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RESUMO

KOELLER, W. M. Capacidade de carga de fundacbes rasas em solo arenoso nao
homogéneo: influéncia de uma lente de material de menor compacidade. 184 f.
Dissertacdo (Mestrado em Engenharia Civi) — Faculdade de Engenharia,
Universidade do Estado do Rio de Janeiro, Rio de Janeiro, 2023.

A consideracado de solos homogéneos por grande parte dos profissionais de
engenharia ao se fazer um projeto de fundacbes pode se apresentar contra a
seguranca. A capacidade de carga do solo pode ser bastante reduzida no caso de
uma lente de material com menor resisténcia presente a uma pequena profundidade.
A presente dissertacdo objetiva a avaliacdo da influéncia de uma lente de material
arenoso com menor compacidade em um solo predominantemente arenoso na
capacidade de carga do solo. A analise numérica por elementos finitos foi realizada
no software RS2 da Rocscience. Os estudos apontam que a lente de areia com menor
compacidade pode reduzir significativamente a capacidade de carga do solo (Ziccarelli
e Rosone, 2021). A modelagem foi realizada no Estado Plano de Deformacgdes (EPD),
com dimenséo da fundacéo fixa, variacdo da profundidade relativa zi/B = 0,5 a 1,5,
espessura relativa da lente variando de 0,1B a 0,5B (sendo B a largura da fundagé&o)
e variacdo o angulo de atrito nas lentes de areia de menor compacidade. O modelo
numérico é bastante sensivel a discretizacdo da malha de elementos finitos, sendo
ele validado segundo o fator de capacidade de carga Ny. Para ndo haver diferencas
nos resultados numéricos, apenas um modelo foi calibrado, e a partir dele, todos os
demais esquemas de configuracdo foram realizados. Foi observado que o modo de
ruptura de um solo homogéneo na presenca de um material de menor resisténcia pode
também ser alterado, em fun¢éo das caracteristicas do macico e da lente de areia. A
variacdo do modo de ruptura pode ser observada na saida do software RS2 e
analiticamente por uma abordagem que considera a energia dissipada na ruptura
(Santos, 2017). Ao término das analises foi verificado que h& diferencas na
capacidade de carga devido as espessuras das lentes de areia. Observou-se também
que as curvas carga versus recalque sofrem alteracdo no seu formato, mesmo quando
a carga de ruptura € a mesma, o que também foi possivel observar nas deformacdes
da modelagem numérica. Abacos de Ny* reduzidos pela influéncia de uma lente de
areia de menor compacidade sdo propostos. Estes abacos poderédo ser muito Uteis
nas aplicacdes, ja que nem sempre o profissional de fundagbes tera um software
disponivel para a avaliagdo da capacidade de carga mais acurada. Por fim, um estudo
de caso é apresentado em sapata quadrada de 1 m de lado. Os resultados
experimentais da prova de carga sao comparados ao método tedrico de Vesic (1975),
a uma modelagem numeérica anterior realizada por Gomes (2016) e a pesquisa atual,
que permite verificar a influéncia da lente de areia de menor compacidade nos
resultados.

Palavras-chave: Estado Plano de Deformacdes; Capacidade de Carga; Lente de

Areia; Anélise Numérica; Método dos Elementos Finitos; RS2.



ABSTRACT

KOELLER, W. M. Load capacity of shallow foundations in non-homogeneous sandy
soil: influence of a looser material lens. 184 f. Dissertacédo (Mestrado em Engenharia
Civil) — Faculdade de Engenharia, Universidade do Estado do Rio de Janeiro, Rio de
Janeiro, 2023.

The consideration of homogeneous soils by most engineering professionals
when designing foundations can be against safety because the bearing capacity of the
soil can be greatly reduced in case of the occurrence of a lens of softer material. This
dissertation aims to evaluate the influence of a lens of looser sand in a predominantly
sandy soil on the bearing capacity. Numerical finite element analysis was performed
using Rocscience RS2 software. Studies point out that the looser sand can significantly
reduce soil's load capacity (Ziccarelli and Rosone, 2021). The modeling was carried
out in the Plane Strain Mode, with a fixed foundation dimension, relative depth variation
zi/B = 0.5to 1.5, relative lens thickness varying from 0.1B to 0.5B (where B is the width
of the foundation) and friction angle of the softer material varying in a large extent. The
numerical model is very sensitive to discretization of the finite element mesh, being
validated according to the load capacity factor Ny. In order to reduce numerical
differences, only one model was calibrated, and from there, all other configuration
schemes were analyzed. The failure mode of a homogeneous soil in the presence of
a less resistant material can also be altered, depending on the characteristics of the
soil mass and the sand lens. The variation in the mode of failure can be observed in
the output of the RS2 software and analytically by an approach that considers the
energy dissipated in the rupture (Santos, 2017). At the end of the analyses, it was
observed the relevant influence in the load capacity due to the thickness of the sand
lenses. The load versus settlement curves general pattern has changed in their shape,
even when the bearing load is the same, which was also possible to observe in the
deformations of the numerical modeling. Ny* abacus for use in the presence e of a
softer sand lens are proposed for the evaluation of the bearing capacity in cases where
the foundation professional will not always have the software available. Finally, an
instrumented case study was analyzed with footing base dimensions, 1.0 x 1.0 m,
similar to the numerical models. The load capacity and settlements behavior obtained
experimentally were compared to the analytical calculation proposed by Vesic and the
numerical analyses performed by Gomes (2016). In addition, the same case was also
compared to the present research with verification of the influence of a softer sand lens
on the results.

Keywords: Deformation Plan State; Bearing Capacity; Sand Layer; Numerical
Analysis; Finite Element Method; RS2.



LISTA DE FIGURAS

Figura 1 — Exemplo de fundacéo rasa (adaptado de Sivakugan, 2021).............. 25
Figura 2 — (a) Ruptura generalizada; (b) Ruptura por puncionamento; e (c)

Ruptura localizada (adaptado de Vesic, 1963)........cccevuuiuriiiiiieeiieiiiiiiiineeee e eeeeeenns 29
Figura 3 — Grafico tenséo x recalque (adaptado de Sivakugan, 2021). .............. 29

Figura 4 — Modos de ruptura de modelos de fundacfes em areia (adaptado de

RV T TR e I ) T SRR 30
Figura 5 — Capacidade de carga na ruptura generalizada (adaptado de

SIVAKUGAN, 2021). ..uniiieeieeeee e a e e 32
Figura 6 — Fator de capacidade de carga Ny. ......occovvriiiiiiiiiiiieeeeeeecee e, 35

Figura 7 — Correcéo da excentricidade proposto por Meyerhof
(SIVAKUGAN, 2021). ...t 39
Figura 8 — Envoltéria de carregamentos maximos para uma fundacao

superficial: (a) visado tridimensional; (b) Plano H ou M/B versus V. (adaptado de

0N YA =2 57 PR 39
Figura 9 — Superficie de ruptura tedrica de um carregamento excéntrico e
INCHNAAO (VESIC, 1975) ...ttt 41
Figura 10 — Fundacao com base inclinada e superficie do solo inclinada

QYIS Lo e =) PSP 43

Figura 11 — Diagrama do modo de ruptura como fungao adimensional de ¢ e

Y.-B/wo para fundacéo superficial assente em solo arenoso (Santos, 2017 e

Santos et al., 2020). ....ccooiiii e ——— 50
Figura 12 — Zonas de ruptura na ruptura generalizada (Santos et al., 2020)...... 51
Figura 13 — Analogia do dente de serra (adaptado de Ortigdo, 2007)................. 54
Figura 14 — Fatores que influenciam o angulo de atrito das areias (adaptado de
(@1 o = To T2 00 ) T PSPPI 57
Figura 15 — Comportamento das areias no cisalhamento (adaptado de

SIVaKUGAN, 2021). .o 57
Figura 16 — Perfil de solo tipico de duas camadas (Vesic, 1975). .......cccccuvvvrnnnnne 60

Figura 17 — Fotografia do sistema de carregamento utilizado no estudo em
escala reduzida (Rahimi et al., 2022) ........cooiiiiiiiiii e 62



Figura 18 — Padrdes de ruptura da camada de solo para os seguintes vetores
de carregamento: (a) a = 0°; (b) a =10°; (c) a = 20°; e (d) a = 30°. Onde a é o
valor da inclinacdo do carregamento em relacéo a vertical, H € a altura da
camada superior de solo e D é alargura da base da fundacao (adaptado de
SiNGN € ROY, 2021). ..ot a e 65
Figura 19 — Ensaios em modelos fisicos: (a) Solo homogéneo; e (b) Solo néo
homogéneo com a influéncia de uma camada mais fraca (Valore et al., 2017). 67
Figura 20 — Capacidade de carga normalizada (qiim/qiim0) como uma func¢éo do
angulo de atrito do macigo (¢’1), para diferentes angulos de atrito da lente de
material mais fraco e profundidade da lente normalizada zi/B. (Ziccarelli e

ROSONE, 2021). .. ittt e e e e e e e ettt e e e e e e e e e — e aaaearaaan 68
Figura 21 — Triangulo geotécnico, mais conhecido como Triangulo de Burland
(adaptado de Burland, 2012) ...........uuuuimmmmmiiiiiiiiiiiiiiiiii e 71
Figura 22 — Entrada das propriedades dos materiais do programa RS2, valores
padrdo. Material elastico perfeitamente plastiCo........ccoeeveeviiiiiiiiiiiiiiee e, 76
Figura 23 — Representacao do estudo proposto. .....oceevvveiiiiieeeeieieiiiieie e e, 77

Figura 24 — Modelo numérico RS2, ¢1 = 30°, ¢p>=25° 7 =1,50m, ho=0,3m. A
seta vermelha indica o sentido e o local do deslocamento imposto ao modelo.

.................................................................................................................................. 80
Figura 25 — Deslocamentos totais para o deslocamento de 0,03 m. Modelo
numérico RS2, ¢1 =30° ¢$p2=25% Zi =1,50m, ho=0,3 M...ccccurrririmmiinnninnnnninnnnnnns 80
Figura 26 — Reacdo nodal Fy para o deslocamento imposto em cada estagio.
Modelo numérico RS2, ¢1=30°% ¢2=25°2Zi=1,50m, ho=0,3mM. .....ccoovrrrrrrnnnn.. 80
Figura 27 — Grafico carga versus recalque. Modelo numérico RS2, ¢1 = 30° ¢2 =
259, Zi = 1,50 M, N0 = 0,3 M. ooiiiiiiiiiiiiiee et 81
Figura 28 — Regides de refinamento da malha. ..........ccceuviiiiiiiiiiiiiiiiiiiie 85
Figura 29 — Qualidade da malha de refinamento gerada. ............ccccuvvvvivinnnnnnnnnnee 85
Figura 30 — Saida do programa no RS2. Destaque para as condi¢cdes de
(o30] o1 {0 ] o o PP UPPPTTRR PRI 87

Figura 31 — Validagédo do modelo numérico com relagéo aos valores de Ny da
T =T = LU - T 89
Figura 32 — Validacdo do modelo numérico com relacéo aos valores de Ny da

literatura, para ¢ variando de 45° até 50°, com e sem valor de corre¢ao {qc. ....90



Figura 33 — Curva carga versus recalque: ¢1 = 35° g1 =5° ¢p2 = 30°; z/B = 0,50.

.................................................................................................................................. 93
Figura 34 — Curva carga versus recalque: ¢1 = 35° g1 =5° ¢2 = 30° zi/B = 1,00.
.................................................................................................................................. 94
Figura 35 — Curva carga versus recalque: ¢1 =35°% @1 =5; ¢p2=10°.................. 95
Figura 36 — Curva carga versus recalque: ¢1 = 35° g1 =5° ¢p2 =10° z/B = 1,00.
.................................................................................................................................. 96
Figura 37 — Curva carga versus recalque: ¢1 = 45°; g1 = 15°; ¢p2 = 30°;

4T = Tt 8 O RPN 97
Figura 38 — Curva carga versus recalque: ¢1 =40° g1 =10° ho=10cm;

7474 = T O 1 O TSSO 98
Figura 39 — Curva carga versus recalque: ¢1 =40° g1 =10° ho=10 cm;

Zi/B = 1,00, .ttt — e e e e e e e s e —— e e e e e e e e aa b ——raaaaas 99
Figura 40 — Curva carga versus recalque: ¢1 =40° g1 =10° ho=10cm;

7474 = T 1 O TSR 100
Figura 41 — Curva carga versus recalque: ¢1 =40° g1 =10° ho =30 cm;

Zi/B = 0,50, ittt e e r 101
Figura 42 — Curva carga versus recalque: ¢1 =40° g1 =10° ho =30 cm;

Zi/B = 1,00, it e e e e e aa 101
Figura 43 — Curva carga versus recalque: ¢1 =40° g1 =10° ho =30 cm;

7474 = T T O TSR P 102
Figura 44 — Porcentagem da capacidade carga, zi/B = 0,50, ho=0,10 cm........ 103
Figura 45 — Porcentagem da capacidade carga, zi/B = 1,00, ho=10cm........... 104
Figura 46 — Porcentagem da capacidade carga, zi/B = 1,50, ho=10cm........... 105
Figura 47 — Porcentagem da capacidade carga, zi/B = 0,50, ho=30cm........... 106
Figura 48 — Porcentagem da capacidade carga, zi/B = 1,00, ho=30cm........... 106
Figura 49 — Porcentagem da capacidade carga, zi/B = 1,50, ho =30 cm........... 107
Figura 50 — Porcentagem da capacidade carga, zi/B = 0,50, @2 = 20°. .............. 108
Figura 51 — Porcentagem da capacidade carga, zi/B = 1,50, ¢2 = 10°. .............. 108

Figura 52 — Maxima deformacéo plastica cisalhante, na ruptura, solo
homogéneo: (a) @1 = 25° (b) @1 = 30° (c) @1 = 35°% (d) @1 = 40° (e) @1 = 45°; (f)
P1 = 500 i 112



Figura 53 — Deslocamentos totais na ruptura ¢:1 = 45°, zi/B = 0,50: (a) solo
homogéneo; (b) ho =10cm, @2 = 30° (c) ho =10cm, ¢2 = 20° e (d) ho = 10cm,

L0 I SRR 118
Figura 54 — Vetores deslocamentos totais, na ruptura, ¢1 = 45°, zi/B = 0,50: (a)
solo homogéneo; (b) ho =10cm, @2 = 30% (c) ho = 10cm, ¢2 = 20° (d) ho = 10cm,
P2 = 100, ettt 119
Figura 55 — Deslocamentos totais, na ruptura, @1 = 45°, zi/B = 0,50: (a)
homogéneo; (b) ho = 50cm, ¢2 = 30° (c) hO = 50cm, @2 = 20° e (d) ho = 50cm,

P2 = 100, e ettt ettt ettt 121
Figura 56 — Vetores deslocamentos totais, na ruptura, ¢1 = 45° z/B =1,50 e

ho = 50 cm: (a) homogéneo; (b) @2 = 30°% (c) @2 =20° (d) @2=10°......cc.uuuuuuee 123
Figura 57 — Maxima tensao cisalhante na plastificagao, @1 = 45°, zi/B = 1,50;

ho = 50cm: (a) homogéneo; (b), @2 = 30° (c) @2 = 25° (d) @2 = 20°; (e) ¢2 = 15°;

(F) @2 = 15°% (g) @2 = 100, ..ot 124
Figura 58 — Maximo tensao cisalhante, com vetores deslocamento, @1 = 45°,
zi/lB = 1,50; ho = 50cm: (a) homogéneo; (b), 2 = 30° (c) @2 = 25° (d) @2 = 20°; (e)

P2 = 15% (F) 2 = 100, oottt 126
Figura 59 — Ny, zi/B = 0,50, N0 =10 CM..crriiiiiiiiiie e e e 128
Figura 60 — Ny, zi/B = 1,00, N0 = 10 CM..crriiiiiiiiiieee e e e e e e e 129
Figura 61 — Ny, zi/B = 1,50, N0 = 10 CM....uuiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiieeeieeneeeeenes 130
Figura 62 — Ny, zi/B = 0,50, N0 = 30 CM....uuuiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiieeeeeaes 130
Figura 63 — Ny, zi/B = 1,00, N0 =30 CM..ciriiiiiiiiiie e e e e e 131
Figura 64 — Ny, zi/B = 1,50, N0 =30 CM..ciriiiiiiiiiii e e e 132
Figura 65— Ny, zi/B = 1,50, N0 = 10 CM....uuiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiieiiiinieieeneeeeeaes 132
Figura 66 — Ny, zi/B = 1,50, N0 = 30 CM..oiiiiiiiiiiiieeeeecceeei et 133
Figura 67 — Valores de Ny na calibragcdo do modelo adaptado de Ziccarelli e
ROSONE (2021). 1.ttt 134
Figura 68 — Mecanismo de ruptura para ¢ = 35: (a) Plaxis 2D, ¢y = @ - Ziccarelli
e Rosone (2021) e (b) RS2, P = 5°. ... 135

Figura 69 — Capacidade de carga normalizada qiim/qiim,0 em fung¢&o do angulo de
atrito do macigo @1 e angulo de atrito da lente @2, e profundidade normalizada
Zi/B = 0,50 € 1,00, ..iiuiiiiiii e 136
Figura 70 — Locacao das fundacdes (Briaud & Gibbens, 1994, apud Gomes,

12 0 11 ) T 138



Figura 71 — Locagéao dos ensaios (Briaud & Gibbens, 1994, apud Gomes, 2016).

................................................................................................................................ 140
FIQUIa 72 — PeIfIS @ NBO. .uvuvrrririiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiibbbiabsibbbbbe bbb bsennenbanaenannnanne 141
Figura 73 — Perfis de E obtidos a partir de correlagcdo com Neo. ......ccceeeeeeeeeennns 142

Figura 74 — Perfis de angulo de atrito obtidos a partir de triaxiais e Borehole

] 1 1=T= L =TS} PP 143
Figura 75 — Resultado da prova de carga para a Sapata5-1,0m x 1,0 m......145
Figura 76 — Resultado da prova de carga em termos de tensao versus recalque
normalizado paraa Sapata5—1,0m X 1,0 M.....coorriiiiiiiiiiieieeeeeeee e 145
Figura 77 — Esquema do EStudo de CasS0. ..........uuuuuuiimiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiinae 148
Figura 78 — Tensdao versus recalque. Casos EC1, EC2e EC3. ........cccoeeeevvreeens 149
Figura 79 — Tensdao versus recalque normalizado pelo diametro equivalente.150
Figura 80 — Tens&o versus recalque, ho =10 CM. ... 151
Figura 81 — Carga versus recalque, ho =30 CM. ... 152
Figura 82 — Carga versus recalque, ho =50 CM. ........evviiiiiiiiiiiiiiiiiii, 152

Figura 83 — Tensdao versus recalque normalizado pelo diametro equivalente.
Influéncia lente de areia de 10 cm com diferentes compacidades, corrigida pelo
122100 ] gl 1= {0 ¢ 2 1 - VR 153
Figura 84 — Tensdao versus recalque normalizado pelo diametro equivalente.

Influéncia do nivel d’agua..................ooooiiiii e 154



LISTA DE TABELAS

Tabela 1 — Tensdes admissiveis, de acordo com os cédigos de construcdo, em kPa
(BOWIES, 1997). .eeeeiiiiiii ettt ettt e e e ettt e e e e e e e e e e e et e e e e e e e e eearnnn s 26
Tabela 2 — EXPress0es Para Ny........ooiiiiiiiiiiiiiiiiiiiieeeeeeeeeeeeeee e 34

Tabela 3 — Fatores de forma para fundacgdes superficiais (apés De Beer, 1967,

modificado por Vesic, 1970, apud VesicC, 1975). .....oovvrriiiiiiieeeeeeeeeie e 38
Tabela 4 — indices de rigidez CritiCOS, (Ir)crit. ..veveririrrerererreeeresieeere s ere e, 47
Tabela 5 — Parametros mecénicos dos solos Ziccarelli e Rosone (2021). ................ 81
Tabela 6 — Para@metros mecénicos dos solos utilizados. ..........ccccccvvvvviiiiiiiiiiiiiennnnn. 81

Tabela 7 — Valores sugeridos para o modulo de Young para areias (adaptado de

DANZIger € LOPES, 2021). ...uuuuuuuiiuuiiiiiiiuiiiiieeiiiteitisssebbbsessessss s 82
Tabela 8 — Célculo médulo de Young para areias compactas. ......ccccccvvvevvvveeeeeennnnnn. 83
Tabela 9 — Célculo médulo de Young para areias fofas. .........cccceeeviieeiveiiiiiiiee e, 83
Tabela 10 — Célculo indice de MQIdeZ G1. ..ccvvvvvviiiiiiiiiiiiiiiiiiiiieieeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeee e 84
Tabela 11 — Calculo indice de FgIdeZ d2. .....uueeerieeeiiiiiiiiiiieee e 84
Tabela 12 — Valores de Ny de diversos autores e angulos de atrito. ......................... 88
Tabela 13 — Valores de Ny para ¢ entre 45° e 50°, corrigidos por {ac. «...ccevvvveeeeeennnnn. 90
Tabela 14 — Carga versus recalque: ¢1 = 35°%; w1 = 5°%; ¢2 = 30°; z/B = 1,00............. 94
Tabela 15 — Porcentagem da capacidade carga, zi/B = 0,50, ho = 0,10 cm. ........... 103
Tabela 16 — Porcentagem da capacidade carga, zi/B = 1,00, ho =10 cm. .............. 104
Tabela 17 — Porcentagem da capacidade carga, zi/B = 1,50, ho =10 cm. .............. 104
Tabela 18 — Porcentagem da capacidade carga, zi/B = 0,50, ho =30 cm. .............. 105
Tabela 19 — Porcentagem da capacidade carga, zi/B = 1,00, ho =30 cm. .............. 106
Tabela 20 — Porcentagem da capacidade carga, zi/B = 1,50, ho =30 cm. .............. 107
Tabela 21 — Calculos dos parametros dissipacao de energia (Santos, 2017) e

Santos et al. (2020). .. coovuiii i 110
Tabela 22 — indices de rigidez e rigidez critica (Vesic, 1975). ....ccccovvvvevcveereeeinann 110
Tabela 23 — Modo de ruptura esperado para cada valor de angulo de atrito. ......... 111
Tabela 24 — Modo de ruptura para cada teoria, solo homogéneo. ............cccceeeenen. 113

Tabela 25 — Modo de ruptura [calculado conforme Santos (2017) e Santos et al.
(2020)]- -t 114



Tabela 26 — Modo de ruptura [calculado conforme Santos (2017) e Santos et al.

22072210 | SRR 115
Tabela 27 — Modo de ruptura [calculado conforme Santos (2017) e Santos et al.

(2107220 | AU RRPOPPPPP 116
Tabela 28 — Ny, zi/B = 0,50, o0 = 10 CM...oovniiiiiiicicececeeeeee e 128
Tabela 29 — Ny, zi/lB = 1,00, N0 = 10 CM...oovniiiiiiiiceeeceeeeee e 129
Tabela 30 — Ny, zi/lB = 1,50, N0 = 10 CIM...ouviiiiiiiieeee e 129
Tabela 31 — Ny, zi/B = 0,50, N0 = 30 CM...evviiiiiiiieeeciciieiieee e 130
Tabela 32 — Ny, zi/lB = 1,00, N0 = 30 CM...ovvviiiiiiee e 131
Tabela 33 =Ny, zi/lB =1,50, 10 =30 CM...covniiiiiiiiiiceeeeeeeee e 131
Tabela 34 — Dados de entrada EC. ........cccoooeiiiiiiiiiiiii e 147

Tabela 35 — Recalques obtidos na tensédo normalizada pelo diametro equivalente.



ABNT

ASCE

EPD

FLAC

FS

LT

NBR

SPT

LISTA DE ABREVIATURAS E SIGLAS

Associacao Brasileira de Normas Técnicas
American Society of Civil Engineers
Estado Plano de Deformacdes

Fast Lagrangian Analysis of Continua
Fator de Seguranca

Linha de Terra

Norma Brasileira

Standart Penetration Test



LISTA DE SIMBOLOS

a inclinacéo da base da fundacéo

angulo da zona triangular de Terzaghi, assumindo como igual a ¢

A area da fundacéo

A area efetiva da fundacao

B menor dimensao da fundacao

B’ menor dimensao da fundacao, considerando a excentricidade
o coesao

Ca adeséo

Cu coeficiente de uniformidade de curva de distribuicdo de tamanho do gréo
o adeséo

Dt profundidade de assentamento da fundagéo

E modulo de deformacéo do solo

e excentricidade do carregamento

es excentricidade na menor dimenséo, lado B

eL excentricidade na maior dimenséo, lado L

G modulo cisalhante de deformacao do solo

1 invariante de tenséo

Ir indice de rigidez

(In)crit indice de rigidez critica

J2 invariante de tenséo

L comprimento da fundacao, maior dimensao

L’ maior dimensé&o da fundacgéo, considerando a excentricidade
P, H carregamento horizontal

M carregamento momento

Nc, Ng, Ny fatores de capacidade de carga

Q,V carregamento vertical

Ja capacidade de carga do solo
Jo.q sobrecarga ao lado da fundacéo
Quit capacidade de carga na ruptura

r raio do arco espiral logaritmica



01
G2

G3

Y

Yd
YM2
¢
P'er

w

raio inicial do arco espiral logaritmico

coeficiente de Poisson

tenséo confinante efetiva

tensdo efetiva média a profundidade de B/2 abaixo da cota de
assentamento da fundacéo

tenséo efetiva vertical

tensao principal maior

tenséo intermediaria

tensé&o principal menor

angulo de dilatancia

inclinacdo do dente de serra, conforme analogia, representa a parcela
influenciada pela dilatancia

peso especifico do solo

peso especifico seco

coeficiente de resisténcia

angulo de atrito do solo

angulo de atrito efetivo correspondente ao estado critico

inclinacdo do terreno

$céqeéy fatores de forma

$cir$qi € §yi fatores de inclinagéo da carga

cer $qe € Sty fatores de inclinagé@o da base da fundacéo

$cgr$qg € &, fatores de inclinagdo do terreno da fundagéo

$cer€qc € §yc fatores de compressibilidade do solo e fator de escala

$cqr $qq € &y fatores de profundidade



SUMARIO

INTRODUGAOD ..ottt ettt ettt ettt ettt e st et e et e e st e s ete st e eneesaeanens 20
1 REVISAO BIBLIOGRAFICA ...t 25
1.1 Modos de ruptura generalizada, localizada e por puncionamento ............... 28
1.2 Teoria da capacidade de carga de Terzaghi ........cccoeeeeeeviiiiiiiiiiiii e, 31
1.3 Equacdo geral da capacidade de Carga........ccccuurvuuiiiiieeeeeeeeiiiiiie e e 36
R I > (0] o [ (0] 1 1 1 = WP 37
1.3.2 Efeito da inclinag&o e excentricidade do carregamento .............ccccceeveveeennnnnnne 38
1.3.3 Fatores de inclinacéo do terreno e da fundacao .............ccceevvvviiiiiieeeeeceiiinnnnnn, 43
1.3.4 Fator de profundidade ..........cccooeeiiiiiiiiiiiie e 45
1.3.5 Efeito da compressibilidade relativa do solo-fundago..............cccccccvvuviniinnnnee 46
1.3.5.1 Modo de ruptura em funcéo da dissipagao de energia............ccccceuvevmrnnnnnnnns 48
1.3.6 Influéncia da rugosidade da base da fundagao..............cccevvvvviiiiieecieeceiiiinnnnn, 53

1.4 Fatores de influenciam na capacidade de carga de fundacgdes superficiais53

1.4.1 Angulo de dilatancia @ e o comportamento das areias.............cc..cceveveeveennnne. 54
1.4.2 Correcao da deformacao Plana................ueuuuuiiiiimiiiiiiiee 58
1.4.3 Influéncia da tensao INtermMediaria.............ccceeurumuuuuminiiieaaaae 59
1.4.4 Influéncia dos solos estratifiCados............uuuuureiimimiiiiiii e 60

1.4.5 Influéncia de uma camada fraca de areia na capacidade de carga de uma

FUNOBGEOD ... 66
2 METODO DOS ELEMENTOS FINITOS (MEF).....ccuiiiiieceeee e 70
2.1 Teoria e Historia do Método dos Elementos Finitos ..., 70
2.2 Consideragdes numeéricas no fator de capacidade de carga Ny ................... 72
2.3 Software utilizado — ROCSCIENCE RS2.......cooiiiiiiiii e 74
3 ESTUDO PROPOSTO E CALIBRAC}AO DO MODELO NUMERICO.................... 77
S L ESTUAO PrOPOSTO e 77
0 0 R =T 0 1= L - OO 78
3.1.2 RIigidez da fUNAAGED..........iiiiieeeieeeeie e 79
N R B =T (=T o T= 1 41T 01 (0 PRSP PPTT 79
3.1.4 Propriedades d0 SOl0.........cooeieeeeeeeeeeeeeeeee 81
T O I [ T [T o L= Y o [T L=V 83

3.1.5 Refinamento da malha de elementos fiNItOS......c.venve i, 84



3.1.5.1 Andlise de qualidade da Malna ... 86

3.1.6 CoNAIGCOES A€ CONEOIMO......ceeieeeeeeee e 87
3.2 Calibracdo do MOdelO 2D ......ccooeiieieee e 87
4 RESULTADOS E ANALISES — CAPACIDADE DE CARGA 2D.......cccccoevvenane, 92
4.1 Influéncia da variagdo da espessura das lentes de areia.......ccccccevvvveeeeeenenn. 92

4.2 Influéncia da variagao da compacidade da lente de areia para uma mesma

L] 01 1S3 U1 = PP 98
4.3 Variacdo da capacidade de carga ao longo da profundidade ..................... 103
4.4 Influéncia da lente de areia N0 MOdO de ruPtUra.....ccccevvvveviiiiiiiiiiiieieeeeeeeeee 109
4.5 Fator Ny PrOPOSTO. cuuu it e e e e e e rees 128
4.6 Comparacao entre EStUAOS. ....cuuviiiii i e e 133
5 ESTUDO DE CASO ...ttt ettt ettt e e e e e e e e s st e e e e e e e e s s nnnneeees 137
5.1 Descric80 do 10Cal € BNS@AIOS ....ccooeeeeeeeeeeeee e 137
5.2 PrevisS80 d0S rECAIQUES ....coooeeeeeeeeeeeeeeeeeee e 143
5.3 MOAEI0 MEF = RS2 ...ttt e e e e e e e e 146
5.4 Comparacao dos resultados ........oouuiiiiiiii i 148
6 CONSIDERAQC)ES FINAILS e e 155
6.1 TrabalNoSs fULUIOS ..ccoieeeeee e 157
REFERENCIAS ...ttt ettt ettt es e ee e 158
ANEXO A oottt — et e e e e e e ——r et aa e e e e e a i rarraaaeeeaaans 165
ANEXO B oottt e e e e et a e e e e e e e e e aaaaaeeeaans 167
N N = T 170

ANEXO D oo 173



20

INTRODUCAO

Os engenheiros geotécnicos e estruturais que projetam fundacdes devem
sempre estar atentos a verificacdo da capacidade de carga do macicgo de solo, estado
limite dltimo, ELU, e aos recalques das fundacdes, que devem ser compativeis com a
tolerancia da estrutura, estado limite de servico, ELS (ABNT NBR 6122:2019;
Bowles,1982 e 1997). De acordo com o tipo de estrutura e natureza do solo, diversos
tipos de fundacdes podem ser utilizados. Neste trabalho de pesquisa seréo tratadas
apenas as fundacdes superficiais, dando enfoque aos solos arenosos.

Nas fundacgdes superficiais em solos arenosos a capacidade de carga costuma
ser bastante elevada e o que define a tensdo vertical aplicada sdo os recalques
admissiveis, em geral rapidos por conta da elevada capacidade de drenagem dos
depoésitos arenosos. Porém, depdsitos homogéneos se estendendo até elevadas
profundidades, que costumam ser contemplados nas teorias de capacidade de carga,
raramente ocorrem na pratica. Nestes casos, muitas vezes o projetista considera, em
suas verificagbes, como se o maci¢co fosse homogéneo e composto apenas da
camada mais fraca na regiao do solo de influéncia das cargas impostas pela fundacéo.

A presente dissertagdo tem por objetivo analisar a influéncia de uma lente de
material arenoso de menor compacidade sob a area de influéncia da fundacéao direta,
pois muitas vezes esta situacdo pode até nao ser identificada, ja que as sondagens
nao sdo realizadas na vertical de cada elemento da fundacéo. A ocorréncia de solo
estratificado, mesmo mantendo sua natureza granular, mas variando sua
compacidade, as vezes de forma brusca, pode reduzir significativamente a
capacidade de carga do solo, refletindo no fator de seguranca da fundacéo e acarretar
um mal comportamento em servico, gerando patologias indesejadas ou,
eventualmente, até uma ruptura do solo. A questdo dos recalques, ndo menos
importante, ndo sera o foco especifico desta dissertacéo.

