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RESUMO

SILVA, F. C. (2003). Analise de Seguranga e Confiabilidade de Funda¢des Profundas
em Estacas. Dissertacio (Mestrado) - Escola de Engenharia de Sdo Carlos,
Universidade de Sdo Paulo, Sao Carlos, 2003.

A norma Brasileira NBR 6122/1996 - Projeto e Execugdo de Fundagdes utiliza o
conceito de coeficiente de seguranga global e parcial na verificagio da seguranga de
fundagGes. Esta dissertagdo ressalta que essa verificagdo, utilizada na pratica, ¢
necessaria, para que se atenda as exigéncias da norma, porém, ndo € suficiente para
garantir a seguranga de uma fundagao. Pois, qualquer medida de seguranca deve estar
associada a uma determinada probabilidade de ruina. Neste contexto, apresenta-se nessa
dissertagdo uma metodologia de verificagdo da seguranga na qual, a escolha da carga
admissivel de um estaqueamento € baseada na probabilidade de ruina de um elemento
isolado de fundagéo, e a aplicagdo dessa metodologia em diversas fundagdes executadas

em diferentes regides do pais.

Palavras-Chave: carga admissivel, coeficiente de seguranga; indice de confiabilidade;

probabilidade de ruina; fundagdo profunda; estaca.
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ABSTRACT

SILVA, F. C. (2003). Analysis of Safety and Reliability of Deep Foundations in Pile.
Dissertagdo (Mestrado) - Escola de Engenharia de Sdo Carlos, Universidade de Sao

Paulo, Sdo Carlos, 2003.

The Brazilian code NBR 6122/1996 for Foundation Design and Execution is based on
the concept of Limit States Design (LSD) and on the traditional Working Stress Design
(WSD). This paper shows that this approach, as usually carry out in the foundation
engineering practice, although being necessary, is not enough to assure a safe
foundation, once any safety measurement should be associated to a given probability of
failure. Therefore, in the proposed methodology, the safety verification of the piling

allowable load is based on the probability of failure of an isolated foundation element.

Keywords: allowable load; safety factor; reliability index; probability of failure; deep

foundation; pile.



CAPITULO

INTRODUCAO

I.1. Generalidades e Objetivos

Seguranga em Engenharia Civil ¢ um tema atual, tendo em vista, a crescente
necessidade de projetos econdmicos e que garantam um desempenho adequado.
Especialmente na Engenharia de Fundagdes, o tema segurancga, € ainda hoje, apesar das
normas existentes, um tema de muita discussdo e polémica. Pois, a norma brasileira
NBR 6122/1996 da margem a interpretagdes que podem, dependendo da situagao, levar
a situagdes ambiguas.

Neste contexto, esta dissertagdo visa abordar o tema Seguranga de Fundagdes em
estacas, de forma a contribuir para a reducdo das dificuldades encontradas na execugdo
de projetos de fundagdes com niveis de seguran¢a adequados. Pois, na Engenharia de
Fundagodes devido a responsabilidade envolvida e o custo proporcionalmente limitado
das fundagdes, a tendéncia €, geralmente, pecar pelo excesso de conservadorismo, ou
seja, subestimar a capacidade de carga das fundag¢oes. Isso ocorre devido a uma série de
indefini¢des e incongruéncias encontradas nas normas de projeto de fundagdes, seja no
Brasil, seja no exterior, aliadas a uma pratica de projeto de fundagdes, muitas vezes,
empirica e pouco racional.

Sendo assim, o principal objetivo deste trabalho é estabelecer, através de uma

avaliagdo estatistica e de uma abordagem probabilistica, uma metodologia racional de
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projeto e avaliagdo da seguranga de fundag¢des em estacas, que considerem as incertezas
e as variabilidades existentes de forma a projetar funda¢des com seguranga adequada.

Na presente pesquisa, € proposta uma nova metodologia de projeto de fundagdes
baseada numa abordagem probabilistica, que visa contemplar as complexidades do
comportamento geologico-geotécnico e dos materiais estruturais, reconhecendo as
limitagdes inerentes aos modelos e as teorias.

O interesse principal € analisar a aleatoriedade das variaveis envolvidas nos
modelos empregados no estudo das fundagdes e introduzir o estudo da confiabilidade,
que atualmente ainda € utilizado aquém de suas possibilidades, especialmente no ramo
da Engenharia Civil Geotécnica e de Fundagdes, na determinagdo, por exemplo, da
probabilidade de uma determinada fundag@o atingir a ruina.

A validagdo da metodologia proposta sera baseada em dados reais de obras
(ensaios in situ e provas de carga estdticas e dindmicas), com os quais serd possivel
mostrar a importancia do uso dos conceitos probabilisticos nos projetos de fundagoes
ressaltando as suas aplicagdes praticas. Projetos estes, que implicam em grande
responsabilidade por parte dos projetistas e da equipe responsavel pela execugdo, devido
as graves conseqiiéncias que podem advir de um erro no projeto.

Esta pesquisa parte da idéia de que para elaboragdo de projetos de fundagdes
realmente eficientes faz-se necessdrio uma maior compreensio das incertezas e
variabilidades existentes, e neste aspecto, o trabalho apresentado pretende oferecer uma
singela contribuigdo.

Destaca-se que a realizagdo, no futuro, de estudos mais detalhados sobre
Seguranga em Fundagdes deverdo propiciar o embasamento cientifico necessario para
uma melhor compreensdo do comportamento das mesmas, conduzindo a otimizac¢io do
projeto, atualmente ainda muito norteado por procedimentos empiricos.

Neste contexto, esta pesquisa, visa contribuir para o aperfeicoamento da analise
de Seguranca na Engenharia de Fundagdes. Espera-se que as conclusdes apresentadas
nesta dissertagdo tenham repercussdo direta sobre os procedimentos referentes ao
projeto e dimensionamento de fundagdes profundas no pais e que estas sirvam de

subsidio para pesquisas futuras.
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1.2. Organizacio da dissertaciio

A presente dissertagao consta de dois volumes. Optou-se pela elaboragio de dois
volumes para maior facilidade de analise. O primeiro volume esta subdividido em dez
capitulos e apresenta todo o trabalho desenvolvido, enquanto que o segundo volume
apresenta os apéndices e anexos necessarios a compreensdo da mesma.

O Capitulo 1 apresenta uma introdugdo ao tema abordado e trata dos objetivos e
organizagao da dissertagdo.

O Capitulo 2 apresenta uma revisdo bibliografica comentada dos aspectos
ligados ao tema central.

No Capitulo 3 sfo apresentados os principios basicos a respeito da Teoria da
Confiabilidade necessarios ao desenvolvimento dessa dissertagao.

O Capitulo 4 apresenta, em linhas gerais, qual serd o objeto de andlise dos
estudos realizados nesta dissertacao.

O Capitulo S apresenta algumas das inumeras incertezas relacionadas ao projeto
de uma fundagio.

No Capitulo 6 é apresentada uma nova formulagdo para o calculo da carga
admissivel de uma fundagido com base na probabilidade de ruina.

O Capitulo 7 apresenta a metodologia utilizada na realizacdo das analises
desenvolvidas e comenta sobre os dados utilizados nas analises.

No Capitulo 8 sdo apresentadas todas as analises realizadas. Este capitulo traz os
resultados do estudo de 25 fundagdes, com base nos resultados de 201 provas de carga
realizadas (estatica e dindmica), e os comentarios relativos a esses resultados.

O Capitulo 9 apresenta uma sucinta discussdo sobre os resultados obtidos nas
analises desenvolvidas no Capitulo 8.

O Capitulo 10 apresenta as conclusoes e as sugestoes para futuras pesquisas.



CAPITULO

REVISAO BIBLIOGRAFICA

2.1. Consideracdes iniciais

Essas consideragdes iniciais tém como objetivo apresentar uma visdo geral do
contexto historico responsavel pela motivagdo da escolha do tema dessa dissertagao.
Motivagdo esta, que se baseia nas dificuldades encontradas durante a realizagdo de
projetos de fundagdes que possuam niveis de seguranga adequados e que sejam, ao
mesmo tempo, economicamente viaveis.

A atual filosofia de projeto e execugdo de fundagdes basea-se na crenga
cientifica que esteve vigente até o inicio do século XX, fundamentada no determinismo
cientifico. Pois, a maioria das inovagdes e desenvolvimentos importantes que ocorreram
nos ultimos anos na Engenharia de Fundagdes ainda ndo considera, de modo
satisfatorio, a natureza aleatoria das varias variaveis envolvidas nos projetos. Apesar
disso, o determinismo reinante vem sendo gradativamente substituido pela visdo
sistémica e probabilista que norteia a ciéncia atual.

No contexto tradicional, a Engenharia de Fundagdes ¢ o ramo da Engenharia
Civil que se dedica ao projeto e a execugéo da fundagdo de uma obra, ou melhor, dos
elementos estruturais de fundagdo de uma obra, sendo o seu escopo projetar e executar
fundagdes otimizadas, que sejam ao mesmo tempo seguras, econdmicas e duraveis, o

que segundo Velloso & Lopes (1996), requer conhecimentos de Geotecnia (ciéncia que
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abrange a Mecanica dos Solos, a Mecanica das Rochas, e a Geologia de Engenharia) e
de Engenharia Estrutural (Analise estrutural e dimensionamento de Estruturas em
concreto armado, concreto protendido, em ago e em madeira).

A Engenharia Civil sempre procurou acompanhar a evolugdo cientifica, mas a
dificuldade de um conhecimento profundo e abrangente em todo o seu campo de
atuagdo exigiu a sua divisio em areas especificas, as quais ndo tiveram um
desenvolvimento paralelo, algumas evoluindo mais rapidamente que outras. Neste
contexto, um dos campos basicos da Engenharia Civil que por ultimo se desenvolveu foi
a Mecanica dos Solos que estuda o comportamento do solo sob o aspecto da Engenharia
Civil (BUENO & VILAR, 1984). Assim, para o engenheiro civil, a necessidade do
conhecimento das propriedades do solo vai além do seu aproveitamento como material
de construgdo, pois o solo exerce um papel especial nas obras de engenharia, porquanto
cabe a ele absorver as cargas aplicadas na sua superficie, € mesmo interagir com obras
implantadas no seu interior. Entretanto, durante muitos séculos, o aproveitamento do
solo como elemento de fundagdo e material de construgdo, seguiu dentro de um
empirismo racional e da observagio de métodos empregados com éxito em obras
similares (BUENO & VILAR, 1984).

Segundo Tschebotarioff (1973), os inimeros estudos sobre solos realizados com
finalidades alheias & Engenharia Civil ndo puderam ter seus resultados diretamente
aplicados aos problemas de fundagdes. Pois, € o estudo sistematico de comportamento
dos solos submetidos a tensdes, que constitui o principal interesse dos engenheiros civis
e, embora houvesse estudos exaustivos sobre solos conduzidos por geologos e
agronomos, estes naturalmente visavam as suas proprias especialidades.

Logo, os engenheiros civis viram-se, desse modo, compelidos a resolver seus
proprios problemas sobre solos e um dos primeiros esforgos nesse sentido foi feito por
Coulomb em 1776, que determinou os empuxos de terra em muros de arrimo
(TSCHEBOTARIOFF, 1973). Entretanto, no inicio do século XX, gracas ao avango
técnico alcangado pela Engenharia Civil, principalmente na area da Teoria das
Estruturas, houve a necessidade de se estudar a Mecdnica dos Solos de maneira mais
sistematica, pois as catastrofes ocorridas em obras projetadas com requinte em calculo
estrutural tiveram, quase sempre, como causa o mau dimensionamento das fundagdes

(BUENO & VILAR, 1984).
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Um avango particularmente importante foi o trabalho desenvolvido por Karl
Terzaghi, que em 1923 publicou uma solugio rigorosamente matematica da velocidade
de adensamento de argilas submetidas a pressdes (TSCHEBOTARIOFF, 1973).

Segundo Tschebotarioff (1973) e Bueno & Vilar (1984), a Mecanica dos Solos
surgiu como ciéncia em 1925, quando Terzaghi publicou um de seus livros intitulado
“Erdbaumechanik Auf do denphysikalisher Grundlage”, que pode ser traduzido como
“Mecanica das Construgdes de Terra baseada na Fisica dos Solos”, onde a expressdo
“Mecénica dos Solos” foi empregada pela primeira vez.

Atualmente, a Mecénica dos Solos situa-se dentro de uma area mais ampla
denominada Geotecnia, que tem como objetivo, estudar as propriedades fisicas dos
materiais geologicos (solos e rochas) e suas aplicacdes em obras de Engenharia Civil,
quer como material de construgdo, quer como elemento de fundagio (BUENO &
VILAR, 1984).

Porém, mesmo atualmente, com os métodos mais modernos de reconhecimento
e ensaio de solos, ainda nfio € possivel obter informacdes precisas sobre as suas reais
propriedades e comportamento e, provavelmente, jamais poderdo fazé-lo. Isso faz com
que a Engenharia de Fundagdes conserve sua caracteristica de arte, permanecendo a
Mecanica dos Solos na posicio de sua mais importante ciéncia auxiliar
(TSCHEBOTARIOQOFF, 1973).

Dessa forma, é facil compreender a defini¢do de que a Engenharia é uma arte de
aplicar conhecimentos cientificos e empiricos e certas habilitagdes especificas a criagdo
de estruturas, dispositivos e processos que se utilizam para converter recursos naturais
em formas adequadas ao atendimento das necessidades humanas (FERREIRA, 1986).

Nesta definigdo de Engenharia esta implicita um pouco da sua evolugdo
historica. Pois, a Engenharia Civil surgiu e se desenvolveu em fun¢do do conhecimento
e das necessidades humanas em cada época de sua historia, e como estes, vem se
aprimorando gradativamente ao longo do tempo. Antes do desenvolvimento do que
conhecemos hoje pelo nome de “ciéncia”, a Engenharia Civil era baseada no
conhecimento empirico adquirido através da experiéncia, e por isso, ganhou a conotagdo
de arte. Porém, com o advento da ciéncia, a Engenharia comegou a elaborar métodos
mais racionais de projeto e de execugio possibilitando seu continuo desenvolvimento.

Nesse sentido, a Mecanica dos Solos foi estabelecida com o proposito de estudar

o comportamento dos solos, segundo formulagdes teoricas de embasamento cientifico.
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Procurou-se, a partir de bases fisicas, de modelos reologicos e de observagdes de
campo, elaborar teorias explicativas de seu comportamento (BUENO & VILAR, 1984).

Com o desenvolvimento da analise experimental, foram sendo obtidas definigoes
cada vez mais completas e claras do comportamento reolégico dos materiais e dos seus
correspondentes critérios de resisténcia, com a conseqiiente possibilidade da verificagdo
experimental das teorias, completando e dirigindo tal desenvolvimento até os dias
atuais (BERNARDO, 1999). Mas, todas as teorias desenvolvidas baseiam-se em leis
deterministas, ou seja, em leis onde, estabelecidas as condi¢des iniciais, essas
determinam o resultado final (SALES et al., 2000).

Logo, a pratica de fundagdes exibe a idéia determinista presente no inicio da era
cientifica, quando Newton na tentativa de explicar a atragio existente entre os planetas e
as massas terrestres estabeleceu a Idéia das Causas, segundo a qual, tudo no universo
poderia ser explicado pelo principio de Causa e Efeito (BRONOWSKI, 1977).

Mas, antes da Idéia das Causas, a idéia que reinava era a Idéia da Ordem. A
Idéia da Ordem era a estrutura do pensamento da Idade Média, que baseada nos
pensamentos de Aristoteles acerca da natureza da matéria, ordenava o mundo em
diferentes categorias de coisas terrenas (aquaticas, aéreas e igneas) e acreditava que o
universo era animado pelo conflito entre esses elementos na busca pelo seu lugar estavel
e legitimo (BRONOWSKI, 1977).

A Idéia das Causas foi um dos subprodutos da Revolugido Cientifica do século
XVII, que ocorreu devido ao espirito inquiridor do Renascimento que levou astronomos
como Copérnico (473-543), Kepler (1571-1630) e Galileu (1564-1642) a descartar a
nog¢io medieval da Terra como o centro do universo, proposta por Ptolomeu. Porém,
todos eles ndo foram além da descrigio matematica das trajetorias dos planetas, apesar
de todos indagar sobre o principio que pudesse explicar a atragdo existente entre os
planetas e as massas terrestres (BRONOWSKI, 1977).

Foi Newton, porém, que o formulou, ao estabelecer que o movimento das
massas, quer seja entre uma maga e a terra ou entre a lua, a terra, o sol e os planetas ¢
produzido por forgas gravitacionais que as atraem e que sdo essas for¢as que mantém os
planetas em gravitagdo. Em suas obras Principia e Opticks, Newton mostra,
diferentemente dos demais cientistas, a unido do racional com o empirico, dos fatos com
os pensamentos, da teoria com a experiéncia pratica, sendo ele o maior representante do
que se chamou de Era Cientifica (BRONOWSKI, 1977).

Porém, a Idéia das Causas nao conseguiu explicar todos os fendmenos da
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ciéncia, gerando muita discussdo. E neste contexto que surge Einstein, que descobriu a
falha da teoria newtoniana da gravidade, mostrando com a sua fisica relativista que o
tempo e o espaco estdo inextricavelmente interligados e sdo aspectos de uma unica
realidade, acrescentando uma nova dificuldade a definigdio de causalidade
(BRONOWSKI, 1977).

Em 1900, Max Plank deu o passo fundamental para a criagdo da Fisica Quantica
ao descobrir que a energia, assim como a matéria nio € um continuo. Com a Fisica
Quantica, campo em que Einstein também promoveu notaveis progressos, surgem idéias
que ndo se harmonizavam com o classico mecanismo das particulas, pois ndo havia
como descrever o passado e o futuro dessas infimas particulas e fendmenos, de sorte
que pare¢gam completamente determinados. Isso foi estabelecido num principio formal
em 1927 pelo fisico alemdo Heisenberg e foi-lhe dado o nome de “Principio da
Incerteza”. Heisenberg mostrou que toda descrigdo da natureza contém determinada
incerteza, ou seja, que ndo se pode descrever a natureza como um rigido mecanismo de
causas e efeitos (BRONOWSKI, 1977).

Com o principio de incerteza, tem-se o surgimento da Idéia do Acaso. A ciéncia
moderna avanga em dire¢do a essa idéia, onde ndo se usa outro principio além do
principio da previsio, com a maxima seguranga possivel, mas ndo mais do que a
possivel. Isto €, idealiza o futuro desde o inicio, ndo como completamente determinado,
mas como determinado dentro de uma area definida de incerteza (BRONOWSKI,
1977).

O propésito da ciéncia sempre foi descrever o mundo numa linguagem ou
esquema que permita prever, na medida do possivel, o seu comportamento futuro. Com
este proposito, a historia da ciéncia foi marcada por trés idéias principais, que foram,
cada uma por seu turno, centrais na historia da ciéncia ocidental: a Idéia da Ordem, a
Idéia das Causas e a Idéia do Acaso (BRONOWSKI, 1977).

Entretanto, deve-se observar que a ciéncia ndo é estatica, mais sim um
mecanismo em continua autocorre¢do que modifica nossos valores de dois modos:
injeta novas idéias na cultura tradicional e sujeita-a a pressdo da mudanga técnica, até
converter imperceptivelmente toda a base da nossa cultura (BRONOWSKI, 1977).

A Idéia do Acaso € relativamente nova e pouco familiar. Ndo estamos
habituados a usa-la. Por isso, ndo parece ter o cunho incisivo das simples leis de causa e
efeito. Parece que nos encontramos na terra do “as vezes” e do “porventura”, quando

esperavamos continuar a viver com os “sempre” e a “certeza”. Porém, acostumar-nos-
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emos as novas idéias tdo logo que a tal nos dispusermos e a tal formos compelidos
(BRONOWSKI, 1977).

Os modelos matematicos, os de simulagdo, assim como os modelos de
laboratorios usados em Engenharia sdo representagdes idealizadas da realidade, sendo
muitas vezes, representagdes imperfeitas do universo real. Sendo assim, o projeto e a
analise da engenharia exige a resoluco de incertezas (BERNARDO, 1999).

Nos problemas geotécnicos de ordem pratica, o engenheiro civil deve ter
consciéncia das limitagdes das teorias utilizadas, e nunca esperar o valor exato nas
grandezas obtidas, senio uma ordem de grandeza. Logo, embora as teorias
deterministicas se prestem melhor a elaboragio de doutrinas, pois sendo de facil
apreensdo, fornecem fundamentos racionais para a explicagio de fenémenos
observados, a heterogeneidade dos solos com propriedades variaveis, de ponto a ponto,
tem conduzido ao uso acentuado de teorias probabilisticas (BUENO & VILAR, 1984).

Partindo dessas idéias, apresenta-se esta dissertagio como uma pequena
contribui¢ao onde se pretende estudar as diversas variabilidades e incertezas inerentes a
pratica da Engenharia Civil, e mais precisamente da Engenharia de Fundagdes, fazendo
uso das idéias presentes na ciéncia atual, com o intuito de contribuir, de alguma forma,
na analise da Seguranca e Confiabilidade, introduzindo conceitos probabilisticos e

estatisticos ao projeto de Fundagdes.

2.2. A Seguranc¢a na Engenharia Civil
2.2.1. Consideragdes preliminares a respeito da Seguranga

No projeto de uma estrutura deve existir a preocupagdo de que a mesma
desempenhe as fungdes a que se destina com o maximo de eficiéncia. Para assegurar a
eficiéncia de uma estrutura, deve-se buscar um projeto econdmico, mas que permita que
a estrutura tenha condigdes de seguranga, o que em sintese significa apresentar-se
resistente, estavel e duradoura (SALES et al., 2000). Logo, os principais objetivos de
um projeto de engenharia sdo: seguranga, funcionalidade e economia (OLIVEIRA,
1998: ANG, 1975; LEGGET, 1979).

Os conceitos basicos de seguranga em estruturas em geral, abrangem estudos
sobre as agoes, a vida util, o estado de desempenho e a seguranga propriamente dita, e

costumam ter dois aspectos que, algumas vezes, costumam ser confundidos: o aspecto
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qualitativo e o aspecto quantitativo. No entanto, € possivel perceber que existe uma
diferencga bastante nitida entre eles (OLIVEIRA, 1998; SALES et al., 2000). O primeiro
aspecto, o qualitativo, aplica-se quando se quer definir se uma determinada estrutura
possui ou ndo seguranga, enquanto o segundo aspecto, o quantitativo, é bem mais
complexo, por ter como objetivo quantificar a seguranga, tentar mensura-la, ou seja,
estabelecer um nimero que sirva como medida da seguranca existente (SALES et al.,
2000; WHITMAN, 1984).

Analisando a seguranga estrutural sob o aspecto qualitativo, diz-se que uma
estrutura segura, ¢ aquela que possui condigdes de suportar, ilesa, todas as agdes que
vierem a solicita-la, em condi¢gdes normais de utilizagdo, desde a fase de sua construgédo
até o final da vida util para a qual foi projetada, ndo apresentando, falsos sinais de
alarme sob agdes previstas, e os apresentando sob ag¢des imprevistas. Entende-se como
acoes, as causas externas capazes de produzirem esforgos internos e deformagdes na
estrutura. Logo, durante sua vida util, as estruturas ndo devem apresentar falhas, que
impegam ou mesmo prejudiquem a utilizagdo para a qual foram concebidas e sim,
preservar as suas caracteristicas de projeto, sua integridade e sua funcionalidade, a um
custo razoavel de manutencdio (FERREIRA & CUNHA, 2000; OLIVEIRA, 1998,
SALES et al., 2000).

Quanto ao segundo aspecto, o quantitativo, a seguranga em estruturas compde
um problema complexo, e para sua melhor compreensao sera feita uma analogia.
Imagine o projeto estrutural de uma obra como um experimento, no qual seu universo
comporta-se sob total controle. Ou seja, é possivel determinar, com absoluta precisdo, as
maximas solicitagdes que a estrutura experimentara e a sua real capacidade resistente.
Logo, sera possivel projetar a estrutura de tal forma que ela estara, exatamente, no
limite entre a situagdo em que ela pode suportar a solicitagdo e a situagdo onde ela falha,
com a total certeza de que a situacdo limite ndo sera ultrapassada. Entretanto, a
realidade apresenta-se muito diferente. (BERNARDO, 1999; DITLEVSEN, 1997).

Em nenhum projeto estrutural, existe o conhecimento completo de todas as
informagdes necessarias a sua realizagdo, pois sdo inimeras as incertezas e as variagdes
existentes, tanto nas solicitacdes, quanto na capacidade resistente do sistema (por
exemplo: a variabilidade das caracteristicas resistentes dos materiais, os inevitaveis
erros, 0 ndao cumprimento das especificagdes de projeto, as diferengas entre o
comportamento real da estrutura e o previsto pelos modelos de analise, etc.)

(OLIVEIRA, 1998). E neste contexto que surge o problema de seguranga: “Como se
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deve proceder na realizagio de um projeto estrutural para que este conduza a
construgdes seguras 7.

A primeira tentativa de solucionar esse problema foi estabelecer o que se
denomina de margem de seguranga, que consiste em adotar valores um pouco
“distantes” dos valores reais de resisténcia e de solicitagdo, de forma a considerar as
incertezas existentes sobre estes, no intuito de se evitar uma possivel falha. Surge entdao
a seguinte questdo: “Quanto maior deve ser adotado o valor da solicitagdo ou quanto
menor deve ser adotada a capacidade resistente do sistema, para que se possa garantir
que a estrutura ndo falhara em servigo, ou seja, para que a situagdo limite ndo seja
ultrapassada ?”. A diferenga entre esses dois valores € a denominada margem de
seguranga (BERNARDO, 1999; DITLEVSEN & MADSEN, 1996).

Logo, os projetos sempre foram realizados sob condigdes de incertezas quanto as
agOes e as resisténcias e, por isso, o critério basico de qualquer projeto, independente do
método ou filosofia adotada, é o de que a capacidade resistente do sistema deve exceder
as solicitagdes com uma margem aceitavel de seguranga. Por isso, as estruturas sempre
foram projetadas para terem uma resisténcia superior as solicitagdes esperadas. Assim,
as duas maiores causas de mau funcionamento estrutural sdo aquelas quantificaveis e
aquelas devidas a causas irracionais como erro humano. As causas quantificaveis sdo as
coincidéncias de resisténcia inferior as solicitagdes atuantes, sendo este o dominio das
normas de calculo estrutural. Elas afetam os valores dos coeficientes que fornecem os
niveis de seguranga, como por exemplo: os coeficientes de seguranga, os coeficientes de
ponderagio das agOes e das resisténcias (BERNARDO, 1999; OLIVEIRA, 1998).

Para prever o desempenho estrutural e introduzir seguranga ao seu projeto,
foram desenvolvidas varias filosofias € métodos de projeto que ndo permaneceram
estagnados, mas tem mudado e evoluido com o passar dos anos, em resposta a um
crescente aumento do conhecimento, as maiores exigéncias sociais, aos avangos da
tecnologia, e a uma maior diversidade de estruturas. Sendo que, todas essas mudangas
exigiram uma crescente estruturagio da informagao, isto €, analises mais racionais e a
descricdo das experiéncias, que permitam a tomada de decisdes Otimas. Porém, estas
mudangas devem sempre ter como base a experiéncia anterior acumulada na avaliagdo
da seguranga (BERNARDO, 1999; OLIVEIRA, 1998; BECKER, 1996a).

De acordo com a introdugdo de seguranga no projeto, t€ém-se os seguintes

métodos (BECKER, 1996a, 1996b; MEYERHOF, 1995):
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(1) Método das Cargas Admissiveis: que consiste na aplicagdio de um coeficiente de
segurancga global;

(2) Método dos Estados Limites: baseado na aplicagdo dos coeficientes parciais de
seguranga,

(3) Métodos Probabilisticos: baseados em analises de Confiabilidade.

Sendo que as principais diferengas entre eles reside na forma de comparagdo das
solicitagdes com as resisténcias para a avaliagdo da seguranga, ou seja, na maneira de
estabelecer o nivel de seguranga e na forma de estabelecer os valores dos pardmetros de
projeto. Porém, nunca se deve esquecer que a fungdo dos métodos de introdugdo de
seguranga nas construgdes, independente do critério utilizado, tem como objetivo
atender aos aspectos qualitativos de seguranga (OLIVEIRA, 1998).

O nivel de seguranga a ser considerado no projeto dependerd diretamente da
magnitude das perdas potenciais e, também, do grau de incerteza envolvido (BECKER,
1996a). As perdas potenciais em obras de terra e fundagdes podem ser classificadas em:

o perdas catastroficas de vidas e propriedades;

e perdas de vidas e propriedades;

o sérias perdas financeiras, sem perdas de vidas;

e perdas financeiras toleraveis, sem perdas de vidas.

Sob o ponto de vista econdmico, quanto mais importante ¢ a estrutura e mais
sérias as conseqiiéncias de uma ruina, maior devera ser o nivel de seguranga utilizado
no projeto, pois deve-se considerar: os custos da construgdo, os custos de uma eventual
ruina ou desempenho insatisfatorio e os danos decorrentes da mesma
(FREUDENTHAL, 1975; OLIVEIRA, 1998).

As exigéncias de seguranga nas construgdes tendem a ser mais rigorosas, a
medida que as sociedades se desenvolvem. Porém, as especificagdes do nivel de
seguranga de uma obra ndo devem ser influenciadas pelos erros grosseiros ou pelos
eventuais casos isolados de desastres que néo estavam previstos e para os quais o nivel
de seguranga ndo foi especificado. Pois, a especificagio de niveis de seguranga mais
elevados, ndo tornara tais obras seguras, € sim, um maior controle de qualidade na fase
de projeto e de execugdo (BOLTON, 1989; OLIVEIRA, 1998).

Nos proximos itens serdo discutidos os diversos métodos de introdugdo da
seguranga, apresentando a sua formulagdo e sua critica, procurando mostrar até onde,
dentro das perspectivas atuais, se pretende chegar nesse campo, bem como até onde ja

foi possivel chegar.
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2.2.2, Avangos na introduciio da Seguranca na Engenharia Civil

Meétodos diversos foram desenvolvidos e aperfeicoados na tentativa de se
quantificar o nivel de seguranga das estruturas. Os primeiros métodos, procuravam
apenas obter constru¢des seguras, pois ainda ndo havia a preocupagdo de quantificar a
seguranca. Esses métodos, procuravam introduzir seguranga por meio de concepgdes
estruturais baseadas na intuigdo dos projetistas e construtores. Intuigio essa, que poderia
ser pura, baseada na pericia dos projetistas e construtores, ou mais comumente,
condicionada por sucessos e insucessos de construgdes similares ja executadas, ou seja,
com base na experiéncia adquirida. A aplicagdo desses métodos conseguia atingir o
objetivo de garantir uma construgio segura, porém conduziam, de um modo geral, a
estruturas, que hoje, seriam consideradas antiecondmicas (SALES et al., 2000).

Depois, com os coeficientes de seguranga globais cujos valores diminuiam ou
aumentavam em fun¢do do sucesso ou insucesso da experiéncia anterior e das
conseqiiéncias de ruina, comegou-se a produzir estruturas aceitaveis e, em geral, seguras
e econdmicas. Porém, com o tempo, esse processo empirico foi deixando de ser viavel,
pois a aquisi¢do da experiéncia leva tempo e os novos esquemas estruturais que surgem,
devido ao avango da tecnologia do concreto e do ago, exigem rapidez de aceitagio e um
maior controle para se evitar possiveis falhas causadas pelo mau funcionamento
estrutural (BERNARDO, 1999; KAY; 1993).

Para fazer a verificagdio da seguranga de maneira mais cientifica, métodos
estatisticos e conceitos probabilisticos comegaram a ser aplicados. Pois, varios
pesquisadores perceberam a possibilidade de quantificar os juizos e as incertezas, que
sdo a base dos coeficientes de seguranga globais, usando a Teoria da Probabilidade. Foi
dessa forma que surgiu a primeira geragdo de normas de calculo baseada em estados
limites (BERNARDO, 1999; VARGAS, 1996).

Porém, como foi dificil usar os preceitos probabilisticos explicitamente, estes
foram aplicados implicitamente através do juizo coletivo dos engenheiros, construtores
e calculistas quando da escolha dos coeficientes de seguranga aplicaveis, segundo o
critério: quanto mais sérias as conseqiiéncias da ruina ou quanto maior a incerteza na
acio ou na resisténcia, maior o coeficiente de seguranga. Assim, o uso da probabilidade
foi feito somente de maneira indireta e subjetiva (BERNARDO, 1999; SIMONS, 1981).

O Método dos Estados Limites foi delineado no século XVII através dos

trabalhos de Hooke, Newton, Euler, e outros. Porém, o conceito de estado limite foi
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introduzido em normas apenas em meados dos anos 40 na antiga Unido Soviética. Os
trabalhos pioneiros em Seguranga Estrutural devem-se a Freudenthal e Torroja. Quanto
aos paises europeus, esses comegaram a desenvolver o Método dos Estados Limites na
Engenharia de Estruturas na década de 60, sendo este adotado como base para a
elaboragiio de normas internacionais de estruturas em 1973, pela International Standards
Organization (ISO) (BERNARDO, 1999; OLIVEIRA, 1998).

Com a criagio do Mercado Comum Europeu (MCE) foi feito, um esfor¢o no
sentido de unificar o mercado da construgdo, eliminando as diferencas técnicas e legais
que afetam os produtos usados no setor da construgio e 0s regulamentos que tratam da
seguranga das estruturas. Deste modo, surgiu a idéia de elaborar os Eurocodes. Em
1978, comegou-se a trabalhar no Eurocode 1 que diz respeito a regras unificadas
comuns a varios tipos de constru¢Ges e materiais e, nos Eurocodes 2 e 3 que se referem
as construgdes de concreto e ago, respectivamente. Em 1980, foi firmado entre o MCE e
a "International Society for Soil Mechanics and Foundation Engineering" um acordo,
pelo qual, essa sociedade deveria fazer o levantamento dos codigos existentes nos paises
membros e rascunhar um codigo que pudesse ser adotado como o Eurocode 7 para
fundagdes. Esse documento foi preparado no estilo do Codigo Dinamarqués, ou seja,
dentro da filosofia dos estados limites e dos coeficientes parciais (OLIVEIRA, 1998).

Em 1964, o Comité Europeu de Concreto (CEB) adotou os coeficientes parciais
de seguranga e introduziu o conceito estatistico de resisténcia e agdes caracteristicas, 0s
descrevendo como uma aproximagdo "semi-probabilistica”. Neste modelo, a Estatistica
foi usada somente para definir os valores caracteristicos e ndo para determinar os
coeficientes parciais de calculo, pois é deixado claro que os coeficientes adotados para
modificar os valores caracteristicos sdo destinados a considerar aqueles aspectos ainda
ndo avaliados por tratamento estatistico (BERNARDO, 1999).

A abordagem aleatoria das variaveis iniciou-se com a necessidade do
estabelecimento de diretrizes de projeto baseadas em processos estatisticos e
probabilisticos, que tornassem possivel tratar as incertezas presentes nas variaveis
(BERNARDO, 1999; SOARES, 2001).

O rapido desenvolvimento da ciéncia e tecnologia apds a Segunda Guerra
mundial tem provido a Engenharia Civil com os mais eficazes modelos para descrever
as incertezas e a natureza aleatoria das cargas atuantes e com os modelos mais precisos
para descrever o comportamento fisico das construgoes a serem projetadas (TAVARES,

1999). Os resultados anteriores tém permitido o desenvolvimento da moderna Teoria da
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Confiabilidade (ANG & TANG, 1975, 1984) e o mesmo tem sugestionado um amplo
espectro de novas solugdes tecnologicas.

Em Tavares (1999), a evolugdo do processo de projeto na Engenharia Civil é
discutida e os cinco maiores modelos de paradigmas sdo identificados:

v Modelo empirico,

v" Modelo deterministico estatico,

v Modelo estocastico estatico,

v Modelo estocastico dindmico,

v' Critério de otimizagio.

O projeto e a analise da engenharia exigem a resolugdo de incertezas e estas,
quer sejam associadas com a variabilidade inerente ou com erros de previsao, podem ser
avaliadas em termos estatisticos, e a sua importdncia na seguranca e no desempenho
estrutural pode ser sistematicamente analisada usando conceitos e métodos
probabilisticos. Em concordancia, critérios de projeto deveriam também ser
desenvolvidos por meio de uma formulagdo probabilistica (BERNARDO, 1999).

Deve ser enfatizado que a aplicagdo da probabilidade ndo ¢ limitada a descrigdo
de dados experimentais ou a avaliagdo das estatisticas associadas (tais como média,
desvio padrao e coeficiente de variagdao). De fato, as fungdes mais importantes dos
conceitos probabilisticos estdo na utilizagdo dessas informagdes para a formulagio de
bases para a tomada de decisOes e para o projeto (BERNARDO, 1999; TANG, 1993).

Um importante componente do progresso durante este século foi a emergéncia
de normas que regulamentam o calculo e a construgdo de edificios e outras estruturas.
Caodigos e normas comegaram a ser desenvolvidos e, por volta da virada do século até
1920, um conjunto destas normas ja estava disponivel para a maioria dos tipos de
construgdo. O aparecimento e evolugdo das normas técnicas direcionaram a construgéo
civil, estabelecendo “regras” a serem cumpridas pelos projetistas e construtores
(CASTRO, 1997).

Com o tempo, o aumento do niimero de normas e as modificagdes nas existentes,
contribuiram para o progresso na area, apesar dos desenvolvimentos e mudangas em
normas de calculo serem lentos e graduais. Pois, mudangas de filosofia ndo sdo, a
principio, bem aceitas. No entanto, a transi¢do pode ser alcangada com um minimo de
perturbagdo, como mostra a experiéncia ja vivida por alguns paises (BERNARDO,

1999; ELLINGWOOD, 2000).
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A década de 90 do século XIX foi um periodo de progressos, porém estes
avangos na construgdo ndo ocorreram isoladamente, mais se desenvolveram
paralelamente ao desenvolvimento de varias ciéncias. O periodo de 1950-1990 foi um
tempo de alimentagdo e realizagdo da Engenharia Civil. Entre as teorias que
amadureceram neste periodo podem-se mencionar as seguintes: Teoria da Plasticidade,
Teoria da Confiabilidade, Analise em Elementos Finitos, Anélise Dindamica, entre
outras. Em particular, a pesquisa na aplicagio de métodos estocasticos tem
representado, neste contexto, um dos mais proveitosos esforgos de pesquisa dos tltimos
quarenta anos (CASTRO, 1997). Assim, métodos e procedimentos probabilisticos e
estatisticos tém sido encontrados mais amplamente e em aplicagdes mais extensas na
Engenharia Civil e, em formas mais ou menos sofisticadas, sio a base da maioria das
recentes versdes de normas estruturais ao redor do mundo, por serem uma alternativa
importante no tratamento das incertezas nos modelos e na interpretacdo de dados

(BERNARDO, 1999; DITLEVSEN & MADSEN; 1996; HONJO et al., 2000a).

2.2.3. Revisdo do conceito de Seguranga

Um dos principais objetivos do calculo estrutural na Engenharia Civil € garantir
a seguranga € o desempenho satisfatorio das estruturas com o maximo de economia
possivel. Todavia, atingir esse objetivo geralmente ndo ¢ um problema simples, devido
as inimeras incertezas e variabilidades que ndo permitem afirmar que uma estrutura ndo
falhara (ANG & TANG, 1984).

No caso de uma estrutura, sua seguranga, ¢ fungdo da mdaxima agdo (ou
combinagdio de agdes) que lhe pode ser imposta durante sua vida util e dependera
também da resisténcia ou capacidade resistente dessa estrutura ou de seus componentes,
de suportar essas agdes. Como a maxima agfio da vida util de uma estrutura e sua
capacidade real sdo dificeis de serem previstas exatamente e qualquer previsio esta
sujeita a incertezas, os sistemas estruturais podem falhar ao desempenhar as suas
fungdes, pois ainda ndo € possivel projetar uma estrutura que seja totalmente segura e
infalivel, com risco zero de colapso. Na realidade, seguranga ou desempenho somente
podem ser garantidos em termos da probabilidade de que a resisténcia sera suficiente
para resistir 4 maxima agfo ou combinagdo de agdes que poderdo ocorrer durante a vida

util da estrutura (BERNARDO, 1999; OLIVEIRA, 1998).
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Entretanto, a maioria dos projetos estruturais podem ser bem sucedidos sem o
conhecimento completo das informagdes necessarias, mas a garantia da seguranga nao
sera perfeita. Muitas decisdes requeridas durante a realizagdo do projeto e calculo sdo
tomadas, invariavelmente, sob condigdes de incertezas. Portanto, ha sempre alguma
probabilidade de ruina ou mau desempenho. O risco sera sempre inevitavel. Sob tais
condi¢des, ndo ¢é viavel pratica e/ou economicamente garantir seguranga ou desempenho
absolutos para as estruturas de engenharia (FREUDENTHAL, 1975).

Quando muito, poder-se-a avaliar sua probabilidade de ruina, dentro de um certo
intervalo de tempo, em geral, o previsto para a sua vida funcional (vida util). Logo, € a
probabilidade de ruina que mede, na realidade, a seguranga de uma estrutura
(OLIVEIRA, 1998). Na pratica, o que se pode fazer, € tentar restringir a probabilidade
de ruina da estrutura a niveis razoaveis baseados, por exemplo, na probabilidade de
casos historicos reais. Para conseguir este intento, a utilizagio de modelos
probabilisticos e estatisticos é necessaria e vital para o tratamento apropriado das
incertezas. Assim, a Teoria da Probabilidade tem uma posi¢do importante em todos os
aspectos do planejamento e do projeto de engenharia, incluindo a modelagem e
avaliagio do desempenho do sistema sob as condigdes de incerteza e o desenvolvimento
de critérios de projeto considerando a importancia e a influéncia dessas incertezas
(BERNARDO, 1999; KOUTSOFTAS, 2001).

Convencionalmente, as incertezas sdo tratadas como quantidades deterministicas
pela aplicagio de coeficientes de seguranga. Entretanto, pode-se demonstrar que os
coeficientes de seguranga sdo imperfeitos, uma vez que o nivel de seguranga ndo €
claramente definido. Portanto, fica-se diante de uma situagdo na qual existem estruturas
econdmicas, mas pouco seguras, a0 mesmo tempo em que existem estruturas muito
seguras, mas pouco economicas (CASTRO, 1997)

Segundo o0s conceitos probabilisticos de seguranga, esse ¢ um problema
essencialmente baseado em probabilidades, pois, as incertezas e as variabilidades, sdo
inevitaveis no projeto e planejamento dos sistemas estruturais. Incertezas estdo
presentes na quantificagdo dos pardmetros envolvidos no dimensionamento (agdes e
propriedades resistentes dos materiais), nos métodos de calculo (os distanciamentos
entre modelos matematicos de interpretagdo de um fendmeno e a realidade), além das
variabilidades e dos erros de projeto e de execugdo (OBONI, 1989; PLI & GAQ, 1993).

A analise estrutural probabilistica ¢ a arte da formulagio de um modelo

matematico dentro do qual pode-se responder a seguinte questdo: “Qual ¢ a
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probabilidade de um sistema estrutural comportar-se de um modo especifico,
considerando que uma ou mais de suas propriedades fisicas e/ou geométricas sdo de
natureza aleatoria (ou ndo conhecida completamente), e/ou que as agdes na estrutura
tém propriedades aleatérias (ou ndo completamente conhecidas) ?”. Enquanto que a
analise estrutural deterministica ¢ a arte da formulacdo de um modelo matematico
dentro do qual pode-se responder a questdo: “Como € o comportamento de um sistema
estrutural quando as suas propriedades fisicas e/ou geométricas, assim como as agoes
que nele atuam, sdo consideradas Unicas, ou seja, determinadas ?”. Assim, a analise
probabilistica pode ser considerada uma extensdo da analise estrutural deterministica,
porque as quantidades deterministicas podem ser interpretadas como variaveis de
natureza aleatéria praticamente insignificante (DITLEVSEN & MADSEN, 1996).

A dispersao das propriedades dos materiais e das diversas agdes deve ser
modelada como fungdes de distribuicdo estocasticas e a sensibilidade do
comportamento estrutural com relagio a essa dispersao deve ser investigada
(BERNARDO, 1999; OLIVEIRA, 1998). Para isso, faz-se necessario a utilizagdo dos
principios de Probabilidade, Estatistica e de Confiabilidade.

Em resumo, segundo a concepgdo das condigdes de seguranga, tém-se os
métodos deterministicos de calculo, onde os parametros que definem a seguranga sio
considerados como grandezas ndo aleatorias e os métodos probabilisticos de calculo,
onde os pardmetros que definem a seguranga sdo considerados como grandezas
aleatorias e que visam quantificar a seguranga associando-a a probabilidade de

sobrevivéncia da estrutura (MELCHERS, 1987; OLIVEIRA, 1998).

2.3. A Seguranca na Engenharia de Fundacgdes
2.3.1. Historico dos métodos de calculo

Os projetos geotécnicos sdo tradicionalmente baseados na filosofia
deterministica. As incertezas sdo consideradas com o uso de parametros conservadores
baseados no julgamento subjetivo dos projetistas e no uso do coeficiente de seguranga
para se ter um nivel de seguranga adequado (LI et al., 1993).

Na Engenharia de Fundagdes, durante muito tempo, a fixacdo das margens de
seguranga foi feita empiricamente. Os valores atuais dos coeficientes de seguranca

empregados no Método das Cargas Admissiveis foram consagrados num lento processo
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de observagdo dos resultados de sua utilizagdo. Os coeficientes de seguranga globais
foram sendo assim paulatinamente reduzidos a medida que um melhor comportamento
das fundagdes sugeria tal possibilidade de redugdo (OLIVEIRA, 1998).

Entretanto, com o advento dos conceitos probabilisticos de seguranca, a
especificagdio dos niveis de seguranga passou a ser subordinada a critérios de
racionalidade, ou seja, tornou-se necessario quantificar os critérios qualitativos de
seguranga (BRZAKALA & PULA, 1996; OLIVEIRA, 1998).

Sob o aspecto qualitativo, as fundag¢des sdo consideradas seguras quando h& um
grau de convicgdo suficiente de que, durante a sua vida util, ndo sera atingido nenhum
estado de ruina (OLIVEIRA, 1998; WHITMAN; 2000).

O Método das Cargas Admissiveis foi o primeiro método racional de projeto de
fundagdes desenvolvido. Antes de seu advento, as fundagdes eram projetadas com base
na experiéncia. O projeto com base em experiéncia funcionava bem, pois geralmente se
trabalhava com os mesmos materiais, métodos construtivos e obras de pequeno e médio
porte. Entretanto, com o advento da revolugdo industrial e o surgimento de novos
materiais ¢ metodologias de construgdo, o panorama comegou a mudar rapidamente,
inviabilizando o projeto baseado somente em experiéncia. Para acomodar essas
mudangas rapidas, os engenheiros tiveram que desenvolver um método mais racional de
projeto (GOBLE, 2000; OLIVEIRA, 1998).

Neste contexto, foi desenvolvido o Método dos Estados Limites. Problemas
envolvendo estados limites em Geotecnia podem ser encontrados nas teorias de
empuxos de terra, estabilidade de taludes e capacidade de carga desenvolvidas nos
séculos XVIII e XIX. Os primeiros trabalhos empregando os conceitos de estados
limites em Geotecnia incluem o trabalho de Coulomb (1773) que, baseado em
consideragdes de estados limites, calculou a altura critica de um aterro em um solo
coesivo e o trabalho de Rankine (1857), que estabeleceu estados limites para empuxos
de terra (OLIVEIRA, 1998).

O desenvolvimento historico do Método dos Estados Limites em Geotecnia foi
sumariado por Meyerhof (1970, 1984, 1993, 1995), Ovesen (1981,1993), Ovesen e Orr
(1991) e por outros.

Meyerhof (1995) apresenta o historico desenvolvimento do Método dos Estados
Limites na Engenharia Geotécnica desde o tempo da classificagdo de Terzaghi, que em
1943, dividiu os problemas da mecanica dos solos em dois grupos principais de

problemas:
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v Problemas de estabilidade;

v Problemas de elasticidade;
representando os estados limites ultimos e de servigo, respectivamente.

Os problemas de estabilidade (estados limites ultimos) devem ser analisados em
condigdes imediatamente antes da ruptura por deformagio plastica, sem considerar a
deformagdo. Enquanto que nos problemas de elasticidade (estados limites de utiliza¢do)
deve ser considerada a deformagdo do solo devido a seu peso proprio ou devido as
forgas externas, sem considerar a ruptura (BAUER & PULA, 2000; OLIVEIRA, 1998).

Aparentemente a Engenharia Geotécnica foi a primeira a despertar interesse na
aplicagdio da filosofia dos estados limites, antes mesmo de sua aplicagdo na Engenharia
de Estruturas (OLIVEIRA, 1998). Esta idéia teve como pioneiros os estudos de Taylor
(1948) e Hansen (1953, 1956).

Taylor (1948) introduziu coeficientes de seguranga diferentes aos pardmetros de
resisténcia do solo (coesdo e atrito) para a analise de estabilidade de taludes. Este
procedimento foi formalizado e generalizado para estacas e estruturas de contengdo por
Hansen (1953, 1956), que apods varias propostas de coeficientes de seguranga globais,
estabeleceu uma filosofia de projeto baseada no principio de estados limites e, na
aplicagdo de coeficientes parciais de seguranga as cargas e aos parametros de resisténcia
do solo para os estados limites tltimos e utilizagdo (MEYERHOF, 1995).

Segundo Hansen (1953, 1956), os valores caracteristicos das cargas seriam
multiplicados por seus respectivos coeficientes parciais para serem obtidos os valores de
calculo, por outro lado, os pardmetros caracteristicos de resisténcia do solo seriam
divididos por seus respectivos coeficientes de seguranga resultando em parametros de
calculo para o calculo da resisténcia (OLIVEIRA, 1998).

Os valores numéricos dos coeficientes de seguranga parciais propostos por
Hansen (1953, 1956), foram calibrados de forma a proporcionar o mesmo nivel de
seguranga que o Método das Cargas Admissiveis. Esses valores, ndo permaneceram
inalterados, mas sofreram alteragdes com o passar dos anos decorrente da experiéncia
adquirida através da aplicagdo do método. Atualmente, os valores dos coeficientes
parciais tém sido definidos através de métodos probabilisticos, com base em medidas da
variabilidade das cargas, parametros de resisténcia do solo e outros pardmetros de
projeto (LI & LAM, 2001; OLIVEIRA, 1998).

Varios codigos baseados no Método dos Estados Limites para aplicagoes

geotécnicas foram desenvolvidos nos tltimos anos. Alguns desses codigos tem coberto
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todos os aspectos de projeto geotécnico, enquanto outros t€m se interessado somente
com as fundagdes (GOBLE, 2000).

A primeira norma geotécnica baseada no Método dos Estados Limites foi a
Danish Standard for Foundations, 1956 (Norma Dinamarquesa de Fundagdes), que
nasceu baseada nos trabalhos de Hansen (1953, 1956). Entretanto, com o passar do
tempo, a filosofia original dos projetos baseados em estados limites, tem sido
modificada, devido ao desenvolvimento e & aplicagdo desta filosofia de projeto em
varios codigos de fundagdes em diferentes paises (OLIVEIRA, 1998).

Como exemplo, pode-se destacar que existe uma sensivel diferenga entre o
projeto baseado nos estados limites desenvolvido na Europa e aquele desenvolvido na
América do Norte. Entre os paises europeus essa diferenga foi atenuada a partir da
criagdo do Eurocode 7 (LI et al.; 1993, OLIVEIRA, 1998).

Os primeiros codigos em LRFD foram adotados nos anos 60 nos Estados Unidos
e Europa. Eles foram desenvolvidos independentemente e por razdes diferentes, sendo
que nenhuma das organizagdes que desenvolveram os codigos estava ciente da outra.
Nos Estrados Unidos o American Concrete Institute adaptou o codigo de projeto de
construgdes de refor¢o de concreto, que tinha um LRFD formato, enquanto que na
Europa, foi realizada uma mudanga, dirigida por engenheiros geotécnicos, no codigo da
Dinamarca (GOBLE, 2000; TANDJIRIA et al., 2000).

Logo, a concepgdo de projeto em estados limites com o uso de coeficientes
parciais de seguranga, foi desenvolvida de modo diferente na América do Norte e
Europa. Em ambos os casos para a verificagdo da seguranca, a resisténcia de calculo
deve ser maior ou igual a solicitacdo de calculo. A diferenga basica consiste na forma
como ¢ obtida a resisténcia de calculo para a veriticagdo do estado limite Gltimo, pois,
as solicitagdbes de calculo sdo obtidas de modo idéntico, apesar dos diferentes
coeficientes e combinagdes de cargas usados em cada um dos casos (OLIVEIRA, 1998).

Na Europa, os coeficientes parciais sdo aplicados diretamente aos pardmetros de
resisténcia do solo. Esta metodologia segue o trabalho original de Hansen (1953, 1956)
e da Norma Dinamarquesa de Fundagdes, onde os coeficientes parciais especificados
sdo aplicados a coesdo e ao angulo de atrito, antes que estes sejam introduzidos no
modelo para o calculo da resisténcia e, a resisténcia obtida ¢ entdo chamada de
resisténcia de calculo. Ja na América do Norte, os parametros de resisténcia do solo sdo
introduzidos no modelo de calculo da resisténcia, sem que lhes sejam aplicados os

coeficientes parciais de seguranga. Os coeficientes de seguranga sdo aplicados
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diretamente sobre o valor da resisténcia obtida pelo modelo de calculo, a resisténcia
obtida apos a aplicagdo do coeficiente de seguranga € entdo chamada de resisténcia de
calculo. Na Europa esse procedimento é denominado de Resisténcia Fatorada e na
América do Norte de Resisténcia ndo Fatorada (BECKER, 1996a; OLIVEIRA, 1998).
Ha vantagens e desvantagens em ambos os métodos, e essas sdo opostas. O
projeto baseado em Resisténcias ndo Fatoradas (América do Norte) tem a vantagem de
combinar todas as incertezas associadas ao calculo da resisténcia do solo num unico
coeficiente de seguranga. A desvantagem € que os coeficientes parciais de seguranga
ndo sdo aplicados diretamente as variaveis que contribuem para o calculo da resisténcia,
0 que permite uma margem de seguranga mais uniforme, o que ¢ feito no método
baseado em Resisténcias Fatoradas, sendo esta a sua maior vantagem. Por isso, o
método baseado em Resisténcias Fatoradas (Europa) é considerado uma método mais
sofisticado de aplicagdo do Método dos Estados Limites; entretanto, ele tem a
desvantagem de ndo permitir que outras fontes de incerteza, que néo a dos parametros
de resisténcia do solo sejam consideradas (BECKER, 1996a; 1996b, OLIVEIRA, 1998).
A estrutura basica desses e de outros codigos € comparativamente revisada e
criticada por GOBLE (2000), particularmente com respeito a determinagdo da
capacidade de carga com base em provas de carga e com relagdo aos coeficientes

parciais de seguranga para as resisténcias e solicitagdes usados nos varios codigos.

2.3.2. O Método das Cargas Admissiveis

Na filosofia de projeto baseada no Método das Cargas Admissiveis a seguranga
¢ garantida pela limitagdo das maximas cargas atuantes em servigo a valores
admissiveis, através da aplicagdo de um coeficiente de seguranga tinico a capacidade de
carga ultima da fundagdo, o qual considera todas as incertezas associadas ao projeto sem
fazer distingdo entre as incertezas associadas as resisténcias e aquelas associadas ao
carregamento aplicado. O coeficiente de seguranga ¢ dito "global" e este assegura um
nivel de seguranga a fundagdo com base na experiéncia adquirida com estruturas
semelhantes e em condigdes similares (GENEVOIS; 1991; PACHECO & LIMA, 1996).

Aoki (2000b) comenta, a respeito dessa filosofia, que a carga admissivel de um
estaqueamento ¢ fixada por cada profissional que se julgue especialista neste tipo de
fundagdo. O valor numérico por ele fixado, decorre de sua experiéncia pessoal com

aquele tipo especifico de fundagdo, naquela formagdo geologica e quando executado
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com o equipamento daquela firma especializada. Neste contexto, a pratica de fundagoes
¢ uma arte e as decisOes de engenharia dependerdo da sensibilidade e experiéncia do
projetista.

Segundo a NBR 6122/1996, este critério deve ser usado quando os dados
relativos as cargas provenientes das agdes nas estruturas resumem-se a um tnico tipo de
carregamento, sem especificagdo das agdes combinadas.

Essa metodologia se caracteriza por ndo levar em consideragio a dispersdao
existente nos valores de resisténcia e solicitagdo, pois se trabalha apenas com a média,
estabelecendo sempre uma relagdo entre as solicitagdes e a resisténcias através do
coeficiente de seguranga global, que ¢é fixo e independe do grau de controle do processo.
Assim, no Método dos Estados Limites as resisténcias e as solicitagdes sdo consideradas
deterministicas, ou seja, representadas por valores Unicos. Entretanto, as resisténcias e
as solicitagdes dependem de uma série de variaveis ou parametros, ou seja, na realidade
existe variabilidade nas solicitagdes e resisténcias, e essa variabilidade implica na
existéncia de distribuigdes de freqii€éncia para ambas as partes (OLIVEIRA, 1998).

A NBR 6122/1996 define carga admissivel como sendo a forga aplicada sobre a
estaca ou o tubuldao isolado, provocando apenas recalques que a construgdo pode
suportar sem inconvenientes e oferecendo, simultaneamente, seguranga satisfatoria
contra a ruptura ou o escoamento do solo ou do elemento estrutural de fundagéo.

Nota-se que no Método das Cargas Admissiveis, o termo “carga admissivel”
pode ser comandado pelo critério de ruptura ou recalque. Pois, o Método das Cargas
Admissiveis considera estes dois estados limites, mas nao o faz explicitamente, o que
pode causar confusio entre engenheiros ao utilizar o termo "admissivel".

Verifica-se também que existem dois limites para a ruptura no Método das
Cargas Admissiveis: o primeiro refere-se a capacidade do elemento estrutural de receber
e transmitir a carga para o solo e o segundo, a capacidade do solo de suportar as cargas
transmitidas pelo elemento estrutural de fundagdo. Entretanto, na maioria dos casos, a
carga admissivel € comandada pelo solo, que apresenta um valor de capacidade de carga
na ruptura menor que a resisténcia na ruptura do elemento estrutural de fundagoes.

Nesta abordagem, a carga admissivel (P.am), € obtida dividindo a resisténcia
média do conjunto de elementos isolados de fundagdo (R,,) por um coeficiente de
seguran¢a global (CS) e, com a solicitagdio maxima que pode atuar no elemento de
fundag@o (Spix), a seguranga € verificada fazendo:

Sm:i.\' < Paldm = Rm/CS (21)
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De acordo com a NBR 6122/1996 os coeficientes globais de seguranga sdo:

Tabela 2.1. Coeficientes de Seguranga Globais Minimos (NBR 6122/1996).

Condigio Coeficiente de Seguranga
Capacidade de carga de fundagdes superficiais 3.0
Capacidade de carga de estacas e tubuldes sem prova de carga 2.0
Capacidade de carga de estacas ¢ tubuldes com prova de carga 1.6

Quanto aos deslocamentos maximos permitidos pela estrutura, a carga
admissivel deve ser obtida aplicando-se um coeficiente de seguranga maior ou igual a

1.5 sobre os valores obtidos através de calculos ou experimentalmente.

2.3.3. O Método dos Estados Limites

O projeto de fundagdes seguiu os mesmos caminhos trilhados pelo projeto
estrutural de aco, concreto e madeira. As mudangas nos conceitos relativos ao projeto de
fundagéo, mostram nitidamente a passagem de uma metodologia de projeto determinista
(Método das Cargas Admissiveis) para uma metodologia semiprobabilistica (Método
dos Estados Limites) (KULHAWY, 1996).

O Método dos Estados Limites pode ser entendido como uma transi¢ao entre o
tradicional Método das Cargas Admissiveis e os futuros métodos probabilisticos. Pois,
no estagio atual dos conhecimentos, ainda ndo ¢ possivel a adogdo de um método
totalmente probabilistico dos estados limites ao projeto de estruturas e de fundagdes, por
nao existir, ainda, informagdes em quantidade e qualidade suficientes que possibilite tal
aplicagdo. Por isso, para aplicagdes praticas, o método de calculo mais moderno adotado
em norma (Método dos Estados Limites) € ainda um método semiprobabilistico, que
renuncia-se a calcular a probabilidade de ruina da estrutura, e contenta-se apenas na
especificacdo de niveis aceitaveis de seguranca através da consideragio de alguns dos
diversos fatores que intervém na avaliagdo da seguranga (CHERUBINI et al., 1991).

Uma das maiores diferengas entre o Método dos Estados Limites e o Método da
Carga Admissivel estd no fato de que o primeiro faz uso da Teoria da Probabilidade
para considerar, com bases mais racionais, algumas incertezas presentes nos projetos
geotécnicos (LI et al., 1993).

O Meétodo dos Estados Limites foi introduzido na Engenharia civil, na tentativa

’

de disciplinar todos os aspectos da analise de seguranga em estruturas. E um critério
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usado para definir um limite acima do qual um elemento da estrutura ndo podera mais
ser utilizado (Estado Limite de Utilizagdo), ou acima do qual sera considerado inseguro
(Estado Limite Ultimo).

O Meétodo dos Estados Limites consiste em transformar valores caracteristicos
em valores de calculo pela aplicagio dos denominados coeficientes parciais de
seguranga, sendo a verificagio da seguranga ¢ feita para cada estado limite, através da
comparagio das solicitagdes de calculo com as resisténcias de calculo. No Método dos
Estados Limites as solicitagdes de calculo ndo podem exceder as resisténcias de célculo.
(BILFINGER, 2002; OLIVEIRA, 1998).

O Método dos Estados Limites tem como principal caracteristica a tentativa de
realizar a considera¢do racional dos fatores que influem na seguranga de determinada
estrutura. No Método dos Estados Limites as incertezas associadas a cada uma das
variaveis sdo consideradas através da aplicagdo dos coeficientes de seguranga parciais
(BILFINGER, 2002). Nesta filosofia, seguranga de uma estrutura, ¢ a capacidade que
ela apresenta de suportar as diversas agdes que vierem a solicita-la durante a sua vida
util, sem atingir qualquer estado limite.

A filosofia de projeto baseada no Método dos Estados Limites envolve os
seguintes procedimentos:

(1) Identificacdo de todas as potenciais formas de ruina ou estados limites que a
estrutura possa apresentar;

(2) Verificar separadamente cada estado limite;

(3) Demonstrar que a possibilidade de ocorréncia dos estados limites € improvavel ou
aceitavel.

No Método dos Estados Limites a verificagdo da seguranga deve abranger tanto
os estados limites uGltimos quanto os estados limites de utilizagdo, mantendo a
probabilidade de atingi-los abaixo de um valor previamente estabelecido .

A condigdo de verificagio da seguranga no Método dos Estados Limites € que,
para cada estado limite considerado, as solicitagdes de calculo (solicitagdes
caracteristicas majoradas por um coeficiente parcial de seguranga) ndo excedam as
resisténcias de calculo (resisténcias caracteristicas minoradas pela aplicagio de um
coeficiente parcial de seguranga) (MEYERHOF, 1969; ORR, 2000).

Em resumo, a verificagdo da seguranga no Método dos Estados Limites baseia-
se no seguinte conjunto de procedimentos:

e Majoram-se as agdes e os esfor¢os solicitantes de modo que seja pequena a
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probabilidade destes valores serem ultrapassados;

e Reduzem-se os valores das resisténcias de modo que seja pequena a probabilidade de
que os valores reais sejam atingidos;

e Equaciona-se a situagdo de ruina, comparando o esforgo solicitante de calculo com o
esforco resistente de calculo por meio da seguinte inequagdo: Sg < Rg.

Apesar do Método dos Estados Limites estar sendo usado nas normas estruturas
por aproximadamente 20 anos, ha poucos estudos tedricos do seu uso aplicado a
analises de dados geotécnicos (LI et al., 1993). Entre os poucos existentes, pode-se citar
o excelente trabalho de Becker (1996a, 1996b), Honjo et al (2000a) e Li et al. (1993).

Honjo et al. (2000a) apresenta um relatorio desenvolvido sobre os quatro
maiores codigos de projetos existentes no Japdo. A experiéncia existente, a area de
aplicagdio, a estrutura do codigo, os planos futuros, a harmonizagdo com os demais
codigos, a relagio com codigos internacionais, os métodos de projeto e os valores dos
coeficientes de seguranga sdo discutidos.

Li et al. (1993) discute as bases probabilisticas para o projeto em estados limites
na Engenharia Geotécnica. Traz os procedimentos para a formulagao das equagdes de
estado limite e para a determinagdo dos coeficientes parciais de seguranga, assim como
algumas recomendagdes sobre a implementagdo dos Métodos dos Estados Limites nas
normas geotécnicas. A importancia do uso das distribuigdes de probabilidade na
formulagdo dos codigos geotécnicos em estados limites € discutida e ilustrada com um

exemplo.
P

2.3.3.1. Estados Limites - Conceitos basicos

A NBR 6122/1996 exige que a seguranga nas fundagdes seja estudada por duas
analises: a do estado limite Gltimo e a do estado limite de utilizagdo. Os estados limites
sdo estados além dos quais a estrutura ndo mais satisfaz as exigéncias do projeto, néo
significando necessariamente o esgotamento da capacidade de carga do sistema de
fundagao.

Entende-se por seguranga de uma obra sua capacidade de satisfazer as
exigéncias de comportamento que lhe sdo impostas, durante toda a sua vida util, com a
finalidade expressa de evitar a ocorréncia de qualquer estado de ruina.

O conceito de ruina, abrange uma multiplicidade de estados que caracterizam

algum comportamento insatisfatorio, na qual, a estrutura deixa de atender aos requisitos
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para os quais foi projetada. Logo, o termo ruina, ndo significa, necessariamente,
esgotamento da capacidade de carga da estrutura.

O aparecimento de um estado limite decorre de uma mudanga de comportamento
da estrutura. Essa mudanga de comportamento € delimitada por estados particulares da
estrutura considerada, e estes estados sdo denominados de estados limites.

Os estados limites sdo associados com o colapso ou instabilidade. Esses estados
podem ser classificados segundo dois critérios distintos, dando origem a dois tipos de
estados limites, contra os quais, deve ser garantida a seguranga (LI et al., 1993):

e Estados Limites Ultimos (ULS): sdo caracterizados por ter sido alcangada a maxima
capacidade de suporte do sistema de fundagéo,

e Estados Limites de Utilizagdo (SLS): decorrem de critérios de utilizagdo normal,
funcionalidade e durabilidade da superestrutura associada ao sistema de fundagéo.

A separagdo entre ULS e SLS € uma das maiores vantagens da utilizagdo do
método semiprobabilistico dos estados limites. De forma geral, os critérios basicos que
um projeto baseado em estados limites deve satisfazer sdo:

o Estados Limites Ultimos

Resisténcia de calculo > Solicitagdes de calculo
e Estados Limites de Utilizagao

Recalques previstos < Recalques toleraveis

Logo, as estruturas geotécnicas devem ser projetadas para satisfazer a
determinadas exigéncias como: a capacidade de suportar a superestrutura sem romper e

sem apresentar recalques excessivos (LI et al., 1993).

2.3.3.1.1. O Estado Limite Ultimo

Os estados limites ultimos sdo caracterizados pelo alcance a maxima capacidade
de suporte do sistema de fundagdo. Eles afetam a estabilidade da estrutura e, por isso,
ndo devem ser atingidos em condigdes normais de utilizagdo das mesmas, devendo
existir margens efetivas de seguranga contra tais estados limites. Estes estados deverdo
ter uma probabilidade de ocorréncia muito pequena devido as graves consequiéncias que
podem provocar, como por exemplo, a perda de vidas humanas e/ou de propriedades.

O estado limite ultimo caracteriza-se pelo esgotamento da capacidade da

estrutura em termos de material, ou seja, no minimo um dos materiais que faz parte da
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estrutura ndo suporta mais as agdes de projeto. Tomando como exemplo uma estaca, o
estado limite Gltimo seria a ruptura da estaca, seja como elemento estrutural, seja na
interface solo-estaca, ndo sendo mais possivel aumentar a carga (BILFINGER, 2002).

Segundo Oliveira (1998), os estados limites Gltimos correspondem aos estados
do sistema de fundagdio nos quais é esgotada a sua capacidade de suporte (ruptura real
ou convencional). Assim, por exemplo, na verificagdo do estado limite Gltimo de
ruptura do solo que compde o sistema de fundagio, quando da realizagdo de uma prova
de carga, tem-se:

e Ruptura Fisica: corresponde a ruptura nitida do sistema, ¢ definida como o limite da
relagdo do acréscimo do recalque da ponta da estaca pelo acréscimo de carga, tendendo
ao infinito.

e Ruptura Convencional: quando a ruptura nitida do sistema ndo ocorre, pode-se utilizar
critérios para estabelecer um valor para a carga de ruptura.

Para a determinagdo da carga de ruptura do solo de forma teorica, geralmente
adota-se o Método do Equilibrio Limite, onde modelo reologico adotado € o rigido-
plastico perfeito (o comportamento do solo até atingir o estado limite dltimo ¢
ignorado). O método consiste, inicialmente, em se construir um mecanismo de colapso
arbitrario, constituido por formas geométricas simples ou associadas. Em seguida,
garantindo-se o atendimento ao critério de escoamento em todos os pontos da superficie
de escoamento analisa-se o equilibrio estatico dos blocos que compdem o mecanismo de
colapso (OLIVEIRA, 1998).

No Eurocode 7 s@io especificados alguns estados limites ultimos para as
fundagdes superficiais e profundas (VELLOSO, 1987). Estes estdo transcritos abaixo:
(1) Fundagoes superficiais:

e formagdo de um mecanismo na massa de solo que contém a fundagdo (sic),
correspondente a uma perda de estabilidade global;

e formagdo de um mecanismo na interface entre a fundagdio e o terreno (sic),
correspondente a uma ruptura por deslizamento;

e tombamento da fundagao (sic);

e formagdo de um mecanismo na estrutura da fundagéo (sic);

e formagdo de um estado limite que envolve a perda de equilibrio estatico ou ruptura de

uma seg¢do critica da estrutura em decorréncia de movimento da fundagéo (sic).
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(2) Fundagoes profundas:

Ocorrem quando movimentos da fundagdo acarretam graves danos estruturais
em outras partes da estrutura. Normalmente, sdo o resultado de movimentos diferenciais
entre estacas ou entre estacas e outros elementos da fundagdo. Ocorrem quando se
forma no terreno um mecanismo de colapso em conseqtiéncia de:

e ruptura de um talude;

o subpressio;

e ruptura de cisalhamento no solo abaixo e em torno de uma estaca isolada ou de um
grupo de estacas;

e ruptura estrutural da estaca.

Na analise do estado limite ultimo (analise de ruptura), os valores de calculo das
acoes em sua combinagdo ultima, sdo comparados aos valores de calculo da capacidade
de carga ou carga de ruptura do solo e do elemento estrutural de fundagdo. Admite-se
que ha seguranga quando os valores de calculo das agdes, na sua combinagdo mais
desfavoravel (combinagdo ultimas das agdes), ndo ultrapassam a capacidade de carga
limite correspondente aos valores de calculo da capacidade de carga. Os valores de
calculo sdio obtidos aplicando diferentes coeficientes de seguranga aos valores

caracteristicos ou nominais das ag¢des e da capacidade de carga (HONJO et al., 2000Db).

2.3.3.1.2. O Estado Limite de Utilizacéio

Os estados limites de utilizagdo se devem a mudanga de comportamento da
estrutura geotécnica sob as condi¢cdes de servigo como, por exemplo, deformagdo ou
ruptura de paredes ndo estruturais devido aos recalques das fundagoes (L1 et al., 1993).

O estado limite de utilizagdo significa o nao atendimento aos requisitos
funcionais ou de durabilidade. Os estados limites de utilizagdo ocorrem quando as
limitagdes dos estados em que o comportamento do sistema de fundagio é julgado
satisfatorio para a utilizagao normal da superestrutura é ultrapassado.

Para esses estados limites, maior probabilidade de ocorréncia podera ser
tolerada, pelo fato de ndo representarem situagdes tao perigosas quanto as apresentadas
pelos estados limites ultimos (LACASSE & GOULOIS, 1989).

Estes estados limites estdo associados aos movimentos permitidos para as
fundagdes, cujos limites sdo fungdo de fatores como: a interagdo solo-estrutura, a

finalidade da construgdo, fissuragdo nociva, vibragido e distor¢ao. Os limites utilizados
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para a avaliagdo da seguranga contra estes estados limites geralmente sdo deformagoes
excessivas (recalques totais e diferenciais), inclinagdes, vibragio, fissuragdo e distorgdo
angular. Logo, este estado limite ndo causa o colapso, mas a perda, em parte, do
potencial funcional da fundagdo (OLSSON et al., 1989).

Por exemplo, um estado limite de utilizagdo se caracteriza por deslocamentos
excessivos da estaca quando solicitada, comprometendo o funcionamento da
superestrutura por ela suportada, porém sem esgotar a sua capacidade de suporte
(BILFINGER, 2002).

Quando se atinge um dos estados limites de utilizagdo como, por exemplo, o
estado de deformagdes ou de fissuragdo, nos quais sdo ultrapassados valores limites pré-
fixados, em principio deles ndo decorre, de imediato, o impedimento da utilizagdo da
construgdo. Por essa razdo, aos estados de deformacgao e de fissuragdo sdao usualmente
associados comportamentos limites, os quais definem estados limites de utilizago.

No Eurocodigo 7 séo especificados alguns estados limites de utilizagdo para as
fundagoes superficiais e profundas (VELLOSO, 1987). Sao eles:

(1) Fundagoes superficiais:

e a ocorréncia de recalques ou outros movimentos da fundagdo que afetam a aparéncia
ou o uso eficiente da estrutura ou causa prejuizo a acabamentos ou outros elementos
nao-estruturais;

e a ocorréncia de vibragdes excessivas na estrutura em conseqiiéncia, por exemplo, de
ressonancia no sistema solo-estrutura;

e a percolagdo d’agua através de uma fundagao em radier.

(2) Fundagdes profundas: analogos aos definidos para as fundagdes superficiais.

A NBR 6122/1996 estabelece que a analise de deformagdes deve ser feita
calculando-se os deslocamentos da fundagdo submetida aos valores dos esforgos na
estrutura no estado limite de utilizagdo. A anélise de deformagdo no estado limite de
utilizagdo consiste em garantir que os deslocamentos da fundag@o, submetidos aos
esforgos provenientes da estrutura, n3o causem danos que prejudiquem seu
funcionamento. No célculo dos deslocamentos da fundagdo para a verificagdo dos
estados limites de utilizagdo (analise de deformagdes) ¢ utilizada a Teoria da
Elasticidade considerando o solo como elastico linear e isotropico.

Admite-se que ha seguranga quando os recalques causados pelas a¢des de
calculo (em suas combinagdes de utilizagdo), ndo ultrapassam os recalques limites, além

dos quais as condi¢Oes de utilizagdo da superestrutura ndo sdo aceitaveis por apresentar
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deformagdes exageradas, ou seja, os recalques das fundagdes devem ser inferiores aos
limites admitidos como adequados para o tipo de construgdao. Esses recalques, sejam
eles totais ou diferenciais, devem ser definidos pelos projetistas estruturais, com base na
comparagdo do comportamento da construgdo sujeita as agdes correspondentes de sua
utilizagdo (e conseqiientemente, seus recalques) com o comportamento esperado para
que tenha as condi¢des funcionais e de durabilidade especificadas (KAY, 1976).

Mas, na maioria das vezes, os valores limites para os recalques das fundagdes
sao resultantes da experiéncia na observagdo de obras, portanto, influenciados pela
redistribuicdo de esforgos devido a rigidez da superestrutura. Entretanto, os modelos
usuais para previsio dos recalques ndo consideram a rigidez da superestrutura. Sendo
assim, a aplicacdo destes limites nos projetos so se justifica devido aos resultados
satisfatorios usualmente obtidos, mas ndo deixa de ser necessario a formulagdo de
modelos mais completos, que incluam a superestrutura na previsio dos recalques

(interagio solo-estrutura) (MOURA, 1995).

2.3.3.2. Valores Caracteristicos e Valores de Calculo

A aplicagdo do Método dos Estados Limites em estruturas geotécnicas requer o
uso dos coeficientes parciais de seguranca e a selegio de valores caracteristicos dos
parametros do solo (CARDOSO & FERNANDES, 2001).

Considerando uma variavel qualquer de interesse para a seguranga das
fundagoes, pode-se definir como valor caracteristico dessa varidvel o valor que tenha
uma certa probabilidade pré-fixada de ndo ser ultrapassado por valores desfavoraveis a
seguranga estrutural.

Tanto as solicitagdes como as resisténcias t€m sempre seu valor caracteristico
calculado a partir de suas curvas de distribui¢do, sendo usual, no Método dos Estados
Limites, aproximar as curvas de distribuigdo estatisticas auferidas das coletas de dados
referentes a solicitagdo e resisténcia para curvas de distribuigio normal. Mas, quando a
determinagdo de valores caracteristicos € inexequivel, por ndo se ter um conhecimento
estatistico suficiente, ¢ usual recorrer a valores caracteristicos nominais para a
implementagdo do Método dos Estados Limites (CARDOSO & FERNANDES, 2001).

Segundo Cherubini (2001), conhecendo a média e o desvio-padrio, é possivel

determinar o denominado valor caracteristico de acordo com o Eurocode 7 e de posse
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dos valores caracteristicos € possivel determinar os valores de calculo das variaveis de
projeto.

Os valores de calculo sdo os valores a serem adotados na verificagdo da
seguranga da estrutura ao estado limite ultimo e de utilizagdio. Eles correspondem aos
valores caracteristicos ponderados pelos coeficientes de majoragio ou pelos coeficientes

de minoragdo, apresentados no proximo item.

(1) Valor caracteristico das resisténcias

Para os materiais, os valores caracteristicos das resisténcias sdo determinados
considerando-se a dispersdo dos resultados de ensaios experimentais. Admite-se que a
distribuigdo seja normal, sendo o valor caracteristico definido pela expressdo
apresentada a seguir, que corresponde ao quantil de 5% da respectiva distribuigao, ou
seja, pelo menos 95% dos valores das resisténcias dos resultados experimentais devem
ser superiores a Ry:

Ri=R,-1.65.0 (2.2)
Sendo:
e R,,: valor médio das resisténcias dos varios resultados experimentais;
e Ry: valor caracteristico da resisténcia;

e o: desvio padrio dos resultados experimentais.

(2) Valor caracteristico das agdes e solicitagdes

Para a obten¢do dos valores caracteristicos das acdes e solicitagdes, ¢
considerada a incerteza na previsio ou no calculo do seu valor. Os valores
caracteristicos das a¢des devem ser determinados através de dados estatisticos relativos
a dispersio dos valores das agdes considerados. Ndo se dispondo de tais dados, 0s
valores caracteristicos das agoes sdo especificados pelas normas.

Os valores caracteristicos das solicitagdes sdo determinados com o valor
caracteristico das acdes. Esses valores caracteristicos sdo determinados aceitando-se

uma probabilidade a priori de 5% das solicitagdes efetivas serem superiores a eles:
Sx=Sm +1.65.0 ' ' (2.3)

Sendo:

e S,,: valor médio da solicitaco;

e Si: valor caracteristico da solicitagdo;

e o: desvio padrio.



Capitulo 2. Revisdo Bibliogrdfica 33

De acordo com NBR 8681/1984, os valores caracteristicos das agdes sao
definidos em fungdo de sua classificagdo (variavel, permanente, excepcional) e da
variabilidade de sua intensidade, ou seja, de dados estatisticos relativos aos valores das

acoes consideradas.

2.3.3.3. Os Coeficientes Parciais de Seguranca

O Método dos Estados Limites consiste na aplicagdo dos chamados coeficientes
parciais de seguranga como ferramenta na verificagio da seguranga, sendo estes
coeficientes de seguranga especificos a cada estado limite e individuais a cada variavel
do problema, e tem a fungdio de levar em conta as incertezas do projeto, tais como,
aquelas relacionadas as cargas, as propriedades dos materiais, aos modelos tedricos
adotados e, a variabilidade inerente ao substrato geologico-geotécnico (FANG, 1997).

Meyerhof (1969) faz uma homenagem ao professor Brinch Hansen comentando
sobre seu trabalho e sobre suas contribuigdes ao desenvolvimento da Engenharia
Geotécnica. Em Meyerhof (1969) é possivel visualizar os coeficientes de seguranga
globais minimos e os coeficientes parciais de seguranga minimos que devem ser
aplicados aos pardmetros de resisténcia do solo (coesdo e dngulo de atrito) e as cargas,
propostos por Brinch Hansen em 1953. Esses coeficientes sdo similares aos sugeridos
por Brinch Hansen e os que contém o Danish Code of Practice for Foundation
Engineering.

De acordo com a NBR 6122/1996, item 5.6.1.4, o valor de célculo da resisténcia
(ou capacidade de carga) de um elemento de fundagdao pode ser determinado de trés
maneiras:

a) a partir de provas de carga, quando se determina inicialmente sua resisténcia (ou
capacidade de carga) caracteristica;

b) a partir de método semi-empirico ou empirico, quando se determina inicialmente sua
resisténcia (ou capacidade de carga) caracteristica nominal;

¢) quando se empregam métodos teoricos.

Segundo o item 5.6.1.5., no primeiro caso deve-se aplicar o terceiro coeficiente
de ponderagdo conforme a Tabela 2.2. No segundo caso, deve-se aplicar um dos
primeiros coeficientes de ponderacido da Tabela 2.2, dependendo do tipo de fundacao.
No terceiro caso, uma vez que os parametros de resisténcia do solo foram reduzidos por

coeficientes de ponderagdo, conforme Tabela 2.3, para uso nos calculos, o resultado
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obtido ja é o valor de calculo da resisténcia (ou capacidade de carga) do elemento de

fundagdo.

Tabela 2.2. Coeficientes de ponderagio da capacidade de carga de fundagdes (NBR 6122/1996).

Condigio Coeficiente
Fundacdo superficial (sem prova de carga)®”’ 2.2
Fundagdo profunda (sem prova de carga)® 1.5
Fundagio com prova de carga 1.2

(A) Capacidade de carga obtida por método semi-empirico.

Tabela 2.3. Coeficientes de ponderagiio das resisténcias (NBR 6122/1996).

Pardmetros In situ ¥ Laboratério | Correlagdes ™
Tangente do dngulo de atrito L2 1.3 1.4
Cocsio (estabilidade ¢ empuxo de terra) 1.3 L4 1.5
Coesfio (capacidade de carga de fundagdes) 1.4 1.5 1.6

(A) Ensaios CPT, Palheta (Vane, Pressidmetro, conforme a NBR 10905).
(B) Ensaios SPT, Dilatometro.

As agles que podem atuar simultaneamente numa estrutura devem ser
combinadas de forma a acarretarem os efeitos mais desfavoraveis. Estas combinagdes
devem ser feitas com os valores de calculo das solicitagdes.

A norma brasileira de Agdes e Seguranga nas Estruturas NBR 8681/1984
fornece as combinag¢des das agdes para os estados limites ultimos e para os estados
limites de utilizagdo, assim como todos os coeficientes parciais de seguranga
necessarios a aplicacdo do Método dos Estados Limites. Maiores informagdes podem

ser encontradas na propria norma e em Sales et al.(2000).

2.4. A necessidade de uma evolugiio

2.4.1. A NBR 6122/1996 e a atual conjuntura de projeto

Neste item serdo feitas algumas consideragdes a respeito da norma brasileira de
fundagbes NBR 6122/1996 e a respeito da pratica corrente na engenharia de fundagdes
no Brasil com relagdo a atual conjuntura de projeto.

As normas sdo documentos de referéncia, estabelecidos por consenso e

aprovados por um organismo reconhecido, que visam fornecer informagdes suficientes,
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de modo claro, consistente e conciso para auxiliar o engenheiro a tomar decisdes
corretas de forma a produzir um projeto seguro e econémico.

As normas devem dar atengdo a praticidade e a economia, mas a sua principal
fungdo € assegurar niveis minimos de seguranga, que sejam considerados adequados.
Logo, o papel das normas de calculo ¢ apresentar recomendagdes que garantam a
seguranga de todas as estruturas construidas sob sua jurisdicdo e a fungdo de um
engenheiro €, entdo, projetar estruturas que atendam as exigéncias minimas das normas
com relagdo a seguranga, € que sejam, a0 mesmo tempo, praticas e econdmicas
(BERNARDO, 1999; OLIVEIRA, 1998).

E importante destacar que o aparecimento e evolugio das normas técnicas
direcionam a construgdo civil, estabelecendo regras a serem cumpridas pelos projetistas
e construtores. Uma boa norma deve ser facil de consultar e usar e ndo deve impedir o
uso de recursos e procedimentos alternativos, desde que justificados e com a
salvaguarda do nivel de seguranca que a norma estipula (JEARY, 1997).

Quando um novo codigo € proposto, € necessario avaliar a sua performance na
pratica. A calibragdo do codigo é o termo usado para este processo. E importante
reconhecer, entretanto, que as estruturas projetadas por um novo método, em principio,
serdo mais ou menos “robustas” que outras projetadas previamente, o que ¢
perfeitamente aceitavel (BOLTON, 1989).

As normas de fundagdes, geralmente fornecem regras gerais para a realizagdo de
investigagdes preliminares, para a escolha dos valores dos pardmetros geotécnicos
envolvidos no projeto, apresentam modelos de calculos e fornecem coeficientes de
seguranga (OLIVEIRA, 1998).

As normas devem especificar os coeficientes de seguranga objetivando
introduzir no projeto um nivel de seguranga adequado (WHITE, 1993). Os coeficientes
de seguranga especificados ajudam a levar em conta as incertezas no projeto, tais como:
e aquelas relacionadas as cargas,

e as propriedades dos materiais;
e aos modelos tedricos adotados;
o a variabilidade inerente ao solo.

As especificagdes de projeto precisam atender a todas as condigoes de

construgdo e uso. Para isso, o codigo precisa dar detalhes a respeito dos estados limites

e das situagdes de projeto que precisam ser consideradas num projeto e, os estados
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limites especificados precisam ser representativos dos modos de comportamento que
sdo considerados insatisfatorios para a estrutura na classe em consideragdo (BOLTON,
1989: CHERUBINI et al., 1992).

A Norma Brasileira de Fundagdes, NBR 6122/1996: “Projeto e Execugdo de
Fundagdes”, dedica todo o capitulo 5 ao assunto “Cargas e Seguranca nas fundagdes”. A
abordagem dada neste capitulo ao assunto seguranga nas fundagOes apresenta duas
linhas, a primeira empregando coeficientes de seguranga globais e a segunda,
coeficientes de seguranga parciais. A escolha do tipo de abordagem €, segundo a norma,
fungdo do fornecimento ou ndo, no projeto estrutural, da especificagdo dos tipos de
acgoes atuantes (BILFINGER, 2002).

Entretanto, a norma NBR 6122/1996 nao trata da variabilidade das cargas
advindas da estrutura (com excegdio das cargas de vento), das combinagdes entre cargas
permanentes e variaveis e das combinagdes das diversas cargas acidentais. No capitulo
da norma que trata de coeficientes parciais de seguranga, ndo ha mencao as agdes. Os
coeficientes parciais de seguranga fornecidos se referem somente aos esforgos
resistentes. Porém, a NBR 8681/1984: “Acdes e Seguranga nas Estruturas” apresenta
uma discussdo bastante detalhada sobre os coeficientes de seguranga que deverio ser
aplicados as agdes. Com relagdo as resisténcias, estd norma ndo quantifica os
coeficientes parciais de seguranga, tendo em vista que estes dependem da variabilidade
associada a cada material (BILFINGER, 2002).

A verificagdo da seguranga na Engenharia de Fundagoes € ainda hoje, apesar das
normas existentes, um tema que gera muita discussdo e polémica, devido as normas
darem diferentes definicdes de seguranga e diferentes valores de coeficientes de
seguranga minimos (SIMONS, 1981). Pois, a discussdo sobre o uso de coeficientes de
seguranga parciais ou globais, e a propria defini¢ao de coeficiente de seguranga, nao sdo
um consenso no meio da Engenharia Geotécnica, embora a Norma NBR 6122/1996:
“Projeto e Execugdo de Fundagdes”, revisio de abril de 1996, tenha gerado avangos
significativos neste sentido (BILFINGER, 2002).

O conceito de coeficiente de seguranga global € simples e aplicavel, mas existem
problemas na sua utilizagdo pratica, porque ndo € especificado em norma sobre qual
parametro ele dever ser aplicado. A ambigiidade pode ser eliminada se os
procedimentos de projeto para a determinagao da capacidade de carga do solo, da
analise e do célculo, forem estabelecidos pelas normas, entretanto isso raramente

acontece, resultando em falta de uniformidade entre os engenheiros.
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Um exemplo dessa falta de uniformidade € o da escolha do valor de resisténcia
altima ou capacidade de carga a ser utilizado no projeto. Esse valor pode ser obtido de
diversas maneiras resultando em valores diferentes para um mesmo projeto. Por
exemplo, um engenheiro pode escolher o valor médio das resisténcias calculadas,
enquanto outro pode escolher o valor minimo, que ¢ um valor mais conservador. Assim,
para um mesmo valor numérico de coeficiente de seguranga global os niveis de
seguranga serao diferentes.

Kulhawy (1996) apresenta um interessante exemplo em que foi pedido para um
nimero de experientes projetistas que calculassem a capacidade de carga de uma
determinada fundagdo usando suas praticas normais de célculo e adotando um CS = 3.0
(por motivos ilustrativos apenas). O exercicio resultou em cinco diferentes filosofias de
projeto e capacidades de carga que variavam, em média, na proporgio de dois.

A NBR 6122/1996 trouxe profundas alteragdes nos conceitos relativos ao
projeto de fundagdes. A cultura da carga admissivel, calcada na experiéncia pratica e,
baseada no uso de um coeficiente de seguranga global, foi redirecionada para uma nova
cultura da carga caracteristica, baseada na aplicagio de coeficientes de seguranga
parciais. Porém, esta mudanga foi proposta sem uma devida divulgagdo dos
pressupostos cientificos em que foi baseada, gerando inseguranga e resisténcia na sua
adogdo (OLIVEIRA & AOKI, 1998).

Em 1996, a aprovagdo da norma de fundagdes brasileira NBR 6122/1996,
deveria promover a aproximagdo entre os projetos estruturais e os projetos de
fundagdes, pela incorporagio do método semiprobabilistico dos estados limites. No
entanto, o projeto de fundagdes, em sua grande maioria, ainda faz uso do Método das
Cargas Admissiveis, devido, em parte, pela grande resisténcia dos engenheiros em
mudar seus habitos de projeto; resisténcia essa, devida nfo apenas a uma questdo
cultural, mas também, devida a evidente falta de informagdes que os possibilitem
utilizar o novo método.

Segundo Simons (1981), o método dos coeficientes parciais de seguranga esta
presente em varias normas e recomendagoes de projeto em todo o mundo, entretanto, o
seu uso ainda ndo prevalece na Engenharia de Fundagdes devido a este ainda ser pouco
compreendido e difundido entre os engenheiros de fundagdes.

Para a aplicagdo do método semiprobabilistico dos estados limites sao

necessarias duas alteragdes essenciais nas rotinas de trabalho dos projetistas de
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fundagdes: calcular os valores de célculo e subordinar as etapas de projeto aos possiveis
estados limites da fundagdo considerada.

Entretanto, a obtengio dos valores de calculo das solicitagdes e resisténcias traz
inimeras dificuldades de ordem pratica, devido as muitas controvérsias sobre a
defini¢do e a obtengdo dos valores caracteristicos na Engenharia de Fundag¢des. Porém,
a subordinagio das etapas de projeto aos possiveis estados limites traz um
aprimoramento geral da técnica de projetar fundagdes, evitando-se omissdes que podem
conduzir a colapsos catastroficos. Mas, para isso, faz-se altamente necessario que na
normalizagio do projeto de fundagdes sejam especificados os estados limites, os
coeficientes de ponderagdo, as regras de combinagdo das agdes, e os recalques limites
para estruturas convencionais envolvidos na verificagdo da seguranca.

Neste contexto, ¢ valida a observa¢do do Committee on Reliability Methods for
Risk Mitigation in Geotechnical Engineering, em 1995 (KULHAWY, 1996), ao afirmar
que na pratica da Engenharia Geotécnica, principalmente nas areas mais convencionais,
como a Engenharia de Fundagbes e Barragens, onde existem métodos consagrados
disponiveis que refletem décadas de pratica profissional, os engenheiros tém visto pouca
necessidade de mudar de métodos que os servem bem, para novos e ndo-testados
métodos com beneficios potenciais questionaveis.

Essa observagdo é contestada veementemente por Kulhawy (1996) ao afirmar
que ndo se deve considerar como boa a pratica convencional de projeto na Geotecnia,
por apresentar, relativamente, poucos colapsos. Isso ndo significa, necessariamente, que
a pratica de projeto é otima ou mesmo satisfatoria, mas pode significar que ha muito
conservadorismo embutido no processo de projeto e que talvez as fundagdes nunca
tiveram que suportar as reais solicitagdes de projeto.

Pode-se assim dizer com certeza que, em nosso pais, a técnica de projeto de
fundagoes ndo tem recebido o tratamento cientifico adequado. Essa afirmagdo pode ser
comprovada ao se considerar qudo pequeno é o nimero de conceitos gerais
estabelecidos com base cientifica e utilizados na técnica das fundagoes (VELLOSO &
LOPES, 1996).

A escolha dos valores dos pardmetros geotécnicos € funcdo de varios fatores e
sujeita a muitas variabilidades e incertezas (OLIVEIRA, 1998). Nao ha resposta unica
para questdes, tais como:

o Que valores de parametros de resisténcia e de deformagéo sdo mais apropriados para

fins de projeto 7,
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e Como proceder para obter o valor caracteristico a partir de provas de cargas ?,

e Qual deve ser o tipo e o numero de ensaios ?,

e Qual é o valor caracteristico nominal a ser adotado quando mais de um ensaio ¢
utilizado para determinar a capacidade de carga do solo ?.

Na NBR 6122/1996 ndo fornece a definigio de valor caracteristico, assim
dependendo da experiéncia e julgamento, diferentes engenheiros podem interpretar de
diferentes formas e chegar a valores de calculo os mais diversos e incoerentes para um
mesmo projeto.

O Eurocode 7 sugere, sob forma de recomendagdo, que o valor caracteristico
deve ser obtido a partir de resultados experimentais, porém, reconhecendo as
dificuldades de obtengdo de dados para analises estatisticas, permite a adogdo de valores
nominais para os parimetros de resisténcia do solo (CHERUBINI, 2000).

Segundo a NBR 6122/1996, o valor da capacidade de carga pode ser
determinado de trés diferentes maneiras: a partir de provas de carga, a partir de métodos
tedricos e a partir de modelos semi-empiricos ou empiricos. Como nos dois ultimos
casos, a capacidade de carga é, geralmente, calculada através de modelos baseados em
pardmetros de resisténcia do solo obtidos em laboratorio ou em alguns poucos ensaios
in sifu, em numero insuficiente para constituir estudo estatistico, convencionou-se
chamar a capacidade de carga obtida através destes métodos de capacidade de carga
caracteristica nominal.

Quando se utilizam métodos teoricos, a capacidade de carga de calculo ¢ obtida
introduzindo em um modelo analitico os valores de calculo dos pardmetros de
resisténcia do solo, obtidos a partir dos valores caracteristicos ou valores caracteristicos
nominais minorados por seus respectivos coeficientes de seguranga.

Estes métodos sdo conhecidos como Métodos das Resisténcias Fatoradas.
Porém, uma das questdes mais dificeis a ser solucionada na norma NBR 6122/1996, ¢ a
defini¢io dos valores caracteristicos dos pardmetros de resisténcia do solo com base nos
ensaios /11 sifu e de laboratorio.

Esta dificuldade deve-se sobretudo ao fato de que, enquanto na Engenharia
Estrutural é relativamente facil obter o niimero necessario de medigdes dos pardmetros
(pesos especificos, resisténcias, etc.) dos materiais construtivos, e logo obter os
respectivos valores médios, desvios padrdes e valores caracteristicos; na Engenharia
Geotécnica, na melhor das hipoteses, dispde-se de um resultado estatistico de poucas

amostras geotécnicas colhidas, durante a fase de prospecgdo do solo. Ha, portanto, uma
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dificuldade em selecionar pardmetros de resisténcia que sejam representativos das
condigdes do solo in situ (MAGNAN, 1989).

No entanto, a maioria dos projetos de fundagdes profundas executados no Brasil,
baseia-se em formulas empiricas e semi-empiricas para a determinagdo da carga de
ruptura do solo, sendo que as correlagdes mais comuns utilizam os ensaios SPT e CPT.
Como essas formulas nio empregam os parametros coesdo e atrito no calculo da
resisténcia do solo, outro procedimento deve ser empregado para obter a capacidade de
carga de calculo (MASCHWITZ & CUNZE, 1989).

Uma alternativa consiste em aplicar coeficientes de minoragdo diretamente aos
valores de capacidade de carga caracteristica ou caracteristica nominal obtidos através
dos métodos empiricos ou semi-empiricos. Este procedimento ¢ equivalente ao Método
das Resisténcias ndo Fatoradas, ou seja, combina todas as incertezas associadas a
resisténcia em um Unico coeficiente de seguranga.

O critério geral de seguranga é comparar os valores de céalculo da capacidade de
carga com os valores de calculo das solicitagdes, verificando todos os possiveis estados
limites. Estes valores sdo obtidos a partir dos valores médios ou caracteristicos
correspondentes, pela divisdo por coeficientes de ponderagdo adequados. O coeficiente
de minoragdo da capacidade de carga geralmente modifica toda a expressdo de calculo,
mas em algumas normas, estes coeficientes podem atuar nas parcelas individuais da
expressio (ponta e/ou atrito lateral). Esta divisio tem como objetivo reduzir, a
probabilidade de ocorréncia de valores desfavoraveis, a niveis aceitaveis.

Admitindo que se dispde de um nimero adequado de ensaios in sifu para
realizagiio de um estudo estatistico, e que a distribuigdo de probabilidade da capacidade
de carga ¢ normal, aceita-se geralmente a probabilidade de obter até 5% dos resultados
experimentais abaixo do valor representativo. Quando ndo se dispde de ensaios em
quantidade suficiente para efetuar um estudo estatistico, o valor da capacidade de carga
estabelecido ¢ denominado de capacidade de carga caracteristica nominal (LACASSE &
NADIM, 1997).

Deve-se destacar, que os modelos analiticos de base empirica e semi-empirica
sdo apenas aplicaveis dentro de uma faixa de condigdes especificas incluidas em seu
processo de calibragdo, a extrapolagdo além dessas condigdes pode, potencialmente
resultar em previsdes erréneas do desempenho da fundagao.

Segundo Velloso & Lopes (1996), na fase de projeto, geralmente existe uma

certa “timidez” por parte dos projetistas em solicitar ensaios para bem caracterizar os
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pardmetros, o que resulta em informagdes limitadas e escassas para efeito de
amostragem., ficando o conhecimento do solo, quase sempre, restrito ao que fornecem,
algumas poucas sondagens a percussdo de simples reconhecimento.

Bilfinger (2002) comenta que na realizagdo de um projeto de fundagdes, ha uma
grande dificuldade em avaliar qual deve ser a sondagem representativa do subsolo local.
Diversas s@o as formas de consideragao de investigagoes:

e Divisdo da area da obra em sub-areas de influéncia para cada sondagem;

e Escolha de uma sondagem “média” como representativa,

e Escolha de uma sondagem “ruim” como representativa;

e Montagem de uma sondagem ficticia, baseada em valores médios para cada
profundidade (calculados a partir de todas as sondagens),

e Montagem de uma sondagem ficticia, baseada em valores minimos para cada
profundidade (calculados a partir de todas as sondagens); etc.

Logicamente que cada uma das possibilidades tem os seus defensores e que cada
uma resulta em uma previsdo diferente. Pois, ndo existe nenhuma metodologia indicada
pela Norma Brasileira, o que da ao engenheiro de funda¢des uma grande liberdade de
elaborar o “seu” procedimento de projeto, padronizado ou adaptavel a cada tipo de obra
que enfrenta (BILFINGER, 2002).

Um ponto a ser ressaltado, ¢ que a execugdo de obras de fundagdes em estacas
cravadas, com raras excegdes, esta sempre vinculada aos chamados controles de campo:
nega, repique, comprimento cravado e diagrama de cravagdo. Segundo Bilfinger (2002),
o controle de execugdo de uma obra pode conduzir ao aumento da seguranga desta. Pois,
a medida de dados como nega, repique e registro de comprimento cravado para cada
estaca da obra tem-se demonstrado bastante util como critério de uniformidade da
capacidade de carga de um estaqueamento.

Sabe-se que em uma obra na qual existe um controle efetivo de cravagdo pode
apresentar menor dispersdo da capacidade de carga, e assim, apresentar mais seguranga
em relagiio & mesma obra sem controle ou com um controle expedito. Logo, a realizagdo
ou ndo de um controle durante o processo de execucdo de uma fundagio influi na
seguranga da mesma. Sendo assim, a existéncia ou ndo de um controle executivo
deveria ser levado em considera¢do pela norma, por este influenciar na seguranga de

uma fundagdo (BILFINGER, 2002; PAIKOWSKY & STENERSEN, 2000).



Capitulo 2. Revisdo Bibliografica 42

2.4.2. As deficiéncias do Coeficiente de Seguranca Global

Para assegurar uma racional seguranga na Engenharia de Fundagdes, os projetos
sdo usualmente realizados introduzindo nas analises um coeficiente de seguranga que
pode ser definidlo como a razdo entre a resisténcia e a solicitagdes atuantes
(MEYERHOF, 1969).

No Método das Cargas Admissiveis, os coeficientes de seguranga globais
introduzem uma conveniente distancia entre a situagdo de utilizacdo da fundagdo e
aquela que corresponderia a uma ruina. Geralmente a medida desta distancia, €
representada pela razdo entre a resisténcia média e a solicitagdio média. Logo, as
solicitagdes e as resisténcias sdo consideradas deterministicas, ou seja, representadas por
valores tnicos. Quando o coeficiente de seguranga global se iguala a um, teoricamente,
atingi-se uma condi¢do limite, pois as resisténcias se igualam as solicitagdes, ou seja,
tem se a ruptura do sistema. Entretanto, na realidade existem intimeras variabilidades e
incertezas na determinagdo dos reais valores de solicitagdes e resisténcias, o que implica
na existéncia de distribui¢des de freqiiéncia para ambos.

Segundo DUNCAN (2000), a selegio do valor do coeficiente de seguranga
deveria considerar:

e As incertezas implicitas nos parametros utilizados no calculo.
e As consequiéncias de uma falha ou de um comportamento insatisfatorio.

Os coeficientes de seguranga usados na pratica geotécnica convencional sdo, em
geral, baseados na experiéncia. Entretanto, ¢ comum o uso do mesmo valor de
coeficiente de seguranga independente do grau de incerteza envolvido no célculo
(DUNCAN, 2000).

Segundo Basma (1994), o procedimento comum de projeto ¢ assegurar um
coeficiente de seguranga adequado. Entretanto, ha basicamente dois problemas nesse
comportamento. O primeiro refere-se ao fato dos coeficientes de seguranga serem
igualmente aplicados aos casos em que o macigo de solos € composto por solos
homogéneos ou quando este € composto por solos extremamente heterogéneos. O
segundo problema, é que, em ambos os casos, os valores dos coeficientes de seguranca
selecionados podem ser elevados, resultando em projetos antiecondmicos ou, podem ser
baixos, o que pode conduzir a projetos inseguros. Neste ultimo caso, em geral, o
coeficiente de seguranga ¢ usualmente baseado na experiéncia e precisa ser assegurado

por um especialista.
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Segundo Duncan (2000), o mesmo valor do coeficiente de seguranga é aplicado
as condigdes envolvendo diferentes graus de incerteza e isto ndo € logico. Lacasse &
Nadim (1997) afirmam que o coeficiente de seguranga ndo ¢ um indicador suficiente do
nivel de seguranga, porque as incertezas existentes nos valores dos parametros usados
na analise, afetam a probabilidade de ruina e essas incertezas ndao sao explicitas em um
calculo deterministico usando o coeficiente de seguranga.

Observando as curvas de distribui¢do dos valores de solicitagdes e a curva de
distribuigdo dos valores de resisténcias, nota-se uma regido de sobreposi¢do entre elas,
que esta diretamente relacionada com a probabilidade de ruina. Quando as duas curvas
ficam graficamente mais afastadas, a probabilidade de ruina diminui; de modo
contrario, a probabilidade de ruina aumenta a medida que as curvas ficam mais
proximas (ANG & TANG, 1984).

Assim, para se reduzir a probabilidade de ruina, deve-se diminuir a regido de
sobreposicdo entre as curvas e, para isso, pode-se:

(1) adotar um coeficiente de seguranga global maior, diminuindo a regido de

sobreposi¢do entre as curvas, o que depende da posigio relativa de /.. (x) ¢ £, ()), que

pode ser “medida” pelo coeficiente de seguranga global (ji. / py) ou pela margem de

seguranga media (1L - 1ty). Observe a Figura 2.1.

Xouy

Figura 2.1. Efeito da posi¢io relativa de fy{x) e fy(v) na probabilidade de ruina (ANG & TANG, 1984).

(2) ou manter as mesmas medias, e portanto, o mesmo coeficiente de seguranga global e
adotar um melhor controle, para se ter curvas com menor dispersdo, pois a regido
sobreposta, também depende, do grau de dispersdo de f,(x) e f, (). Logo, dispersdes
menores, expressas em termos de menores coeficientes de variagdo, resultam numa

menor probabilidade de ruina, como pode ser observado na Figura 2.2.
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Figura 2.2. Efeito das dispersoes de fy(x) e fi(3) na probabilidade de ruina (ANG & TANG, 1984).

Portanto, conclui-se que qualquer medida de seguranga confiavel deve ser
fun¢do da posigdo relativa de fy(X) e fy(Y), e do grau de dispersdo dessas curvas.
Logo, conclui-se que o coeficiente de seguranga global ¢ uma ferramenta deficiente para
garantir a seguranga de uma obra por nao considerar a dispersao existente. Pois, ao nao
estar vinculado a probabilidade de ruina, ndo quantifica a seguranga existente.
Conseqiientemente, pode-se encontrar obras com o mesmo coeficiente e probabilidades
de ruina diferentes, e obras com coeficientes de seguranga diferentes e probabilidades
de ruina iguais.

Como discutido por Li ¢ Lumb (1987) e Nadim e Lacasse (1999), o coeficiente
de seguranga ndo é um bom indicador do nivel de seguranga. Pois, uma estrutura
geotécnica com um elevado coeficiente de seguranga pode ter um risco de falha maior
que uma estrutura similar com um baixo coeficiente de seguranga, dependendo da
precisio do modelo usado na analise, e das incertezas existentes na determinagdo dos
pardmetros envolvidos (L1 & LAM, 2001).

Sendo neste contexto, que se insere o estudo da Teoria da Confiabilidade, por se
tratar da ferramenta mais adequada na tentativa de quantificar a seguranca, a

confiabilidade, as variabilidades e as incertezas da Engenharia de Fundagoes.



CAPITULO

CONFIABILIDADE DE SISTEMAS DE ENGENHARIA

3.1. Confiabilidade de Sistemas

Um dos principais objetivos da engenharia ¢ garantir a seguranga ¢ o
desempenho satisfatorio das estruturas com o maximo de economia possivel. Atingir
esse objetivo, entretanto, geralmente ndo € um problema simples, particularmente pelo
grande numero de sistemas estruturais existentes (ANG & TANG, 1984).

Segundo Ang & Tang (1984), os sistemas estruturais podem falhar ao
desempenhar as fungdes para as quais foram projetados, pois o risco estd sempre
implicito nesses sistemas. Entretanto, a maioria dos projetos de sistemas de engenharia
podem ser bem sucedidos sem o conhecimento completo das informagdes; assim, a
garantia de desempenho raramente é perfeita. Além disso, muitas decisdes requeridas
durante o processo de projeto e calculo sdo tomadas, invariavelmente, sob condigdes de
incertezas. Portanto, ha sempre alguma probabilidade de falha ou mau desempenho
associado s suas conseqiiéncias adversas; assim o risco sera sempre inevitavel. Sob tais
condigbes, ndo é viavel, pratica e/ou economicamente, garantir seguranga ou
desempenho absolutos dos sistemas de engenharia.

No caso de uma estrutura, sua seguranca é, claramente, uma fun¢do da maxima
acdo (ou combinagdo de agdes) que lhe pode ser imposta durante seu tempo de vida util
¢ dependerd também da resisténcia ou capacidade dessa estrutura ou de seus

componentes, de suportar essas agoes.
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Como a maxima a¢iio da vida util de uma estrutura e sua capacidade real sdo
dificeis de serem previstas exatamente e qualquer previsdo estd sujeita a incertezas, a
garantia absoluta da seguranga de uma estrutura é impossivel. Na realidade, seguranga
ou desempenho somente podem ser garantidos em termos da probabilidade de que a
resisténcia disponivel (ou capacidade estrutural) sera suficiente para resistir a maxima
acdo ou combinagdo de agdes que podera ocorrer durante a vida atil da estrutura. E
dentro desse contexto que a Confiabilidade Estrutural encontra seu campo de atuagao
(ANG & TANG, 1984).

Segundo Soares (2001), alguns dos principais interesses do uso da analise de
confiabilidade sdo:

o Fornecer um bom conhecimento das incertezas existentes na previsio do
comportamento estrutural,

o Proporcionar um tratamento realistico das incertezas e calibrar os coeficientes
parciais de seguranga;

o Oferecer uma real medida de seguranga e, conseqiientemente, melhorar a estimativa
do risco existente;

o O projeto pode ser mais bem dimensionado e, conseqiientemente, mais econdmico,
possibilitando uma distribuigfio 6tima de materiais entre os elementos estruturais,

o Possibilitar a administragdo de um sistema existente com um custo 6timo para um

dado nivel de seguranca.

3.2. Analise e verifica¢io da Confiabilidade

3.2.1. Problema basico

Problemas de confiabilidade em engenharia podem ser definidos como a
determinagdo da capacidade de um sistema para atender a determinadas condigdes
(exigéncias). Na consideragdo da seguranga de uma estrutura, a preocupagdo € assegurar
que sua resisténcia seja suficiente para suportar a atuagdo da maxima agdo ou
combinagiio de agdes durante toda a sua vida util (ANG & TANG, 1984).

Tradicionalmente, a seguranga de sistemas estruturais é alcangada através da
utilizagio de coeficientes ou margens de seguranga e adogdo de suposigoes
conservadoras nos métodos de calculo, visando assegurar uma minima condigdo de
resisténcia para suportar a atuagdo das maximas solicitagoes previstas (ANG & TANG,

1984).
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Freqiientemente, a seguranga é definida com base em juizos subjetivos e a
suficiéncia ou insuficiéncia das "margens" aplicadas podem ser avaliadas ou calibradas
somente em termos de experiéncias passadas com sistemas estruturais semelhantes
(ANG & TANG, 1984).

E dificil quantificar a eficiéncia da aproximagéo tradicional e ha caréncia de
bases logicas para o estudo das incertezas, conseqiientemente, oS niveis reais de
seguranga e confiabilidade nfo podem ser calculados quantitativamente. Além disso,
para novos sistemas em que ndo ha ainda bases anteriores para calibra¢do, o problema
de assegurar o bom desempenho estrutural se torna extremamente dificil (ANG &
TANG, 1984).

Na realidade, a determinacdo da resisténcia disponivel bem como da maxima
solicitagio que pode atuar na estrutura ndo sdo problemas simples. Estimativas e
previsdes sdo sempre necessarias para esses tipos de problemas, incertezas sdo
inevitaveis pela simples razdo de que as informagoes relativas aos problemas de
engenharia serem invariavelmente incompletas. Diante de tais incertezas, a resisténcia
disponivel e a solicitagiio real ndo podem ser determinadas precisamente; mas podem
ser descritas como pertencentes a determinados intervalos, podendo ser modeladas
como variaveis aleatorias (ANG & TANG, 1984).

Varidveis aleatérias sio grandezas que possuem uma probabilidade de
ocorréncia associada a cada valor do seu campo de variagdo. Assim, a Teoria da
Confiabilidade ¢ considerada como um método probabilistico de verificagdo da
seguranga por considerar as varidveis estruturais como grandezas aleatorias
(SOARES, 2001).

Neste contexto, da inicio o estudo da Teoria da Confiabilidade. Primeiramente,
inicia-se o estudo da confiabilidade de sistemas pelo problema mais simples, para so
posteriormente abordar os problemas mais gerais, que sdo mais complexos. Destaca-se
que este capitulo teve por base os trabalhos de Ang & Tang (1884) e Melchers (1987).

O Anexo A apresenta os principais conceitos de Estatistica e Probabilidade
necessarios ao desenvolvimento e compreensdo do trabalho. Este anexo foi elaborado
com base nos trabalhos de Magalhdes & Lima (2002), Meyer (1972), Spiegel (1978) e
Costa Neto & Cymbalista (1974).

Nesses termos, portanto, a seguranca de um sistema pode ser mais
realisticamente medida em termos de probabilidade. Dessa forma, com a intengdo de

apresentar os conceitos basicos de avaliagio da confiabilidade definem-se as seguintes
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variaveis aleatorias continuas (ANG & TANG, 1984):
-~ X = resisténcia ou capacidade resistente do sistema.
v . ¥ =solicitagdo atuante no sistema.

O problema basico da confiabilidade estrutural considera a atuagdo de somente
uma solicitagdo ¥ suportada pela resisténcia X . Sabendo que uma estrutura entra em
colapso se a sua resisténcia inerente X' for menor do que a solicitagdo nela atuante V', o
objetivo da analise de confiabilidade é assegurar que o evento (X > V) ocorra durante
toda a vida (til da estrutura (MELCHERS, 1987, BERNARDO, 1999). Ou seja,

(X >Y),Vtel0,T]
na qual [0, 7] é o intervalo de tempo previsto para vida Gtil da estrutura.