Tendo como referéncia os trabalhos sobre capacidade de carga de
Terzaghi (1943) e Vesic (1975), assim como dos diversos autores que realizaram
trabalhos experimentais e numeéricos sobre esse assunto, citados ao longo do texto,
sera realizada uma modelagem pelo Método dos Elementos Finitos (MEF) no software

RS2 2D Geotechnical Finite Element Analysis, da Rocscience. Esta analise sera
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comparada aos resultados obtidos com os trabalhos classicos, validos para situacdes
de contorno simples, considerando um Estado Plano de Deformacdes (EPD).

Além deste tema ser comum as fundacbes de edificacdes, situacoes
semelhantes podem ocorrer envolvendo cargas mais relevantes, como casos de obra
bases de guindastes e fundac¢des de torres de energia edlica. Diferentemente dos
casos de fundacdes de edificios, em que a maior parcela de carga é de peso proprio,
portanto de valor conhecido, no caso dos guindastes e torres edlicas as cargas
acidentais sdo as mais relevantes, cujo valor estimado envolve maior nivel de
incerteza. Nesses casos, a necessidade de um estudo detalhado das fundacgdes é de

muito maior relevancia, em razao da grande incerteza inerentes as solicitacdes.

Motivacao

A falta de uma investigacdo geotécnica mais detalhada do subsolo, com um
namero suficiente de sondagens, mas com profundidades incompativeis com as
dimensdes das fundacbes da estrutura, costuma ser uma situagcdo frequente na
pratica dos projetistas. Isso porque eles sdo consultados posteriormente a etapa das
investigacdes, recebendo, na maior parte das situacbes, as investigacdes ja
realizadas. Uma investigacdo detalhada, com outros ensaios de campo, deve ser
praticada principalmente nos casos de obras em que as cargas maximas atuam com
maior frequéncia e nem sempre sdo conhecidas com acuréacia suficiente, resultando
em maior incerteza dos esforcos solicitantes. Sabe-se que a probabilidade de ruptura
aumenta significativamente com a variabilidade das resisténcias e das solicita¢des.

A boa caracterizacdo do subsolo auxilia o projetista na determinacdo da
variabilidade das resisténcias, que juntamente com a variabilidade das solicitacdes
permite a melhor definicdo do fator de seguranca, diretamente relacionado a
probabilidade de ruptura. Em muitas situagbes o projetista consegue sensibilizar o
cliente da importancia de uma investigacdo complementar, na expectativa de um
melhor conhecimento da funcéo densidade da distribuicdo das resisténcias e afericao
da probabilidade de ruptura. Com mais informacgé&o, mais acurada a elaboragéao de um
projeto que contemple o conhecimento das incertezas existentes, inerentes a

formacdo dos depdsitos geotécnicos naturais. Mesmo numa campanha com um



22

namero razoavel de ensaios do tipo SPT (Standard Penetration Test), existe uma
grande possibilidade de ndo serem identificadas lentes de até 50 cm de material de
menor resisténcia. Os ensaios de cone, ou ensaios sismicos, por serem continuos,
possuem muito boa capacidade de observacéo da presenca de lentes de materiais de
diferentes naturezas, apesar do seu custo maior.

Além dos ensaios, é necessario que o engenheiro saiba interpretar e analisar
os resultados. Wroth (1984, apud Schnaid, 2000) afirma que a interpretacdo dos
resultados de alguns ensaios é complexa e nem sempre acurada, ndo apenas em face
do comportamento do solo, mas também pelas condi¢cdes de contorno do ensaio
realizado. A devida compreenséo das caracteristicas fisicas, mecéanicas, envolvendo
0 conhecimento da resisténcia e compressibilidade do subsolo local é fator que
contribui para evitar situacdes nao previstas, afastando eventuais acidentes.

Uma investigacdo geotécnica mal planejada, com desconhecimento acurado
das heterogeneidades presentes no maci¢co de solo, pode levar o projetista a um
projeto ineficiente, comprometendo a funcionalidade ou até a seguranca do
empreendimento.

Algumas fei¢cbes geoldgicas preenchidas com materiais de menor resisténcia,
uma lente de pequena espessura, seja em depositos marinhos ou aluvionares, podem
acarretar desenvolvimento de superficies de ruptura ndo previstas, se afastando das
geometrias de superficies conhecidas das teorias classicas, com enorme potencial de
reduzir o Fator de Seguranca (FS) de fundacdes superficiais. A heterogeneidade do
solo pode vir a afetar o mecanismo de ruptura, a capacidade de carga da fundacéo e,
portanto, a seguranca do projeto geotécnico.

O MEF é uma ferramenta poderosa para o calculo de diversos problemas da
geotecnia, entretanto, se mal utilizado, podera levar a um mau dimensionamento,
podendo acarretar um possivel acidente. A acuracia das analises depende
principalmente da confiabilidade e do conhecimento adequado dos parametros do solo
e de seu comportamento, quando do carregamento do macico. A necessidade de se
verificar os modelos numéricos gerados, valida-los experimentalmente e avaliar o0s
resultados obtidos € um trabalho de suma importancia para todos aqueles que
trabalham com modelagem numérica.

No atual estado do desenvolvimento da engenharia geotécnica, muitos
trabalhos de pesquisa tém sido realizados para avaliar a capacidade de carga de

fundacdes superficiais em solos arenosos. Desta forma, a motivacao deste trabalho,
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de carater cientifico é, além de alertar outros colegas que atuam em engenharia da
necessidade de uma melhor investigacdo e reconhecimento do subsolo, também
despertar no leitor a necessidade de conhecer o potencial e as limitacdes de se
trabalhar com uma modelagem numérica de forma a obter resultados satisfatorios na

boa pratica da engenharia.

Objetivos

O objetivo principal desta pesquisa € avaliar a capacidade de carga de uma
fundacao superficial em solo arenoso sob a influéncia de uma lente subjacente de um
material de muito menor compacidade.

Para atingir este objetivo, e como objetivo especifico, destacam-se:

- Andlise da literatura existente sobre capacidade de carga de fundactes
superficiais em depdsitos arenosos;

- Geracdo de modelos numéricos 2D e validagdo com modelos em pequena
escala, comparagdo com analises em modelos em MEF 2D ja realizadas na literatura,
gue contemplem variacbes na espessura e posicionamento da lente de areia de
pequena compacidade em relacdo a fundacdo em uma camada de homogénea;

- Proposta de apresentar valores de Ny para os casos da existéncia de lentes
de material de menor compacidade no macico de solo; e

- Conceber abacos que possam ser Uteis no futuro aos projetistas que lidam
com situacBes semelhantes, em fundacbes que exigem um projeto com maior
acuracia, seja em razao de solicitagdes de origem preponderantemente variavel, seja
pela presenca de perfil de solo de elevada variabilidade, e, principalmente, nos casos

em que ambas as incertezas estejam presentes.

Estrutura da dissertacao

O presente capitulo apresentou um breve resumo do assunto a ser tratado,

assim como dos objetivos principais da pesquisa.
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No capitulo um serdq apresentada uma pesquisa bibliografica resumida,
destacando as principais contribui¢cdes de diferentes autores realizadas ao longo dos
anos.

No capitulo dois sera focado na apresentacdo do método de elementos finitos
e do programa que sera utilizado nas modelagens desta dissertacéo.

No capitulo trés o modelo numérico proposto e sua calibracdo para as anélises
2D seréo apresentados.

No capitulo quatro serdo indicados os modelos 2D gerados e visualizados os
resultados obtidos quando comparados aos estimados nos artigos da literatura.

No capitulo cinco um estudo de caso envolvendo resultados de uma prova de
carga em fundacao superficial &€ detalhado, com resultados comparados a solucdo de
um solo homogéneo e com a presenca de lentes de menor compacidade.

Finalmente, no capitulo seis, sdo apresentadas as conclusfes obtidas com o
desenvolvimento da presente pesquisa, além de algumas propostas para trabalhos

futuros.
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1 REVISAO BIBLIOGRAFICA

As fundacbes sdo o0s elementos responsaveis por transmitir as cargas
provenientes de uma superestrutura ao solo ou rocha, que sao o apoio sobre o qual
as estruturas sao assentes. As pecas estruturais de qualquer edificacdo, como numa
edificacdo de uma simples casa, por exemplo, se encontram em contato com o solo
suporte, através de sapatas, blocos, sapatas corridas, sapatas associadas ou radier.
Estas pecas se constituem na parte da estrutura que, apoiadas diretamente sobre 0
solo suporte, irdo transmitir ao macico o peso proprio da estrutura, as cargas de
utilizacao, de vento, entre outras, ao subsolo.

As fundacdes sao divididas em dois grandes grupos: rasas (superficiais ou
diretas) ou profundas. A ABNT NBR 6122:2019 define que as fundagdes superficiais
sdo aquelas cuja base esta assente em profundidade inferior a duas vezes a sua
menor dimensao e que a carga da estrutura seja transmitida ao solo pela sua base.
Ja vérios outros autores, tais como Terzaghi el al (1996) e mais atualmente
Sivakugan (2021), consideram que quando a profundidade de assentamento (Df) €
menor ou igual & menor dimensao da fundacéo (B), ela é considerada como fundacéo
rasa. Quando a Dr € superior a B, tem-se uma fundacdo profunda. Entretanto,
Sivakugan (2021) cita que geralmente uma fundacéo é considerada profunda quando

sua profundidade de assentamento € muito superior a menor dimensao da fundacéo.

lQ
. LT
‘ Fundagdo ‘ lﬂ'r

solo |, BxL :

Figura 1 — Exemplo de fundacéo rasa (adaptado de Sivakugan, 2021).
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De modo geral, no desenvolvimento de um projeto de fundacdes, as normas
destacam que o engenheiro projetista responsavel deve garantir que a tensdo atuante
na fundacgéo, ga, atenda aos seguintes critérios minimos:

1) A capacidade de carga na ruptura, qui, da sapata apoiada no subsolo néo
deve ser atingida, ou seja, a resultante dos esfor¢os cisalhantes integrados
ao longo da superficie de ruptura deve ser inferior a resultante dos esforgos
resistentes disponiveis ao longo da mesma superficie. O esfor¢o resistente
para uma dada sapata € estimado como aquele correspondente a tensao de
ruptura integrada ao longo da area da superficie correspondente; e

2) Que o solo de fundacao apresente recalques que sejam compativeis com os
da estrutura. A tolerancia da estrutura aos recalques deve ser fornecida pelo

projetista da estrutura.

Bowles (1997) apresenta uma tabela que resume as tensdes admissiveis
maximas que poderiam atuar na fundacédo, considerando a fundacdo assente na
superficie do terreno, ou seja, ndo levam em conta a profundidade de assentamento
real da fundagdo, as dimensdes da fundagéo, posi¢ao do nivel d’agua, recalques
Na Tabela 1 de
Bowles (1997) é possivel verificar que a descrigcdo dos solos varia bastante entre os

previstos, heterogeneidade do solo, entre outros fatores.

coédigos atuantes nas diferentes normas e manuais apresentados, ndo sendo
recomendado seu uso conforme prescricdes normativas da ABNT NBR 6122:2019 e
Vesic (1975).

Tabela 1 — TensGes admissiveis, de acordo com os codigos de construcdo, em kPa
(Bowles, 1997).

Capacidade de carga presumida dos codigos indicados, em kPa.

A descrigdo dos solos varia significativamente entre os codigos. O apresentado representa
a interpretacdo de Bowles (1997).

Natl. Board of Uniform
Descricio do Solo Chicago, Fire BOCA*, Bldg.
¢ 1995 | Underwriters, | 1993 Code**,
1976 1991
Argila muito mole 25 - - -
Argila mole 75 100 100 100
Argila 125 - - -
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Argila rija 175 100 - 100

Argila dura 210 - 140 -

Argila muito dura 300 - - -

Areia compacta 240 140 200

Areia compacta com silte 100 - -

Silte inorganico compacto 125 140 2 400 - -

Areia fina e fofa - 140 210

Areia fica e coesiva, ou mistura

areia e cascalho, ou compacta. i 240 300
: 140 a 400

Cascglho, fofo e compacto, areia 300 240 300

com finos

Areia-cascalho, compacta - - 240 300

S_ubstrato duro (Hardp_an), areia 600 950 340 i

cimentada, cascalho cimentado

Rocha branda - - - -

Cz_:lmada de rocha segilmentar i i 6000 1400

(xisto duro, arenito, siltito)

Leito rochoso 9600 9600 6000 9600

* Os valores foram convertidos de psf (Pound per square feet) para kPa, sendo

arredondados; e

** Interpretacédo de Bowles (1997).

A tensdo admissivel do solo é obtida dividindo a capacidade de carga ultima,

quit, por um fator de seguranca global (FS) que devera ser escolhido para evitar que a

base da fundacédo venha a romper, embora seja de conhecimento geral que o FS

global deterministico ndo evita a ruptura.

4a

_ Quit

(1)

As trés fundacdes superficiais tipicas sdo denominadas sapata, sapata corrida

e radier. H4 ainda a sapata associada que, diferente de um radier, reline apenas dois

ou um numero reduzido de pilares, enquanto o radier € um elemento de fundacgéo rasa

dotado de rigidez para receber e distribuir mais do que 70 % das cargas da estrutura

(ABNT NBR 6122:2019).
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1.1 Modos de ruptura generalizada, localizada e por puncionamento

Foram observados por autores como Terzaghi (1943), Vesic (1975), entre
outros, o comportamento das fundacdes superficiais sujeitas a um carregamento
quando se da a ruptura por cisalhamento do solo. Trés modos de rupturas por
cisalhamento sdo descritos na literatura: ruptura generalizada (Terzaghi, 1943,
Caquot, 1934; Buisman, 1935; apud Vesic, 1975); ruptura localizada (Terzaghi, 1943;
e De Beer e Vesic, 1958, apud Vesic 1975); e ruptura por puncionamento (De Beer e
Vesic, 1958, apud Vesic 1975; e Vesic, 1963).

Uma ruptura generalizada (ruptura geral por cisalhamento) é caracterizada pela
existéncia de um padrdo bem definido de ruptura, com a superficie de ruptura
continua, iniciando em um dos cantos da base da fundacgéo até a superficie do solo
(Figura 2a). A ndo ser que a estrutura evite um franco movimento de rotacao, a ruptura
é acompanhada de uma inclinagéo substancial. E percebida uma tendéncia de o solo
nas adjacéncias subir. Nas condicbes de tensdo que geralmente as fundacbes
trabalham, a ruptura é repentina e catastrdfica.

A ruptura por puncionamento € caracterizada por ndo ser facilmente observada,
como a generalizada. Quanto mais o carregamento aumenta, 0 movimento vertical do
solo vai comprimindo o solo imediatamente abaixo, sendo resistido por cisalhamento
do solo no entorno do perimetro da fundacdo. Ndo ha colapso visivel e nem rotacao
substancial da fundacdo. Apenas € possivel observar um movimento vertical
descendente da fundacdo (puncionamento do solo), mantendo praticamente o
equilibrio vertical e horizontal (Figura 2b). Muitos autores consideram que nao se
caracteriza a ruptura, pois a medida em que a fundacéo recalca, se atinge maiores
profundidades e a capacidade de carga aumenta, pelo acréscimo das tensdes
efetivas.

A ruptura localizada (ruptura local por cisalhamento) € uma transicao entre os
dois modos de ruptura anteriores. Imediatamente abaixo da fundacdo € possivel
observar um padrédo de ruptura claramente definido, saindo dos cantos da fundacgéo e
formando uma superficie de ruptura que se perde no macico de solo. Ndo ha
levantamento do solo ao lado da fundac&o. N&o ha colapso repentino, nem rotacao

da fundacao, que permanece embutida (Figura 2c).
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Figura 2 — (a) Ruptura generalizada; (b) Ruptura por puncionamento; e (c) Ruptura
localizada (adaptado de Vesic, 1963).

A Figura 3 apresenta o grafico tensdo versus recalque para as situacdes

descritas anteriormente.

Tensdo na fundagdo, g

qIIJh:
=
Ruptura
Generalizada
u .
2 Ruptura Localizada
'_S Ruptura por
& | Puncionamento
T
b

Figura 3 — Grafico tensao x recalque (adaptado de Sivakugan, 2021).
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Segundo estudos de Vesic (1975) pode ser dito, de um modo geral, que o modo
de ruptura do solo depende da compressibilidade relativa do solo, na condi¢ao
particular de geometria da fundacéo e condicao de carregamento.

Conforme pode ser observado na Figura 4, em solos granulares, com
densidade relativa superior a 70%, as fundacdes superficiais tendem a sofrer ruptura
generalizada. Todavia, uma areia muito compacta também pode sofrer uma ruptura
por puncionamento, caso a fundacéo seja colocada a uma profundidade muito grande

ou se sobre a fundacao seja aplicado um carregamento dinamico transiente.

Densidade relativa da areia, Dr

i} 0l ()= |Z:Ih 04 11]
T

Ruptura
geral por
cizalhamento

1IRuptura local e
por cisalhamento

"

Ruptura por
puncicnamento

Frofundidade relativa da fundagdo, OVB*

dn
I

! l
B".=E-, para fundaces circulares e guadradas; e
B*=BL/[2(B+L]], para fundactes retangulares

Figura 4 — Modos de ruptura de modelos de fundacfes em areia (adaptado de
Vesic, 1975).

Para uma profundidade de 2B, destacado em vermelho na Figura 4, que é o
limite de embutimento para as fundagbes superficiais (ABNT NBR 6122:2019),
observa-se que em solo de compacidade fofa (Dr < 0,33), a tendéncia é de ocorrer
ruptura por puncionamento. Para compacidades elevadas (Dr > 0,66), a tendéncia é a

ocorréncia de ruptura generalizada. Para compacidades intermediarias, a tendéncia
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do modo de ruptura € por ruptura localizada. Para os casos de fundac¢des superficiais,
para compacidade relativa maiores que 0,70 é esperado um modo de ruptura

generalizado, por exemplo.

1.2 Teoria da capacidade de carga de Terzaghi

Terzaghi (1943) estudou a capacidade de carga de uma fundacéo de largura B
e profundidade de assentamento Dt em um macigo de solo de peso especifico y. Ele
assumiu que para as fundacdes superficiais, onde B > Ds, poderia ser desprezada a
resisténcia ao cisalhamento do solo localizado acima do nivel da base da fundacéo.
Desta forma, pode-se substituir o solo com peso especifico y, acima do nivel do
assentamento da base da fundacgao, por uma sobrecarga q = Dr.y, peso por unidade
de area. Sendo este “erro” ndo muito importante e a favor da segurancga, ja que néo
se considera a parcela de resisténcia que ocorre que acima deste nivel da base da
fundacéao.

Como pode ser vista na Figura 5, foi assumida que a interface solo x fundacao
€ rugosa e a superficie de ruptura é definida por GEDFH. O solo ao lado da fundacao,
sobre sua base, é tratado como uma sobrecarga ¢, ignorando a resisténcia ao
cisalhamento do solo, representada pelas linhas pontilhadas em Gl e HJ. A superficie
de ruptura do solo apresenta trés zonas distintas:

a. Zona triangular ACD, imediatamente abaixo da fundacdo, com angulo a

assumido como ¢’, angulo de atrito do solo;

b. Zona de cisalhamento radial AED e CFD, onde as curvas DE e DF sao

espirais logaritmicas*; e

c. Zona passiva de Rankine GAE e CHF.

* A equacdo dos arcos das espirais logaritmicas DE e DF, geralmente utilizada para problemas

de mecénica dos solos (Braja, 2019) pode ser expressa por:

r= rOthanq,’)

Onde: r é o raio da espiral; ro € 0 raio inicial em 6 = 0% ¢’ € o angulo de atrito do solo; 6 é o

angulo de atrito entre r e ro.
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Figura 5 — Capacidade de carga na ruptura generalizada (adaptado de
Sivakugan, 2021).

Desta forma, Terzaghi (1943) sugeriu que a capacidade de carga em fundacdes
superficiais em areias poderia ser determinada conforme a seguinte equacao,

conhecida como equacdo da capacidade de carga de Terzaghi:

GQuit = cN¢ + qoNg + 0,5yBN,, (2)

Onde:

- C € a coesdao ou intercepto coesivo da envoltoria de resisténcia;

- go é a tensdo vertical efetiva no nivel da base da fundacgéo, go = DrY;

- Nc, Ng € Ny sédo conhecidos como fatores de capacidade de carga, fungdes do
angulo de atrito;

- y € 0 peso especifico do solo; e

- B € a largura ou diametro da fundacéo.

O método sugerido por Terzaghi (1943) calcula a capacidade de carga do solo
pelo método da superposicao, cujos parametros de contribuicdo da capacidade de
carga de diferentes parametros de solo e carregamentos sdo somados. Os fatores de
capacidade de carga N¢, Ng € Ny representam os efeitos devido a coesédo do solo,
carregamento na superficie e peso especifico do solo, respectivamente. A equacéo (2)
e valida apenas para sapatas corridas (Estado Plano de Deformacgbes - EPD),
carregamento vertical de compressao centrado, solo homogéneo e sem interferéncia

do nivel d’agua.
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Para os casos de fundagdes rasas do tipo circular e quadradas, que saem do
EPD, Terzaghi (1943) estimou a capacidade de carga das fundacdes quadradas e

circulares, respectivamente, como:

Quit = 1,3cN¢ + qoNg + 0,4]/BNV (3)
Guie = 1,3cN¢ + qoN4 + 0,3yBN,, (4)

As equacdes da capacidade de carga podem ser utilizadas tanto para
carregamentos ndo drenados, ou seja, carregamentos rapidos que, em solos de baixa
permeabilidade, geram poropressdes em excesso as pressdes hidrostaticas, quanto
para carregamentos drenados, quando 0s carregamentos s&o lentos, ou mesmo
rapidos, mas em solos de permeabilidade alta, sem gerar poropressao em excesso.
Em geral, nos casos de comportamento ndo drenado, utilizam-se parametros de
resisténcia em termos de tensdes totais, uma vez que as poropressdes desenvolvidas
nao sao conhecidas. Nos casos de carregamentos nao drenados, a situagéo a curto
prazo é sempre aquela de menor seguranca, pois mobiliza menores resisténcias do
macico.

Posteriormente outros pesquisadores perceberam que o angulo a da Figura 5
era ligeiramente maior que 45°+ ¢/2, o que foi comprovado experimentalmente por De
Beer e Vesic (1958, apud Vesic, 1975), pelo menos para sapatas alongadas na
superficie da areia, o que representa fisicamente o padréo de ruptura do solo. Desta
forma, os fatores de capacidade carga Nq e Nc seriam mais bem calculados por meio

das seguintes equacdes:

N, = emtand tap2 (45 + %)

(5)

N.= (N, —1)cotg (6)

As equacdes (5) e (6) sado universalmente aceitas. A equacao (5), embora
diferente da equacdo proposta por Terzaghi (1943), equacao (7), € a mesma
originalmente proposta por Reissner (1924, apud Vesic, 1975). A equacgdo (6) é a

mesma proposta por Terzaghi (1943) e Prandtl (1921, apud Vesic, 1975).
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N, = (e%tan‘l’)z tan? (45 + 9) 7)

2

Kumbhojkar (1993) ajustou uma expressao para o célculo de Ny de Terzaghi,
pois ndo havia uma solugdo numérica, apenas grafica. Os valores foram aproximados

e a equacao (8) pode ser obtida em Diaz-Segura (2013).

Ny = (N, + 3) tan(1,34¢) (8)

Existem varias sugestdes de expressdes na literatura para o valor de Ny,
baseadas em diferentes suposic¢des, fornecendo uma gama de valores para um dado
valor de angulo de atrito. Diaz-Segura (2013) listou mais de 60 equacbes para 0
célculo de Ny.

Motra et al. (2016) utilizaram o trabalho de Diaz-Segura (2013) e fizeram uma
andlise da adequacdo dos fatores de capacidade de carga para fundacbes
superficiais, cujos resultados mostram que uma variagcao do angulo de atrito, causado
por uma incerteza deste parametro, por exemplo, representa uma maior incerteza no
valor do fator de capacidade de carga do que a escolha da equacéo para o calculo de
Ny.

Apesar da ampla gama de equacbes para o célculo de Ny, hd uma boa
concordancia de valores para ¢’ na faixa de valores [20° - 50°]. As diferencas maiores
sdo para valores de angulo de atrito menores, ndo muito presentes em situacdes
drenadas, de carregamento a longo prazo. A Tabela 2 apresenta algumas das

expressodes de Ny, com as suas respectivas referéncias:

Tabela 2 — Expressdes para Ny.

Expresséo Referéncia
N, = (N; + 3) tan(1,34¢) Equacao ajustada, Terzaghi (1943)
N, = 2,0(N, + 1) tan(¢) Vesic (1973)
N, = (N, — 1) tan(1,4¢) Meyerhof (1963)
N, = 1,5(N, — 1) tan(¢) Brinch Hansen (1970)
N, = (1,012N, — 0,226) tan(1,426¢) Kumar e Kouzer (2008)
Salgado (2008), equacgdo aproximada dos
N, = (N, — 1) tan(1,32¢) valores de Martin (2005) e Lyamin et al. (2007),
apud Diaz-Segura (2013)
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Na Figura 6 é possivel verificar os valores da Tabela 2 visualmente. Pode-se
inferir que Vesic (1973) fornece os valores mais altos, similar aos valores de
Terzaghi (1943) para valores de angulo de atrito mais baixos. Os outros autores
apresentam valores similares, desviando para valores maiores e menores.

Segundo Sivakugan (2021), os valores sugeridos por Brinch Hansen (1970) sado
amplamente utilizados na Europa. Os valores sugeridos por Vesic (1973) e

Meyerhof (1963) sdo populares na América do Norte.

Fator de Capacidade de Carga - Ny

1000,0 v
Terzaghi, 1943 ’vv
S
Vesic, 1973 B,
ro
5
————— Meyerhof, 1963 P
5

> 100,0 Brinch Hansen, 1970 %
4 o
© | e Kumar e Kouzer, 2007 .
) %
E %
; -------- Salgado, 2008
ke
[}
& 10,0
3 :
o
®
(o
©
o
(]
©
)
kS
. 1,0

0,1

0 5 10 15 20 25 30 35 40 45 50

Angulo de Atrito - ¢' (graus)

Figura 6 — Fator de capacidade de carga Ny.

Caso o nivel d’agua esteja na base da fundacéo, ao calcular a capacidade de
carga em termos de tensdo efetiva, o peso especifico submerso (ysun) devera ser
utilizado no terceiro termo da equacdo (2). Caso o nivel d’agua esteja a uma
profundidade inferior a largura da fundacao (zw), devera ser utilizada a equacao (9),

proposta por Vesic (1975), para o célculo do peso especifico equivalente (Yequi).
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Yequi = Vsub + (ZW/B)(Vsat - )/sub) (9)

Considerando a =45°+¢’/2, a superficie de ruptura (Figura 5) se estendera a
aproximadamente uma profundidade de B abaixo do nivel da fundacéo. Desta forma,
o valor de y, no terceiro termo das equacdes (2) a (4), numa situacao intermediaria da
posicdo do NA, devera ser o valor médio ponderado dos pesos especificos das
camadas inferiores, até a profundidade B, contando desde a da base da fundacao.

Para situacdes em que o valor de Df é muito grande, como por exemplo, a
utilizacao de fundacdes superficiais de edificios com subsolos, a capacidade de carga
calculada devera ser computada em termos de valores liquidos. As equacfes de (2)
a (4) séo relacionadas a capacidade de carga ultima bruta das fundacdes. Para o caso
de pequena sobrecarga, a pressao bruta é significativamente maior que a pressao de
sobrecarga y.Dt. Logo, geralmente o calculo da presséo liquida é desconsiderada. O
FS seré calculado com respeito a capacidade de carga na ruptura definida em termos
de valores liquidos, conforme apresentado pela equacao (10), onde quit Se refere a

tensdo de ruptura e gso € a tenséo solicitante:

, —yD
FS = Qult,llq _ Quit,bruta )4 f

(10)
Qsol,liq sol,bruta — VDf

Como anteriormente mencionado, como serdo aqui tratados casos de
fundacdes superficiais, sem embutimento no terreno, ndo serd considerada como
necessaria tal correcdo. No Anexo A é apresentado um exemplo de calculo a fim de

facilitar ao leitor a compreensédo do conceito de pressao liquida e bruta.

1.3 Equacao geral da capacidade de carga

Uma equacéo geral da capacidade de carga foi proposta por Meyerhof (1963),
Brinch Hansen (1970) e Vesic (1975), que abrangesse outros formatos de fundacdes
superficiais, profundidade de assentamento da fundacé&o, posicédo e inclinacdo do
carregamento, inclinacdo da superficie do solo, inclinacdo da base da fundacéo,

compressibilidade do solo e efeito de escala.
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Por se tratar de propostas de fatores mais simples, Meyerhof (1963) e Brinch
Hansen (1970), serdo apresentadas no Anexo B.
A equacao mais geral para a capacidade de carga de fundacdes superficiais,

proposta por Vesic (1975) pode ser escrita como:

1
qo = CNcEc'fciEct’fcgEcc'fcq + qu'Sq&;qifth;qgchqu + EYBNyfyfyifytfygfycfyq (11)

Onde:

- & &g € &, sao fatores de forma;

- &cir§qi € &yi sao fatores de inclinagao da carga;

- &err €qe € Sty S0 fatores de inclinagcdo da base da fundagao;

- $cgr§qg € &yg SA0 fatores de inclinagao do terreno da fundagao;

- &cor§qc € &y S@o fatores de compressibilidade do solo e fator de escala;

- $cqr$qq € §yq SA0 fatores de profundidade.

1.3.1 Fator de forma

Os fatores de forma foram desenvolvidos, em sua maioria, de forma
semiempirica, considerando outros formatos que nado retangulares longos, ou seja,
fora do EPD.

Apenas as sapatas circulares, axissimétricas, foram resolvidas
matematicamente (Ishlinskii, 1944; Berezantzev, 1952; Mizuno, 1953; Eason e Shield,
1960; Cox, Eason e Hopkins, 1961 apud Vesic, 1975).

Os fatores de forma sdo dependentes do angulo de atrito do solo, assim como
da geometria da fundacdo. A Tabela 3 apresenta os valores modificados por
Vesic (1975).
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Tabela 3 — Fatores de forma para fundacgdes superficiais (ap6s De Beer, 1967,
modificado por Vesic, 1970, apud Vesic, 1975).

Formato da base &, ¢q Sy
Corrida 1,00 1,00 1,00
B/ \(Na / ) B _o04(B
Retangular 1+(%/1) ( N )| 1+ (P/)tang |1-0,4(°/;)
Circular e quadrada| 1+ (Nq/N ) 1+tan¢ 0,60
c

1.3.2 Efeito da inclinacao e excentricidade do carregamento

Em fundacbes ndo carregadas em seu centro, ou seja, quando ha momentos
ou forcas laterais agindo sobre a fundacgdo, o carregamento resultante sofrera uma
excentricidade, o que acarretara numa diminuicdo da capacidade de carga da
fundacdo em comparacdo a um carregamento vertical centralizado.

InvestigacBes experimentais e teodricas mostraram que utilizar a largura e
comprimento efetivo da fundacéo é a favor da seguranca (Meyerhof, 1963).

A Figura 7 apresenta uma fundacéo superficial retangular de dimensdes B e L
e centro O. A resultante do carregamento € aplicada no ponto O’, com excentricidades
es € eL ao longo das diregbes x e y, respectivamente. Meyerhof (1963) sugeriu
desprezar a area hachurada. A area efetiva sera a multiplicagdo de B’ por L', sendo
B'=B —-2ene L’ =L — 2eL. No calculo dos fatores de inclinagdo do carregamento, B’

e L’ deverao ser utilizados.
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Figura 7 — Correcdo da excentricidade proposto por Meyerhof (Sivakugan, 2021).

Uma alternativa ao calculo de capacidade de carga em uma fundacédo que
apresente um carregamento vertical (V), horizontal (H) e momento (M) atuando
simultaneamente é apresentado por Butterfield e Gottardi (1994, apud Powrie, 2012),
na Figura 8.

(a) H
M/B
-".-’
-________
__';_7 il N ) Vinax
: - __,__:-'—'"_'-F e ——
Hor M8 Envoltdria de
(b) carregamentos maximos

Méximn! /'ﬂ,/’ : ‘“xn;\’ :

Figura 8 — Envoltoria de carregamentos maximos para uma fundagao superficial: (a)

visdo tridimensional; (b) Plano H ou M/B versus V. (adaptado de Powrie, 2012)
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Utilizando como base para o método uma larga base de teste em modelos
reduzidos, os autores mostram que a combinagédo dos carregamentos V, H e M na
ruptura produzem uma envoltéria de ruptura tridimensional Unica, no formato de um
charuto. Assim, os planos de carregamentos possuem um formato parabdlico na
interface com a envoltéria de carregamentos maximos.

Com relacdo ao carregamento inclinado, a presenca de um carregamento
horizontal P devera ser verificada, pois a ruptura podera ser dada tanto pelo
escorregamento da fundacéao quanto pelo cisalhamento generalizado do solo.

No limiar do deslizamento, a componente horizontal P é relacionada com a

componente vertical Q na reac¢ao da fundagao pela equacao (12):

Ppax = Qtan¢ + A'c, (12)

Onde:
- A’ é a area efetiva da fundacéao; e
- Ca € ¢ representam, respectivamente, a adeséo e o angulo de atrito entre o

solo e a fundacéo.