No entanto, essa garantia é somente possivel em termos da probabilidade:
P(X > 7). Esta probabilidade, portanto, representa a medida realista da probabilidade
de seguranga ou confiabilidade de uma estrutura, pg. Inversamente, a probabilidade do
evento complementar, P(X < Y), é a medida correspondente da nao-confiabilidade ou
da probabilidade de falha, p, (ANG & TANG, 1984). Ou seja,

pr=P(X<Y)=1-P(X>Y)

Tanto X como Y sdo descritas por suas distribuigdes de probabilidade.
Supondo que as distribuigdes de probabilidade das duas variaveis aleatorias X e V'
sejam conhecidas (F'y(x) ou fy(x) e Iy(y) ou fy(y)), a probabilidade de falha

pode ser determinada por:

P =P(X<Y)=> P(X<YIY=y).P(Y=y) (3.1)

todos
Considerando X e ¥ estatisticamente independentes:
PIX «¥IY =py)=PX <) (3.2)
Substituindo (3.2) em (3.1), tem-se:

pe = P(X <Y)= S P(X < p).P(Y = y) (3.3)

todos



Capitulo 3. Confiabilidade de Sistemas de Engenharia 49

Para X e Y continuos, a probabilidade de falha pode ser determinada pela
integragdo da fungdo densidade de probabilidade conjunta fy y(x,y) das varidveis
aleatorias X e ¥, sob o dominio de falha D, , isto €, sob a condigfio de que (X <¥).

Assim a equagdo (3.1) sera escrita como:

Dy = H fX.}'('Y' y)dxdy = J‘.[f\i (x,y)dxdy (3.4a)
D AN<Y
ou melhor,
+oo [y
P = J' { '[_f‘\..},(x, v) clx} dy (3.4b)

conseqiientemente, a correspondente probabilidade de seguranga ou confiabilidade

consiste na integragdo da fungdo densidade de probabilidade conjunta f, , (x,y), sob o

dominio de seguranga Dy, isto é, sob a condigdo de que (X >V), ou seja,

+m

ps = [[ferCopydcdy = [[ [ y(xy)drdy = |
X>Y

Ds

[jf e (% 2) dy} dx (3.5a)

Se a solicitagio e a resisténcia forem variaveis aleatorias continuas e

estatisticamente independentes (ANG & TANG, 1984):
fx,r (x,y) = [ ()./y (¥) (3.6)

Dessa forma, a fungdo de densidade conjunta f, ,(x,y), das varidveis aleatorias

X e Y, presente nas expressdes anteriores, pode ser substituida pelo produto de suas
fungdes de densidade de probabilidade f(x) e f,(y). Assim, a expressdo (3.4a) para

X e Y estatisticamente independentes passa a ser escrita da seguinte forma:
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pe = [[ Fex Comydsdy = [[ £ )Sy dxdy = [[ fie(x) Sy () sy (3.7a)
Dg D X<V

Esta expressdo também pode ser escrita como:

+u oy

Pe = f If (X)L dedy = Tﬂ g y){ j.fx (x) ci\} dy (3.7b)

) — —n

Integrando a fungdo densidade f,(x)dx de —w a y, tem-se a fungdo de

distribui¢do acumulada de X em y, /. (y), ou seja:
y
Fe(9) = [P(X) < y1= | fe(x)d (3.8)
Logo a equagio (3.7b) reduz-se a:
pr = [FeO)S ) dy (3.7¢)

Entretanto, como as varidveis aleatérias X e Y sdo essencialmente ndo
negativas, pode-se substituir o limite inferior das integrais anteriores de —w por 0.

Assim, as expressoes: (3.4b), (3.5a) e (3.7¢) podem ser escritas, respectivamente, como:

Pr= T [:[f\; (x,») d-\':| dy (3.4c)
Ps = f [I.f_\-,}- (x,») dy} dx (3.5b)

Pe = [FeDA () dy (3.7d)
0
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A equagio (3.7d) representa a probabilidade de falha calculada pela integragdo
em relagdo a y, podendo ser representada pela Figura 3.1 na qual as fungdes [y (x) e
Jfy(») estdo plotadas no mesmo eixo. No entanto, a probabilidade de falha pode

também ser formulada através da integragdo em relagdo a x, como se segue:
+ w
Pp = j [1=Fo(x)].f(x).dx (3.7¢)
0

ﬁfp‘r

drea = F‘Q / \

\ [y (%)

Xou )y

A 4

——

regifio de sobreposigio

Figura 3.1. Fungoes densidade de probabilidade de X e V',
Sy (x) e fy(y), respectivamente (ANG & TANG, 1984).

Paralelamente, a correspondente probabilidade de seguranga ou confiabilidade
(nfio falha) também pode ser quantificada como o complemento da probabilidade de

falha, ou seja, pode ser representada da seguinte forma:

Ps=1-Pr (3.9)

Observando a Figura 3.1 e a integral (3.7d) pode-se notar que a falha é causada

devido a ocorréncia simultdnea de dois eventos:

o 1° evento: ocorréncia de um valor de solicitagdo especifico, ou seja, ¥ = y. A

probabilidade de ¥ = y ¢é dada por:

P(y<sY<y+dy)=f,dy (3.10)

e 2° evento: ocorréncia de valores de resisténcia inferiores a este valor de solicitagao,

ou seja, X < y, cuja probabilidade € dada por:
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,
P(X <y)= [fe(x)ds=Fyi(y) (3.11)

Admitindo que os dois eventos sdo independentes, a probabilidade de que eles

ocorram simultaneamente ¢é igual ao produto de suas probabilidades individuais, ou seja:

Y
PX<yoy<Y<y+dy)= f,()dy. [ fy(x)dx (3.12)

—0

Mas, como a falha pode ocorrer para qualquer valor de y, deve-se integrar

/y (¥)dy ao longo de todos os valores de y, ou seja:

+ o ¥
P(X<yny<Y<y+dy)= _[ Iy (). J.fX(.\') dx .dy (3.13)
—a0 —o0

que corresponde a expressdo (3.7b).

Em resumo, se ¥ =y a probabilidade de falha sera /. (y), mas como,
y <Y < y+dy esta associado a probabilidade f, (y) dy, a integragdo ao longo de
todos os valores de ¥ conduz a probabilidade de falha.

Como mostrado graficamente na Figura 3.1 e discutido no capitulo anterior,
sabe-se que a sobreposigdo das curvas f,(x) e f,(y) representa uma medida
qualitativa da probabilidade de falha, p,. .

A regifio de sobreposig¢do depende da posigdo relativa e do grau de dispersdo de

fy(x) e f,(¥). Pois, quando as duas curvas ficam graficamente mais afastadas, a
probabilidade de falha, p,, diminui, enquanto que, de modo contrario, quando as
curvas ficam mais proximas, a probabilidade de falha, p., aumenta.

Sabe-se que a posigdo relativa entre as duas curvas, f,.(x) e f,(y), pode ser
medida pela relagdo entre as médias, (u, /u;), denominada de coeficiente de

seguranga central ou pela diferenga entre as médias das variaveis aleatorias X e V',

(44, — ), denominada de margem de seguranga média; enquanto que o grau de
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dispersdo pode ser expresso em termos dos coeficientes de variagdo, J, € J;, ou pelos
desvios padroes, o, € o,.
Sendo assim, conclui-se que a probabilidade de falha é fun¢do de u,., 1, 6, e

O, , ou seja:

Pr ~ 8(ly, fy ; Oy, 0y) (3.14)

Logo, conclui-se que qualquer medida de seguranga confidvel deve ser fungdo

da posigio relativa de f,(x) e f,(y), bem como do grau de dispersio dessas curvas.
Porém, teoricamente, a probabilidade de falha, p,, também depende da forma de

Je(x) e £y ().

3.2.2. Formula¢io Geral

No entanto, pode-se observar que toda a formulagio anterior foi obtida

considerando apenas duas variaveis aleatorias (17=2), a resisténcia X e solicitagdo ¥ .

Contudo, para muitos problemas de engenharia, a formulagdo apresentada ndo ¢
inteiramente adequada, ja que pode ndo ser possivel reduzir o problema da
confiabilidade estrutural a uma simples formulagdo X wversus Y . Pois, a confiabilidade
de um sistema de engenharia pode envolver variaveis multiplas, ou seja, pode depender

de mais de duas variaveis aleatorias (7> 2) (ANG & TANG, 1984).

Em particular, as variaveis aleatorias resisténcia X e solicitagio Y podem,
respectivamente, ser fungdes de varias outras variaveis aleatorias. Como exemplo, a
resisténcia X ¢é fungfio das propriedades dos materiais, das dimensdes, etc; enquanto
que a solicitagio ¥ ¢é fungdo das cargas aplicadas, da interagdo solo-estrutura, etc; onde
cada qual, pode ser uma variavel aleatoria.

As variaveis fundamentais, que definem e caracterizam o comportamento e a
seguranga de uma estrutura, sdo chamadas de varidveis basicas de cdlculo ou de
projeto. Elas sdo, geralmente, as variaveis empregadas na analise e no projeto estrutural
convencional. Exemplos tipicos de variaveis basicas sdo as dimensoes, densidades,
pesos proprios, materiais, cargas, resisténcias, etc. Como exemplo, a resisténcia a

compressio do concreto é considerada uma variavel basica, embora possa ser fung¢do de
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outras variaveis fundamentais, tais como a quantidade de cimento, a relagdo
4gua/cimento, dimensdes e resisténcia do agregado, etc. No entanto, essas ultimas
variaveis ndo sdo empregadas diretamente nos calculos em um projeto estrutural, logo,
ndo sdo consideradas variaveis basicas (ANG & TANG, 1984).

As distribui¢des de probabilidade para as variaveis basicas podem ser obtidas
por inferéncia direta dos dados observados, por avaliagio subjetiva ou por alguma
combinagiio dessas técnicas. No entanto, na pratica, alguma influéncia subjetiva esta
sempre presente, ja que, raramente, existem dados suficientes disponiveis para
identificar, com certeza, apenas uma distribui¢do de probabilidade como apropriada.
Tudo isso confirma que observagdes passadas e a experiéncia com estruturas similares
devem ser usadas na avaliagdo da estrutura em consideragdo.

Com as variaveis basicas e suas distribuigdes de probabilidade estabelecidas o
problema resisténcia versus solicitagio pode ser generalizado. Assim, a forma
simplificada da equagdio de calculo da probabilidade de falha para apenas duas
variaveis, resisténcia e solicitagio, n =2, pode ser substituida por uma equagido
expressa diretamente em termos das n variaveis basicas de calculo ou de projeto. Esta
generalizagio ¢ freqiientemente necessaria em engenharia, particularmente quando o
problema deve ser formulado em termos das variaveis basicas de cdalculo ou de projeto.

Num sentido mais amplo, a confiabilidade de um sistema de engenharia pode ser
definida como probabilidade que o mesmo apresenta de desempenhar suas fungdes ou
missdes pretendidas. O nivel de desempenho de um sistema, obviamente dependerd das
propriedades deste sistema. Neste contexto, e para a proposta de uma formulagdo geral,

define-se a fungdo desempeiho, g(f ), como uma fungdo que envolve todas as variaveis

basicas relevantes e determina o desempenho ou estado do sistema. Assim,
g(X)=g(x,.x,,..X,) (3.15)

onde X =(X,,X,,..,X,) éum vetor de varidveis aleatorias basicas de cdlculo ou de
projeto do sistema. Logo, a exigéncia de desempenho limitante pode ser definida como

g()_( ) =0, que é a chamada equagdo de estado limite do sistema. Segue, portanto, que:

[g()? )> 0]= representa o “estado seguro” do sistema.

[g(/? )< 0] = representa o “estado de falha” do sistema.
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Geometricamente, a fungéo g()? ) ¢é definida no espago variavel basico, que €
um espago n-dimensional no qual estdo todos os possiveis valores de X . Isto significa

que sendo ¥ um ponto de coordenadas x,X,,...X,, ou seja, ¥=(x,x,,.,X,),
representa a situagdo em que as variaveis basicas do vetor X=X, 4,,..X )
assumem os valores Xx,,x,,...,x,, respectivamente.

Neste contexto, a equagdo de estado limite, g(f ):O, ¢ uma superficie n-
dimensional que pode ser chamada de “superficie de falha”. De um lado da superficie

de falha esta o “estado seguro”, g(f )> 0, ao passo que do outro lado esta o “estado
de falha”, g(F) <0.

Sendo assim, a probabilidade de falha ¢ dada por:

pr=Plg(X)<0] (3.16a)

Entdo, se a fungdo densidade de probabilidade conjunta das variaveis basicas de

projeto X, X,,.., X, €afungdo [y , (x,,x,,...,x,), a probabilidade de falha sera

dada, na forma escalar, por:
Pp = Ig (?)< 0"'_‘--ff\’laiYZr-an (R X0 50005 Xip ) X, AR50 iy (3.16b)

ou, de forma abreviada, em notagdo vetorial:
Pp = j'g (¥) < o /3 (%) dx (3.16¢)

A equagdo anterior representa a solugdo analitica de um problema de
confiabilidade e, nada mais é do que a integral de volume da fungdo densidade de
probabilidade conjunta das variaveis basicas de projeto f3(X) sobre a regifio de falha,
g(f )<0. Inversamente, a probabilidade de seguranga ou confiabilidade sera dada pela

integral de volume de f7(X) sobre a regido de seguranga, g(,? )> 0, ou seja:
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Ps = Jg (T) N ijr(.\_‘) dx (3.17)

Na pratica, entretanto, o desenvolvimento quantitativo (a quantificagdo) da
verdadeira confiabilidade ndo € uma tarefa simples. As informag¢des sobre as variaveis
escolhidas para representar um determinado modelo sdo sempre limitadas, o que impede
que se conhega, a rigor, as formas corretas de fy(x), fy(y) e fyy(x,y). As
informagoes disponiveis podem ser suficientes somente para calcular os principais
pardmetros estatisticos (ou primeiros momentos) de X e Y, tais como os valores
médios g, e u,, e as correspondentes variancias o, e o, .

Além do mais, o calculo dessas integrais (solugdo analitica), principalmente
quando se trata de integrais complexas €, em geral, uma operagdo extremamente
trabalhosa. Assim, encontrar a probabilidade de falha ou a confiabilidade de um
sistema, de uma maneira geral, ndo é facil. Isto porque para tal se faz necesséario a
resolugdo de muitas expressdes matematicas que, muitas vezes, ndo tem solugdo
analitica. Dai a necessidade de métodos alternativos que serdo apresentados a seguir
(SOARES, 2001).

Por exemplo, quando se tém integrais complexas a solugdo analitica das
expressoes anteriores ndo € possivel, situagdo que acontece na maioria dos problemas de
engenharia. Nestes casos, as expressdes anteriores sdo usualmente resolvidas por dois
caminhos:

% integragdes numéricas,
% aproximagdes analiticas,
que sdo métodos alternativos (aproximados), de solug@o do problema de confiabilidade,

que serdo examinados no proximo item.

3.3. Formulagio pelo Segundo Momento

Em fungdo do exposto anteriormente, pode-se concluir que, o célculo da
probabilidade de falha requer o conhecimento das distribui¢gdes de probabilidade ou da
distribuigdo de probabilidade conjunta das varidveis aleatorias envolvidas. Na pratica,
nem sempre, essas distribuigdes sdo conhecidas pela falta de informag¢des. Mas, mesmo
quando as distribuicdes requeridas podem ser especificadas, ou seja, conhecidas, o

calculo exato da probabilidade de falha exige integragdes que podem ser impraticaveis,
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por exigirem processos numeéricos mais ou menos trabalhosos.

Por outro lado, em conseqiiéncia da falta de informagdes, sio conhecidos, em
geral, apenas os primeiros e segundos momentos das variaveis aleatorias; isto &,
freqiientemente as informagdes ou dados disponiveis sdo suficientes para estimar apenas
os valores médios (momentos de 1° ordem) e as varidncias (momentos de 2° ordem) das
respectivas varidveis aleatorias. Sob essas condigdes, a implementagdo dos conceitos de
confiabilidade deve, necessariamente, ser limitada a uma formulagdo baseada nos
primeiros e segundos momentos das variaveis aleatorias. Portanto, medidas praticas de
seguranga e confiabilidade devem exigir somente o conhecimento destes primeiros
momentos (CORNELL, 1975; ANG & TANG, 1984).

Neste contexto, usa-se a Formulagdo pelo Segundo Momento como um método
alternativo de calculo da confiabilidade baseado em aproximagdes analiticas que
permite, mesmo quando ndo ha informagdes das distribui¢des de probabilidade, estimar

a confiabilidade usando somente os primeiros e segundos momentos (momento de 1°

ordem e de 2° ordem) das variaveis de projeto.

Tabela 3.1. Fatores que influenciam o estudo da confiabilidade.

Tipo de Fungfio Tipo de variavel | Correlagio entreas | Ntimero de Caso de
de desempenho “alcatéria varidveis aleatorias | varidveis aleatérias | Estudo
n=2 12
Nio >3 ”
n
Normal
i n=2 32
Sim > m
. n
Linear > -
n=
Nio >3 .
n
Ndo Normal
: n=2 7 iad
Sim
n=>2 8°
n=2 9°
Ndo =5 10°
n
Normal
. n=2 11°
Sim =3 T
. n
Néo Linear
. n=2 13°
Rl >2 140
n
Ndéo Normal
; n=2 15°
Sim
n>2 16°

Entretanto, o procedimento de calculo da confiabilidade de um sistema depende
de varios fatores: se a fungdo desempenho g()_( ) ¢ ou ndo linear, se o estudo envolve

duas (bi-dimensional) ou mais variaveis aleatorias (n-dimensional), se as variaveis
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aleatérias sdo ou ndo correlacionadas e, do tipo de distribuigdo de probabilidade dessas
variaveis aleatérias (log-normal, normal, etc.); sendo que as combinagdes desses fatores
ddo origem aos 16 casos expostos na Tabela 3.1.

Dessa forma, o problema de calculo da confiabilidade sera dividido,
didaticamente, nos 16 “casos de estudo” apresentados na Tabela 3.1. O estudo tera
inicio pelos casos mais simples, ou seja, pelos casos nos quais a fungdo de desempenho,

g(X), ¢ linear, para s6 posteriormente dar inicio ao estudo dos casos nos quais as

fungdes de desempenho sdo ndo lineares, por se tratarem dos casos mais complexos.

3.3.1. Fungdes Lineares de Desempenho

Considere uma classe especial de fun¢des de desempenho, a das fungdes de

desempenho lineares. Uma fungdo de desempenho linear pode ser representada por:

g(X)=a, + ) a,X, (3.18)

n

sendo, a, e a, constantes e o indice » representa o nimero de variaveis.

O estudo da confiabilidade para a classe das fungdes de desempenho lineares foi

subdivido em 8 casos que serdo a seguir detalhados.

1° caso:
Este caso envolve apenas duas variaveis aleatorias, n=2, a resisténcia X e a

solicitagdo Y, e as considera como normalmente distribuidas (distribuigdo normal) e
estatisticamente independentes; ¢ uma fungdo de desempenho linear definida no nw:
g(X)=g(X,,X,)=g(X.Y).

Suponha uma fung¢do de desempenho formulada em termos da margem de

seguranga. A margem de seguranga Z € definida pela diferenga entre a resisténcia X e

a solicitagdo 1 :

Z=X-Y (3.19)
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sendo que Z representa a fungdo de desempenho correspondente ao modo de falha em
consideragio, ou seja, g(X)=g(X,,X,)=g(X,¥)=X-Y =Z. Assim, Z na realidade
é simplesmente uma fun¢do de desempenho linear bi-dimensional, com a, =0, a, =1,

a,=-1, X, =X e X, =Y. Pois, sendo:

2

g(f) =d, + Z(’HXM

n
para (1=2),

gX)=gX,.X,)=a,+a X, +a,X,
coma,=0,a=1,a,=-1, X,=X e X, =Y, tem-se:

g(X)=g(X,,X,)=g(X,Y)=0+1X-1F =X-F =Z
ou seja,

Z=g(X,Y)=X-Y

Em termos da margem de seguranga Z =X -V, o esfado seguro de um sistema
pode ser definido por Z >0, e o estado de falha por Z <0. Assim, a fronteira que
separa o estado seguro do estado de falha é o estado limite definido pela denominada
equacgdo de estado limite, Z =0 .

Sabendo que X e YV sdo variaveis aleatorias, tem-se a fungdo densidade de
probabilidade conjunta e as suas fungdes marginais representadas na Figura 3.2. A
fronteira de falha que delimita o estado seguro do estado de falha € representado pela
reta (trago da superficie de falha) apresentada na figura; onde a equagdo de estado limite
Z =0, nada mais é do que a equacao dessa reta. Assim, a probabilidade de falha no

espago bi-dimensional, (n=2), é representada pelo volume sombreado na Figura 3.2 ou

pela area sombreada na Figura 3.3. Tudo isso representado no que se denomina de
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espago fisico, que por definigdo € o espago n-dimensional formado pelas variaveis
aleatorias de definicdo do modelo.

fx ()
S (l‘nalginai)

E area = 1- / <
3
fy()

—
N

/ S
{marginal) /: \

fxy()
{conjuntaj

&
TR

voluma =1

Nglxy) <0

/ glxy)=0

Figura 3.2. Espago Fisico bi-dimensional (MELCHERS, 1987).

x v) =0 (nia HE
Regido de Ruina g% ) (nio linear)

r . /’

3 gx,¥)=2<0 j ]
1 Ponto de projet £ 7 Ax y)=Z =0 (linear)

onto de projeto ¢

X. b T Regiiio de Seguranga
e \ g%, ¥)=Z>0
py Ny
e A\ P
% 9 _ f.\:\f()
2 e T - _So conjunta
" 5

0 y

Hy

Figura 3.3. Proje¢io do Espaco Fisico bi-dimensional no plano (MELCHERS, 1987).

A Figura 3.2 mostra as fungdes de densidade (marginal) para X e
respectivamente, assim como a fungéo densidade conjunta (bivariavel).

No entanto, verifica-se ser mais adequado e pratico calcular a confiabilidade de
um sistema em termos de variaveis reduzidas. Uma variavel reduzida é uma variavel
aleatoria que tem média igual a zero e desvio padrdo unitario.

O espago das variaveis reduzidas é denominado de espago reduzido, podendo
também ser denominado de espago normalizado ou ainda espago normal padrdo. Para
passar do espaco fisico para o espago normal padrio e vice-versa, utiliza-se uma

transformacao isoprobabilistica (T), na qual:
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Espago Fisico: Espago Reduzido:
Transformagdo ,
X Isoprobabilistica X
(T)
Hy & am—r* #y =0
Ty oy =1

Figura 3.4, Transformagdo isoprobabilistica.

Em geral, a equagdo de transformagdo de uma variavel aleatoéria X que possui

média igual a 4, e desvio padrio igual a o, em uma variavel aleatoria reduzida X' é

dada por:

X —uy

A= X=Xo,+u, (3.20)

Oy

Assim, se x for um valor particular da variavel aleatoria X', a variavel reduzida

x' correspondente a x sera:

Transformando as variaveis aleatorias originais: resisténcia X e solicitagdo V',

nas variaveis aleatorias reduzidas: X' e V',

Y X = Hy
O-.\'
€
Pl J'— Hy
Oy

tem-se a mudanca do espago original das variaveis X e ¥ (espago fisico) para o espaco

das variaveis aleatorias reduzidas X' e V' (espago reduzido). Veja as Figuras 3.5 € 3.6.
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fxed ) i -
(ﬁmugiual) fX',Y'( 14 / \ t ()
B /
/ \p‘/ / 5\ {marginal}
[ / '\#/
/ area=1._ il
T—-li0 \“-.
: P A N
7 volume =1 =
volim fxevl) 8
__—feonjunta)

T gyt <0

Figura 3.5. Espago Reduzido bi-dimensional (MELCHERS, 1987).

X’ g(x’, ¥7) =0 (ndo linear)

Ponto de projeto
N, 3

N

<4 g(x’, ¥') = Z = 0(linear)
"

X

Regiiio de Ruina

g(x,y)=2Z<0

Regiiio de Seguranga

8O, Y) =220

N i
\‘\\ v

conjunta

—~ N
k.
™,
n

S
Figura 3.6. Projegdo no plano do Espago Reduzido bi-dimensional (MELCHERS, 1987).

Observa-se que no espago reduzido a origem dos eixos € o ponto médio das
variaveis reduzidas, pois g, =0, e que a fronteira de falha que separa o estado seguro
do estado de falha, antes representada pela reta que passa pela origem esbogada nas
Figuras 3.2 e 3.3, é agora representada pela reta das Figuras 3.5 e 3.6. Isso ocorre,

porque em termos das variaveis reduzidas a equagio de estado limite,

Z=g(X,¥)=X-Y=0

com X = X'o, +pu, eY =Y o, + p,, passa a ser escrita como:
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X-¥Y=0
X'op+u)-F'o, +4,)=0 (3.21)

Oy X = X+ iy = iy =0

que ¢ a equagdo da reta mostrada nas Figuras 3.5 e 3.6 (translagdo da origem dos eixos).
Se a resisténcia X e a solicitagdo ¥ forem variaveis aleatorias, a margem de
seguranga, Z=g(X,Y)=X-V, também sera uma varidvel aleatoria com a
correspondente fungdo densidade de probabilidade f,(z).
No entanto, da Teoria da Probabilidade, sabe-se que, se a resisténcia X e a

solicitagdo ¥ forem variaveis aleatorias normais com médias g, e g, , € variancias

S, (0, =+/02) e 8,(0, =467 ), ou seja: N(uy,0,) e N(u,,0,), respectivamente;
a distribuigdo de probabilidade da margem de seguranga, Z =X -1, também sera

normal, N(u,,o0, ), tal que:

fls =By =l (3.22)

e, para X e Y estatisticamente independentes:

2 _ 2 2
&, = +0; (3.23)
sendo, o, o, e o,, o desvio padrio da margem de seguranga, da resisténcia e da

solicitagdo, respectivamente.
Assim, em fun¢do da margem de seguranga, Z =X —-Y, a falha é o evento

Z < 0 e a probabilidade de falha, p, , € dada por:

P = P(Z<0)= F,0) = [ £,(2)de (3.24)

sendo, /), (z) a fun¢do densidade de probabilidade acumulada da margem de seguranga.
A variavel aleatoria Z ¢ mostrada na Figura 3.7, onde graficamente, a

probabilidade de falha é representada pela area sombreada sob f,(z) e Z <0.
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Fronteira de Falha : o
falha \ sobrevivéncia
Z<0 Z>0

«— B .oz —>|

Densidade de probabilidade

\// N

z=0 Zin Z

Figura 3.7. Fungio densidade de probabilidade da Margem de Seguranca no espaco fisico.

Observando a Figura 3.7, pode-se notar que a distdncia que separa a margem de

seguranga média, u,, a origem do sistema, z=0 (estado limite) é multipla do desvio

padrio, ou seja,
n, —ic, =0 (3.25)

onde i é um nimero real positivo. Esse nimero i ¢ representado por £ e denominado

de “indice de confiabilidade”. Assim, 3 ¢ expresso pela seguinte equagdo:
n, —ic, =0 & N, =ioy,

com i = 3, tem-se:

L, y7y iy iy
u=Bo, o p=tz o p=fr- LB (3.26)
Gz 0, Joi+to;

No espago normal reduzido, a Figura 3.7 passa a ser representada pela Figura

3.8, de onde pode-se notar que a distancia que separa-a margem de seguranga media 1,
(origem do sistema, pois s, =0) ao estado limite, ¢ o proprio indice de confiabilidade,

3, pois o desvio padrdo no espago reduzido € unitario, o, =1. Veja a Figura 3.8:
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A
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falha sobrevivéncia
< | Z>P
—-p —

Fronteira de Falha

\

Densidagfe de probabilidade

PE

il

N b ™

— A
>

zZ’=-f Zm=0

7

Figura 3.8. Fungio densidade de probabilidade da Margem de seguranga no espago reduzido.

Logo, ao transformar Z em uma variavel aleatoria reduzida, Z', a probabilidade

de falha € dada por:

B
pr=P(Z' <—B) = | f(7) de' = Fp(-B)
mas comao,

F.{z")= @(z') = <D(M]

Oz
tem-se:

Pr=F,(0)= d)(MJ: @[ﬁ_ ”Z]_ 1—(1)(&’—]
o, o, O

e conseqiientemente, a probabilidade de seguranga sera:

Ps=1-pp :(D[.”_z]
Oy

(3.27)

(3.28)

(3.29)

(3.30)

sendo, @() a fungdo de distribuigdo normal padrdo amplamente tabelada nos livros de

estatistica.
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Como se pode observar pela Figura 3.8, a probabilidade de falha em fungdo do

indice de confiabilidade ¢ dada por:

pr=0(p)=1-0(p) (3.31)
e a correspondente probabilidade de seguranga por:

ps = @(p) (3.32)

No entanto a fungfio de densidade da Figura 3.8 nada mais € do que a projec¢do
da integragdo da fungiio densidade de probabilidade conjunta na dire¢io v, de —co a
+ w0, veja Figura 3.5.

Assim, pode-se notar claramente o significado “fisico” do indice de
confiabilidade, ou seja, o indice de confiabilidade nada mais € do que a menor distancia
entre a origem do espago reduzido a superficie de falha. Pois, da geometria analitica
plana, sabe-se que a distdncia de uma reta r qualquer, cuja equagdo geral ¢

a, +a, X, +a,X, =0, aum ponto P qualquer, P(x,y), ¢ dada pela equagio:

lag +ax+a,y]

2 2
Va© +a,

d(P,r) = (3.33)

No caso em questdo, a equagdo da reta ¢ o, X'—o, Y'+u, — 4, =0, com
@, =0, , d,=—0y , € d, =iy — iy, €0 ponto P(x,y) ¢ a origem do sistema dado

por P(x,y)=(0,0), logo tem-se:

lay + a0+ a0 |ay|

2 2 2 2
Ja’ +a, Va’ +a,

d(P,r) =

Assim, a distdncia da reta (estado limite) a origem do sistema de coordenadas

reduzidas é dada por (HASOFER & LIND, 1974):
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|ao| Mo — Uy
d(P,r)= == (3.34)
Ja,l +a'22 \/Oﬁ- +CT,2-

a=tatts _te_p (.39

1’0‘_i.+0'}2, Oy

ou seja, € o indice de confiabilidade.

Logo, quanto maior g, maior sera a distancia entre a origem e o estado limite,
conseqiientemente, maior sera a regido de seguranga e menor a probabilidade de falha.
E fazendo uso deste raciocinio, que o indice de confiabilidade é usado para estimar a
confiabilidade de um sistema (CORNELL, 1975).

Assim, com a Formulagio pelo Segundo Momento, a confiabilidade sera
invariavelmente medida (ficara completamente definida) por uma fungdo dos primeiros
e segundos momentos (momento de 1° ordem e de 2° ordem) das variaveis aleatorias de
projeto, isto €, com o denominado fndice de confiabilidade (p), quando ndo ha
informagdes das distribui¢des de probabilidade (TANG, 1971, 1981).

Deve-se recordar, entretanto, que o nivel de confiabilidade de um sistema
depende da posigao relativa de f,.(x) e f,(y) e do grau de dispersdo dessas curvas;
logo, o indice de confiabilidade, g, deve incluir o efeito desses dois fatores. No entanto,
esses fatores sdo representados em termos da média da margem de seguranga,
Nz - Hx - My, € do desvio padrdo da margem de seguranca, oz = (o x” + oy’) "7,
respectivamente.

A primeira definicdo de indice de confiabilidade € atribuida a Rzhanitzyn, mas
quem o popularizou foi Cornell em 1969. Porém, as primeiras definicdes do indice de
confiabilidade dependiam da forma da equagio de estado limite. Somente apos algum
tempo, é que [ foi corretamente definido por Hasofer & Lind, que em 1974,
propuseram utilizar o espago reduzido para calcular B independente da representagao no
espago fisico, ou seja, independente da forma de expressar a fungio de desempenho do

sistema.

2° caso:
Este 2° caso trabalha com o espago n-dimensional, sendo portanto, uma

generalizagio do 1° caso que envolve apenas duas variaveis aleatorias, n=2.
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Continua-se considerando, as variaveis aleatérias como normalmente distribuidas
(distribuigiio normal) e estatisticamente independentes e, a fungdo de desempenho como
linear (vide Tabela 3.1).

Com base na utilizagio da equagdo (3.18), tem-se definida a equagdo do estado

limite correspondente:

gX)=0 = a,+) alX,=0 (3.36)

ou, em termos de variaveis reduzidas:

a, * Zan (O-X,, ’Y:r i Hy n) =40 (337)

Como exemplo, em trés dimensoes, tem-se:

a, +ay (o X{+py ) +a, (o Xy +py Y+ ay(oy Xy + ) =0 (3.38)

que é a equagdo da superficie plana no espago xj, x5, x}.

A distancia do plano de falha a origem das variaveis reduzidas X' ¢:

ag + Y apliy,
#= L (3.39)

2
‘/z(“na,\’”)
n

A probabilidade de seguranga, no presente caso, sera:

~la, + S amy,)

ps =Pla, +Y a, X, >0)=1-® : (3.40)
n > (a,,ch" )
dy + z("nUX,, (3.41)

ps =@
y 2 (“nc.-\’,, )2
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Pode-se perceber que o argumento inserido entre parénteses ¢ a distancia [,

Assim, a probabilidade de seguranga sera:

Ps = ()

que ¢ a equagdo (3.32) ja apresentada anteriormente.

3° e 4° caso:

O 3° e 4° caso sdao semelhantes ao 1° caso e 2° caso, respectivamente;
diferenciando destes ultimos somente com relagdo ao fato de que as variaveis aleatorias
que serdo utilizadas nas analises de confiabilidade, serem variaveis aleatorias
correlacionadas.

Quando se tem um conjunto de variaveis aleatorias correlacionadas, deve-se,
inicialmente, transforma-las em um conjunto de variaveis nao-correlacionadas e a este
novo conjunto de variaveis aleatorias (ndo-correlacionadas), pode-se aplicar os
procedimentos descritos nos 1° e 2° caso.

O procedimento que deve ser realizado para transformar um conjunto de
variaveis aleafdrias correlacionadas em um conjunto de varidveis aleatorias ndo-
correlacionadas nao sera descrito aqui, o leitor interessado pode encontrar este

procedimento em Ang & Tang (1984).

5° e 6° caso:

O 5° e 6° caso sdo semelhantes ao 1° caso e 2° caso, respectivamente; sendo que
a unica diferenga reside no fato de que as variaveis aleatérias do 5° e 6° caso ndo
possuem distribuigdo normal.

Se as distribuigdes de probabilidade das variaveis aleatorias X, .X,,..., X, ndo
forem normais, a probabilidade de falha pode ser avaliada pela equagdo (3.16b), no
entanto, uma integragdo numérica sera necessaria. No caso de fungdo de desempenho

linear, a fungdo desempenho da equagdo (3.16b) ¢ representada por

g(X)=a, +Y a,X,.

n
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Porém, a probabilidade de falha ¢ mais facilmente avaliada usando as
distribuicdes normais equivalentes. Teoricamente, as distribuigdes normais equivalentes
podem ser obtidas pela 7ransformagio de Rosenblatt. Com o uso das distribuigdes
normais equivalentes, o célculo da probabilidade de falha, segue o mesmo procedimento
descrito para variaveis normais no 1° caso e 2° caso (para fungdes de desempenho

lineares). Ou seja,

N
a, + . a My

B =
N 2
\/Z(a,, oy )
n “*h

(3.42)

sendo que o sobrescrito N denota as estatisticas para a distribui¢do normal equivalente.

A substitui¢io da distribuigdo original por uma distribuigdo normal equivalente
requer a substituigdo do desvio padrio e da média da variavel aleatoria original pelos da
distribuicio normal equivalente, para se obter o indice de confiabilidade, 3, ¢ a
correspondente probabilidade de falha. Sobre esta transformag@do consultar Ang & Tang

(1984).

7° e 8° caso:

O 7° e 8° caso envolve varidveis aleatorias correlacionadas e com distribui¢do
de probabilidade ndo normal. Assim, as observagdes feitas no 3° e 4° caso para
variaveis aleatorias correlacionadas, e no 5° e 6° caso para variaveis aleatorias ndo
normais, sdo validas, ou seja, deve-se transformar as variaveis aleatorias originais em
variaveis aleatérias ndo correlacionadas com distribuigdo normal equivalente e so

posteriormente usar as formulagdes apresentadas para os 1° e 2° casos.

3.3.2. Funcoes de Desempenho niio Lineares

Quando a fungdo de desempenho, g()_( ) ¢ ndo linear, a equagdo do estado

limite, g(X): 0, também ndo o sera; e ao contrario do caso linear, ndo ha uma disténcia

Unica entre a superficie de falha a origem das variaveis reduzidas.
Como indicado anteriormente, a avaliagdo exata da probabilidade de seguranga

requer a integragdo da fun¢do de densidade de probabilidade conjunta sobre a regido
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g(/? )>O, o que, em geral, implica numa integragdio numérica n-dimensional. Para

propositos praticos, pode-se, como alternativa, adotar uma solugdo aproximada para o

calculo da probabilidade de falha, ao invés de se calcular a probabilidade de falha exata.
Assim, no caso de uma fungio de desempenho nfo linear, usa-se um plano

tangente a superficie de falha no lugar da superficie de falha original, o que permite

calcular o indice de confiabilidade e a probabilidade de falha como no caso linear.
Dependendo se a superficie de falha ndo linear, g(f ): 0, € convexa ou concava com

relagdo a origem das coordenadas, essa aproximagdo estara no lado seguro ou no lado
inseguro, ou seja, sera a favor ou contra a seguranga, respectivamente.

Com a aproximagio da superficie de falha original por um hiper-plano tangente,
a minima distdncia deste plano a origem das variaveis reduzidas ¢ o indice de

confiabilidade, f, usado para estimar a seguranga do sistema.

No presente caso, na qual a fungdo de desempenho € ndo linear, o ponto de
tangéncia na superficie de falha que fornece a minima distancia deste a origem ndo €
conhecido a priori. Conseqiientemente, a determinagio do indice de confiabilidade ndo
é tdo simples quanto no caso de uma fungdo de desempenho linear, mesmo em se
admitindo a aproximagéo linear.

O ponto de tangéncia na superficie de falha que fornece a distdncia minima a
origem das variaveis reduzidas é o ponto de falha mais provavel, e ¢ denominado ponio

de projeto, ¥° = (x/,x3,..,X,). Este ponto pode ser determinado pelo Método dos

Multiplicadores de Lagrange como descrito a seguir.

Todos esses conceitos fazem parte do denominado Método de Confiabilidade de
Primeira Ordem (First Order Reliability Method - FORM), que é um procedimento
aproximado para o calculo da probabilidade de falha em problemas ndo lineares com
variaveis que seguem ou nao uma distribui¢do normal.

O método consiste em obter uma estimativa da probabilidade de falha
linearizando a superficie de falha (ou superficie de estado limite) no ponto de projeto no
espago reduzido. Para isso, inicialmente deve-se calcular as coordenadas do ponto de
projeto e depois linearizar a superficie de estado limite neste ponto.

Com a fungdo de desempenho linearizada, o procedimento para o calculo da
probabilidade de falha é o mesmo utilizado para as fungdes de desempenho lineares. A
unifio dessas duas teorias é o denominado Método de Segundo Momento de Primeira

Ordem (Second Moment First Order - FOSM).
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A seguir, sera apresentado o procedimento usado para a determinagdo do ponto
de projeto e, na seqiiéncia, sera apresentado o procedimento usado para realizar a

linearizagio da fungfio de desempenho de um sistema.

Determinaciio do ponto de projeto:

Introduzindo o conjunto de variaveis ndo correlacionadas reduzidas:

X.r _ ‘(\/i’ o /u‘\'i

comi=1,2,.n (3.43)
o

Em termos dessas variaveis reduzidas, X,, a equag¢do do estado limite do

sistema € escrita como:
gloy Xty 0 X+t )=0 (3.44)

Quando a superficie do estado limite (ou superficie de falha) se aproxima ou se
afasta da origem, a regido de seguranga, g(f )> 0, diminui ou aumenta.
Conseqiientemente, a posigdo da superficie de falha em relagio a origem das variaveis
reduzidas determina a seguranga ou confiabilidade do sistema. Pode-se demonstrar que
o ponto da superficie de falha mais proximo da origem ¢ o ponto de falha mais
provavel. Assim, dentro de alguma aproximagdo, essa distancia minima, pode ser usada

como uma medida da confiabilidade do sistema.

A distancia de um ponto X' = (X}, X5,..., X},) na superficie de falha, g(;‘f'), a

origem de X' sera dada por:

D= \/X}2 + X bt XF = (,?”,?’)”2 (3.45)

O ponto da superficie de falha (x}",x5,..,x, ) cuja distancia a origem ¢é

minima pode ser determinado minimizando a fungdo D sob a condigdo de g(/? ): 0;

isto é:
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Minimizar D
com g(f): 0

Para isso, pode-se utilizar o Método dos Multiplicadores de Lagrange (para

maiores detalhes sobre o método vide Anexo B):
L=D+1g(X) (3.46)

ou

1/

L=(x"X")" + 2g(¥) (3.47)

Em notagdo escalar:

=¥t + X2+ 4 X2 2 480X X X,) (3.48)

com X, =0, X/ + 1y .

Minimizando L obtém-se um sistema de n + 1 equagdes e n + 1 incognitas:

X! %
oL = : +A og' =0,comi=1,2,..,n (3.49)

oX; JxP+x+.+x? X

oL
—r=0+1(X), Xy, X, ) =0 (3.50)
6}

A solugdo desse sistema de equagdes conduz ao ponto de falha mais provavel:
HE L E F
("1 l"Z seres Xy )

Introduzindo o vetor gradiente:

g . i S (3.51)
oxX"ax. " ax!
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sendo,

5 fp dX. @
8 _ 8 L 9% 5 (3.52)
aX! ox, dX! ox,

1

. oX,
pois se X, =0, X+ pu, ,tem-se: i, . 140=0, .
i XpoN0 X, ax’ it x;
74

i

O sistema de equagdes poderd, entdo ser escrito na forma matricial:

% —+A.G =0 (3.53)
(X"J'T. Yi)z
coin,
X'=-A.D.G (3.54)

Conseqlientemente:
p=(x"X)2=|2DG"). (2DG)"*=aD G .G)" (3.55)

e, portanto:

12

2=(G.G) (3.56)

Levando essa relagio em X'=-1.D .G , tem-se:

-, -D.G
X' = AL (3.57)

Inversamente, pré-multiplicando a equagio acima por G ' :

G'.X'
t

D= g

(3.58)

:
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Lo DG 0L
Substituindo X' = W)% em 27 =0+1g(X,,X,,.X,)=0, tem-se uma

equagdo com a incognita D, cuja solugdo € a distdncia minima dpy;, = fB:

-Gt X"
= ———\i/3 (3.59)
((; G )
onde G " é o vetor gradiente no ponto de falha mais provavel (7", x5 ..., x}; ).
Na forma escalar, a equagdo anterior pode ser escrita como:
p= (3.60)

; %) . ! *
onde as derivadas [“f:’ sdo avaliadas em (¥}, x5 ,..,x), ).
CA ;

Levando o valor de 3 a equagédo (3.57) chega-se ao ponto de falha mais provavel

na superficie de falha:

X’ :L (3.61)

Em forma escalar, as componente de X'° dadas pela equagio anterior sdo

escritas como:
x'=—a;. com i=1,2, .., n (3.62)

sendo:
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[ : J
ox!
e i |- (3.63)

os cossenos diretores em relagiio aos eixos X, , cujas derivadas s@o desenvolvidas em

e

(x/",x)",..,x."). Entdo, o ponto de falha mais provéavel sera:
X =ox; X +ux; = px; —aiox; (3.64)
que € a solugfio da equacdo de estado limite, g(.\‘f, X0y rf) =(),

Interpretaciio de primeira ordem (linearizagio)

Desenvolvendo a fungdo desempenho, g(f ) em uma Série de Taylor (maiores

informagdes vide Anexo C) no ponto X°, que estd na superficie de falha g(¥")=0,

tem-se:

g(/?): (X, X,,. X, )= g(.\‘f,.\';’,...,.\‘;)+

+ _” _” (Xf _-“:) (Xf _\:)/(6)(8%} h
T

(3.65)

i

. . . 5 o’g . .
onde as derivadas da expressio acima ( & | e 5 sdo avaliadas em
%)

ox] ), | ax, ax,

i /=

(x,x5,..,x,). Porém, g(.\'f . - \;) = 0 na superficie de falha. Logo:

S0)=e0r, o )-S50 ) 22 -

i=1

n n 2
33 -x) b, )/ [%] !
i J /s

(3.66)

j=1 i=1
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Recordando que:

X, -x/ = (O'Xl Xy +py )— (O'X‘ Xy ) oy, (X’ = :) (3.67)
¢
X' &
8g:6g"c ,:og'_ 1 (3.68)
oX, oX! dX, oX| o,
; oxX, oxX!
pois, se X, =0, X+ u, ,tem-se: -=0, .1+0=0, , elogo, - ———  Entio:
=¥ ot @Yi o i A O-X,
. " : i 4 a
g(xY): g(jY] 5 "YP_ ""J"Yn): Z(JYi =X i )(ag'] Foows (369)
=1 “Lile
Assim, a equagio do hiper-plano tangente em ¥'* = (x,",x}’,...,x] ) sera:

nio, )
3 (x - )(&Y;l_o (3.70)

i=l

A
i W C
onde as derivadas parciais (,} 5

[/

,J sdo avaliadas em (¥}, x5 ..., X} ).

i
Na aproximagdo de primeira ordem, isto ¢, desprezando os termos além da

derivada de primeira ordem, o valor médio da fungao g(X) sera:

n . ag
=Yy 3.71
n~-3vi ) 6.7

Dentro da aproximagdo de primeira ordem, a variancia para variaveis nao-

correlacionadas sera:

2
<

2
. ~ " og
£t (a0 - 23%). o

Com as duas equagdes anteriores tem-se:
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(3.73)

==L (3.74)
g

3.4. Comentarios Finais

Ao término deste capitulo, € possivel perceber que, independente das condigdes
apresentadas por um problema de confiabilidade é possivel reduzi-lo aos casos mais
simples através dos recursos apresentados. Observando a Tabela 3.1, apresentada
anteriormente, nota-se que todos os 16 casos apresentados podem ser reduzidos aos 2
casos mais simples (1° e 2° caso), cujas células estdo sombreadas.

Para finalizar, recomenda-se a leitura do Anexo D, no qual ¢ apresentado um
exemplo numérico que possibilita uma maior compreensdo do que seja a probabilidade

de falha de um sistema.
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CAPITULO

OBJETO DE ANALISE

4.1. A Necessidade de rever conceitos na Engenharia de Fundacdes

4.1.1. O conceito de Fundacio

Ao realizar uma dissertagdo no ambito da Engenharia de Fundagoes intitulada
“Analise de Seguranga e Confiabilidade de Fundagdes Profundas em Estacas”, ¢ de
suma importancia elucidar o que para esta dissertagdo o termo “fundagao” representa.

Toda obra de engenharia civil possui elementos responsaveis pelo suporte e
transferéncia das cargas nela atuantes, e que, interligados, compdem o que se denomina
de estrutura de uma obra. Porém, didaticamente, a estrutura costuma ser dividida em
superestrutura e subestrutura. A superestrutura € o sistema formado pela integracdo dos
véarios elementos estruturais discretos (viga, escada, pilar, lajes, paredes, tirante, etc.)
que se encontram acima da superficie do terreno e sobre os quais agem as cargas. A
subestrutura é o sistema formado pelos elementos estruturais que se encontram abaixo
da superficie do terreno e estdo em contato com o macigo de solos (sapata, bloco, viga
de fundagio, estaca, tubuldo, baldrame, paredes do subsolo, radier, etc.) (AOKI, 2001).
O motivo dessa divisdo é que para executar o projeto estrutural de uma obra € comum a
atuagdo de duas especialidades da Engenharia Civil: a Engenharia de Estruturas,
responsavel pelo projeto da superestrutura e, a Engenharia de Fundagdes responsavel

pelo projeto da subestrutura.
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Nesta visdo tradicional, fortemente influenciada por conceitos da area da
engenharia de estruturas, a fundagdo de uma obra é a propria subestrutura (AOKI,
2001). Esse pensamento ¢ nitidamente exposto por Tschebotarioff (1973) ao definir que
o termo fundagio é usado para designar a parte de uma estrutura que transmite ao
terreno subjacente seu proprio peso, o peso da superestrutura e qualquer outra forga que
atue sobre ela. A fundagdo ¢, portanto, o elemento de ligagdo entre a superestrutura € o
solo.

Sendo assim, ainda segundo Tschebotarioff (1973), a fun¢do de uma fundagédo
corretamente projetada é suportar as cargas que atuam sobre ela e distribui-las de
maneira satisfatoria sobre as superficies de contato com o solo sobre o qual ela se apoia.
Logo, fica claro que aqui, o termo fundagio, é usado para designar apenas o elemento
estrutural de fundagdo (estaca, tubuldo, etc.), da qual o solo ndo faz parte.

Porém, analisando uma estrutura como um sistema em equilibrio estatico, tém-se
as reagoes de apoio equilibrando as forgas ativas que nele atuam. As forcas ativas siao
as forgas externas ao sistema que atuam direta ou indiretamente sobre as pegas
estruturais que compdem a superestrutura (como, por exemplo, a for¢a da gravidade, do
vento, etc.), as pegas estruturais que compdem a fundagdo (como os empuxos de agua
ou de terra), as camadas que compdem o macigo de solos (for¢a da gravidade,
sobrecarga vertical, atrito negativo, etc.). As reagdes de apoio sdo forgas reativas que
atuam em resposta as forgas afivas atuantes, e se diferenciam das forgas reativas
convencionais pelo fato de serem externas ao sistema (AOKI, 2000c).

Supde-se que a fungdo da fundagdo de uma obra é atuar como o elemento
responsavel pelo seu apoio. Logo, € razoavel imaginar, que o macigo de solos faz parte
da fundagdo, uma vez que, sem a sua presen¢a, a subestrutura ndo consegue
desempenhar a fungdo de apoio, conforme indica a Figura 4.1.

E com este raciocinio que, na visio geotécnica, a fundagfio de uma obra ¢
definida como o sistema formado pela subestrutura e o macigo de solos que a envolve
(AOKI, 2001). Pois, qualquer carregamento atuante no maci¢o de solos, como por
exemplo, uma estrutura, gera tensdes que se propagam no seu interior e cuja
distribuicio pode ser obtida, com razoavel precisdo, pela Teoria da Elasticidade. A
tensdo ¢ méaxima na regido do carregamento e diminui gradativamente a medida que
deste se distancia tanto horizontalmente como em profundidade. Esta regido sob

influéncia do carregamento é teoricamente delimitada por um conjunto de isobaras,
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denominado de bulbo de pressdes, onde seu limite maximo para fins praticos, €

representado pela isobara de 10% da tensdo média atuante (ORTIGAO, 1995).

subestrutura = fundacéo 7 }

'y r——— 4
superestrutura
' Vi 1 superestrutura
e T A . A
| i l
+ | = [7) - _ I —
eSHUtUIE = -ersssnusenmirarerssames B N RN I L, SUDE[‘“CIE
i i i R=F do terreno
J s 1
v v v
1]
subestrutura T fundacéo ?
2 -
2 : >
v v

Figura 4.1. Andlise do cquilibrio estdtico de uma estrutura.

Pode-se supor que existe uma regido no interior do macigo de solos que pode ser
considerada indeslocavel por ndo sofrer deformagdes e/ou deslocamentos, seja por estar
abaixo do bulbo de pressdes e sendo assim estar isenta de solicitagdes ou porque as
solicitagdes que nela atuam ndo sdo suficientes para lhe provocar deformagdes e/ou
deslocamentos dada a sua maior rigidez. A superficie superior desta regido ¢
denominada superficie do indeslocavel e sua posi¢do no interior do macigo de solos €
fungdo da intensidade do carregamento nele atuante e da formagio geologica-geotécnica
(AOKT & CINTRA, 1996).

O macigo de solos é uma estrutura natural composta por diversas camadas
continuas de formas indefinidas formando um meio natural continuo. Entretanto, na
ocasido de implantagdo de uma estrutura, o macigo de solos que com esta ird interagir,
vindo a fazer parte da fundagdo, fica restrito a um volume especifico. Este volume ¢
limitado pela superficie do terreno, a superficie do indeslocavel e, juridicamente, pela
projegdo dos limites da obra em planta, na realidade, pelo limite do bulbo de pressoes
(AOKI, 2001).

Na norma brasileira de fundagdes, NBR 6122/1996: “Projeto e Execugdo de
Fundagoes”, fica implicita a definicio de elemento de fundagdo como o elemento

estrutural (estaca, sapata, bloco, etc.) que se acha em contato com o solo. Mas, como o
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macico de solos faz parte da fundagdo, ¢ imprescindivel uma mudanga na defini¢do do
que ¢ fundagdo. Devido a este contexto, a definigao de fundagdo que serd adotada nas
futuras analises dessa dissertagdo sera a seguinte: a fundagdo de uma obra € o sistema
formado pela subestrutura e o macigo de solos que a envolve e, ao subsistema formado
pelo elemento isolado da subestrutura e o macigo de solos que o envolve denomina-se
elemento isolado de fundagdo (CINTRA & AOKI, 1999). Assim, fundagdo pode ser
definida como o sistema formado pelo conjunto de elementos isolados de fundagdo da
obra ou pelo sistema formado pela subestrutura e o macigo de solos (AOKI, 2001).
Neste caso, pode-se considerar que a obra encontra-se em equilibrio ao longo da

interface superestrutura-fundagdo como ilustra a Figura 4.2.

e o e e

superestiutura

RB=—F

R v S S

fundaciio

R ="F indeslocével

Figura 4.2. Equilibrio na interface superestrutura-fundagio (AOKI, 2000c).

Ao analisar o equilibrio estatico do sistema observa-se a existéncia das
denominadas “forg¢as” reativas, que sido esfor¢os internos ao sistema, que podem ser
caracterizadas por esforgos solicitantes, numa segdo qualquer, quando se trata de um
elemento discreto (como, por exemplo, um elemento estrutural da superestrutura ou da
fundagdo), ou por um tensor de tensdes ou de deformagdes num ponto, quando se trata
de um meio continuo (como, por exemplo, o macigo de solos). Logo, as “cargas nos
pilares” fornecidas pelo engenheiro estrutural ao engenheiro de fundagdes ndo sdo

acdes atuantes no sistema, mas sim for¢as reativas, pois as “cargas nos pilares” sio
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esforgos solicitantes na superficie de contato da superestrutura com a fundagéo, ou
melhor, nos pontos da se¢éio estrutural que liga a base do pilar da superestrutura com a
fundagdo. Portanto, as for¢as reativas ou reagdes infernas que solicitam a se¢do de
interligagdo das duas partes do sistema, que sdo se¢des deslocaveis, ndo podem ser
confundidas com as reagdes de apoio que se encontram ao longo da superficie
indeslocavel (AOKI, 2000c).

Porém, a terminologia diferenciando subestrutura, fundagdes e superestrutura
tem apenas a fungdo de facilitar o estudo da “realidade”. Pois, estas ndo subsistem
isoladas mas sio intimamente interligadas. O que existe realmente, € a obra composta
pela estrutura construida pelo homem e o maci¢o de solos natural perturbado pela
execugdo da estrutura, sendo esta a realidade que ndo se deve esquecer em meio as
nossas idealizagdes (ANTUNES & TWAMOTO, 2000). A Figura 4.3, ilustra a idéia

exposta acima.

estrutura

B g

R-—F indecloc dwvel

Figura 4.3. Equilibrio na interface entre o macigo de solos ¢ o indeslocivel. (AOKI, 2000c).

Entretanto, ao analisar a “realidade” deve-se considerar a interagao estrutura-
solo, onde a estrutura (superestrutura + subestrutura) interage com o macigo de solos, e
sendo assim, a analise do equilibrio das forgas devera ser feita ao longo da interface

entre a estrutura e o macigo de solos, como ilustra a Figura 4.4.
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f— == e

estrutura

= F indeslocavel

R

Figura 4.4. Equilibrio na interface entre a estrutura e o macigo de solos (AOKI, 2000c).

Segundo Aoki (2000c), as principais divergéncias entre os engenheiros
estruturais e os geotécnicos comega na escolha do sistema de referéncia (chama-se a
atencdo para a posigdo do sistema de referéncia nas trés figuras anteriores: Figura 4.2,
4.3 e 4.4). Ambos consideram o nivel do terreno como sendo a origem do sistema, no
entanto, para os engenheiros estruturais, o sentido do eixo ¢ para cima, enquanto que
para os geotécnicos, o sentido do eixo é para baixo (Figura 4.2). No entanto, ambas as
convengdes nio fazem sentido, pois esse ponto de referéncia ¢ deslocavel. A escolha
certa seria um ponto abaixo da superficie do terreno na profundidade onde pode-se
considerar a camada indeslocavel (Figura 4.3 e Figura 4.4).

Porém, como ja exposto anteriormente, nessa dissertagdo considera-se, por efeito
de simplificago, a visdo superestrutura-fundagdo (Figura 4.2). Mas, faz-se necessario
deixar claro que se trata apenas de uma idealizagdo para efeito de estudo, pois a
realidade é composta por uma esfrutura e por um maci¢o de solos que com ela ira

interagir, compondo o que conhecemos como uma obra de engenharia civil.



Capitulo 4. Objeto de Andlise 85

4.1.2. Equilibrio estatico de um Elemento Isolado de Fundacio

A NBR 6122/1996: “Projeto € Execugdo de Fundagdes”, separa as fundagdes (ou
melhor, os elementos estruturais de fundag@o), em fundagoes superficiais e fundagdes
profundas com base na forma de transferéncia de carga desses elementos. Fazendo uma
analogia, é exposto o que se entende por elemento isolado de fundagdo e como € a sua
transferéncia de carga com base no seu equilibrio estatico.