Vale destacar que segundo Schultze e Horn (1967 apud Vesic, 1975), tem-se
0 = ¢r e que a adesdo, em argilas moles, € igual a sua resisténcia ao cisalhamento
ndo drenada.

A alteracdo do ponto de aplicacdo do carregamento, ndo sendo mais central,
ird alterar o formato das Zonas de Rankine (Figura 9). A Zona | € uma cunha elastica,
ABC, que possui um formato triangular enquanto o carregamento for central (Schultze,
1952; Sokolovskii, 1960 apud Vesic 1975). Para carregamentos excéntricos, o lado
AC da cunha assume um formato circular cujo centro coincide com o centro de rotacéo
da fundacdo (Brinch Hansen, 1953, 1955 apud Vesic, 1975). Enquanto o
carregamento possuir uma excentricidade inferior a B/4, o centro de rotacéo
permanecera no lado oposto a aplicacdo do carregamento. No caso de e = B/4, a
excentricidade estara localizada sob a face lateral da fundacdo. Com o aumento do
valor da excentricidade, o centro de rotacdo da fundacdo se deslocara de tal modo
gue haverad um levantamento do lado menos carregado da fundacéo, devendo ser

evitada essa configuracdo em projeto. Para garantir que haja uma maior seguranca
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guanto ao levantamento de um dos lados da fundacéo, Vesic (1975) comenta que o
recomendado é utilizar uma excentricidade ndo superior a B/6. A
ABNT NBR 6122:2019 seu subitem 7.6.2 — Cargas excéntricas, diz que:

‘O dimensionamento geotécnico de uma fundagado rasa
solicitada por carregamento excéntrico deve ser feito
considerando-se que o solo € um elemento ndo resistente a
tragao.

No dimensionamento da fundacdo superficial, a éarea
comprimida deve ser no minimo 2/3 da é&rea total, se
consideradas as solicitac6es caracteristicas, ou 50 % da area
total, se consideradas as solicitagbes de calculo. Deve-se
assegurar, ainda, que a tensdo méaxima de borda satisfaca os
requisitos de seguranca, conforme a Se¢éo 6 — Seguranga nas
fundagbes.” (ABNT NBR 6122:2019, p.23-24).
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; 45°-4/2
g‘_].d"’-dr \ D ooy
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e A4

1Yy S-SRESEEEERELL

P vob, oy
{b)

Figura 9 — Superficie de ruptura tedrica de um carregamento excéntrico e inclinado
(Vesic, 1975)
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Algumas propostas de expressdes foram apresentadas por diversos autores
para o calculo dos fatores de inclinacdo e excentricidade do carregamento. A priori,
as expressoes foram derivadas da analise plana de deformacdes, desta forma, tendo
sua aplicacdo apenas para 0s casos de sapatas corridas com inclinacdo, ou
excentricidade, segundo o lado B, o menor da fundacao. Entretanto, excentricidades
e inclinagdes que ocorrem no maior lado da fundacéo, L, também sdo de no minimo
igual interesse. Mush e Weiss (1969 apud Vesic, 1975) apresentaram um estudo
experimental com modelos de grande escala de fundacfes superficiais e observaram
que h& uma diferenca distinta no carregamento para os dois tipos de casos. Portanto,
a direcado da inclinagdo do carregamento, assim como a razdo entre os lados da
fundacéo (B/L) tem efeito sobre o fator de inclinacéo.

Assim, sendo necessario maiores investigacfes, Vesic (1970) apud
Vesic, 1975) sugeriu as seguintes expressdes para o célculo dos fatores de inclinagcéo

e excentricidade:

P m
= — 13
Sai [1 Q + B'L’c cot cl)] (13)
P m+1
= - 14
Svi [1 Q + B'L'c cot d)] (14)
Para ¢ > 0°:
1- Eqi
‘fci - ftﬂ Nc tanq) (15)
Para ¢ = 0°:
mP
$ei=1— BLoN. (16)

Para os valores de m, deverdo ser utilizadas as seguintes expressdes que

variam de acordo com o angulo de inclinacdo do carregamento:

2+ B/L
™s = TTB/L (17
o 2HL/B 18

1+L/B
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my, = my cos® d, + mgsin®d, (19)

1.3.3 Fatores de inclinacdo do terreno e da fundacao

Esta situacéo ocorre quando a base da fundacéo, ou o terreno da fundacao, for
inclinado, conforme Figura 10, onde a é a inclinacdo da base da fundacédo e a
inclinagao do terreno é chamada de w. Os fatores relacionados a inclinacdo da base,
do inglés base tilt, recebem a denominagéo &:. Os fatores relacionados a inclinagéo do
terreno, do inglés ground slope, recebem a nomenclatura &g.

Baseado nas analises realizadas por Meyerhof (1953 apud Vesic, 1975) com
solos sem peso e Brinch Hansen (1970), com as fundagBes na superficie e
consideracao dos solos com peso, as seguintes equacdes foram propostas por Vesic
(1970 apud Vesic, 1975) para os fatores relacionados a base da fundacdo, com

valores de a e w em radianos quando fora da funcao trigonométrica:

Figura 10 — Fundagdo com base inclinada e superficie do solo inclinada (Vesic, 1975).

$qt = &= (1 —atan $)? (20)

Para ¢ > 0°:

- ’fqt

- N.tan ¢ (21)

et = eq
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Para ¢ = 0°:

oo = 1= [2a/(m + 2)] (22)

Para os fatores relacionados a inclinagdo do terreno, Vesic utiliza dos mesmos

valores calculados por Brinch Hansen (1970), que apontou que ¢,, varia com a tan(w)
da mesma forma que o fator de inclinacdo do carregamento ¢, varia com o

carregamento P/(Q + B’L’c cot ¢). Desta forma, pode ser adotado:

§qg = §yg = (1 —tanw)? (23)
Para ¢ > 0°:
1-¢
Scg = Sag — N, tarfib (24)
Para ¢ = 0°:
fcg = 1-[2w/(m + 2)] (25)

Bowles (1982) aconselhou que os fatores de forma, profundidade, inclinacéo
do terreno e inclinagdo da base ndo deveriam ser utilizados em conjunto com 0s
fatores de inclinagcéo do carregamento.

Vesic (1975) sugeriu que na condi¢cdo de terreno inclinado e solos com ¢ = 0

seja necessaria a adicao do terceiro termo da equacéao (11):

N, = —2sinw (26)

As equacg0es de (20) a (25) podem ser utilizadas, segundo Vesic, teoricamente,
enquanto a <45°, w<45°e w < ¢.

As equacdes de (20) a (25) também néo levam em consideracao a resisténcia
ao cisalhamento do solo. Os efeitos das tensfes no solo, segundo Vesic, podem ser
negligenciadas enquanto 0 < w < ¢/2. Para valores de inclinagdo do terreno maiores

que ¢/2, devera também ser realizada uma analise de estabilidade global da encosta.
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As equacdes de (20) a (25) sdo vélidas apenas para o estado plano de
deformacfes, ou seja, validas apenas para sapatas corridas, com o eixo paralelo a
encosta ou talude. Um estudo mais atual e aprofundado sobre o assunto pode ser
visto em Ruffier dos Santos (1999), que apresenta um estudo bibliografico profundo
sobre o assunto, além de apresentar uma proposta de um método de calculo,
fornecendo abacos e tabelas para utilizagéo.

1.3.4 Fator de profundidade

O efeito da presenca da massa de solo no nivel acima da base da fundacéo
quanto a sua resisténcia ao cisalhamento é desprezado no desenvolvimento da teoria
da capacidade de carga para fundac6es superficiais. Entretanto, em alguns casos, é
esperado que haja um aumento da capacidade de carga devido a resisténcia do solo
gue pode ser considerada, neste caso, se justificada. Tal assunto foi estudado por
Meyerhof (1951, apud Vesic 1975), assim como outros pesquisadores da época.

Contudo, Vesic (1975) alertou que o aumento da capacidade de carga devido
ao efeito de embutimento da mesma ocorre em condi¢des cujo método de construcdo
da fundacao acarreta significativa compressao lateral na fundacéo. Assim, ha bastante
evidéncia que tal efeito é inexistente em fundacdes superficiais, que sao feitas com a
escavacao do terreno e posterior preenchimento com solo, ou em que o solo que gere
o sobrecarregamento na fundacao seja relativamente compressivel. Por essa razao,
Vesic (1975) sugere a nao introducdo do fator de profundidade (ou de embutimento)
em projetos de fundacgdes superficiais. Assim, a equagao (11), da capacidade de carga

geral, sera reescrita como:

1
o = CchcEciEctEcgfcc + quEqEqieqfngqc + EYBNyfyfyifytfygfyc (27)



46

1.3.5 Efeito da compressibilidade relativa do solo-fundacao

Toda a teoria e analises desenvolvidas para o calculo da capacidade de carga
de fundacgdes superficiais tiveram como premissa a adocao de solos incompressiveis,
sendo utilizada apenas nos casos do modo de ruptura generalizada. Terzaghi (1943)
sugeriu a adocao de fatores de reducao c* e ¢*, utilizando a mesma equacao (2), para

0s outros dois modos de ruptura em solos compressiveis:

c* = 0,67c (28)
¢* = tan"1(0,67 tan ¢) (29)

ApGs estudar mais detalhadamente o efeito da compressibilidade do solo, Vesic
e Johnson (1963 apud Vesic, 1975), concluiram que o resultado poderia ser
satisfatorio em alguns casos, contudo, nem sempre a favor da seguranca. Desta
forma, desenvolveram uma teoria baseada na consideracdo desses efeitos e

propuseram os seguintes fatores de correcao:

.= 0,32+ 0,12B/L + 0,60log, (30)
$qc = &y = exp{[(—4,4+ 0,6 B/L) tan ¢] + [(3,07 sin d)(log 2L,) /(1 + sinp)]} (31)

Onde Ir € o indice de rigidez, definido como a raz&o entre o modulo cisalhante

e a resisténcia ao cisalhamento:

G E
C+ omegtand  2(1 4+ v)(c + Oppeq tan o)

(32)

L

Onde:

- E € 0 mddulo de elasticidade do solo;

- v é o coeficiente de Poisson do solo;

- G € 0 mddulo cisalhante do solo; e

- 0, € a tensdo efetiva média a profundidade B/2 abaixo da cota de

assentamento da fundacéo.
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o'y +20'y, o'y, +20 kg  a'y(1+ 2ko)

3 B 3 3 (33)

Om =

Onde o coeficiente de empuxo no repouso é definido como a razéo entre a

tensao efetiva horizontal e a tenséo efetiva vertical, k, = ‘;—:h

v

A regido de influéncia para o célculo do Ir é situada a B/2 abaixo da fundacao.
Os valores deverao ser calculados em termos de tensao efetiva. As equacgdes (30) e
(31) s6 poderao ser utilizadas caso sejam menores que a unidade.

A utilizacdo dos fatores de reducéao se justificara caso (Ir)crit Seja superior ao I,

onde:

(I:) crie = 0,5exp[(3,30 — 0,45 B/L)cot(45° — ¢ /2)] (34)

Assim, em resumo:

- I, > (I.) -rit, tem-se a ruptura generalizada, ndo sendo necessaria a utilizacdo
dos fatores de compressibilidade e efeito de escala; e

- I, < (I.)eit, tem-se uma ruptura ndo generalizada, sendo necessaria a
utilizacao dos fatores de compressibilidade e de efeito de escala, se forem menores
que a unidade.

A Tabela 4 fornece os valores do indice de rigidez critico para os casos de
sapatas corridas (B/L = 0) e quadradas (B/L = 1). Por variar com a tensao efetiva
confinante ¢’, o mddulo cisalhante G (ou o E’) acarreta numa dificil determinacéao do
indice Ir para o caso de areias.

Tabela 4 — indices de rigidez criticos, (Ir)crit.
¢ (BL=0|B/lL=1

0 13 8

5 18 11
10 25 15
15 37 20
20 55 30
25 89 44

30| 152 70
35| 283 120
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40 | 592 225
45| 1442 486
50 | 4330 1258

Vesic (1975) estudou o efeito de escala da fundacéao, verificando que os valores
de Ny diminuem para fundacdes de grandes dimensfes, em comparacdo a uma
sapata de condig¢des “normais”.

Mais recentemente, Kumar e Khatri (2008) estudaram os efeitos da largura da
fundacédo no fator Ny, e notaram que Ny varia quase que linearmente com B em um
grafico de escala log-log. Eles realizaram um estudo por meio de uma analise
numeérica do limite inferior em conjunto com elementos finitos lineares e programacao
linear. Realizaram uma variagdo do angulo de atrito, ¢, com a tensdo média, om,
utilizando um processo iterativo. Os autores observaram que para diferentes larguras,
uma boa comparacéo foi observada entre a solucao por eles adotada e a obtida com
0 uso de ¢ constante, o que corresponde ao equivalente da tensdo média normal,
definida por De Beer (1963, apud Kumar e Khatri, 2008).

Yamamoto et al. (2009) estudaram o efeito de escala em fundac¢des superficiais
circulares, para uma vasta variedade de areias a base de silica e calcéario. Para o
estudo, foi utilizado um modelo que conseguia simular tanto a compresséo quanto o
comportamento cisalhante de areias naturais, em uma vasta variedade de
densidades, permeabilidades e pressdes confinantes. Os autores puderam observar
gue Ny apresenta uma queda acentuada de valor devido ao aumento do tamanho da
fundacéo para o caso de areias a base de calcario, com o valor de Ny eventualmente
convergindo para um valor limite. Para o caso de areias de natureza silicosa, foi visto
que, eventualmente, para fundacbes com diametro extremamente grandes, em
relacdo ao usual, o mecanismo de deformac&o progride para um mecanismo de

ruptura por puncionamento, ao invés da ruptura por cisalhamento generalizado.

1.3.5.1 Modo de ruptura em funcao da dissipacao de energia

Santos (2017) prop6s em seu trabalho, com base no entendimento fisico do

fendmeno de ruptura do solo, uma analogia entre a formacdo de uma superficie de
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ruptura na areia e o balango energético na formacéo de fissuras em sélidos. Desta
forma, foi capaz de determinar um critério mais abrangente para determinar o modo
de ruptura do solo arenoso. A proposta, a qual contemplou, também, o equilibrio
direcional (Santos e Freitas, 2020) mostrou-se acurada na previsdo do modo de
ruptura de ensaios em modelos fisicos, conforme destacado por Santos et al. (2020).

Uma limitacdo da abordagem citada, no entanto, se refere ao fato de ndo ser
possivel estimar a capacidade de carga (gup) para cada situagdo estudada de
fundacao direta assente na superficie de solo arenoso, e sim o seu modo de falha.

Seu modelo baseou-se em uma comparacéo entre tensoées, refletindo a tensao
de ruptura do solo (equacao de Buisman-Terzaghi) e a tensdo derivada a partir de
uma analogia a Teoria de Griffith para geracdo de uma fissura de comprimento L
(comprimento da superficie de ruptura).

A Figura 11 apresenta os modos de ruptura para uma fundacdo no EPD, com
comprimento muito maior que sua largura, em funcéo do angulo de atrito de um solo
arenoso (eixo horizontal), e no eixo vertical apresenta uma relacdo entre seu peso

especifico do solo (y), largura da fundacao (B) e uma constante, yo, definida como:

_E

Yo = (35)

0,

O mdédulo de elasticidade E1 € correspondente a tensdo média normal ox.
Através da tensdo média normal, considerada a uma profundidade B/2 abaixo da base
da fundacao, pode-se estimar seus valores. Santos (2017) considerou:

- E1 = 39.180,65 kN/m2;

- 01 = 104,64 kKN/mz?; e

-, = 14,67 GPa.
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Figura 11 — Diagrama do modo de ruptura como funcéo adimensional de ¢ e y.B/yo
para fundagao superficial assente em solo arenoso (Santos, 2017 e
Santos et al., 2020).

Santos (2017), utilizando os métodos da Teoria da Plasticidade (Vesic, 1975),
com a solucéo bésica disponivel em Prandtl (1921 e Reissner, 1924, apud Santos,
2017), que indica que a ruptura compreende trés regides distintas (zonas |, 1l e Ill),
Figura 12, apresentou a equacao (36) para o célculo da tenséo necessaria para gerar
uma fissura (ou superficie de ruptura) de comprimento Liotal:

(36)
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Figura 12 — Zonas de ruptura na ruptura generalizada (Santos et al., 2020)

Onde:

Leotar = Lzry + Loy + Lzgy (Figura 12) (37)
B
Lam = I (38)
2 [cos 5~ sin 7]
tan ¢(3_n_9)
B 4 2 _ 3n_¢ _ T_¢
Lel — € d) ¢ secC (D <e tan(¢)< 4 2)—@ tan(¢>)(4 2)) (39)
—tan(¢).V2 [cos (7> — sin (7)]

5 (2

V2 [cos% — sin %]

(40)

Lzpi =

O valor de n [equacédo (41)], que € a densidade superficial de energia [KN/m], &

referente a energia de dissipacgéo das fissuras do solo na condi¢ao de ruptura.

N =MNzrr + Net + Nzrin (41)

Onde:
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tan ¢ T ¢
=y.B2.——tan(2+ - 42
Nzr1 =VY-B 3 tan<4+2> (42)
Mer = r2 [1—2sin¢ +sin3¢ + e (1 - 2sin¢ +sin3¢|  (43)
°t 7 8(—1+sin¢)
tan T
Nzrir = V- B, ¢ 7 tan (- — ?) (cos ¢)2€ntan¢)
¢_in® 4 2 (44)
8 (cos - — sin 7)

Na tensdo ultima, a ruptura atinge um comprimento maximo Ltotal, NO modo de
ruptura generalizado. Se a tensdo maxima de ruptura for maior que o valor requerido
para atingir o comprimento maximo Ltwtal, 0 modo de ruptura sera o generalizado.

Se o modo de ruptura ndo for o generalizado, essa analise devera ser estendida
para ou 0 modo de ruptura por puncionamento ou modo de ruptura local. Vesic (1975)
apenas diferencia entre 0 modo de ruptura generalizado ou ndo generalizado. Assim,
com as equacoes (36) até (44) é possivel calcular a tenséo de cisalhamento na ruptura
na zona | (puncionamento), Opunc, OU @ tensdo na ruptura generalizada, Ogen. Em
resumo:

- Se owp > Ogen, €Nt80: ruptura generalizada;

- Se Opunc < Orup < Ogen, €NtAO: ruptura localizada; e

- Se Orp < Opunc, €NtAO: ruptura por puncionamento.

Santos (2017) e Santos et al. (2020) obtiveram uma boa acuracia ao comparar
seus resultados com dados de 20 experimentos fornecidos no artigo de Vesic (1963),
onde somente 3 dados experimentais obtiveram resultados diferentes daqueles
encontrados experimentalmente, sendo um deles a favor da seguranca.

E, ao comparar o critério de Vesic (1975) com os dados experimentais de
Vesic (1963), Santos (2017) verificou que havia uma acuracia reduzida nas previsoes,
gue poderiam afetar a seguranca das fundacgdes. Dos 20 experimentos realizados, 13
obtiveram resultados diferentes dos encontrados experimentalmente, pois 0 solo
sofria  rompimento de forma nao generalizada, ou seja, localizada ou por
puncionamento, necessitando de um fator de reducdo. Acredita-se que isso tenha
ocorrido pois a expresséao do indice de Rigidez Critico de Vesic (1975), embora possua
equilibrio dimensional, possui desequilibrio direcional (Santos, 2017 e Santos e
Freitas, 2020).
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Para o trabalho completo, com todas os dados de experimento citados,
recomenda-se a leitura dos trabalhos de Santos (2017), Santos et al. (2020) e Santos
e Freitas (2020).

1.3.6 Influéncia da rugosidade da base da fundacao

A rugosidade da fundagcédo tem pouco efeito sobre a capacidade de carga
enguanto o carregamento externo permanecer vertical (Vesic, 1975). E, em casos de
carregamento inclinado, a rugosidade da fundacéo estara limitada a um valor limite de
esforco horizontal maximo P, a ser transmitido ao solo por meio da superficie de
contato entre o solo e a fundacgao. Vesic (1975) cita que em experimentos realizados
em fundac¢Bes de concreto in loco, verificou-se que pela forma pela qual as fundacoes
sdo construidas, a rugosidade da fundacao possui um valor definido como igual ou
maior que o angulo de atrito do solo subjacente.

O assunto sera novamente tratado no subitem 2.2.

1.4 Fatores de influenciam na capacidade de carga de fundac¢des superficiais

Até o momento, foi apresentada a teoria classica sobre a capacidade de carga
de fundacdes superficiais sobre areia, com algumas contribuicbes mais recentes.

A seguir serdo apresentados alguns conceitos que se acharam necessarios
explorar um pouco mais a fundo, que influenciam na capacidade de carga de
fundacdes superficiais sobre areia e que serdo necessarias para o desenvolvimento

desse trabalho.
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1.4.1 Anqulo de dilatancia @ e 0 comportamento das areias

A dilatancia é o nome dado a essa tendéncia de aumento de volume durante o
processo de cisalhamento do solo e tem grande importancia na resisténcia ao
cisalhamento do solo, pois uma grande parte da energia para que ocorra o
cisalhamento do solo é gasta na variacdo do seu volume. A dilatancia depende do
comportamento da areia (comportamento compacto), sendo funcéo do estado em que
0 material esta no momento do cisalhamento, fofo ou denso.

Rowe (1961 e 1963, apud Ortigdo, 2007) apresentou uma analogia do
fendmeno da dilatancia e seu efeito na resisténcia, com o dente de serra (Figura 13).
A inclinacéo do dente representa a dilatancia (@) do solo. Uma areia fofa, cuja variacéo
de volume durante o cisalhamento € nula, sera representada por y = 0, ndo havendo
variagao do volume, desta forma, as partes do bloco ndo sofrerdo um afastamento.
Se y # 0, quando houver cisalhamento, havera um deslocamento entre as partes do

bloco na dire¢éo vertical, havendo com isso, um comportamento dilatante.

.
-i:*};,;___'_l
(@) (b)

Figura 13 — Analogia do dente de serra (adaptado de Ortigdo, 2007).

Conforme o modelo apresentado por Rowe (1961 e 1963, apud Ortigado, 2007)
e Mayne (2014), o angulo de atrito maximo ¢’r, no pico, podera ser constituido de duas

partes:

=~ 0o+ (45)
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Onde:
- @', angulo de atrito efetivo correspondente ao estado critico; e
- Y é a inclinacdo do dente de serra, ou seja, parcela influenciada pela

dilatancia.

Na prética, o @', pode ser interpretado como uma propriedade do material, pois
independe da compacidade, podendo ser adotado em projetos caso o projetista queira
um valor conservador. Segundo Mayne (2014), para a maioria das areias naturais o
valor de @', esta compreendido entre 30 e 33°, para areias de quartzo, sendo o valor
de ¢'cv entre 32° a 39° para areias de calcario, chegando a 40° para areias de
feldspato.

Os ensaios de laboratorio mostram que 0s solos e outros materiais apresentam
uma curvatura em sua envoltéria de resisténcia, que a depender da faixa de tensdes
normais com as quais se esta trabalhando, pode ser contra a seguranca ndo a
considerar, pois para tensdes confinantes pequenas o valor da resisténcia ao
cisalhamento sera alto, e para valores de tensao confinante altos, a resisténcia ao
cisalhamento serd mais baixa (Lambe e Whitman, 1979).

Gomes (2020) realizou um estudo dos parametros geotécnicos estaticos e
dindmicos em areias quartzosa e carbonatadas em solos offshore do nordeste
brasileiro. Dentre os diversos estudos abordados em seu trabalho, a referida autora
apresenta os angulos de atritos das amostras obtidos por cisalhamento direto. Para
uma variacdo de Carbonato de Calcio (CaCOz3) variando de 35,7 a 80%, verificou-se
que o angulo de atrito variou de 31° a 37,17°. Para maiores detalhes do trabalho,
sugere-se a leitura de Gomes (2020).

Ortigdo (2007) cita que nos materiais granulares, esse fendmeno é resultado
de algum tipo de cimentacédo entre gréos, da variagcdo na compacidade do material e
da quebra de grédos com o aumento da tensédo confinante. E, em areias puras, sem
cimentacdo, como ndo ha resisténcia sob tensfes confinantes nulas, a coesédo é
mantida como nula e adota-se o angulo de atrito tangente a um anico circulo de Mohr.

Segundo Sivakugan (2021), o angulo de dilatancia € um importante dado de
entrada para a maioria dos trabalhos em modelagem numérica, definindo o
comportamento do modelo ao descrever o comportamento esperado do solo. Seu

valor tipico varia para a maioria dos solos granulares, estando entre 0 al5°.
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No MEF, existem diversas abordagens para avaliar a influéncia do fator de
capacidade de carga Ny usando modelos com regra de fluxo n&o associados a um
material plastico, ou seja, utilizando um angulo de dilatancia diferente do angulo de
atrito. Frydman e Burd (1997) e Erickson e Drescher (2002) estudaram os efeitos do
angulo de dilatancia em Ny para sapatas corridas e circulares, utilizando modelos com
regra de fluxo n&o associados ao modelo Mohr-Coulomb. Os autores observaram que
o efeito do angulo de dilatancia € insignificante para angulos de atrito pequenos, mas
muito importante para angulos de atritos maiores que 35°, especialmente para o caso
de sapatas circulares rugosas. A questdo do modelo com ou sem regra de fluxo
associado a um material plastico sera mais bem abordado no item 2.2.

Entretanto, Yamamoto (2009) realca que 0s estudos numéricos prévios sao
limitados pelo fato de o modelo Mohr-Coulomb nédo conseguir capturar
suficientemente bem a dependéncia do comportamento da areia devido ao estado de
tensédo e a sua densidade ou a sua compressibilidade.

O deslizamento e o rolamento entre os graos de uma areia influenciam o seu
angulo de atrito, os quais sao influenciados pela forma e pela rugosidade superficial
das particulas [Figura 14 (a) e (b)], que sao intrinsecos ao material. Um exemplo é
uma areia de rio ou seixos rolados que tem forma arredondada e pouca rugosidade
superficial, devido a todo o processo de intemperismo sofrido pelo solo. Ja uma pedra
britada, por possuir uma superficie com mais pontas, pronunciadas, tera uma maior
parcela de atrito por deslizamento e rolamento.

Outro fator de influéncia que altera o &ngulo de atrito durante o cisalhamento é
0 entrosamento dos grdos. Uma amostra com distribuicdo granulométrica bem
graduada que tenha sido compactada, podera apresentar menos espacgos entre 0s
graos. E, caso essa amostra venha a ser cisalhada, as suas particulas precisarao
expandir, ou seja, subir uma sobre as outras, resultando no aumento do volume da
amostra (Figura 14c). O grafico tenséao x deformacao nesse tipo de amostra apresenta
um pico de tensdo com posterior amolecimento da amostra (Figura 15), tipico de

materiais frageis.
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Figura 14 — Fatores que influenciam o angulo de atrito das areias (adaptado de
Ortigao, 2007).

Em caso de material fofo e se suas particulas tiverem os seus diametros do
mesmo tamanho, ndo haver4d uma expansdo da amostra ao ser cisalhada. O atrito
resultante serd devido as parcelas de deslizamento e rolamento (Figura 14d). O
gréfico tenséo e deformacao desse tipo de amostra apresenta um comportamento de
endurecimento, sem pico. (Figura 15), tipico de materiais ducteis.

Vale ressaltar que uma areia ndo é fofa ou compacta, ela esta fofa ou compacta,
dependendo da posicéo de seu indice de vazios critico.
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Figura 15 — Comportamento das areias no cisalhamento (adaptado de
Sivakugan, 2021).
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1.4.2 Correcdo da deformacdo plana

Lambe e Whitman (1979) esclarecem teoricamente e experimentalmente por
meio de graficos tanto os mecanismos de deformacdo de solos granulares como
certas caracteristicas importantes do comportamento solo-deformag&o. A principal
causa da deformacdo, exceto para deformacbes muito, muito pequenas, € 0
movimento relativo (deslizamento e rolamento) entre as particulas. Logo, a imposi¢cao
de um plano preferencial no caso do ensaio de cisalhamento direto, apresenta
resultados diferentes de um ensaio de triaxial, por exemplo.

Tem sido observado por varios pesquisadores que o angulo de atrito do solo
obtido por ensaios triaxiais ¢'«, € menor que o obtido por ensaios de cisalhamento
direto ¢cd, algo em torno de 4°-9° para as areias densas e de 2°-4° para areias fofas
(Ladd et al., 1977). Isso se deve ao fato de no ensaio triaxial haver liberdade para a
procura da superficie de ruptura, aplicando-se o conceito do Circulo de Mohr.
Enquanto no cisalhamento direto, o plano de ruptura é forcado a ser na horizontal.
Logo, a depender do tipo de fundacdo superficial estudada, sapata circular (ou
guadrada) ou uma sapata corrida, o valor do angulo de atrito deve ser ajustado.

Baseado na sugestdo de Bishop (1961), Bjerrum e Kummeneje (1961) e
Lee (1970), o angulo de atrito no estado plano de deformacdes € aproximadamente
10% maior que o angulo de atrito no estado triaxial de tensdes, sendo sugerido por
Meyerhof (1963) que o angulo para uma fundacgéo retangular fosse ajustado segundo

a equacao:

B
(Z)’retangular = (1'1 -01 Z) Q)’tx (46)

Entretanto, segundo Vesic (1975), esse ajuste apenas contribui para dificultar
a interpretacdo dos resultados com fundacgdes circulares em determinadas
profundidades. Permanecendo a duvida de até que ponto as condi¢cdes dos elementos
do solo ao longo de uma superficie de deslizamento sob uma sapata circular estariam

mais proximas de 02 = 03, em relacdo a uma condi¢éo de deformacao plana.
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1.4.3 Influéncia da tensao intermediaria

O efeito da tensao intermediaria foi estudado por diversos pesquisadores (por
exemplo, Mogi, 1971; Lade e Duncan 1973; Matsuoka e Nakai, 1974; Yamada e
Ishihara, 1982; Yoshimine et al., 1998; apud Zong-Yuan et al., 2014), tendo sido
observado que seus efeitos foram, até entdo, subestimados.

O artigo apresentado por Zong-Yuan et al. (2014) apresenta um pouco da teoria
por trds da pesquisa dos outros autores citados acima e avalia a capacidade de carga
ultima de fundag@es retangulares e circulares usando um método de diferencas finitas
(Fast Lagrangian Analysis of Continua — FLAC), calculada por meio de diferencas
finitas nos planos bidimensional e tridimensional e o comportamento do solo.

Zong-Yuan et al. (2014) concluem em seu trabalho que, apés avaliar os fatores
de capacidade de carga Ng, Nc € Ny observaram que:

- A influéncia da tenséo intermediaria principal na capacidade de carga de
fundacdes circulares e retangulares aumenta com o aumento do angulo de atrito. A
tensao intermediaria tem maior influéncia na capacidade de carga em sapatas corridas
do que em sapatas circulares, aumentando o valor da capacidade de carga da
fundacédo. O fator de capacidade de carga que mais € influenciado pelo aumento da
tensao intermediaria € o fator Ny;

- O mecanismo de ruptura previsto do solo para uma fundacdo, em uma mesma
situacdo, mostra que o tamanho da zona de cisalhamento de uma fundacgéo tanto
circular quanto retangular aumenta com o efeito do acréscimo da tenséo intermediaria;
e

- O efeito da tenséo intermediaria deve ser levado em consideragdo para se
determinar a capacidade de carga de fundacdes circulares e retangulares, tendo uma
grande influéncia na capacidade de carga de fundacdes sobre solo com angulo de

atrito muito alto e em condi¢cbes de deformacéo plana (sapatas corridas).
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1.4.4 Influéncia dos solos estratificados

Segundo Vesic (1975), os primeiros estudos sobre a ndo homogeneidade do
solo levaram em conta a premissa de duas situagdes: (a) que o solo menos resistente
esta sobrejacente ao solo de maior resisténcia, ou seja, que o solo ganha resisténcia
em profundidade; e (b) que o solo mais resistente esta sobrejacente ao solo de menor
resisténcia.

Em ambos os casos, assim como nos casos de perfis de solos erraticos como,
por exemplo, as situagbes com presencga lentes de solos variados em diferentes
estratigrafias, com composicfes e caracteristicas distintas, Vesic (1975) destaca que
a Unica consideracdo que poderia ser feita, se € que alguma poderia ser feita, é de

que a ruptura da massa do solo sera desenvolvida no solo mais fraco.

» Camada
Compacta

© Camada

“*Camada fofa €5,
.. Compacta

®)

Figura 16 — Perfil de solo tipico de duas camadas (Vesic, 1975).

Buton (1953, apud Vesic, 1975) estudou as situacgdes (a) e (b) para os casos
de argilas saturadas em condi¢cbes nédo drenadas (¢ = 0), assumindo uma ruptura
generalizada iniciada no pé da fundacdo. Pesquisas experimentais posteriores
realizadas por Brown e Meyerhof (1969, apud Vesic, 1975) mostraram que 0os modos

de ruptura ndo eram realisticos e que os resultados dos fatores de capacidade de
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carga nao eram seguros. Aparentemente, o modo de ruptura da situacao (a) ocorre,

pelo menos em partes, por fluxo pléstico lateral similar ao que ocorre entre um soélido

espremido entre duas placas asperas. Para a situacdo (b), a ruptura é por

puncionamento.

Para ambas as situagfes, o valor da capacidade de carga da fundacéo sera:

o = ¢1N;m +q

Onde:

(47)

- c1 representa a resisténcia ao cisalhamento ndo drenado da camada superior;

- Nm é o fator de capacidade de carga modificado, que depende da razéo da

resisténcia ao cisalhamento das duas camadas (K), da espessura relativa das

camadas (H/B) e do formato da fundacéao.

K= c/c1

Para a situacao (a):

N KN)(N;+ B —D[(K +1DN?2+ (1 +KBN; +p —1]

“IKK+ DN +K+B—1[(N; + HN; + B—1] — (KN + B — D(N: + 1)

Onde:

B = BL/[2(B + L)H]

N; = N.&.

(48)

(49)

(50)

(51)

Para a situacgéo (b), Brown e Meyerhof (1969, apud Vesic, 1975) sugerem que

a analise assumindo puncionamento no contorno da sapata é apropriada. O que leva

a.

Np==+KN: (<N}

(52)
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Vesic (1975) cita ainda em seu trabalho que o problema de maior interesse é
saber a capacidade de carga do solo quando tem-se um solo que possua a parcela
de atrito e o intercepto coesivo, ¢ e c. Estudos experimentais (Tcheng, 1957; e Vesic,
1970, apud Vesic, 1975) mostraram que o modo de ruptura nesses casos €
essencialmente por puncionamento, nas linhas verticais ao longo do seu perimetro.

Rahimi et al. (2022) apresentaram uma nova correlacdo para avaliar a
capacidade de carga de uma sapata corrida localizada sobre um solo com duas
camadas de solo coesivo-friccional, baseado em observacdes de doze modelos
fisicos, andlises numéricas correspondendo aos experimentos e pesquisas prévias.

Os autores consideraram a camada superior composta por um material mais
fraco que o material inferior, fundacao superficial sem embutimento, sem influéncia do

nivel d’agua.

Hydraulic System

Loading Box

Figura 17 — Fotografia do sistema de carregamento utilizado no estudo em escala
reduzida (Rahimi et al., 2022)

Os autores apresentaram as seguintes equacdes de capacidade de carga (qui
em kN/m?) para diferentes relacdes entre a altura da primeira camada (h1) e a largura

da fundacéao (B):
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Para hi/B = 0:

1 B
Qu =qp = E)/ZBN],2 + [1 +a (Z)] N, (53)

-SeB=1m,entdoa=0,1; e

-SeB>2m,entdoa=1.

Onde:

- gb € a capacidade de carga ultima da camada de solo inferior;

- gt € a capacidade de carga ultima da camada de solo superior; e

- Os indices 1 se referem a camada de solo superior e o0s indices 2 se referem

a camada de solo inferior.

Para0<hi/B<1,5:

Bhi\T’
qu = q: + (p — q¢) [1 - (T)] (54)
1 B
qt = EleNyl + [1 +a (Z):I ClNC1 (55)
1 B
dp = EVZBNYZ + [1 +a (z):l C2NC2 + hlleqz (56)

-SeB=1m,entdoa=0,1ep=1.2;e
-SeB>2m,entdoa=1ep=1,2.
Para hi/B > 1,5:

1 B
Qu = q¢ = EYIBN“ + [1 +a (Z)] c1Ne, (57)

-SeB=1m,entdoa=0,1; e

-SeB>2m,entdoa=1.

Os valores de a séo lineares paral < B < 2.
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Os resultados dos autores mostraram que a correlagéo proposta pode avaliar
a capacidade de carga para varias sapatas corridas sobre solo com duas camadas de
areia com relativa boa acuracia, o que a torna confiavel. Os autores também
observaram que o mecanismo de ruptura sofreu alteracao de acordo com a espessura
da camada superior.

Para valores de hi/B = 0,5, o mecanismo de ruptura foi o de puncionamento
passando pela primeira camada e continuando com generalizado pela segunda
camada. Com o crescimento da primeira camada, com hi/B = 1, 0 mecanismo de
ruptura passou a ser o generalizado para as duas camadas. Para valores de hi/B >
1,5, a contribuicdo da primeira camada se sobrep&e a segunda camada, comandando
o critério de ruptura.

Singh e Roy (2021) realizaram um estudo numérico, utilizando o programa
Plaxis-3D, avaliando a capacidade de carga de fundacdes circulares sob a acéo de
carregamentos inclinados, considerando duas camadas de solos conforme indicado a
seguir: (1) camada de areia densa sobre argila mole; (2) camada de areia densa sobre
areia fofa; (3) camada de argila rija sobre argila mole; e (4) camada de areia fofa sobre
areia densa.

A Figura 18 apresenta os padrfes de ruptura da camada para a variacdo da
inclinacdo do carregamento em relagdo a vertical, angulo a, para o estudo citado

acima.
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H/D=0,25 H/D=0,25
0=10° a=0°

[H/D=0,25 H/D=0,25
0a=20° a=30°

(c) (d)

Figura 18 — Padrdes de ruptura da camada de solo para os seguintes vetores de

carregamento: (a) a = 0°% (b) a = 10°; (c) a = 20°; e (d) a = 30°. Onde a é o0 valor da
inclinacé@o do carregamento em relagéo a vertical, H é a altura da camada superior de

solo e D é alargura da base da fundacéo (adaptado de Singh e Roy, 2021).

Os autores variaram a espessura da camada superior e concluiram que ao se
aumentar a espessura da areia mais densa, a capacidade de carga do solo aumenta.
A capacidade de carga do solo diminui ao se aumentar a inclinacédo do carregamento.
O aumento do angulo de atrito da camada de areia aumenta a capacidade de carga
do solo. Os autores relatam que o0 modo de ruptura por puncionamento foi observado
em camadas de areia média.
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Eshkevari et al. (2019) estudaram sapatas corridas e mostraram que para um
solo arenoso estratigrafico (duas camadas — superior com maior resisténcia que a
inferior), nos casos em que a camada superior ndo tiver uma espessura suficiente
para que a ruptura do solo seja por cisalhamento generalizado, um modo de ruptura
transicional, entre o puncionamento e o generalizado, irA governar a ruptura. Os
autores observaram ainda que utilizar modelos de capacidade de carga do solo
baseados na ruptura generalizada € superestimar a capacidade de carga para 0s
casos de transicao. E, para corrigir isso, propuseram um novo método para calcular a
carga de ruptura, aplicaveis para sapatas corridas de superficie rugosa.

Ghazavi e Eghbali (2013) apresentaram um novo meétodo para o célculo da
capacidade de carga ultima para solos estratificados de multiplas camadas, para
sapatas corridas. O método utiliza uma abordagem de média geométrica com o angulo
de atrito do solo. Os autores utilizaram métodos numéricos baseados em elementos
finitos e dados experimentais para validar o método, tendo uma melhor concordancia
guando a diferenca entre os angulos de atrito de cada camada € menor.

Bowles (1997) apresentou alguns estudos da capacidade de carga para duas
camadas de solos (Meyerhof e Brown, 1967, apud Bowles, 1997) e o trabalho de
Valsangkar e Meyerhof (1979, apud Bowles, 1997) que apresentam férmulas para o
calculo da capacidade de carga de solos com mudltiplas camadas, solos ¢ - c.
Bowles (1997) cita que € mais comum se considerar o solo em duas camadas por
conta de sua resisténcia, mas que em alguns casos, como nos depoésitos glaciais, é

necessario utilizar varias camadas para o calculo a capacidade de carga do solo.

1.4.5 Influéncia de uma camada fraca de areia na capacidade de carga de uma
fundacéo

Valore et al. (2017) estudaram a influéncia de uma camada com menor
compacidade num macico de solo em areias densas, 0 que representaria uma
inconsisténcia geoldgica no perfil do solo, apontado por diversos autores que teriam
um efeito potencial na seguranga nas fundacdes e até em barragens, por exemplo.

Por meio de ensaios experimentais em um modelo em escala reduzida, para

sapatas corridas, os autores verificaram que a camada com menor compacidade
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influéncia tanto no modo de ruptura (Figura 19) como a capacidade de carga ultima
da fundacdo, se a profundidade ndo exceder quatro vezes a menor largura da
fundacéo (B). E observaram experimentalmente também que a capacidade de carga

altima pode atingir uma reducédo de 80% de acordo com a camada mais fraca de areia.

Test B21 z/B8=1-10
Luzenac 2 talc stratum

4/Gim=097 | e Gl R LA o B /Gy = 0-30
Plpim =105 || X i : plpim = 2-03

Figura 19 — Ensaios em modelos fisicos: (a) Solo homogéneo; e (b) Solo nao

homogéneo com ainfluéncia de uma camada mais fraca (Valore et al., 2017).

O mesmo problema foi verificado em ensaios em centrifugas a 259 e 40g
(Ziccarelli et al., 2017), que confirmaram que o mecanismo de ruptura € governado
essencialmente pela presenca de uma camada de solo “mais fraca”, desde que a sua
profundidade ndo exceda um valor critico de duas a quatro vezes a largura da base
(B) e destacaram que os efeitos de escala envolvendo a capacidade de carga ultima
esta relacionada principalmente com o nivel de tenséo efetiva média no solo, abaixo
da fundacdo e no seu entorno. Posteriormente, Ziccarelli e Rosone (2021) que
participaram dos estudos referenciados acima, realizaram um estudo por meio de
elementos finitos no software Plaxis 2D, analisando novamente a influéncia de uma
camada “mais fraca” de areia em depositos de areias densas, para fundacdes
superficiais. Seus resultados obtidos também mostraram que essa camada “mais
fraca” de solo influencia bastante tanto o mecanismo de ruptura do solo quanto a
capacidade de carga ultima da fundacéo, chegando a até 90% de reducéo (Figura 20).
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Figura 20 — Capacidade de carga normalizada (Qiim/Qiim,0) como uma fungdo do angulo
de atrito do macico (¢’1), para diferentes angulos de atrito da lente de material mais
fraco e profundidade da lente normalizada zi/B. (Ziccarelli e Rosone, 2021).
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E possivel observar na Figura 20 que o eixo vertical é referente a raz&o entre a
capacidade de carga (gim) ha situagcdo com uma lente de areia de menor compacidade
no macico de solo e a capacidade de carga para a situacdo do maci¢co de solo
homogéneo (qim,0). Quanto mais préximo do valor 1,0, mais proximo da situacdo de
maci¢co homogéneo. No eixo horizontal é referente ao angulo de atrito do macico do
solo, camada principal (¢’'1). Os valores das funcdes apresentadas sao referentes ao
angulo de atrito da lente de areia de menor compacidade, conforme legenda em cada
grafico (¢’2). Sdo apresentados seis graficos, identificados pela profundidade relativa
(em funcédo da largura B da fundacéo — zi/B), variando de 0,5 até 4,0.

As situagbes com menor valor de @’2 apresentam a maior perda de capacidade
de carga do macico como um todo (valores mais proximos de zero do que 1,0), ou
seja, quanto maior a diferenca entre @’1e @’2. E, quanto maior zi/B, menor a influéncia
da lente de areia na capacidade de carga do macico, como € possivel observar na
Figura 20.
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2 METODO DOS ELEMENTOS FINITOS (MEF)

2.1 Teoria e Historia do Método dos Elementos Finitos

A partir de meados do século XX, com trabalhos independentes e quase
simultaneos do Professor John Argyris, Imperial College em Londres, e de um grupo
de engenheiros da Boeing, o Método dos Elementos Finitos (MEF) comegou a ganhar
projecdo internacional, embora o trabalho considerado pioneiro do método seja
atribuido ao engenheiro alemao Richard Courant, publicado em 1943, que tratava
sobre um problema de tor¢cédo de Saint-Venant (Vaz, 2011).

O MEF foi impulsionado pelo uso de computadores em universidades, centros
de pesquisa e na grande industria. Desta forma, sua aplicacdo, que se iniciou em
analise estética de estruturas de comportamento linear elastico, foi estendida para a
analise de estruturas com néo linearidade fisica e geométrica e a analise dinamica de
estruturas. Logo, o MEF penetrou para outras &reas, como a engenharia geotécnica,
a interagdo fluido-mecéanica e as andlises de fluxo térmico e hidraulico. Vaz (2011)
apresenta uma breve historia sobre o desenvolvimento do MEF no Brasil e no mundo,
mais voltado para a area de engenharia estrutural.

De acordo com Burland (1987) e posteriormente mais bem desenvolvido em
Burland (2012), o Triangulo de Burland ou como diz o autor, Triangulo Geotécnico,
representando na Figura 21, apresenta quatro aspectos principais na engenharia
geotécnica. Sdo eles:

e Perfil estratigrafico do solo;

e Comportamento medido ou observado do solo;

¢ Modelo apropriado do solo; e

e Procedimentos empiricos e experiéncia.
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Frocesso geclosico
GEMESIS

i Levantamento e
e reconhecimento do
sub=olo

Ferfil do
solo

Empirisma,
cazos relatados,
experiéncia

adquirida

Comporta-
mento
Medido

Modelo
Apropriado

Medic3o, testes de |DEALIZACAD:
laboratorio e campo, Conceitual, fizica ou
observacdo modelo analitico

VALIDACAD

Figura 21 — Tridngulo geotécnico, mais conhecido como Triangulo de Burland
(adaptado de Burland, 2012)

Em resumo, cada aspecto do triangulo esta associado a um tipo distinto de
atividade com saidas diferentes. Cada atividade tem uma metodologia distinta, com
um rigor proprio, estando interligado com as outras atividades. A abordagem de
Terzaghi a geotecnia revela uma coeréncia e integracdo, que se reflete em um
equilibrio do triangulo.

O Triangulo de Burland fornece um aide-mémoire ao abordar problemas de

engenharia do solo, seja em viabilidade, projeto, construcéo, investigacao ou ensino.

Aide-mémoire - substantivo masculino

Tudo o que serve para ajudar a memoria (lembretes, associagfes evocativas etc.); pro-memaria.
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Desta forma, o MEF consiste em dividir o dominio do problema em partes
menores, chamadas de elementos finitos, que sao representados por um conjunto das
equacdes governantes dos problemas fisicos. As equacdes matematicas que regem
o comportamento fisico ndo sdo resolvidas de maneira exata, mas de forma
aproximada. Permitindo, assim, a representagéo precisa de geometrias complexas, a
inclusdo de materiais de propriedades distintas e a identificacao de efeitos localizados,
por exemplo.

A precisdo do MEF depende da quantidade de nos e elementos, do tamanho e
dos tipos de elementos da malha. Resultados mais acurados sédo esperados quando
da utilizacdo de uma malha mais refinada de elementos, mas maior sera o tempo de
processamento computacional.

Os softwares de simulacdo computacional buscam aprimorar as analises
abordadas pelo MEF, melhorando a escolha dos tipos e a geracdo da malha de

elementos, as técnicas de solucdo e os critérios de convergéncia.

2.2 Consideracfes numéricas no fator de capacidade de carga Ny

Desde a proposta de Terzaghi para a equagdo da capacidade de carga,
equacao (2), varios estudos foram realizados de forma a validar os fatores de
capacidade de carga. O procedimento mais aceito para validar os fatores provém do
método caracteristico (Sokolovskii, 1963, apud Frydman e Burd, 1995), cuja solu¢éo
foi baseada na teoria da plasticidade, assumindo que o0 solo possui comportamento
de um material com regra de fluxo associado (dngulo de atrito igual a dilatancia). Essa
lei de fluxo é frequentemente utilizada em modelos de solos, onde a plasticidade dos
materiais é importante para prever o comportamento do solo sob diferentes condi¢des
de carga e confinamento. A plasticidade nédo associada (angulo de atrito diferente da
dilatancia) € uma lei de fluxo que n&o envolve a associagdo de particulas, permitindo
que diferentes particulas possam fluir de maneira independente.

O método caracteristico fornece valores exatos para os fatores Nc e Ng, ao tratar
0 solo como sem peso. As solugdes sédo obtidas ao se identificar uma envoltdria na
zona plastica, dentro da qual as equacdes de equilibrio e condi¢des de ruptura séo
satisfeitas. Se identificada uma solucéo estatica admissivel, esta sera, portanto, uma
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solucdo de limite inferior. As solugBes precisam ser cinematicamente admissiveis,
sendo, portanto, uma solucao de limite superior. Para um solo sem peso, essa solu¢ao
€ matematicamente encontrada sem problema, ao se tratar o solo como um material
dilatante.

Uma dificuldade fundamental na aplicagdo do método caracteristico quando na
utilizacdo do peso do solo € que o sistema tem que ser tratado separadamente,
condicdo estatica e cinematica. Para evitar essa dificuldade, uma tentativa foi feita por
James et al. (1972, apud Frydman e Burd, 1995), ao tentar desenvolver uma iteracéo
no campo tensédo e deformacédo que fosse sistematicamente dependente uma da
outra. Entretanto, conforme apontado por Frydman e Baker (1981, apud Frydman e
Burd, 1995), essa abordagem é inadequada, pois o estatico e o cinematico de um
ponto do solo ndo podem ser desassociados, devendo ser satisfeitos
simultaneamente.

Uma outra questdo envolvendo o método caracteristico € quando se assume a
fundacdo com rugosidade em sua base. Neste caso, se espera um aumento de Ny,
mas nao se sabe precisamente a condi¢cdo de contorno que devera ser aplicada na
fundacdo. Esse assunto foi discutido por diversos autores e até hoje ndo ha uma
avaliacdo mais acurada. Bowles (1997), por exemplo, apés uma verificacdo em
publicacdes de diversos autores, mostrou que para ¢ = 40°, a variacdo de Ny fica entre
38 e 192. Estimativas de N, mais atuais, em especial Diaz-Segura (2013) e
Motra et al. (2016), foram apresentadas no subitem 1.2.

A maioria das solucdes existentes assumem que o comportamento do solo
possui regra de fluxo associado a um material plastico, com o angulo de dilatancia, y,
igual ao angulo de atrito, ¢. Embora esta suposicao seja requerida para que o teorema
limite seja valido, & de amplo conhecimento que em solos reais, o angulo de dilatancia
é geralmente muito inferior ao angulo de atrito.

Uma série de métodos de calculo da capacidade de carga foi descrito por
Griffiths (1982, apud Frydman e Burd, 1995) que utilizou um algoritmo visco-plastico
para obter as solugdes para cada um dos fatores de capacidade de carga (Ng, Nc e
N,). Segundo o autor, o calculo de N, geralmente requisitou substancialmente maior
esforco computacional comparado ao calculo dos outros fatores de capacidade de
carga. A convergéncia do resultado se tornou mais lenta & medida que o angulo de

atrito aumentava, o que levou ao autor concluir que para valores de angulo de atrito
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superiores a 35° que o algoritmo visco-plastico utilizado para o calculo nédo era
adequado.

Uma tentativa de utilizar método de elementos finitos para avaliar a capacidade
de carga para angulos de atrito de 40° foi descrito por Borst e Vermeer (1984, apud
Frydman e Burd, 1995). As andlises dos autores foram baseadas em solos coesivos
e nao avaliaram N, diretamente. Um aspecto interessante do resultado dos autores foi
qgue as solucdes foram estaveis para o caso de regra de fluxo associado (g = ¢), e
que a introducao de regra de fluxo ndo associado (Y # ¢) acarretou instabilidade
numeérica, e que para 0s casos em que o angulo de dilatancia foi igual a zero, a solugcéo
nao pode ser obtida.

Existem véarias abordagens para avaliar a influéncia de Ny utilizando modelos
constitutivos com regra de fluxo nédo associados (¢ # ¢). Frydman e Burd (1997) e
Erickson e Drescher (2002) estudaram o efeito do angulo de dilatancia em Ny para
sapatas corridas e circulares, respectivamente, utilizando modelos Mohr-Coulomb
com regra de fluxo ndo associados. Os autores descobriram que o efeito do angulo
de dilatancia é desprezivel para angulo de atritos baixos, mas muito importantes para
angulos de atrito superiores a 35°, especialmente nos casos de fundacdes circulares.
Entretanto, Yamamoto et al. (2009) alerta que os referidos estudos numéricos séao
limitados pelo fato de o modelo de Mohr-Coulomb néo capturar suficientemente bem
0 comportamento da tenséo e da densidade da areia devido a sua compressibilidade.

2.3 Software utilizado — Rocscience RS2

O RS2 é um programa para analise de elementos finitos 2D de estruturas
geotécnicas para aplicagdes civis e de mineracado. Aplicavel para rocha e solo (RS2 =
programa de analise bidimensional de rocha e solo). E um programa de analise de
elementos finitos de uso geral para projeto de tuneis e suportes, escavacdes
subterrdneas, escavacfes de superficie, estabilidade de taludes, aterros, andlise
dindmica, fundacdes, consolidacgao, infiltracdo de aguas subterraneas, entre outros.

O modelo utilizado no programa é o Mohr-Coulomb no contexto de
geomateriais e em particular, de solos. A especificacdo do modelo e seus critérios de

resultados normalmente envolvem a hipétese de Coulomb, que postula uma relagéo
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linear entre a resisténcia a tenséo de cisalhamento (t) em um plano e a tensdo normal

(on) agindo sobre ele.

T=c+o,tang (58)

Onde c € a coeséao e ¢ o0 angulo de atrito interno.

O programa possui 0 comportamento mecanico do material com 0s seguintes
recursos:

- isotrépico com resisténcia ao cisalhamento (pico e residual) que possui
propriedades coesivas e friccional, e aumento linear com a tenséo/confinamento;

- resisténcia a tracdo; e

- dilatancia (aumento do volume) ou estado critico (volume constante) na
ruptura.

Em termos dos invariantes de tensdo, l1 e J2, a superficie produzida
considerando o circulo que representa o estado de tensdes e 0s critérios de ruptura

das tensdes admissiveis por Mohr-Coulomb, podem ser expressas por:

I | .
F_9=—sm®+\/]_2[cost9——smt951n(z) —ccos@ =0 (59)
3 V3

Conforme cita o fabricante, o modelo € bem adequado para avaliacdo da
estabilidade geotécnica em problemas que ndo incluam uma variacdo muito grande
da tensdo/confinamento.

O RS2 aceita valores de pico e residual para os valores de coeséo e angulo de
atrito. Isso significa que apOs atingir o pico de resisténcia, seu valor cai
instantaneamente para um valor abaixo do pico até o valor residual. O modelo Mohr-
Coulomb no programa RS2 é um material elastico-fragil-plastico em geral. Nos casos
em que o valor residual € o mesmo que o valor de pico, 0 comportamento do material
é elastico perfeitamente plastico.

A funcéo potencial plastica tem o mesmo formato que a da superficie de ruptura

(equacéo (59)):

I ...
Qs = 3 sin P+ \/]_2 [cos 0 — Ve sin 6 sin 1]1] = constante (60)
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Onde o angulo de dilatancia, g, deve ser igual ou inferior ao angulo de atrito, o
gue torna o modelo com regra de fluxo associado ou nao associado, respectivamente.
A Figura 22 apresenta a entrada das propriedades dos materiais. No caso, com
os valores padrdo do programa, lida-se com um critério de ruptura Mohr-Coulomb,

com um material elastico perfeitamente plastico.

Initial Conditions Stiffness Strength  Hydraulic Properties  Datum Dependency

y
Failure Criterion: Mohr-Coulomb - P_ﬁ @
Type Data
Material Type Plastic -

Peak Strength

Peak Tensile Strength (kPa) 0
Peak Friction Angle (degrees) 35
Peak Cohesion (kPa) 105
Residual Strength

Residual Tensile Strength [kPa) 0
Residual Friction Angle (degrees) 35
Residual Cohesion (kPa) 105
Dilation Angle (degrees) 0

Figura 22 — Entrada das propriedades dos materiais do programa RS2, valores padréo.
Material elastico perfeitamente plastico.
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3 ESTUDO PROPOSTO E CALIBRAQAO DO MODELO NUMERICO
3.1 Estudo proposto

Pretende-se analisar o comportamento geotécnico de uma fundacao superficial
(sapata corrida) assente na superficie de um solo arenoso, no qual ha a presenca de
uma lente de um material também arenoso com menor compacidade. A Figura 23

ilustra o esquema do estudo proposto:

e

20m———-

. H

L/2 =30m

Figura 23 — Representacédo do estudo proposto.

A lente de material arenoso com menor compacidade esta a uma profundidade
Zi (m) da superficie do terreno, com uma espessura ho (m). A fundagéo tem largura B.
O carregamento aplicado é vertical e centralizado, representado pelo vetor Q. O solo
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foi considerado (as duas camadas) como seco, homogéneo e isotropico. Logo, ndo
h& poropresséo e seu valor € zero. O valor de B adotado é de 1,00 metro.

Primeiro o modelo foi considerado homogéneo, sem considerar a lente de areia
com menor compacidade, de forma a validar o modelo numérico pelo valor de Ny.
Apés a validacdo do modelo, foram realizados os estudos com a influéncia da lamina
de areia de menor compacidade variando sua profundidade (Zi) e espessura (ho).

O valor de Ny foi calculado utilizando a equacéo (11). Considerando fundacéao
superficial (sem carregamento q distribuido ao lado da fundacéo), solo sem coeséo,

EPD, carregamento centrado e néo inclinado, a equacéao pode ser reduzida para:

1 Q
qo = EYBNyfyc = E (61)

Rearranjando a equacéo, pode-se escrever que:

4F,
Ny = —
B2y&yc

(62)

A partir da carga de ruptura obtida no modelo numérico, Fy, é possivel calcular
o valor de Ny. A carga de ruptura € obtida por meio grafico, pois para cada

deslocamento imposto a sapata no modelo numeérico € obtido um valor de carga.

3.1.1 Geometria

Devido a simetria da sapata, apenas metade de todo o dominio foi modelado,
para reduzir o esforco computacional. As medidas utilizadas para o dominio foram
30 m na horizontal e 20 m na vertical. Os valores foram utilizados tomando como
exemplo os trabalhos de Kumar e Khatri (2008) e Ziccarelli e Rosone (2021), que

levam em consideracao a regido de influéncia do estudo.
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3.1.2 Rigidez da fundacado

A fundacéao foi assumida como muito mais rigida que o solo, para que a analise
pudesse ser realizada por controle de deslocamento (Potts e Zdravkovic, 2001), ou
seja, para que nao houvesse deslocamento vertical relativo entre os nés da fundacao.
Os nos na simetria da fundagdo, Figura 23, foram restringidos apenas ao
deslocamento horizontal. Ao solo do lado livre da fundacéo né&o foi imposto nenhum
tipo de restricdo. Foi verificado, apdés os deslocamentos verticais impostos na
fundacdo, que ndo houve deslocamento vertical relativo entre os nés da base da
fundacao, desta forma a interface entre fundacéo e solo é dita como rigida (rough, em
inglés). Nao foi utilizado elemento de interface do programa RS2 entre a estrutura e o

solo.

3.1.3 Carregamento

O estudo foi planejado realizando um carregamento vertical, centralizado, no
topo da sapata, a fim de verificar a carga limite do solo. Entretanto, para melhor
descrever a curva tensdo versus deslocamento, foi aplicado um deslocamento nodal
no topo da sapata, sendo obtidos a for¢ca ou a tensdo que € aplicada na sapata,
conforme descrito nos procedimentos do programa (Rocscience, 2022).

A Figura 24 mostra 0 modelo numérico para o caso do solo principal com angulo
de atrito de 30°, a camada de menor compacidade com 25°, localizada a 1,50 m da
superficie, com uma espessura de 30 cm. O deslocamento foi inserido em cada etapa
no no superior da sapata (identificado pela seta vermelha na figura).

Apbés o modelo ser calculado, foi possivel obter diversas informa¢des do
modelo. Na Figura 25 é possivel ver os deslocamentos totais no interior do macico
guando o centro da sapata é submetido a um deslocamento de 30 mm.

Na Figura 26 é possivel extrair do modelo a reacdo vertical, Fy, para cada
estagio do modelo. Os valores sdo exportados para um editor de planilhas, onde os
estagios séo substituidos pelos deslocamentos de cada estagio, onde é possivel gerar
o grafico da Figura 27. O valor da carga de ruptura é obtido na assintota vertical do

gréfico.
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Figura 24 — Modelo numérico RS2, ¢1 = 30°, ¢» = 25°, Zi = 1,50 m, ho = 0,3 m. A seta

vermelha indica o sentido e o local do deslocamento imposto ao modelo.
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Figura 25 — Deslocamentos totais para o deslocamento de 0,03 m. Modelo numérico

RS2, ¢1 = 30° ¢, = 25° Z = 1,50 m, ho = 0,3 m.

Node reaction y force
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Stage #

Query point 1

Figura 26 — Reagao nodal Fy para o deslocamento imposto em cada estagio. Modelo

numeérico RS2, ¢1 = 30° ¢ = 25° Z; = 1,50 m, ho = 0,3 m.
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Capacidade de carga do solo
¢, = 30°% ¢, =25° z/B =1,50; hy=30cm

Q (kN)
00 -100 -200 -30,0 -40,0 -50,0 -60,0
0,000
|
— |
€
£ -0,020 I
g ]
z
s |
o 0,040
x |
|
-0,060 |

Figura 27 — Gréfico carga versus recalque. Modelo numérico RS2, ¢ = 30°, ¢ = 25°,
Zi=150m, ho=0,3m.

3.1.4 Propriedades do solo

De forma a calibrar o0 modelo com base numa publicacdo mais atual, seréo

utilizados parametros semelhantes aos de Ziccarelli e Rosone (2021), apresentados

na Tabela 5:

Tabela 5 — Parametros mecanicos dos solos Ziccarelli e Rosone (2021).

Material yd (kN/m3) | ¢’ (kPa) o (°) g’ (°) E’(kPa) | v’
Areia 16 0,1 25a50 [10a ¢’ 20.000 | 0,3
Camada fraca 16 0,1 10-30 | Oag¢@’ 2.000 0,3

Os parametros do solo adotados nos modelos em estudo sao apresentados na
Tabela 6. Os valores adotados sdo explicados ao longo do texto, em especial

conforme as Tabela 7 até a Tabela 9.

Tabela 6 — Parametros mecanicos dos solos utilizados.
Material yd (KN/m3) | ¢’ (kPa) o' (°) P’ (°) E’ (kPa) | v’
Areia compacta 16 0,1 25a50 |=¢'-30 20.000 | 0,3
Areia fofa 16 0,1 10-30 0 10.000 | 0,3
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Sendo yd 0 peso especifico seco do solo. O valor da coeséo foi adotado como
0,1 kPa para evitar instabilidade numérica.

Os valores dos angulos de atrito do solo para areias compactas foram variados
de 25° até 50° e os valores para a camada de areia fofa, com menor compacidade,
foram variados de 10° até 30°. O valor do coeficiente de Poisson adotado para as
duas camadas foi de 0,3.

Para o angulo de dilatancia, utilizando o que foi apresentado no subitem 1.4.1,
assim como os trabalhos de Mayne (2014) e Santos (2017), foi atribuido para as areias
compactas para o angulo de atrito no estado critico um valor de 30°, desta forma o

valor da dilatancia sera de:

=0 —30° (63)

Para valores negativos da equacéao (63), sera adotado o valor de zero. Para o
caso de areia fofa, a dilatancia sera zero.

Para o moédulo de Young, foram adotados os valores sugeridos por Poulos e
Davis (1980, apud Danziger e Lopes, 2021) e adaptados por Danziger e Lopes (2021).

Tabela 7 — Valores sugeridos para o0 médulo de Young para areias (adaptado de Danziger e
Lopes, 2021).

Compacidade Faixa de valores de Nspt E (MN/m2)
(ABNT NBR 6484)
Fofa (e pouco compacta) <8 27 - 55
Medianamente compacta 9-18 55-70
Compacta 19-40 70 -110

Em Vesic (1975) é apresentada a equagéo (64), para o célculo do médulo de
Young de solos arenosos para uma faixa de niveis de tensdo variando de baixa a
elevada, onde o modulo de Young aumenta com o nivel de tensbes (tens&o normal

média ou octaédrica, Om):

E=E |2 (64)
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Onde E1 = 39.180,65 kN/m? e 01 = 104,64 KN/m?2.

Como a tensédo normal média é considerada a profundidade de B/2 abaixo da
base da fundacao, obtida pela equacéo (33), o valor estimado para cada angulo de
atrito foi calculado em cerca de E = 95.000,0 kN/m2 para areias compactas e

E = 41.000,0 kN/m? para as areias fofas, na faixa encontrada na Tabela 7.

Tabela 8 — Calculo médulo de Young para areias compactas.

0(°) | Ko=1-send | (1+2Ko)/3 | om (kN/m2) | E (kN/m?)
30 0,500 0,667 5,33 21.447,37
35 0,426 0,618 4,94 20.643,29
40 0,357 0,571 4,57 19.857,21
45 0,293 0,529 4,23 19.097,72
50 0,234 0,489 3,01 18.374,22

Tabela 9 — Calculo médulo de Young para areias fofas.