Segundo a NBR 6122/1996, fundagdo profunda ¢é elemento de fundagio (sic)
que transmite a carga ao terreno pela base (resisténcia de ponta), por sua superficie
lateral (resisténcia de fuste) ou por uma combinagdo das duas, e que esta assente em
profundidade superior ao dobro de sua menor dimensdo em planta, e no minimo 3 m,
salvo justificativa. Neste tipo de fundagdo incluem-se as estacas, os tubuldes e os
caixoes.

Considere, como exemplo, um elemento isolado de fundagdo em esiaca,
formado pelo elemento estrutural estaca de dimensdo B e L e pelo macigo de solos de
espessura H que o envolve. O esquema de equilibrio deste sistema sob agdo de uma
forga vertical de compressdo axial P, encontra-se ilustrado na Figura 4.5a onde, a forga
externa P ¢ equilibrada pelas reagdes de apoio R distribuidas ao longo da interface com
a superficie indeslocavel, que se encontra no interior do macigo de solos a uma certa

profundidade (H - L) abaixo da base da estaca (AOKI, 2000a).

Figura 4.5a. Equilibrio do elemento isolado de fundagio (AOKI, 2000a).

Este equilibrio € resultante do equilibrio do elemento estrutural estaca sob agao
da carga P e das forgas reativas verticais distribuidas ao longo da superficie de interface
com o macigo de solos, Ry ao longo da base e R, ao longo do fuste, representados na
Figura 4.5b, associado ao equilibrio do macigo de solos sob a agdo das forgas reativas
internas R, e R; e das reagdes de apoio R distribuidas ao longo da superficie

indeslocavel, Figura 4.5¢ (AOKI, 2000a).
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Figura 4.5¢c. Equilibrio do macigo de solos (AOKI, 2000a).

Em resumo, o esquema de equilibrio de um elemento isolado de fundagdo em

estaca encontra-se ilustrado na Figura 4.5 (AOKI, 2000a).

Figura 4.5. Equilibrio do elemento isolado de fundagdo em estaca (AOKI, 2000a).

Quanto a fundagiio superficial (ou rasa ou direta), segundo a NBR 6122/1996, ¢
elemento de fundag@o (sic) em que a carga € transmitida ao terreno, predominantemente
pelas pressdes distribuidas sob a base da fundagdo, e em que a profundidade de
assentamento em rela¢do ao terreno adjacente € inferior a duas vezes a menor dimensdo
da fundagfio. Incluem-se neste tipo de fundagdo as sapatas, os blocos, os radier, as
sapatas associadas, as vigas de fundagfo e as sapatas corridas.

Adotando como exemplo uma sapata, ou seja, um elemento isolado de fundagdo
em sapata, formado pelo elemento estrutural sapata de dimensdo B e pelo macigo de

solos de espessura H que o envolve, sob agdo de uma carga P, tem-se a Figura 4.6a, em
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que a carga externa P é equilibrada pelas reagdes de apoio R distribuidas ao longo da
interface com a superficie indeslocavel, que se encontra no interior do macigo de solos a

uma certa profundidade abaixo da base da sapata (AOKI, 2000a).

Figura 4.6a. Equilibrio do elemento isolado de fundagio (AOKI, 2000a).

Este equilibrio ¢ resultante do equilibrio do elemento estrutural sapata sob agdo
da carga P e das reagGes verticais Ry, na interface da base da sapata com o macigo de
solos, representado na Figura 4.6b, associado ao equilibrio do macico de solos sob a
agdo da pressio R, e das reagdes de apoio R distribuidas ao longo da superficie

indeslocavel, Figura 4.6¢ (AOKI, 2000a).
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Figura 4.6b. Equilibrio do clemento estrutural sapata (AOKI, 2000a).

Figura 4.6¢. Equilibrio do macigo de solos (AOKI, 2000a).

Em resumo, o esquema de equilibrio de um elemento isolado de fundagdo em

sapata encontra-se ilustrado na Figura 4.6 (AOKI, 2000a).
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Figura 4.6. Equilibrio do elemento isolado de fundagfio em sapata (AOKI, 2000a).

Pode-se entdo concluir que o elemento isolado de fundagdo ¢ o sistema formado
pelo elemento estrutural (estaca, sapata, etc.) e o maci¢o de solos ao longo do seu
comprimento e sob a sua base, e que seu comportamento sob agio de carga estatica ou
dindmica é tnico, e é condicionado pela geometria das camadas de solos do local da
obra, pela geometria dos elementos estruturais de fundagéo, pelas caracteristicas finais
do solo e dos elementos estruturais apds a sua execugdo ou instalagdo dentro do macigo
de solos, pelo efeito de escala e pelo nivel de tensdes induzido pela carga aplicada

(AOKIT, 2000b).

4.2. Superficie Resistente — Objeto de Analise

Nas tltimas décadas, muitos foram os esforgos realizados para a incorporagdo de
propriedades realistas dos solos em suas analises. Os dados experimentais comprovam a
alta complexidade desse material e a sua constituigdo altamente heterogénea.
Anteriormente porém, nio se pensava em poder trata-los de maneira precisa por
apresentarem dificil modelagem. No entanto, houve uma intensa ampliagio das
pesquisas em busca da compreensdo do real comportamento dos solos, porém, a maioria
dos avancos, ndo considera a natureza aleatoria das varidveis envolvidas nos projetos,
ou melhor, ndo considera as incertezas ¢ as variabilidades presentes nos parametros de
projeto (BUENO & VILAR, 1984).

A quantificagio da seguranga através da Teoria da Probabilidade possui, entre
outras vantagens, a de assegurar um nivel de seguranga mais realistico, racional e
consistente, entretanto, necessita de uma vasta gama de dados para ser implementada.

Para determinar a real probabilidade de ruina, de forma adequada, deve-se
considerar as fungdes probabilisticas de distribuigdo das suas variaveis basicas. Isto

geralmente é feito, expressando-se, independentemente, as variaveis aleatorias R e S



Capitulo 4. Objeto de Analise 89

como fungdes de suas variaveis basicas (propriedades dos materiais, dados geométricos,
cargas, parametros do sistema, etc.) usando-se os pardmetros estocésticos das fungdes
de distribuigio. A margem de seguranga, entre a capacidade resistente estrutural tedrica
e as cargas de projeto, deve ser determinada para cada sistema estrutural
individualmente, considerando as suas variaveis basicas.

Mas, as incertezas na engenharia ndo estdo limitadas somente a variabilidade das
variaveis basicas. Pois, os valores estimados de uma dada variavel, como a média, por
exemplo, sdo baseados em dados experimentais e portanto ndo estdo livres de erros
(especialmente quando os dados sdo limitados). E os modelos matematicos ou de
simulagdo (como por exemplo, formulas, equagdes, algoritmos, programas de simulagéo
computacional, etc.) e os de laboratorio, usados na andlise de engenharia, sdo
representagdes idealizadas da realidade, algumas vezes, representagdes imperfeitas do
universo real. Conseqiientemente, previsdes e/ou calculos feitos com base nesses
modelos podem ser imprecisos e, portanto, também contém incertezas.

A quantidade de variaveis geralmente envolvidas nos modelos ¢ tamanha, que
torna-se praticamente impossivel prever, de forma precisa, o comportamento real de
uma dada fundagdo. O que se pode fazer é estudar as variaveis mais importantes,
obtendo assim avaliagdes e resultados de carater apenas aproximado (BERNARDO,
1999). Assim, o nivel de confiabilidade estimado sera, portanto, apenas uma
aproximagdo do nivel real.

Os resultados obtidos a partir de uma anélise ou de um modelo de projeto devem
ser suficientemente realisticos, mas a formulagdo de um modelo matematica ndo ¢
guiada somente pelo desejo de obtengéo de uma descrigao realistica, mas também pela
necessidade do modelo ser operacional. Logo, um aspecto importante do processo de
formulagdio de um modelo € a arte de equilibrar realismo e operacionalidade.

Recordando o conceito de fundagdo de uma obra, anteriormente apresentado,
percebe-se que quando se projeta uma fundagio para um determinado nivel de
solicitagdo oriundo da sua interagdo com a superestrutura ¢ necessario determinar em
qual profundidade o maci¢o de solo podera oferecer a resisténcia de que se necessita.
Conhecida essa profundidade, para cada elemento isolado de fundagdo, tem-se a sua
resisténcia e a sua solicitagdo.

Entdo, o que particulariza uma fundagdo, cuja geometria em planta ja se
encontra previamente definida, é a profundidade da base de cada elemento estrutural da

subestrutura. Ao unirmos as areas destas bases, é definimos uma superficie dentro do
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macigo de solos, que denominamos superficie resistente. Assim, pode-se afirmar que,
em fundagdes, o objeto de estudo é a superficie resistente (AOKI, 2001). Pois, a analise
de seguranga e confiabilidade de uma fundagdo so pode ser realizada, através das curvas
de distribuigio estatistica das solicitagdes e das resisténcias de uma dada superficie
resistente analisada (AOKI, 2001).

Sendo assim, para esta dissertagdo, fixada uma superficie resistente, a fundagdo
serd considerada segura, se e somente se a probabilidade de ruina da fundagéo for

considerada aceitavel de forma a satisfazer aos estados limites da mesma.

elernento isolado de fundagao
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Figura 4.7. Equilibrio estitico da fundagio (AOKI ¢t al., 2001).
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A Figura 4.7 apresenta o esquema de equilibrio estatico de uma fundagdo cuja
distribuigdo em planta, dos elementos que compdem a subestrutura, encontram-se
previamente definida (AOKI et al., 2001).

Para efeito de simplificagdo, supde-se que R e S sdo variaveis aleatorias
estatisticamente independentes, ou seja, ndo sera considerada a correlagdo entre elas.
Entretanto, as variaveis em analise sdo correlacionadas (i.e. dependentes) por estarem
vinculadas a uma superficie resistente e devido aos inevitaveis recalques da fundagéo,
que provocam redistribui¢do dos esforgos na estrutura (hiperestatica).

O escopo de toda essa explanagdo € ressaltar que ao se abordar o tema fundagao
de uma obra é de fundamental importancia caracterizar qual € o objeto de analise
(AOKI, 2001). Logo, para esta dissertagdo, ao efetuar analises baseadas em conceitos de
confiabilidade e estatistica, o seu principal objeto de analise sera a superficie resistente
de uma determinada fundagdio. Ou seja, o objetivo dessa dissertagdo € analisar a
seguranga e a confiabilidade associadas a uma superficie resistente previamente

definida (i.e. fixada).
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CAPITULO

AS INCERTEZAS NA ENGENHARTA DE FUNDACOES

5.1. A Complexidade de introduzir Seguran¢a na Engenharia de Fundagdes

Diferentes tipos de incertezas sdo inerentes ao projeto de fundages, essas

incertezas podem ser agrupadas nas seguintes categorias (BECKER, 1996a):

o incertezas na determinagdo das solicitagdes;

e incertezas associadas a variabilidade do macigo de solos;

e incertezas na determinagdo dos parametros geotécnicos de projeto;

o incertezas associadas com o grau no qual o modelo analitico representa o
comportamento real da fundagéo.

No entanto, as incertezas associadas com a variabilidade natural das condigdes
do solo e com a avaliagdo dos pardmetros geotécnicos sdo geralmente as maiores, como
conseqiiéncia dos complexos processos envolvidos na deposigdo e formagado dos solos e
rochas (PHOON et al., 2000). Todas as incertezas enumeradas acima podem ser
quantificadas, explicitamente ou implicitamente; sdo assim conhecidas como incertezas
objetivas. Mas, ao contrario das incertezas objetivas, os erros grosseiros, incluindo erros
humanos ou omissdes que ocorrem na pratica, raramente podem ser quantificadas no
projeto, sendo assim chamadas de incertezas subjetivas. Essas incertezas, apesar de néo
quantificaveis, podem ser reduzidas a valores minimos a partir do controle de qualidade

(BECKER, 1996a; OLIVERA, 1998).
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Bolton (1989) afirma que a maioria das falhas ocorrem devido a erros grosseiros
ou humanos, como por exemplo, calculos de projeto inadequados para a situagdo
pratica, € que nenhum nivel de seguranga, economicamente aceitavel, pode cobrir
situagdes em que as condigdes do local ou as propriedades do solo foram mal avaliadas,
onde uma carga foi esquecida ou onde um célculo ou uma analise foram inapropriados.

Segundo Velloso & Lopes (1996), em toda obra de engenharia, ha um certo
“risco”, ou seja, uma probabilidade de insucesso. Nas obras de terra e fundagdes, como
decorréncia, sobretudo, da natureza do material com que se trabalha, o solo, esse risco ¢
sensivelmente maior que nas demais especialidades da Engenharia Civil. Por isso, ele
tem sido objeto de estudos por parte de inimeros profissionais tais como Casagrande
(1965), de Mello (1975, 1977) e Velloso (1985a, 1985b, 1987).

A respeito dos métodos mais tradicionais de mensuragdo de riscos, Casagrande
(1964), em “Role of the ‘Calculated Risk’ in Earthwork and Foundation Engineering”
explica que a expressdo “risco calculado” envolve dois diferentes aspectos:

o O uso de um conhecimento imperfeito, orientado pelo bom senso e experiéncia, para
estimar as variagdes provaveis de todas as quantidades que entram na solugdo de um
problema;

o A decisio com base em uma margem de seguranga adequada ou grau de risco
adequado, levando em conta fatores econdmicos e a magnitude das perdas que

resultariam de um colapso.

Segundo Casagrande (1964), os “riscos” podem ser classificados em:

1) Riscos de Engenharia:

1.a) Riscos desconhecidos: sdo aqueles desconhecidos até que se revelam em um
acidente, através do qual podem, entdo, ser observados e investigados. Na opinido de
Casagrande (1964), os atuais conhecimentos de Geotecnia permitem que se tenha,
pelo menos, uma estimativa qualitativa da resposta da grande maioria de tipos de
solos e rochas existentes quando estes sdo submetidos as atividades convencionais
das obras de Engenharia. Em outras palavras, pode-se dizer que ¢ muito pouco

provavel encontrarem-se riscos desconhecidos na atualidade.

1.b) Riscos calculados: correspondem aos fendmenos para os quais a Geotecnia
ainda ndo apresentou uma solugdo quantitativa satisfatoria. Casagrande (1964)

enumera os seguintes riscos calculados:
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o deslizamentos por liquefagio em solos granulares;

o deslizamentos por liquefagdo em argilas extremamente sensiveis;

o caracteristicas tensio x deformagdo x resisténcia em materiais granulares
grossos, incluindo enrocamentos, sob elevadas pressoes confinantes;

e  caracteristicas tensiio x deformagdo x resisténcia, a longo prazo, de argilas ndo
drenadas;

o caracteristicas de estabilidade de argilas rijas e argilas siltosas muito plasticas;

o controle de fissuras transversais e longitudinais no nucleo de barragens de
enrocamento de grande altura;

o efeitos de terremotos em barragens de terra ou enrocamento de grande altura.

2) Riscos humanos:

A maioria dos riscos humanos, tanto desconhecidos como calculados, podem ser
agrupados em trés categorias, sendo que, freqiientemente, ndo ha uma demarcagdo
nitida entre eles:

2.a) organizagio insatisfatoria, incluindo divisdo de responsabilidade entre projeto e
supervisdo d construgio;
2.b) uso insatisfatorio do conhecimento disponivel e do bom senso;

2.¢) corrupgao.

5.2. Variabilidade da Resisténcia

O solo cobre o substrato rochoso e provém da desintegragdo e decomposi¢io das
rochas, mediante a agdio dos intemperismos fisico ¢ quimico. Assim, de maneira geral,
por causa da sua heterogeneidade e das suas propriedades bastante complexas, ndo
existe modelo matematico ou ensaio em modelo reduzido que caracterize, de forma
satisfatoria, seu comportamento. Como, de modo geral, as caracteristicas do solo em seu
estado natural devem ser aceitas ¢ s6 em casos particulares, com o auxilio de técnicas
especiais, devem ser melhoradas, verifica-se que, na Engenharia de FundagGes ou, de
forma mais ampla, na Geotecnia, o profissional terd que lidar com um material natural
sobre o qual pouco pode atuar, isto ¢, tem que aceita-lo tal como ele se apresenta, com
suas propriedades e comportamento especificos (BUENO & VILAR, 1989).

Sabe-se que a determinagdo da resisténcia ultima ou capacidade de carga da

fundagdo € geralmente feita de forma tedrica, empirica ou semi-empirica.
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Os métodos semi-empiricos amplamente utilizados no Brasil sdo baseados em
investigagdes in sifu tais como os ensaios de penetragdo estatica (CPT) e os ensaios de
penetragiio dindmica (SPT). Quando ndo se dispde de ensaios CPT, mas apenas ensaios
SPT, algumas correlagdes podem ser aplicadas entre esses dois ensaios, entretanto, tais
correlagdes necessitam ser aplicadas com cautela, pois envolvem grandes dispersoes.

Cabe lembrar ainda que os métodos semi-empiricos so devem ser aplicados aos
tipos de estacas e regides geotécnicas para os quais foram estabelecidos, todavia, apesar
dessas ressalvas esses métodos sdo usados indiscriminadamente na pratica de projeto de
fundagdes na Brasil (VARGAS, 1990).

O projeto de fundagdes, ou mais precisamente seu dimensionamento, esta
calcado na utilizagio de correlagdes que sdo estabelecidas para determinadas regides e
sdo extrapoladas para outras condigdes, as vezes, de maneira inescrupulosa. Tem-se que
reconhecer que essas correlagdes sdo, pelo menos no presente, “um mal necessario”. O
que se impde ¢ que seus autores sejam mais explicitos e precisos na caracterizagdo das
condi¢des em que foram estabelecidas e que, por outro lado, aqueles que vdo utiliz-las
o fagam com critério, comparando aquelas condi¢des com as que se tem diante de si
(VELLOSO & LOPES, 1996).

A resisténcia de um elemento de fundagdo isolado é constituida da resisténcia
oferecida pelo elemento estrutural de fundagdo e a resisténcia oferecida pelo macigo de
solo de fundagdio. Assim, a resisténcia das fundagdes decorre de uma dupla
variabilidade, entretanto, esta Gltima, na maioria das vezes, condiciona o limite inferior
para a resisténcia do sistema sendo, portanto, o principal objeto de estudo da Engenharia
de Fundagoes (OLIVEIRA, 1998).

Como exemplo, a capacidade de carga de uma estaca ¢ fungao das caracteristicas
do elemento estrutural e da resisténcia do solo e a sua verificagdio de seguranga a
ruptura, ¢ feita através do calculo de sua capacidade de carga Gltima, que sob ponto de
vista geotécnico, ¢ a carga que aplicada a estaca mobiliza toda a resisténcia disponivel
do solo (OLIVEIRA, 1998).

A complexidade dos macigos de solos torna dificil a fixagdo de valores
normativos, como valores médios e coeficientes de variagdo para a resisténcia do solo.
No caso especifico de estacas cravadas pode-se determinar os valores médios,
coeficientes de variagdo e ajustar distribui¢des de probabilidade para a capacidade de
carga mobilizada durante a sua cravagdo (resisténcia mobilizada do solo) através de

ensaios de carregamento dindmico. Pois, quando a energia transferida a estaca €
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suficiente para mobilizar toda a resisténcia do solo, a carga mobilizada pelo ensaio de
carregamento  dindmico corresponde & capacidade de carga (Gltima da estaca
(OLIVEIRA, 1998; VANMARCKE, 1977).

A principal fonte de incertezas e erros na determinagiio da resisténcia do solo a
partir de ensaios de laboratério é o amolgamento devido as operagdes de extragdo,
manipulagio e talhagem dos corpos de prova. No entanto, muito esfor¢o vem sendo
investido na pesquisa dos desvios introduzidos pelos métodos de avaliagdo da
resisténcia e a medida que novas influéncias sdo quantificadas, verifica se que alguns
desvios aparentemente aleatorios sdo, na realidade, provenientes do efeito conjunto de
diversos desvios sistematicos passiveis de corre¢do. As incertezas reduzem-se assim
gradualmente aquelas inerentes a qualquer método experimental.

E neste contexto que, em 1964, Casagrande comentou: “E insuficiente o
conhecimento sobre solos, rochas e sobre seu comportamento in sifu, para fazer uma
avaliagio do risco. Logo, seremos criticados, ndo importa como fagamos esta analise.
Porém, devemos prosseguir e realizar tais estudos, pois aprender a fazer esta analise de
maneira significativa e responsavel ¢ um importante desafio para a profissdo.”

Na estimativa das propriedades do solo, depara-se com uma série de incertezas,
mas mesmo assim, a variabilidade inerente das propriedades do solo in situ deve ser
determinada, pois é a realidade com que se lida (GIMENES & HACHICH, 1992).

Um importante fator de incerteza geotécnica € a incerteza de medigdo € a
incerteza estatistica. A dispersdo dos dados é, em geral, fungdo da variabilidade inerente
do solo, dos erros de medida provenientes do procedimento adotado ou mesmo do
operador (em geral, testes que sdo altamente dependentes do operador e que tém
procedimentos complicados apresentam maior variabilidade do que aqueles com
simples procedimentos e pouco dependentes do operador), dos erros advindos do
equipamento (resultantes de impericias e variagdes da geometria do equipamento), e dos
sistemas empregados nos ensaios geotécnicos de rotina (PACHECO, 1990).

As medidas in situ também sdo influenciadas pela incerteza estatistica ou por
erros de amostragem, advindos de quantidades limitadas de informagdo. Outro fator
importante de incerteza é introduzido quando medidas de campo ou laboratorio sio
transformadas em pardmetros de propriedades de solo para projetos usando modelos de
correlagdo empiricos ou outros. Sendo que, a contribui¢iio relativa dessas incertezas na
estimativa das propriedades do solo depende das condigdes in situ, do grau de controle

do procedimento e equipamento, e da qualidade do modelo de correlagdo .
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5.3. Variabilidade da Solicitaciio

5.3.1. Acdes e Solicitacoes

Tanto quanto possivel, as estatisticas das agOes sdo baseadas em pesquisas in
loco. Além da variabilidade basica da agdio, incertezas surgem do modelo que
transforma a agdo real, variavel tanto no tempo quanto no espago, em uma agéo estatica
equivalente para ser usada no calculo. Incertezas também surgem na andlise que
transforma a ag@o equivalente em efeito desta agio (GALAMBOS et al., 1982).

As solicitagdes dependem fundamentalmente do macigo de solos. Para um
mesmo projeto estrutural, tém-se diferentes solicitagdes nos elementos isolados de

fundagéio em fungdo da geologia local. Observe a Figuras 5.1.
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Figura 5.1. Andlisc do equilibrio da estrutura em fungdo da geologia local.

5.3.2. Interacio Solo-Estrutura

A interagio solo-estrutura (ISE) é uma linha de pesquisa que tem alcangado
significativa importancia nos ultimos anos. A consideragdo da interagdo entre a
superestrutura ¢ a fundagdo tem demonstrado que o comportamento obtido na analise ¢
mais proximo do observado na medigdo de recalques de edificios monitorados do que os
obtidos pela analise convencional que considera os apoios indeslocaveis (MENDONGCA
& AOKI, 2000).

Como exemplo, considere o caso simples de um edificio em terreno sem
vizinhos. Em geral, a estrutura é calculada por um engenheiro estrutural supondo os
apoios indeslocaveis, o que resulta um conjunto de esforgos (reagdes verticais,
horizontais e momentos fletores) que €é passado ao engenheiro de fundagbes que

dimensiona as fundagdes e calcula os recalques, comparando-os com os recalques
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admissiveis (ANTUNES & IWAMOTO, 2000).

Toda obra introduz no macigo de solos um estado de tensdes que provoca no
mesmo deformagdes e deslocamentos que resultam em deslocamentos verticais
(recalques), horizontais e rotagdes nas fundagdes (REIS & AOKI, 2000). No entanto,
estas fundagdes, devido a deformagdo do solo, aplicam a estrutura, geralmente
hiperestatica, um fluxo de carregamento diferente da hipotese de apoios indeslocaveis,
modificando assim os esforgos atuantes na estrutura e conseqiientemente as cargas no
solo (ANTUNES & TWAMOTO, 2000). A esse mecanismo da-se 0 nome de interagdo
solo-estrutura (ISE), onde a superestrutura e a fundagdo formam um sistema onde o
fator determinante para o desempenho da obra ¢ a rigidez relativa (REIS & AOKI,
2000). Observe a Figura 5.2.
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Figura 5.2. Mecanismo de interagdo solo-estrutura cm edificagoes (GUSMAO et al., 2000).

Segundo Gusmio et al. (2000), Brown em 1977 utilizando um modelo visco-
elastico linear para o solo e elastico linear para a superestrutura percebeu que quanto
maior a rigidez da estrutura, em relagdo a rigidez do solo, menores sdo os recalques
diferenciais e que para grandes relagdes entre a rigidez da estrutura e do solo a
influéncia do tempo passa a ser menor. No entanto, o projeto de fundagdes convencional
considera apenas as cargas nos apoios obtidas pelo projeto estrutural convencional, ¢ as
propriedades geotécnicas do terreno, desprezando o efeito da rigidez da estrutura.

E importante destacar que, a compressibilidade dos solos em fungéo do tempo,

aparece no fendmeno de interagdo solo-estrutura como principal agente, uma vez que a
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maneira como os recalques evoluem e se estabilizam, ¢ que determina a importancia ou
a gravidade dos danos causados por estes recalques a superestrutura.

Ha uma tendéncia dos recalques maximos e minimos se aproximarem da média,
a medida que a rigidez da edificagio vai aumentando, no entanto, a influéncia dos
primeiros pavimentos nesta tendéncia de uniformizagio dos recalques € maior
(GUSMADO et al, 2000).

Gusmio et al. (2000) demonstra que o sistema solo-estrutura ao ser solicitado
promove uma redistribuigdo de esforgos que, em geral, aumenta a carga dos pilares
periféricos e diminui a carga dos pilares centrais mais carregados. Esta redistribuigdo de
esforcos promove maiores recalques em pilares menos carregados e menores recalques
em pilares mais carregados, suavizando a deformada de recalques. Logo, a interagdo
solo-estrutura influencia a deformada de recalques da edificagiio, fazendo com que este
fique mais suave, embora o recalque absoluto médio seja independente. Com isto, pode-
se admitir que o recalque absoluto médio seja fun¢do apenas do carregamento total da

estrutura e das propriedades de deformagdo do terreno.
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CAPITULO

CARGA ADMISSIVEL - PROPOSTA

6.1. Carga admissivel baseada na Probabilidade de Ruina

Segundo Bilfinger (2002), a fungdo fim de uma determinada fundagdo € suportar
as cargas que ncla atuam de acordo com os requisitos de projeto (deformabilidade,

durabilidade, etc.).

Existe atualmente umisérie de critérios de seguranga que se diferenciam pela
sistematica de introdugdo da seguranga e pela escolha do(s) indicador(es) de seguranga.
Estes critérios de seguranga se subdividem em dois grandes grupos: deterministicos e
probabilisticos.

Os métodos deterministicos se caracterizam pela ndo consideragdo explicita das
incertezas. No uso do coeficiente de seguranga global embutem-se, implicitamente,
todas as incertezas e erros, sendo o seu valor ajustado empiricamente. Logo, o
coeficiente de seguranga global é um valor Unico que incorpora a variabilidade das
acdes, das resisténcias dos materiais envolvidos, incertezas e erros inerentes as
simplificagdes de calculo. Quanto aos métodos probabilisticos, estes se caracterizam
pelo tratamento probabilistico das grandezas envolvidas e pela tentativa de se
determinar a probabilidade de ruina existente.

Sabe-se que quanto maior o indice de confiabilidade, 3, maior sera a distincia
entre a origem ¢ o estado limite, conseqiientemente, maior sera a regido de seguranga e

menor a probabilidade de ruina.
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E fazendo uso deste raciocinio, que o indice de confiabilidade ¢ usado para
quantificar a confiabilidade de um sistema. Pois, deve-se recordar que a seguranga de
um sistema depende da posigdao relativa e do grau de dispersio das curvas de
distribuigdio de probabilidade da resisténcia e da solicitagdo; logo, o indice de
confiabilidade, B, por incluir esses dois fatores ao usar a média e o desvio padrdo da
margem de seguranga, esta diretamente vinculado a probabilidade de ruina, sendo,
portanto, um indice eficiente para quantificar a confiabilidade e a seguranga de uma
fundagdo. E fazendo uso deste raciocinio que se propde, nesta dissertagiio, uma nova
metodologia de calculo da carga admissivel de um estaqueamento.

Conceitualmente, a carga admissivel ¢ a maxima solicitagio que pode ser
aplicada com seguranga a uma fundagdo. Segundo a NBR 6122/1996, com relagdo a
ruptura, a carga admissivel de um estaqueamento, € dada por:

_ Ry ‘

Pcrclm - a (6.1)

Porém, de acordo com o Método da Carga Admissivel, o coeficiente de
seguranga global relaciona a resisténcia média com a solicitagdo média dos 77 elementos

isolados de uma fundagio, ou seja:

R . R

C§=2->3§,=-2 (6.2)
S, CS

Assim, ao observar (6.1) e (6.2), conclui-se que:

R;dm - Sm (63 )

Logo, usando o conceito de indice de confiabilidade, a carga admissivel de um
estaqueamento pode ser estimada por:
B = My —My R, -8

_ Y m > = -
- — jadm - Sm - Rm - B Oz (64)
Gz GZ

sendo,

P, = carga admissivel correspondente a uma probabilidade de ruina, pj;

[

iy = R, = resisténcia média;

i
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iy =S, = solicitagdo média,
B = indice de confiabilidade correspondente a uma determinada probabilidade de ruina;

o, = desvio padrao da fungido margem de seguranga, Z.

No caso particular de uma abordagem semi-probabilistica, muito comum na
pratica, o desvio padrdo da solicitagdo € igual a zero, o que resulta na expressdo
simplificada:

2 i, =,

adm m

= Rm o B Or (65)

sendo,

o = desvio padrio da fungéo resisténcia.

Ao calcular a carga admissivel de um estaqueamento usando o coeficiente de
seguranga global ndo se sabe qual € a probabilidade de ruina deste sistema. Porém, com
o uso da formulagdo proposta acima, € possivel projetar uma fundagdo com uma
determinada probabilidade de ruina desejada. Em fungdo de se desejar uma maior ou
menor probabilidade de ruina, usa-se um indice de confiabilidade menor ou maior,
respectivamente.

A seguir sdo apresentadas algumas observagOes importantes, que devem ser

destacadas, a respeito da formulagio proposta.

6.2. Algumas consideracdes sobre a metodologia proposta

Este item tem como objetivo discutir e apresentar as premissas adotadas na
formulagdo da carga admissivel proposta, bem como as conseqiiéncias que delas advém.

Inicialmente, discute-se a utilizagdo das palavras “falha” e “ruina” no contexto
desta dissertagdo, assim como os valores de probabilidade de ruina que sdo
considerados aceitaveis no meio geotécnico. A seguir, € apresentada uma discussdo com
relagdo a probabilidade de ruina que esta sendo considerada adequada neste trabalho. E
finalmente, apresentam-se as simplificagdes implicitas quando da utilizagdo da

formulag@o proposta na estimativa da carga admissivel de uma fundagao.
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6.2.1. Probabilidade de Ruina aceitavel

Deve-se destacar que na Teoria da Contfiabilidade € utilizada a expressdo
“probabilidade de falha” (observe o Capitulo 3) enquanto que em Geotecnia € comum o
uso da expressdo “probabilidade de ruina’; que sera a terminologia adotada nesta
dissertagdo. Entretanto, deve-se destacar que ndo ha diferengas entre elas, pois entende-
se que os termos “falha” e “ruina” possuam o mesmo significado, e sendo assim, eles
devem ser considerados idénticos no contexto desta dissertagio.

A palavra “falha” usada no contexto da Teoria da Confiabilidade ndo implica
necessariamente numa catastrofe. Algumas condigdes, como por exemplo, um recalque,
podera originar um comportamento insatisfatorio, e ser considerado como falha
(DUNCAN, 2000). Logo, percebe-se que o termo “falha” deve ser interpretado como a
violagdo de um estado limite qualquer, devendo ser interpretado no sentido mais geral.
Se o estado limite é relacionado a recalque, a falha ¢ dita a ocorréncia de um recalque
excessivo (L1 et al., 1993).

Sendo assim, € importante ter em mente as conseqiiéncias reais do evento
analisado e ndo esperar uma catastrofe quando o termo “probabilidade de falha ou
ruina” é usado. Pois, a palavra “falha”, assim como a palavra “ruina”, simboliza um
evento insatisfatorio qualquer, um estado limite qualquer (DUNCAN, 2000).

As normas nfo especificam de forma clara qual é a probabilidade de ruina
aceitavel para uma fundagéo.

Meyerhof (1969), apresenta as probabilidades de ruina assumidas como

aceitaveis para trés tipos de obra:

Tabela 6.1. Probabilidades de ruina accitaveis (MEYERHOF, 1969).

Tipo de Estrutura Probabilidade de Ruina

Obra de Terra 1, 107 - '.“I{m

Fundagdes “Offshore” 1. 107 .
Fundagdes Convencionais 1. 10" .,‘ v

Whitman (2000) apresenta um grafico relacionando a probabilidade de ruina
anual de algumas obras com as consequiéncias de ruina em termos de vidas perdidas e
de custo. Pode-se observar pela figura apresentada em Whitman (2000) que a

probabilidade de ruina associada a fundagdes varia de 1022 107,
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No caso da resisténcia e da solicitagdio serem variaveis aleatorias com
distribuicio normal, a relagdio quantitativa entre a probabilidade de ruina e o indice de

confiabilidade, é dada pela relagio apresentada na Tabela 6.2 (ANG & TANG, 1984).

Tabela 6.2. Relagdo quantitativa entre probabilidade de ruina e indice de confiabilidade.

Px B
0.50 0.00
0.25 0.67
0.16 1.00
0.10 1.28
0.05 1.65
0.01 2.33
107 3.09

107 3.72
10° 4.25
10° 4.75

Nesta dissertagdo, o valor de probabilidade de ruina que serd considerado
aceitavel para fundagdes convencionais sera de 1.10”, que corresponde a um indice de
confiabilidade de 3.09. Logo, para se projetar fundagdes com uma probabilidade de
ruina aceitavel, deve-se utilizar um indice de confiabilidade de no minimo 3.09 na
formulagdo proposta.

Segundo Duncan (2000), a Teoria da Confiabilidade ndo tem sido usado na
pratica geotécnica por duas razdes. A primeira, ¢ que a Teoria da Confiabilidade
envolve termos e conceitos que ndo sdo familiares a maioria dos engenheiros
geotécnicos. Segundo, é conhecido que o uso da Teoria da Confiabilidade requer mais
dados, tempo e esfor¢o que sao necessarios nas circunstancias.

Entretanto, esta dissertagdo vem destacar que os conceitos de confiabilidade
podem ser aplicados em situagdes simples, sem maiores dados, tempo e esforgo que sdo
usualmente necessarios na Engenharia Geotécnica. Trabalhando com a mesma
quantidade e tipos de dados, e mesmo tipo de juizos que sdo normalmente utilizados nas
analises convencionais.

Deve-se destacar que ndo defende-se aqui, que as andlises com o uso dos
coeficientes de seguranga sejam abandonadas em favor do uso das analises de
confiabilidade. Mas, sugere-se que o coeficiente de seguranga e a confiabilidade sejam

usados em conjunto, para possibilitar a realizagdo de projetos seguros e de forma
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consciente dos riscos envolvidos. Mesmo porque, qualquer transigdo deve ser realizada
de forma gradual, para que possa se tornar clara as diferengas e as vantagens que a nova

metodologia venha a oferecer.

6.2.2. Probabilidade de Ruina de um Elemento Isolado de Funda¢io

Deve-se destacar que a carga admissivel proposta € baseada na probabilidade de
ruina de uma estaca isolada, ou melhor, de um elemento isolado de fundagao.

Entretanto, as fundagdes por estacas sio geralmente constituidas de grupos de
estacas. Ou seja, as estacas sdo agrupadas de forma a constituirem grupos com um
numero determinado de estacas unidas por meio de um bloco de coroamento que deve
ser dimensionado de forma a distribuir uniformemente as cargas (solicitagdes) para cada
uma das estacas do grupo (VESIC, 1975).

Vesic (1975) comenta que a principal questdo a ser resolvida no projeto de um

estaqueamento é determinar qual a carga de ruptura do grupo (7, ) € fazer a previsdo
de recalque para 0 mesmo (W,,,,,,)-

Segundo Vesic (1975), ao se projetar um estaqueamento, as estacas devem ser
espagadas de forma que a capacidade de carga do grupo ndo seja menor que a soma das
capacidades de carga individuais das estacas. Logo, em qualquer estaqueamento tem-se
que a resisténcia apresentada por um grupo de estacas ¢ sempre superior a apresentada
pela soma das resisténcias dos elementos isolados de fundagao.

Sabe-se que a carga de ruptura do grupo é, geralmente, diferente da soma das
cargas de ruptura individuais das estacas do grupo (Zl“esmcm) e que elas se

relacionam segundo o fator:

n= ﬂ (6.6)

2 : Pe?.\‘mcr?j

que é denominado de eficiéncia de grupo e, depende dos seguintes pardmetros:
o tipo de solo;

o tamanho e forma do grupo;

o espagamento e comprimento relativo das estacas;

o metodologia executiva.
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Sabe-se também que o recalque do grupo (g, ) € normalmente maior que o

recalque de uma estaca isolada. Em geral,

6.7)

f =3
5 - Westaca

W grupo

sendo & o denominado fator de recalque do grupo e este fator também depende dos

parametros citados acima.

Nio existe atualmente uma teoria racional de calculo da capacidade de carga de
um grupo de estacas. No entanto, com base nos dados disponiveis, Vesic (1975) conclui
que:

a) A resisténcia de ponta na ruptura de um grupo de estacas pode ser considerada igual a

soma das resisténcias de ponta na ruptura individuais de cada estaca isolada.

R ponta grupo — ZR ponta estaca (6-8)

b.1) A resisténcia lateral na ruptura de um grupo de estacas em solos coesivos ndo €
maior que a soma das resisténcias laterais na ruptura das estacas individuais
multiplicada pela razdo entre o perimetro externo do grupo e a soma dos perimetros

individuais. Ou seja,

U 5
grupo
Riateral grupo S, Z Riateral estaca (6.9)
Z Ueslacn

Entretanto, se for especificado no projeto um espagamento minimo entre as
estacas, igual a 2.5 o didmetro das estacas do grupo (o espagamento 6timo € usualmente
em torno de 3.0 a 3.5 do didmetro das estacas do grupo), a resisténcia lateral do grupo

ficara:

[
grupo
Riateral grupo e U ’ Z Riateral estaca (6.10)
Z esfaca

b.2) A resisténcia lateral na ruptura de um grupo de estacas em solos nao coesivos pode
ser maior que a soma das resisténcias laterais na ruptura das estacas individuais. Ou

seja,
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Riaterat grupo 2 Z Riateral estaca (6.11)

Agora é possivel responder a seguinte questdo: “A probabilidade de ruina de
uma estaca de um grupo de estacas isoladas ¢é diferente da probabilidade de ruina de
uma estaca de um grupo de estacas sob blocos com um nimero variado de estacas?”
Sim, a carga de ruptura de uma estaca isolada ¢ diferente da carga de ruptura de uma

estaca de um grupo de estacas capeadas por um bloco:

(6.12)

R estaca grupo * R estaca isolada

pois, sabe-se que a resisténcia de uma estaca de um grupo € superior a resisténcia

apresentada por essa mesma estaca quando isolada:

R >R

estaca isolada (6- 13)

estaca grupo

Sendo assim, pode-se observar que a metodologia proposta ao calcular a carga
admissivel do estaqueamento com base na probabilidade de ruina de um elemento
isolado de fundagdo esta trabalhando com uma probabilidade de ruina superior a real,

estando, portanto, a favor da seguranga

6.2.3. Varidveis aleatorias: Resisténcia e Solicitacio

Sabe-se que sdo inumeros os fatores que intervém na seguranga de uma
fundagdio. Entretanto, devido a complexidade de se trabalhar com um niimero elevado
de variaveis optou-se por analisar a seguranga e a confiabilidade das fundagdes através
da consideragao de somente duas varidveis aleatorias: a resisténcia e a solicitagdo. Pois,
para o desenvolvimento dos critérios de calculo baseados em probabilidade sdo
requeridos, no minimo, dados dessas duas variaveis. Sendo que a informagdo basica
requerida € a distribui¢do de probabilidade dessas varidveis, ou pelo menos, a estimativa
de suas médias e desvios padrio.

Apesar de ser considerada nas analises somente essas duas variaveis aleatorias,
sabe-se que a variabilidade apresentada por elas, se deve a todas as demais variaveis que
influem no sistema, as denominadas varicveis basicas. Sendo assim, ao se determinar a

seguranga de uma fundagdo com base nestas duas variaveis, deve-se ter como
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preocupago primordial, garantir que os valores médios e de coeficiente de variagdo
determinados, sejam realmente representativos dos valores reais presentes na fundagdo
analisada. Sendo por este motivo, que nesta dissertagdo, optou-se por trabalhar com
resultados de provas de carga, por serem resultados que permitem conhecer a real
variabilidade do sistema, por envolverem toda as incertezas presentes.

Entretanto, de nada adianta ter um modelo matematico bem definido se a
aplicagio do mesmo for feita de forma inadequada. Sendo este, infelizmente, um dos
principais problemas, que tem contribuido para limitar o desenvolvimento da Teoria da
Confiabilidade no meio geotécnico. Pois, as referéncias bibliograficas sobre o tema
Seguranga em Fundagdes nem sempre se preocupam em bem definir qual o seu objeto
de estudo de seguranca e confiabilidade. Foi pensando nisso que no Capitulo 4 desta
dissertagdo foi destacado o que, para esta dissertagéio, se entende por fundagdo de uma
obra e qual sera o objeto de analise deste trabalho.

Ficou claro, naquele capitulo, que o objeto de estudo desta dissertagdo € a
superficie resistente de uma fundagdo, e que esta superficie é uma superficie
tridimensional que cada um dos elementos estruturais da fundagdo deve alcangar em
profundidade para atender o valor da carga admissivel de projeto. Sendo assim,
conhecida a superficie resistente tem-se definida a resisténcia e a solicitagdo da
fundagdo em analise. Logo, € possivel perceber que as variaveis aleatorias resisténcia e
solicitagio estdo interligadas pela superficie resistente da fundagdo analisada.
Entretanto, por efeito de simplificagdo, estas foram consideradas como variaveis
aleatorias independentes nas andlises desenvolvidas nesta dissertagdo. Pois, entende-se
que para a pratica da engenharia, 0 uso de conceitos muito complexos e de dificil
aplicaciio deve ser evitado, pois caso contrario, o engenheiro no seu dia a dia ira evitar o
seu uso.

Com o mesmo raciocinio, em virtude do Teorema do Limite Central, a
distribuicio de probabilidade da resisténcia e da solicitagdo foi aproximada pela
distribuigio Normal ou Gaussiana (VANMARCKE, 1977). Entretanto, sabe-se que a
imposi¢io de um modelo do tipo normal, ou de qualquer outro modelo, sempre esbarra
nas limitagdes associadas a este modelo. Mas, esse € ainda, infelizmente, “um mal
necessario” até que seja possivel se ter dados suficientes e com uma qualidade minima
que permita determinar a real distribuigio de probabilidade das variaveis aleatorias

resisténcia e solicitagdo (BILFINGER, 2002).



Capitulo 6. Carga Admissivel - Proposta 108

Logo, pode-se perceber que, neste modelo, varias simplificagdes foram feitas, e
conseqiientemente, as avaliagdes e os resultados obtidos serdo de carater apenas
aproximado. Assim, o nivel de confiabilidade estimado nesta dissertagdo sera uma
aproximagdo do nivel real.

Sabe-se que os resultados obtidos a partir de uma analise ou de um modelo de
projeto devem ser suficientemente realisticos, mas a formulagdo de um modelo
matematico nio deve ser guiada somente pelo desejo de obtengdo de uma descrigao
realista, mas também pela necessidade do modelo ser funcional. Logo, como ja exposto
anteriormente, um aspecto importante do processo de formulagdo de um modelo € a arte
de equilibrar realismo e operacionalidade.

Foi pensando nas aplicagdes praticas, que nessa metodologia de projeto de
fundagdes renuncia-se calcular a probabilidade de ruina evata da fundagio,
contentando-se em calcular uma probabilidade de ruina dita “nominal” na tentativa de
garantir niveis aceitaveis de seguranga através da consideragiio de alguns, dos diversos
fatores que intervém na avaliagdo da seguranga de uma fundagao.

Mesmo assim, o uso desta nova metodologia, apresenta grandes vantagens em
relagdo as atuais. Pois, ao se estimar a probabilidade de ruina nominal com o método
proposto, tem-se o conhecimento, ao menos aproximado, do nivel de seguranga com o
qual se estd trabalhando no projeto, possibilitando a execugdo de fundagdes mais

seguras, confidveis e economicamente mais viaveis.
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CAPITULO

MATERIAIS E METODOS

A metodologia adotada para a realizagdo da pesquisa, consiste em obter as
informagdes necessarias para o seu adequado desenvolvimento através da literatura
existente sobre fundagdes, que possua dados de instrumentagio e controle de obras
durante o seu processo construtivo e dados obtidos para a realizagdo do projeto, tais
como, dados laboratoriais ¢ de investigagoes geoldgico-geotécnicas.

Todo o desenvolvimento desta pesquisa esta vinculado a analise de dados reais
de obras. Esses dados consistem, essencialmente, de:

1) Caracteristicas geométricas dos elementos estruturais de fundagdo: comprimento,
diametro, etc.;

2) Caracteristicas do macigo de solos: tipos de solos, Ngpr, etc.;

3) Resultados de provas de cargas estaticas e dinamicas (energia constante e energia
crescente).

4) Previsdes de capacidade de carga baseadas na avaliagao do perfil do subsolo.

A seguranga de um determinado elemento de fundagfo € determinada pela sua
probabilidade de ruina, que pode ser definida como a probabilidade de sua resisténcia
ser menor que a solicitagdo atuante. Sabe-se que a capacidade de carga ou resisténcia de
uma estaca é o menor dos dois valores: resisténcia estrutural do elemento que a constitui
ou resisténcia geotécnica do sistema estaca-solo.

A capacidade de carga ou resisténcia de um elemento isolado de fundagdo € uma

de suas caracteristicas mais importante. A determinagdo de sua capacidade de carga



Capitulo 7. Materiais e Métodos 110

pode ser feita diretamente, através de provas de carga, ou indiretamente, através de
algum método de estimativa desse valor. Sendo assim, qualquer estudo sobre
capacidade de carga de fundagoes profundas pode ser dividido em dois grupos:

e Analises prévias: baseadas em dados indiretos, tais como ensaios de laboratorio e
ensaios de campo (sondagens SPT, CPT, etc.).

e Analises do proprio elemento de fundagao: desde a sua nega, até a realizagdo de
provas de carga estaticas, passando por medidas de repique e provas de carga
dindmicas.

O objetivo de uma prova de carga €, de forma simplificada, antecipar os
potencias carregamentos em determinado elemento de fundagao, visando avaliar a sua
real capacidade de carga, seu comportamento tensdo x deformagido e/ou determinar as
caracteristicas do maci¢o de solos. Esta antecipagdo busca reproduzir a seqiiéncia de
carregamentos reais de uma construgdo, geralmente crescentes. Obviamente, esta
reproducio depende de uma série de fatores, pois dificilmente as condi¢des reais de
carregamento serdo seguidas (BILFINGER, 2002).

Mesmo assim, a realizagdo de uma prova de carga estatica € o processo mais
eficiente, embora apresente como inconvenientes o tempo de execugdo e o custo
elevado para a determinagdo da resisténcia de um elemento isolado de fundagio. Este
processo consiste em aplicar uma carga na estaca e medir os recalques correspondentes.

Logo, a realizagdo de ensaios de carregamento estatico ou dindmico por
amostragem  representa uma boa solugdo para avaliar a qualidade de um
estaqueamento, ¢ para identificar a variabilidade do maci¢o de solos. Entretanto, o
numero de estacas ensaiadas deve ser insuficiente para representar a funda¢io em
analise.

Nesta dissertacdo foi adotado um numero minimo de cinco provas de carga
como ideal para a avaliagio da fundagdo. Entretanto, com o intuito de analisar algumas
fundagoes especificas, foram realizadas algumas analises (item 8.1 e 8.3 do Capitulo 8)
utilizando-se apenas trés e/ou quatro resultados de provas de carga, apesar de se ter
consciéncia, que do ponto de vista estatistico, estas podem ndo estar sendo
representativas da fundagdo em analise.

Entretanto, deve ser lembrado que a capacidade de carga obtida através de uma
prova de carga estatica ndo ¢ sempre bem definida. Provas de carga estaticas ndo
levadas a ruptura, podem ser tratadas de diversas formas para a determinagdo da carga

de ruptura. Nesta dissertagdo sera utilizado o Método de Van der Veen (1953) para a
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extrapolagdo da curva carga x recalque e determinagdo da capacidade de carga do
elemento isolado de fundagéo.

A partir dos resultados das provas de carga analisadas sera determinada a
distribuigio de probabilidades das variaveis aleatorias resisténcia e solicitagdo com o
objetivo de permitir uma previsdo, com seguranga adequada, da carga admissivel a ser
adotada no projeto da fundagdo em analise.

Durante o desenvolvimento do trabalho, foi necessario, devido as analises a
serem realizadas, desenvolver um programa para a obtengio das fungdes densidade de
probabilidade das variaveis aleatorias resisténcia e solicitagio, para a determinagdo do
indice de confiabilidade e da probabilidade de ruina. A Figura 7.1 apresenta o layouf

deste programa.

PROVAS DE CARGA DINAMICAS RESULTADOS DA ANALISE DA FUNDAGAQ
Dados (kPa) S R Coeficiente de Seguranga Global Cs 2.34
Média | 12188.1 | 285423 | Indice de confiabilidade B 2.91
Desvio 467.9 | 5594.0 | Carga Admissivel - NBR 6122 (kPw)| P, | 12188.1
cv 3.8% | 19.6% | Probabilidade de Ruina p, | 1.8E-03
Gy 5614 Inverso da prob. Ruina 1IN 559
Escala do grafico | 50000 Intercepto dascurvasRe S 13803
PRE MOLDADA - DUQUE DE CAXIAS | RJ
0.0010 - ] f L ] i : i
0.0009 3 e S i :
oo 000083 — : S— | S— — 1 —S
o8 000073 ; ' L 1 el
B 00006 T ! [ S |
g8 00005 % | - - - —
$ S 0.0004 ] : ! , = = i ——
Q0 0003 2 - 1 5
0.0002 3 ——————— — ? ] L
0.0001 —— . ;r L e
o0 roror—r b
0 5000 10000 15000 20000 25000 30000 35000 4 45 50000
S &R (kPa)

Figura 7.1. Layout do programa utilizado nas analises.

As células com texto em cor azul, sido as células de entrada de dados, enquanto
que as demais células apresentam os valores que resultaram dos calculos realizados pelo
programa. Trata-se de um programa simples, mas cuja aplicacdo se mostrou de
fundamental importancia para o desenvolvimento deste trabalho.

Para cada fundacgio analisada serdo realizados trés tipos de analises:

e Analise 1: a partir da média e do coeficiente de variagdo da resisténcia calculado
usando os resultados das provas de carga, calculou-se o coeficiente de seguranga, o

indice de confiabilidade e a correspondente probabilidade de ruina da fundagéo,
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considerando a solicitagdo atuante igual a carga admissivel estrutural apresentada em
catalogo.

e Analise 2: adotando um coeficiente de seguranga igual a dois, € calculada a
solicitagio média e o desvio padrdo da fundagdo considerando que o coeficiente de
variagdo da solicitagdo seja igual ao calculado na Analise 1. Com o valor de resisténcia
e de solicitagdo € calculado o indice de confiabilidade e a probabilidade de falha da
fundagao.

e Andlise 3: nesta analise, partindo de um indice de confiabilidade igual a 3.09
correspondente a uma probabilidade de ruina de 1/1000 (considerada aceitavel em
fundagoes), obtém-se a carga admissivel da fundagio e o seu correspondente
coeficientes de seguranga.

A Analise 1 tem como objetivo determinar qual sera a probabilidade de ruina e o
coeficiente de seguranga caso o projetista pretenda adotar a carga admissivel estrutural
como carga admissivel para o dimensionamento do estaqueamento. A Andlise 2
apresenta qual sera a probabilidade de ruina da fundagio caso esta seja projetada
utilizando a formulagdo da norma com um coeficiente de seguranca igual a dois.
Enquanto que, a Analise 3, tem como objetivo determinar qual o valor de carga
admissivel que deve ser adotado para que a fundagao tenha uma probabilidade de ruina
adequada, sendo que, a Analise 3 também permite conhecer qual deve ser o valor do
coeficiente de seguranga para que fundagio seja projetada com seguranga.

Deve-se ressaltar que, nesta dissertagio, optou-se por utilizar a expressdo “carga
admissivel” mesmo quando se tratar de tensoes, ao invés de utilizar a expressao “tensao
admissivel”. Logo, o termo “carga admissivel” se apresentara nas unidades kN e kPa.

No Capitulo 8 serdo apresentadas todas as analises efetuadas para esta
dissertagdo. Os dados que serviram de base para estas analises foram extraidos de
artigos e publicagdes técnicas. Estes dados incluem resultados de provas de carga
dinamicas e resultados de provas de carga estaticas. Em resumo, esses dados foram
obtidos: catalogo de empresa (SCAC, vol. 2), dados reais de obra (Paulinia/SP),
dissertagdes de mestrado (Balech, 2000; Vianna, 2000; Avila, 2001) e artigos
publicados (Santa Maria & Siqueira, 2002; Alonso, 2000, 2002).

Foi estudada a possibilidade de utilizagdo de outros bancos de dados, como por
exemplo, o banco de dados da COPPE/RIJ, entretanto, houve algumas limitagdes que
impediram a sua inclusdo nas analises. Todos os dados utilizados nesta dissertagio se

encontram tabelados e apresentados de forma grafica nos apéndices



CAPITULO

SEGURANCA E CONFIABILIDADE DE FUNDACOES

Neste item, encontram-se os resultados das diversas analises realizadas com
alguns tipos de fundagoes:
e Item 8.1: este item apresenta a analise de 13 fundag¢des em estacas moldadas in sifu
tipo hélice continua executadas em diversas regides do pais. Neste item, sera mostrado
que o coeficiente de variagdo da resisténcia depende da formagdo geoldgica na qual as
estacas hélice continua foram executadas. As analises demonstram, claramente, a
influéncia da Formagio Geologica-Geotécnica na resisténcia de uma fundagao.
e [tem 8.2: este item apresenta a analise de 34 estacas pré-moldadas de concreto,
cravadas em solos problematicos da Formagdo Guabirotuba em Curitiba, Parana. Nesta
obra, foram realizadas 34 provas de carga estaticas e 34 sondagens a percussio tipo
SPT, o que permitiu demonstrar claramente a interferéncia da variavel processo
executivo na resisténcia de uma fundagéo.
e Item 8.3: este item apresenta algumas analises realizadas com 7 fundagdes executadas
em estacas de concreto armado com sec¢fio circular vazada. As analises foram realizadas
com base nos resultados de diversas provas de carga estaticas a compressdo realizadas
em diferentes regides do Brasil.
e [tem 8.4: este item tem por finalidade analisar a confiabilidade das fundag¢des por
estacas de concreto armado 7n situ tipo hélice dmega, executadas mecanicamente em
Paulinia - Sdo Paulo, considerando os resultados de 10 provas de carga estaticas a

compressao e as respectivas solicitagdes atuantes de projeto.
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o Item 8.5: este item apresenta a analise da fundacdo de um complexo de prédios
industriais para armazenamento de alimentos no municipio de Duque de Caxias, RI.
Nesta obra foram cravadas 2.522 estacas pré-moldadas de concreto de concreto
protendido e realizadas 23 provas de carga dindmicas, cujos resultados serdo analisados.
e Item 8.6: este item apresenta a analise de uma fundagdo em estacas metalicas
executada na Formagdo Tremembé. Foram utilizadas nesta andlise, 14 provas de carga
dindmica de energia crescente, cujos resultados foram analisados através do programa
CAPWAPC.
e Item 8.7: neste item, encontram-se as analises realizadas utilizando os resultados de
25 provas de carga de energia crescente executadas em estacas de concreto armado de
sec¢do circular vazada.

A Tabela 8.1 tem como objetivo apresentar um resumo geral das principais
informagdes a respeito das analises que serdo apresentadas. Observa-se que ao todo,
foram analisadas 25 funda¢Ges com base em 201 provas de carga executadas, sendo

destas, 145 estatica, 23 dinamica de energia constante e 39 dindmica tipo DIET.

Tabela 8.1. Resumo das principais informagdes das andlises realizadas.