¢ (°) Ko=1-send | (1+2Ko)/3 | om (KN/m?) | E (KN/m?)
10 0,826 0,884 7,07 10.660,16
15 0,741 0,827 6,62 10.312,21
20 0,658 0,772 6,18 9.960,59
25 0,577 0,718 5,75 9.607,69
30 0,500 0,667 5,33 9.256,23

Os valores adotados para cada camada de areia foram mantidos constantes
para todos os angulos de atrito, sendo 20 MPa (Tabela 8) para a camada de areia
compacta e 10 MPa (Tabela 9) para a areia com menor compacidade. Desta forma,

ndo sera atribuida mais uma variavel ao modelo numérico além do angulo de atrito.

3.1.4.1 indice de rigidez

Os valores adotados no modelo foram verificados quanto a rigidez critica
(Tabela 4), e calculados pelas equacdes (31) e (32). Os valores assim obtidos sdo
apresentados na Tabela 10 e Tabela 11.
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Para um melhor refinamento do gréfico de validagdo do modelo numérico,
Figura 31, a Tabela 10 teve os valores do indice de rigidez calculados para os angulos
de atrito de 46°, 47°, 48° e 49°.

Tabela 10 — Célculo indice de rigidez ¢.

(I) (0) Ko=1- senq) (1+2Ko)/3 Om (kN/mZ) E (kN/m2) Ir (|r)crit ch
30 0,500 0,667 5,33 21.447,37| 2678,94 | 151,81 1,000
35 0,426 0,618 4,94 20.643,29| 2294,94 | 283,18 1,000
40 0,357 0,571 4,57 19.857,21| 1990,88 | 592,13 1,000
45 0,293 0,529 4,23 19.097,72| 1736,98 | 1441,96 | 1,000
46 0,281 0,520 4,16 18.949,82| 1690,47 | 1762,77 | 0,977
47 0,269 0,512 4,10 18.803,44| 1645,11 | 2174,15 | 0,855
48 0,257 0,505 4,04 18.658,66| 1600,79 | 2707,14 | 0,742
49 0,245 0,497 3,97 18.515,56| 1557,41 | 3405,35 | 0,638
50 0,234 0,489 3,91 18.374,22| 1514,89 | 4330,89 | 0,545

Tabela 11 — Célculo indice de rigidez ¢-.

0(°) |Ko=1-send]| (1+2Ko)/3 | om (kN/m?) E (kN/m?) I
10 0,826 0,884 7,07 10.660,16 3287,11
15 0,741 0,827 6,62 10.312,21 2236,11
20 0,658 0,772 6,18 9.960,59 1704,30
25 0,577 0,718 5,75 9.607,69 1379,13
30 0,500 0,667 5,33 9.256,23 1156,17

Apenas 0os modelos com ¢1 > 45° terdo o valor de Ny corrigidos por (gc.

3.1.5 Refinamento da malha de elementos finitos

Conforme trabalho de Frydman e Burd (1995), o refinamento da malha
influencia na acuracia dos valores de saida em um programa de elementos finitos.
Desta forma, consoante trabalho de Ziccarelli e Rosone (2021), o modelo foi calibrado
segundo os valores de Ny da literatura.

Um mesmo modelo foi gerado para verificar a influéncia de uma lente de areia
variando com a profundidade relativa zi/B = 0,5 a 1,5. A espessura da lente varia de

um valor relativo de 0,1B a 0,5B. O modelo foi refinado nas regides indicadas na Figura
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28, de forma a ter uma qualidade de refinamento da malha boa o suficiente para
atender ao estudo em questéo (Figura 29). Mesmo nas regides de refinamento mais
distantes (regido 1 e 2) da sapata modelada, foi verificada a necessidade de se refinar
a malha, para que ndo houvesse elementos de qualidade ruim, que pudessem

influenciar na convergéncia do modelo.
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Figura 28 — Regides de refinamento da malha.
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Figura 29 — Qualidade da malha de refinamento gerada.

O modelo possui 2.838 elementos, com 8.675 nos. Os elementos utilizados

foram os quadrangulares de 8 nds, pois foram os que melhor responderam nos testes
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iniciais quanto ao numero de elementos, tempo de processamento e valores de Ny.
Um Unico elemento de qualidade ruim foi gerado, no limite superior direito, que nao
influencia nos resultados do modelo.

3.1.5.1 Anélise de qualidade da malha

Os testes iniciais realizados para verificar a qualidade da malha foram feitos
utilizando como parametros os valores utilizados por Ziccarelli e Rosone (2021) para
a malha de elementos finitos, tendo as seguintes caracteristicas: solo arenoso
homogéneo; angulo de atrito do solo igual a 35° peso especifico do solo igual a
16 kN/m3; modulo de elasticidade do solo igual a 20 MPa; e coeficiente de Poisson
igual a 0,3.

A priori, foram realizados teste de qualidade da malha com relacdo ao tipo de
elemento a ser utilizado: triangular de trés nds; triangular de seis nos; quadrangular
de quatro nds; e quadrangular de oito nds. Assim como foram avaliadas o numero de
elementos da malha variando de mil a quatro mil elementos.

Os resultados iniciais ndo estavam sendo satisfatérios, com relacdo a qualidade
da malha, sendo necessario para a implementacao de cada variacdo da camada de
areia de menor compacidade do solo a geracao de nova malha de elementos finitos.
Desta forma, a malha do subitem 3.1.5 foi definida para atender as variacdes de zi/B
e ho/B, sendo refinada o suficiente para atender as variacdes do angulo de atrito
aplicadas neste trabalho de pesquisa.

Assim como, na fase inicial da pesquisa foram realizados testes para a
implementacdo do deslocamento do solo. Foram testando deslocamentos impostos
diretamente ao solo e a utilizacdo de um elemento rigido o suficiente para impor
apenas um ponto com deslocamento. ApOs diversos testes, foi verificado que o
elemento rigido ndo sofria deformacdes no campo de tensdes que estava atuando,
desta forma, para facilitar a saida do programa e a obtencéo dos dados, foi escolhida
a utilizagdo de um elemento rigido com deslocamento imposto (subitem 3.1.3).

Vale ressaltar que a forma como sdo aplicados os deslocamentos e a geometria dos
elementos da malha refletem na necessidade do refinamento da malha em
determinadas regides, conforme exposto na Figura 28. Para valores de angulo de

atrito superiores a 35° houve a necessidade de aumentar o niumero de iteracdes da
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malha de elementos finitos (de 500 até 1.000 itera¢Bes), ndo sendo necessaria
qualquer alteracdo na malha utilizada.

3.1.6 Condicdes de contorno

As condic¢des de contorno impostas foram: nas verticais (laterais), restricdo ao
deslocamento horizontal; no dominio inferior, restricdo ao deslocamento vertical e
horizontal; nos vértices, restricdo ao deslocamento horizontal e vertical, exceto no
vértice do carregamento; e no dominio superior, limite do terreno, ndo houve restricao
ao deslocamento do solo (Figura 30).

20
I
o

15
A

Figura 30 — Saida do programa no RS2. Destaque para as condi¢fes de contorno.

3.2 Calibracéo do modelo 2D

A Tabela 12 apresenta os valores de Ny calculados de alguns trabalhos bem

conhecidos, assim como os valores obtidos durante a calibragdo do modelo numérico.
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Na Figura 31 sdo apresentadas as representacbes graficas dos valores de Ny
calculados para cada autor referenciado.

Conforme ja explicado no item 3.1, a equacao (62) apresenta a forma como foi

calculado o fator N,. Do modelo numérico é obtido o valor de Fy, e com 0s parametros

do solo e da fundacéo, N, é calculado.

Tabela 12 — Valores de Ny de diversos autores e angulos de atrito.

Fator de Capacidade de Carga - Ny
(e0)
o | 5 | 8 z
Q o © = N g <
o ~ (92} = O o ]
— o - ) N N =
o| = - 15 2 3 S =
¢ (°) =2 e) = G ™7 9 T
N 3 Q = ® k=) =
S -
0 3 =
25 | 9,04 | 10,88 | 6,77 6,76 7,58 6,27 5,32
30 | 18,09 | 22,40 | 15,67 | 15,07 | 17,02 | 14,40 13,31
35 | 38,79 | 48,03 | 37,15 | 33,92 | 39,76 | 33,68 | 33,52
40 | 91,14 | 109,41 | 93,69 | 79,54 | 99,84 | 83,26 | 83,85
45 | 241,72 | 271,75 | 262,74 | 200,81 | 281,50 | 226,37 | 213,14
50 | 758,72 | 762,86 | 873,86 | 568,57 | 953,26 | 714,37 | 1231,97
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Figura 31 — Validagéo do modelo numérico com relagao aos valores de Ny da

literatura.

O modelo apresenta boa convergéncia para valores de ¢, para a camada
principal entre 25° até 45°.

Para os valores de angulo de atrito entre 45° e 50°, a Tabela 13 apresenta 0s
valores de Ny apenas do modelo numérico corrigidos por (qc, para uma melhor
observacdo. Como pode ser visto na Figura 32, para os valores de 45° até 50° o
modelo apresenta uma modificacdo da tendéncia de valores menores, proximos a
Brinch Hansen (1970), para uma tendéncia de aumento de Ny, em virtude do fator de
correcdo de compressibilidade, (qc. Desta forma, o valor de Ny para ¢ = 50° se
apresenta superior a Kumar e Kouzer (2008), por exemplo.

Observando a equagao (62), observa-se que o fator de compressibilidade, (qc,
estd no denominador, logo os seus valores apresentados na Tabela 10, quando

menores que a unidade, resultam no aumento do valor calculado de N,.



Tabela 13 — Valores de Ny para ¢ entre 45° e 50°, corrigidos por qc.
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45 |271,75|200,81|281,50| 213,14 |213,14| 1,000
46 |330,34|244,65|353,04 | 225,53 |220,34| 0,977
47 |403,65|299,52|446,27| 357,02 | 305,25| 0,855
48 |496,00|368,67|569,02| 503,71 |373,75| 0,742
49 1613,14|456,40|732,56 | 738,24 |471,00| 0,638
50 |762,86|568,57|953,26|1231,97|671,43| 0,545
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Figura 32 — Validagdo do modelo numérico com relagdo aos valores de Ny da

literatura, para ¢ variando de 45° até 50°, com e sem valor de corre¢ao {qc.
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Conforme apontado por diversos autores e citado por Frydman e Burd (1995),
para obter e validar valores de Ny condizentes com a literatura, foi necessario
aumentar o numero das etapas de calculo nos casos em que o angulo de atrito foi
diferente do angulo de dilatancia (¢ # g), ou seja, regra de fluxo ndo associado.

Exemplificando, nas analises das tensdes no programa RS2, o numero padrao
maximo de iteracdes por etapa de calculo é de 500. A partir de um angulo de atrito do
macico de 35°, para nao ter que alterar o modelo numérico refinando-o, aumentou-se
0 numero maximo de iteracdes por etapa para até 1.000, situacdo para angulo de
atrito do macico de 50°.

Nas simulacdes onde o angulo de atrito do macico foi inferior a 35° e o0 angulo
de dilatancia variou de 0 a 5° [equacéo (45)], regra de fluxo ndo-associado, 0 modelo
convergiu rapidamente, ndo sendo necessario alterar o nimero maximo de iteracées
para cada etapa. Resultado em conformidade com os estudos apresentados por
Frydman e Burd (1997) e Erickson e Drescher (2002), onde concluiram que o efeito
do angulo de dilatancia € desprezivel para angulo de atritos baixos e o modelo de
Mohr-Coulomb capturou suficientemente bem o comportamento da tensdo e da
densidade da areia devido a sua compressibilidade.

Para angulo de atrito superiores a 35°, quando o processamento computacional
foi mais exigido, aumentou-se o numero de iteracdes para até 1.000 por etapa ao se

utilizar a condicao real de angulo de atrito do macico diferente do angulo de dilatancia.
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4 RESULTADOS E ANALISES — CAPACIDADE DE CARGA 2D

Foram analisados 343 modelos numeéricos a partir do mesmo modelo
apresentado e calibrado no capitulo 3. Para z/B = 0,50, todas as variacbes de
espessura da lente, 10 cm até 50 cm, foram calculadas. Para os valores de zi/B = 1,00
e z/B = 1,50, apenas as lentes de 10 cm, 30 cm e 50 cm foram calculadas. O
procedimento foi adotado em virtude dos resultados iniciais e para diminuir a
quantidade de modelagem e tempo de analise.

No Anexo C estdo inseridos os valores de Fy de saida do programa RS2 para
0s modelos numéricos calculados. Os valores de Fy foram obtidos de forma manual,
sem automacéao, retirados do gréafico, conforme apresentado no subitem 3.1.3. De
forma semiautomatizada foram gerados os gréficos que serdo apresentados ao longo
do capitulo 4.

A seguir serdo apresentados os resultados obtidos e suas respectivas andlises

para os pontos que merecem maior destaque.

4.1 Influéncia da variacédo da espessura das lentes de areia

Embora a influéncia da compacidade da lente de areia também seja relevante
nos resultados, as andlises deste item irdo se ater apenas a influéncia da variacao
das espessuras das lentes de areia.

A Figura 33 e Figura 34 séo referentes aos casos de angulo de atrito do macico
de 35°, angulo de dilatancia de 5° e angulo de atrito da lente igual a 30°. A diferenca
entre os graficos é a profundidade relativa analisada, zi/B igual a 0,50 e 1,00,
respectivamente.

Como é possivel observar, o aumento da espessura da lente para a
profundidade relativa zi/B = 0,50, Figura 33, acarreta uma diminui¢do significativa da
resisténcia do macico. Para um recalque de 3 cm, a capacidade de carga do sistema
considerado homogéneo € de 120 kN, sofrendo uma reducédo de 12% (105,43 kN)
para uma espessura de 10 cm e uma reducéo de cerca de 33% (80,3 kN) para uma

espessura de 50 cm. As curvas referentes as espessuras de 40 e 50 cm apresentam
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um comportamento mais proximo, enquanto para as outras espessuras o0
comportamento € mais distinto.

Como pode ser observado na Figura 33, houve variacdo no gréafico do solo
homogéneo entre os recalques de 3 cm e 4 cm, quando a capacidade de carga do
solo variou de 120,08 kN a 120,04 kN, com posterior ganho de capacidade de carga
para o deslocamento imposto. Tais variacdes, que também ocorreram em alguns
casos de lente de areia de menor compacidade, podem ser atribuidas ao modelo
numerico utilizado em situacdes que os recalques sdo muito elevados, que nao
consegue representar bem as deformacdes do solo e a sua capacidade de carga na
ruptura, seja por necessidade de haver um maior refinamento na malha de elementos
finitos, seja porque o modelo Mohr-Coulomb pode ndo ser o mais apropriado para as
situacdes de plastificacdo do solo. E, quanto maior o angulo de atrito, maior a rigidez

do solo, acarretando uma curva que se afasta do comportamento dito como

‘comportado’.
Q (kN)
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| ]
-0,10 I
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— —h0=40cm — - -h0=50cm homogéneo

Figura 33 — Curva carga versus recalque: ¢1 = 35°; g1 =5° ¢> = 30°; z/B = 0,50.
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Na Figura 34, por apresentar valores muito proximos, serd apresentada na

Tabela 14, para que possam ser observadas as capacidades de carga do solo para

cada deslocamento imposto a fundacgéo, para cada caso.

Tabela 14 — Carga versus recalque: ¢1 = 35°; w1 = 5°; ¢ = 30°; z/B = 1,00.

Recalque (mm) Capacidade de Carga Q(kN)
Homogéneo ho=10cm ho=30cm ho=50cm
0,00 0,00 0,00 0,00 0,00
0,00 -15,816 -15,047 -13,614 -12,645
0,00 -30,305 -29,44 -27,974 -26,467
-0,01 -42,402 -41,206 -39,358 -37,857
-0,01 -52,989 -51,432 -49,035 -47,326
-0,01 -62,873 -61,053 -58,04 -55,862
-0,01 -80,132 -77,553 -73,563 -71,305
-0,02 -94,12 -90,965 -86,595 -83,745
-0,02 -104,92 -102,71 -97,516 -94,769
-0,03 -114,47 -107,97 -105,9 -103,95
-0,03 -120,08 -112,54 -111,41 -111,86
-0,04 -120,04 -115,45 -114,98 -115,66
Q (kN)
0,0 -20,0 -40,0 -60,0 -80,0 -100,0  -120,0  -140,0
0,00
\ -
<
-0,01 ﬁi{\.\\\y
— b X
E NX
o) LS
3 002 > SN
g ]
& \QX\
-0,03 §<
\
-0,04 K
—x==h0=10cm . =h0=30cm - & -h0=50cm homogéneo

Figura 34 — Curva carga versus recalque: ¢1 = 35°; g1 = 5°; ¢, = 30°; z/B = 1,00.
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Quando a profundidade relativa € de zi/B = 1,00, Figura 34, a influéncia da
espessura da lente se torna menos significativa, com uma reducéo de apenas 7% na
capacidade de carga para um recalque de 3 cm para todas as espessuras. Para
zi/B = 1,50 a influéncia da lente se torna insignificante para os dados apresentados.

A Figura 35 e Figura 36 sao referentes aos casos de o angulo de atrito do
macico igual a 35°, angulo de dilatancia igual a 5° e angulo de atrito da lente igual a
10°. A diferenca entre os graficos é a profundidade relativa analisada, zi/B igual a 0,50

e 1,00, respectivamente.

Q (kN)
0,0 -20,0 -40,0 -60,0 -80,0 -100,0 -120,0 -140,0
0,00 ~gm=
e
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-0,02 X \
: I
E -0104 E .
o : |
> .
o .
© : !
2 -0,06 I .
o : !
: |
-0,08 i
I
-0,10 Lt 1
— = h0=10cm hO=20cm ceeeeeee hO=30cm
= —h0=40cm — --h0=50cm homogéneo

Figura 35 — Curva carga versus recalque: ¢ = 35°%; g1 =5; ¢, = 10°
zi/B = 0,50.

Como é possivel observar, o aumento da espessura da lente para a
profundidade relativa zi/B = 0,50, Figura 35, mantém as caracteristicas de reducao na
capacidade de carga do macico, apresentada anteriormente. As espessuras de 30, 40
e 50 cm apresentam um comportamento muito semelhante, com a espessura de
30 cm fornecendo um valor de capacidade de carga um pouco superior as outras duas

espessuras. A curva da espessura de 20 cm se aproxima mais da espessura de 30 cm
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que a de 10 cm, com relacdo aos valores de capacidade de carga do macico. A
reducdo da capacidade de carga para uma lente de espessura de 10 cm foi de

aproximadamente 75% (30 kN), comparando com a situacédo de macico homogéneo
(120 kN).

Q (kN)
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o 1 | *
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| ! I
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—x==h0=10cm -=¢--h0=30cm . =h0=50cm homogéneo

Figura 36 — Curva carga versus recalque: ¢1 = 35°; @1 = 5°; ¢» =10°; z/B = 1,00.

No caso da Figura 36, para zi/B = 1,00, pode ser observado que as espessuras
de 30 e 50 cm apresentam valores proximos (48 e 44 kN, respectivamente), enquanto
para uma espessura de 10 cm sao obtidos 63 kN para um recalque de 3 cm.
Comparando o solo homogéneo com a situagdo de uma lente de 10 cm, houve uma
reducdo de quase 50% da capacidade de carga.

Com o intuito de apresentar o comportamento do solo em outra configuracéo,
sao apresentadas na Figura 37 as curvas de carga versus recalque para um macico
com angulo de atrito igual a 45°, dilatdncia de 15°, angulo de atrito da lente de 30° na

profundidade relativa zi/B = 1,50.
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Figura 37 — Curva carga versus recalque: ¢ = 45°; g1 = 15°; ¢, = 30°; z/B = 1,50.

E possivel observar, no gréfico acima, a tendéncia de o macico no apresentar
mais uma reducdo brusca de resisténcia, apds pico, devido a presenca da lente de
menor compacidade. O modelo numérico com lente de espessura de 10 cm forneceu
o maior valor de capacidade de carga na ruptura, em comparacdo as outras
espessuras de lente. Enquanto novamente, para espessuras de 30 e 50 cm, os
graficos se tornam semelhantes. Para um recalque de 10 cm, a diferenca entre a
espessura de 10 cm e de 30 cm é de 40 kN, representando 90% e 84% da capacidade
de carga do solo homogéneo, respectivamente.

Com relagdo a variacdo de ho, foi observado que quanto menor for a
profundidade relativa zi/B, maior influéncia a espessura de ho possui sobre a

diminuicao da capacidade de carga do macico.
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4.2 Influéncia da variacdo da compacidade da lente de areia para uma mesma
espessura

A seguir serdo apresentados os resultados compilados da reducao da
capacidade de carga em virtude da influéncia de uma lente de areia de menor
resisténcia.

Devido a quantidade de dados, serdo apresentados apenas os resultados para
a ¢1 =40°, y =10° ho =10 e 30 cm, z/B = 0,50, 1,00 e 1,50. Todavia, as tendéncias

observadas sao validas para os outros casos.

Q (kN)
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—— homogéneo ==k--02 =30° $2 = 25°
$2 =20° $2=15° —-—$2=10°

Figura 38 — Curva carga versus recalque: ¢1 = 40°; g1 = 10° ho = 10 cm; z/B = 0,50.

Foi possivel observar na Figura 38 até a Figura 43 que a capacidade de carga
é influenciada pela diferenca do angulo de atrito entre a camada de solo principal e a
lente de areia. Conforme esperado, foi observado que para valores maiores de ¢2, a

capacidade de carga do macico € maior que para valores menores de ¢z.
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Figura 39 — Curva carga versus recalque: ¢1 = 40° g1 = 10° ho =10 cm; z/B = 1,00.

Comparando a Figura 38 com a Figura 39, para ¢2 = 30°, é possivel observar
melhor que h& um abatimento maior da curva, onde era verificado um valor de pico, a
curva passa a tender para uma assintota sem pico. Ainda na Figura 39, valores
truncados, como o caso de ¢2 = 15° sdo devidos ao numero de etapas para que
chegasse a ruptura, ndo sendo necessario aplicar maiores deslocamentos no modelo
numeérico.

A Figura 40 apresenta para a capacidade de carga sob influéncia da lente de
areia para uma profundidade normalizada zi/B = 1,50. Como pode ser observado,
nessa situagao nao ha muita influéncia da lente de areia de 10 cm para ¢2 = 30°. Desta
forma, é possivel observar que a curva do solo homogéneo e a curva para a lente de
areia com 35° sdo muito parecidas, mostrando que a influéncia da lente para esta
configuragcédo é praticamente nula. O que ndo ocorre para as outras variagdes do
angulo de atrito da lente de areia, onde é possivel verificar que houve uma reducao

na capacidade de carga do solo (comparacdo ao solo homogéneo).
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Figura 40 — Curva carga versus recalque: ¢1 = 40° g1 = 10° ho =10 cm; z/B = 1,50.

Para zi/B = 1,50, Figura 41, a influéncia da profundidade é mais observada
guanto maior a diferenca de compacidade entre 0 macico e a lente de areia. Para
valores proximos, ¢2 = 30° e 25°, os valores tendem a ser proximos da capacidade de
carga do maci¢co homogéneo.

A seguir serdo apresentados os graficos para espessura da lente de areia de
30 cm, variando zi/B de 0,50 a 1,50 (Figura 41 a Figura 43).
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Figura 41 — Curva carga versus recalgque: ¢1 = 40° g1 = 10° ho =30 cm; z/B = 0,50.
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Figura 42 — Curva carga versus recalque: ¢1 = 40° g1 = 10° ho =30 cm; z/B = 1,00.
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Figura 43 — Curva carga versus recalque: ¢1 = 40° g1 = 10° ho =30 cm; z/B = 1,50.

A mesma tendéncia foi observada na Figura 41 a Figura 43, de que a quanto
menor a compacidade da lente de areia, menor € a capacidade de carga no macico

como um todo, em comparagao ao macigco homogéneo.



103

4.3 Variagéo da capacidade de carga ao longo da profundidade

De forma a melhor visualizar e compreender os valores apresentados nos
subitens 4.1 e 4.2, a capacidade de carga do solo homogéneo foi considerado como
o valor de referéncia e a capacidade de carga de cada caso calculada foi dividida pela
referéncia.

Para a espessura ho = 10 cm e zi/B = 0,50, 1,00 e 1,50 s&o apresentadas as

tabelas e figuras a seguir.

Tabela 15 — Porcentagem da capacidade carga, zi/B = 0,50, ho = 0,10 cm.

d1 (°) | d2=30° | dp2 = 25° | p2 = 20° | 2 = 15° | d2 = 10° | Solo homogéneo
25 - - 0,80 0,54 0,27 1,00
30 - 0,89 0,71 0,47 0,28 1,00
35 0,84 0,74 0,55 0,36 0,22 1,00
40 0,73 0,63 0,46 0,30 0,17 1,00
45 0,61 0,51 0,36 0,21 0,12 1,00
50 0,43 0,36 0,23 0,12 0,06 1,00

Angulo de atrito ¢, ()
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Figura 44 — Porcentagem da capacidade carga, z/B = 0,50, hg = 0,10 cm.



Tabela 16 — Porcentagem da capacidade carga, zi/B = 1,00, ho =10 cm.

o1 (°) |02 = 30° [ 2 = 25° [ 92 = 20°[ 42 = 15° | ¢ = 10° | Solo homogéneo
25 - - 099 | 1,01 | 0,90 1,00
30 - 095 | 093 | 081 | 0,66 1,00
35 | 088 | 078 | 069 | 056 | 0,49 1,00
40 | 0,73 | 064 | 053 | 043 | 0,36 1,00
45 | 058 | 049 | 040 | 031 | 0,24 1,00
50 | 042 | 034 | 026 | 018 | 0,14 1,00

qrup/qlim

Figura 45 — Porcentagem da capacidade carga, z/B = 1,00, ho =10 cm.

Angulo de atrito ¢, ()

0,0
= = homogéneo ==k =92 = 30° $2 = 25°

$2 = 20° $2 = 15° — —$2=10°

Tabela 17 — Porcentagem da capacidade carga, zi/B = 1,50, ho = 10 cm.

¢1 (°) | d2=30° | dp2 = 25° | p2 = 20° | 2 = 15° | ¢2 = 10° | Solo homogéneo
25 - - 1,00 1,00 1,00 1,00
30 - 0,97 0,96 0,96 1,00 1,00
35 0,96 0,94 0,97 0,94 0,87 1,00
40 0,96 0,90 0,78 0,69 0,61 1,00
45 0,65 0,59 0,52 0,46 0,40 1,00
50 0,47 0,40 0,31 0,29 0,24 1,00
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Figura 46 — Porcentagem da capacidade carga, zi/B = 1,50, ho =10 cm.

105

Como pode ser observado da Figura 44 até a Figura 46, a tendéncia € que ao

90%, considerando como 100% o solo homogéneo.

se aprofundar a lente de menor compacidade, sua influéncia ou efeito na reducdo da
capacidade de carga do macico vai diminuindo. Para os valores de ¢1 = 25° e 30°,
verifica-se uma tendéncia de ndo haver mais a influéncia da lente nas profundidades
zi/B igual a 1,50, por exemplo (Figura 46). Para o valor de ¢1 = 35°, apenas para ¢z =

100, verificou-se numericamente que a capacidade de carga do macico fica inferior a

Para a espessura ho = 30 cm e zi/B = 0,50, 1,00 e 1,50 s&o apresentadas as

tabelas e figuras a seguir.

Tabela 18 — Porcentagem da capacidade carga, zi/B = 0,50, ho = 30 cm.

¢1 (°) | d2=30° | $2 = 25° | p2 = 20° | 2 = 15° | ¢2 = 10° | Solo homogéneo
25 - - 0,67 0,35 0,07 1,00
30 - 0,70 0,47 0,27 0,10 1,00
35 0,69 0,48 0,29 0,17 0,08 1,00
40 0,48 0,30 0,18 0,10 0,05 1,00
45 0,28 0,17 0,10 0,06 0,03 1,00
50 0,14 0,08 0,05 0,03 0,01 1,00
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Figura 47 — Porcentagem da capacidade carga, zi/B = 0,50, ho = 30 cm.

Tabela 19 — Porcentagem da capacidade carga, zi/B = 1,00, ho = 30 cm.

d1 (°) | d2=30°| b2 = 25°| h2 = 20° | d2 = 15° | ¢ = 10° | Solo homogéneo
25 - - 0,99 1,00 0,85 1,00
30 - 0,98 0,92 0,75 0,57 1,00
35 0,86 0,73 0,61 0,48 0,37 1,00
40 0,64 0,52 0,42 0,33 0,24 1,00
45 0,42 0,33 0,26 0,20 0,15 1,00
50 0,25 0,18 0,13 0,10 0,07 1,00
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Figura 48 — Porcentagem da capacidade carga, zi/B = 1,00, ho = 30 cm.
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Tabela 20 — Porcentagem da capacidade carga, zi/B = 1,50, ho = 30 cm.

d1 (°) |2 =30° | d2 = 25° | d2 = 20° | o2 = 15° | ¢2 = 10° | Solo homogéneo
25 - - 1,00 1,00 1,00 1,00
30 - 0,97 0,96 0,95 0,94 1,00
35 0,94 0,93 0,94 0,93 0,79 1,00
40 0,99 0,85 0,72 0,62 0,52 1,00
45 0,60 0,53 0,45 0,39 0,32 1,00
50 0,34 0,29 0,23 0,21 0,16 1,00

Angulo de atrito ¢, ()

25 30 35 40 45 50
1,0 A
0,9 SN
0,8 I
0,7 AES
0,6 'S
0,5 ~~
0,4 SS
0,3
0,2
0,1
0,0

qrup/qlim

homogéneo -=k=--$2 =30° $2 = 25°
$2 = 20° $2 =15° $2=10°

Figura 49 — Porcentagem da capacidade carga, z/B = 1,50, ho = 30 cm.

As observacoes e andlises realizadas para ho = 10 cm se mantém. Contudo, ao
se observar a Figura 49, para ¢2 = 10°, € possivel observar uma diferenca da Figura
46. A maior espessura de ho acarreta uma diminuicdo geral da capacidade de carga
do macigco como um todo. Pode ser observado ainda na Figura 49 para ¢2 = 30°, que
houve um pico no grafico para o angulo de atrito do macico de ¢1 = 40°, 0 que pode
ser atribuido a maior contribuicdo da camada principal do solo em relacdo a reducao
da capacidade de carga devido a lente de menor compacidade, para zi/B = 1,50.

A depender da geometria do macigo, posicdo da lente de areia de menor
compacidade, e diferenca no angulo de atrito entre o solo principal e a lente de areia,
a reducao da capacidade de carga do macico podera ser praticamente total (Tabela

18 — ¢1 = 30° e 2 = 10°). Isso reforgca a necessidade de conhecimento do solo, ou
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seja, campanhas de investigacfes geotécnicas que deem seguranca ao engenheiro
de fundag¢des no dimensionamento de estruturas e na correta definicdo da capacidade
de carga do solo.

A seguir serdo apresentados alguns resultados para a espessura normalizada
pela menor largura da sapata (B), mostrando o mesmo comportamento que os graficos
acima.

= =h0/B=0,5

—e—h0/B=04

£ ho/B = 0,3
=
s
2 ho/B = 0,2

—®- - h0/B=0,1

= = S0lo
25 30 35 40 45 50 homogéneo

Angulo de atrito ¢, (°)

Figura 50 — Porcentagem da capacidade carga, zi/B = 0,50, ¢, = 20°.
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—e—h0/B=05
0,7
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2
S 04
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0.3 —e—ho/B=0,1
0,2
0,1
0,0 —_— -ﬁolo )
25 30 35 40 45 50 omogeneo

Angulo de atrito ¢, (°)

Figura 51 — Porcentagem da capacidade carga, zi/B = 1,50, ¢, = 10°.
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Em resumo, foram observados os mesmos resultados de reducédo da
capacidade de carga, devido a influéncia de uma lente de menor compacidade,
descrito por Ziccarelli e Rosone (2021), entretanto, foi observado que as diferencas
entre as espessuras da lente podem néo ser desprezadas, principalmente nos casos
em gue a compacidade da lente de areia ndo for proxima a do maci¢o. Por exemplo,
Figura 51, para ¢1 = 35° a espessura ho = 10 cm apresenta cerca de 90% da
capacidade do maci¢co homogéneo e a espessura ho = 50 cm apresenta cerca de 35%

da capacidade do macigco homogéneo.

4.4 Influéncia da lente de areia no modo de ruptura

Os modos de rupturas em fundacdes superficiais em areia foram abordados no
capitulo 1. Foi apresentado no subitem 1.3.5.1 (pagina 48), como determinar o modo
de ruptura devido a dissipagéo de energia da fissura conforme Santos (2017), teoria
desenvolvida apenas para solos homogéneos. Da teoria classica, Vesic (1975)
também determinou os modos de ruptura. Utilizando as equac¢Bes apresentadas,
foram calculados para o caso de solo homogéneo do modelo numérico calibrado no
capitulo 3, subitem 3.2, a ruptura prevista para cada um dos autores indicados no item
3.2.

A Tabela 21 apresenta os calculos para solo homogéneo para diferentes
valores de angulo de atrito, com indicac&do dos valores calculados para aplicacao da
equacao (36), conforme Santos (2017) e Santos et al. (2020). Foram utilizados os
parametros correspondentes ao modelo numeérico, B = 1,00 m, y = 16 kN/ms3,
E =20.000 kPa. As tensbes que levaram o modelo numérico a ruptura estado indicadas
na Ultima coluna da tabela. As tensdes correspondentes a ruptura generalizada e por
puncionamento do modelo utilizado por Santos (2017) e Santos et al. (2020) sao

também indicadas, tanto no caso de ruptura generalizada como por puncionamento.
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Tabela 21 — Célculos dos parametros dissipacéo de energia (Santos, 2017) e
Santos et al. (2020).

¢ | w(¢) | Santos - ogen n g(¢) |Ltotal | Lzri | mzri | Santos - Gpunc| Ormodelo
25| 3,27 288,11 17,09716| 5,24 | 5,24 |0,931|1,464 200,15 42,51
30| 4,29 371,25 |34,80224| 6,43 | 6,43 | 1,000 |2,000 225,68 106,47
35| 5,77 478,88 [73,11152| 8,12 | 8,12 |1,083|2,690 251,52 268,14
40| 8,01 621,78 |161,5289|10,64|10,64 (1,183 3,599 278,32 646,44
45(11,61| 817,80 |384,3093|14,63|14,63|1,307|4,828 306,77 1705,12
50(17,86| 1098,88 |1017,856|21,46|21,46 1,462 6,549 337,74 5371,40

Os valores calculados para a tensao do modelo, omodelo, Na Tabela 21, serdo
comparados com o0s valores de tensdo para a ruptura generalizada e por
puncionamento, calculados por Santos (2017). A tabela também mostra algumas
informacg0des calculadas para cada angulo de atrito, tais como a densidade superficial
de energia (n) e o comprimento total da fissura (Lwta), que aumentam conforme o
aumento do angulo de atrito.

A Tabela 22 apresenta o calculo da tenséo de ruptura segundo Vesic (1975),
com os valores dos fatores de capacidade de carga Ny, fatores de forma, indice de

rigidez calculado e indice de rigidez critica.

Tabela 22 — indices de rigidez e rigidez critica (Vesic, 1975).

¢ | Vesic - orp | Ny Vesic (1975) | Cac Ir (Ir)crit

25| 87,04 10,88 1,0013195,54| 88,84

30| 179,20 22,4 1,00|2678,94| 151,81
35| 384,24 48,03 1,00|2294,94| 283,18
40| 875,28 109,41 1,0011990,88| 592,13
45| 2174,08 271,76 1,00|1736,98|1441,96
50| 3323,81 762,89 0,5411514,89|4330,89

Os valores da Tabela 22 foram utilizados na aplicacdo das equacgbes do

subitem 1.3.5, para o calculo da tens&o de ruptura segundo Vesic (1975).

Desta forma, é possivel comparar o mecanismo de ruptura esperado de cada
autor. Na Tabela 23 sdo comparados o modo de ruptura de Santos (2017) e Vesic
(1975), para os casos do modelo com solo homogéneo, sem a influéncia da lente de
areia de menor compacidade. O modo de ruptura apresentado na Tabela 23 referente
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a Santos (2017) e Santos et al. (2020) foi obtido comparando as colunas ogen, Opunc €

a tensao obtida no modelo, omodelo, da Tabela 21.

Tabela 23 — Modo de ruptura esperado para cada valor de angulo de atrito.

® (°) Santos (2017) Vesic (1975)
25 Puncionamento | Generalizada
30 Puncionamento | Generalizada

35 Localizada Generalizada
40 Generalizada Generalizada
45 Generalizada Generalizada
50 Generalizada | N&o generalizada

Como é possivel observar, os modos de ruptura sdo divergentes de 25° até 35°
entre 0s autores, iguais em 40° e 45° e novamente divergente em 50°. Os trabalhos
de Santos (2017) e Santos et al. (2020) apresentam diversas comparacoes entre o
seu modelo de dissipagao de energia para 0 modo de ruptura de fundacdes rasas em
solos arenosos e o trabalho de Vesic (1975), ora sendo convergentes ora sendo
divergentes.

Vale ressaltar que na teoria desenvolvida por Vesic (1975), foi assumido que o
solo € incompressivel e que sofreria uma ruptura generalizada. E, caso o indice de
rigidez do solo for menor que o indice de rigidez critica (caso de ¢ =50° na Tabela 22),
a consideracao de solo incompressivel ndo ocorre e a ruptura ndo é generalizada,
podendo ocorrer por puncionamento ou localizada. Para fins de céalculo, devera ser
aplicado um fator de reducdo conforme apresentado no item 1.3.5.

Conforme citado anteriormente no item 1.3.5.1, uma explicacdo pelas
diferencas apresentadas seria uma acuracia reduzida nas previsées de Vesic (1975),
pois sua teoria ndo conseguiu englobar todos os dados experimentais por ele obtidos.
E, Santos (2017) e Santos et al. (2020) apresentam uma abordagem um pouco mais
refinada, que consegue estimar o comprimento de fissura, onde sua abordagem
conseguiu englobar melhor os dados experimentais.

A sequir, Figura 52, € apresentada a maxima deformacéo plastica cisalhante
na ruptura, de forma a tentar identificar os modos de ruptura obtidos no modelo

numeérico para solos homogéneos.
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Figura 52 — Maxima deformacdao plastica cisalhante, na ruptura, solo homogéneo:
(@) 1 =25% (b) b1 = 30% (c) b1 = 35% (d) 1 =40° (€) 1 = 45% (f) 1 = 50°.

Ao avaliar cada modelo homogéneo, ndo apenas na etapa onde ocorre a

ruptura, mas também observando o processo de formacdo de como ocorrem as

deformacgbes e o levantamento do solo adjacente a sapata ao longo do processo,

graficos de tenséo versus deformacao, chegou-se a seguinte concluséo, apresentada

na Tabela 25: Os valores calculados para Santos (2017) e Santos et al. (2020) podem

ser consultados no seguinte link: https://luizadosfs.wixsite.com/modeloderuptura,

onde seus resultados foram compilados em um programa neste endereco na internet.


https://luizadosfs.wixsite.com/modeloderuptura
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Tabela 24 — Modo de ruptura para cada teoria, solo homogéneo.

D (© MEF — RS2 Santos (2017) e Santos et al. (2020) Vesic (1975)
25 Generalizada Puncionamento Generalizada
30 Generalizada Puncionamento Generalizada
35 Localizada Localizada Generalizada
40 Localizada Generalizada Generalizada
45 Puncionamento Generalizada Generalizada
50 Puncionamento Generalizada Né&o generalizada

O modelo Mohr-Coulomb utilizado no programa RS2 se aproximou melhor da
teoria apresentada por Vesic (1975) para angulos de atrito de 25° e 30°. Para 35°, o
modelo numérico ficou mais proximo do proposto por Santos (2017) e
Santos et al. (2020). Para os valores de angulo de atrito do maci¢co de 40° a 50°,
embora o gréfico tenséo versus deformacéo apresente um valor de pico, caracteristico
de ruptura generalizada, as deformacdes apresentadas no RS2, a forma como o solo
adjacente se comporta ao longo da deformacéo, possuem uma caracteristica mais
préxima de uma ruptura por puncionamento.

Aparentemente, 0 modelo numérico proposto, calculando por Mohr-Coulomb,
para angulos de atrito elevados (¢1 > 40°), utilizando uma regra de fluxo ndo associada
(¢ # y), ndo conseguiu representar bem modelo as deformagbes do solo e sua
capacidade de carga na ruptura, situacdo também observada por Yamamoto (2009).
Possivelmente, as instabilidades detectadas por Borst e Vermeer (1984, apud
Frydman e Burd, 1995) no célculo para situa¢cdes em que o angulo de atrito é elevado
e ¢ # Y podem ter influenciado nos resultados.

De forma a avaliar o modo de ruptura esperado nos casos de influéncia da lente
de areia de menor compacidade, os valores foram inseridos em uma planilha Excel e

apresentados da Tabela 25 até a Tabela 27.



Tabela 25 — Modo de ruptura [calculado conforme Santos (2017) e Santos et al. (2020)].

B= 1,00 m ho (m) ¢'1 = 25°, w1=0° e y,=0° ¢'1 = 30°, w1=0° e y,=0°
Zi Z/B ¢2=¢"1 | ¢'2=20 | ¢'2=15 | ¢'2=10 |d2=¢1| ¢'2=25° | ¢'2=20° | ¢'2=15° | ¢'>=10°
0,5 0,5 0,00 - - - - - - -
0,10 punc punc punc punc punc punc punc punc punc
0,20 punc punc punc punc punc punc punc
0,30 punc punc punc punc punc punc punc
0,40 punc punc punc punc punc punc punc
0,50 punc punc punc punc punc punc punc
1,00 1,00 0,00 - - - - - - -
0,10 punc punc punc punc punc punc punc punc punc
0,20 - - - - - - -
0,30 punc punc punc punc punc punc punc
0,40 - - - - - - -
0,50 punc punc punc punc punc punc punc
1,50 1,50 0,00 - - - - - - -
0,10 punc punc punc punc punc punc punc punc punc
0,20 - - - - - - -
0,30 punc punc punc punc punc punc punc
0,40 - - - - - - -
0,50 punc punc punc punc punc punc punc

Onde:

- punc = ruptura por puncionamento.

- gen = ruptura generalizada.

- local = ruptura localizada.
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Tabela 26 — Modo de ruptura [calculado conforme Santos (2017) e Santos et al. (2020)].
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B=1m ho (m) ¢'1 = 35°, W1=5° e Y,=0° ¢'1 = 40°, w1=10° e Yo=0°

zi | ziB ¢'>=¢"1 | $2=20 | ¢'>=15| ¢2=10 | ¢2=¢1 | $'2=25° | ¢'2=20° | ¢'>=15° | ¢'>=10° | ¢'>=¢'1 | $'2=20 | ¢'> =15

05 051 0,00 - - - - - - - - - -
0,10 | local punc punc punc punc punc local local local punc punc
0,20 punc punc punc punc punc local punc punc punc punc
0,30 punc punc punc punc punc local punc punc punc punc
0,40 punc punc punc punc punc punc punc punc punc punc
0,50 punc punc punc punc punc punc punc punc punc punc

1,0 1,0| 0,00 - - - - - - - - - -
0,10 | local punc punc punc punc punc _ local local local local punc
0,20 - - - - - - - - - -
0,30 punc punc punc punc punc local local punc punc punc
0,40 - - - - - - - - - -
0,50 punc punc punc punc punc local local punc punc punc

15 15| 0,00 - - - - - - - - - -
0,10 | local local local local local punc local local local local local
0,20 - - - - - - - - - -
0,30 local punc local punc punc local local local local
0,40 - - - - - - - - - -
0,50 local local local punc punc local local local local local

Onde:

- punc = ruptura por puncionamento.

- gen = ruptura generalizada.

- local = ruptura localizada.



Tabela 27 — Modo de ruptura [calculado conforme Santos (2017) e Santos et al. (2020)].
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B:‘lm

Zi | zi/B

ho (m)

®'1 = 45°, Y,=15° e y,=0°

¢'1 = 50°, Y,=20° e y,=0°

$'2=¢"1 | P

=20 | ¢2=15] ¢2=10 | ¢

=1 | ¢2=25°

=15

05 05

0,00
0,10
0,20
0,30
0,40
0,50

1,0 1,00

0,00
0,10
0,20
0,30
0,40
0,50

15 1,50

0,00
0,10
0,20
0,30
0,40
0,50

Onde:

- punc = ruptura por puncionamento.

- gen = ruptura generalizada.

- local = ruptura localizada.

¢0'2=20°] ¢ =15° | ¢2=10°| 9= | ¢2=20 | ¢~
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Para melhor entender fisicamente o exposto pela Tabela 25 a Tabela 27,
utilizando a saida do programa RS2, a seguir serdo apresentados e comparados 0s
deslocamentos do modelo na ruptura, para ¢1 = 45°, z/B = 0,50, ho = 0,10 m, modelo
homogéneo, ¢ = 30°, ¢ = 20°, e ¢ = 10°, que tiveram os modos de ruptura calculados
conforme Santos (2017) do tipo: ruptura generalizada, localizada e por
puncionamento, respectivamente.

Na Figura 53 sdo apresentados os deslocamentos no momento da ruptura,
onde é possivel observar nos casos de solo homogéneo e solo com ¢, = 30° (Figura
53 (a) e (b), respectivamente), que ha influéncia nas camadas inferiores de solo,
conforme sera descrito a seguir. A medida em que se reduz a resisténcia do material
da lente, a superficie de ruptura se concentra mais préxima a regiao do maci¢co no
entorno da sapata, reduzindo a extensao da superficie de ruptura e se concentrando
na regido delimitada pela lente de menor resisténcia. Mais precisamente no caso de
¢2 = 30°, a lente de areia consegue absorver e transferir grande parte do carregamento
devido ao deslocamento imposto ao modelo. Verifica-se inclusive uma superficie de
ruptura apresentada por Prandtl (1921, apud Vesic, 1975), se assemelhando a
representada pela Figura 5.

A mesma observacao é possivel realizar na Figura 54[(a) e (b)], onde, além dos
vetores de deslocamento, € apresentado o deslocamento na superficie do solo,
caracteristico de ruptura por cisalhamento generalizado. Apoés as figuras, uma analise

serd realizada.
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‘Figura 53 — Deslocamentos totais na ruptura ¢1 = 45°, zi/B = 0,50: (a) solo homogéneo; (b) ho = 10cm, ¢, = 30% (c) ho =10cm, ¢, = 20° e
(d) ho =10cm, ¢, = 10°.
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=0,50: (a) solo homogéneo; (b) ho =10cm, ¢, = 30° (c) ho = 10cm,
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Para os casos de ¢ = 20° e ¢ = 10°, é possivel perceber que a influéncia da
lente de areia de menor compacidade reduz a area de influéncia da fundacdo na
profundidade (Figura 53 (c) e (d), respectivamente). Como pode ser observado na
Figura 54c, a lente de ¢ = 20° consegue transferir parte do carregamento para o solo
abaixo, enquanto para ¢. = 10° (Figura 54d), praticamente nenhum carregamento é
transferido para o solo abaixo, ocorrendo a ruptura ao longo da lente de areia de
10 cm. Situacdo essa semelhante a descrita por Vesic (1975) para os casos em que
ocorre ruptura por fluxo lateral plastico quando na ocorréncia de solos estratificados,
guando o solo superior é fofo e inferior compacto.

Com relacdo ao mecanismo de ruptura existente, tanto para ¢2 = 20° e ¢2 = 10°
(Figura 54 (c) e (d), respectivamente), houve o levantamento do solo na superficie
adjacente a fundacao. Este fator ndo é caracteristico de ruptura por puncionamento
podendo ocorrer um leve levantamento do solo adjacente para rupturas localizadas.
Ao se observar a Tabela 27, verifica-se que o modo de ruptura esperado,
considerando a dissipacao da energia para a ruptura, em comparacao aos modelos,
€ ruptura localizada para ¢2 = 20° e por puncionamento para ¢2 = 10°. Uma explicacdo
concebivel é que a maior diferenca entre o valor de angulo de atrito do solo principal
e a lente de areia apresenta uma superficie preferencial de deslocamento, onde ocorre
a ruptura. Desta forma, mesmo a capacidade de carga sendo menor, menor sera a
energia de dissipacéo para fissuragdo, assim, 0 modo de ruptura tenderia a se manter
por puncionamento. Vesic ao estudar o comportamento de solos estratificados,
considerando camada superior compacta sobrejacente a camada fofa, observou
ruptura por puncionamento.

A seguir é apresentada a Figura 52, que indica para ho = 50 cm o0s
deslocamentos totais para ¢2 = 30° 20° e 10°, para 0 mesmo caso apresentado
anteriormente. Sao indicadas na figura listas horizontais que nao foram apresentadas
nas figuras anteriores. As linhas horizontais representam a discretizacdo de 10 em
10 cm do modelo numérico. Desta forma, fica mais facil observar a influéncia que o

aumento de espessura da lente de areia causa no modelo.



121

' Total
M Displacement
I min (stage): 0.00e+00 m
B 0.00=+00
i Total
- 1.90e-02 Displacement
] min (stage): 0.00e+00 m
- 3 80202 0.002+00
=]
e 1.202-02
1 | 5.70=-02
i — 2.40=-02
7 T.60e-02
i 3.60=-02
o] 9-50e-02 4.80e-02
] l.14e-01 £.00e-02
] 1 1.33e-01 7.202-02
I — - 3.40=-02
@] 1.52e-01 =
] 9.60e-02
; 1.71e-01 e
N - 1.082-01
R 1.50e-01
] max (stage): l.32e-01l m 1.20e-01
max (stage): 1.20e-01 m

17
!

—~

&

] Total 1 Total
] Displacement ] Displacement
] min (stage): 0.002+00 m ) 1 min (stage): 0.00e+00 m
o) 0.00e+00 0.00+00
1 4.00e-03 2.40e-03
] £.002-03 4.802-03
1.20e-02 7.20e-03
a
&
1.60e-02 9.60e-03
2.00e-02 1.20e-02
2.40e-02 1.44=-02
@] 2.80=-02 1.63e-02
3.20e-02 1.92e-02
N 3.60=-02 2.16=-02
4.00e-02 2.40e-02
o max (stage): 4.00e-02 m max (stage): 2.3%e-02 m
I L S B R R
3 2 -1 2 R

Figura 55 — Deslocamentos totais, na ruptura, ¢1 = 45°, z/B = 0,50: (a) homogéneo; (b) ho = 50cm, ¢, = 30°; (c) h0 =50cm, ¢2 = 20° e
(d) ho =50cm, ¢, = 10°.
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A Figura 55a é referente ao solo homogéneo, ou seja, sem a influéncia de uma
lente de menor compacidade. Os casos de (b) a (d) sdo referentes a variacdo do
angulo de atrito da lente, ¢2, com os valores de 30°, 20° e 10°, respectivamente. E
possivel observar nas imagens de saida do programa que ao se inserir a lente de
50 cm, na profundidade relativa zi = 0,50, quase ndo se observa influéncia do
deslocamento imposto a fundacdo nas camadas inferiores. Quanto menor ¢z, menor
a mobilizacdo das camadas inferiores a lente.

Considerando o mecanismo de ruptura esperado, ao se utilizar a teoria
desenvolvida por Santos (2017), Santos et al. (2020) e Santos e Freitas (2020),
apenas para solos homogéneos, era esperado que ndo houvesse um levantamento
do solo adjacente a fundacédo. Conforme analise feita para a figura anterior, a teoria
leva em consideracdo o solo homogéneo, analisando o comprimento de fissura e
energia gasta na ruptura. Ao introduzirmos uma lente de menor resisténcia,
diminuimos a energia gasta para que haja a ruptura, representada pela capacidade
de carga na ruptura menor que o caso de solo homogéneo. Assim, quando a Tabela
25 até a Tabela 27 apresentam o mecanismo de ruptura esperado para um solo
homogéneo, quando na introducdo de uma heterogeneidade no macico (lente de
menor compacidade), ndo conseguem prever 0 mecanismo de ruptura apresentado
no modelo numérico, pois como pode ser observado na Figura 55, enquanto a ruptura
observada € generalizada, a Tabela 27 nos apresenta ruptura localizada e por
puncionamento.

Na Figura 56 sdo apresentados os deslocamentos totais para zi/B = 1,50 e

ho = 10 cm, para o mesmo angulo de atrito do macico.
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Total
Displacement

0.00=2+00
1.90e-02
3.80e-02
5.70e-02
T.80e-02
9.50e-02

l.1l4e-01

1.33e-01

l.52e-01

1.71e-01

1.90e-01

min (stage): 0.00e+00 m

max (stage): l1.82e-01 m

€))

Total

Displacement

min (stage): 0.002+00 m
0.002+00
1.002-02
2.002-02
3.00e-02
4.002-02
5.002-02
€.002-02
7.00e-02
£.002-02

9.00e-02

1.002-01
max (stage): 1.00e-01 m

Figura 56 — Vetores deslocamentos totais, na ruptura, ¢1 = 45°, z/B = 1,50 e hg

Total

Displacement
min (stage): 0.002+00 m

0.00e+00

1.00e-02

2.00e-02

3.00e-02

-

.00e-02

w

.00e-02

-

.00e-02

=

.00e-02

§.00e-02

9.00e-02

1.00e-01

max (stage): 1.002-01 m

Total

21

Displacement
min (stage): 0.00e+00 m
0.002+00

1.20e-02

3.60e-02

5.40e-02

7.20e-02

5.00e-02

1.08e-01

1l.28e-01

1.44=-01

l.62e-01

1.80e-01

max (stage): l.80e-0l m

123

(d) ¢, = 100,

=50 cm: (a) homogéneo; (b) ¢. = 30% (c) ¢, = 20°;
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Cabe destacar, na Figura 56, que ao se aprofundar a lente, a superficie de
ruptura se aprofunda, tendendo sempre a passar no contorno inferior da lente quando
a resisténcia da lente é reduzida, ou seja, quando ocorre uma maior diferenca entre a
resisténcia da lente em relacdo ao restante do macico. Entretanto, quanto mais se
aumento zi/B, menor sera a reducdo na capacidade de carga do macico, resultado ja
observado por Ziccarelli e Rosone (2021).

Mamimars Seas Maximuim Shear
Flaslic Slzein ' Plastic Strain
miz [avageis D.0de-00 age): 0.002+00
Lodne-tL 1.052-01
.21 3.15e-01
N 7.die-0L 5.252-01
S.d0e=01 7.35e-01
L. acmnn 9.452-01
L.tsaiia 1.1e+00
L2400 1.37e+00
= 2.10e40 1.582+00
ER ] 1.78e+00
ERTS] 1.882400
mam laragsiz 2TIe-dl max {stage): 2.02e+00
=
i T T S e T B R
2 1 2 A
Mazimun Shear Mazimun Shear
Plastic Strain Plastic Strain
min (stage): 0.00e+00 min (stage): 0.00e+00
9.00e-02 7.50e-02
1 2.70e-0L 2.25e-0L
& 4.508-01 3.75e-01
€.30e-0L 5.25e-0L
8.102-01 €.75e-01
9.50e-01 &.25e-01
1.172+00 9.752-01
o 1.35e+00 1.13e+00
’ 1.53e+00 1.27e+00
1 1.71e+00 1.422+00
| | max (stage): 1.76e+00 max (stage): 1.41e+00
|
T = =
e 2 1 2 1
{ | Meximum sne: Maximum She:
{ | erastic strain Plastic Strain
| min (srage): 0.002+00 min (stage): 0.002+00
] 1.80e-01 1.80e-01
1 5.40e-01 5.40e-01
& 9.002-01 9.00e-01
1 1.262+00 1.262+00
1 1.622+00 1.622+00
1 1.88e+00 1.88e+00
)} 2.322+00 2.322+00
o 2.70e+00 2.70e+00
A 3.08e+00 3.08e+00
3.428+00 3.428+00
max (stage): 3.59e+00 max (stage): 3.59e+00
by e 7 T

Figura 57 — Maxima tensao cisalhante na plastificacao, ¢:1 = 45°, z/B = 1,50; ho = 50cm:
(a) homogéneo; (b), ¢, = 30° (c) ¢, = 25°; (d) ¢z = 20°; (e) . = 15% (f) ¢, = 15°;
(9) ¢2 = 10°.
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A Figura 57 apresenta a maxima tensao cisalhante na plastificacdo para os
valores de ¢1 = 45° e ¢2 variando de 30° até 10°. As letras (a) a (c) tém ruptura
generalizada, enquanto as letras de (d) até (f) sofrem ruptura localizada, conforme a
verificacdo realizada com a teoria desenvolvida por Santos (2017). Verifica-se um
deslocamento para a direita da regido adjacente a fundagdo que sofre um
levantamento. A zona maxima cisalhante na plastificacdo fica limitada a regido da
camada de menor compacidade. Cabe observar a menor tenséo cisalhante capaz de
vencer a resisténcia, a medida em que o material da lente apresenta uma menor
resisténcia.

Fica mais evidente observar o levantamento da camada adjacente a fundacéo
na Figura 58, que possui os vetores deslocamento inseridos na figura. Quanto menor
a compacidade, menor o deslocamento transferido as camadas subjacentes, por
conta da menor transferéncia da energia para as camadas abaixo da camada de

menor compacidade (Figura 58 (e) e (f)).
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1 1.17e+00
o] 1.352400
1.53e+00

l 1.71e+00

max (stage): 1.77e+00
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Shear Strain
min (stage):

max {stage): 1

1.01e-06
7.508-02
2.28e-01
3.75e-01
5.25e-01
€.75-01
B.25e-01
1.13e+00
1.272400
1.42e+00

9.75e-01

422400

Maximm
Shear Strain
4 | min (stage): 8.742-07

1.80e-01

5.40e-01

& 9.00e-01
1.26e+00

1.62e400

! 1.88e400
: 2.34e+400

| 2.70e+00
3.08e+00

3.42e400

max (stage): 3.5%e+00

)
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Shear Strain

min (stage): 7

2.782+00

max (stage): 3.60e+00

1.85e-01

5.55e-01

9.25e-01

1.282+400

1.67=+00

2.042+00

2.41e400

.15e+00

.52e+00

.05e-07

Figura 58 — Maximo tensao cisalhante, com vetores deslocamento, ¢; = 45°,
zi/B = 1,50; ho = 50cm: (a) homogéneo; (b), ¢2 = 30° (c) ¢. = 25°; (d) ¢ = 20°; (e)
b = 159; (f) b = 10°.

Ao contrario da teoria de Vesic (1975) quanto aos modos de ruptura, a teoria

proposta por Santos (2017), Santos et al. (2020) e Santos e Freitas (2020), em um

primeiro momento, parece ndo se adequar visualmente ao modelo numérico

estudado. Na ruptura por puncionamento ndo se espera que haja um levantamento

do solo na regido adjacente a fundacdo. Entretanto, o fato ocorre conforme

apresentado acima.
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E, era esperado que, na ruptura, os maiores deslocamentos ocorressem no
trecho da lente, e sendo esta de menor resisténcia, portanto menor compacidade,
apresentaria uma maior reducao de volume, no comportamento drenado. Com maior
variacdo de volume do material da lente, haveria uma reducdo da tendéncia de
levantamento do macico como um todo, ja que 0 macico € composto de material de
maior compacidade. Talvez, por n&o transmitir essa energia para as camadas
subjacentes a lente, essa energia seja maior que a energia perdida no trecho da lente,
refletindo nesse maior deslocamento do solo adjacente. Ao observar novamente a
Figura 58 (e) e (f), € possivel notar que h4d um deslocamento para a direita
(afastamento da fundacgéo), quanto menor for ¢2.

O fato de Santos (2017) ter desenvolvido o seu trabalho para solo homogéneo,
este ndo leva em consideracdo a menor energia necessaria para se atingir a ruptura
devido a camada de solo de menor compacidade. A energia, na ruptura, se transforma
em trabalho realizado. Quando ocorrem os deslocamentos, que em alguns casos séo
maiores no caso da menor compacidade da lente, seria maior o trabalho executado
na ruptura, e menor o deslocamento (levantamento) pos ruptura. Desta forma, para
refletir a introducédo de uma heterogeneidade no macico, ao se utilizar o trabalho de
Santos (2017), que € apenas para solos homogéneos, deveria ser introduzida em suas
equacbes a previsdo da reducdo da energia de ruptura para 0S casos nao
homogéneos, e assim poder comparar com 0s modelos numéricos desenvolvidos
neste trabalho.

Serdo necessarios mais estudos, em modelos em escala reduzida, por

exemplo, para se desenvolver essa teoria para a influéncia de solos ndo homogéneos.
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4.5 Fator Ny proposto.

De forma a auxiliar futuros anteprojetos ou analises preliminares de projetos no
calculo da capacidade de carga de solos arenosos para fundac¢des superficiais em
casos de EPD (L>>B), considerando e equacdo geral da capacidade de carga,
equacao (11), utilizando os valores calculados em modelagem numérica, sao
propostos abacos para obter Ny em funcdo do angulo de atrito do macico (¢1), da
Figura 59 a Figura 64.

Os valores de ¢1 foram variados na faixa de 25° e 45° por serem mais
representativos em termos de projeto, e por conta da variacdo de Ny entre 45° e 50°,

apresentada na validagdo do modelo numérico, no subitem 3.2.

Tabela 28 — Ny, z/B = 0,50, ho = 10 cm.

01(%) | &2 = &1 [d2 = 30°| 2 = 25° | d2 = 20°| 2 = 15° | p2 = 10°
25 | 531 - - 427 | 2,86 | 1,46
30 [ 1331 - 11,79 | 941 | 632 | 3,79
35 | 33,52 | 28,07 | 24,64 | 18,45 | 12,20 | 7,50
40 | 80,81 | 59,05 | 51,19 | 37,50 | 24,04 | 14,12
45 [213,14| 130,28 | 107,84 | 75,88 | 44,72 | 24,86

1000,00
100,00 — 02 = ¢1
. = — - -¢'2=30°
s -
$¢'2 = 25°
10,00 ¢'2 = 20°
¢'2 = 150
$'2 = 10°
1,00
25 30 35 40 45

Angulo de atrito do macico, ¢, (em graus)

Figura 59 — Ny, zi/B = 0,50, ho =10 cm.



Tabela 29 — Ny, z/B = 1,00, ho = 10 cm.

¢1(°) [ ¢2 = §1 | ¢p2 = 30°| b2 = 25°| p2 = 20° | 2 = 15°| ¢ = 10°
25 | 531 - - 5,28 5,38 4,77
30 | 13,31 - 12,69 | 12,37 | 10,81 8,78
35 | 33,52 | 29,34 | 26,18 | 23,26 | 18,92 | 16,26
40 | 80,81 | 59,21 | 51,93 | 43,23 | 35,12 | 28,74
45 |213,14| 122,80 | 103,39 | 84,47 | 66,61 | 50,80
1000,00
100,00 — 02 = ¢1
— - -¢'2=30°
$'2 = 25°
10,00 $'2 = 20°
¢'2 =15°
........ ¢'2 =1Q°
1,00
25 30 35 40 45
Angulo de atrito do macico, ¢, ( em graus)
Figura 60 — Ny, zi/B = 1,00, ho =10 cm.
Tabela 30 — Ny, z/B = 1,50, hg = 10 cm.
$1(°) | d2 = d1 | d2 = 30°| 2 = 25° | p2 = 20°| ¢p2 = 15°| ¢2 = 10°
25 | 531 - - 5,31 5,31 5,31
30 | 13,31 - 1293 | 12,84 | 12,75 | 13,36
35 | 33,52 | 32,20 | 31,52 | 32,58 | 31,57 | 29,17
40 | 80,81 | 77,34 | 72,87 | 63,29 | 55,61 | 49,33
45 |213,14| 137,92 | 125,29 | 111,20 | 98,17 | 84,75
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1000,00

= 100,00

>

=z

$'2 = 20°
$'2 = 150

— 2 = ¢1
—--¢'2=30°
— —¢'2=25°
10,00
35 40 45
Angulo de atrito do macico, ¢, ( em graus)
Figura 61 — Ny, zi/B = 1,50, ho =10 cm.
Tabela 31 — Ny, z/B = 0,50, ho = 30 cm.
$1(°) [ d2 = d1| b2 = 30°| 2 = 25° | 2 = 20°| ¢p2 = 15°| d2 = 10°
25 | 531 - - 3,54 1,87 0,39
30 | 13,31 - 9,32 6,23 3,57 1,32
35 | 33,52 | 23,01 | 15,93 9,87 5,56 2,59
40 | 80,81 | 38,64 | 24,21 | 14,31 8,25 4,21
45 (213,14| 58,95 | 35,67 | 20,78 | 11,96 6,60
1000,00
100,00
10,00
1,00
0,10

25

Angulo de atrito do macico, ¢, (em graus)

30

35

40

45

Figura 62 — Ny, zi/B = 0,50, ho = 30 cm.
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Tabela 32 — Ny, z/B = 1,00, ho = 30 cm.

¢'2 = 250
$'2 = 20°
$'2 = 150

¢1(°) [ ¢2 = §1 | ¢p2 = 30°| b2 = 25°| p2 = 20° | 2 = 15°| ¢ = 10°
25 | 531 - - 5,28 5,32 4,51
30 | 13,31 - 12,98 | 12,18 | 10,02 7,58
35 | 33,52 | 28,75 | 24,57 | 20,29 | 16,21 | 12,33
40 | 80,81 | 51,33 | 42,40 | 33,91 | 26,28 | 19,52
45 |213,14| 90,09 | 70,34 | 56,32 | 42,90 | 32,06
1000,00
100,00 — 02 = ¢1
--=¢'2=30°
10,00
........ ¢'2 =10°
1,00
25 30 35 40 45
Angulo de atrito do macico, ¢, ( em graus)
Figura 63 — Ny, zi/B = 1,00, ho =30 cm.
Tabela 33 — Ny, z/B = 1,50, hg = 30 cm.
Ny (ho = 30 cm, zi/B = 1,50)
01(°) [ ¢2 = §1 | ¢p2 = 30°| d2 = 25°| p2 = 20° | 2 = 15°| ¢ = 10°
25 | 5,31 - - 5,30 5,32 5,32
30 | 13,31 - 1290 | 12,76 | 12,71 | 12,54
35 | 3352 | 31,51 | 31,05 | 31,64 | 31,18 | 26,35
40 | 80,81 | 79,65 | 68,51 | 58,44 | 50,21 | 42,08
45 |213,14| 128,85 | 113,18 | 96,79 | 82,24 | 67,62
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1000,00
—¢2 = ¢1

_ - - ¢22=30°
= 100,00

— —¢'2=250

¢'2 = 20°

¢'2 = 150

........ ¢'2 = 10°
10,00

35 40 45

Angulo de atrito do macico, ¢, ( em graus)

Figura 64 — Ny, z/B = 1,50, ho = 30 cm.