Tipo de Numero de
Analise Prova Provas Tipo de Eslaca Local Referéncia
de Carga de Carga

- 63 sis ; e Alonso (2000)
Item 8.1 | Estatica (13 Sindghes) Hélice Continua Diversos Alonso (2002)
34 Pré-moldada de concreto

Item 8.2 | Estatica Curitiba/PR Vianna (2000)

(1 fundagiio) armado circular

Pré-moldada centrifugada

Item 8.3 | Estaitica 52 de concreto armado Diversos SCAC (vol. 2)
(7 fundagées) . :
circular
R 10 e e A R Relatério

Item 8.4 | Estatica (il Helice Tipo Omega Paulinia/SP (2003)
iem®.5 | Dindica 23 Pré-moldada de concreto Duque de Santa Maria &

N o (1 fundagio) protendido quadrada Caxias/RJ Siqueira (2002)

Dinimica 14 Estacas metalicas do tipo ; e s

. Taubaté, S 4 )
ltem 8.6 (DIET) lfinilagiod perfil soldado aubalé, SP Avila (2001)
Temg,7 | Pinimica 25 Pre(_iglzcl;lf:;(ri:tEe::;iﬁlcliada ks Balech (2000)

| (DIET) (1 fundagio) . Janeiro/RJ ‘

circular
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8.1. Provas de carga estitica executadas em estacas tipo hélice continua

Neste item, encontram-se os resultados das diversas analises realizadas com
algumas fundagdes em estacas moldadas in sifu do tipo hélice continua executadas em
diversas localidades do pais.

Mostra-se que o coeficiente de variagdo da resisténcia depende da formagao
geoldgica-geotécnica na qual as estacas foram executadas e, a aplicagdo da carga
admissivel proposta com base na probabilidade de ruina para as diversas fundagdes,
executadas em diferentes formagoes geologica-geotécnica.

Os dados utilizados nestas analises foram publicados por Alonso (2000, 2002)
onde se encontram publicadas diversas provas de carga a compressdo realizadas em

diferentes regides do Brasil.

8.1.1. Variabilidade da resisténcia

Destaca-se, neste item, a importancia de se considerar a formagdo geologica-
geotécnica no estudo da variabilidade da resisténcia de uma fundagdo. Pois, verifica-se
que a resisténcia do sistema estaca-solo ¢é fortemente influenciada pela variabilidade das
camadas de solo atravessadas pelo elemento estrutural de fundagdo em que estes sdo
instalados. Logo, no estudo do comportamento dos elementos isolados de fundagdo, ¢é
preciso levar em consideragdo a formagio geologica-geotécenica.

Entende-se por carga de ruptura ou resisténcia ultima, a maxima resisténcia
oferecida pelo elemento isolado de fundagdo. Essa resisténcia maxima ¢ limitada pela
menor resisténcia do sistema, que pode tanto ser devida ao elemento estrutural de
Jundagdo, como ao macigo de solos que o envolve.

A forma mais precisa de se determinar a resisténcia ultima de um elemento
isolado de fundagdo € realizando uma prova de carga. Através de uma prova de carga €
possivel conhecer o comportamento do elemento de fundagdo sob a agdo de uma
determinada solicitagio (VARGAS, 1990). A forma da curva carga x recalque
representa esse comportamento. No entanto, o principal objetivo de uma prova carga ¢ a
determinagdo da carga de ruptura ou resisténcia tltima do sistema.

Considerando que a proxﬁa de carga estatica ¢ o ensaio que melhor reproduz as

condigdes de trabalho de uma estaca, foram analisados os resultados relativos a 63
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provas de carga estatica a compressdo constantes do banco de dados de Alonso (2000,

2002).

Tabela 8.1.1. Provas de Carga - Alonso (2000). Tabela 8.1.2. Provas de Carga - Alonso (2002).
Estado | Numero de provas de carga Estado | Numero de provas de carga
SP 36 SP 16
PR 19 PR 2
NG 13 NG 7
RS 9 RS 2
RJ 8 RJ 2
BA 4 BA 5
ES 4 ES 5
sC 3 sC 5
PE 2 MA 2
AM 1 AL 2
Total 99 DF 1
Total 49

Tabela 8.1.3. Provas de Carga - Alonso (2000, 2002). Tabela 8.1.4. Provas de Carga analisadas.

Estado | Namero de provas de carga Estado | Nimero de provas de carga
SP 52 SP 17
PR 21 PR 5
NG 20 MG 12
RS 11 RS 7
RJ 10 RJ 6
BA 9 BA 7
ES 9 ES 5
sc 8 sC 4
MA 2 Total 63
AL 2
DF 1
PE 2
AM 1

Total 148

A Tabela 8.1.1 apresenta o nimero de provas de carga publicadas por estado em
Alonso (2000), enquanto que a Tabela 8.1.2 apresenta o nimero de provas de carga
publicadas por estado em Alonso (2002).

Da reunido de todas as provas de carga publicadas, tem-se a Tabela 8.1.3,
entretanto destas, somente 63 provas de carga foram utilizadas nas analises, como se

pode observar pela Tabela 8.1.4.
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Para a obtengdo das resisténcias das estacas cujas provas de carga foram
utilizadas nestas analises foi necessario gutilizar o Método de extrapola¢do de Van Der
Veen (1953). Os resultados das provas de carga foram agrupados por formagio
geologica-geotécnica e feita analise estatistica das resisténcias em termos da tensdo
média de ruptura devido a diversidade de didmetros das estacas nas quais foram
realizadas as provas de carga. A tensdo média de ruptura foi obtida pela média das
cargas de ruptura dividida pela area da segao transversal fuste das estacas ensaiadas.

Os resultados das provas de carga analisadas estdo apresentados na Tabela 8.15.
Nesta tabela estdo apresentadas as 63 estacas analisadas em fungdo da fundagio a que
pertencem. Para cada uma das 13 fundag¢Ges em analise foram calculados o valor médio,
o desvio padrdo e o correspondente coeficiente de variacdo dos valores de tensdo
resistente e solicitante das estacas.

Observando essa tabela, percebe-se que os valores médios de resisténcias
oscilaram entre  6300.1 kPa em Belo Horizonte/MG e 14992.1 kPa em Porto
Alegre/RS. Com relagio ao coeficiente de variagdo, as estacas executadas em

o,
JacarepaguafREl jforam as que apresentaram comportamento mais homogéneo. O
coeficiente de variagdo obtido dos resultados das 6 provas de carga executadas neste
local foi o menor de todos os calculados, 13.2 %. Por outro lado, o maior coeficiente de
variagdo obtido foi de 485 % referente as 6 provas de carga realizadas em
Contagem/MG.

A variabilidade encontrada nos valores obtidos deve-se as diversas formagoes
em que os elementos estruturais de fundagdo foram instalados, demonstrando a
relevincia de se considerar, em todos os estudos, o comportamento do sistema estaca-
solo. Assim, a definicdo de fundagdo que consta na norma, considerando como
JSundagdo apenas o elemento estrutural, perde significado diante dessas analises. Pois,
nota-se a importdncia que a formacgdo geologica-geotécnica exerce sobre o

comportamento da mesma.
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Tabela 8.1.5. Variabilidade dos valores de tensdes resistentes e solicitantes das fundagGes analisadas.

Crd da P, =N Locaizagia Prup Resisténcial Méda | Desvio | CV |Adm. Estr.|Sofinitagis 12 | Dasvia | CV
daCarga Estado| Baimu/Cidade Enderego (M} (xPa) (xPa) | (xPa) | (4) () (xPa) | (xPa) | (P3) | (%)
1) | lecarepegud | BEnind Cosm. | 600 | 135 | 02327 | 223098 | 102452 nmo | a0s ]
Secargpagd Beifen nd. Cosm. €00 | 135) 02327 | 30492 | 107244 11000 | 2805
Jcarepegs|  Babnid Cosm | 600 145 | 0257 | 2snaa [ omes | [ ol o [ases |4
lecmepagud | BeBabd Cosm. | 600 | 145 | 02327 | 3:a6 | 123882 0 100 | asas
coepage3 | BeBnkd Cosm. | 350 | 110 | 002 | 13515 | 140457 w00 | 41575
| ceepegia|  BeEaind Corm. | 500 | 110 odess | zzor2 | nesay gm0 | wr4s | |
B Hazede |  AndRed,km21 | 600 | 188 | 02327 | 30043 | 1ces39 1000 | 2605
B Hauote | AndRod km22 | 600 | 188 | 02327 | 27560 | o747.4 | o727 | 16280 |17.2%| 1100 | 26205 |a2199| 510 | 13%
B Hozcle |  AndRed kmz | 400 | 70| 04257 | o710 | 778 | son | seres
[ Touenmss | Bazmm Hu‘rr'gl.!r 250 | 9.4 | 00491 | 5446 | 1100386 2000 40744
Guarihos | . Beriamim Hunvigd | 250 | 85 | 0091 | 6596 | 175113 200 | 40744
Guahas | . Berjamm Hurig | 250 | 120 | 00491 | 5696 | 116029 200 | 40744
Guaruhos | r Berjarim Hunigut | 250 | 140 00401 | 609 | 124248 135623 T e T 2m0 | 4074 orad] w0, |ome
71 | SP | Guawhos | 1 BeemimHumigt | 250 | 150 | 00491 | 7081 | 144247 200 | 40744
72 | SP | Guminos | r.Berjemim Huwigd | 250 | 150 | 00491 | 6998 | 12594 200 | 40744
78 | MG | B Haizecte Av Famg 350 | 70 | oeeez | 7o0r | 7zes | 400 | 41575
3 7 Av. Flzmig 350 | 70 | ooez | ome | ez (e 7| 13180 |200%| 400 | 41575 |41575| 00 |ows
e Av Flamig 350 | 100 oms2 | 418 | 4rear 00 | 41575
20 ES Araznuz Arzcnuz Ceidose 600 | 160 | 02327 | 23250 €913 11000 3505
21 | ES | Amcnz Arcnz Ceiwose | 400 | 160 | 0.1257 | 17658 | 14298 500 | 29789
5 | 2 | ES | Ammz Aoz Caucse | 700 | 190 | 03243 | 32004 | 85732 [10427.7) 24039 [231%] 15500 | 40276 |3se30| €21 | 7%
2 | Es | Amcnz Arecnz Cluose | 700 | 180 | 03248 | 32111 | &438 15500 | 40276
24 ES Arzcnz Arzenuz Celulose 600 | 150 | 02327 | 30007 | 109312 11000 305
55 | sp idim r dosiFig Sexss | 700 | 184 | 03248 | 40412 | 105m9 1500 | 40276
= | sp m 1 b Fg Sexas | 700 | 184 | 03243 | 48231 | 125455 15200 | 20276
5 57 | sp imem | rdosiFg Sexas | 700 | 158 | 03048 | 264 | 74481 |101180! 25100 [250%| 15500 | 402re |402s| 00 |oo%
53 | sp rifim [ JséFi Sexas | 700 | 230 03248 | 2307 | 73710 15500 | 40276
5 | sp e © JoséFig. Seas | 700 | 240 | 03948 | 45331 | 127145 15500 | 40276
% | BA | Comaged Fea Ford 500 | 150 | 01953 | 26335 | 135006 §00 | 40744
@ | BA | Camagad Fea Fod | 00 | 145 | 01953 | 28520 | 150094 @00 | 40744
97 | BA | Camzgai Fea Fod 500 | 17.0| 01663 | 24318 | 124004 800 | 40744
7 @ | BA | Camzgzi Fea Ford 500 | 160 | 01053 | 24603 | 125762 |141185] 57691 |267%| €000 | 40744 |4047.1| 466 |12%
@ | BA | Camagzi Fea Ferd 400 | 154 | 01257 | 21475 | 173 500 | 20789
o | BA | comesed Fea Fod 200 | 15| 01257 | 25109 | 1ecaro 500 | 789
0 | BA | Conzgz Fea Ferd 500 | 85 | 01e83 | 1608 | 81530 gm0 | <0744
34 | s¢ |5 Feo Dos Vega Sdl 500 | 170 | 0193 | w8 | 152777 &00 | 20744
35 | SC S Feo DoSu Vega sd 500 | 170| 01953 | 25230 | 122404 800 | 40744
‘ 33 | sC | Feo DoSd, Vega sul 20|35 ot | oz | ez || R P e s | U8 T |
37 | SC |5 Feo DSV veqasu 400 | 145| 01257 | 12235 | 97336 500 | 20789
1| sp | deezd Vedorertin Cedoss | 500 | 136 | 0.1903 | 22510 | 115154 00 | 40744
RERE Vdorerfn Cdose | 500 | 120 | 01663 | 32453 | z0:0 00 | 40744
4 3 | 5P| keew Vetorartn Cetese | 00 [ 110 acoor [ 7eory [ vses2s | N | [awoo [aeme | |4
4 | sp | tecme Vdorertin Ceiose. | 400 | 120 | 0.1257 | 2180 | 176504 sm0 | 29789
5 | 5P | deeael Votorantn Celfose | 600 | 146 | 05027 | 40536 | &0344 200 | 39789
@ | sp | ecael Vetorertin Ceiloss | 350 | 140 | 0062 | 13058 | 135526 w0 | 41575
11 | RS | P.Alege | Aercp. SdgatoFito | 600 | 220 | 02527 | 35192 | 1zam02 11000 | 3605
. 2 | RS | phege | Ao SdmboFibe | @0 |220| 0z | awaa | s || Lo |asmes |
13 | RS | P.mege | Aewp SdgzdoFime | 400 | 180 01257 | va0es | 1mases | s00 | 789
14 | RS | P.Alsge | Aecp SdgadoFito | 600 | 27.0| 02527 | 56927 | 211948 1100 | 2505
16 | RS | P Aege av Sedén, 4222 | 400 | 91 | 01257 | 20538 | 163832 500 | 29789
3 17 | RS | P Aeye ¢ Ssténo, 4223 | 500 | 120| 01933 | 17187 | 87533 [11677.9] 41148 [352%| &m0 | 4744 |40925| 551 | 143
18 | RS | P.Alge ¢ Seténo, 4224 | 500 | 120 | 01953 | 10433 | es973 800 | 40744
& | PR | siprnas Fea. da AUDI 00 | 105 | 01257 | 10051 | 151833 500 | 39789
@ | PR | SJPihas Fea. da AUDI 00| 78 | 01257 | 6507 | 51778 500 | 20789
5 | o1 | PR | SIPrhas Fea da AUDI 400 | 145| 01257 | 16738 | 149113 |13287.1) eizas 454 | s0o0 | arau |acan| 427 |14
@ | PR | sJPinas Fea da AUDI 00 [ 125 01257 | 26534 | 211948 sno | 207890
@ | PR | ssPrnas Fea da AUDI 500 [ 190 01053 | 1ee02 [ eeaas 00 | 40744
33 | MG | Cortagem |R Zeze C.xAv E.Pacet 300 | 140 | 00707 | 14232 | 211848 300 | 45515
30 | MG | Cotegem |R ZezeC x Av E. Pece 300 | 140 | 00707 | 14082 | 211948 w00 | 49515
. 4 | MG | Catogem [R ZezeC xAvE Pezet] 900 | 140 ooror | o5 [ 7aw3 | N | w00 [awsts | |
41 | MG | Contegem |R ZezeC xAv E Pacet! 300 | 140 00707 | 6332 | 92404 00 | 45515
42 | MG | Cortzgem |R ZezeC.xAv E. Pazsl] 300 | 140| 00707 | 5315 | 82259 300 | 4515
| 43 | Mo | contagem R Zeze C.x Av E.Pecer| 300 | 140 | 00707 | 12292 | 211948 2800 | 4515
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8.1.2. Analise de Seguranca e Confiabilidade

Neste item sera feita a estimativa da carga admissivel dos 13 estaqueamentos
analisados usando a formulag¢do da norma e a formulagao proposta nesta dissertagao.

As provas de carga utilizadas nesta analise encontram-se resumidas na Tabela
8.1.5. Apesar de se tratar de um estudo de carga admissivel optou-se por trabalhar com
tensdes admissiveis devido a diversidade de didmetros das provas de carga. Recordando
que para se obter a carga admissivel deve-se multiplicar a tensdo admissivel estimada
pela area da sec@o transversal do fuste da estaca.

Na pratica, geralmente, o projeto de uma fundagdo é realizado com base na
estimativa das resisténcias dos 7 elementos isolados de fundagdo através de um
determinado método de previsdo de capacidade de carga. Essa previsio conduz a um
valor de resisténcia média para o estaqueamento, R,. Usando o coeficiente de
seguranga prescrito em norma, em geral, adota-se o valor dois, calcula-se a carga

admissivel do estaqueamento, P, , utilizando a formula da norma, ou seja:

Rm _ Rm

Paflm = Sm = cs = 5

Atualmente, considera-se que se a fundagdo for projetada dessa forma, esta
apresentara seguranga com relagdo a ruptura. No entanto, as analises realizadas
demonstram que, apesar de ter sido fixado um coeficiente de seguranga igual a dois
(CS = 2.0), pode-se encontrar fundagdes com elevadas probabilidades de ruina. Logo,
fundagdes projetadas com base na carga admissivel expressa em norma, podem nio ser
seguras, pois, ao nio considerar a dispersio existente, o coeficiente de seguranga ndo €
capaz de garantir uma probabilidade de ruina aceitavel.

A experiéncia demonstra que, na Engenharia de Fundagdes, uma probabilidade
de ruina em mil, ou seja, 1/1000, é uma probabilidade de ruina aceitavel (WHITMAN,
1984). Essa probabilidade de ruina corresponde a utilizar um indice de confiabilidade de
no minimo 3.09 na formulagao proposta.

Sendo assim, foram analisadas as 13 fundagdes cujas provas de carga estdo
apresentadas na Tabela 8.1.5. Com os valores de resisténcia e de solicitagdo expostos
nesta tabela foram realizadas as Analises 1. Usando esses valores de resisténcia na
formulagdo da norma com um CS = 2.0, tém-se as Analises 2 e, usando um [} = 3.09,

tém-se as Analises 3. Na sequiéncia, estdo apresentadas todas as analises realizadas.
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Tabela 8.1.6. Estatisticas das Provas de Carga analisadas — Bahia.

— Localizagao Estaca 2P Pmp Resisténcia | Carga Adm.|Solicitagdo
Estado | Bairro/Cidade | Enderego D (cm)| L (m) | Area (mz) (kN) (kN) (kPa) (kN) (kPa)
95 BA Camagari | Fca. Ford | 500 | 140 [ 0.1963 | 20300 | 25885 135006 800.0 4074.4
%6 BA | Camagari |Fca Ford| 500 | 145 | 01963 | 20300 | 29509 15039.1 8000 4074.4
97 BA Camagari | Fca. Ford | 500 | 17.0 | 0.1863 | 2030.0 | 24348 12400.4] 800.0 4074.4
o3 BA | Camagari | Fca. Ford| 500 | 160 | 0.1963 | 2030.0 | 24603 125762 8000 4074.4
08 BA Camagari | Fca. Ford | 400 | 154 | 0.1257 | 1200.0 | 21475 170889 500.0 3978.9
09 BA Camagari Fca. Ford | 400 | 115 | 0.1257 | 3320.0 | 25109 19981.0 500.0 3978.9
10 BA Camagari | Fca. Ford | 500 | 85 | 0.1963 | 3600.0 | 1600.8 81530 800.0 4074.4
Média 471) 138 0.1762] 23200 14118.5 4047 1
Desvio Padrdo 49| 29| 00345 8396 3769.1 46.6
Coeficiente de Variagéo 104%(21.2%| 196%| 36.2% 26.7% 1.2%

A Tabela | do Apéndice A apresenta a quantidade de provas de cargas que
foram realizadas no estado da Bahia. A Tabela 2 do Apéndice A apresenta as provas de
carga publicadas por Alonso (2000) e a Tabela 3 do Apéndice A apresenta as provas de
carga publicadas por Alonso (2002). A Tabela 4 do Apéndice A apresenta todas as
provas de carga publicadas, enquanto que a Tabela 5 do Apéndice A apresenta as provas
de carga que serdo analisadas.

A Tabela 6 do Apéndice A apresenta as curva carga x recalque das estacas
analisadas e a Tabela 7 do Apéndice A apresenta os pardmetros A e B e as cargas de
ruptura determinadas com o uso do Critério de Van der Veen. As provas de carga das
estacas analisadas estdo apresentadas nas Figuras 1 a 7 do Apéndice A.

Com base nas estatisticas apresentadas na Tabela 8.1.6 acima, foram realizadas
as analises apresentadas nas Figuras 8 a 10 do Apéndice A. O resumo dos resultados

obtidos dessas analises se encontra na Tabela 8.1.7.

Tabela 8.1.7. Resultados das andlises realizadas — Bahia.

Resisténcia Solicitagao L P
Analises cS : B Pr 1/Pr :
Média (Pa) | Desvio (kPa)| CV (%) | Média (kPa) [ Desvio (Pa)| eV | | (Pa)
Anglise 1| 141185 | 37691 | 26.7% | 40471 466 12% | 35 | 267 |000377| 265 | 4047.1
Andlise 2| 141185 | 37601 | 26.7% | 70593 81.3 12% | 20 | 187 |oo03057| 33 | 70593
Anslise 3| 141185 | 37691 | 26.7% | 24701 28.4 12% | 57 | 309 |000100| 1000 | 2470.1

Observa-se que se a fundagdo for projetada usando a formulagdo da norma
(Analise 2) esta apresentara uma probabilidade de ruina de 1/33. Sendo que, caso se
opte em projeta-la com uma probabilidade de ruina adequada (1/1000), deve ser

utilizado um CS = 5.7 (Analise 3).

A Tabela 8 do Apéndice A apresenta a relagdo existente entre os valores de
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indice de confiabilidade e de coeficiente de seguranga. Enquanto que a Figura 11 do

Apéndice A apresenta o grafico de carga admissivel proposta.

Tabela 8.1.8. Estatisticas das Provas de Carga analisadas — Rio de Janeiro.

Niimsro Localizagao Estaca 2P P"Jp Resisténcia | Carga Adm.| Solicitagio
Estado | Bairro/Cidade Enderego D(cm)| L{(m) [Area (m)| (N) | (kN) (kPa) (kN) (kPa)
35 RJ | Jacarepagud | Belfan Ind. Cosm.| 60.0 | 135 | 0.2827 |2660.0| 28968 102452 1100.0 3890.5
36 RJ | Jacarepagua | Belfan Ind. Cosm.| 60.0 | 135 | 0.2827 |2800.0| 30492 10784.4) 1100.0 3820.5
37 RJ | Jacarepagua | Belfan Ind. Cosm.| 60.0 | 145 | 0.2827 (2800.0| 28344 10024.8| 1100.0 3890.5
38 RJ | Jacarepagud | Belfan Ind. Cosm.| 60.0 | 14.5 | 0.2827 |2800.0( 34936 123562 1100.0 3890.5
39 RJ | Jacarepagua | Belfan Ind. Cosm.| 35.0 | 11.0 | 0.0962 |1200.0( 1351.5 140467 400.0 4157.5
40 RJ | Jacarepagua | Belfan Ind. Cosm.| 50.0 | 11.0 | 0.1963 |2000.0( 2297.2 11699.7| 800.0 4074.4
Média 542| 13.0] 0.2373|2376.7 11526.2 3965.6
Desvio Padrao 10.2 16| 00773] 6549 1517.7 1194
Coeficiente de Variagdo 18.8%| 12.4%| 32.6%| 27.6% 13.2% 3.0%

A Tabela 9 do Apéndice A apresenta o nimero de provas de cargas realizadas no
estado do Rio de Janeiro. A Tabela 10 e 11 do Apéndice A apresentam,
respectivamente, as provas de carga publicadas por Alonso (2000) e por Alonso (2002),
e a Tabela 12 do Apéndice A, apresenta a reunido de todas essas provas de carga.
Quanto a Tabela 13 do Apéndice A, esta apresenta as provas de carga que serdo
analisadas.

A Tabela 14 do Apéndice A apresenta os pontos das curvas carga x recalque das
estacas analisadas, enquanto que a Tabela 15 do Apéndice A apresenta os pardmetros A
e B e as cargas de ruptura estimadas pelo Critério de Van der Veen. As Figuras 12 a 17
do Apéndice A apresentam as provas de carga das estacas analisadas.

Com base nos valores de resisténcia apresentados na Tabela 8.1.8 foram
realizadas as analises das Figuras 18 a 20 do Apéndice A, cujos resultados se encontram

resumidos na Tabela 8.1.9 abaixo.

Tabela 8.1.9. Resultados das andlises realizadas - Rio de Janciro.

s Resisténcia Solicitagao a o o 1P Padm

Média (kPa) | Desvio (kPa)| CV (%) | Média (kPa) | Desvio (kPa)| CV (%) (kPa)
Anglise 1 115262 1517.7 132% 35656 1194 3.0% 29 497 0.00000 | 2924093| 3965.6
Andlise 2 11526.2 1517.7 132% 5763.1 175 3.0% 20 3.77 0.00008| 12376 | 5763.1
Andlise 3 115262 1517.7 132% 6793 4 204.5 30% 1.7 309 0.00100| 1000 6793.4

A Tabela 16 do Apéndice A apresenta a relagdo entre o indice de confiabilidade
e o coeficiente de seguranga, e a Figura 21 do Apéndice A apresenta o grafico de carga

admissivel proposta para Jacarepagua/RJ.
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Na Tabela 17 do Apéndice A consta o nimero de provas de cargas realizadas no
Espirito Santo. As provas de carga publicadas por Alonso (2000), estdo apresentadas na
Tabela 18 do Apéndice A, enquanto que provas de carga publicadas por Alonso (2002)
se encontram na Tabela 19 do Apéndice A.

A reunidio de todas as provas de carga realizadas na estado do Espirito Santo da
origem a Tabela 20 do Apéndice A, sendo que destas, somente as provas de carga
apresentadas na Tabela 21 do Apéndice A foram analisadas.

A Tabela 22 do Apéndice A traz as curva carga x recalque das estacas analisadas
e a Tabela 23 do Apéndice A apresenta os pardmetros A e B e a carga de ruptura
resultantes da aplicagdo do Critério de Van der Veen. Enquanto que as Figuras 22 a 26

do Apéndice A apresentam as provas de carga das estacas analisadas.

Tabela 8.1.10. Estatisticas das Provas de Carga analisadas — Espirito Santo.

Namero Localizagio Estaca 2P F’er Resisténcia | Carga Adm. | Solicitagdo
Estado | Bairro/Cidade Endereco D (cm)|L(m)| Area (mz) (KN) (kN) (kPa) (kiN) (kPa)
20 ES Aracnz | Aracnz Celulose | 60.0 | 16.0 | 02827 | 2570.0 | 28250 99913 1100.0 38205
21 ES Aracnz | Aracne Celulose| 400 | 160 | 0.1257 | 13100 | 17968 142088 5000 3978.9
2 ES Aracnz | Aracnz Celulose | 70.0 | 19.0] 03848 | 24000| 32594 85732 15500 4027.6
23 ES Aracnz | Aracruz Celulose| 70.0 | 180 | 03848 | 26000 | 3211.1 83438 1550.0 4027.6
24 ES Aracnz | Aracnz Celulose | 60.0 | 15.0| 02827 | 2570.0 | 30007 10931.2 1100.0 38205
Média 60.0] 168 02922 2290.0 10427.7 3963.0
Desvio Padrao 122] 18 01062 5535 2408.9 69.1
Coeficiente de Variagao 20.4%] 9.8% 36.3%| 24.2% 23.1% 1.7%

Na Tabela 8.1.10 estdo apresentadas as estatisticas dos valores de resisténcia
utilizadas nas analises. Sendo que as Figuras 27, 28 ¢ 29 do Apéndice A apresentam as

analises realizadas e a Tabela 8.1.11 traz um resumo dos resultados das mesmas.

Tabela 8.1.11. Resultados das andlises rcalizadas - Espirito Santo.
Resisténcia Solicitegao S : Pagm
Andlises cs B Pl 1/Pr
Média (kPa) | Desvio (kPa)| CV (%) Média (kPa) | Desvio (kPa)| CV (%) (kPa)
Andlise 1| 104277 | 24089 | 231% | 3963.0 69.1 1.7% 26 | 268 | 000365 | 274 | 3930
Andlise2| 104277 | 24089 | 231% | 52138 91.0 1.7% 20 | 216 | 001528 | 65 |52138
Andlise 3| 10427.7 | 24089 | 23.1% 2081.4 520 1.7% 35 | 309 | 000100 | 1000 | 2981.4

Nota-se que um coeficiente de seguranga igual a 3.5 é recomendado, caso se
opte por projetar essa fundagdo com uma probabilidade de ruina de 1/1000 (Analise 3).

A Tabela 24 do Apéndice A mostra a relagdo entre indice de confiabilidade e
coeficiente de seguranga para esta fundagdo, assim como a Figura 30 do Apéndice A

apresenta a curva de carga admissivel proposta para Aracruz/ES.
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Tabela 8.1.12. Estatisticas das Provas de Carga analisadas - Santa Catarina.

Ndimero Localizagao Estaca 2P Prup Resisténcia | Carga Adm. | Solicitagao
Estado| Bairro/Cidade | Enderego | D (em)| L (m)|Area (m?)| (N) (kN) (kPa) (kN) (kPa)
34 SC | S.Fco.DoSul|VegaSul| 50.0 | 17.0 | 0.1963 |2260.0] 29998 15277.7] 800.0 4074.4
35 | sC |S. Fco. DoSul|Vegasu| 500 | 17.0 | 0.1963 [2110.0| 25230 128494  800.0 4074.4
36 SC | S.Fco. Do Sul| Vega Sul| 500 | 135 | 0.1863 |1650.0| 16502 8404.2 800.0 4074.4
37 | sc |s. Fco.DoSul|Vegasu| 400 | 145 | 01257 [12200| 12235 97366 5000 3978.9
Média 475) 155 0.1787|1810.0 11567.0 4050.5
Desvio Padrao 501 1.8} 00353 471.2 3006.6 47.7
Coeficiente de Variagdo 10.5%)] 11.5%] 19.8%| 26.0% 26.8% 1.2%
Tabela 8.1.13. Resultados das analises realizadas - Santa Catarina.
Resisténcia Solicitagao Pagm
Andlises cs B Pr 1/Pr

Média (kPa) | Desvio (WPa)| CV (%) | Méda (kPa) | Desvio (kPa) | CV (%) (kPa)
Anilise 1| 11567.0 | 30966 | 268% | 40505 a7.7 12% | 29 | 243 | 000761 131 | 40505
Andlise 2| 11567.0 | 30966 | 268% | 57835 68.2 12% | 20 | 187 | 003094 32 | 57835
Anilise 3| 11567.0 | 30066 | 268% | 1996.9 235 12% | 58 | 309 | 000100 | 1000 | 1996.9

A Tabela 25 do Apéndice A esboga o nimero de provas de cargas realizadas em
Santa Catarina. Destas, a Tabela 26 do Apéndice A apresenta as provas de carga
publicadas por Alonso (2000) e a Tabela 27 do Apéndice A as provas de carga
publicadas por Alonso (2002).

A reunido de todas as provas de carga publicadas da origem a Tabela 28 do
Apéndice A. Enquanto que a Tabela 29 do Apéndice A apresenta somente as provas de
carga que foram utilizadas nas analises.

As curvas carga x recalque das estacas analisadas estdo apresentadas na Tabela
30 do Apéndice A, sendo que na Tabela 31 do Apéndice A estdo os pardmetros AeB e
as cargas de ruptura obtidas pela aplicagdo do Critério de Van der Veen.

As Figuras 31 a 34 do Apéndice A apresentam as provas de carga das estacas
analisadas. Enquanto que as Figuras 35, 36 e 37 do Apéndice A apresentam as analises
realizadas com os valores de resisténcia apresentados na Tabela 8.1.12 acima. Os
resultados dessas analises encontram-se resumidos na Tabela 8.1.13, também acima.

Percebe-se que se a fundagdo for projetada usando os valores de carga
admissivel estrutural, ela apresentara uma probabilidade de ruina de 1/131, apesar de
possuir um coeficiente de seguranga igual a 2.9 (Analise 1).

A Tabela 32 do Apéndice A apresenta a relacdo entre indice de confiabilidade e
coeficiente de seguranga para esta fundagdo e a Figura 38 do Apéndice A, a curva de

carga admissivel proposta.
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A Tabela 33 do Apéndice A apresenta o nimero total de provas de cargas
realizadas em S3o Paulo. Destas, algumas foram publicadas por Alonso (2000) (Tabela
34 do Apéndice A), outras por Alonso (2002) (Tabela 35 do Apéndice A). Todas as
provas de carga publicadas podem ser visualizadas na Tabela 36 do Apéndice A.
Destas, trés fundagdes serdo analisadas: a fundagdo executada em Jacarei/SP (Tabela 37
do Apéndice A), em Guarulhos/SP (Tabela 38 do Apéndice A) e em Imirim/SP (Tabela
39 do Apéndice A).

A Tabela 40 do Apéndice A apresenta as curva carga x recalque das estacas
ensaiadas em Jacarei/SP, enquanto que a Tabela 41 do Apéndice A apresenta os
parametros A e B e as cargas de ruptura obtidas pelo Critério de Van der Veen para esta
fundagdo. As Figuras 39 a 44 do Apéndice A apresentam as provas de carga realizadas
em Jacarei/SP.

V Com as estatisticas apresentadas na Tabela 8.1.14, foram realizadas as analises
que se encontram apresentadas nas Figuras 45 a 47 do Apéndice A, cujos resultados se

encontram resumidos na Tabela 8.1.15 abaixo.

Tabela 8.1.14. Estatisticas das Provas de Carga analisadas — Jacarei/SP.

Rliriars Localizagéo Estaca 2P F’mp Resisténcia | Carga Adm. | Solicitagao
Estado | Bairro/Cidade Endereco D (em)| L (M) |Area md)| &N) (kN) (kPa) (kN) (kPa)
1 SP Jacarei Votorantin Celulose | 50.0 | 13,75 | 0.1963 | 2030.0 | 5010 11515.4]  800.0 4074.4
2 SP Jacarei Votorantin Celulose | 50.0 | 12.0 | 0.1963 | 3080.0 39453 20093.0 800.0 4074.4
3 SP Jacarei Votorantin Celulose | 80.0 | 11.0 | 0.5027 | 4620.0 7867.7 15652.3| 2000.0 3978.9
4 SP Jacarei | Votorantin Celulose | 40.0 | 12.0 | 0.1257 | 19200 29480 17650.4]  500.0 3978.9
5 SP Jacarei Votorantin Celulose | 80.0 | 14,60 | 0.5027 | 4000.0 | 4053.6 8064.4] 2000.0 3978.9
99 SP Jacarei Votorantin Celulose | 35.0 | 14.0 | 0.0962 | 12000 | 1306.8 13582.7 400.0 41575
Média 56.8] 12.3] 0.2700| 2808.3 14426 .4 4040.5
Desvio Padréo 19.6] 1.3] 0.1845| 1323.5 43283 740
Coeficiente de Variagao 35.1%| 10.3% 68.3%| 47.1% 30.0% 1.8%
Tabela 8.1.15. Resultados das andlises realizadas - Jacarei/SP.
Resisténcia Solicitagéo P
Analises cs B Pr 1/Pr
Meédia (kPa) | Desvio (kPa)| CV (%) | Média (kPa) | Desvio (kPa)| CV (%) (kPa)
Andlise 1 14426 .4 4328.3 30.0% 4040.5 74.0 1.8% 3.6 2.40 | 0.00822 122 4040.5
Anélise 2 14426 .4 4328.3 30.0% 7120.7 130.4 1.8% 20 1.67 | 0.04788 21 7213.2
Andlise 3 14426 .4 4328.3 30.0% 1050.2 19.2 1.8% 137 3.09 | 0.00100| 1000 1050.2

A Tabela 42 do Apéndice A mostra a relagdo existente entre os valores de indice
de confiabilidade e coeficiente de seguranga para esta fundagdo, e a Figura 48 do

Apéndice A o grafico de carga admissivel proposta.
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Tabela 8.1.16. Estatisticas das Provas de Carga analisadas - Guarulhos/SP.

p— Localizacdo Estaca 2P Prup Resisténcia | Carga Adm. | Solicitagdo
Eslado| Bairre/Cidade Enderego D(em) | L(m) | Area(m®) | (kiV) (KN) (kPa) (KiN) (kPa)
67 sP Guarulhos | r. Benjamim Hunnigut| 25.0 94 00491 | 5000 5446 110936| 2000 40744
68 sP Guarulhos | r. Benjamim Hunnigut] 23.0 85 00491 | 8000 gs06 17511.3] 2000 4074.4
69 sP Guerulhos | r. Benjamim Hunnigut| 250 | 120 | 00491 | 5000 | 5596 116029 2000 40744
70 sp Guarulhos | r. Berjamim Hunnigut| 250 | 140 | 00491 | 5600| 6099 124248 2000 4074.4
71 5P Guervlhos | r. Benjamim Hunnigut] 250 | 150 | 00481 | 5200 | 7084 144247 2000 40744
72 sP Guarulhos  [r. Berjamim Hunrigut| 25.0 15.0 00491 | 5900 | 6998 14256.4 200.0 4074.4
Média 20| 123 0.0491| 5400 135523 40744
Desvio Padrzo 00 28 0.0000| 452 2363 4 00
Coceficierte de Variagao 0.0%| 23.0% 0.0%| 84% 17.5% 0.0%

A Tabela 43 do Apéndice A apresenta as curvas carga x recalque das estacas
ensaiadas em Guarulhos/SP (vide Tabela 38 do Apéndice A) e a Tabela 44 do Apéndice
A apresenta os resultados da aplicagio do Critério de Van der Veen. As provas de carga
desta fundagao estdo apresentadas nas Figuras 49 a 54 do Apéndice A.

As Figuras 55, 56 e 57 do Apéndice A apresentam as analises realizadas com o0s
valores de resisténcias apresentadas na Tabela 8.1.16 acima.

Os resultados dessas analises estdo apresentados na Tabela 8.1.17. A observagio
desta tabela permite concluir que se esta fundagédo for projeta com o uso dos valores de
carga admissivel estrutural indicados (Analise 1), esta apresentara uma baixa
probabilidade de ruina (1/31789). Entretanto, € possivel perceber que é mais econdmico,
projetar essa funda¢do com a carga admissivel apresentada na Analise 3, e ter mesmo

assim, uma probabilidade de ruina adequada (1/1000).

Tabela 8.1.17. Resultados das analises realizadas - Guarulhos/SP.

Resisténcia Solicitagao : Pigi

Andlises cs B Pr 1/Pr
Média (kPa) | Desvio (kPa)| CV (%) | Média (kPa) | Desvio (kPa)| CV (%) 1 (kPa)
Andlise 1| 135523 2368.4 17.5% 4074.4 0.0 0.0% 33 4.00 | 0.00003 | 31789 | 4074.4
Andlise 2 135523 2368.4 17.5% 6776.1 0.0 0.0% 20 2.86 | 0.00211 473 67761
Andlise 3 13552.3 2368.4 17.5% 62328 0.0 0.0% 22 3.09 |0.00100| 1000 | 62328

A Tabela 45 do Apéndice A indica a relagdo existente entre os valores de indice
de confiabilidade e coeficiente de seguranga para esta fundagdo. Com o uso destes
valores, tem-se o grafico da Figura 58 do Apéndice A que apresenta a curva de carga

admissivel proposta para essa fundagio que esta localizada em Guarulhos/SP.
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Tabela 8.1.18. Estatisticas das Provas de Carga analisadas — Imirim/SP.
e Localizagao Estaca 2P Prup Resisténcia | Carga Adm. | Solicitagao
Estado | Bairro/Cidade Enderego D (cm)| L (m)|Area (mz) (kN) (kN) (kPa) (kiN) (kPa)
55 | sp Imirim  |r. José Fig. Seixas| 70.0 | 18.4 | 0.3848 |40000] 40412 106009  1550.0 40276
56 SP Imirim r. José Fig. Seixas| 70.0 | 18.4 | 0.3848 40000 4828.1 125455) 15580.0 4027.6
57 spP Imiim | r. José Fig. Seixas| 70.0 | 158 | 0.3848 |2800.0| 28554 7448.1| 1550.0 4027.6
58 SP Imirim r. José Fig. Seixas| 70.0 | 23.0 | 0.3848 |2800.0| og35.7 7371.0, 15500 4027 .6
59 SP Imirim r. José Fig. Seixas| 70.0 | 24.0 | 0.3848 [4800.0f 4893.1 127145] 15500 4027 .6
Média 70.0; 199, 0.3848| 3680.0 10116.0 40276
Desvio Padrao 0.0 3.5 0.0000] 867.2 2619.9 0.0
Coeficiente de Variagio 0.0%] 17.3% 0.0%| 23.6% 25.9% 0.0%

Na Tabela 46 do Apéndice A consta as curva carga x recalque das estacas

ensaiadas em Imirim/SP. E na Tabela 47 do Apéndice A tém-se os parametros A e B ¢

os valores de carga de ruptura resultantes da aplicagdo do Critério de Van der Veen.

As Figuras 59 a 63 do Apéndice A apresentam as prova de carga da estaca

ensaiadas em Imirim/SP. Enquanto que as Figuras 64, 65 e 66 do Apéndice A e a

Tabela 8.1.19 abaixo apresentam os resultados das andlises realizadas para esta

fundagdo com base nas estatisticas apresentadas na Tabela 8.1.18 acima.

Tabela 8.1.19. Resultados das andlises realizadas - Imirim/SP.

Resisténcia Solicitagao Padrm
Andlises cs B Pe L Br
\édia (kPa) | Desvio (kPa)| CV (%) | Média (kPa) | Desvio (kPa)| CV (%) (kPa)
Andlise 1| 101160 2619.9 25.9% 4027.6 0.0 0.0% 25 232 | 0.01007 99 4027.6
Andlise2 | 10116.0 2619.9 25.9% 5058.0 00 0.0% 20 1.93 | 0.02677 37 5058.0
Andlise3| 10116.0 26199 259% 2019.4 00 0.0% 5.0 3.09 |0.00100)| 1000 | 20194

A Tabela 48 do Apéndice A mostra a

relagdo: indice de confiabilidade x

coeficiente de seguranga, enquanto que na Figura 67 do Apéndice A tem-se o grafico de

carga admissivel proposta para a fundagdo localizada em Imirim/SP.

Tabela 8.1.20. Estatisticas das Provas de Carga analisadas — Contagen/MG.

. Localizagso Estaca 2P | Py, |RessténciaCarga Adm|Solicitagzo
Estado | Bairm/Cidade Enderego Dem) L (m)|Area md)] () | () (kPa) (k) (kPa)
38 | MG | Contagem | R Zeze Camargox Av. EngenioPacelli | 300 | 140| 00707 | 5000| 14882 211248| 3500 4615
39 | MG | Contagem | R Zeze Camargox Av. Eugenio Pacelli | 300 | 140 | 00707 | 3000| 14082 211248) 3500 45615
40 | MG | Contagem | R Zeze Camamox Av. Eugenio Pacelli | 300 | 140 | oo7o7 | 3m0( 5005 7207.3| 3500 45615
41 | MG | Contagem | R Zeze Camargox Av. Eugenio Pacelli | 300 | 140 | 00707 | 3000 €532 92404| 3500 4615
42 | NG | Contegem | R Zeze Camargox Av. Eugenio Pacelli | 300 | 140 | 00707 | 2000| 5815 8259 3500 4615
43 | NG | Contagem | R Zeze Camargox Av. Eugenio Pacelli | 300 | 140| 00707 | 5000| 14982 211948| 3500 45615
Néda 300| 140 00707 3BT 147096 49615
Desvio Padrzo 00, 00| 00000 133 71331 00
Coeficiente de Variagao o0%| 00%| 00| 282% 485% 0.0%
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A Tabela 49 do Apéndice A apresenta o nimero de provas de cargas realizadas
em Minas Gerais. A Tabela 50 do Apéndice A traz as provas de carga publicadas por
Alonso (2000), e a Tabela 51 do Apéndice A as publicadas por Alonso (2002).

A Tabela 52 do Apéndice A apresenta a reunido de todas as provas de carga
publicadas, enquanto que a Tabela 53 do Apéndice A apresenta as provas de carga que
foram realizadas em Contagem/MG, a Tabela 54 do Apéndice A apresenta as provas de
carga realizadas no Anel Rod em Belo Horizonte/MG, e a Tabela 55 do Apéndice A as
provas de carga realizadas na Av. Flemig, também em Belo Horizonte /MG.

A Tabela 56 do Apéndice A apresenta as curvas carga x recalque das estacas
ensaiadas em Contagem/MG e a Tabela 57 do Apéndice A, os parametros A e B e as
cargas de ruptura estimadas pelo Critério de Van der Veen para essas provas de carga.
As Figuras 68 a 73 do Apéndice A apresentam as provas de carga das estacas

executadas em Contagem/MG.

Tabela 8.1.21. Resultados das andlises realizadas - Contagem/MG.

Resisténcia Solicitagao s Padm

Analises cs - o Pr 1/Pr :

Média (kPa) | Desvio (kPa)[ CV (%) | Média (kPa) | Desvio (kPa)| CV (%) S R (kPa)
Andlise 1| 147096 71331 48.5% 49515 0.0 0.0% 3.0 1.37 | 0.08585 12 4851.5
Andlise2 | 147096 71331 48.5% 73548 0.0 0.0% 20 103 | 0.15125 7 7354.8
Andlise3 | 147096 71331 48.5% -7334.5 0.0 0.0% -20 3.09 |0.00100| 1000 | -73345

As Figuras 74 a 76 do Apéndice A mostram as analises realizadas para a
fundagio localizada em Contagem/MG. Os valores de resisténcia utilizados nestas
analises sdo os apresentados na Tabela 8.1.20. Sendo que os resultados das mesmas
encontram-se resumidos na Tabela 8.1.21 acima.

Devido aos elevado valor do coeficiente de variagdo dos valores de resisténcia, a
metodologia proposta resultou numa carga admissivel negativa, mostrando que para
altas variabilidades (coeficiente de variagdo superior a 30%) o método da carga
admissivel ndo € aplicavel, pois deixa de ter sentido pratico.

A Tabela 58 do Apéndice A apresenta a relagéo entre o indice de confiabilidade
e o coeficiente de seguranga para a fundagdo analisada, enquanto que a Figura 77 do
Apéndice A apresenta a curva de carga admissivel proposta para a mesma.

A Tabela 59 do Apéndice A apresenta as curvas carga x recalque das estacas
ensaiadas no Anel Rod. em Belo Horizonte/MG. Enquanto que a Tabela 60 do

Apéndice A apresenta os pardmetros A e B e as cargas de ruptura estimadas para estas
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estacas pelo Critério de Van der Veen.
As Figuras 78, 79 ¢ 80 do Apéndice A apresentam as provas de carga executadas

no Anel Rodoviario em Belo Horizonte/MG.

Tabela 8.1.22. Estatisticas das Provas de Carga analisadas — Belo Horizonte (Anel Rod.) /MG.

N Localizagdo Estaca 2P Pup | Resisténcia | Carga Adm. | Solicitagao
Estado | Baimo/Cidade Endereco D(cm) | L (M) |Area (m9)| () (KN) (kPa) (k) (KPa)
43 | MG | B.Horizonte | Anel Rod., km21 | 600 | 188 02827 | 25000 230043 109439 11000 38905
44 | MG | B.Horizonte | Anel Rod., km22 | 600 | 188 02827 | 25000( 27560 9747.4] 11000 38905
45 | MG | B.Horizonte | Anel Rod., km23 | 400 | 17.0| 01257 | 8200 | g71.0 77268 5000 39789
Média 533 182 02304 198400 04727 3919.9
Desvio Padrao 115 1.0] 00007| 9699 1626.0 51.0
Cocficiente de Variagio 21.7%| 56%| 39.4%| 50.0% 17.2%] 1.3%

Com base nas estatisticas apresentadas na Tabela 8.1.22, foram realizadas as
analises que se encontram apresentadas nas Figuras 81 a 82 Apéndice A, e cujos

resultados estdo indicados na Tabela 8.1.23 abaixo.

Tabela 8.1.23. Resultados das analises realizadas - Belo Horizonte (Anel Rod.) /MG.

Resisléncia Solicitagao : Py

Andlises cs i Pr 1/Pr
Média (kPa) | Desvio (kPa)| CV (%) | Média (kPa) | Desvio (kPa)| CV (%) : (kPa)
Andlise 1 o472.7 1626.0 17.2% 3919.9 51.0 1.3% 2.4 341 |0.00032| 3115 | 39199
Andlise 2 9472.7 1626.0 17.2% 4736.4 61.7 1.3% 20 291 | 0.00180| 555 4736.4
Andlise 3 9472.7 1626.0 17.2% 4444.4 57.9 1.3% 2.1 3.09 |0.00100| 1000 | 4444.4

Percebe-se que para esta fundagdo em especifico, a Analise 2 e 3 resultam em
valores proximos de carga admissivel. Isso ocorre devido ao fato de que o valor de
coeficiente de variagdo apresentado para as tensdes resultantes, ndo ser um valor muito
elevado.

A Tabela 61 Apéndice A apresenta a relagdo entre o indice de confiabilidade e o
coeficiente de seguranga, e a Figura 84 do Apéndice A apresenta a curva de carga
admissivel proposta para a fundagio em analise.

A Tabela 62 do Apéndice A apresenta as curvas carga x recalque das estacas
ensaiadas na Av. Flemig em Belo Horizonte/MG, e a Tabela 63 do Apéndice A
apresenta os pardmetros A e B e as cargas de ruptura estimadas pelo Critério de Van der
Veen para estas estacas.

As Figuras 85 a 87 do Apéndice A apresentam as provas de carga executadas na
Av. Flemig em Belo Horizonte/MG. Enquanto que as Figuras 88 a 90 do Apéndice A
trazem as andlises realizadas para esta fundagio, utilizando as estatisticas indicadas na
Tabela 8.1.24.
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Tabela 8.1.24. Estatisticas das Provas de Carga analisadas - Belo Horizonte (Av. Flemig) /MG.

— Localizagdo Estaca 2P Prup | Resisténcia | Carga Adm. | Solicitagdo
Estado | Baimo/Cidade| Enderego [D (cm)| L(m) |Area ()] &N) | (kN (kPa) (KN) (kPa)
78 MG | B.Horizonte | Av. Flemig | 350 | 7.0 | 00862 | 7000] 7001 72764 4000 4157.5
79 MG | B. Horizonte | Av. Flemig | 35.0 | 7.0 | 0.0962 | 6500 | 6566 68242 4000 4157.5
&0 MG | B. Horizonte | Av. Flemig | 35.0 | 10.0 | 0.0962 | 7920 | 461.8 4799.7| 4000 4157.5]
Média 350 80/ 00%2 7140 6300.1 4157.5
Desvio Padrao 00| 1.7] 0.0000f 720 13189 0.0
Coeficiente de Variagdo 0.0%| 21.7% 0.0%] 10.1% 20.9% 0.0%

Os resultados da analise desta fundagio estdo apresentados em resumo, na
Tabela 8.1.25 abaixo.

Tabela 8.1.25. Resultados das andlises realizadas - Belo Horizonte (Av. Flemig) /MG.

Resisténcia Solicitagao P

Andlises cs Bi Pr 11Pr
lédia (kPa) | Desvio (KPa) | CV (%) | Média (kPa) | Desvio (kPa)| CV (% ; (kPa)
Andlise 1 6300.1 1318.9 20.9% 4157.5 0.0 0.0% 15 162 | 005214 19 4157.5
Anélise 2 6300.1 1318.9 20.9% 3150.0 00 0.0% 20 239 |000846| 118 31500
Andlise 3 6300.1 1318.9 20.9% 22241 0.0 0.0% 28 3.09 |0.00100( 1000 | 22241

A Tabela 64 do Apéndice A mostra a relagdo existente entre os valores de indice
de confiabilidade e de coeficiente de seguranga para a fundagdo em estudo, enquanto
que a Figura 91 do Apéndice A apresenta as curva de carga admissivel proposta para a
mesma.

A Tabela 65 do Apéndice A apresenta o nimero de provas de cargas realizadas
no estado do Rio Grande do Sul. A Tabela 66 do Apéndice A apresenta as provas de
carga publicadas por Alonso (2000), e a Tabela 67 do Apéndice A as provas de carga
publicadas por Alonso (2002).

Quanto a Tabela 68 do Apéndice A, esta apresenta todas as provas de carga
publicadas, enquanto as Tabelas 69 e 70 do Apéndice A apresentam, respectivamente,
as provas de carga executadas no Aeroporto Salgado Filho e na av. Sertério, em Porto
Alegre/RS, que serdo analisadas.

A Tabela 71 do Apéndice A apresenta as curva carga x recalque das estacas
ensaiadas no Aeroporto Salgado Filho, enquanto que a Tabela 72 do Apéndice A
apresenta os pardmetros A e B e as cargas de ruptura estimadas pelo Critério de Van der
Veen para as referidas estacas.

As Figuras 92 a 95 do Apéndice A trazem as provas de carga das estacas

ensaiadas na fundagdo em analise.
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Tabela 8.1.26. Estatisticas das Provas de Carga analisadas - Rio Grande do Sul.

. Localizagéo Estaca 2P Pryp | Resisténcia | Carga Adm. | Solicitagdo
ke Estado | Bairro/Cidade Enderego D (em){ L (m) | Area (m%)| (KN) (kiN) (kPa) (kiN) (kPa)
1" RS P. Alegre | Aerop. Salgado Filho [ 60.0 | 22.0 | 0.2827 |33200| 35192 128002 1100.0 38905
12 RS P. Alegre | Aerop. Salgado Filho| 60.0 | 220 | 0.2827 |3600.0| 43244 152944 1100.0 3890.5
13 RS P. Alegre | Aerop. Salgado Filho| 40.0 | 16.0 | 0.1257 |12000| 43058 10399.3] 500.0 3978.9
14 RS P. Alegre | Aerop. Salgado Filho| 60.0 | 27.0 | 0.2827 |3600.0| 59907 211948] 1100.0 3890.5
Média 550| 21.8| 0.2435| 28300 149221 39126
Desvio Padrao 100] 45| 0.0785) 11609 4634.8 442
Coeficiente de Variagdo 18.2%)| 20.6% 32.3%| 39.6%) 31.1%| 1.1%
Tabela 8.1.27. Resultados das analiscs realizadas - Rio Grande do Sul.
Resisténcia Solicitagao Padm
Andlises cs B Pr 1/Pc :
Média (kPa) | Desvio (kPa)| CV (%) | Meédia (kPa) | Desvio (kPa)| CV (%) | : (kPa)
Analise 1 14922 1 4634.8 31.1% 39126 44.2 1.1% 38 2.38 | 0.00877 114 39126
Andlise 2 149221 4634.8 31.1% 7461.1 843 1.1% 20 1.61 0.05375 19 7461.1
Andlise 3 149221 4634.8 31.1% 598.8 6.8 1.1% 249 3.09 |0.00100( 1000 598.8

Com base nas estatisticas dos valores de resisténcia das estacas ensaiadas, cujos
valores estdo apresentados na Tabela 8.1.26, foram realizadas as analises que estdo
apresentadas nas Figuras 96 a 98 do Apéndice A.

Os resultados dessas analises encontram-se resumidos na Tabela 8.1.27 acima.
Observando esta tabela, percebe-se que devido ao elevado valor do coeficiente de
variagio (31.1%) a Analise 2 indica uma elevada probabilidade de ruina. Enquanto que
a Analise 3 indica que, o dimensionamento desta fundagdo para uma probabilidade de
ruina de 1/1000, é de certa forma inadequada, por exigir uma carga admissivel muito
reduzida, correspondente a um coeficiente de seguranga muito elevado (CS = 24.9).

A Tabela 73 do Apéndice A apresenta o indice de confiabilidade x coeficiente de
seguranga para a fundagdo em analise, enquanto que a Figura 99 do Apéndice A

apresenta a curva de carga admissivel proposta para essa fundagio.

Tabela 8.1.28. Estatisticas das Provas de Carga analisadas - Rio Grande do Sul.

s Localizagdo Estaca 2P Pryp | Resisténcia | Carga Adm. | Solicitagdo
Estado | Bairro/Cidade Enderego D (em)| L (m) |Area (m?)| (kN) (kN) (kPa) (kN) (kPa)
16 RS P. Alegre [ av. Sertdrio, 4222| 400 | 91 0.1257 (14500 2058.8 16383.2 500.0 3978.9
17 RS P. Alegre | av. Sertério, 4223| 50.0 | 12.0 | 0.1963 |1700.0( 17187 8753.3 800.0 4074.4
18 RS P. Alegre | av. Sertério, 4224| 50.0 | 12.0 | 0.1963 |1900.0| 12433 9897.3 800.0 4074.4
Média 46,7 11.0 0.1728] 1683.3 11677.9 40425
Desvio Padrao 58 1.7) 0.0408] 2255 4114.8 55.1
Coeficiente de Variagao 12.4%) 15.5%| 23.6%)| 13.4%| 35.2% 1.4%)]
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A Tabela 74 do Apéndice A apresenta as curvas carga x recalque das estacas
ensaiadas na av. Sertorio em Porto Alegre/RS, enquanto a Tabela 75 do Apéndice A
apresenta os parametros A e B e as cargas de ruptura estimadas pelo Critério de Van der
Veen para as mesmas. Quanto as provas de carga das estacas analisadas, estas se
encontram nas Figuras 100, 101 e 102 do Apéndice A.

A Tabela 8.1.28 apresenta os valores de resisténcia utilizados nas analises

realizadas e que se estdo apresentadas nas Figuras 103 a 105 do Apéndice A.

Tabela 8.1.29. Resultados das anilises realizadas - Rio Grande do Sul

Resisténcia Solicitagio : clpa
Andlises - cs B Pr| 1/p -
Média (kPa) | Desvio (kPa)| CV (%) | Média (kPa) | Desvio (kPa)| CV (%) o - (kPa)
Andlise1| 11677.9 | 41148 | 352% | 40425 55.1 14% | 29 | 186 |003177| 31 | 40425
Andlise2 | 11677.9 | 41148 | 352% | 58390 79.6 14% | 20 | 142 |oo7799| 13 | 58390
Andlise3| 11677.9 | 41148 | 352% | -10387 14.2 -14% | -11.2 | 309 |0.00100| 1000 |-10387

Na Tabela 8.1.29 estdo os resultados das analises realizadas. Percebe-se que,
novamente, o elevado valor do coeficiente de variagdo impossibilita o dimensionamento
da fundag¢do com uma probabilidade de ruina de 1/1000 (Analise 3).