A Figura 65 e Figura 66 representam os 4bacos de Ny, valores correspondentes
ao eixo das ordenadas, em escala natural, em funcédo do angulo de atrito do macico,

nas abscissas. As curvas de Ny indicam uma variacdo grande, mesmo para pequenas
variagdes do angulo de atrito.

160,00

110,00 —— $2 = ¢
_ - - ¢'2 =300
< — —¢'2=25°
60,00 ¢'2 = 200
¢'2 = 15°
........ ®'2 = 10°

10,00
35 40 45

Angulo de atrito solo principall, ¢, (em graus)

Figura 65 — Ny, zi/B = 1,50, ho =10 cm.
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160,00

110,00 e $2 = ¢1
> - - ¢2=30°
= L ¢'2 = 25°
60,00 .z $'2 = 20°
__E $'2 = 15°
$'2 = 100

10,00
35 40 45

Angulo de atrito do macico, ¢, ( em graus)

Figura 66 — Ny, zi/B = 1,50, ho = 30 cm.

4.6 Comparagéao entre estudos.

No item 1.4.5 — Influéncia de uma camada fraca de areia na capacidade de
carga de uma fundacao (pagina 66), foi apresentado o estudo realizado pelos autores
Valore et al. (2017), Ziccarelli et al., 2017 e Ziccarelli e Rosone (2021). A seguir, serao
comparados os resultados obtidos pelos referidos autores com os resultados do
modelo numérico realizado nesta dissertacao.

Nas andlises que serdo apresentadas a seguir, o solo foi modelado como
homogéneo, com ¢ =35° e Y = ¢ (rede de fluxo associado), com uma sapata de base
B = 1 m (Ziccarelli e Rosone, 2021). Os demais parametros encontram-se na Tabela
5 (pagina 81). Na calibracédo do modelo de Ziccarelli e Rosone (2021) foi obtido para
a capacidade de carga o valor de 195 kN. Enquanto no modelo apresentado nesta
dissertacao o valor foi de 134 kN. Vale destacar que os valores adotados no modelo
numerico para o modulo de Young, peso especifico do solo, coeficiente de Poisson e
coesao foram os mesmos, exceto o valor da dilatancia, que no modelo numérico foi
adotado como igual a 5°.

A Figura 67 mostra os coeficientes N, na calibracdo dos modelos de Ziccarelli

e Rosone (2021) e os valores da calibracdo do modelo deste trabalho.
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Figura 67 — Valores de N, na calibracdo do modelo adaptado de Ziccarelli e
Rosone (2021).

Comparando a curva de N, da Figura 67 com a curva obtida na calibracdo do
modelo desta dissertacéo, Figura 31, pode ser observado que as curva de Ziccarelli e
Rosone (2021) sdo mais proximas as curvas de Vesic (1973), Meyerhof (1963) e
Kumar e Kouzer (2008). E, nao foi apresentada correcdo no modelo de Ziccarelli e
Rosone (2021) devido a compressibilidade do solo, para valor do angulo de atrito do
maci¢o superior a 45°. Enquanto a calibragdo deste trabalho ficou mais proxima aos
valores apresentados por Brinch Hansen (1970) até o angulo de atrito de 45°, quando
foram introduzidos os fatores de correcao devido a compressibilidade do solo e houve
uma tendéncia da curva a valores maiores, mais préximo dos maiores valores
apresentados no grafico.

Ao comparar a calibracdo do modelo dos autores com o modelo elaborado no
RS2, pode-se observar que os valores de N, apresentados nesta dissertacdo sdo mais
conservadores. Vale destacar que os maiores valores apresentados nas curvas dos

graficos sdo os mesmos nos dois trabalhos (valores superior e inferior).
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O modelo numérico com solo homogéneo (¢ = 35° e Y = ¢) de Ziccarelli e
Rosone (2021) apresentou uma extensédo do mecanismo de ruptura de cerca de 2,7B,
atingindo uma profundidade de 1,2B. Comparando com o modelo desta dissertacao,
a extensdo do mecanismo de ruptura foi cerca de 2B, medindo a partir da base da
fundacédo até o final da elevacéo do solo adjacente. Enquanto a profundidade medida
foi cerca de 1,2B (Figura 68).

min {stage): 0.00e+00
0.00e+00

4.50e-02

9.80e-02

1.47e-01

1.96e-01

2.45e-01

2.84e-01

3.43e-01

3.92e-01

4.41e-01

4.50e-01
max {stage): 4.54e-01

Figura 68 — Mecanismo de ruptura para ¢ =35: (a) Plaxis 2D, ¢ =¢ - Ziccarelli e
Rosone (2021) e (b) RS2, ¢ =5°.

Com relagdo a influéncia da lente de areia apresentada nos ensaios em
modelos fisicos de Valore et al. (2017), Figura 19 (pagina 67), e testes de centrifuga
(Ziccarelli et al., 2017), os resultados apresentados nesta dissertagdo convergem com
o trabalho dos autores citados. A lente de areia de menor compacidade modifica o
modo de ruptura do solo na profundidade relativa estudada (zi/B = 0,50 a 1,50), se
tornando uma zona preferencial para a formacéo da superficie de ruptura.

Na modelagem no Plaxis 2D, Ziccarelli e Rosone (2021), estudaram
preliminarmente a variacao da lente de areia de menos compacidade de 0,10 a 0,60m,
e destacaram que sua variacdo nao afetou significativamente o0s resultados
numericos, adotando 0,20 m. Entretanto, conforme apresentado nesta dissertacéo, a
variacdo da espessura influéncia na capacidade de carga do solo e deve ser levado
em consideracdo quanto mais proxima a lente de areia estiver da fundacéo. E, ao se
distanciar, aprofundando zi/B > 1,50, a influéncia da espessura da lente passa a ter

menor relevancia.
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Entretanto, considerando apenas a profundidade relativa zi/B, tanto o trabalho
de Ziccarelli e Rosone (2021) quanto esta dissertagéo, indicaram que a capacidade

de carga da fundacéo diminui quanto maior a diferenca do angulo de atrito entre o

macico e a lente de areia (Figura 69).
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5 ESTUDO DE CASO

O Estudo de Caso (EC) utilizou como base o caso estudado e apresentado na
Geotechnical Special Publication n® 41 da ASCE, intitulada Predicted and Measured
Behavior of Five Spread Footing on Sands (editada por Briaud & Gibbens, 1994, apud
Gomes, 2016), posteriormente republicado em Briaud (2007).

Por ocasido do estudo, foram realizadas provas de carga estaticas em 5
sapatas quadradas assentes em solo arenoso amplamente investigado.

Gomes (2016) realizou uma andlise bibliografica completa sobre a previsdo de
recalques, direta e indireta, utilizando como base o estudo de caso citado acima. Para
0S conceitos, analise bibliografica e céalculos dos recalques que serdo apresentados
neste trabalho, recomenda-se ao leitor consultar o trabalho de Gomes (2016).

O objetivo do presente estudo de caso foi a verificacdo da influéncia de uma
camada de areia de menor compacidade, solo heterogéneo, conforme podera ser
observado nas sondagens do local (ensaios de campo). E, para complementar o
estudo de caso, comparar os valores obtidos por Gomes (2016) e no modelo numérico
para recalque. A Sapata 5 foi selecionada por apresentar uma geometria similar a
utilizada no modelo numérico gerado na presente dissertacdo, largura de 1,0 m, sendo
necessario aplicar coeficientes para corrigir o modelo numérico gerado para o Estado
Plano de Deformacdes (EPD). Os valores de capacidade de carga na ruptura do
modelo serdo comparados aos valores calculados por Vesic (1975), obtidos para um
solo homogéneo.

5.1 Descrigéo do local e ensaios

O campo experimental utilizado no trabalho se encontra nas adjacéncias da
Texas A&M University, nos Estados Unidos da América (EUA). O subsolo local é
predominantemente arenoso.

De maneira resumida, tem-se as seguintes sapatas quadradas ensaiadas no
local, com altura de cerca de 1,2 m, distribuidas no campo de ensaios conforme a

Figura 70:



- Sapata 1 — 3,0 m x 3,0 m — embutimento = 0,76 m;

-Sapata 2 -1,5m x 1,5 m — embutimento = 0,76 m;

- Sapata 3 — 3,0 m x 3,0 m — embutimento = 0,89 m;

- Sapata 4* — 2,5 m x 2,5 m — embutimento = 0,76 m; e

- Sapata 5-1,0 m x 1,0 m — embutimento = 0,71 m.

* Dimensfes de 2,0 m x 2,0 m alteradas na execucé&o.

Figura 3.
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Figura 70 — Locacéo das fundacfes (Briaud & Gibbens, 1994, apud Gomes, 2016).
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As provas de carga foram realizadas com a aplicagcdo de cargas verticais
centradas nas sapatas, em incrementos de 10% da capacidade de carga estimada,
com descarregamentos a 40% e a 100% em relacdo a carga maxima. Os testes
conduziram a deslocamentos de cerca de 150 mm.

Foram executados tanto ensaios de campo quanto ensaios de laboratorio,

conforme pode ser visto na Figura 71. Em resumo, foram realizados:

Ensaios de campo:

- 5 ensaios de cone (CPT);

- 4 ensaios de pressidometro (PMT);
- 6 sondagens a percusséao (SPT);

- 3 ensaios de dilatbmetro (DMT);

- 1 ensaio Stepped Blade (SB);

- 3 Borehole Shear Test (BHST); e
- 2 linhas de ensaios Cross-hole.

Ensaios de laboratorio

- 2 ensaios triaxiais;

- Ensaios de coluna ressonante;
- Limites de Atterberg;

- Granulometria; e

- Indices fisicos.

O subsolo representativo no local consiste em uma camada de areia siltosa
medianamente compacta, com cerca de 11 m de espessura, se mostrando argilosa e
pedregulhosa a partir de 3,5 m de profundidade. Ap0s a camada de areia, encontra-
se um espesso deposito de argila dura. O nivel d’agua é encontrado a cerca de 4,9 m
de profundidade. Gomes (2016) menciona que antes da pesquisa foi removido um
aterro com espessura entre 0,5e 1,5 m.

A seguir serdo apresentados os resultados dos ensaios pertinentes ao estudo
de caso analisado por Gomes. No Anexo D seréo inseridos os ensaios de maior
relevancia, e os demais ensaios poderdo ser consultados em Briaud (2007) e
Gomes (2016).



140

bhst = Borehole Shear Test
| cht = Ensaio Cross-hale
cpt = Ensaio de cone
dmi = Ensaio de dilaldmetro
pmt = Ensaio de Pressidmetro
| gb = Ensaio Stepped Blade O |
spl = Sondagem a percussio . |
I Bhgt=3
i PE DO |
: TALUDE see-s O |
i L J
; FE DO l
o= ATERRLD
(il
h=] - ]
& J_ _.I.p-ﬂ-?
| l
| _ -
Pt 1. :'p; 5 J =i
—_— By
O
spc=3
cht-3
|_ 'pn: E |_ - _'I
it} = =5
s, snD mg.t e W'D | |
L ghi=q ght-E  chi-3 EM_;
) oty -
.?.E»:'._} A Sondagem atrado para ensalos
= triaxiais o de coluna ressonaniz

' | _1 prat-1)
0 1™
L B J bhst ’

dnt=4
L]

Figura 71 — Locacéo dos ensaios (Briaud & Gibbens, 1994, apud Gomes, 2016).

Os 6 ensaios do tipo SPT foram executados até a profundidade de 15,2 m e
constam no Anexo D. Segundo Gomes (2016), no ensaio SPT-2 foram realizadas
medidas de energia, que indicaram uma eficiéncia média de 53%. Desta forma, os
valores de Nspt foram corrigidos para uma eficiéncia padrao de 60% (Neso), conforme

a equacao (65), e mostrados na Figura 72.

53
Ngo = Nspr- 60 (65)
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Figura 72 — Perfis de Neo.

O modulo de Young (E) foi estimado a partir da seguinte correlagédo, também

utilizada por Gomes (2016), conforme equacéo (66), apresentado na Figura 73.

E = 3.Ng (MPa) (66)
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Figura 73 — Perfis de E obtidos a partir de correlagdo com Neo.

Dos ensaios triaxiais realizados em amostras nas profundidades de 0,6 m e
3,0 m com, foram realizados ensaios do tipo CD (adensado drenado), fornecendo a
envoltoria de resisténcia de Mohr-Coulomb, indicando angulos de atritos ¢’ = 34,2°
(0,6 m de profundidade) e ¢’ = 36,4° (3,0 m de profundidade). A Figura 74 apresenta
os perfis dos angulos de atrito obtidos nos ensaios triaxiais e Borehole Shear Tests

(BST*). Para fins de modelagem numérica, foi adotado o valor de ¢’ = 35°.

*O BST é um ensaio de campo (in situ) executado para a obten¢&o dos parametros de resisténcia ao cisalhamento
dos solos, coesao e angulo de atrito. Sua maior vantagem a sua facilidade de execucgéo, pois ndo € necessario a
coleta de amostra indeformada. Para a realizacdo do ensaio, faz-se um furo no solo com auxilio de um trado
pedologico. Apés a tradagem, insere-se a sonda cisalhante até a profundidade a qual se deseja ensaiar. Em cada
estagio, aplicam-se tensdes normais por meio de um mandmetro com bomba manual. A sonda se expande e a
carga aplicada nas placas € transferida para a parede do solo. Apds o tempo de consolidagao (5 a 15 minutos),
conforme a granulometria do solo, mede-se a resisténcia ao cisalhamento do solo por meio do arrancamento da
sonda a uma velocidade controlada de 2 rotag6es da manivela (no sentido horéario) por segundo. A tenséo de

cisalhamento maxima registrada indica a ruptura por cisalhamento (Domingues et al., 2019).
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Figura 74 — Perfis de angulo de atrito obtidos a partir de triaxiais e Borehole Shear

Tests.

Em resumo, o solo apresenta as seguintes caracteristicas que foram utilizadas

por Gomes (2016) e serdo utilizadas no modelo numérico deste estudo de caso:

- Peso especifico natural igual a 15,5 kN/m3;

- Angulo de atrito efetivo igual a 35°

- Angulo de dilatancia igual a 5°;

- Mddulo de Young obtido a partir de ensaios SPT; e

- Coeficiente de Poisson igual a 0,3.

5.2 Previséo dos recalques

Com base nos métodos existentes para a estimativa de recalques em

fundacdes superficiais, Gomes (2016) utilizou os diversos ensaios disponibilizados no

campo de ensaios e calculou a previsdo de recalque de todas as 5 sapatas. Com esse

objetivo, necessitou prever a capacidade de carga do solo na ruptura utilizando a
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equacao da capacidade de carga segundo Vesic (1975), considerando ruptura
generalizada [equacéo (11)].
Levando em conta os fatores de forma, embutimento e caracteristicas do solo,

tem-se para a Sapata 5, Gomes (2016) calculou:

Sapata5-B=10m-D=0,71m

Quie = 0%X46,1x1,7x1,3+155%0,71x33,3x1,7x 1,2+ 1/,

(67)
X 15,5 x 48,2 X 0,6 X 1,0 = 960 kPa

Os valores da prova de carga da Sapata 5, inseridas no Anexo D, estdo
representados na Figura 75. Gomes (2016) utilizou no segundo termo um fator 1,2
gue se refere ao fator de embutimento da fundacéo, o qual Vesic (1975) recomenda
nao utilizar. Na situacao de néo utilizacao deste fator, o valor da resisténcia a ruptura
do solo seria de 847 kPa.

Gomes (2016) adotou como critério de recalque as tensdes correspondentes a
um deslocamento normalizado pelo diametro equivalente da sapata de 0,5%,
equacdo 67, quando surgiram os primeiros sinais de deformacdo plastica. Para a
Sapata 5, Gomes (2016) retirou dos valores da prova de carga (Figura 75) a tenséo
mobilizada de 467 kPa, que corresponde a um recalgque medido de 0,56 cm (Figura

76). Para uma sapata de lado 1 m, o diametro equivalente vale 1,128 m.

4B?
B2=—"149p = (68)

N
o
_
|
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Figura 75 — Resultado da prova de carga para a Sapata5-1,0m x 1,0 m.
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Figura 76 — Resultado da prova de carga em termos de tenséo versus recalque

normalizado para a Sapata5-1,0m x 1,0 m.
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5.3 Modelo MEF — RS2

Utilizando o resumo das caracteristicas do solo, para 0s ensaios apresentados
no item 5.1, foram selecionados os seguintes EC (Estudo de Caso) a serem
modelados para a Sapata 5 e apresentados na Tabela 34. As outras sapatas (Briaud
& Gibbens, 1994, apud Gomes, 2016) nao fizeram parte do EC pois sua geometria
necessitaria de nova geracdo da malha de elementos e nova calibracdo no modelo
numeérico.

O mddulo de elasticidade do macico foi adotado como 48 MPa. Do EC4 até o
EC16, onde € modelada a lente de menor compacidade, o Médulo de Young da lente
adotado foi de 35 MPa, conforme os ensaios realizados no local.

Nos casos de EC1 até EC3, verificou-se a influéncia da consideracdo da
sobreposicao dos efeitos das trés parcelas da equacéo geral da capacidade de carga
[equacdo (11)], onde foram corrigidos os valores do EPD (Estado Plano de
Deformacdes), aplicando-se os coeficientes de forma.

O ECL1 é referente a consideracdo de um solo homogéneo, considerando o
peso do solo e uma sobrecarga referente ao embutimento da sapata no solo. EC2
considera que ndo had uma carga distribuida ao lado da sapata, referente ao
embutimento da sapata no solo. E, em EC3, o solo é considerado sem peso
(0,01 kKN/m3 por questdes numéricas) e é aplicado uma carga distribuida ao lado da
sapata devido ao seu embutimento (parcela dois da equacgéo geral da capacidade de
carga. Como o caso EC1 nédo considera a correcdo do EPD, foram modelados os
casos EC2 e EC3 para que as correcbes com o fator de forma sejam aplicadas em
cada parcela e seja apresentado em forma de grafico os seus resultados. A mesma
metodologia foi aplicada a outros EC onde foram variados o médulo de elasticidade
do macico e da lente de menor compacidade, conforme sera explicado apés a

apresentacao da tabela.
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Tabela 34 — Dados de entrada EC.

1 (®) | $2 (°)| ho(cm) | ynat (KN/m3) | q (KN/m/m)

EC1 35 - - 15,5 11,01
EC2 35 - - 15,5 -

EC3 35 - - 0,01 11,01
EC4 35 - 10 15,5 11,01
EC5 35 - 30 15,5 11,01
EC6 35 - 50 15,5 11,01
EC7 35 30 10 15,5 11,01
EC8 35 | 30 30 15,5 11,01
EC9 35 30 50 15,5 11,01
EC10 35 25 10 15,5 11,01
EC11 35 25 30 15,5 11,01
EC12 35 25 50 15,5 11,01
EC13 35 | 30 10 0,01 11,01
EC14 35 30 10 11,5 -

EC15 35 25 10 0,01 11,01
EC16 35 25 10 11,5 -

Nos casos de EC4 até EC6, considerando o EPD, foi observada a influéncia da
alteracdo do Mdédulo de Young na profundidade, conforme Figura 73. Do EC7 até o
EC12, foi verificada a influéncia da diminuicdo do angulo de atrito da areia, indicado
na Figura 74, considerando lentes de areia de 10 cm, 30 cm e 50 cm.

O EC13 e EC14 representam o EC7, entretanto, separando a influéncia de ynat
e da carga distribuida g, para realizar a correcdo do EDP. Para o EC10, similarmente
foram feitos o EC15 e o0 EC16, para a correcdo do EPD. Assim como explicado para
os casos EC1 a EC3, ao considerarmos o peso do solo como nulo (0,01 kN/m3 por
guestdes numéricas), iremos aplicar as correcdes do fator de forma e comparar os
resultados com a ndo consideracéo da correcédo do EPD.

A Figura 77 apresenta o esquema da modelagem realizada no RS2. Como
pode ser observado, a Sapata 5 possui um embutimento no terreno de 0,71 m, o que
€ representado por um carregamento distribuido adjacente a sapata (carga distribuida
g). Foi utilizado o mesmo modelo calibrado neste trabalho para o estudo da influéncia
de lentes de menor compacidade na capacidade de carga do solo, entretanto, foram
utilizados os valores de angulo de atrito, Modulo de Young, peso especifico do solo
do trabalho de Gomes (2016), conforme apresentado neste capitulo.
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Para os valores de Modulo de Young adotados na Tabela 34, foram utilizados
como base 0s ensaios mais proximos da Sapata 5, para definir a posi¢do da lente de
areia de menor compacidade.

21
1

20
1

1=
1

18
1

Figura 77 — Esquema do Estudo de Caso.

Foram ainda verificados 5 modelos (EC17 a EC21) quanto a influéncia do nivel

d’agua na profundidade de 4,9 m e serdo apresentados ao final do item 5.4.

5.4 Comparacéo dos resultados

A Figura 78 apresenta as diferencas na consideracdo no EPD para EC1 e os
valores de EC2+EC3, que representam a soma dos efeitos separados da segunda e
da terceira parcela da equacao geral da capacidade de carga, equacao (11). A curva
de EC2*+EC3* apresenta a correcao no coeficiente de forma da sapata, indicada pelo
simbolo do asterisco (*), sendo aplicado o coeficiente 0,6 para EC2* (terceira parcela
da equacdo geral da capacidade de carga) e 1,7 para EC3* (segunda parcela da
equacao).
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Figura 78 — Tensao versus recalque. Casos EC1, EC2 e EC3.

Pode ser observado que a correcao dos valores de capacidade de carga pelo
coeficiente de forma (EC2*+EC3*) resulta em uma capacidade de carga na ruptura
superior ao caso EC1 em 8%. O caso néo corrigido, EC2+EC3, é cerca de 13% inferior
ao valor do caso EC1, que nao é corrigido no EPD, na ruptura. Entretanto, até 500 kPa
ou deslocamento de 3 cm, a sobreposicdo dos efeitos € superior ao caso EC1
(consideracdo conjunta do peso especifico do solo e carga distribuida),
acompanhando a curva de EC2*+EC3* onde as parcelas independentes sé&o
somadas, considerando o coeficiente de forma.

E possivel observar que a capacidade de carga da prova de carga é superior
aos valores obtidos nos modelos numéricos e do valor calculado por Gomes (2016),
960 kPa e Gomes (2016) corrigido, sem o fator de profundidade, 847 kPa. Todas as
curvas se assemelham mais a uma ruptura por cisalhamento localizado (ver Figura 3),
exceto a curva referente a prova de carga. Essa diferenga entre os valores obtidos
pela prova de carga e os valores obtidos por Gomes (2016) e no Estudo de Caso
podem ser atribuidos a heterogeneidade do material. Quando aplicamos ao material
modelado um valor constante de angulo de atrito e médulo de elasticidade, por

exemplo, ndo estamos aplicando ao modelo o comportamento que ele tem na
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realidade (situacdo de campo). Assim como, no EPD n&o levamos em consideracao
a influéncia da tensao intermediaria, comentada no subitem 1.4.3.

Para verificar analises no Estado Limite de Servico, sugere-se o trabalho de
Gomes (2016).

Comparando os valores de recalque obtidos na tensdo normalizada pelo
didametro equivalente da fundacdo (Figura 79), obtém-se os seguintes recalques

resumidos na Tabela 35.
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Figura 79 — Tensdao versus recalque normalizado pelo diametro equivalente.

Tabela 35 — Recalques obtidos na tensdo normalizada pelo didametro equivalente.

Modo p (cm)
Prova de Carga 0,56
EC1 2,35
EC2+EC3 1,95
EC2*+EC3* 1,55

O valor do recalque obtido em EC2*+EC3* corresponde ao recalque calculado
por Gomes (2016) de 1,60 cm. A seguir serdo apresentados os graficos comparativos
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do caso homogéneo (EC1) em relacdo a ndo homogeneidade do solo, sem considerar

o nivel d’agua.
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Figura 80 — Tenséo versus recalque, ho =10 cm.

Para a Figura 80 é possivel observar que o caso do solo homogéneo (EC1) se
assemelha mais ao EC4, que apresenta variacdo apenas no Modulo de Young a
1,30 m abaixo da fundacéo, para uma lente de espessura de 10 cm. Os casos EC7 e
EC10 tem o mesmo valor de Médulo de Young que EC4, mas angulos de atrito de 30°
e 25°, respectivamente. Conforme esperado, EC7 que possui angulo de atrito maior
gue o caso EC10, obteve uma capacidade de carga superior, carga de 10% menor.

A Figura 81 apresenta a mesma tendéncia da lente de 30 cm em relacéo a lente
de 10 cm. A tensao na ruptura para ¢, = 25° (EC10 e EC11), apresenta uma reducéo
para o aumento da lente de areia de cerca de 4%. Para ¢, = 30° (EC7 e EC8), houve

uma reducédo na capacidade de carga inferior a 1%.
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Figura 82 — Carga versus recalque, ho =50 cm.

Como pode ser observado na Figura 82, os valores para uma lente de areia de
50 cm tendem a ser proximos aos valores para uma lente de 30 cm. Ao se comparar
os ultimos trés graficos, pode ser observado que ha uma leve alteracéo no formato da

curva, com uma alteracdo muitas vezes na posicao do pico de tenséao.
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N&do foram observadas diferencas significativas no recalque na tensao
normalizada pelo diametro equivalente da fundacéo, para os casos da variagdo da
espessura da lente de areia, nos casos abordados acima.

A Figura 83 apresenta apenas casos cujos fatores de forma foram utilizados.
Tem-se no grafico o solo homogéneo com éangulo de atrito do macico de 35°
(EC2*+EC3*), uma lente de areia com 10 cm de espessura e angulo de atrito igual a
30° (EC13*+EC14*) e outro caso com a mesma lente de areia com ¢, = 25°
(EC15*+EC16*). Pode ser observada uma reducdo na capacidade de carga do solo
devido a reducdo no angulo de atrito da lente da areia. Ndo foram observadas

diferencas significativas no recalque para a tensdo normalizada da prova de carga.
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Figura 83 — Tensao versus recalque normalizado pelo didmetro equivalente. Influéncia

lente de areia de 10 cm com diferentes compacidades, corrigida pelo fator de forma.

Como o nivel d’agua encontra-se a praticamente 5,0 m de profundidade, o que
representa 5 vezes a largura da sapata, o bulbo de pressées ndo afetaria os
resultados. Para avaliar essa situacdo, os casos selecionados foram verificados

novamente. O nome com o0 complemento (w) representa a consideracdo do nivel
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d’agua no modelo. Nao foram observadas diferencas nas curvas tensdo versus
recalques para recalques de até 20 mm (Figura 84). As diferencas nas tensdes obtidas
nos casos em que existem lentes de areia de menor compacidade com ho = 10 cm
séo inferiores a 1%. Para o EC1, onde o modelo foi calculado no EPD, considerando
tanto a carga distribuida “q” quanto o solo homogéneo, houve uma diferenca de 3,6%
para um recalque de 160 mm. Para as outras faixas de recalque, a diferenca na tenséo
se manteve zero até um recalque de 30 mm, menor que 1% exceto quando o recalque

foi de 60 mm, quando a diferenca é de 2,3%.

Tenséao (kPa)

800

—=-Homogéneo 35° ——Homogéneo 35° (w)
Lente 30° Lente 30° (w)
——Lente 25° X—Lente 25° (w)

Figura 84 — Tensdao versus recalque normalizado pelo didametro equivalente. Influéncia

do nivel d’agua.
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6 CONSIDERACOES FINAIS

Foi apresentada uma analise bibliografica extensa, com a contribuicdo de
publicacbes mais recentes, para o0 entendimento da capacidade de carga de
fundacdes superficiais em areias, com consideragdes sobre a estratigrafia do solo.

A validacdo do modelo numérico no software RS2, pelo fator Ny, se mostrou
com boa convergéncia para valores entre 25° e 45°. Para os valores entre 45° e 50°,
os valores de Ny tiveram de ser corrigidos conforme Vesic (1975), devido a
compressibilidade do solo. Os valores entre 45° e 50°, mesmo n&o sendo frequentes,
devem ser utilizados com parciménia, pois uma pequena varia¢cao do angulo de atrito,
resulta numa variacao bastante elevada de Ny.

Como esperado, a presenca de uma lente de material arenoso de menor
compacidade altera ndo apenas a forma como se d& a ruptura, mas também diminui
a capacidade de carga na regiao em estudo (zi/B = 0,50; 1,00 e 1,50).

Para lentes de mesma espessura, mas valores de angulo de atrito diferentes,
quanto maior a diferenca entre o angulo de atrito do solo do maci¢o em relacao a lente
de areia, maior a reducéo da capacidade de carga de todo o conjunto. Entretanto, ao
se aprofundar a lente no solo, ha uma tendéncia de as espessuras de 30 cm a 50 cm
convergirem para uma mesma carga de ruptura. E, ao se sair da area de influéncia da
fundagéo, as espessuras convergem para o mesmo valor de carga de ruptura que o
solo homogéneo, mas apresentando uma curva carga versus recalque diferente,
havendo uma diferenca no abatimento das curvaturas.

Foi constatado que para angulos de atrito maior na lente de areia, ha uma maior
transferéncia de tensdo para o solo subjacente. E quanto maior a diferenca do angulo
de atrito entre o solo do macico e a lente de areia, maior a mudanca no formato da
superficie de ruptura no solo, formando uma superficie preferencial de ruptura.

Os resultados obtidos no modelo do RS2 ainda foram comparados com os
resultados de Ziccarelli e Rosone (2021), onde verificou-se que a variagdo da
espessura influéncia na capacidade de carga do solo e deve ser levado em
consideragdo quanto mais proxima a lente de areia estiver da fundagéo. E, ao se
distanciar, aprofundando zi/B > 1,50, a influéncia da espessura da lente passa a ter
menor relevancia. E, considerando apenas a profundidade relativa zi/B, tanto o

trabalho de Ziccarelli e Rosone (2021) quanto esta dissertacdo, indicaram que a
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capacidade de carga da fundacao diminui quanto maior a diferenga do angulo de atrito
entre 0 macico e a lente de areia.

Uma proposta grafica de calculo de Ny foi apresentada, contudo valida apenas
para o EPD, com largura da base igual a 1,0 m. A geracdo de mais modelos, com
larguras de bases diferentes, e com o aprofundamento dos estudos com modelos
reduzidos e provas de carga reais, poderdo propiciar brevemente um auxilio aos
engenheiros e geotécnicos que se vejam em uma situacdo analoga ao trabalho
desenvolvido na presente dissertacdo. Ressalta-se que a proposta de abacos
apresentada é valida apenas para os casos de estudos preliminares podendo chegar
a fase de anteprojeto, pois trata-se de um problema complexo que foi analisado
apenas para casos simples em uma dimensdo, em que diversas variaveis foram
minimizadas. Desta forma, recomenda-se o reconhecimento do solo por meio de
prospeccdes geotécnicas e demais ensaios de acordo com o vulto do projeto.

O modelo para solo homogéneo e com a influéncia da lente de areia foi avaliado
analiticamente e visualmente com relacdo ao seu modo de ruptura, utilizando como
referéncia o trabalho de Vesic (1975) e Santos (2017), Santos et al. (2020) e Santos
e Freitas (2020). Foi observado que embora as lentes de areia de menor compacidade
reduzam a capacidade de carga na ruptura, o que forneceria modos de ruptura
diferentes considerando a proposta de Santos (2017), Santos et al. (2020) e Santos e
Freitas (2020), indicada para solos homogéneos, com relacéo a energia de dissipacao
na ruptura, ndo foi possivel associar o trabalho de Santos aos modelos numéricos
gerados nesta dissertacdo. Observou-se que mesmo quando na presenca de uma
lente de menor compacidade, a ruptura permanece generalizada. Ressalta-se mais
uma vez que a proposta de Santos (2017), Santos et al. (2020) e Santos e Freitas
(2020) é para o caso de solos homogéneos, e este trabalho visou utiliza-lo para
comparar com os resultados de um modelo numérico com um solo ndo homogéneo.

Um estudo de caso com dados reais da prova de carga de uma sapata
1,0 x 1,0 m foi realizado. Para o caso de Estado Limite Ultimo (ELU), na ruptura, os
valores obtidos de forma analitica (Vesic, 1975) e no modelo numérico sédo inferiores
ao valor da ruptura apresentado pela prova de carga. Uma das causas desta
ocorréncia pode ser a tensao intermediaria, que aumenta os valores de Ny e

consequentemente da carga de ruptura.
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O modelo ainda foi testado quanto ao EPD, onde foi possivel observar na Figura
79 que a consideracdo do EPD altera o abatimento da curva de tensdo versus
deformacéo quando ndo séo aplicadas as corre¢cdes de forma da fundacao.