A Tabela 76 do Apéndice A mostra a relagdo entre o indice de confiabilidade e o
coeficiente de seguranga para esta fundagdo, assim como a Figura 106 do Apéndice A,

que apresenta a curva de carga admissivel proposta para a fundacido em analise.

Tabela 8.1.30. Estatisticas das Provas de Carga analisadas — Parana.

I Localizagdo Estaca 2P Pro | Resisténcia | Carga Adm. Solicitagao
Estado | Baimo/Cidade| Enderego D (em)| L (m) [Area (m?)| (N) (kN) (kPa) (kN) (kPa)
89 PR | SJPinhais | Fca.daAUDI | 40.0 | 10.5 | 0.1257 | 1260.0 | 1906.1 15168.3)  500.0 3978.9
20 PR SJ Pinhais | Fca.da AUDI | 40.0 | 7.8 | 0.1257 | 720.0 650.7 5177.8| 500.0 3978.9
o1 PR SJ Pinhais | Fca.da AUDI | 40.0 | 145 | 0.1257 | 1260.0 | 1873.8 14911.3 500.0 3978.9
92 PR SJ Pinhais | Fca.daAUDI | 40.0 [ 125 | 0.1257 | 1260.0 | 2663.4 21124.8 500.0 3978.9
93 PR SJ Pinhais | Fca,daAUDI | 50.0 | 19.0 | 0.1963 | 1800.0 | 1960.2 9983.3 800.0 4074.4
Média 420 129] 0.1398| 1260.0 132871 3998.0
Desvio Padrao 45 42( 00316 381.8 6028.8 42.7
Coeficiente de Variagao 10.6%| 32.9%| 22.6%| 30.3% 45.4% 11%

A Tabela 77 do Apéndice A apresenta o nimero de provas de cargas realizadas
no Parana. Enquanto que a Tabela 78 do Apéndice A apresenta as provas de carga que
foram publicadas por Alonso (2000), e a Tabela 79 do Apéndice A as publicadas por
Alonso (2002).

A Tabela 80 do Apéndice A apresenta todas as provas de carga publicadas
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reunidas. Destas somente as provas de carga apresentadas na Tabela 81 do Apéndice A
serdo analisadas.

A Tabela 82 do Apéndice A apresenta as curva carga x recalque das estacas
ensaiadas, e a Tabela 83 do Apéndice A apresenta os pardmetros A e B e os valores de
carga de ruptura estimados pelo Critério de Van der Veen.

As Figuras 107 a 111 do Apéndice A apresentam as provas de carga das estaca
ensaiadas em Sdo José dos Pinhais/PR, cujos valores de resisténcia se encontram

apresentados na Tabela 8.1.30.

Tabela 8.1.31. Resultados das analises realizadas — Parand.

Resisténcia Solicitagao Pagm

Andlises cs B b P
Méda (kPa) | Desvio (kPa)| CV (%) | Média (kPa) | Desvio (kPa)| CV (%) : : | Pa)
Andlise 1 | 132871 60288 | 454% | 39980 427 1.1% 33 154 | 0.06169 16 | 3998.0
Ardlise 2| 13287.1 60288 | 454% | 66435 71.0 1.1% 2.0 1.10 | 0.13525 7 | 88435
Ardlise 3| 13287.1 60288 | 454% | -53451 57.1 -1.1% | -25 | 3.09 | 000100 | 1000 |-5345.1

Utilizando as estatisticas apresentadas na Tabela 8.1.30 foram realizadas as
analises que estdo apresentadas nas Figuras 112 a 114 do Apéndice A.

Os resultados dessas analises estdo, em resumo, apresentadas na Tabela 8.1.31
acima. Nota-se o elevado valor do coeficiente de variagdo dos valores de resisténcia
desta fundagdio, que resulta, como conseqiiéncia, em elevadas probabilidades de ruina
como pode-se observar pelos resultados das analises realizadas.

A Tabela 84 do Apéndice A mostra a relagdo existente entre os valores de indice
de confiabilidade e de coeficiente de seguranga para esta fundagdo, assim como a Figura
115 do Apéndice A apresenta as curvas de carga admissivel proposta para a mesma.

Para cada uma das 13 fundagdes analisadas foi construido um grafico
relacionando os valores de carga admissivel, de probabilidade de ruina e de coeficiente
de seguranga. Observa-se que através destes graficos € possivel prever qual é o valor da
carga admissivel e do coeficiente de seguranga que permite dimensionar o
estaqueamento para uma determinada probabilidade de ruina desejada. Para isso basta
escolher para qual probabilidade de ruina se deseja projetar a fundagio e, a partir desse
valor determinar, através do grafico, qual deve ser o correspondente valor da carga

admissivel a ser adotada e qual sera o coeficiente de seguranga da fundagio.
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Percebe-se também, através das analises realizadas que quando se utiliza a
metodologia proposta, qualquer alteragdio no valor do coeficiente de variagio da
solicitagdo ou da resisténcia, promove uma alteragio no valor de carga admissivel
calculada, de forma que a probabilidade de ruina permanega constante. Isso ocorre
porque uma maior/menor dispersao dos valores de resisténcia conduz a um menor/maior
indice de confiabilidade, conseqiientemente, para que a probabilidade de ruina
permanega constante, ¢ necessario reduzir/aumentar o valor médio da solicitagdo, ou
seja, reduzir/faumentar a carga admissivel. No entanto, pode-se perceber, que o mesmo
ndo ocorre quando se calcula a carga admissivel do estaqueamento pela metodologia da
norma. Pois, o coeficiente de seguranga se mantém constante independentemente da

maior ou menor dispersdo dos dados.

8.1.3. Comentarios finais

A Tabela 85 do Apéndice A apresenta um resumo de todas as analises realizadas
na seqiiéncia crescente do valor do coeficiente de variagdo, para que seja possivel
melhor analisar os resultados apresentados por essas analises.

Estes mesmos resultados encontram-se agrupados de acordo como o tipo de

analise (Analise 1, 2 e 3) nas Tabelas 8.1.32, 8.1.33 e 8.1.34.

Tabela 8.1.32 . Resultados de todas as Andlises 1.

Lecazagio Ressténda Salictado Pata
cs B Py 1fPr :

Estzado | BErmo'Qdade Enderego MNéda (kPa) | Desvio (kPa)| CV (%) | Méda (kPa}| Desvia (kPa) | CV (%) (Pa)
RJ Jacarepaguid Bezn Ind. Cosm. 115252 1517.7 132% 30656 1194 30s 29 497 000000 | 2924093 | 39356
MG B. Horizanle And Red , km21 04727 1625.0 17.2% 39199 510 13% 24 341 000032 3115 39199
sp Guarufios r. Barjarm'm Hunrigut 135523 23534 17.5% 40744 oo X 33 400 00003 31783 40744
MG B Horizonte Av. Plamig 63001 13189 2009% 41575 o0 ek 15 162 003214 12 4157.5
ES Araonuz Areonz Celllose 10427.7 24089 1% 39630 691 1.7% 26 263 DOEas 274 30330
sp Imirim r. Jos4 Fig Sdras 10116.0 25199 259% 40278 0o oos 25 232 001007 @ 40276
BA Camagari Fea Ford 141185 37631 28BTh AT A 456 124 35 267 0Qm77 25 40471
sC S Foo. Do Sul Vega Sul 11557.0 30936 238% 4050 5 47.7 12% 29 243 000761 131 40505
5P Jacared Vatorentin C2hilose 14425 4 43233 N0H 40405 740 1.8% 36 240 0022 122 40405
RS P. Alzgre Asp, S2lgado Fiho 14922 4 45348 31.1% 39128 442 1.14% 38 233 0077 114 391286
RS P. Mlegre av. Saténo, 4222 11677.9 41148 352% 40425 551 1.4% 29 163 077 3 40425
PR SJPrhzs Fea da AUDI 13237.1 60238 454% 3E30 427 1.1% 33 154 005169 16 32330
[fe) Caortagam R. Zeze C. x Av. E Paceili 147096 71331 485% 46515 00 [ 30 137 008555 12 46515

A Tabela 8.1.32 apresenta os resultados das Analises 1. Apresenta-se nesta
tabela os valores de carga admissivel calculados usando a metodologia da norma e os

valores de carga admissivel estrutural das estacas.
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Observando a Tabela 8.1.32 ¢ possivel perceber que as trés primeiras fundagoes
apresentadas na tabela, localizadas em Jacarepagua/RJ, no Anel Rod. em Belo
Horizonte/MG e em Guarulhos/SP, caso sejam projetadas com os valores de carga
admissivel estrutural, apresentardo seguranga, ou seja, estas terdo uma probabilidade de

ruina adequada, inferior a 1/1000.

Tabela 8.1.33 . Resultados de todas as Analises 2.

Loczzaido Resigénoa Sdiotagio s Pata
cs B Pr 1P

Estzdo | Bama'Cidade Erdarego Méda (kPa) | Desvio(kPa)| CV(%4) | Méda (kPa) | Desvio (xPa)| CV (%) S &2 2 (kPa)
RJ Jacarepagul Bdfan Ind. Cosm. 115262 1517.7 13.2% 5763.1 1735 30% 20 377 | 000003 12376 | 57631
MG B. Herizonte And Rod, km22 84727 1626.0 17.2% 47354 61.7 13% 20 29 000180 555 47354
sP Guauhos r. Banjarmim Hunnigut 135523 23634 17.5% 67761 00 00% 20 286 | 000211 473 6776.1
MG B. Horizorte Au. Remig 63001 13189 2.9% 3150.0 00 0.0% 20 239 | 000345 118 300
ES Araaruz Araouz Celdloss 10427.7 24039 23.1% 52138 91.0 1.7% 20 216 | 001523 65 52138
sP leririm r. José Fig Sehas 10116.0 2619.9 25.9% 5053.0 0.0 0.0% 20 193 | 002677 37 50530
BA Camaqgan Fca Fard 141185 37691 26.7% 70593 813 12% 20 187 | 003057 3 70593
SC |S.Feo.Dosuy Vega Sul 11567.0 WH6 20.6% 57835 632 12% 20 187 | 003024 32 57635
sP Jacarel Vdaorantn Celuloss 144264 43233 .05 a7 1304 1.6% 20 167 | 004783 2 72132
RS P. Alegre Asrop. Szlgzdo Fho 149221 4534.8 31.1% 74611 43 1.1% 20 181 | 003375 19 74611
RS P. AHege &, Sertério, 4223 11677.9 41148 BT 53390 796 1.4% 20 142 | 007799 13 5339.0
PR 8J Anhais Fca da AUDI 132371 60238 45.4% 63435 7.0 1.1% 20 110 | 013525 7 65435
NG Cartagern | R Zeze C.x Av. E Pacelli| 147096 71331 43 5% 73548 00 00% 20 1.03 | 015125 7 73548

Tabela 8.1.34 . Resultados de todas as Andlises 3.

Localiza; 3o Resistingia Sdictacio 2 Pain
cs B Fro|otpr

Estado | Bamo'Cidads Endereso Méda (kPa) | Desvio (xPa) | CV(3%) | Mada (xPa) | Desvio(xPa)| V(3% (kPa)
R} | tacarepagua Bsifan Ind. Cosm 115252 1517.7 132% 67934 2045 30% 17 309 | 000103 1000 | 6793.4
MG | B Horizote Anel Rod , km23 04727 1625.0 17.2% 44444 57.9 13% 21 309 [000100| 1000 | 44444
sp | cuauhos r. Banjamim Hurnigut 135523 263.4 17.5% 62328 00 00% 22 309 | 000100 1000 | 62328
MG | B Horzonte A, Rlenig 63001 13189 209% 2241 00 0.0% 28 309 |ooo100| 1000 | 22244
ES Aracruz Arzcruz Celulose 10427.7 24089 B.1% 29614 520 17% as 309 | 000100 1000 | 22314
sp Irritim 1. Jost Fig Seias 101160 2519.9 25.9% 2019.4 00 00% 50 309 |o0o00100| 1000 | 20194
BA Cemeqan Fea Fod 141185 3769.1 B.7% 24701 3.4 12% 57 309 | 000100| 1090 | 24704
SC | S Feo.Dosul Veoa Sul 11567.0 W% 6 %.86% 19559 55 12% 58 309 | 000100 1000 | 19959
P Jacarel Vaterartn Cehioss 144254 43233 0.0% 1050.2 192 16% | 137 | 309 [o0001m| 100 | 1002
RS P. Mege Asrep, S2lgado Fimo 149221 45343 31.1% 5338 68 11% | 249 | 303 |oooim| tom | sess
RS P.Mege &v. Seriédo, 4224 11677.9 41148 BXH | -10387 142 -14% | -112 | 309 |00010| 1000 |-10337
FR | SJPnhas Fea. da AUDI 132871 €238 454% | -53451 57.1 4% | 25 | 309 | 000100| 1000 [ -5345.
MG | Cotsgem | R Zeze © xAv. E Paceli| 147036 71334 B5% | 13345 00 00% | 20 | 309 [oooim| 1000 | -73345

Apresenta-se na Tabela 8.1.33, para as diversas fundagoes analisadas, os valores
de carga admissivel estimados segundo a formulagdo expressa em norma usando um
coeficiente de seguranga igual a dois.

Nota-se que somente a fundagdo localizada em Jacarepagua/RJ apresentara
seguranga caso seja projetada com o valor de carga admissivel previsto. As demais,
apesar de apresentarem um coeficiente de seguranga adequado segundo a
NBR 6122/1996, ndo serdo seguras caso sejam projetadas com base nos resultados

dessas analises. Pois, como se pode observar, os valores das probabilidades de ruina



N
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resultantes, irtam variar de 1/7 a 1/555, que sao considerados elevados quando
comparados aos valores sugeridos na literatura técnica.

Quanto a Tabela 8.1.34, esta apresenta os resultados das Analises 3. Apresenta-
se nesta tabela os valores de carga admissivel calculados usando a metodologia proposta
para uma probabilidade de ruina aceitavel (1/1000), e o correspondente coeficiente de
seguranga associado.

Nota-se que, os valores de coeficiente de seguranga resultantes desta analise, sdo
os valores que deveriam ser utilizados na estimativa das cargas admissiveis dessas
fundagdes, para que as mesmas fossem projetadas com seguranga.

Deve-se destacar ainda que, para as trés fundagdes cujos resultados se encontram
no final da tabela, o elevado valor de coeficiente de variagdo por elas apresentadas, ndo
permite que as mesmas sejam projetadas com uma probabilidade de ruina de 1/1000.
Motivo pelo qual os valores de coeficiente de seguranga e de carga admissivel
resultantes sdo negativos.

Comparando os valores de carga admissiveis estimados pelas duas metodologias
(Analise 2 e 3), pode-se observar que, em geral, com excegdo da fundagdo executada em
Jacarepagud/RJ, o valor de carga admissivel estimado segundo a norma, para as
fundagdes analisadas, conduziu a um indice de confiabilidade inferior a trés, ou seja, a
uma probabilidade de ruina superior a adequada (1/1000).

Ao final destas analises, percebe-se a grande vantagem de se utilizar a
metodologia proposta na garantia da seguranga e da confiabilidade de uma fundagao.
Pois, a carga admissivel calculada por essa formulagdo permite que se conhega a
probabilidade de ruina da fundagéo e, conseqiientemente, torna-se possivel calcular uma

fundagio que seja a0 mesmo tempo segura e econdmica.
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8.2. Fundacio em estacas pré-moldadas cravadas na Formaciio Guabirotuba

Neste item, encontram-se os resultados da analise realizada com os dados
publicados por Vianna (2000) na qual consta a analise de uma fundagdo composta por
34 estacas pré-moldadas de concreto, de diversos diametros, cravadas em solos
problematicos da Formagido Guabirotuba na cidade de Curitiba e regido metropolitana,
Parana.

Inicialmente, apresentam-se as resisténcias estimadas para os elementos isolados
de fundagdo utilizando quatro métodos de previsio de capacidade de carga baseados nos
resultados de ensaios in sifu SPT realizados no local da obra e o resultado das provas de
carga estatica a compressdo realizadas nos mesmos. Posteriormente, apresenta-se o
resultado do calculo da carga admissivel do estaqueamento usando a formulagdo da
norma e a formulagdo proposta nesta dissertagdo e as suas implicagdes com relagdo a

seguranga e a confiabilidade da fundag@o analisada.

8.2.1. Analise dos dados

Este sub-item apresenta a analise dos dados publicados: resultados das provas de
carga estatica, resultados das sondagens realizadas e as previsdes de capacidade de
carga para as 34 estacas que compdem a fundagao em estudo.

Dentre os inimeros métodos existentes para previsdo da resisténcia de um
elemento isolado de fundagdo, foram escolhidos para analise os métodos semi-
empiricos propostos por Aoki-Velloso (1975), Aoki-Velloso modificado para estacas de
pequeno didmetro (1985), Décourt-Quaresma (1978) e Amaral (1982, 1999). Segundo
Vianna (2000), os trés primeiros foram escolhidos por serem amplamente utilizados no
Brasil e o ultimo, por ter sido desenvolvido especialmente para estacas cravadas na
Formagdo Guabirotuba.

A Formagao Guabirotuba ¢ uma formagao sedimentar onde as argilas sdo os
componentes litologicos mais abundantes. O solo desta formagdo ¢ constituido,
basicamente, por uma argila siltosa, rija e acinzentada, cuja natureza mineralogica ¢é
mista: esmectita, ilita e caulinita. A analise granulométrica deste solo indica em termos
percentuais: 67% de argila, 30% de silte e 3% de areia. Trata-se de um solo altamente
plastico e de elevada expansibilidade, devido tanto a presenga de argilo minerais quanto

ao fato de ser pré-adensado (VIANNA, 2000).
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Com o intuito de descrever a variabilidade geoldgica-geotécnica do macigo de
solos local foram realizadas 34 sondagens a percussdo SPT. Os valores de Ngpr
encontrados foram publicados por Vianna (2000). Esses valores, assim como os valores
minimos, médios e maximos de Ngpr para cada profundidade se encontram na Tabela 1
do Apéndice B. Com esses valores foram elaborados os graficos das Figuras 1, 2 e 3 do
Apéndice B, que apresentam a variagdo do indice de resisténcia a penetragdo Ngpr a0
longo da profundidade.

A Figura 2 do Apéndice B apresenta as curvas representativas do Ngpr minimo,
médio e maximo e, a Figura 3 do Apéndice B apresenta o coeficiente de variagdo do
Nspr ao longo da profundidade, ambas considerando as 34 sondagens realizadas.

Os valores minimos, médios e maximos para as 34 sondagens realizadas
justificam os elevados valores dos coeficientes de variagdo encontrados. Observando a
curva representativa dos valores de Nspr médio apresentada na Figura 2 e a Tabela 1 do
Apéndice B percebe-se que até a profundidade de 10m o Ngpr médio variou de 5 a 10,
que de 10 a 22m o Ngpr médio variou de 11 a 29 e, que a partir dos 22m de
profundidade este variou de 25 a 50. A observagdo da Figura 3 e da Tabela 1 do
Apéndice B pode-se notar que o coeficiente de variagio do Nspy foi, em média igual a
52%, variando de 42% (coeficiente de variagio minimo) a 109% (coeficiente de
variagdo maximo).

A partir dos valores de Ngpr obtidos por meio das sondagens realizadas foram
estimadas as resisténcias dos 34 elementos isolados de fundacdo utilizando os 4
métodos de previsio de capacidade de carga anteriormente citados. A Tabela 2 do
Apéndice B apresenta os valores das resisténcias previstas pelos métodos utilizados e
das resisténcias medidas em prova de carga estatica publicados por VIANNA (2000).
Apresenta-se, também, nesta mesma tabela, as dimensdes de cada um dos 34 elementos
estruturais de fundagdo, ou seja, o comprimento, o didmetro e a area da segdo
transversal correspondente.

Convém observar que ndo foi possivel reconstituir as curvas carga x recalque,
por ndo terem sido publicados os resultados das provas de carga estatica realizadas, ou
melhor, os pontos das curvas carga x recalque obtidos. No entanto, os graficos com as
curvas carga x recalque das 34 estacas ensaiadas podem ser visualizadas em VIANNA
(2000), assim como o perfil estratigrafico obtido nas 34 sondagens realizadas.

No entanto, deve-se observar que das 34 provas de carga estatica utilizadas nesta

analise, 30 ndo atingiram a ruptura. Somente as estacas de nimero 5, 11, 21 e 30 foram
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levadas a ruptura (Tabela 3 do Apéndice B). Sendo assim, fez-se necessario, para as
demais estacas, extrapolar as curvas carga x recalque para a obtengdo dos valores de
carga de ruptura do sistema.

Essa extrapolagao foi realizada utilizando o Método de Van der Veen (1953) que
propde uma expressdo para representar a curva carga x recalque, permitindo assim,
realizar a sua extrapolagdo. O procedimento de se extrapolar a curva carga x recalque
obtida do ensaio para se determinar a carga de ruptura, quando esta nao indicar uma
ruptura nitida, € legitimado pela NBR 6122/96 (item 7.2.2.3).

A Tabela 4 do Apéndice B apresenta quais as estacas cujas provas de carga
foram conduzidas até a ruptura e quais as estacas que tiveram as suas provas de carga
extrapoladas, e dessas ultimas, quais as que podem ser extrapoladas pelo método de Van
der Veen (Tabela 5 do Apéndice B) e quais ndo podem (Tabela 6 do Apéndice B)
segundo o critério proposto em Vianna (2000).

Vianna (2000) com base nas 4 provas de carga estatica citadas anteriormente,
que foram conduzidas até a ruptura, estudou a aplicabilidade do método de Van der
Veen e elaborou um critério para avaliar a qualidade da extrapolagdo da curva carga x
recalque dos ensaios encerrados antes de se atingir a ruptura. Esse critério propoe que:
uma variagdo de no maximo 10% em modulo nos valores de carga dltima de Van der
Veen obtidos a partir de dois estagios consecutivos da prova de carga garante um erro
de no maximo 11% em modulo em relagdo ao valor experimental da carga de ruptura.
No entanto, quando essa variagdo € superior a 10% em moddulo, o método de Van der
Veen ndo garante uma boa extrapolagdo e, sendo assim, ndo é recomendavel utiliza-lo.
Estes casos ocorrem quando as provas de carga deveriam ter continuado pelo menos por
mais um estagio de carga, ou quando o modelo proposto por Van der Veen nao ¢é
aplicavel.

Segundo este critério, do total das 34 estacas (Tabela 4 do Apéndice B), apenas
as estacas que romperam e as estacas em que o método de Van der Veen garante uma
boa extrapolagdo devem ser utilizadas nas analises (Tabela 7 do Apéndice B). Dessas
estacas, optou-se por utilizar somente as estacas com 0.25m de diametro por serem uma
das que possuem o maior numero de provas de carga que podem ser utilizadas (sub-item
8.2.2.2). No entanto, com o intuito de aproveitar a totalidade dos dados disponiveis,
também sera realizada uma analise considerando todas as provas de carga executadas

(sub-item 8.2.2.1).
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A Tabela 8 do Apéndice B apresenta a média, o desvio padrdo e o coeficiente de
variagio obtidos a partir dos valores de resisténcias resultantes dos 4 métodos de
previsio e dos valores de resisténcias medidos nas provas de carga estatica para cada
uma das 34 estacas analisadas. Através da observagdo dessa tabela percebe-se que o
coeficiente de variagdo foi em média igual a 31% e que, o coeficiente de variagdo
minimo foi de 9% para a estaca 33 e o maximo de 54% para a estaca O1.

Com a finalidade de comparar as resisténcias previstas (métodos de calculo) com
as resisténcias reais (medidas em provas de carga), define-se a variavel K como sendo a
variavel obtida pela relagdo entre a resisténcia prevista por um determinado método de
calculo de capacidade de carga e a resisténcia real medida através de prova de carga
estatica ou dinamica, ou seja:

R

prevista

! eJ"ea.!

K =

Neste contexto, tém-se as seguintes variaveis:

e K, : Resisténcia prevista pelo Método Aoki-Velloso (1975),

e K,: Resisténcia prevista pelo Método Aoki-Velloso Modificado (1985),

e K;: Resisténcia prevista pelo Método Décourt-Quaresma (1978) e,

e K,: Resisténcia prevista pelo Método Amaral (1982, 1999).

A Tabela 9 do Apéndice B apresenta os valores das variaveis K, K,, K3 € Ky

obtidos para todas as estacas, juntamente com os valores médios, de desvio padrio e de
coeficiente de variagdo de cada uma delas. As estatisticas das variaveis K estdo também
apresentadas nas Tabelas 10, 11, 12 e 13 do Apéndice B e se encontram resumidas na
Tabela 8.2.1 abaixo.

Tabela 8.2.1. Estatisticas das varidveis K.

Variavel K Média Desvio CV (%) M+D M-D
Ky= Aoki-Velloso /P.C. 0.6 0.2 41.1% 038 0.4
Kz= Aoki-Velloso modif. / P.C. 08 03 40.0% 11 05
Ks= Décourt-Quaresma/P.C. 09 0.2 27.5% 11 06
Ks= Amaral /P.C. 1.2 03 23.1% 15 0.9
Média 0.9 03 29.6% 11 06

Observando a Tabela 8.2.1 e as Tabelas 9, 10, 11, 12 e 13 do Apéndice B,
percebe-se que o valor médio da variavel K foi de 0.9 e o seu coeficiente de variagao foi

de, aproximadamente, 30.0%.
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A vpartir dos valores das variaveis K;, K,, K3 e K, foram elaborados os

graficos das Figuras 5, 7, 9 e 11 do Apéndice B. A partir desses graficos € possivel
visualizar como € a distribui¢do de cada uma das variaveis em torno do valor ideal, ou
seja, em torno de K = 1.

No Apéndice B também se encontram os graficos de dispersdo das resisténcias
previstas ¢ medidas para cada um dos 4 métodos utilizados na estimativa da capacidade
de carga das 34 estacas (Figura 4, 6, 8 e 10 do Apéndice B). Observando esses graficos
¢ possivel ter uma nogdo qualitativa da capacidade de previsdo do método. Os pontos
situados abaixo da reta (K = 1) representam as estacas cuja capacidade de carga prevista
foi inferior a sua capacidade de carga real medida em prova de carga. Do mesmo modo,
os pontos situados acima da reta representam as estacas cuja capacidade de carga
prevista foi superior a real, medida em prova de carga.

No entanto, ao invés de se trabalhar com as variaveis K pode-se fazer o estudo
em termos de tensdes resistentes, que podem ser definidas como o valor da resisténcia
ultima dividida pela area da sec¢@o transversal do fuste da estaca. Pois, devido as estacas
serem de diferentes diametros, as resisténcias devem ser analisadas em termos de
tensdes resistentes, para que seja possivel analisar todas as estacas em conjunto.

A Tabela 14 do Apéndice B apresenta as tensOes resistentes calculadas, assim
como os valores de resisténcia média, de desvio padrio e de coeficiente de variagao das
resisténcias previstas pelos 4 métodos de calculo utilizados neste trabalho e medidas nas
34 provas de carga realizadas. Esses valores também se encontram resumidos na Tabela

15 do Apéndice B e na Tabela 8.2.2 abaixo.

Tabela 8.2.2. Estatisticas das tensoes resistentes considerando todas as estacas.

L D Area Resisténcias Previstas (kPa) Resisténcia Medida (kPa)
Métodos
(m) {m}) (m?) | Acki-Velloso Acki-Velloso Kodif. Décourt-Quaresma Amaral Prova de Carga
Média 128 | 025 | 0.052 66639 8751.5 9762 8 13346.2 114831
Desvio 1.9 005 | 0.027 2397.1 33323 27393 314486 22498
M+D 147 0.31 0.030 98061.1 12083.8 125021 16480.8 13732.7
M-D 109 | 0.19 | 0.025 4266.8 54192 70234 102015 92335
CV (A 15% 25% 52% 360% 38.1% 28.1% 236% 19.6%

Analisando a Tabela 8.2.2 quanto aos valores médios, nota-se que os métodos de
previsdo de resisténcia Aoki-Velloso (1975), Aoki-Velloso modificado e Décourt-
Quaresma (1978) se mostraram conservadores, subestimando o valor médio da

resisténcia real em 42%, 23% e 15%, respectivamente. Com relagdo o método proposto



Capitulo 8. Seguranga e Confiabilidade de Fundagoes 141

por Amaral (1982, 1999), nota-se que este, ao contrario dos anteriores, superestimou o
valor da resisténcia em 16%. Logo, este método deve ser usado com cautela, pois, pode
ser contrario a seguranga.

Quanto ao coeficiente de variagdo, observa-se que nenhum método conseguiu
refletir a real variabilidade do sistema, pois a variabilidade prevista em todos os
métodos utilizados foi maior do que a variabilidade real. No entanto, de todos os
coeficientes de variagdo, o estimado pelo método Amaral (1982, 1999) foi o que mais se
aproximou do obtido em prova de carga. Isso pode ter ocorrido devido a esse método ter
sido desenvolvido particularmente para esta formagao geologica.

Geralmente, os métodos semi-empiricos de previsao da resisténcia Gltima de um
elemento isolado de fundagio, utilizados nos projetos de fundagdes por estacas, foram
desenvolvidos médiante retro-analises de diversas provas de carga executadas em
macicos de solos de diferentes formagoes geologicas. Os métodos Aoki-Velloso (1975)
e Décourt-Quaresma (1978) sdao amplamente utilizados em todo territério brasileiro,
entretanto, a experiéncia tem demonstrado que, em alguns casos, o uso destes métodos
ndo é indicado, pois, algumas formagdes geoldgicas apresentam comportamento
diferente do previsto por estes métodos. Conclui-se assim que, estes métodos nao
incluem o fator formagao geologica local, como o método de Amaral (1982, 1999),
sendo este o motivo da baixa precisdo dos mesmos.

Amaral (1982) apresenta um método semi-empirico para a determinagio da
capacidade de carga de estacas pré-moldadas de pequenas dimensdes (D < 0.4m) em
solos argilosos (argila siltosa) a partir de dados de sondagem a percusdo (SPT). A
analise de 22 provas de carga indicou que a relagdo entre a carga de ruptura medida e a
calculada variou entre 0.55 a 1.42. As extrapolagOes das cargas de ruptura foram obtidas
pela expressdo de Van der Veen.

Sabe-se que o comportamento de um elemento isolado de fundagdo depende,
essencialmente, da geometria, da disposi¢do e da reologia dos materiais constituintes do
sistema (macig¢o de solos e elemento estrutural de fundagdo). No entanto, em algumas
formagoes geologicas, devido a sua génese, a perturbagdo causada pelo processo
executivo da fundagdo pode provocar a destruigdo da estrutura do macigo de solos (um
dos materiais constituintes do sistema) conduzindo a diminui¢do da sua variabilidade e
de sua resisténcia original, modificando o comportamento do sistema (fundagio). Esses
solos, em geral, por serem de formagdo complexa, possuem estrutura e resisténcia muito

variaveis ao longo da profundidade. Esta variabilidade €, usualmente, identificada pelo
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alto valor do coeficiente de variacdo dos resultados de ensaios i sift como SPT, CPT,
etc. Como exemplo, observe as Figuras 1, 2 e 3 do Apéndice B.

Como os métodos semi-empiricos utilizados baseiam-se nesses ensaios, a
variabilidade das resisténcias previstas por esses métodos deve estar diretamente
relacionada com estes diagramas. Mas, comparando os coeficientes de variagdo das
resisténcias previstas com o coeficiente de variagdo das provas de carga realizadas,
observa-se que a Formagdo Guabirotuba € extremamente susceptivel ao processo de
execugdo por cravagdo, por este ter influenciado de modo decisivo o comportamento do
sistema estaca-solo.

Considerando que a seguranga de uma fundagdo depende do coeficiente de
variagdo das resisténcias de seus elementos isolados, conclui-se que, se o método de
calculo, utilizado na estimativa da resisténcia dos elementos isolados de fundagdo, ndo
levar em consideragdio a modificagdo das propriedades originais do macigo de solos
devido aos efeitos de instalacio dos elementos estruturais de fundagdo, ele podera
apresentar graves falhas na previsdo do comportamento da mesma, de forma a
comprometer a sua seguranca. Nestes casos, tais métodos de calculo ndo devem ser
utilizados em sua forma original, necessitando ser ajustados a formagdo geologica em
estudo e, ao processo de execugdo do estaqueamento que modifica, em maior ou menor
intensidade, as propriedades do solo natural.

Com relagdo a este exemplo, pode-se perceber que os coeficientes de variagio
das resisténcias estimadas através do uso dos métodos de previsio de capacidade de
carga (sistema) refletem a variabilidade dos dados de origem (material) representada
através dos coeficientes de variagdo dos resultados dos ensaios i sifur realizados (SPT).
No entanto, a variabilidade real do sistema medida (representada pelo coeficiente de
variagdo dos resultados das provas de carga estatica realizadas) foi muito menor
(inferior) que a variabilidade real do material (representada pelo coeficiente de variagio
dos resultados dos ensaios in situ SPT realizados). O que permite concluir que, em
geral, os métodos semi-empiricos abordados nao modelaram o processo de destruigdo
(homogeneizagdo) do material (macigo de solo) causado pela cravagdo das estacas
(interferéncia do processo executivo). Pois, ao ser destruida a estrutura do material o
comportamento do sistema tornou-se mais homogéneo, fato confirmado pelo coeficiente
de variacdo das provas de carga.

Neste contexto, € possivel perceber se um método de previsio ¢ ou ndo

“confiavel”, ou seja, se ele é ou ndo capaz de prever o comportamento do sistema. Para
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isso deve-se: a) verificar a variabilidade intrinseca do material; b) verificar a
variabilidade real do sistema por meio de provas de carga e, c) comparar as duas
variabilidades (coeficiente de variagdo). O método de calculo (previsdo) somente sera
seguro, quando niao somente os valores médios previstos e medidos coincidirem, mas
também quando o coeficiente de variagdo previsto for igual ao coeficiente de variagio
medido. Pois, quando € previsto um coeficiente de varia¢do inferior ao real, corre-se o
risco de se projetar uma fundagdo sem seguranga, ou melhor dizendo, com uma elevada

probabilidade de ruina.

8.2.2. Anilise de Seguranca e Confiabilidade

Neste item, sera realizada a estimativa da carga admissivel do estaqueamento
usando a formulagdo da norma e a formulagiio proposta nessa dissertagdo usando os
valores de resisténcias previstas e medidas pelas provas de carga.

As provas de carga que nao apresentaram ruptura nitida, foram extrapoladas
através da utilizagdo do Método de Van der Veen (1953) e, os resultados dessas
extrapolagdes foram limitados a resisténcia estrutural das estacas.

Com relagéio ao calculo da resisténcia estrutural das estacas, a NBR 6122/96 no
item 7.8.3.6.2 recomenda que “nas estacas comprimidas, quando ¢ feita a verificagio da
capacidade de carga através de prova de carga ou de instrumentagio, a carga de trabalho
maxima € aquela calculada como pega estrutural de concreto armado ou protendido,
restringido-se a 35 MPa a resisténcia caracteristica do concreto.”

Neste contexto, o calculo da resisténcia estrutural das estacas foi realizado
adotando-se um coeficiente de variagdo de 10% para os valores de resisténcia do
concreto, por se tratar de estacas pré-moldadas, e o valor de 35 MPa para a resisténcia
caracteristica do concreto como recomendado em norma.

Com relagao as cargas nominais das estacas, estas foram calculadas em fungao
da segdo transversal e da tensdo média do fuste, que em se tratando de estacas do tipo
pré-moldada centrifugada, deve variar de 9 a 11 MPa (Cintra & Aoki, 1999). As cargas
nominais adotadas nesta analise foram calculadas usando a tensdo média de 9 MPa e, os
valores encontrados, assim como os correspondentes didmetros das estacas, estdo
apresentados na Tabela 16 do Apéndice B.

Com os valores de carga nominais adotados foram estimadas as tensoes

solicitagdes atuantes em cada uma das estacas. As tensdes solicitagdes encontradas
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apresentaram uma média igual a 8064.2 kPa e um coeficiente de variagio de 2.5%.

Todos esses valores encontram-se na Tabela 17 do Apéndice B.

8.2.2.1. Anailise de todas as estacas em termos de tensoes

Com as estatisticas dos valores de tensoes resistentes e solicitantes apresentados
na Tabela 822 (Tabela 14 e 17 do Apéndice B) foram realizadas as analises
apresentadas nas Figuras 12 a 26 do Apéndice B. Os resultados encontrados, assim
como, os comentarios relativos a esses resultados, estdo apresentados na seqiiéncia.

As Figuras 12, 13 e 14 do Apéndice B apresentam as analises realizadas com as
estatisticas dos valores de tensbes resistentes previstas pelo Método Aoki-Velloso
considerando todas as estacas. O resumo dessas andlises esta apresentado na Tabela

8.2.3 abaixo.

Tabela 8.2.3. Resultados das andlises realizadas - Método Aoki-Velloso para todas as cstacas.

Resisiéncia Sdicitag3o T Paim
Andlses cs B Pr 11Pr
Méda (KPa) Desvio (KPa) CV (%) féda (kPa) Desvio (KP2) CV (%) G (Pa)
Andlise 1 66639 23971 36.0% 80642 2044 25% 08 -058 071973 1 8064 2
Andise2 66639 23971 3B80% 33320 845 25% 20 139 003240 12 33320
Andfse 3 6563.9 23971 3B0% -7443 188 -25% 90 309 000100 1000 -744.3

Os resultados das analises (Analises 1, 2 e 3) mostram que se o estaqueamento
for projetado utilizando as previsdes do Método Aoki-Velloso e com:

v as estatisticas das solicitagdes calculadas em fungdo das cargas nominais das

estacas (Analise 1), este irda apresentar um CS = 0.8 e a probabilidade de ruina

sera de 1/1, ou seja, todas as estacas poderdo vir a falhar.

v a carga admissivel da norma com um CS = 2.0 (Analise 2), este tera um

B = 1.39 que corresponde a uma probabilidade de ruina de 1/12.

v" uma probabilidade de ruina de 1/1000, ou seja, com 3 = 3.09 (Anélise 3) este

ndo podera ser dimensionado, pois o elevado valor do coeficiente de variag@o

das tensdes resistentes (36.0%) nao permite que a fundagao seja projetada com a

probabilidade de ruina estipulada.

As Figuras 15, 16 e 17 do Apéndice B apresentam as analises realizadas com as
resisténcias previstas pelo Método Aoki-Velloso modificado. O resumo dessas analises

encontra-se na Tabela 8.2.4.
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Tabela 8.2.4. Resultados das andlises realizadas - Método Aoki-Velloso modificado para todas as eslacas.

Resisténcia Satctacdo ; Paim
Andises cs B Pr 11Pr
Méda (Pa) | Desvio(kPa) | CV (%) | Meéda(®a) | Desvo(Pa) | oV (%) (KPa)
Andise 1 87515 33323 38.1% 8064 2 2044 25% 11 021 041844 2 8064 2
Andfse 2 87515 33323 38.1% 43758 1109 25% 20 131 002469 11 43758
Andse3 87515 33323 38.1% -1547.2 392 -25% -57 309 000100 1000 -1547.2

Utilizando as previsdes do Método Aoki-Velloso modificado, os resultados das

analises (Analises 1, 2 e 3) apresentadas na Tabela 8.2.4 mostram que:

v a Analise 1 resultou num CS = 1.1 e numa probabilidade de ruina de 1/2.

v se for utilizada a carga admissivel da norma com um CS = 2.0 (Analise 2), a
fundagéio tera um 3 = 1.31 correspondente a uma probabilidade de ruina de 1/11.
v o elevado valor do coeficiente de variagdo das tensdes resistentes (38.1%)
impossibilita o dimensionamento da fundagdo com uma probabilidade de ruina
de 1/1000, ou seja, usando 3 = 3.09 (Analise 3).

As analises realizadas com as resisténcias previstas pelo Método Décourt-

Quaresma estdo apresentadas nas Figuras 18, 19 e 20 do Apéndice B e o resumo dessas

analises na Tabela 8.2.5 abaixo.

Tabela 8.2.5. Resullados das analises realizadas — Método Décourt-Quaresma para todas as cstacas.

Resisténcia Sdlcitagdo o Paim

Anéises cs B Pr 1P
Wéda(Pe) | Desvio(kPa) | CV(%) | Méda(Pe) | Desvio(Pa) | CV(%) : {KPa)
Angse 1 97628 27393 281% 80642 2044 25% 12 062 | 026817 4 80642
Ansise2 97628 27393 281% 48314 1237 25% 20 178 | 003753 27 48814
Angise3 97628 27393 281% 12085 329 25% 75 309 | 000100 [ 1000 | 12065

A observagdo da Tabela 8.2.5 permite concluir que:

v"a Andlise | resultou num CS = 1.2 e numa probabilidade de ruina de 1/4.

v' utilizando a carga admissivel da norma com um CS = 2.0 (Analise 2), a
fundagdo tera um = 1.79 e uma probabilidade de ruina de 1/27.

v" para que a fundagdo seja projetada com uma probabilidade de ruina aceitavel
de 1/1000, ou seja, com um 3 = 3.09 (Analise 3) esta devera ser dimensionada
com uma carga admissivel de 1296.5 kPa que equivale a utilizar a formulagio da
norma com um CS =7.5.

As Figuras 21, 22 e 23 do Apéndice B apresentam as analises realizadas com as

resisténcias previstas pelo Método Amaral. O resumo dessas analises pode ser

observado na Tabela 8.2.6.
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Tabela 8.2.6. Resultados das andlises realizadas - Método Amaral para todas as estacas.

Resisténcia Sdicitacdo 253 Paim

Anéises cs 1] P | 1IPr
Méda(Pa) | Desvio(kPa) | CV(%) | Méda(Pa) | Desvo(Pa) | V(%) i (KPa)
Ang'se 1 133462 31446 236% 80642 2044 25% 1.7 168 004885 21 80342
Anzlse 2 133462 31446 236% 66731 1691 25% 20 212 001704 59 65731
Andlise3 133462 314486 236% 36239 918 25% 37 309 0.00100 1000 26239

A partir dos resultados das analises apresentados na Tabela 8.2.6 (Analises 1, 2 e

3) pode-se concluir que se o estaqueamento for projetado com as previsdes obtidas da

utilizagdo do Método Amaral, este:

v/ apresentara uma probabilidade de ruina de 1/21 e um CS = 1.7 se forem
utilizadas as estatisticas das solicitagdes, que foram calculadas em fungdo das
cargas nominais das estacas (Analise 1).

v tera um 3 = 2.12 correspondente a uma probabilidade de ruina de 1/59
quando da utilizagdo da carga admissivel da norma com CS = 2.0 (Analise 2).

v" devera ser projetado com uma carga admissivel de 3623.9 kPa equivalente a
um CS = 3.7 para que este tenha uma probabilidade de ruina de no maximo
1/1000 (Analise 3).

Finalmente, as Figuras 24, 25 e 26 do Apéndice B apresentam as analises

realizadas com os valores de resisténcia medidos por meio das prova de carga estatica

executadas. O resumo dessas analises esta apresentado na Tabela 8.2.7.

Tabela 8.2.7. Resultados das analises realizadas - Provas de Carga de todas as estacas.

Resisténcia Saicitac3o |- Padm

Andises Ccs [] ooPr 11Pr
Méda (KPa) | Desvio(Pa) | CV (%) Méda (Pa) | Desvio(KPa) | CV (%) (kPa)
Anéiseq 114831 22496 196% 80842 2044 25% 1.4 151 006507 15 80642
Andse 2 114831 22496 19.6% 57416 1455 25% 20 255 000543 184 57416
An¥se3 11483 1 22496 196% 4521.9 1146 25% 25 300 000100 1000 45219

Observando a Tabela 8.2.7, que apresenta os resultados das analises realizadas

com os valores reais de resisténcia, percebe-se que:

v se a fundagiio for projetada utilizando-se as estatisticas das solicitagdes
calculadas em fungdo das cargas nominais das estacas (Analise 1), esta ira
apresentar um CS = 1.4 e uma probabilidade de ruina de 1/15.

v se a fundagdo for projetada utilizando-se a carga admissivel da norma com
um CS = 2.0 (Analise 2), esta tera um 3 = 2.55 correspondente a uma

probabilidade de ruina de 1/184.
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v para que a fundagio seja projetada com uma probabilidade de ruina aceitavel
(Analise 3), ou seja, uma probabilidade de ruina de 1/1000 (f = 3.09) esta
devera ser dimensionada com uma carga admissivel de 45219 kPa
correspondente a um CS =2.5.
A Tabela 20 do Apéndice B traz um resumo geral das analises apresentadas. Da
observagdo dessa tabela, € possivel tragar os seguintes comentarios finais:
v independente do método de previsdo de capacidade de carga utilizado,
quando a fundagdo € projetada com base na adogdo das tensdes solicitantes
oriundas das cargas nominais das estacas (Analise 1), apesar do valor do
coeficiente de seguranga e do indice de confiabilidade variar (observe as Tabelas
8.2.3 a 8.2.6), a realidade ¢ somente uma e ¢ dada pelos resultados da Analise 1
(coeficiente de seguranga, indice de confiabilidade e probabilidade de ruina)
apresentados na Tabela 8.2.7 referente as provas de carga.
v de forma semelhante, quando se projeta uma fundagdo estabelecendo
previamente o valor da probabilidade de ruina desejada, através da adogdo de
um indice de confiabilidade na formulagdo proposta (Analise 3),
independentemente do método de previsdo utilizado, esta sera a probabilidade de
ruina da fundagdo, mesmo quando a utilizagdo desses métodos de previsdo
resulte em coeficientes de seguranga e carga admissiveis distintas (compare a os
resultados da Analise 3 da Tabela 8.2.7 com os apresentados nas Tabelas 8.2.3 a
8.2.6).
v ja com relagdo aos resultados das Analises 2, ou seja, quando se utiliza a
formulagdo da norma para o calculo da carga admissivel do estaqueamento,
pode-se perceber que a adogao de um coeficiente de seguranga igual a dois, além
de ndo ser garantia de seguranga, por este ser diretamente relacionado com o
valor médio da resisténcia, este sofre a influéncia do método de calculo o que
pode resultar na ado¢do de uma carga admissivel superior a que deveria ser
adotada na realidade. Como exemplo, observe que a carga admissivel prevista
quando da utilizagdo do Método Amaral (Analise 2 da Tabela 8.2.6) foi superior
a determinada com os valores reais de resisténcia (Analise 2 da Tabela 8.2.7),
devido a este método de calculo haver superestimado a capacidade de carga da
fundac@o.
Com base neste raciocinio, € possivel perceber mais uma vantagem que a

formulagdo proposta apresenta com relagio a formulagdo expressa em norma.
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8.2.2.2. Analise das estacas com D = 0.25m

Este sub-item apresenta os resultados das analises realizadas com o conjunto das

estacas de 0.25m de diametro. Inicialmente, serdo analisadas todas estacas de 0.25m de

diametro (11 estacas) e, posteriormente, serdo analisadas somente as estacas de 0.25m

de didmetro (5 estacas) cujas provas de carga romperam ou podem ser extrapoladas por

meio do Método de Van der Veen segundo o critério proposto em Vianna (2000).

Esta analise complementar possui dois objetivos:

v o primeiro objetivo € que ao se realizar as analises com estacas de mesmo
diametro se reduz uma variavel do problema, ou seja, uma fonte de
variabilidade;

v" o segundo, € verificar se ha ou ndo diferenga significativa nos resultados das
analises quando se utilizam todas as provas de carga, de quando se utilizam
somente as estacas cujas provas de carga atingiram a ruptura e as que podem ser

extrapoladas segundo o critério proposto por Vianna (2000).

a) Anilise de todas as estacas com D = 0.25m

Considerando somente as provas de carga executadas nas estacas com didmetro

igual a 0.25m foram realizadas as analises apresentadas a seguir.

Tabela 8.2.8. Estatisticas de todas as estacas com D = 0.25m.

Resisténcias Previstas Resisténcia Medida
Estacas| D(m) | Area (m?) Aoki-Velloso Aoki-Velloso Modif, Décourt-Quaresma Amaral Prova de Carga
R{kN) [ Tens3o (kPa) | R(kN)| Tens3o (kPa) | R(kN) | Tensdo (kPa) | R{kN)| Tensdo {kPa) | R(kN) | Tens3o (kPa)

1 025 0.049 156 31781 208 4237.5 380 77415 544 110826 629 128143
3 0.25 0.049 164 33411 204 4156.0 353 71915 509 10369.6 516 105122
7 025 0.049 388 79045 741 18096.0 565 115104 794 16175.7 757 15421.9
9 025 0.049 3%0 78452 520 105937 664 13527.3 983 200261 865 176222
10 025 0.049 329 67025 439 89435 576 117345 745 15177.5 739 15055.2
12 025 0.049 413 84138 549 111845 489 9962 1 710 14464 4 529 10777.0
15 025 0.049 223 4543.1 296 6030.2 185 37893 481 9789.1 501 102066
19 025 0.049 297 60506 3% 80675 504 10267.7 720 146682 563 11469.7
20 025 0.049 197 4013.4 321 6539.6 333 68859 510 10389.9 541 11021.5
21 0.25 0.049 231 4705.0 295 6009.9 335 6824.8 508 10349.2 450 9167.6
24 025 0.049 385 7843.4 513 10451.1 504 10267.7 698 142200 523 10654 8
Média 288.5 5876.5 407.5 8300.8 444.9 9063.9 654.7 133384 601.2 122475

Desvio 97.9 1993.5 164.3 3347.2 138.5 2821.0 158.3 32254 130.5 2657.8

CV (%) 33.9% 40.3% MA% 24.2% 21.7%
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A Tabela 8.2.8 apresenta os valores das resisténcias previstas pelos 4 métodos de
calculo utilizados e resisténcias medidas em prova de carga. Nesta tabela, também se
encontram as estatisticas (média, desvio padrio e coeficiente de variagdo) das

resisténcias, tanto em termos de for¢a, como em termos de tensdo.

Tabela 8.2.9. Resultados das andlises realizadas
- Método Aoki-Velloso para todas as estacas com D = 0.25m.

Resisténcia Solicitacgo Padm

Andtses cs B Pr 1/Pr
Méga(kN) | Desvio(kN) | GV (%) Méda(kN) | Desvio(kN) | GV (%) : (kM)
Andrse 1 2885 979 39% 4000 00 00% 07 -1.14 | na2e4 i 4000
Ansise 2 2885 a7.9 339% 1442 00 0.0% 20 147 | 007028 14 1442
Andfse 3 2885 979 339% -14.0 0.0 0.0% -20.7 309 | 000100 | 1000 -140

As analises realizadas foram executadas com as estatisticas dos valores de
resisténcia apresentados na Tabela 8.2.8 e com as estatisticas dos valores de solicitagdo
apresentados na Tabela 18 do Apéndice B. Essas analises, encontram-se apresentadas
nas Figuras 27 a 41 do Apéndice B.

As andlises realizadas com as resisténcias previstas pelo Método Aoki-Velloso
estdo apresentadas nas Figuras 27, 28 e 29 do Apéndice B, e o resumo dessas analises
esta apresentado na Tabela 8.2.9.

Da observagdo dessa tabela, pode-se perceber que devido ao elevado valor do
coeficiente de variagdo das resisténcias previstas (33.9%), a Analise 3 resultou numa
carga admissivel negativa evidenciando a impossibilidade de projetar a fundagio com a
probabilidade de ruina desejada (1/1000). O mesmo ocorreu com o Método Aoki-
Velloso modificado que também apresentou um elevado coeficiente de variagdo

(40.3%), observe as Figuras 30, 31 e 32 do Apéndice B e a Tabela 8.2.10 abaixo.

Tabela 8.2.10. Resultados das andlises realizadas
- Método Aoki-Velloso modificado para todas as estacas com D = 0.25m.

Resisténcia Soiicitacio = ' Patm

Angises cs B P | oarer
Mida(d) | Desio(ey | cv (%) veda () | Desvoy | cv) : e (k)
Angize 1 475 1643 403% 4000 00 00% 10 005 | 048191 2 £000
Anifse2 4075 1643 403% 2037 00 00% 20 124 | 010749 9 2087
Ansise 3 4075 1643 403% 1003 00 00% 44 300 | 000100 | 1000 | -1003

Observando os resultados apresentados na Tabela 8.2.11 pode-se perceber que o
Meétodo Décourt-Quaresma (Figuras 33, 34 e 35 do Apéndice B) por ter também
apresentado um elevado coeficiente de variagdo resultou numa carga admissivel de

apenas 17.0 kN (Analise 3).
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Tabela 8.2.11. Resultados das andlises realizadas
- Método Décourt-Quaresma para todas as estacas com D = 0.25m.

Resisténcia Sdictagdo Padm

Anises cs B Pr 11Pr
Mada (@) | Desio(d) | Cv(®) | Méda(dy) | Desvo(k) | OV (%) : ()
Andsa 4449 1385 31.1% 4000 00 00% 11 032 037285 3 4000
Andise 2 4449 1285 31.1% 2225 00 00% 20 1.61 005403 18 2225
Angse 3 4449 1285 31.4% 170 00 00% 262 | 300 | oooioo | 1000 | 170

Com relagéio ao Método Amaral as analises realizadas mostram que a adogdo de
um CS = 4.0 ¢é possivel projetar a fundagio de forma que a sua probabilidade de ruina
seja de 1/1000 e que caso se opte por utilizar a formulagdo da norma com um CS = 2.0
esta resultara numa probabilidade de ruina de 1/52. Observe a Tabela 8.2.12 e as
Figuras 36, 37 e 38 do Apéndice B.

Tabela 8.2.12. Resultados das analises realizadas
- Método Amaral para todas as estacas com D = 0.25m.

Resisténcia Sdiictac3o ~ Pagm

Ani'ses cs B Pr 11Pr
Mada (M) | Desvo(k) | CV (%) Méga(kN) | Desdo() | cvis) |- : (k)
Anzse 1 6347 1583 247% 4000 00 00% 16 1.61 005282 19 4000
Andise2 6547 1583 24.2% 3274 00 00% 20 207 | 001933 52 3274
Andise3 6547 1583 247% 1655 00 00% 40 309 | 000100 | 1000 1655

A Tabela 8.2.13 apresenta o resumo das analises realizadas com os valores de

resisténcia medidos pelas provas de carga.

Tabela 8.2.13. Resuliados das andlises realizadas
- Prova de Carga para todas as estacas com D = 0.25m.

Resisténcia Sdictac3o Patm

Andices cs B Pr 1P
Mada(dy) | Desio(y | cvm | Médamy | Devomy | cvem oY)
Andise 1 6012 1305 21.7% 4000 00 00% 15 154 | 003153 | 16 4000
Ansise 2 6012 1205 21.7% 2006 00 00% 20 220 | oo1051 | o4 2006
Anise 3 6012 1205 21.7% 1980 00 00% 30 300 | oootco | 1o00 | 1es0

Através da observac¢io da Tabela 8.2.13 e das Figuras 39, 40 ¢ 41 do Apéndice
B, pode-se perceber que devido a variabilidade do sistema, representado pelo
coeficiente de variagdo das resisténcias medidas nas provas de carga, ser inferior a
prevista pelos métodos de calculo, a adog¢ao de um coeficiente de seguranga igual a 3.0
na formulagéo da norma, é na realidade, suficiente para que a fundagdo seja projetada
com uma probabilidade de ruina aceitavel (1/1000).

Um resumo geral dessas analises, pode ser visualizado na Tabela 21 do

Apéndice B.
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b) Analise das estacas com D = 0.25m “que podem ser utilizadas”

Fazendo uso de apenas 5 estacas, das 11 com 0.25m de didmetro, foram
realizadas as analises apresentadas neste item.

A Tabela 8.2.14 e a Tabela 19 do Apéndice B trazem as estatisticas dos valores
de resisténcia e de solicitagdo das 5 estacas com D = 0.25m cujas provas de carga
podem ser utilizadas (provas de carga que atingiram a ruptura e provas de carga que
podem ser extrapoladas pelo Método de Van der Veen). As analises apresentadas nas

Figuras 42 a 56 do Apéndice B foram executadas com base nestes valores.

Tabela 8.2.14. Eslatisticas das estacas com D = 0.25m que podem ser utilizadas.
Resisténcias Previstas Resisténcia Medida

Estacas| D(m) ﬂma(m’) Aoki-Velloso Aoki-Velloso Meodif. Décourt-Quaresma Amaral Prova de Carga

R(kN) | Tensao (kPa) | R(kN) | Tensdo (kPa) | R (kM) | Tensdo (kPa) | R(kN) | Tensdo (kPa) | R(kN) | Tenszo (kPa)
3 025 | 0049 | 164 33411 204 41560 353 71915 509 103696 516 106122
10 | 025 | 0049 | 32 67025 439 89435 576 117345 745 15177.5 739 150552

15 025 0.049 223 45431 296 60302 186 37893 481 97991 501 10206.6

20 025 0.049 197 4013.4 32 65396 338 68859 510 10389.9 541 11021.5

21 025 0.049 231 4706.0 295 6009.9 335 68248 503 10349.2 450 91676
hédia 2288 4661.2 311.0 6335.8 357.6 7285.2 550.6 121714 5494 11192.6
Desvio 61.8 1259.5 843 1717.0 139.7 2846.0 109.3 2227.7 1111 2263.0
CV (%) 27.0% 21.1% 39.1% 19.9% 20.2%

A Tabela 8.2.15, assim como as Figuras 42, 43 e 44 do Apéndice B, apresentam

as andalises realizadas com os valores de resisténcia previstos pelo Método Aoki-

Velloso.
Tabela 8.2.15. Resultados das analises realizadas
- Método Aoki-Velloso para as estacas com D = 0.25m que podem ser utilizadas.

Resisténcia Sdictagdo S Paim

AnZises cs B Pro | iiPr
Ndia (ki) Desvio (K4) CV (%) Wédia (kN) Desvio (KN) CV (%) ()
Andise 1 2238 618 27.0% 4000 00 00% 086 277 | ogorie 1 4000
Andlise 2 2238 618 27.0% 1144 00 00% 20 185 003214 31 114.4
AnZse3d 2238 618 270% 377 00 00% 8.1 309 000100 1000 37.7

Observando a Tabela 8.2.15, pode-se perceber, pelo valor do indice de
confiabilidade e da probabilidade de ruina (1/1), que ¢ inviavel projetar o
estaqueamento com as cargas nominais das estacas (Andlise 1), e que se o mesmo for
projetado usando a formulagdo da norma com um CS = 2.0 (Analise 2), este tera uma
probabilidade de ruina de 1/31. Sendo assim, para que o estaqueamento apresente
seguranga, ¢ necessario utilizar um CS = 6.1 para que a probabilidade de ruina seja de

1/1000.
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As Figuras 45, 46 e 47 do Apéndice B séo relativas as analises realizadas com as
resisténcias previstas pelo Método Aoki-Velloso modificado. O resumo dessas analises
esta apresentado na Tabela 8.2.16.

Tabela 8.2.16. Resultados das andlises realizadas
- Método Aoki-Velloso modificado para as estacas com D = 0.25m que podem ser utilizadas.

Resisténcia Soiicitagio Padm

Andises cs B Pr 1/Pr
Méda() | Desvio(di) | CV(%) Méda() | Desvio(dy | CV(®) (k)
Andise 1 3110 843 27.1% 4000 00 00% 08 105 | 085450 1 4000
Andse 2 3110 843 271% 1555 00 0.0% 20 184 | 003252 31 1555
Andice 3 3110 243 27.4% 505 00 00% 62 309 | 000100 | 1000 505

A Tabela 8.2.16 indica que se o estaqueamento for projetado usando as
resisténcias previstas pelo Método Aoki-Velloso modificado e a formulagdo da norma
com CS = 2.0 (Analise 2) este tera uma probabilidade de ruina de 1/31, e para que o
mesmo seja projetado com uma probabilidade de ruina adequada (1/1000) este devera
ser dimensionado com uma Puam = 50.5 kN, correspondente a um CS = 6.2 (Analise 3).

As analises realizadas com as resisténcias previstas pelo Método Décourt-
Quaresma (Tabela 8.2.17 e Figuras 48, 49 e 50 do Apéndice B) indicam que ndo ¢
possivel projetar o estaqueamento com a probabilidade de ruina de 1/1000 (Andlise 3)
devido ao elevado valor do coeficiente de variagdo das resisténcias previstas (39.1%), e
que se o mesmo for projetado usando a formulagdo da norma com CS = 2.0, este tera

uma probabilidade de ruina de 1/10.

Tabela 8.2.17. Resultados das andlises realizadas
- Método Décourt-Quaresma para as estacas com D = 0.25m que podem ser utilizadas.

Resisténcia Sdicitag3o Padm

Ansises S B Pr 11Pr
Néda () | Desvio (0 CV (%) Méga(kN) | Desvio (kM) CV (%) ; )
Angised 3576 1397 39.1% 4000 00 00% 09 030 | oe1925 2 4000
Andise2 3576 1297 391% 1788 00 00% 20 128 | 010029 10 1788
Aniise3 3576 1297 30.1% 741 00 00% 48 300 | 000100 | 1000 741

As Figuras 51, 52 e 53 do Apéndice B apresentam as analises realizadas com as
resisténcias previstas pelo Método Amaral para todas as estacas com D = 0.25m. O
resumo dessas analises estd apresentado na Tabela 8.2.18.

Observando a Tabela 8.2.18, pode-se perceber que se o estaqueamento for
projetado com as cargas nominais das estacas (Analise 1) este apresentara uma
probabilidade de ruina de 1/12, e que se for utilizada a formula¢do da norma com

CS = 2.0, a probabilidade de ruina sera de 1/169 (Analise 2). Mas, caso se deseje
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projetar o estaqueamento com uma probabilidade de ruina de 1/1000 (Analise 3), deve

ser utilizado um CS = 2.6 na formulagdo da norma.

Tabela 8.2.18. Resuliados das andlises realizadas
- Método Amaral para as estacas com D = 0.25m que podem ser utilizadas.

Resisténcia Saicitacdo : Pain

Andses cs B Pr 1/Pr ;
Méda(K) | Desdio() | CV(%) Méda (k) | Desio(dl) | CV(®) _ i : (kM)
Ansise 1 5506 1093 199% 4000 00 00% 14 138 | 003422 12 4000
Andtse 2 5506 1093 19.9% 2753 00 00% 20 252 | 000591 169 2753
Andfise 3 5506 1003 19.9% 2127 00 0% 26 300 | oootoo | 1000 2127

Finalmente, as Figuras 54, 55 e 56 do Apéndice B e a Tabela 8.2.19 apresentam
as analises realizadas com os valores de resisténcia medidos nas provas de carga
executadas nas 5 estacas analisadas. Da observagdo dessas analises, percebe-se que se
for utilizada a formulagio da norma com CS = 2.0, a probabilidade de ruina do
estaqueamento sera de 1/149 e que caso se deseje projeta-lo com uma probabilidade de
ruina adequada (1/1000), este devera ser igual a CS =3.0 (Analise 3).

Tabela 8.2.19. Resultados das analises realizadas
- Prova de Carga para as estacas com D = 0.25m que podem ser utilizadas.

Resisténcia Sdicitag3o : Paim

Andises cs B Py 11Pr
Méda () | Desvo(d) | CV(%) | Méda(l) | Desio(K) | CV(%) = : : (k)
Andise 1 5494 1114 202% 4000 00 00% 14 134 | 003933 11 4000
Anifse 2 549.4 1.1 20%% 274.7 00 00% 20 247 | 000570 | 149 2747
Aniise3 549.4 1111 202% 1930 00 00% 30 300 | 000100 | 1000 1930

Comparando os resultados das analises das Tabelas 8.2.18 e 8.2.19, percebe-se
que apesar do Método Amaral haver superestimado o valor médio da resisténcia e ter
previsto uma variabilidade um pouco inferior a real, este resultou em valores de Paam
muito proximos dos obtidos por meio da utilizagdo dos valores de resisténcia
observadas nas provas de carga (Tabela 8.2.19).

A Tabela 22 do Apéndice B apresenta o resumo geral dessas analises.

8.2.3. Comentarios finais

Observando os resultados das analises realizadas, que se encontram resumidas
nas Tabelas 20, 21 e 22 do Apéndice B, pode-se perceber que:
v os resultados das analises realizadas com todas as estacas (34 estacas) em

termos de tensdes (Tabela 20 do Apéndice B) se apresentaram semelhantes aos
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resultados das analises realizadas com as 11 estacas de 0.25m de didmetro
(Tabela 21 do Apéndice B). Semelhantes no sentido de apresentarem o mesmo
padrio de comportamento que o exposto pelas estatisticas das resisténcias. Pois,
pode-se observar, comparando as estatisticas apresentadas nas Tabelas 8.2.2 e
8.2.8, que em ambos os casos, os métodos de previsdio que apresentaram 0s
maiores coeficientes de variagio foram, em ordem decrescente: Aoki-Velloso
modificado (38.1% e 40.3%), Aoki-Velloso (36.0% e 33.9%), Décourt-
Quaresma (28.1% e 31.1%) e Amaral (23.6% e 24.2%) e 0s que apresentaram os
maiores valores médios foram, também em ordem decrescente: Amaral
(13346.2 kPa e 13338.4 kPa), Décourt-Quaresma (9762.8 kPa e 9063.9 kPa);
Aoki-Velloso modificado (8751.5 kPa e 8300.8 kPa) e Aoki-Velloso
(6663.9 kPa e 5876.5 kPa), respectivamente.
v No entanto, quando se compara o resultado das analises realizadas com todas
as estacas (Tabela 20 do Apéndice B) e das 11 estacas de 0.25m de diametro
(Tabela 21 do Apéndice B) com o resultado das andlises realizadas com apenas
5 estacas de 0.25m de didgmetro (Tabela 22 do Apéndice B) percebe-se que, ao
contrario da situagdo anterior, esses ndo se assemelham. Isso ocorre, devido ao
fato das estatisticas das resisténcias apresentarem padroes de comportamento
diferentes. Pois, comparando as estatisticas apresentadas nas Tabelas 8.2.2, 8.2.8
e 8.2.14, verifica-se uma redugdo nos valores médios de resisténcias, assim
como uma redugdio do coeficiente de variagdo dos mesmos (com excegao do
método Décourt-Quaresma). Uma possivel explicagao para esse comportamento
pode ser o fato de que ao utilizar somente as 5 estacas cujas provas de carga
podem ser extrapoladas pela expressio de Van der Veen, houve a eliminagao
dos valores extremos de resisténcia que por ventura poderiam estar
superestimados, o que também provocou a redugdo do coeficiente de variagao
das resisténcias, apesar da quantidade de dados haver diminuido.
Logo, como conclusio final, pode-se destacar que apesar da utilizagdo do
critério proposto por Vianna (2000) ser extremamente valida, as analises realizadas com
a formulagdo proposta sem a sua consideragdo, ndo trazem nenhum prejuizo, devido ao

fato de serem a favor da seguranga.



Capitulo 8. Seguranga e Confiabilidade de Fundagoes 155

8.3. Fundacdes em estacas centrifugadas de concreto armado

Neste item, encontram-se os resultados das analises realizadas com algumas
fundagdes executadas em estacas de segdo circular vazada confeccionadas em concreto
armado. Sdo apresentados os resultados das analises de 7 fundagdes, sendo 3 localizadas
no estado do Rio de Janeiro e 4 localizadas no estado de Sio Paulo.

As informagdes utilizadas nestas analises foram obtidas na literatura técnica
(SCAC, vol. 2) e consistem de dados de provas de carga estatica a compressao que

foram realizadas em diversas fundagoes localizadas em diferentes regidoes do Brasil.

8.3.1. Analise dos dados

Os elementos estruturais de fundagéo utilizadas nesta analise sao elementos de
concreto armado obtidos através do processo de centrifugagdo, com segdo circular
vazada com didmetro externo, D, variando de 20 cm a 70 cm e espessura da parede, E,
variando de 6 cm a 12 cm (vide Figura 8.3.1).

As provas de carga divulgadas sdo as apresentadas na Tabela 1 do Apéndice C.
Essa tabela apresenta as principais informagdes a respeito do ensaio (carga maxima do
ensaio e carga de ruptura) das 51 provas de carga na ordem em que estas foram
publicadas, assim como o didmetro, a espessura da parede, o comprimento e a carga
admissivel das estacas, ou seja, as caracteristicas dos elementos estruturais de fundag@o.
Posteriormente, essas mesmas provas de carga foram agrupadas por cidade, vide Tabela
2 do Apéndice C, e destas, somente as provas de carga executadas, no mesmo local, em
numero superior a trés, foram utilizadas nas analises, totalizando 32 estacas.

As cargas de ruptura das provas de carga utilizadas nestas analises foram
estimadas pelo Método de extrapolagdo de Van Der Veen (1953). Na Tabela 3 do
Apéndice C estdo apresentados os valores de carga de ruptura publicados, assim como
os parametros A e B, para as provas de carga que serdo utilizadas nas analises.

Ressalta-se que nio foi possivel obter a curva carga x recalque de cada uma das
provas de carga realizadas, pois ndo foram divulgados os dados das mesmas. Sendo
assim, somente foi possivel plotar a curva carga x recalque prevista pelo Método de Van
der Veen, fazendo uso dos dados publicados (carga de ruptura e parametros A e B). As
Figuras 1 a 32 do Apéndice C trazem as curvas carga x recalque de cada uma das 32

estacas analisadas.
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Com os resultados das provas de carga agrupados por formagdo geoldgica-
geotécnica, foi feita a andlise estatistica das resisténcias e das solicitagdes em termos de
tensdo, devido aos diferentes didmetros das estacas que foram submetidas as provas de
carga. A tensdio média de ruptura das estacas foi obtida pela média das suas cargas de
ruptura dividida pela média das areas da segdo transversal das mesmas, assim como a
tensdo média solicitante das estacas foi obtida pela relagao entre a média das suas cargas
admissiveis estruturais e a média das areas de se¢do transversal.

Entretanto, deve-se observar que a geometria do elemento estrutural permite
uma dubia interpretacio do que possa ser considerado como a area da segdo transversal
das estacas. Sendo assim, as provas de carga realizadas foram analisadas de duas formas
distintas: considerando a area “plena” correspondente a area de uma estaca maciga e a

area “anelar” correspondente a area real de concreto da estaca (vide Figura 8.3.1).

(

area “aneclar” drea “plena”

Figura 8.3.1. Geomelria do elemento estrutural de fundagéo.

Neste contexto, as 32 provas de carga que serdo analisadas, foram divididas em
7 grupos em fungio do local onde as estacas foram executadas e as tensdes resistentes
das estacas que serdo utilizadas nas analises foram calculadas de duas formas distintas.
A denominada “resisténcia 1” foi obtida dividindo a carga de ruptura da estaca pela area
“plena” de sua segéio transversal. Enquanto que a denominada “resisténcia 2” foi obtida
dividindo a carga de ruptura da estaca pela area “anelar” de sua se¢do transversal. Da
mesma forma, foram calculadas as tensdes solicitantes, ou seja, a denominada
“solicitagio 1” foi obtida dividindo a carga admissivel estrutural da estaca apresentada
em catdlogo, pela area “plena” da segdo transversal da mesma. Enquanto que a
denominada “solicitagdio 2” foi obtida dividindo a carga admissivel estrutural da estaca
pela area “anelar” de sua sego transversal. Em resumo:
e “resisténcia 17: carga de ruptura / area “plena”,
o “resisténcia 2”: carga de ruptura / area “anelar”; e,
e “solicitagdo 1”: carga admissivel estrutural / area “plena”,

o “solicitagdo 2”: carga admissivel estrutural / area “anelar”.
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8.3.2. Analise de Seguranga e Confiabilidade

Neste item, serd realizada a estimativa da carga admissivel dos varios
estaqueamentos analisados, utilizando a formulagao da norma e a formulagdo proposta
nessa dissertagdo, fazendo uso dos valores de resisténcias medidas nas provas de carga
estatica.

Como as provas de carga ndo apresentaram ruptura nitida, estas foram
extrapoladas através da utilizagio do Método de Van der Veen (1953) e, as cargas de
ruptura estimadas por meio destas extrapolagoes, foram limitadas a resisténcia estrutural
das estacas, sendo com base nesses valores, que as tensdes resistentes das estacas foram
calculadas.

O calculo da resisténcia estrutural das estacas foi realizado adotando-se um
coeficiente de variagdo igual a 10%, segundo Aoki et al. (1995), para os valores de
resisténcia do concreto, e o valor de 25 MPa para a resisténcia caracteristica a
compressdo do concreto.

Com relagiio as cargas nominais das estacas, estas foram adotadas de acordo
com os valores indicados no catalogo do fabricante referente a um fi = 25 MPa e a um
i = 500 MPa. Com os valores de carga nominais adotados, foram estimadas as tensoes
solicitagdes atuantes em cada uma das estacas.

Para cada um dos 7 grupos foram calculados o valor médio, o desvio padrdo e o
coeficiente de variagio dos valores de resisténcia e de solicitagdo das estacas e, a partir
das estatisticas de cada grupo, foram realizadas, para cada um deles, trés tipos de
analises: Analise 1, Analise 2 e Analise 3; conforme apresentado no capitulo referente a
metodologia. Essas analises foram realizadas para as 7 fundagdes usando as estatisticas
das tensoes “resistentes 17 e “solicitantes 17 e, posteriormente, as mesmas analises
foram realizadas utilizando-se as tensoes “resistentes 2” e “solicitantes 2”.

A realizagio dos dois estudos possui o objetivo de verificar se ha ou ndo
diferenga significativa nos resultados das analises quando se utiliza a area “plena” ao
invés da area “anelar”, e vice-versa. Sendo assim, inicialmente serdo apresentadas as
analises realizadas com as tensdes resistentes e solicitantes calculadas usando a area
“plena” (sub-item 8.3.2.1) e depois, serdo apresentadas as analises realizadas com as

tensdes resistentes e solicitantes calculadas usando a area “anelar” (sub-item 8.3.2.2).
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8.3.2.1. Carga admissivel — “Resisténcia 1” e “Solicita¢iio 1”

Este sub-item apresenta os resultados das analises realizadas para as 7 fundagoes
com os valores de resisténcia e de solicitagio estimados considerando a area da segdo
transversal das estacas como “plena” (“resisténcia 17 e “solicitagdo 17).

A Tabela 4 do Apéndice C apresenta a area da segdo transversal das estacas
(area “plena”), os valores de resisténcia estrutural das estacas (calculados considerando
a area real de concreto, ou seja, a area anelar, e um fy. = 25 MPa), a carga de ruptura das
estacas e as tensoes resistentes resultantes da relagiio entre as referidas cargas de ruptura
com as areas plenas. Os valores de carga de ruptura apresentados nessa tabela foram
obtidos usando os valores de carga de ruptura extrapolados pelo Método de Van der
Veen (1953) que foram publicados limitando-os as resisténcias estruturais calculadas.
Os valores de resisténcia estrutural e de carga de ruptura em negrito indicam quais as
estacas tiveram a sua carga de ruptura limitada & resisténcia do elemento estrutural de
fundagdo.

A Tabela 5 do Apéndice C apresenta a area da se@o transversal das estacas
(4rea “plena”), os valores de carga admissivel estrutural adotados relativos a um fy = 25
MPa, e as tensdes solicitantes resultantes da relagdo entre essas cargas admissiveis com
as referidas areas.

A Tabela 6 do Apéndice C apresenta os valores de tensdo resistente € solicitante
que foram adotados nesta analise (a seqiiéncia em que 0s grupos estao apresentados na
tabela deve-se a ordem crescente do nimero de estacas no grupo). Nesta tabela também
se encontram as estatisticas (média, desvio padrdo e coeficiente de variagdo) das tensoes
resistentes e solicitantes para cada grupo de estacas, ou seja, para cada fundagdo
analisada. Esses valores também se encontram resumidos na Tabela 8.3.1.

Logo, as analises apresentadas neste sub-item foram executadas com as
estatisticas dos valores de resisténcia e de solicitagdo apresentados na Tabela 6 do
Apéndice C e resumidos na Tabela 8.3.1. Essas analises, encontram-se apresentadas nas
Figuras 33 a 60 do Apéndice C, que além das 3 analises realizadas para cada fundagdo
analisada, também apresentam as curvas de carga admissivel x coeficiente de seguranga

x probabilidade de ruina de cada uma das fundagdes analisadas.
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Tabela 8.3.1. Resumo das estatisticas das tensoes resistenies 1 e solicitantes 1.

Resisténcia 1 Solicitagdo 1

o Nimero [“magia | Desvio| CV | Média | Desvio | ¢V

(kPa) (kPa) % (kPa) (kPa) %
ANGRA DOS REIS/RJ 14493.3 201.8 1.4% 6620.8 0.0 0.0%
CUBATAO/ SP 172281 593.7 3.4% 7361.0 2996 4.1%
SUMARE / SP 16598.0 | 1685.0 10.2% 7188.0 599.2 8.3%
SANTOS / SP 116583 | 22143 19.0% 6415.2 4921 7.7%
DUQUE DE CAXIAS /RJ 137864 | 1004.0 7.3% 62309 3023 49%
BARUERI/SP 12497 .1 2704.4 21.6% 6310.7 340.0 5.4%
SANTA CRUZ /RJ 13027.5 | 1337.2 | 103% | 61938 | 3737 6.0%

As Figuras 33, 34 e 35 do Apéndice C apresentam as andlises realizadas com as

estatisticas dos valores de tensdes resistentes (“resisténcia 1”: area plena) apresentados

na Tabela 8.3.1 e na Tabela 6 do Apéndice C para Angra dos Reis/RJ. O resumo dessas

analises esta apresentado na Tabela 8.3.2.

Tabela 8.3.2. Resultados das andlises realizadas - Angm dos Reis/RJ.

Resisténcia Solicitago : = Padm
Andses cs B Pr 1P
Mida(Pa) | Desvio(Pa) | CV(®) | Meda(Pa) | Desvo(kPe) | CV (%) S oees
Andse 1 144933 2018 1.4% 66208 00 00% 22 2883 000000 o 656208
Andise 2 144933 2018 1.4% 72437 00 00% 20 3585 000000 o 72467
Angise 3 144933 2018 1.4% 13867.3 00 00% 1.0 309 000100 1000 13867.3

Os resultados das andlises realizadas (Analise 1, 2 e 3) mostram que se 0

estaqueamento for projetado utilizando as resisténcias medidas, e:

v as estatisticas das solicitagdes calculadas em fungdo das cargas nominais das

estacas (Analise 1), este estaqueamento ira apresentar um CS = 2.2 e uma

probabilidade de ruina praticamente nula, devido ao elevado indice de

confiabilidade obtido.

v a carga admissivel proposta em norma com um CS = 2.0 (Analise 2), este

tera um 3 = 35.85 referente a uma probabilidade de ruina praticamente nula.

v uma probabilidade de ruina pré-estabelecida de 1/1000, referente a um

B = 3.09 (Anilise 3), o estaqueamento apresentara um CS = 1.05 e uma carga

admissivel igual a 13867.3 kPa.

A Tabela 7 do Apéndice C apresenta os dados utilizados na construgdo do

grafico da Figura 36 do Apéndice C que apresenta a relagio existente entre a carga
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admissivel, o coeficiente de seguranga e a probabilidade de ruina para a fundagdo em
estudo. Por meio da observagio desse grafico, é possivel perceber que, devido ao baixo
valor do coeficiente de variagio das tensdes resistentes da fundagiio analisada, as curvas
se encontram a direita do grafico indicando os baixos valores de probabilidade de ruina
existentes.

As Figuras 37, 38 e 39 do Apéndice C apresentam as analises realizadas com as
resisténcias obtidas para a fundagio localizada em Cubatao/SP. O resumo dessas

analises encontra-se na Tabela 8.3.3.

Tabela 8.3.3. Resultados das andlises realizadas — Cubatao/SP.

Resisténcia Sdictagao Paim
Andises cs B Pr 11Pr
Mida (Pa) | Desvo(Pa) | Cv(%) | Méda(Pa) | Desvo(Pa) | CV(%) . (Pa)
Angise 172281 5437 3.4% 73510 2996 41% 23 14.84 000000 o 73810
And'se 2 172281 593.7 34% 85140 3506 41% 20 1249 000000 a 86140
Andiise 3 172231 5037 3.4% 146282 5956 41% 12 308 000100 1000 146292

Os resultados das analises (Analises 1, 2 e 3) apresentadas na Tabela 8.3.3
mostram que:

v a Analise 1 resultou num CS = 2.3 e numa probabilidade de ruina

praticamente nula.

v se for utilizada a carga admissivel como indicada em norma com um

CS = 2.0 (Analise 2), a fundagdio tera um f = 12.49, correspondente a uma

probabilidade de ruina desprezivel.

v o baixo valor do coeficiente de variagio das tensdes resistentes (3.4%)

permite o dimensionamento da fundagdo com uma probabilidade de ruina de

1/1000, ou seja, com = 3.09 (Analise 3) usando um coeficiente de seguranga

de apenas 1.2.

A Tabela 8 e o grafico da Figura 40 do Apéndice C mostram a relagdo existente
entre a carga admissivel, o coeficiente de seguranga e a probabilidade de ruina para a
fundagiio analisada. Observe que, devido ao coeficiente de variagdo das resisténcias
medidas para Cubatao/SP, ser aproximadamente igual, ao coeficiente de variagdo obtido
para a fundagdo localizada em Angra dos Reis/RJ, os graficos das Figuras 36 e 40 sdo

extremamente parecidos.
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As analises realizadas com as resisténcias medidas nas provas de cargas

realizadas em Sumaré/SP estdo apresentadas nas Figuras 41, 42 ¢ 43 do Apéndice C e 0

resumo dessas analises na Tabela 8.3 .4.

Tabela 8.3.4. Resultados das andlises realizadas — Sumar¢/SP.

desprezivel.

Resisténcia Sdicitacio : Paim
And'ses cs B P TP
Néda (kPa) Desvio (KPa) CV (%) Néda (KPa) Desvio (kKP2) CV (%) : {KPa)
Andise 1 165930 16350 102% 71880 5092 83% 23 526 000000 | 13991607 | 71830
Andse 2 165230 16850 102% 82000 6918 83% 20 456 000000 | 283547 82090
Andse3 165930 16350 102% 107053 8925 83% 1.6 309 000100 1000 107053
A observacgio da Tabela 8.3.4 permite concluir que:
v a Analise 1 resultou num CS = 2.3 e numa probabilidade de ruina

v utilizando a carga admissivel da norma com um CS = 2.0 (Analise 2), a

fundagdo tera um B = 4.56 e uma baixa probabilidade de ruina.

v para que a fundagio seja projetada com uma probabilidade de ruina aceitavel

de 1/1000, ou seja, com um B = 3.09 (Analise 3), esta devera ser dimensionada

com uma carga admissivel de 107053 kPa, o que equivale a utilizar a

formulag¢@o da norma com um CS = 1.6.

O grafico da Figura 44 do Apéndice C, assim como os valores apresentados na

Tabela 9 do Apéndice C, indicam que devido ao coeficiente de variagdo das tensoes

resistentes ser maior do que o encontrado para as duas fundagdes anteriores, €

necessario o uso de coeficientes de seguranga maiores e de cargas admissiveis menores,

para que a fundagio possa ser projetada com uma probabilidade de ruina adequada, o

que é representado pelo fato das curvas estarem localizadas mais a esquerda do grafico,

As Figuras 45, 46 e 47 do Apéndice C apresentam as analises realizadas com as

resisténcias medidas para a fundagdo executada em Santos/SP. O resumo dessas analises

pode ser observado na Tabela 8.3.5.

Tabela 8.3.5. Resultados das andlises realizadas — Santos/SP.

Resisténcia Saicitagao : 5 Paim

Andises cs 1] Pr 11Pr
Néda(kPa) | Desvo(kKPa) | CV(%) | Méda(Pa) | Desvo(Pa) | CV (%) S (kPa)
Anstise 1 116533 22143 19.0% 84152 4921 77% 18 231 | oolo0 05 84152
Andise 2 116583 22143 19.0% 53202 447.1 7.7% 20 258 | ooo4e3 [ 203 58292
Andse3 116583 22143 19.0% 47242 3524 7.7% 25 309 | oootoo | 1000 | 47242
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A partir dos resultados das analises apresentados na Tabela 8.3.5 (Analises 1, 2 e
3) pode-se concluir que se o estaqueamento for projetado com a estatistica das
resisténcias medidas nas provas de carga realizadas, este:

v apresentara uma probabilidade de ruina de 1/96 e um CS = 1.8 se forem

utilizadas as estatisticas das solicitagdes que foram calculadas em fungdo das

cargas nominais das estacas (Analise 1).

v tera um B = 2.58 correspondente a uma probabilidade de ruina de 1/200,

quando da utilizagio da carga admissivel proposta em norma com um CS = 2.0

(Analise 2).

v devera ser projetado com uma carga admissivel de 4724.2kPa, equivalente a

um CS = 2.5, para que este tenha uma probabilidade de ruina de no maximo

1/1000 (Analise 3).

A Figura 48 e a Tabela 10 do Apéndice C apresentam a variagdo da
probabilidade de ruina com o coeficiente de seguranga e com a carga admissivel que
pode ser adotada no projeto da fundagdo em analise. Comparando o grafico da Figura
48 com os das Figuras 36, 40 e 44 comentados anteriormente, pode-se notar que as
curvas da Figura 48 apresentam uma posi¢io mais a esquerda em relagdo ao grafico.
Isso ocorre devido ao fato de que o coeficiente de variagdo das resisténcias medidas ser
igual a 19.0%, um valor superior aos anteriores, que eram da ordem de 0.0%, 3.4% e
10.2%, respectivamente.

Essa observagio permite perceber a enorme praticidade e utilidade desses
graficos, por permitirem, através de uma rapida visualizagdo, identificar se a fundagao
estudada tera uma alta ou uma baixa probabilidade de ruina devido a sua maior ou
menor variabilidade, respectivamente; expressa através do coeficiente de variagdo das
resisténcias dos elementos isolados de fundagdo que compdem o estaqueamento
analisado.

Observando a Tabela 8.3.6 e as Figuras 49, 50 e 51 do Apéndice C, referentes a
analise realizada com a fundagdo localizada em Duque de Caxias/RJ, pode-se perceber
que se o estaqueamento for projetado com as cargas nominais das estacas (Analise 1)
este apresentarda uma probabilidade de ruina desprezivel, sendo que o mesmo ocorre
quando ¢é utilizada a formulagdo da norma com CS = 2.0 (Analise 2). Mas, caso se
deseje projetar o estaqueamento com uma probabilidade de ruina de 1/1000 (Analise 3),

pode ser utilizado um CS = 1.3 na formulagdo da norma, o que resulta numa carga
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admissivel igual a 10319.2 kN, que € de praticamente o dobro do valor estimado quando

da utilizagdo da metodologia da norma.

Tabela 8.3.6. Resultados das andlises realizadas - Duque de Caxias/RJ.

Resisténcia Salcitac3o Paim
Andses cs B Pr 11Pr
Méda(Pa) | Desvo(Pa) | cviw) | MedagPs) | Desvio(z) | cv(®) (+P2)
Andlset 137664 1004.0 7.3% 62209 3023 49% 22 721 0.00000 o 62209
Aniise 2 13766 4 1004.0 7.5% 68932 3344 49% 20 651 000000 [7) 68932
Andse3d 13786.4 1004.0 73% 103192 5007 49% i3 309 000100 1000 103192

A Figura 52 e a Tabela 11 do Apéndice C apresentam a relagao existente entre
os valores de coeficiente de seguranca, probabilidade de ruina e de carga admissivel
para a fundagdo em andlise.

A Tabela 8.3.7 e as Figuras 53, 54 ¢ 55 do Apéndice C apresentam as analises

realizadas com a fundagio executada em Barueri/SP.

Tabela 8.3.7. Resultados das andlises realizadas — Barueri/SP.

Resisténcia Soictac3o B Paim

Andises cs B Pr 1/Pr
Méda (KPa) Desvio (KPa) CV (%) Néda (kPa) Desvio (KPa) CV (%) St : (kPa)
Andse 1 124971 27044 21.6% 63107 3400 5.4% 20 227 001161 83 63107
Aniise 2 124971 27044 21.6% 62485 3387 54% 20 229 0o010a3 g1 62485
Anise3 124971 27044 216% 4111.4 215 5.4% 30 309 000100 1000 4111.4

Observando a Tabela 8.3.7 pode-se perceber que devido ao valor do coeficiente
de variagio das resisténcias previstas (21.6%), a Analise 3 resultou numa carga
admissivel de 4111.4 kPa, equivalente a um CS = 3.0. Por meio dessa tabela, assim
como da Figura 56 e da Tabela 12 do Apéndice C, também se percebe que se essa
fundagdo for projetada usando as cargas admissiveis estruturais das estacas (Analise 1)
ou a carga admissivel proposta em norma, esta tera uma probabilidade de ruina de 1/86
e 1/91, respectivamente; apesar do coeficiente de seguranga ser aproximadamente igual
a 2.0 em ambas as analises.

A Figura 56 e a Tabela 12 do Apéndice C mostram que devido ao maior valor do
coeficiente de variacdo das tensdes resistentes, é necessario adotar maiores coeficientes
de seguranga para que possa ser possivel “cobrir” a maior variabilidade e as incertezas
existentes quanto ao comportamento da fundagdo analisada. Entretanto, observando a
figura e os valores da tabela, percebe-se que, a partir de um determinado coeficiente de
seguranga, para este exemplo pode-se citar o CS = 10.0, a probabilidade de ruina ndo

sofre uma redugdio significativa com o aumento do coeficiente de seguranga e a
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conseqiiente redugdo da carga admissivel. Isso significa que o “beneficio” obtido com
esta redugdio, passa a ndo ser compensatoria, em relagdo aos custos necessarios na
garantia da mesma. Logo, através desse grafico ¢ também possivel identificar qual o
valor do coeficiente de seguranga 0timo, ou seja, qual o valor ideal de coeficiente de
seguranga que permite realizar um projeto, a0 mesmo tempo, seguro € econdmico.

As Figuras 57, 58 € 59 do Apéndice C apresentam as analises realizadas com os
valores de resisténcia medidos nas das prova de carga estatica realizadas em Santa

Cruz/RJ. O resumo dessas analises esta apresentado na Tabela 8.3.8.

Tabela 8.3.8. Resultados das analises realizadas - Santa Cruz/RlJ.

Resisténcia Sofcitagdo Paim

Andlses cs B Pr 1/Pr
Méda(kPa) | Desvio(kPa) CV (%) Meéda (KPa) Desvio (iPa) CV (%) EE (Pa)
And'se 1 13027.5 1337.2 10.3% 61938 3737 60% 21 492 000000 | 2320552 | 61938
Ana'se2 13027.5 13372 105% 65137 3930 60% 20 467 000000 | 674707 65137
And'se 3 12027.5 1337.2 103% 85951 5186 6.0% 15 309 0.00100 1000 85851

Observando a Tabela 8.3.8, que apresenta os resultados das analises realizadas,
percebe-se que:

v se a fundagdo for projetada utilizando-se as estatisticas das solicitagdes

calculadas em fungdio das cargas nominais das estacas (Analise 1), esta ira

apresentar um CS = 2.1 e uma probabilidade de ruina desprezivel.

v se a fundagdo for projetada utilizando-se a carga admissivel proposta em

norma com um CS = 2.0 (Analise 2), esta tera um [} = 4.67, correspondente a

uma probabilidade de ruina também desprezivel.

v para que o estaqueamento seja projetado com uma probabilidade de ruina de

1/1000, ou seja, com 3 = 3.09 (Analise 3), € suficiente o uso de um CS = 1.5 na

formulagdo da norma, o que correspondente a adogio de uma carga admissivel

de 8595.1 kPa.

A Figura 60 e a Tabela 13 do Apéndice C quando comparados com a Figura 44 e
com a Tabela 9 do Apéndice C, indicam que a fundagdo em estudo possui um
comportamento semelhante ao apresentado pela fundagdo analisada anteriormente
(Sumaré/SP), provavelmente devido aos coeficientes de variagdo de suas tensoes
resistentes serem valores praticamente iguais: 10.2% e 10.3%, respectivamente.

A Tabela 14 do Apéndice C apresenta o resumo de todas as analises comentadas
neste sub-item, de forma a permitir uma rapida comparagao e avaliagdo dos resultados

das analises realizadas.
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8.3.2.2. Carga admissivel — “Resisténcia 2” e “Solicitagiio 2”

Este sub-item apresenta os resultados das analises realizadas com os valores de
resisténcia e de solicitagio estimados considerando a area da se¢dio transversal das
estacas como “anelar” (“resisténcia 2” e “solicitagdo 27).

A Tabela 15 e a Tabela 16 do Apéndice C trazem os valores de tensdo resistente
e solicitante resultantes da considera¢do da area da segfo transversal como “anelar”. As
estatisticas dos valores de resisténcia e de solicitagdo utilizadas nas andlises estdao

resumidas na Tabela 17 do Apéndice C e na Tabela 8.3.9 abaixo.

Tabela 8.3.9. Resumo das cstatisticas das tensoes resistentes 2 € solicitantes 2.

Resisténcia 2 Solicitagdo 2

Local Nimero | Média Desvio cv Média Desvio cv

(kPa) (kPa) %o (kPa) (kPa) %
ANGRA DOS REIS/ RJ 3 245483 3418 1.4% 11214.2 0.0 0.0%
CUBATAO/ SP 3 247456 0.0 0.0% | 105715 67.3 0.6%
SUMARE/ SP 3 244158 | 571.2 23% | 105843 | 450 0.4%
SANTOS/ SP 4 195989 | 286959 13.8% | 108382 | 2947 2.7%
DUQUE DE CAXIAS /RJ 5 240061 | 16536 6.9% | 108428 | 2427 22%
BARUERI/SP 6 218524 | 40611 18.6% 11024.7 2124 1.9%
SANTACRUZ/RJ 8 227050 | 1800.3 7.9% 108024 | 2387 2.2%

Usando os valores dessas estatisticas (Tabela 17 do Apéndice C e Tabela 8.3.9)
foram realizadas as analises apresentadas nas Figuras 61 a 81 do Apéndice C. Os
resultados encontrados, assim como, os comentarios relativos a esses resultados, estdo
apresentados na seqiiéncia.

As analises realizadas com as resisténcias estimadas para Angra dos Reis/RJ
estdo apresentadas nas Figuras 61, 62 e 63 do Apéndice C, e o resumo dessas analises

esta apresentado na Tabela 8.3.10.

Tabela 8.3.10. Resultados das andlises realizadas - Angra dos Reis/RJ.

Resisténcia Saicitagdo S Paim
Anzfises cs B Pr 11Pr
MaGa(HPa) | Desvo(Pa) | CV (%) | Mida(kPa) | Desvio(Pa) | CV(%) S (Pa)
Andise 1 245483 3418 1.4% 112142 00 00% 22 39.00 000000 a 112142
Andise 2 245483 3418 14% 122741 00 0.0% 20 3590 000000 o 122741

Andse3 245483 2418 14% 234906 00 00% 10 309 000100 1000 234906
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Da observacdo dessa tabela, pode-se perceber que devido ao baixo valor do
coeficiente de variagdo das resisténcias (1.4%), a Analise 3 resultou numa carga
admissivel proxima a média das tensdes resistentes, mostrando que, neste caso, para se
projetar a fundagio com uma probabilidade de ruina adequada (1/1000) ndo € necessario
usar o coeficiente de seguranga minimo recomendado em norma (CS = 2.0). O mesmo
ocorreu com a fundagdo executada em Cubatdo/SP que apresentou um coeficiente de

variagdo nulo (0.0%), observe as Figuras 64, 65 e 66 do Apéndice C e a Tabela 8.3.11

abaixo.
Tabela 8.3.11. Resultados das analiscs realizadas — Cubatdo/SP.
Resisténcia Sdicitagio sl Paim
Aniises cs L 11Pr
Nédia (kPa) Desvio (KPa) CV (%) Média (kPa) Desvio (KPa) CV (%) : : (kPa)
And'ze 1 247456 00 0G5 10571.5 8673 06% 23 21051 0.00000 [55) 10571.5
Anidisa 2 2474586 00 00% 123728 788 06% 20 157.01 000000 o 123728
Aniise3 247456 00 00% 24267.8 1546 06% 1.0 309 0.00100 1000 242378

Com relagdo aos resultados apresentados na Tabela 8.3.12 pode-se perceber que
a fundagdio executada em Sumaré/SP (Figuras 67, 68 e 69 do Apéndice C), por também
ter apresentado um baixo coeficiente de variagdo, requer um coeficiente de seguranga de

apenas 1.1 (Analise 3) para que seja projetado com seguranga.

Tabela 8.3.12. Resultados das andlises realizadas — Sumaré/SP.

Resisténcia Saicitag3o Padm
And'ses cs B Pr 11Pr
Méda(Pa) | Desio(Pa) | CV(%) | Méda(wa) | Desio(kPa) | CV(®) (3)
And'se 1 244158 5712 23% 105843 450 0.4% 23 24.14 0.00000 oo 105843
Andise 2 244158 5712 23% 122079 520 0.4% 20 2128 000000 oo 12207.9
Andice3 244158 5712 23% 226255 954 0.4% 14 309 000100 1000 226255

Quanto a fundagdo executada em Santos/SP, as analises realizadas mostram que
com a adogdo de um CS = 1.7 é possivel projetar a fundagdo de forma que a sua
probabilidade de ruina seja de 1/1000 e que, caso se opte por utilizar a formulagio da
norma com um CS = 2.0, esta resultard numa probabilidade de ruina de apenas 1/6716.

Observe a Tabela 8.3.13 e as Figuras 70, 71 e 72 do Apéndice C.

Tabela 8.3.13. Resultados das andlises realizadas — Santos/SP.

Resisténcia Sdiicitagdo Padm

Andises cs B Pr 1/Pr. :

Néda (kPa) | Desvo(kPa) CV (%) Néda (kPa) | Desvio(kPa) CV (%) (kPa)
Andise 1 195889 26959 136% 108382 2047 27% 18 33 0.00062 1617 108382
Andse 2 195089 20059 13.8% 97994 2664 27% 20 362 000015 6716 9789.4
Andse3 195939 20059 13.6% 112142 349 27% 17 309 000100 1000 112142
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As Figuras 73, 74 ¢ 75 do Apéndice C apresentam as analises realizadas com as
resisténcias previstas para a fundagdo localizada em Duque de Caxias/RJ. O resumo

dessas analises esta apresentado na Tabela 8.3.14.

Tabela 8.3.14. Resultados das andlises realizadas - Duque de Caxias/RJ.

Resisténcia Soiicitag30 Paim
Andises cs B Pr 1/Pr

Méda (KPa) | Desvio(kPa) | Cv(®) | Méda(Pa) | Desvo(kPa) | CV (%) (3)

Ansise 1 240061 16536 6% 108428 2427 2% 22 783 | 000000 @0 103428

Sise 2 240061 16536 69% 12003 1 2386 22% 20 716 | 000000 | 3E+12 | 120031

Andise3 240051 16536 69% 187243 4192 22% 13 300 | oocotoo [ 1000 | 187243

Observando a Tabela 8.3.14, pode-se perceber que se o estaqueamento for
projetado com as cargas nominais das estacas (Analise 1), este apresentara uma
probabilidade de ruina nula e, o mesmo acontecerd se for utilizada a formulagdo da
norma com um CS = 2.0 (Analise 2), devido aos baixos valores dos coeficientes de
variagio de suas tensdes resistentes e solicitantes. Mas, caso se deseje projetar o
estaqueamento com uma probabilidade de ruina de 1/1000 (Analise 3), € necessario
utilizar um coeficiente de seguranga igual a 1.3 na formulagdo da norma.

As Figuras 76, 77 e 78 do Apéndice C apresentam as analises realizadas com as
resisténcias obtidas para a fundagio localizada em Barueri/SP. O resumo dessas analises

encontra-se na Tabela 8.3.15.

Tabela 8.3.15. Resultados das analises realizadas — Barueri/SP.

Resisténcia Soictagao Paim
Andises CS [} Br 14Pr

Méda (KPa) | Desvo(Pa) | CV (%) Véda(kPa) | Desvo(Pa) | cv(®) - (KPa)
Andise 1 218524 4051.1 186% 110047 2124 19% 20 265 | 000408 245 110047
Andise 2 218524 4051.1 186% 100282 2092 19% 20 260 | 000251 277 109262
Angise3 218524 £061.1 186% 92000 177.8 19% 24 300 | oootoo | 1000 | ezeo0

Os resultados das Analises 1 e 2 apresentadas na Tabela 8.3.15 mostram que
apesar de ambas apresentarem um coeficiente de seguranga igual a aproximadamente
2.0, as fundagdes projetadas com o valor de carga admissivel previsto por essas analises,
terdo uma probabilidade de ruina de 1/245 e 1/277, respectivamente. Entretanto, para
que a fundagdo seja projetada com uma probabilidade de ruina de 1/1000, deve-se

utilizar um coeficiente de seguranga igual a 2.4 na formulagdo da norma.
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Tabela 8.3.16. Resultados das andlises realizadas - Santa Cruz/RJ.

Resisténcia Saicitagio Paim
Anises CS B Pr 11Pr
Mada(kPa) | Desvo(Pa) | Cv(®) | Méda(vPa) | Desvio(kPa) | CV (%) (Pa)
Anifse 1 227050 18003 79% 103024 2287 2%% 21 655 | 000000 | 4E+10 | 103024
Aniise 2 227050 18003 79% 113525 2509 22% 20 625 | oooo00 | sEr00 | 113525
Angice 3 27050 18003 7.9% 17021.1 3762 2% 13 300 | 000100 | 1000 | 170211

A Tabela 8.3.16 apresenta o resumo das analises realizadas com os valores de
resisténcia medidos pelas provas de carga realizadas na fundagdo executada em Santa
Cruz/RJ. Através da observagio dessa tabela e das Figuras 79, 80 e 81 do Apéndice C,
pode-se perceber que devido a baixa variabilidade do sistema, representado pelo baixo
valor do coeficiente de varia¢do das tensdes resistentes, a adogdo de um coeficiente de
seguranga igual a 1.3 na formulagdo da norma, ¢ na realidade, suficiente para que a
fundagdo seja projetada com uma probabilidade de ruina aceitavel (1/1000), ndo sendo
necessario o uso de um CS = 2.0 como recomendado pela norma.

Um resumo geral dessas analises encontra-se na Tabela 18 do Apéndice C.

8.3.3. Comentarios finais

Observando os resultados das analises realizadas, que se encontram resumidas
nas Tabelas 19, 20 e 21 do Apéndice C relativas as andlises realizadas no item 8.3.2.1 e
nas Tabelas 22, 23 e 24 do Apéndice C relativas as analises apresentadas no item
8.3.2.2, pode-se tragar os seguintes comentarios expostos na seqiiéncia. Para facilitar a
analise, as tabelas apresentam os resultados das Analises 1, 2 e 3 separadamente ¢ as
fundacdes foram apresentadas nessas tabelas em ordem crescente do valor do
coeficiente de variagdo das tensdes resistentes.

Dos 7 grupos analisados pode-se notar a variagio encontrada nos valores de
coeficiente de variagdo das tensOes resistentes. Mesmo nos grupos com 0 mesmo
namero de provas de carga, como por exemplo, Angra dos Reis/RJ, Cubatdo/SP e
Sumaré/SP, os coeficientes de variagio apresentaram uma significativa variagao,
mostrando a influéncia da formagdo geologica-geotécnica na resisténcia de uma
fundagao.

A Tabela 19 do Apéndice C mostra os resultados das Analises 1 realizadas
usando as tensdes resistentes e solicitantes calculadas considerando a area da secéo
transversal das estacas como “plena”. Observando esses resultados pode-se perceber

que com excegdo das estacas cravadas em Santos/SP, todas as demais fundagdes
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apresentardo um coeficiente de seguranga superior a 2.0 (minimo exigido em norma),
caso sejam dimensionadas com as cargas admissiveis de catdlogo. No entanto, das 7
fundagdes analisadas existem duas (Santos/SP e Barueri/SP) que apresentaram uma
probabilidade de ruina inadequada, representada por um indice de confiabilidade
inferior a 3.09 (B = 2.31 e = 2.27, respectivamente).

No caso da Analise 2 (Tabela 20 do Apéndice C) em que as fundagdes sdo
projetadas como indicado em norma, pode-se observar que, em geral, os valores de
carga admissivel estimados com o uso de um coeficiente de seguranga igual a dois a
partir dos resultados das provas de carga realizadas, conduziriam a projetos seguros.
Existem somente duas fundagdes (Santos/SP e Barueri/SP) que apresentam um indice
de confiabilidade inadequado, as demais apresentaram um indice de confiabilidade
superior ao recomendado pela literatura técnica, ou seja, superior a 3.09.

Observando a Tabela 21 do Apéndice C, correspondente aos resultados das
Analises 3, percebe-se que na realidade, de todas as fundagdes analisadas, existem
somente duas (Santos/SP e Barueri/SP) que devem ser projetadas com o uso de um
coeficiente de seguranga superior a 2.0, por apresentarem uma maior variabilidade.
Esses estaqueamentos devem ser projetados com uma carga admissivel menor o que a
indicada na Analise 2. Pois, a Analise 3 permitiu visualizar que por apresentarem
“baixos” coeficientes de variagdo (variabilidade inferior a “resguardada” pelo uso do
coeficiente de seguranga) as demais fundagdes estdo sendo superestimadas, caso sejam
projetas usando um CS = 2.0, podendo ser projetadas de forma mais econdémica e com
boa seguranga, usando os coeficientes de seguranga indicados na Analise 3 quando em
comparagdo com a Analise 2.

Por outro lado, duas fundagdes (Santos/SP e Barueri/SP) devem ter o coeficiente
de seguranga superior ao recomendado em norma, pois o uso de um coeficiente de
seguranga igual a dois, conduziria a uma probabilidade de ruina superior a
recomendada, que é de 1/1000. Deve-se observar que, para que estas fundagdes
apresentem um indice de confiabilidade adequado, correspondente a uma probabilidade
de ruina aceitavel (1/1000), o valor da carga admissivel a ser utilizada no projeto do
estaqueamento deve ser o calculado na Analise 3, ou seja, deve ser igual a 4724.2 kPa
para Santos/SP e de 4111.4kPa para Barueri/SP, o que equivale a utilizar um coeficiente
de seguranga igual a 2.5 e 3.0, respectivamente, na formulagio da norma. Logo, neste
caso, a carga admissivel adotada no projeto do estaqueamento, para conduzir a uma

fundagio segura, deve ser inferior a calculada usando a formulagao da norma.
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Quanto as andlises apresentadas no item 8.3.2.2 e resumidas nas Tabelas 22, 23 e
24 do Apéndice C, pode-se dizer que devido aos baixos valores dos coeficientes de
variagdo das tensdes resistentes, se os estaqueamentos forem projetados de acordo com
a formulagdo expressa em norma usando um coeficiente de seguranga igual a dois
(Analises 2 apresentadas na Tabela 23 do Apéndice C), somente o estaqueamento
localizado em Barueri/SP ira apresentar uma probabilidade de ruina superior a
recomendada (1/277), os demais estaqueamentos apresentardo seguranga.

Com relagdo ao calculo das tensdes, pode-se observar, pelos resultados das
analises, que o céalculo das tensdes resistentes e solicitantes em fungéo da area “plena”
da segdio transversal das estacas ¢ a favor da seguranga, pois os valores de carga
admissivel resultantes das analises foram, em geral, inferiores aos obtidos quando da
consideragiio da area “anelar”, pelo fato dos coeficientes de variagdo serem maiores no
primeiro caso. Sendo assim, como conclusdo dos dois estudos realizados, ¢ possivel
perceber que a consideragdo da area da segdo transversal como “plena” pode ser usada
com tranqiilidade, por resultar em valores de carga admissivel a favor da seguranga.
Além do mais, deve-se recordar a existéncia do denominado “embuchamento” e que,
para efeito de resisténcia por atrito lateral, ¢ o didmetro externo da estaca que representa
a area real em contato com o macigo de solos e que, portanto, é responsavel pela
resisténcia do sistema.

Como conclusio geral, pode-se dizer que as analises realizadas com as 7
fundacdes estudadas, permitem perceber a grande vantagem que o uso da formulagdo
proposta apresenta em relagdo a formulagdo expressa em norma, por permitir que as
mesmas sejam projetadas com seguranga e economia com o uso de uma carga

admissivel adequada.
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8.4. Anilise das fundacdes em estacas dmega executadas em Paulinia/SP

Este item tem como objetivo apresentar as analises realizadas da funda¢do em
estacas de concreto armado in sifu hélice tipo dmega, executadas mecanicamente em
Paulinia - Sdo Paulo, considerando os resultados de 10 provas de carga estatica a
compressio e as respectivas solicitagdes atuantes de projeto.

A partir dos valores das solicitagdes atuantes em cada estaca do conjunto de
estacas que compdem o estaqueamento da obra e, dos valores das resisténcias medidas
nas provas de carga, determinou-se a distribuigdo estatistica das solicitagGes e das
resisténcias. Destas curvas avaliou-se a probabilidade de ruina ¢ o coeficiente de

seguranga do estaqueamento executado.

8.4.1. Caracteristicas Geotécnicas do Macico de Solos

A caracterizagio geolégica-geotécnica foi realizada com base em 12 sondagens a
percussdo tipo SPT realizadas no local da obra. Com base nos resultados dessas
sondagens, foi possivel elaborar 5 segdes geotécnicas do macigo de solos ensaiado, que
possibilitaram a formagao de uma idéia geral sobre a estratigratia do mesmo.

O perfil geotécnico do terreno ¢ constituido predominantemente por um aterro
de britas seguido de um aterro de argila muito arenosa pouco siltosa marrom-claro.
Apos o aterro, tém-se camadas de solo argiloso alternadas com camadas de areia e, em

alguns pontos do macigo, ¢ possivel identificar a presenga de laminas de silte.

8.4.2. Projeto de Fundacio
8.4.2.1. Elemento estrutural de fundaciio

Na execugdo da fundagiio foram utilizadas estacas de concreto armado in sifu
hélice tipo 6mega de diversos diametros.

As caracteristicas dos elementos estruturais selecionados para a fundagao,
assim como todos as informagdes publicadas que serdo utilizadas nesta analise, estdo
apresentadas na Tabela 1 e na Tabela 2 do Apéndice D. As estacas submetidas as

provas de carga possuem as armagdes apresentadas na Tabela 8.4.1.
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Tabela 8.4.1. Armagdo das estacas submetidas ds provas de carga.

Estaca Tipo | Ferragem Estribo
E-01 A 7dl6mm | $6,3mm ¢/12,5cm
E -89C A5 | 7¢16mm | $6,3mm c/12,5¢cm
E -232A A5 7olomm | ¢6,3mm ¢/12,5¢cm
E - 184A B3 | 10$20mm | ¢6,3mm ¢/15,0cm
E324 B4 | 6¢p20mm | ¢6,3mm ¢/12 Sem
E — 258 B4 6$20mm | ¢$6,3mm c/12,5¢m
E — 406 BE 9$20mm | ¢6,3mm ¢/17,5cm
E —368 BE | 9620mm | ¢6,3mm ¢/17,5cm
E - 18C BE | 9420mm | ¢6,3mm ¢/17.5cm
E-065A (tragio) Bl 616mm | $6,3mm ¢/12,5cm
E-205 (horizontal) | A4 | 11$20mm | ¢$6,3mm ¢/17,5cm
E-100 (horizontal) BE 9620mm | $6,3mm c/17,5cm

8.4.2.2. Esforcos solicitantes nas estacas

As solicitagdes ou cargas de servigo que cada estaca estara sujeita, foram
calculadas com base nas “cargas” atuantes nos pilares e na distribui¢do geométrica do
estaqueamento de forma a conduzir ao dimensionamento mais econdmico.

As solicitagdes atuantes nas estacas estdo apresentadas na Tabela 3 do Apéndice
D e o seu resumo na Tabela 8.4.2 abaixo. Nesta tabela encontram-se os valores das
cargas de servigo e as respectivas tensdes médias nas se¢des nominais do fuste das

estacas.

Tabela 8.4.2. Resumo das estatisticas das solicilagdcs.

Estaca : Carga Seivigo Solicitagao
Estatisticas —
D (m) L(m) | Area(md) (kN) (kPa)
Mé&dia 037 135 0.1064 440.0 4062.4
Desvio 0.05 20 003 150.6 362.9
CV (%) 136% | 14.8% 27.1% 34.2% 8.9%

Como as provas de carga foram executadas em estacas de diferentes didmetros, a
analise estatistica das solicitagdes foi realizada em termos das tensdes solicitantes
referenciadas as areas nominais do fuste dos elementos estruturais de fundagéo.

Observando a Tabela 8.4.2, percebe-se que os valores obtidos conduziram a:
4062 .4 kPa.

362.9 kPa.

- Solicitagdo média

Il

- Desvio padrio das solicitagoes

- Coeficiente de variagdo = 8.9%.
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8.4.3. Apresentagiio dos resultados dos ensaios realizados

Os dados utilizados nesta analise encontram-se na Tabela 1 e Tabela 2 do
Apéndice D, como comentado anteriormente. A partir desses dados foram plotadas as
curvas carga x recalque das provas de carga estatica realizadas. As curvas carga X
recalque obtidas estdo apresentadas nas Figuras 1 a 10 do Apéndice D.

As provas de carga realizadas nfio foram conduzidas a ruptura, sendo assim, para
se obter o valor da carga de ruptura de cada uma das estacas, foi necessario realizar a
extrapolagio da curva carga x recalque através da utilizagdo do Método de Van der
Veen (1953). Os valores dos parametros A e B e as cargas de ruptura calculadas

encontram-se resumidos na Tabela 8.4.3.

Tabela 8.4.3. Parametros A ¢ B e carga de ruptura - Método de Van der Veen.

Estaca Prup (kN) A B
(Estaca 1) E - 368 11193 0.2047 0.2248
(Estaca 2) E - 232A 698.4 0.8310 0.0200
(Estaca 3) E - 406 12137 0.2349 0.2784
(Estaca 4) E - 01 670.9 0.8002 -0.0811
(Estaca 5) E - 368 1206.1 1.3828 -0.0462
(Esteca 6) E - 184A 10933 0.0989 0.2464
(Estaca 7) E324 860.4 0.6931 00158
(Estaca 8) E - 89C 1207.3 0.8752 -0.0330
(Estaca9) E - 258 1128.1 0.8968 00416
(Estaca 10) E - 18C 1899.4 0.2604 0.0927

O resumo dos resultados das provas de carga estaticas a compressdo realizadas

em 10 estacas da obra esta apresentado na Tabela 4 do Apéndice D e na Tabela 8.4.4.

Tabela 8.4.4. Estatisticas das resisténcias medidas nas provas de carga estéticas.