Foram realizadas modelagens considerando o solo homogéneo, conforme
apresentado por Gomes (2016), e com 0s ensaios realizados no campo experimental
nas adjacéncias da Texas A&M University. Dois casos de estratigrafia do solo foram
modelados, considerando uma lente de areia de menor compacidade. Os resultados
confirmaram que a presenca da lente de areia de menor compacidade diminui a carga
de ruptura do solo em torno de 5% para ¢2 = 30° e em torno de 13% para ¢2 = 25°.
Entretanto, considerando apenas o ELS, ndo houve uma influéncia significativa.

Os resultados mostraram ainda que para o Estado Limite de Servi¢o (ELS), o
modelo utilizado no software RS2 converge para os resultados de Gomes (2016).

O estudo de caso ainda verificou o nivel d’agua a 4,9 m abaixo da sapata ndo
causa alteraces significativas no calculo da capacidade de carga do solo para o caso
em estudo, muito porque o bulbo de tensdes ndo afeta de maneira significativa a

regido.

6.1 Trabalhos futuros

Como proposta para trabalhos futuros, sugere-se o desenvolvimento de
estudos:

- Na variacdo da largura B da fundacéo e sua influéncia no fator Ny devido a
presenca de lentes de menor compacidade;

- Na modelagem 3D no software RS3 da Rocscience e verificagdo tanto da
influéncia da tensao intermediaria no fator Ny quanto da variacdo de outras geometrias
da fundacao;

- A modelagem do solo com outros modelos de ruptura, como por exemplo
modelo hiperbdlico;

- Na utilizagdo dos abacos propostos de Ny para situagbes em que haja
sobrecarga e coeséao no solo; e

- Na andlise da teoria de ruptura por dissipacdo de energia nos casos de solo

heterogéneo, na ocorréncia de lentes de areia de menor compacidade.
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ANEXO A

Exemplo retirado de Sivakugan (2021).

Uma fundacdo quadrada, conforme figura, é carregada por um pilar com a carga de
500 kN. O peso do concreto € de 24 kKN/m?3. As propriedades da argila sdo: ¢’ =5 kN/mz;
¢’ = 25° e y = 18 kN/m3. Qual é o fator de seguranca com respeito a capacidade de

carga na ruptura? Use Ny de Vesic.

500 kN
'l' GL
l Foundation ‘ JI:I,E m
Cla
2 : 2m=2m

|
I

Figura A1 — Exemplo Sivakugan (2021).
A solucéo para a equacao (5), para ¢’ = 25°,

N, = @9 an (45 + 9/,)” = 10,66
Da equacéo (6),
N, = (N, — 1) cot@ = 20,71
O valor de Ny de Vesic é dado pela Tabela 2 — Expressfes para Ny.
N, =2(N;—1)tan@ = 10,87
Da equacéo (3), calculamos a capacidade de carga para fundagdes quadradas:
Quit = 1,3cN; +yDsN, + 0,4BYN,,

qur = 1,3(5)(20,71) + 18(0,5)(10,66) + 0,4(2)(18)(10,87) = 387,08 kN /m?
qult,liq = Qult,bruto - VDf = 387;08 - 18(0;5) = 378;08 kN/mz
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500 )
Gsol,bruta = m + 24‘(0,5) =137,0 kN/m

Gsollig = 137 —18(0,5) = 128,0 kN/?’Tl2

Portanto, o fator de seguranca com respeito a capacidade de carga sera conforme a

equacao (10):

_ Qult,liq _ 378,08
Qsolliq 128

FS = 2,95
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ANEXO B
Capacidade de carga de outros autores citados:
Meyerhof (1963)

Carga vertical: Quit = cNcScde + qNysqdg + 0,5vB'Ny s, d,
Carga inclinada Quit = cNcdcic + qNgdgiq + 0,5vB'N,d, i,
Onde:

N, = €™ % [tan (45 + ¢/2)]2
N, = (N, — 1) cot®
N, = (N, — 1) tan(1,40)

Valores de coeficiente de forma, profundidade, inclinacdo para equacdo da

capacidade de carga de Meyerhof (1963).

Forma:
se=1+0.2K,B/; (qualquer ¢)
sq=s,=1+01K,B/, (¢ > 10°)
Sg=Sy =1 (¢=0)
Profundidade:
d.=1+02/K,0/p (qualquer o)
dg=d, =1+0,1/K,P/p (¢ >10°)
Sg=S,=1 (¢=0)
Inclinacéo:
R vV ie =i, = (1 — 9°/¢0) (qualquer ¢)
e 2
v o
o iy = (1-9"/g0) (¢>0)
4 Sg=5,=1 (¢=0)
Onde:

_ @/ \.
- K, = tan? (45 + /2)
- 0 é 0 angulo da resultante R medido a partir do eixo vertical, sem sinal; e

- B, L, D séo caracteristicas geométricas da fundacao, definidas previamente.
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Hansen (1970)

Equacéo geral:

Quit = cNeScdcicgebe + qNgsadqiqgqbg + 0,5vB'Nys,d, i, g, b,
Quando ¢ =0, usar:
Quie = 514S,(1+s'c+d'c—i'c—=b'c—g'c) +¢q
Onde:
- Ng e Nc igual aos parametros de Meyerhof (1963).
N, =15(N;—1)tan®

Valores de coeficiente de forma, profundidade, inclinacdo para a equacdo da

capacidade de carga de Hansen (1970).

Forma:
s.=0287, ($=0)
N, B’
Se=1+ E?
se=1 (L>>B)
Sq=1+ %sin 1) (qualquer ¢)
s, =10- 04> (>0,6)
Profundidade:
d'. =04k (v=0)
d. =1+ 0,4k
dy =1+ 2tan® (1 —sin@)*k
d,=1 (qualquer o)
Onde:

-k=D/B, paraD/B < 1;
-k =tan’}(D/B), paraD/B > 1; e
- k em radianos.
Observacgoes:
- B’ e L’ sdo as dimensoes efetivas; e
- Os valores acima sao consistentes tanto para carga vertical quanto para carga

vertical acompanhada de uma carga horizontal.
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Valores de coeficiente de inclinagdo da carga, inclinacdo do terreno e da fundagéo
para a equacgéo da capacidade de carga de Hansen (1970).

Inclinacéo da carga:

., H;
i'.=05—- |1 _AfC
a
, , 1- iq
. =i, —
© 7 N -1
[y 0,5H; “
e = V + Ascy cot®
. 0,7H; 2
by = [ B V+Agcq cot(D] (2=02<5)

- _ 4 (0,7 — n°/450)H;]™
= V + Asc, cot®

Inclinagdo do terreno:

g’c =Z (¢=0)

T 1470
— B°
gC_1_14_7o (¢>0)
gq = gy = (1 =0,5tanB)?
Inclinagdo da base da fundagéao:

be =1 (=0

be=1--L (¢ >0)

147°

bg = exp(—2ntan @)
b, = exp(—2,7n tan @)
Onde n em radianos.
Observacgoes:
- Hi pode ser utilizado tanto para Hs quanto para Hi, ou para ambos;
- Hansen (1970) ndo forneceu valores de ic para ¢ > 0. Os valores apresentados
sédo de Hansen (1961, apud Bowles, 1997) e séo utilizados por Vesic; e

- Ca € a adesdo da base da fundagéo com o solo.
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ANEXO C
Valores de Fy de saida do programa RS2 para os modelos numéricos calculados.

Tabela C1 — Valores Fy [kN] de saida do modelo 2D do RS2 (Parte 1 de 3).

B=|1,00 ¢'1 = 25°, 01=0° e ,=0° ¢'1 = 30°, 01=0° e ,=0°
y =| 16,00 KN/m3 Zo Modelo Al A2 A3 A4 Bl B2 B3 B4 B5
zi zi/B $2=0¢1| ¢$>2=20 | ¢'>2=15 | ¢2=10 |d2=¢1| ¢'2=25° ¢'>2=20° ¢'>=15° ¢'>=10°
0,50 0,50 0,00 a 21,25 - - - 53,24 - - - -
0,10 0,60 21,25 17,09 11,43 5,83 53,24 47,15 37,62 25,27 15,14
0,20 0,70 21,25 14,70 8,52 2,74 53,24 40,77 28,55 16,83 7,57
0,30 0,80 21,25 14,16 7,49 1,56 53,24 37,27 24,93 14,26 5,28
0,40 0,90 21,25 14,11 7,35 1,28 53,24 36,48 23,58 13,05 4,57
0,50 1,00 21,25 14,07 7,33 1,25 53,24 36,18 23,60 12,95 4,43
1,00 1,00 0,00 b 21,25 - - - 53,24 - - - -
0,10 1,10 21,25 21,13 21,53 19,08 53,24 50,77 49,49 43,22 35,12
0,20 1,20 21,25 53,24
0,30 1,30 21,25 21,10 21,26 18,06 53,24 51,92 48,74 40,09 30,32
0,40 1,40 21,25 53,24
0,50 1,50 21,25 21,10 21,19 18,04 53,24 52,16 48,91 39,94 29,08
1,50 1,50 0,00 C 21,25 - - - 53,24 - - - -
0,10 1,60 21,25 21,25 21,22 21,25 53,24 51,74 51,35 51,01 53,45
0,20 1,70 21,25 53,24
0,30 1,80 21,25 21,19 21,28 21,26 53,24 51,59 51,05 50,83 50,16
0,40 1,90 21,25 53,24
0,50 2,00 21,25 21,21 21,24 21,18 53,24 51,27 51,82 50,16 49,98




Tabela C2 — Valores Fy[kN] de saida do modelo 2D do RS2 (Parte 2 de 3).
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= 350, (p1=5° e (P2=0°

¢'1 = 40° @1=10° e ,=0°

z0 |Modelo| C1 C2 C3 C4 C5 C6 D1 D2 D3 D4 D5 D6

zi/B (I)z = (I)l (I)'z = 30° (I)'z = 25° (I)'z = 20° (I)'z = 15° ¢'2 =10° ¢2 = ¢1 ¢'2 = 30° ¢'2 = 25° (I)'z = 20° (I)'z = 15° (I)'z = 10°
0,50| 0,00 a 134,07 - - - - - 323,22 - - - - -

0,10 | 0,60 | 134,07 | 112,28 | 98,55 73,79 48,80 30,01 | 323,22 | 236,18 | 204,75 | 150,00 | 96,14 56,47

0,20 | 0,70 | 134,07 | 106,26 | 75,44 48,63 28,59 14,82 | 323,22 | 199,05 | 128,37 | 77,60 45,91 25,08

0,30 | 0,80 | 134,07 | 92,03 63,71 39,48 22,23 10,38 | 323,22 | 154,57 | 96,86 57,22 32,98 16,85

0,40 | 0,90 | 134,07 | 8548 57,66 36,26 20,31 8,82 323,22 | 13538 | 85,10 51,38 28,84 13,90

0,50 | 1,00 |134,07| 83,79 57,45 35,77 19,93 8,48 |323,22 | 127,42 | 80,04 47,19 27,51 12,78
1,00| 0,00 b 134,07 - - - - - 323,22 - - - - -

0,10 1,10 | 134,07 | 117,35 | 104,70 93,05 75,67 65,03 | 323,22 | 236,85 | 207,73 | 172,90 | 140,49 | 114,95

0,20 | 1,20 | 134,07 323,22

0,30 | 1,30 | 134,07 | 114,98 | 98,28 81,14 64,85 49,31 | 323,22 | 205,31 | 169,59 | 135,64 | 105,11 | 78,08

0,40 | 1,40 | 134,07 323,22

0,50 | 1,50 | 134,07 | 115,66 | 98,41 79,65 61,89 45,41 | 323,22 | 200,81 | 163,86 | 126,83 | 94,44 67,98
1,50| 0,00 c 134,07 - - - - - 323,22 - - - - -

0,10 | 1,60 | 134,07 | 128,80 | 126,06 | 130,32 | 126,26 | 116,68 | 323,22 | 309,35 | 291,47 | 253,14 | 222,43 | 197,32

0,20 | 1,70 | 134,07 323,22

0,30 | 1,80 | 134,07 | 126,02 | 124,20 | 126,54 | 124,70 | 105,40 | 323,22 | 318,59 | 274,05 | 233,75 | 200,83 | 168,33

0,40 | 1,90 | 134,07 323,22

0,50 | 2,00 | 134,07 | 128,87 | 128,42 | 125,80 | 120,47 | 101,26 | 323,22 | 305,72 | 272,43 | 228,48 | 192,58 | 153,18




Tabela C3 — Valores Fy [kN] de saida do modelo 2D do RS2 (Parte 3 de3).
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¢'1 = 45°, 01=15° e p,=0°

¢'1 = 500, (p1=20° e (p2=0°

z0 [Modelo| E1 E2 E3 E4 E5 E6 F1 F2 F3 F4 F5 F6

zi/B (I)z = (I)l (I)'z = 30° ¢'2 = 25° (I)'z =20° (I)'z = 15° ¢'2 = 10° ¢2 = ¢1 ¢'2 = 30° ¢'2 = 25° (I)'z = 20° (I)'z = 15° (I)'z = 10°
0,50| 0,00 a 852,56 - - - - - 2685,70 - - - - -

0,10 | 0,60 | 852,56 | 521,12 | 431,37 | 303,52 | 178,89 99,43 |2685,70| 1163,50 | 955,84 | 614,79 | 324,45 | 165,45

0,20 | 0,70 |852,56 | 371,75 | 215,22 | 123,71 71,21 39,75 |2685,70| 658,42 | 347,04 | 169,14 | 112,07 62,18

0,30 | 0,80 | 852,56 | 235,79 | 142,68 83,12 47,85 26,38 |2685,70| 377,70 | 215,24 | 123,16 70,58 39,49

040 | 0,90 |852,56 | 194,48 | 117,97 | 68,73 40,18 20,87 [2685,70| 289,01 | 165,99 | 98,93 55,58 28,92

0,50 | 1,00 |852,56 | 173,15 | 104,84 64,02 37,39 18,44 [2685,70| 244,86 | 144,96 86,85 49,38 26,02
1,00| 0,00 b 852,56 - - - - - 2685,70 - - - - -

0,10 | 1,10 |852,56 | 491,18 | 413,57 | 337,88 | 266,42 | 203,18 |2685,70| 1140,60 | 915,47 | 689,53 | 489,87 | 367,24

0,20 | 1,20 | 852,56 2685,70

030 | 1,30 | 85256 | 360,37 | 281,34 | 22526 | 171,60 | 128,24 |2685.70| 664,57 | 495,33 | 350,43 | 275,23 | 197,10

0,40 | 1,40 | 852,56 2685,70

0,50 | 1,50 |852,56 | 329,98 | 255,44 | 188,15 | 141,88 | 101,49 |2685,70| 517,27 | 403,02 | 295,01 | 222,52 | 168,76
1,50] 0,00 c 852,56 - - - - - 2685,70 - - - - -

0,10 | 1,60 | 852,56 | 551,68 | 501,17 | 444,78 | 392,67 | 339,01 |2685,70| 1256,80 | 1066,20 | 827,75 | 781,97 | 648,85

0,20 | 1,70 | 852,56 2685,70

0,30 1,80 | 852,56 | 515,39 | 452,71 | 387,16 | 328,97 | 270,48 |2685,70| 914,13 | 777,50 | 624,52 | 554,72 | 429,34

0,40 | 1,90 | 852,56 2685,70

0,50 | 2,00 |852,56 | 519,80 | 435,62 | 350,06 | 296,58 | 236,26 |2685,70| 904,51 | 679,08 | 531,75 | 471,79 | 429,34




ANEXO D

Sondagens com ensaios SPT
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Metars| | 150wy | Slamy ] Slem

MR ING LDG

PRAJECT: PERFORHANCE OF FODTIMGE O SANQD BORING WO: SPT-1
LOCATION: SAKD 5SITE

CLIENT: FEDERAL HIEMWAT ADMINESTRATION
[ATE: &4/5/93 PRILIECT WD: 140508 BORING TTPE: L7] em BIT
PATLLER: GUSTAWUE SOIL TECHRICIAN: GIBIENS ERDIMD ELEV:
[ezth A low= 1!-?!13; Tuka Sanpla X-Penatrat ion Sample JaJar <%0 Reccwary
i Ear -fiizturked sample from cuttings ¥-Water encountersd whila drf1%ing

-dpen-hale weter level BYF-Blows por Foot, ASTH D 1566 Penetration Test
Pon, (tef)=Fiale extimate of compressive sirengin

DESCRIFTION OF SERATLN
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Figura D2 — Boletim do ensaio SPT-1. (Gomes, 2016).
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PROJECT; PERFORMAMCE OF FOOTIAGS O SRMD

CLIENT: FEDERAL WISIAAT ADMINISTRATICM
DATE: 4/FES33

BOR THG 106

PROJECT KO: 145608

BORINSG HO: §PT-1
LOCATION: SAMD 2OTE

BORINS TYPE: 120 mm Bit

DRILLER; 048 T4%LE SOIL TECHAICLAN: GlopEms EROUNY ELEV:
Becth Blows Gha Ty Tubs Sample %-Pgngtratiom Sample  J=dar f=Ro Recovery
in Par -Bisturbed sarple from cuttings  V-Water encountered while orilling
Hutems| 150en/ 1500/ 120me | -Open-nale water level BAF-Biews ser foct, ASTH 0 1508 Penetratice Test
Fen, {tsf)-Fiald estwate of compresswe SCrangth
DESCRIPTION GF STRATUM
LT Tan Silty Fineg Sand
T3 Tsn &1luy Fire Sand
AFBSLO Tan L0ty Fiee Sarm
Brase Tan 11ty Fire Sand
LI8JE Tan Silty Fimne Sand
104 LGya Tan Sand
LT T Saswd wiGravel
el Tan Samdy Clay
S/6fa Tan Sandy £lay
7.3
57313 Tan 547ty Fing Sand
9.0
1172433 Dard, Bray Clay
1q.
L1F1ES T4 Cark Gray Clay
= 13,
18/L7f2e fark Gray Clay
BER
18/25/32 Dark Bray Clay
15.

Bzttom @ L3.2 M

Figura D3 — Boletim do ensaio SPT-2 (Gomes, 2016).
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BEORTRG LG
PROSECT: PERFOIMENMCE DF FOOU|HES & SAM0 B INGE MD: SPT=3
LOCATIOM: SAHD SITE
CLIENT: FEODERAL HIGHWAY AIMIRISTEATLON
DATE: 472193 PARIECT HWO: 8GE0d s MG TYPL: 121 sm BIT
DH]LLER: GLSTAVUS - SOIL TECHMIGC IAN: G1EEEHS Ghiup ELEY:
Ceath Blows =Ehelby Tube Sasple k-Fepeirgiion Sample  J-dar A-Ho Aecowery
in Fer -Bisturced sarple from custings  T-Water encountered wnile driliing
Feters| 1|50mm/)S0mf L5 | -Open-hole water Tewsl DWF-EBlows per foot, ASTH O 1585 Peretraticn Test
Pen. [(tsf)-Field edbinate of compressive strength
DEECRIPTION OF STRATIH
—_— ETLT Tam §ilty Fine Sand
— 478117 Tam 5115y Finz Sand
1.% BS11/1Ld Tam 541ty Fine Sand
e (AL Tae §075y Fine Lard
p——— [Tk P ] Tam &8ty Fing Sand
1.0
e LFEFR ] Tam Zand
4.5 &
Bf12/14 Tam Sand wiGrave!
AL R Tan Sancy Clay wiilraval
8.0
&re/1a Tan Sandy Clay wifiravel
Xt
——_! A58 107 om of Tan 511ty Fine 5and hecomes Tam Clay wiGravel
= 5.0
_I.T!:l 11520524 26 s of Clayey Grawe' becewses Sark Gray Clay
43,45l Derk Gray Clay
- 2.
—5_1 1418728 Dark Gray Clay
ER
5 [ 12715721 |Dark Gray Clay
F LS,
Boksem § IS5.2 m

Figura D4 — Boletim do ensaio SPT-3 (Gomes, 2016).
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B ING LOG
FEOJECT: PEIFDAMARCE OF FOOTINGS ON 530 BORTRE HG: SPT-4
) LOCATION: S&HD SITE
CLIENT: FEDERAL HIGHWAT ADHIN]STRATOH - -
DATE: &718/43 FROJECT M{: l4GE04 BORINE TYFE; 121 mm BIF
CRILLER: Jw5Tavl AIL TECHMIGCIAM: S13BEMS GRCMD LELEW:
Bepth B loms Snelby Tuse Sa=le ¥-Ppostreat i Semple  J-Jar J-fio Recquary
i Per -Cisturoed zample Fred euttines  W-Warer encowntéred while drililineg
Mgtorgp 150mRY LS0mmS150mm | -Cpon-Rale watar level BAF-Blows per faol. ASTH O 158E Penebrazice Test
Fam, [tzf]-Field estitate of comorossive strength
DESCRIPTION OF STHATUN
e fafv Tan 54%ty Fine Sand
— ST Tan 510ty Fine Sand
k1.5 a1 Tan 51ty Fine Samd
' — GRS Tan S11ey Fine Sard
——r SIESB Tan %10ty Fine Sarmd
- .0
— =T Tan Sand
L "'.!
re—— BITST Tan 510ty Fing Samd
G/arg Tar &ilty Fiae Sans
- 6.0
i
Brafa Grawel
L 7.5
gyt Tem Samcy Clay
8.0
L Z3427 T8 mr of Tam Sendy Clay becomps Dack Gray Clay
- 18,
r 2151535 Jark Gray Clay wiGravn’
1421732 Dark Gray Loy
13,
nryn Park Gray Clay
BER
fotton @ 15,8 m
L

Figura D5 — Boletim do ensaio SPT-4 (Gomes, 2016).
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BOR [WG LOG
H L DTING A% BOEENE Md: SPT=5
PROJECT: PERFOSHARCE OF FIDTINGS OM 54%D0 Fon: SA4n LrTE
EHT: FEDERAL HIGHUAT ADMIMISTRATION .
&':'E‘. 4f1ar93 PROJECT MO: L&GBOE BORINE TYPE: 121 =m BIT
DRILLER: GUSTANLS SOIL VECHWIC]AN: GIRBENE GAOUKD ELEW:
-

AT -&helby Tube Sarple H-Panatratica Sample Jd=Jar F=Ho RECOVETY
gﬁth “Per H-mn;{md serple ITom puttings  Wekater gncountered while dellling
Meters| 150w LS50y | 50om I -Open-nole water lowel BAF-Olows per foot, A3TH D 1585 Penztrat lon Test

Pen. [tal]-Fleld estimate of comprodsive STFERGLR
DESCAIPTION OF STRHATIM
— 4FEFS Tan 510ty Fing Sand
| — 54773 Tan Silty Fime Sand
- 143 /10000 Tan Silky Fime Sand
i §/BrL1 Tan ity Fire hand

afTra Tan 511ty Fine Sand
3.0

a4 Tan Silty Fine Sand
F 4.5
e BfLE/LS Tak 517ty Samd w/Gravel Pochets
e B/ Tas Sapdy Clay wiGrave
- 6.0

4907 Tan Sand
- 1.5

41213 167 mm of Tae Sendy ©lay wiGrawe! becomes Gray Clayay Land
o= i
—- 12433421 L] mm of Finae Sand wiBraval besomes Dark Gray Clay
= L.

LS Dark Gray Clay
- 12
10/14,522 Dark Gray Clay
F 13.3
LLF12.27 Dark Grap Clay
1
- Batten B 15,2 m

Figura D6 — Boletim do ensaio SPT-5 (Gomes, 2016).
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FORTRG LG
FRIECT; PERFOREANCE CF FODTINGS OM SAND BIRING WOz SPT-0
LOCATION: SAR3 SITE
CLIEAT: FEDERAL HIGHWAY ADMIMISTRATIOM
BATE: 421,82 PROJECT MI: 14004 DORING TYPE: LEZ] mm BiT
PRILLER: GUSTAYLS SOIL TOCHMICIAN: GIBBENS GROUMD ELCY:
depth Blg=s ]!’E-’t'-trr Tube Sarpie X-Papetration Sample  d-dar [-Ma Recovery
n Br -Misturbed savple from guttings  W-Water encoumbersd while drillieg
Maters| 150mey LoGan/l50sm | ~Opon-hole sater Tevel BYF-Blows por Toat, ASTA O 15EE Penestration lest
Pem,{taf)-Fleld sstimate el compressive stresgth
f DESCALIFTION OF ETRLATUH
b BIGAT Ten $1%ty Fine Send
E— B fen 51Mty Fine Sand
1.3 WESH Tan 5118y Fine Send
fr— 4 TF6 Tan Silty Fing Sand
e aireT Tar Sapd
- 3.0

TLELFLS Tao Sand

i

4.5
— LT Tar Sand wilrawvel
560110 Srave | wihand
5.0
T—_ﬁ HW131s Ten Sand wiTraces of Grave)
o=
f4fd Yo Recowery
- 9.0
" 0J 20020 76 mm of Clayey Gravel betomes Dark Gray Clay
1Efean Derk Gray Clay
L 12,
—1 18/18/35  |back Gray Clay
i
- I 1 1E/3 Park Eray Clay
' Battom # 15.2 n

Figura D7 — Boletim do ensaio SPT-6 (Gomes, 2016).



Borehole Shear Tests

Tabela D1 — Resultados dos ensaios bst-1 a bst-3 (Gomes, 2016).

Ensaio | N2 teste | Profundidade (m) | ¢ (graus) | c (N/m?) R?
1-1 0,6 33,6 -69,7 0,999
1-2 1,2 33,3 -34,8 1,000
1-3 1,8 33,2 -34,8 1,000
BST-1 14 2,4 32,7 -34,8 0,999
1-5 3,0 36,1 0,0 1,000
1-6 3,7 31,6 0,0 1,000
1-7 4,3 31,0 104,5 0,998
1-8 4,6 31,3 0,0 0,999
2-1 0,6 38,1 -104,5 0,989
2-2 1,2 37,8 34,8 0,999
2-3 1,8 32,8 -104,5 0,999
BST-2 2-4 2,4 30,3 34,8 0,998
2-5 3,0 27,6 104,5 0,996
2-6 3,7 25,0 174,2 0,995
2-7 4,3 24,3 209,0 0,998
2-8 4,9 26,1 69,7 1,000
3-1 0,6 33,2 34,8 0,999
3-2 1,2 33,9 -104,5 1,000
3-3 1,8 33,6 -243,8 0,999
BST-3 3-4 2,4 29,2 139,3 1,000
3-5 3,0 294 69,7 1,000
3-6 3,7 27,0 209,0 0,997
3-7 4,3 31,1 69,7 0,999
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o (graus)

0,0 10,0 20,0 30,0 40,0 50,0
0,0

0,5

1,0 =—A—BST-1

1,5 —H—BST-2

2,0 —&—BST-3

2,5

3,0

Profundidade (m)

3,5

4,0

4,5

5,0

Figura D8 — Resultados dos ensaios bst-1 a bst-3 — Perfis de angulo de atrito.
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Resultados das provas de carga do estudo de caso.

r 0%
___i_ ,-1u.__;...1\1.._"_&'\.
S ——— - "4‘“ .
- —~ &0
3 : E
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B % - Aaas
ﬁ h1m“%‘ﬁ~—-—h_i 1 g -100
@ 11017 = J -110
"13&‘!:._ - ] 130 |
S I R e v i 140 —
-150 - -804+ .
80 - 180 Jl
-170 1 -170 ce- |
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(a) (Thousands) (b) {Thousands)

Figura D9 — Resultados das provas de carga na Sapata 1 (3,0 m x 3,0 m); (a) histérico do carregamento e (b)
deslocamentos 30 minutos depois da aplicacdo dos carregamentos (Gomes, 2016).
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Figura D10 — Resultados das provas de carga (deslocamentos 30 minutos depois da aplicacdo dos carregamentos) na
(a) Sapata 2 (1,5m x 1,5 m) a na (b) Sapata 3 (3,0 m x 3,0 m) (Gomes, 2016).
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(a) Sapata 4 (2,5m x 2,5m) ana (b) Sapata5 (1,0 m x 1,0 m) (Gomes, 2016).
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Saida programa RS2 para o estudo de caso.

Tabela D2 — Valores carga (Fy) versus recalque (mm) de saida do Estudo de Caso no RS2.
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Stage | p(mm)| EC1 | EC2 | EC3 | EC4 | EC5 | EC6 | EC7 | EC8 | EC9 | EC10 | EC11 |EC12| EC13 | EC14 | EC15 | EC16
0,00 | 0,00 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0
1 2 -18,312 | -35,18 | 4,2021] -18,167 | -17,907 | -17,615 | -18,074 | -17,63 | -17,174 | -17,949 | -17,18 | -17 | 4,3653| -34,852| 4,3596 | -34,691
2 4 -48,15 | -60,901 | -19,79| -47,899 | -47,308 | -46,853 | -47,538 | -46,71 | -46,036 | -47,314 | -46,198 | -45 | -19,29| -60,11]-19,321| -59,752
3 6 -73,723 | -80,624 | -40,568 | -73,421 | -72,771| -72,088 | -72,62|-70,859 | -69,795 | -72,156 | -69,836 | -68 | -39,714 | -79,535 | -39,536 | -78,669
4 8 -96,817 | -97,434| -56,6| -96,37| -95,588 | -94,922 | -95,305 | -92,781 | -90,878 | -94,708 | -91,235 | -89 | -55,472| -96,09 | -55,143| -94,119
5 10 |-117,98|-108,37 | -68,905| -117,4|-116,42| -11597 | -116,12 | -113,04 | -110,48 | -115,44 | -111,11 | -108 | -68,494 | -106,72 | -67,836 | -104,57
6 14 |.157.39 | -11551 | -89,582 | -156,67 | -154,83 | -153,76 | -154,7| -150,1 | -146,41 | -153,57 | -147,16 | -142 | -88,692 | -116,25 | -89,162 | -115,99
/ 18 | -190,69 | -119,56 | -105,77 | -189,73 | -188,26 | -187,07 | -187,13 | -181,73 | -176,96 | -185,93 | -178,15 | -173 | -104,91| -118,81 | -105,93 | -116,36
8 22 | -222,07|-123,68 | -119,81 | -220,92| -218,9| -217,37 | -218,66 | -212,63 | -207,06 | -216,19 | -205,93 | -199 | -119,87| -120| -119,36 | -122,46
9 26 | -251.81-121,29 | -131,41 | -250,97 | -248,85 | -247,08 | -246,96 | -238,9 | -232,99 | -243,75 | -231,34 | -224 | -130,5| -127,34| -128,62 | -122,25
10 30 |-277,96 | -124,29 | -140,36 | -277,03 | -274,81 | -272,82 | -272,56 | -262,77 | -256,17 | -269,56 | -254,13 | -245 | -139,46| -122,78 | -136,53 | -123,58
11 40 | -314,29 | -120,22 | -162,09 | -316,96 | -323,52 | -322,42 | -323,81 | -311,48 | -306,13 | -299,96 | -285,82 | -290 | -158,55 | -122,34| -140,6 | -116,67
12 50 | -33381|-123,54 | -172,42| -330,7 | -342,92 | -317,94 | -330,99 | -322,06 | -329,93 | -300,62 | -286,02 | -285 | -160,02 | -123,71 | -144,53 | -122,53
13 60 | -33585|-123,52 | -169,97 | -337,12 | -340,43 | -333,02 | -328,88 | -323,58 | -327,42 | -302,61 | -291,03 | -281 | -158,67 | -123,04 | -143,57 | -123,52
14 80 |-340552| -125,2 | -167,84 | -345,63 | -335,27 | -336,74 | -326,34 | -328,95 | -332,08 | -299,22 | -286,67 | -288 | -159,21 | -12541 | -147,62 | -118,99
15 100 | -331,86 | -124,11 | -172,67 | -340,71 | -330,28 | -350,79 | -329,12 | -323,03 | -327,48 | -299,45 | -290,13 | -286 | -160,15| -120,34 | -144,46 | -120,6
16 120 | -330,68 | -124,88 | -171,61 | -330,44 | -345,31 | -350,01 | -336,19 | -314,75 | -311,69 | -301,65 | -288,23 | -286 | -156,11 | -123,98 | -145,87 | -120,69
17 140 | -334,82 | -122,06 | -171,85| -347,07 | -344,25 | -338,25| -331,5|-316,38 | -318,91 | -303,46 | -287,34 | -288 | -158,19 | -122,02 | -146,57 | -120,22
18 160 | -332,89|-127,54 | -173,84 | -321,67 | -341,26 | -345,05 | -330,88 | -328,79 | -318,56 | -303,9 | -284,6 | -287 | -157,99 | -123,24 | -146,12| -1209
19 180 | -3483 | -122,17 | -174,62 | -336,86 | -332,97 | -351,34 | -330,61 | -324,42 | -321,28 | -299,96 | -285,82 | -288 | -1555] -121,52| -14517 | -117,72
20 200 |-32567|-123,06 | -172,13|  -332| -338,83 | -337,26 | -329,94 | -329,49 | -323,8 | -302,93 | -286,8 | -290 | -157,39 | -123,38 | -146,15| -123,69