_ Estaca Prup Resisténcia’ Cs
Estatisticas -
D (m) L(m) | Area(m? (kN) (kPa) "individual"
Média 0.37 135 0.1064 1109.7 106185 26
Desvio 0.05 20 0.03 3460 2649.0 08
CV (%) 136% | 14.8% 2711% 31.2% 24.9% 291%

'resisténcia medida.
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A Tabela 84.4 mostra que a analise estatistica das tensdes resistentes
referenciadas as areas nominais dos elementos estruturais de fundagio conduziu a:

10618.5 kPa.

- Resisténcia média
- Desvio padrio das resisténcias = 2649.0 kPa.
- Coeficiente de variagdo = 249 %.

No entanto, tendo em vista a niio disponibilidade de resultados de ensaios de
resisténcia a compressiao de corpos de prova de concreto da fundagdo, adotou-se uma
resisténcia estrutural maxima igual a trés vezes a carga nominal da estaca, considerando
ser este o coeficiente de seguranga global exigido pela antiga norma NB-1 para o
material concreto. Sendo assim, as resisténcias obtidas através das provas de carga
PCC-08, PCC-09 e PCC-10, que conduziram a coeficientes de seguranga de 4.02, 3.76 e
3.17, tiveram seus resultados limitados a 11190.6, 11190.6 e 129222 kPa,
respectivamente.

A Tabela 8.4.5 apresenta a média, o desvio padrdo e o coeficiente de variagdo

para os novos valores de resisténcias.

Tabela 8.4.5. Estatisticas das resisténcias limitadas.

. Estaca Pryp Tens@o 3xTenséo | Resisténcia” cs
Eslatisticas -
D | L(m) | Area(m) (kN) Servigo (kPa) | Servigo (kPa) (kPa) "Limitado”
Média 037 135 0.1084 1109.7 4,062.4 12187.3 9881.2 25
Desvio 0.05 20 003 346.0 362.9 1088.8 1617.3 05
CV (%) 136% | 14.8% 271% 31.2% 89% 8.9% 16.4% 18.9%

“resisténcia limitada.

Segundo a Tabela 8.4.5 a analise estatistica das tensoes resistentes da fundagao
conduziu a:
- Resisténcia média = 9881.2 kPa.
- Desvio padrio das resisténcias = 1617.3 kPa.
- Coeficiente de variagio = 16.4 %.

Pode-se notar que a limitagdo do valor de resisténcia extrapolada da prova de
carga levou a uma redugiio do coeficiente de variagio, fato que sera favoravel ao projeto
da mesma, apesar do valor médio da resisténcia haver reduzido, como podera ser

observado posteriormente através das analises que foram realizadas.
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8.4.4. Analise de todas as estacas em termos de tensoes

No Apéndice D encontram-se as curvas de distribuigao estatistica dos valores de
solicitagdes e resisténcias das estacas da obra. As Figuras 11, 12 e 13 do Apéndice D
apresentam as Analises 1, 2 e 3 realizadas com os valores de resisténcia apresentadas na
Tabela 8.4.4, ou seja, com os valores “reais” de resisténcia. Os resultados das analises

realizadas conduziram aos seguintes valores:

Tabela 8.4.6. Resultado das andlises realizadas.

Resisténcia "Real" Solicitagao : Padm

Andlises cs B Pr 1/Pr
M&dia (kPa) | Desvio (KPa) [ CV (%) | Média (kPa) | Desvio (kPa) [ CV (%) (kPa)
Andlise 1 10618.5 2649.0 249 40824 3629 89 26 245 | 000710 141 20624
Andlise 2 106185 2649.0 2489 5309.3 4743 89 20 1.97 | 002425 41 5309.3
Andlise 3 10618.5 2649.0 249 2405.3 2142 89 44 309 | 000100| 1000 [ 24053

Com os valores de resisténcia apresentados na Tabela 8.4.5, ou seja, com os
valores de resisténcia “limitados”, foram realizadas as analises (Analises 1, 2 e 3)
apresentadas nas Figuras 15, 16 e 17 do Apéndice D. Os resultados das analises

realizadas conduziram aos seguintes valores:

Tabela 8.4.7. Resultado das analises realizadas com as resisténcias “limitadas”.

Resisténcia "Limitada” Solicitagdo Padm
Andlises cs B Pr 11Pr :
Média (kPa) | Desvio (kPa) | CV (%) | Méda (kPa) | Desvio(kPa) | CV (%) | (kPa).
Anadlise 1 9881.2 1617.3 16.4 40624 3629 89 24 351 | 000022 4472 | 40624
Andlise 2 9881.2 1617.3 16.4 49406 441.4 8.9 20 295 |000160| 623 49406
Andlise 3 9881.2 1617.3 16.4 A717.4 4199 8.9 21 3.09 [000100| 1000 | 4717.4

As Figuras 14 e 18 apresentadas no Apéndice D trazem os graficos da carga
admissivel em fungdo do coeficiente de seguranga e da probabilidade de ruina da
fundagdo. Através desses graficos ¢ possivel determinar qual deve ser o valor da carga
admissivel para uma probabilidade de ruina desejada.

Os resultados das analises apresentadas permitem fazer algumas observagoes:

a) Considerando as resisténcias “reais”, ou seja, as resisténcias medidas pelas provas de
carga estaticas, tém-se os seguintes resultados:

v Analise 1: Fixando a carga admissivel em 4062.4 kPa, que ¢ o valor médio das
solicitagOes, tem-se:

- CS =2.60.

- =245,
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-Pr =1 para 141.
v Analise 2: Com um coeficiente de seguranga igual a dois, ou seja, CS = 2.0, tem-se:
- Pagm = 5309.3 kPa.
-Bp =197
-Pr =1 para4dl.
v Analise 3: Fixando a probabilidade de ruina em 1/1000, ou seja, § = 3.09, tem-se:
- Pagm = 2405.3 kPa
-CS =44

b) Considerando as estatisticas dos valores de resisténcias “limitadas”, tem-se:
v Analise 1: Fixando a carga admissivel em 4062.4 kPa, que ¢ o valor médio das
solicitagGes, tem-se:
-CS=24.
- =351
-Pr =1 para 4472.
v Anélise 2: Adotando o coeficiente de seguranga igual a dois, ou seja, CS = 2.0, tem-
se:
- Poam = 4940.6 kPa.
-B =295
-Pr =1 para 623.
v Analise 3: Fixando a probabilidade de ruina em 1/1000, ou seja, B = 3.09, tem-se:
P = 4717.4 kPa
-CS =2.1.

8.4.5, Comentarios finais

Observando as trés primeiras analises apresentadas na Tabela 8.4.6, percebe-se
que se o estaqueamento for projetado utilizando a carga admissivel que foi pré-fixada na
Andlise 1, este ndo apresentara seguranga, uma vez que esta analise resultou num indice
de confiabilidade inferior a 3.09, apesar do coeficiente de seguranga ser superior a 2.0.
Para que esta fundagdo seja segura, ela devera ser projetada com um coeficiente de

seguranga no minimo igual a 4.4, como mostra a Analise 3.
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Entretanto, ao contrario destas andlises, ao se observar as trés andlises
apresentadas na Tabela 8.4.7, pode-se perceber que a fundagdo sera projetada com
seguranga ao ser utilizada a carga admissivel que estd prevista para o estaqueamento
(Analise 1), pois esta apresentou um indice de confiabilidade superior a 3.09, mais
precisamente um indice de confiabilidade igual a 3.51, que corresponde a uma
probabilidade de falha em 4472 estacas (1/4472). Neste caso, a metodologia proposta
permite observar que ¢ possivel reduzir o coeficiente de seguranga de 2.4 para 2.1, ou
melhor, aumentar a carga admissivel de 4062.4 kPa (Analise 1) para 4717.4 kPa
(Analise 3) e, ainda assim, obter uma fundagéo segura.

Observando a Analise 2 de ambas as tabelas, percebe-se que o uso de um
coeficiente de seguranga adequado, considerado geralmente igual a 2.0, ndo seria
suficiente para garantir a seguranga da fundagdo. Neste contexto, ¢ possivel perceber a
grande vantagem do uso da carga admissivel proposta na realizagdo de um projeto de

fundagdo seguro e otimizado.
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8.5. Estacas pré-moldadas cravadas em Duque de Caxias/RJ

Apresenta-se neste item a analise da fundagio de um complexo de prédios
industriais para armazenamento de alimentos. Foram cravadas, nessa obra, 2.522 estacas
pré-moldadas de concreto protendido com didmetros variados e com comprimento
médio de cerca de 20 m. Durante a execugdo do estaqueamento, foram realizadas 23
provas de carga dindmicas de energia constante para avaliagdo do estaqueamento.

Como informagdes basicas para essa analise, serdo apresentadas as
caracteristicas geotécnicas do terreno, a descrigdio do projeto de fundagdo, e os
resultados experimentais dos ensaios realizados para a verificagio da capacidade de
carga das estacas, ou seja, os resultados das provas de carga dindmica realizadas. Todos

os dados utilizados nesta analise foram publicados por Santa Maria & Siqueira (2002).

8.5.1. Caracteristicas Geotécnicas do Macico de Solos

O local na qual a obra foi implantada faz parte de um terreno situado as margens
da rodovia Washington Luis, proximo ao km 1, e junto ao Canal do Rio Meriti, no
Municipio de Duque de Caxias, RJ. O terreno, possui cerca de 1.276.500 m?, é
aproximadamente plano, tendo sido formado pela execugdo de um aterro, executado ha
aproximadamente 16 anos, constituido por uma primeira camada de aterro hidraulico
arenoso, subjacente a uma manta de argila arenosa (SANTA MARIA & SIQUEIRA,
2002).

Em julho e agosto de 1998 foi realizada uma campanha de prospecgdo
geotécnica, abrangendo a execugdo de 18 furos de sondagem a percussdo, 13 ensaios de
palheta e a retirada de amostras indeformadas de argila para realizagdo de ensaios de
laboratorio. Dos 18 furos de sondagem, apenas 6 prosseguiram até o material
impenetravel a percussdo, tendo sido os demais interrompidos precocemente. Durante a
execuciio do estaqueamento, houve a necessidade de realizar mais 4 furos de sondagem,
com o objetivo de verificar as caracteristicas do terreno em pontos onde os diagramas de
cravacdo das estacas apresentavam divergéncias em relagio ao previsto (SANTA
MARIA & SIQUEIRA, 2002).

Na regiio da obra, o perfil geotécnico do terreno ¢ constituido
predominantemente por uma camada superficial de areia fina e média com pedregulhos,

com espessura de até 2.20 m, sobrejacente a uma camada de silte argiloso com areia
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fina e média, com espessura entre 0.90 m e 6.00 m. Essas duas camadas constituem o
aterro realizado ha cerca de 16 anos. Em seguida, observa-se a presenga de uma camada
de argila orgdnica com pouca areia fina, com 6.70 m a 9.50 m de espessura. Em alguns
trechos, subjacente a argila orginica, ha uma camada de argila siltosa com pouca areia
fina, com espessura maxima de 2.30 m, sobrejacente a uma camada de areia fina e
média com espessura variando entre 0.90 m e 5.50 m. Abaixo dessa camada encontra-se
um solo residual de predomindncia silfosa e que apresenta espessura superior a 5 m

(SANTA MARIA & SIQUEIRA, 2002).

8.5.2. Informacdes sobre o Projeto da Fundacio

8.5.2.1. Elemento Estrutural

Foram utilizadas estacas pré-moldadas quadradas de concreto protendido devido
ao reduzido prazo de execucdo, a presenga de camada de argila muito mole e a
necessidade de monitoragdo da execugdo em virtude do reduzido numero de furos de
sondagens (SANTA MARIA & SIQUEIRA, 2002). As caracteristicas dos elementos

estruturais selecionados para a fundagao da obra estao listadas na Tabela 8.5.1.

Tabela 8.5.1. Estacas selecionadas.

Dimensoes da | Numero de Area Perimetro | Carga estrutural
secdo (m) estacas (mz) (m) admissivel (kN)

0.215x0.215 200 0.0462 0.86 670

0.235x0.235 468 0.0552 024 820

0.285 x 0.265 1669 0.0702 1.08 1060

0.295x 0.295 95 0.0870 1.18 1340

8.5.2.2. Esfor¢os nas Estacas

A solicitagdo ou carga de trabalho que cada estaca estara sujeita, sera composta
pela sua carga itil acrescida do atrito negativo atuante na estaca.

As cargas ifeis a serem suportadas pelas estacas foram calculadas tendo em
vista as solicitagdes (cargas) atuantes nos pilares e a modulagdo do estaqueamento dos
pisos dos depasitos, de forma a conduzir ao dimensionamento mais econémico.

Quanto ao atrito negativo, foi realizada uma andlise probabilistica para a sua
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determinagdo. Os valores de cargas tteis e de atrito negativo obtidos estdo resumidos

na Tabela 8.5.2, assim como as cargas de trabalho resultantes.

Tabela 8.5.2. Carga 1til c atrito negativo.

Segdo da Carga til Atrito Negativo (AN) Carga deTrabalho
estaca (P Média | Desvio | AN Pt + 0.85.AN
(m) (kN) (kN) (kN) (kN) (kN)
0.215x0.215 350 187.9 254 232 547
0.235x 0.235 500 1948 30.0 248 711
0.265 x 0.265 600 2156 345 277 835
0.295x0.295 800 2284 409 301 1056

* AN, valor caracteristico do atrilo negativo.

Segundo Santa Maria & Siqueira (2002), o fator de minoragao de 0.85 (1.2/1.4),
utilizado no calculo da solicitagio ou carga de trabalho quando da utilizagdo do atrito
negativo, decorre do fato de que este fendmeno ¢ antes um problema de recalque do que

um problema de ruptura (NBR 6122/1996 e NBR 8681/1984).

8.5.2.3. Calculo do estaqueamento

A previsdo da capacidade de carga das estacas foi realizada utilizando-se o
Método Aoki-Velloso (1975). O critério adotado pelo projetista para realizar essa
previsio, foi calcular individualmente para cada estaca da obra, o comprimento
necessario para garantir que a mesma apresente a capacidade de carga necessaria (Santa
Maria & Siqueira, 2002). Ou seja, o projetista trabalha com uma “carga admissivel”
para cada estaca e ndo com o conceito de carga admissivel aplicado a fundagio
(CINTRA & AOKI, 1999). A Tabela 8.5.3 apresenta a relagdo entre a carga de trabalho
e a carga admissivel estrutural para cada um dos quatro tipos de elementos estruturais

utilizados na fundagdo desta obra.

Tabela 8.5.3. Relagiio: Solicitagiio ¢ Resisiéncia estrutural.

Secdo da Carga deTrabalho (kN) Carga estrutural Carga de Trabalho

estaca (m) Pt +0.85.AN, admissivel (kN) Carga admissivel
0.215x0.215 547 670 0.82
0.235x0.235 71 820 0.87
0.265x 0.265 835 1060 0.79
0.295x 0.295 1056 1340 0.79
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8.5.3. Apresentac¢io das Anailises

8.5.3.1. Ensaios realizados

Como todas as estacas da obra apresentaram tensdo média atuante na sec¢do de
concreto superior a 6 MPa (considerando a agdo do atrito negativo), de acordo com a
NBR 6122/1996 a verificagfio da capacidade de carga deve ser feita através de prova de
carga ou instrumentagdo. Segundo a norma, deveriam ser executadas provas de carga
estatica em niimero de 1% do conjunto de estacas de mesmas caracteristicas na obra ou
ensaios de carregamento dindmico em nimero de 3% de cada conjunto. Apesar das
quantidades previstas em norma, realizaram-se, nesta obra, apenas 23 ensaios de
carregamento dindmico (SANTA MARIA & SIQUEIRA, 2002).

A monitoragio da cravagdo, com seus resultados analisados pela Teoria da
Equagdo da Onda, pode ser utilizada na verificagio da qualidade e desempenho das
estacas. Esse procedimento tem sido chamado de Ensaio de Carregamento Dindmico ou
Prova de Carga Dindmica (SANTA MARIA & SIQUEIRA, 2002).

Os resultados das 23 provas de carga dinimicas de energia constante realizadas
estdo apresentados na Tabela 1 do Apéndice E. Das 23 estacas ensaiadas, apenas uma
apresentou danos estruturais (E-278) e quatro apresentaram coeficientes de seguranga
inferiores a 2.0. Dessas quatro, apenas a estaca E-297 foi recravada; as demais foram
aceitas, pois se considerou provavel a ocorréncia de um ganho de resisténcia com o
tempo (SANTA MARIA & SIQUEIRA, 2002). Os resultados dos ensaios dindmicos
realizados na obra indicaram que os coeficientes de seguranga variaram entre 1.6 € 2.9,

ficando em média, em torno de 2.4.

8.5.3.2. Analise de todas as estacas em termos de tensoes

Inicialmente, optou-se por analisar em conjunto todas as provas de carga
realizadas. Sendo assim, devido ao fato dessas provas de carga terem sido realizadas em
estacas com diferentes dimensdes de se¢Oes transversais, essas primeiras analises foram
realizadas em termos de tensoes.

A Tabela 2 do Apéndice E apresenta os valores de tensdes resistentes e de
tensOes solicitantes para as 23 estacas ensaiadas, assim como os seus respectivos valores
médios, de desvio padrio e de coeficiente de variagdo. Esses ultimos também

encontram-se resumidos na Tabela 8.5.4.



Tabela 8.5.4. Variabilidade das lensdes resistentes e solicitantes.
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Tensdo Média (kPa) | Desvio (kPa) CV (%)
Resistente 28542.3 5594.0 19.6
Solicitante 12188.1 467.9 38
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Com os valores médios, de desvio padrdo e de coeficiente de variagdo de
resisténcia e de solicitagio da Tabela 8.5.4 foi realizada as trés primeiras analises
apresentadas no Apéndice E (Figura 1, 2 e 3).

Da primeira analise, Analise 1 (Figura 1 do Apéndice E), resulta que o
coeficiente de seguranga da fundacdo ¢ de 2.34 e que seu indice de confiabilidade € de
2.91, o que implica numa probabilidade de ruina de 1.8/1000, ou seja, 1 estaca em cada
559 estacas poderdo falhar. Essa probabilidade de ruina é relativamente aceitavel
quando comparada com a recomendada para os projetos de fundagdo que é de 1/1000.
No entanto, recordando que estd obra possui 2522 estacas, tem-se que ha a
probabilidade de, aproximadamente, 5 estacas da fundagdo falharem, ou melhor,
apresentarem coeficiente de seguranga individual menor que um, o que teoricamente,
pode ser preocupante.

A Analise 2 foi realizada fixando o valor médio e o coeficiente de varia¢ao da
resisténcia da Tabela 8.5.4 e o coeficiente de seguranga igual a 2.0. Essa analise resultou
numa carga admissivel de 14271.2 kPa e numa probabilidade de ruina de 5.6/1000 (ou
seja, de 1/180), apesar do coeficiente de seguranga estar de acordo com o recomendado
em norma , ou seja, CS = 2.0 (NBR 6122/1996), vindo a confirmar que este indice ndo ¢
representativo da seguranga de uma fundacio.

A Analise 3 foi realizada fixando o valor médio e o coeficiente de variagdo da
resisténcia da Tabela 8.5.4 e a probabilidade de ruina em 1/1000, o que corresponde a
um indice de confiabilidade igual a 3.09. A partir dessa analise percebe-se que, para esta
fundagdo, a carga admissivel recomendada para se realizar o projeto da mesma com
seguranga € a que corresponde ao uso de um coeficiente de seguranga de 2.55.

Os resultados dessas trés analises encontram-se resumidos na Tabela 8.5.5.
Deve-se destacar, entretanto, que apesar da Analise 1 mostrar o fato de existir a
probabilidade de 5 estacas dessa fundagdo falharem, ndo ha motivo de preocupagao,
pois, essa analise foi realizada utilizando-se dados de provas de carga dindmicas de
energia constante. Sabe-se que neste tipo de prova de carga ndo existe a garantia de que

as cargas mobilizadas nas mesmas sejam as cargas de ruptura das estacas. Logo, as
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resisténcias estimadas por essas provas de carga costumam ser inferiores as reais
capacidades resistentes das estacas. Sendo assim, apesar da probabilidade de ruina
prevista para a fundagdo em questdo ser elevada, esta ndo devera apresentar maiores

problemas devido ao fato das resisténcias terem sido subestimadas.

Tabela 8.5.5. Resultados das analises realizadas em termos de tensoes.

Resisténcia Solicitagao Paim
Andlises (o] ] Pr 11Pr
Média (kPa) | Desvio (kPa)| CV (%) | Méda (kPa) | Desvio (kPa)| CV (%) : (kPa)
Andlise 1| 285423 55240 196 12,1881 457.9 3.8% 23 291 0.00179 559 12,188.1
Andlise2| 28,5423 55840 196 14,271.2 547.9 3.8% 20 254 0.00556 180 14,271.2
Andlise3 | 235423 55040 19.6 11,203.6 4300 38% 25 3.09 0.00100| 1000 | 11,2036

Conclui-se, desta analise que, dentre as inumeras vantagens apresentadas pela
carga admissivel proposta em relagdo a carga admissivel convencional, destaca-se o fato
dela permitir que se conhega a probabilidade de ruina da fundagdo, o que possibilita
projetar a fundagdo de forma mais consciente dos riscos que estdo envolvidos, € permitir
que se determine o valor do coeficiente de seguranga que conduz ao projeto de uma

fundacgdo segura, uma vez que se conhece a probabilidade de ruina envolvida.
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Figura 8.5.1. Carga admissivel proposta - Duque de Caxias/RJ.

A carga admissivel proposta permite elaborar o grafico da Figura 8.5.1, a partir
do qual é possivel determinar a carga admissivel correspondente a probabilidade de

ruina desejada e o seu respectivo coeficiente de seguranga.
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8.5.3.3. Analise das estacas em termos de carga admissivel

Neste item, as provas de carga realizadas foram agrupadas em fungdo das
dimensdes da se¢io transversal das estacas, o que deu origem a quatro grupos de
estacas. Para cada grupo foi calculado o valor médio, de desvio padrio e de coeficiente
de variagio das resisténcias e das solicitagdes das estacas do grupo. A Tabela 3 do
Apéndice E apresenta as provas de carga que compdem cada um dos quatro grupos,
assim como a média, o desvio padrdo e o coeficiente de variagio para cada um deles. A

Tabela 8.5.6 apresenta em resumo as estatisticas obtidas.

Tabela 8.5.6. Resisténcias e solicitagdes para os quatro grupos de estacas.

Provas Dimensdes da Resisténcia Solicitagdo

de carga segdo (m) Média (kN) | Desvio(kN) | CV (%) | Média(kN) | Desvio(kN) [ CV (%)
5 0.215x0.215 1460.0 1261 86 547.0 0.0 00
7 0.235x0.235 1675.7 264.7 158 711.0 0.0 00
10 0.265x0.265 1840.0 4549 247 835.0 0.0 0.0
) DEEAOSD i 00 00 1056.0 0.0 00

Observando a Tabela 8.5.6, ¢ interessante notar que o coeficiente de variagdo
aumentou do primeiro para o terceiro grupo. Isso pode ter ocorrido devido ao aumento
do nimero de provas de carga do primeiro (5 provas de carga) para o terceiro grupo (10
provas de carga) ou devido ao aumento da area da se¢@o transversal das estacas tornar
os resultados das provas de carga, ou seja, as resisténcias, mais sensiveis com relagdo a
variabilidade do macigo de solos. Neste exemplo, pode-se observar que apesar do valor
da resisténcia média aumentar a medida que aumentam as dimensdes da segdo
transversal da estaca, a variabilidade da capacidade de carga dessas estacas também
aumenta. Logo, para esta obra, em particular, parece ser mais vantajoso realizar o
projeto de fundagdes com um nimero maior de estacas de dimensdes reduzidas do que
com poucas estacas de dimensoes maiores.

A partir dos valores apresentados na Tabela 8.5.6 foram realizadas trés analises
para cada grupo de provas de carga, com exce¢do do ultimo grupo que contém apenas
uma estaca. As analises realizadas estdo apresentadas no Apéndice E (Figura 4, 5 e 6
para o grupo 1; Figura 7, 8 € 9 para o grupo 2; e Figura 10, 11 e 12 para o grupo 3). Os

resultados das analises realizadas encontram-se resumidas na Tabela 8.5.7.
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Tabela 8.5.7. Resultados das andlises dos 3 grupos de provas de carga.

Resisténcia Solicitagdo Pl
Analise 1 cs [ Pr 1/1Pr
Média (kN) |Desvio (kN)] CV (%) [Média (kN) [Desvio (kN)| CV (%) (kN)
1°grupo | 1,460.0 126.1 86 547.0 00 0.0% 2.7 72 0.00000 Ies) 547.0
2°gmupo | 16757 264.7 158 711.0 00 0.0% 24 36 0.00013| 7.463 7110
3°grupo | 18400 454.9 247 835.0 00 0.0% 22 22 0.01358 74 8350
Resisténcia Solicitagdo Padm
Analise 2 CcS B Pr 1/Pr
Média (kN) [Desvio (kN)| CV (%) |Média (kN) [Desvio (kN)| CV (%) : {(kN)
1°gmupo | 14600 126.1 86 730.0 0.0 0.0% 20 58 0.00000 o 730.0
2°gmpo | 16757 264.7 158 8379 00 0.0% 20 3.2 0.00077] 1,291 837.9
3°grupo | 1,8400 4549 247 920.0 0.0 0.0% 20 20 0.02157 46 920.0
. Resisténcia Solicitagdo A Padi
Andlise 3 Ccs B Pr 1/Pr
Madia (kN) |Desvio (kN)| CV (%) |Média (kN)|Desvio (kN)] CV (%) : (kN)
1°grupo | 1,460.0 126.1 86 10703 00 0.0% 14 3.1 0.00100| 1000 1070.3
2°gmupo | 16757 264.7 158 857.7 0.0 0.0% 20 3.1 0.00100| 1000 857.7
3°grupo [ 1,8400 454.9 24.7 434.2 0.0 0.0% 42 31 0.00100| 1000 434.2

A partir dos resultados apresentados na Tabela 8.5.7 pode-se perceber que os
trés grupos de estacas apresentam comportamentos bastante distintos. A Analise 1
demonstra que as estacas do 1° grupo e do 2° grupo apresentaram um indice de
confiabilidade superior ao recomendado que € de 3.09, o que resultou em probabilidades
de ruina aceitaveis. Ao contrario do que ocorreu com as estacas do 3° grupo que apesar
de apresentarem um coeficiente de seguranga superior ao recomendado pela norma,
tiveram um indice de confiabilidade de apenas 2.2 que corresponde a uma probabilidade
de ruina de aproximadamente 14/1000, ou seja, 1 a cada 74 estacas pode falhar.

Considerando que a obra possui 1669 estacas do tipo das estacas do 3° grupo,
conclui-se que ha a probabilidade de 23 estacas falharem. Logo, percebe-se que o valor
estimado anteriormente de 5 estacas falharem é na realidade muito superior quando se
analisam as provas de carga separadamente por tipo de sec¢do transversal. Esse segundo
tipo de analise permitiu perceber que o “problema” se encontra com as estacas do 3°
grupo, por elas apresentarem um coeficiente de variagao relativamente alto. Logo, deste
segundo item, percebe-se que ha um desequilibrio no projeto de fundagdes, pois as
capacidades de carga das estacas do 3° grupo estdo sendo superestimadas, enquanto que
as capacidades de carga das estacas do 1° e do 2° grupo estao sendo subestimadas.

Na Analise 2, as cargas admissiveis foram estimadas usando um coeficiente de

seguranga igual a 2.0. Nesta analise, as estacas do 1° e do 2° grupo continuaram a
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apresentar seguranga, mostrando que a utilizagio da carga admissivel proposta pela
norma, neste caso, ¢ viavel. Quanto as estacas do 3° grupo, estas tiveram um aumento
de sua probabilidade de ruina de 14/1000 (1/74) para 22/1000 (1/46) com a redugdo do
coeficiente de seguranga de 2.2 para 2.0, vindo a demonstrar que o uso da carga
admissivel proposta pela norma com um coeficiente de seguranga igual a 2.0, neste
caso, ndo ¢ suficiente para garantir a seguranga da fundagao.

Utilizando a carga admissivel proposta com um indice de confiabilidade igual a
3.09, foi realizada a Analise 3. Esta analise permitiu que se determinassem quais as os
valores de cargas admissiveis e de coeficiente de seguranga devem ser adotados na
realizacio do projeto de fundagdes para que este apresente seguranga. Desta analise
resulta uma fundagdo projetada de forma mais otimizada e econdmica, com uma
probabilidade de ruina uniforme e adequada aos padrdes de seguranga.

Comparando a Analise 3 com a Analise 1, percebe-se que as estacas do 1° e do
2° grupo podem ter a sua carga admissivel aumentada de 547.0 kN (CS = 2.7) para
1070.3 kN (CS = 4) para as estacas do 1° grupo, e de 711.0 kN (CS = 2.4) para
857.7 kN (CS = 2.0) para as estacas do 2° grupo; enquanto que as estacas do 3° grupo
devem ter a sua carga admissivel reduzida de 835.0 kN (CS = 2.2) para 434.2 kN (CS =
4.2) para que estas apresentem uma probabilidade de ruina aceitavel, ou seja, uma
probabilidade de ruina de no maximo 1/1000.

Para cada um dos trés grupos de estacas analisados foram elaborados os graficos
das Figuras 13, 14 e 15 utilizando os valores das Tabelas 4, 5 e 6, respectivamente,
todos apresentados no Apéndice E. A partir desses graficos € possivel determinar a
carga admissivel correspondente a probabilidade de ruina desejada e o respectivo
coeficiente de seguranga para cada grupo de estacas. Observando esses trés graficos
pode-se perceber que a medida que o coeficiente de variagdo aumenta mais as curvas

dos graficos se deslocam para a esquerda, devido ao aumento da probabilidade de ruina.

8.5.4. Comentarios finais

As analises realizadas neste item permitem extrair as seguintes conclusoes:
e Ao avaliar a probabilidade de ruina prevista para uma fundagdo a partir de
resultados de provas de carga dindmicas de energia constante deve-se recordar que esse

tipo de prova de carga, em geral, costuma subestimar as resisténcias das estacas; logo, a
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probabilidade de ruina real pode ser inferior a prevista.

o Neste item, a fundagdio foi analisada de duas formas distintas: em termos de tensodes
admissiveis (item 8.5.3.2) e, em termos de carga admissivel (item 8.5.3.3), o que nos fez
perceber que existem diferengas bastante nitidas entre elas. A analise em termos de
carga admissivel parece ser a mais indicada, pois, ao realizar as analises
individualmente de cada grupo de estacas ¢ possivel calcular quais sdo os valores de
coeficiente de seguranga e de indice de confiabilidade de cada um deles, e dessa forma,
identificar qual o grupo de estacas apresenta ou ndo seguranga, e sendo assim, otimizar
a fundagio a ser projetada.

o As analises realizadas no item 8.5.3.3. mostram que até determinado valor de
coeficiente de variagdo (até o coeficiente de variagdo do segundo grupo), a carga
admissivel proposta pela norma com um coeficiente de seguranga igual a 2.0 ¢ capaz de
garantir a seguranga da fundagiio, ou seja, a fundag@o terd um indice de confiabilidade
de no minimo 3.09 (probabilidade de ruina maxima de 1/1000). Mas, a medida que o
coeficiente de variagdo aumenta, do primeiro para o terceiro grupo de provas de carga, a
carga admissivel proposta pela norma deixa de ser suficiente para a garantia da
seguranga, sendo que, a partir desse ponto (para o terceiro grupo), € necessario utilizar a
metodologia proposta, para conhecer o valor do coeficiente de seguranga que deve ser
usado para que a fundagdo seja projetada com seguranga.

o A medida que o coeficiente de variagio aumenta mais as curvas dos graficos de
carga admissivel proposta se deslocam para a esquerda, pois ha o aumento da

probabilidade de ruina.
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8.6. Estacas metalicas cravadas na Formag¢io Tremembé

Apresenta-se neste item a analise de uma fundagdo em estacas metalicas, do tipo
perfil soldado, cravadas na Formagao Tremembé, na Bacia de Taubaté, no estado de Sdo
Paulo. Durante a execugdo do estaqueamento, foram realizadas 14 provas de carga
dindmicas de energia crescente para avaliagdo do mesmo.

Como informagdes basicas para essa analise, serdo apresentadas as
caracteristicas geotécnicas do macigo de solos, a descrigdo do projeto de fundagio, e os
resultados experimentais dos ensaios realizados para a verificagdo da capacidade de
carga das estacas, ou seja, os resultados das provas de carga dindmica realizadas. Todos

os dados utilizados nesta anélise foram publicados por Avila (2001).

8.6.1. Caracteristicas Geotécnicas do Maci¢o de Solos

O local da obra encontra-se na Bacia de Taubaté, localizada na regido do Vale
do Paraiba. A Bacia de Taubaté € limitada pelos municipios paulistas de Guararema e
Cachoeira Paulista, tem aproximadamente 20 km de largura e 150 km de comprimento,
e possui duas sub-unidades geologicas denominadas de “Embasamento Cristalino” e de
“Sedimentos antigos” (AVILA, 2001).

O “Embasamento Cristalino” é composto de rochas metamorficas, na sua
maioria constituida por gnaisses e micaxistos. Os “Sedimentos antigos” constitui uma
grande subunidade geologica que se subdivide, de acordo com a sua composigdo
litoestratigrafica, nas Formagdes Tremembé e Cagapava. A Formagdo Tremembé
constitui-se de um pacote sedimentar, e encontra-se diretamente sobre o “Embasamento
Cristalino”, sendo caracterizada por folhelhos pirobetuminosos compostos

predominantemente por argilas montmoriloniticas (AVILA, 2001).

8.6.2. Informacdes a respeito do elemento estrutural de fundaciio

Como elemento estrutural de fundagdo, foram utilizados perfis metalicos
soldados, da série CS, do tipo USIMEC (Usiminas Mecanica), cujas caracteristicas

geométricas estdo apresentadas na Figura 8.6.1.
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Figura 8.6.1. Caracteristicas geométricas das estacas tipo perfil I metilico.

As dimensdes geométricas dos elementos estruturais selecionados para a

fundagdo da obra, ou melhor, dos perfis utilizados, estdo apresentadas na Tabela 8.6.1.

Tabela 8.6.1. Dimensdes Geoméiricas dos elementos estruturais de fundagiio.

Perfil d (mm) bf (mm) tf (mm) tws (mm) h (mm) Acm?) U (m*m)
250X 63 250 250 125 80 2250 805 15
350X 93 350 350 125 95 3250 1184 21
350 X 153 380 350 224 125 305.2 195.0 21
450 X198 450 450 224 125 405.2 2623 27
500 X221 500 500 2.4 125 4552 2809 30
550 X 228 550 550 19.0 16.0 512.0 2209 3.3

A Tabela 8.6.2 apresenta as principais caracteristicas a respeito das 14 estacas
ensaiadas, tais como: o tipo de perfil cravado e as suas dimensdes (a area da se¢do
transversal, o perimetro do perfil, assim como o comprimento cravado). E possivel

visualizar as plantas de locagdo das estacas da obra em estudo em Avila (2001).

Tabela 8.6.2. Caracleristicas Geométricas das estacas analisadas.

Eiaas Beri Area Perimetro | L (cravagéo)

(?) (m) (m)
11L1 CS 450x198 0.2523 o Iy 130
11Q1 CS 450x198 02523 27 13.0
11 CS 450x198 02523 27 155
12E2 CS 500221 0.2809 30 16.0
14A2 CS 450x198 0.2523 27 17.2
1411 CS 550228 0.2909 33 169
141 CS 450x198 0.2523 27 13.0
18M2 CS 350x33 0.1184 21 13.0
21A1 CS 450x198 0.2523 27 19.1
21E1 CS 500221 0.2809 30 16.2
21E2 CS 500x221 0.2809 30 188
8L1 CS 350x153 0.1950 21 130
8P1 CS 350x153 0.1950 21 13.0
Vi CS 250x63 0.0805 15 13.0
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8.6.3. Anilise dos dados dos ensaios realizados
8.6.3.1. Investigacio geotécnica

Foram realizadas 19 sondagens a percussao SPT com profundidades em torno de
20m em relagdo ao nivel do terreno. A Tabela 1 do Apéndice F apresenta os valores de
Ngpr das 19 sondagens realizadas, assim como os valores minimos, médios € maximos e
o correspondente coeficiente de variagdo em cada profundidade.

Avila (2001) apresenta os perfis geotécnicos de algumas destas sondagens. No
entanto, uma sondagem tipica representativa do macigo de solos da obra encontra-se

apresentada na Figura 8.6.2.
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Figura 8.6.2. Perfil estratigrifico do macigo de solos.

Observando a Figura 8.6.2, é possivel perceber que a primeira camada de solos
deste macigo, tem aproximadamente 12.0 m de espessura e € composta por sedimentos
aluvionares. O nivel d’agua foi localizado nessa primeira camada, a 5.2 m de
profundidade, em relagdo a cota da boca do furo de sondagem. A segunda camada
apresentada no pertil ¢ a Formagdo Tremembé composta por uma argila siltosa
(folhelho), de consisténcia rija a dura, de cor cinza escuro com, aproximadamente,
8.0 m de espessura.

Com o objetivo de descrever a variabilidade geologica-geotécnica do local

ensaiado, foram tragadas as curvas das Figuras 1, 2 e 3 do Apéndice F.
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A Figura 1 do Apéndice F apresenta o resultado das 19 sondagens realizadas. Os
graficos dessa figura mostram como € a variagdo dos valores de Nspr ao longo da
profundidade do local da obra. Porém, para melhor visualizagdo, foi elaborado o grafico
da Figura 2 do Apéndice F, que apresenta os valores de Ngpr minimo, médio e maximo
encontrados ao longo da profundidade, enquanto que a Figura 3 do Apéndice F mostra
como & a varia¢ao do coeficiente de variagdo da resisténcia Nspr longo da profundidade.

Com a analise estatistica dos valores de Nspr a cada profundidade, nota-se que o
coeficiente de variagio dos valores de Ngpr oscila entre 36 e 94 % nas camadas de
sedimentos aluvionares, e entre 38 e 52 % nas camadas de sedimentos antigos da
Formagdo Tremembé, ou seja, na Formagdo Tremembé a variabilidade da resisténcia a
penetragdo Ngpr foi em média igual a 43%, e se mantém aproximadamente constante em
toda a camada.

Comparando o coeficiente de variagdo da camada de folhelho com a camada
superior, nota-se que essa diferenga de variabilidade tem como causa provavel a
influéncia da formagdo geologica. Espera-se que a variabilidade da resisténcia do
sistema estaca-solo se correlacione diretamente com estes diagramas. Entretanto, como
sera observado posteriormente através das analises realizadas, ndo foi essa a realidade

observada.

8.6.3.2. Provas de carga dinimica de energia crescente

Na obra analisada, foram realizadas 14 provas de carga dinamica de energia
crescente (DIET), de um total de 280 estacas, o que corresponde a 5% das estacas da
obra. O sistema estaca-solo foi levado a ruptura em todas os ensaios, o que permitiu a
determinagdo da resisténcia Gltima de todas as estacas ensaiadas.

Na metodologia DIET de ensaio, os impactos sofridos pelo sistema estaca—solo
sdo de energias crescentes, pois entende-se que somente assim ¢ possivel mobilizar a
resisténcia ultima do sistema. As energias crescentes sdo obtidas pelo aumento das
alturas de queda do martelo que golpeia a estaca durante a realizagdo do ensaio. Assim,
quando em sucessivos impactos de energia crescente a resisténcia mobilizada passa por
um valor maximo tem-se a resisténcia tltima do sistema (AOKI, 1989).

As provas de carga foram executadas com idades que variaram de 3 a 18 dias
apos a cravagdo. Para a interpretagdo dos resultados utilizou-se o método numérico do

programa CAPWAPC, que através dos sinais de forga e velocidade coletados pelo
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sistema PDA, permite determinar o diagrama de transferéncia de carga para cada nivel
de energia aplicada.

Com base nos resultados das analises CAPWAPC estudou-se o comportamento
estatico e dindmico do sistema estaca-solo. O comportamento estatico foi estudado
segundo o modelo CAPWAPC e comparado com o previsto por meio de dois métodos
semi-empiricos: Método Aoki-Velloso (1975) e Método Décourt-Quaresma (1978).

Logo, em toda esta analise, a verificagdo de resisténcia estatica diz respeito aos
valores interpretados segundo o modelo CAPWAPC. Sendo assim, quando se referir a
valores estaticos medidos, deve-se entender que se trata de resultados interpretados

segundo este modelo.

8.6.3.3. Resisténcias previstas

Neste item, os valores previstos, segundo os métodos semi-empiricos Aoki-
Velloso e Décourt-Quaresma, foram comparados com os medidos e interpretados
segundo o modelo CAPWAPC.

A utilizagdo dos métodos semi-empiricos para a previsao da resisténcia estatica
das estacas do tipo metalica na formagio geologica em estudo (Formagao Tremembé),
foi avaliada por meio da comparagio dos valores previstos pelos métodos Aoki-Velloso
e Décourt-Quaresma com os medidos e interpretados pela instrumentagao dinamica.

Com base nos valores de Ngpr determinados por meio das sondagens realizadas
foram estimadas as resisténcias dos 14 elementos isolados de fundagio utilizando dois
métodos de previsdo de capacidade de carga: Aoki-Velloso e Décourt-Quaresma.

As Tabelas 2, 3 e 4 do Apéndice F apresentam os valores de resisténcia lateral,
resisténcia de ponta e resisténcia total previstas pelo Método Aoki-Velloso, assim como
os valores minimos, médios, maximos e o coeficiente de variagdo dos valores de
resisténcias estimadas em cada profundidade. Do mesmo modo, as Tabelas 5, 6 e 7 do
Apéndice F apresentam os valores de resisténcias previstas pelo Método Décourt-
Quaresma.

A Tabela 8 do Apéndice F apresenta o resumo (estatisticas: minimo, média,
maximo, desvio padrdo e coeficiente de variagao) das resisténcias previstas pelo Método
Aoki-Velloso e a Tabela 9 do Apéndice F apresenta o resumo das resisténcias previstas
pelo Método Décourt-Quaresma. Com esses valores foram elaborados os graficos das

Figuras 4 a 28 do Apéndice F, que tem como objetivo comparar os dois métodos de
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previsdo no tocante as resisténcias por eles previstas e as medidas em prova de carga.

A Figura 4 apresenta como é a variagdo da resisténcia lateral prevista pelo
Método Aoki-Velloso ao longo da profundidade. A Figura 5 apresenta o coeficiente de
variagdo dos valores de resisténcia lateral prevista pelo Método Aoki-Velloso ao longo
da profundidade. Observando a Figura 5 e os valores apresentados na Tabela 2, pode-se
perceber que o coeficiente de variagdo foi em média igual a 18% na camada de solo
entre 12 a 20m de profundidade, correspondente a Formagao Tremembé.

O grafico da Figura 6 do Apéndice F mostra a variagdo da resisténcia lateral ao
longo da profundidade prevista pelo Método Décourt-Quaresma. A Figura 7 do
Apéndice F, apresenta o coeficiente de variagio da resisténcia lateral prevista pelo
Método Décourt-Quaresma ao longo da profundidade. Com relagio ao coeficiente de
variagdo previsto pelo Método Décourt-Quaresma pode-se perceber que este variou de
19 a 35% na camada de sedimentos aluvionares e variou em torno de 16% na camada de
solo correspondente a Formagao Tremembé.

A Figura 8 do Apéndice F reane os graficos das Figuras 4 e 6, ou seja, retinem as
curvas de variagdo da resisténcia lateral ao longo da profundidade prevista pelos
Métodos Aoki-Velloso e Décourt-Quaresma. Quanto a Figura 9 do Apéndice F, essa
traz reunidas as curvas de coeficientes de variagdo dos valores de resisténcia lateral
previstas pelos métodos Aoki-Velloso e Décourt-Quaresma ao longo da profundidade.
Pode-se perceber que a partir dos 12m de profundidade (Formagdo Tremembg), os
coeficientes de variagdo previstos pelos dois métodos se aproximam. A Figura 8 do
Apéndice F permite visualizar que os valores de resisténcia lateral previstos pelo
Método Aoki-Velloso sdo inferiores aos previstos pelo Método Décourt-Quaresma e, a
Figura 9 do Apéndice F mostra que os coeficientes de variagdo previstos pelo Método
Aoki-Velloso foram maiores que os apresentados pelo Método Décourt-Quaresma.

A Figura 10 do Apéndice F apresenta a variagao da resisténcia de ponta ao longo
da profundidade prevista pelo Método Aoki-Velloso e, a Figura 11 do Apéndice F
apresenta o coeficiente de variagdo dos valores de resisténcia de ponta previstos pelo
Método Aoki-Velloso ao longo da profundidade. Pode-se perceber que a resisténcia de
ponta, com excegdo do coeficiente de variagdo previsto para a profundidade de 2m, que
foi de 36%, os demais coeficientes de variagdo foram superiores a 50%, variando de
51% a 100%. Observando esse grafico pode-se notar que este ndo seguiu nenhum
padrdo de comportamento.

A Figura 12 do Apéndice F apresenta a variagdo da resisténcia de ponta ao longo
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da profundidade prevista pelo Método Décourt-Quaresma e a Figura 13 do Apéndice F
apresenta o coeficiente de variagdo da resisténcia de ponta ao longo da profundidade
prevista pelo Método Décourt-Quaresma.

A Figura 14 do Apéndice F apresenta a variagao da resisténcia de ponta ao longo
da profundidade pelos Métodos Aoki-Velloso e Décourt-Quaresma. A Figura 15 do
Apéndice F apresenta o coeficiente de variagdo da resisténcia de ponta ao longo da
profundidade prevista pelos Métodos Aoki-Velloso e Décourt-Quaresma.

A Figura 15 do Apéndice F permite visualizar que, ao contrario do que ocorreu
com os valores de resisténcia lateral, os valores de resisténcia de ponta previstos pelo
Método Aoki-Velloso foram superiores aos previstos pelo Método Décourt-Quaresma.
Quanto ao coeficiente de variagdo, pode-se perceber pela Figura 15 que o Método Aoki-
Velloso continua prevendo uma variabilidade maior que a do Método Décourt-
Quaresma. No entanto, a diferenca entre os valores dos coeficientes de variagdo
previstos pelos dois métodos para a resisténcia de ponta ¢ de maior magnitude que a
diferenca entre os valores dos coeficientes de variagdo previstos pelos dois métodos
para a resisténcia lateral, compare os graficos das Figuras 9 e 15 do Apéndice F.

A Figura 16 do Apéndice F apresenta a variagdo da resisténcia total (lateral +
ponta) ao longo da profundidade prevista pelo Método Aoki-Velloso e a Figura 17 do
Apéndice F apresenta o coeficiente de variagdo da resisténcia total prevista pelo Método
Aoki-Velloso ao longo da profundidade.

A Figura 18 do Apéndice F apresenta a variagiio da resisténcia total ao longo da
profundidade prevista pelo Método Décourt-Quaresma e, a Figura 19 apresenta o
coeficiente de variagdo da resisténcia total ao longo da profundidade prevista pelo
Meétodo Décourt-Quaresma. O coeficiente de variagdo oscilou de 25 a 61% na camada
de sedimentos aluvionares e permaneceu em torno de 30% na Formagao Tremembé.

A Figura 20 do Apéndice F mostra a variagdo da resisténcia total ao longo da
profundidade previstas pelos Métodos Aoki-Velloso e Décourt-Quaresma. Da
observagio dessa figura pode-se perceber que as resisténcias previstas pelo Método
Décourt-Quaresma foram menores que as previstas pelo Método Aoki-Velloso. Com
relagio ao coeficiente de variagdo, a Figura 21 do Apéndice F mostra que ndo ha
nenhuma relagio entre o coeficiente de variagdo da resisténcia total previstos pelos dois
métodos e que, o coeficiente de variagdo previsto pelo Método Décourt-Quaresma foi
inferior ao previsto pelo Método Aoki-Velloso.

A Figura 22 apresenta as curvas de resisténcias previstas (lateral, ponta e total)
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pelo Método Aoki-Velloso ao longo da profundidade. Nota-se que a resisténcia lateral
aumentou praticamente de forma linear com a profundidade, enquanto que a resisténcia
de ponta e a resisténcia total também aumentaram, porém de forma ndo linear e que
essas ultimas apresentam uma forte relagdo como pode ser observado na figura.

A Figura 23 mostra como o coeficiente de variagdo da resisténcia prevista pelo
Método Aoki-Velloso varia ao longo da profundidade. A variabilidade da resisténcia
total esta nitidamente relacionada com a variabilidade da resisténcia de ponta como
pode ser observado pela forma semelhante das curvas de coeficiente de variagdo ao
longo da profundidade das resisténcias totais e de ponta. Enquanto que, com excegdo
dos primeiros 6m de profundidade, o coeficiente de variagio da resisténcia lateral
permanece aproximadamente constante ao longo da profundidade, oscilando em torno
de 20% até a profundidade de 20.0 m.

O mesmo comportamento pode ser observado com relagdo as resisténcias
previstas pelo Método Décourt-Quaresma. A Figura 24 do Apéndice F apresenta as
curvas de resisténcias previstas (lateral, ponta e total) ao longo da profundidade pelo
Método Décourt-Quaresma e, a Figura 25 apresenta as curvas de variagao do coeficiente
de variagdo das resisténcias previstas pelo Método Décourt-Quaresma.

A Figura 26 do Apéndice F apresenta o coeficiente de variagao da resisténcia
total prevista pelo Método Aoki-Velloso e o coeficiente de variagdo da resisténcia Ngpr.
Pode-se perceber que aparentemente ndo existe nenhuma relagdo entre a variabilidade
ao longo da profundidade dos dois coeficientes de variagao.

A Figura 27 do Apéndice F apresenta o coeficiente de variagdo da resisténcia
total prevista pelo Método Décourt-Quaresma e o coeficiente de variagdo da resisténcia
Nspr. Essas duas curvas apresentam, quando comparadas com as da Figura 26 do
Apéndice F (observe a Figura 28 do Apéndice F), uma pequena semelhanga. No

entanto, também ndo se pode perceber uma relagio entre ambas.

8.6.3.4. Resisténcias previstas x medidas — Efeito executivo

No Apéndice F estdo apresentadas as Tabelas 10, 11 e 12, que apresentam os
valores de resisténcia lateral unitaria obtidos através das analises CAPWAPC e os
valores de resisténcia lateral unitaria previstos pelo Método Aoki-Velloso e Décourt-
Quaresma, respectivamente. Com base nos valores de resisténcia lateral apresentados

foram elaborados os graficos das Figuras 29 a 34 do Apéndice I
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A Figura 29 do Apéndice F mostra a variagdo da resisténcia lateral unitaria
média ao longo da profundidade resultante das provas de carga dinamicas realizadas. Na
seqiiéncia, a Figura 30 do Apéndice F que apresenta as curvas de resisténcia lateral
unitaria média e de Ngpr ao longo da profundidade, com o intuito de identificar alguma
relagio entre elas. Porém, como se pode observar, apesar de ambas aumentarem ao
longo da profundidade, ndo € possivel dizer que exista uma relagio entre elas.

A Figura 31 do Apéndice F apresenta a variagdo da resisténcia lateral unitaria
média ao longo da profundidade medida e as previstas com os Métodos Décourt-
Quaresma e Aoki-Velloso. Pela observagio da Figura 31 pode-se perceber que os
métodos de previsdo ndo conseguiram retratar a variagdo da resisténcia lateral unitaria
média ao longo da profundidade, e que ambos os métodos superestimaram os valores de
resisténcia como pode ser observado pelo fato das duas curvas previstas estarem a
direita da curva de resisténcia lateral unitaria real a partir dos 6.0 m de profundidade.

A Figura 32 do Apéndice F mostra como varia o coeficiente de variagdo da
resisténcia lateral unitaria média determinada pelas provas de carga dindmica ao longo
da profundidade e, a Figura 33 do Apéndice F apresenta conjuntamente a curva anterior
e o grafico do coeficiente de variagio dos valores Ngpr ao longo da profundidade, em
que ¢ possivel notar que ndo ha nenhuma relagdo entre ambas.

A Figura 34 do Apéndice F apresenta as curvas de coeficiente de variagido da
resisténcia lateral unitaria média medida pelas provas de carga dindmica e previstas
pelos métodos Décourt-Quaresma e Aoki-Velloso. Observando essa figura, € possivel
perceber que até a profundidade de 10m, os valores das resisténcias previstas foram
maiores que o valor da resisténcia real e que, a partir dos 10m de profundidade essa
relacdo se inverte, ou seja, os valores das resisténcias previstas foram inferiores aos
valores reais medidos pelas provas de carga dindmica. Também ¢ possivel perceber que
ndo ha nenhuma relagdo entre essas curvas (previstas x medida), o que evidencia a
incapacidade dos métodos de previsio em determinar e reproduzir a variagdo da
resisténcia lateral unitaria ao longo da profundidade.

Na seqiiéncia sdo apresentadas as Tabelas 13 e 14 do Apéndice F que
apresentam os valores de Ngpr acumulado ao longo da profundidade e os valores de
resisténcia lateral unitaria acumulada resultantes das analises CAPWAPC. Os valores
apresentados nestas tabelas foram utilizados na elaboragdo dos graficos das Figuras 35 a
44 do Apéndice F.

A Figura 35 do Apéndice F apresenta as curvas de resisténcia lateral unitaria
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minima, média e maxima ao longo da profundidade, enquanto que a Figura 36 do
Apéndice F apresenta as curvas de resisténcia lateral acumulada minima, média e
maxima ao longo da profundidade. Comparando essas duas figuras, percebe-se que as
curvas de resisténcia acumulada da Figura 36, ao contrario das curvas da Figura 35,
apresentam um crescimento linear com a profundidade.

A Figura 37 do Apéndice F apresenta a variagdo da resisténcia lateral acumulada
média ao longo da profundidade. Enquanto que a Figura 38 apresenta a resisténcia
lateral acumulada média e o Ngpr acumulado médio, também ao longo da profundidade,
mostrando que ambos apresentam um aumento gradual com a profundidade

Quanto a Figura 39 do Apéndice F, percebe-se que esta tem como objetivo
mostrar a relagdo existente entre a resisténcia lateral acumulada média medida por meio
dos ensaios realizados com as resisténcias previstas pelos dois métodos de calculo
utilizados nesta analise. Observando essa figura, percebe-se que as resisténcias laterais
previstas, em se tratando de valores acumulados, foram superiores a medida em prova
de carga. Sendo o Método Décourt-Quaresma o que apresentou os maiores valores de
resisténcia.

A Figura 40 do Apéndice F mostra como se da a variagdo do coeficiente de
variagdo da resisténcia lateral acumulada média ao longo da profundidade e, as Figuras
41 e 42 do Apéndice F tentam identificar se existe alguma relagdo entre o coeficiente de
variagio da resisténcia lateral acumulada média com o coeficiente de variagdo dos
valores de Ngpr € de Ngpr acumulado. Da observagao da Figura 42 ¢ possivel perceber
que o coeficiente de variagdo previsto foi inferior ao encontrado em prova de carga, o
que permite concluir que o processo executivo conduziu a um aumento na variabilidade.

A Figuras 43 do Apéndice F mostra relagdo existente entre a variagdo do
coeficiente de variagdo da resisténcia lateral acumulada prevista pelos Métodos Aoki-
Velloso e Décourt-Quaresma com a determinada no ensaio de carregamento dindmico.
Observa-se que a variagdo apresentada pelos dois métodos possui 0 mesmo padrdo de
comportamento e que ambas as curvas indicam que os coeficientes de variagdo previstos
foram inferiores ao determinados.

A Figura 44 do Apéndice F mostra que a variagao do coeficiente de variagdo da
resisténcia lateral acumulada prevista € muito semelhante a apresentada pelos valores de
Ngpr acumulado. O que vem a demonstrar a estreita relagdo existente entre elas, pois,
sabe-se que os dois métodos de previsdo analisados baseiam-se em ensaios SPT na

realizagao de suas previsoes.
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Na seqiiéncia, sdo apresentados no Apéndice F, as Figuras 45 a 72 que englobam
dois tipos distintos de graficos:
o curvas carga x recalque, originadas das analises CAPWAPC referentes ao golpe
adotado como o responsavel pela ruptura do sistema, para cada uma das 14 estacas

ensaiadas.

o curvas de transferéncia de carga para cada uma das 14 estacas ensaiadas.

8.6.4. Carga admissivel - Anilise de Seguranga e Confiabilidade

Os valores de resisténcia adotados nas analises foram aqueles referentes ao
golpe que provocou a ruptura do sistema isolado de fundagdo. A Tabela 15 do Apéndice
F apresenta os valores de resisténcia lateral, de ponta e total resultantes dos ensaios de
carregamento dindmico realizado, enquanto que a Tabela 16 do Apéndice F apresenta
esses mesmos valores em termos de tensdo, juntamente com as estatisticas resultantes.

A Tabela 8.6.3 abaixo apresenta um resumo dos valores resultantes.

Tabela 8.6.3. Valores de tensio resistente obtidos das provas de carga dinimica.

Areadasegio | Res. lateral | Res.Ponta Res. Total
Estacas
(m?) (kPa) (kPa) (kPa)
Média 02 7702.0 2693.2 103951
Desvio 0.1 34528 199156 35629
CV(%) 273 448 739 343

A Tabela 17 do Apéndice F apresenta os valores de resisténcia lateral, de ponta e
total previstas pelo Método Décourt-Quaresma, assim como as estatisticas desses

valores. A Tabela 8.6.4 abaixo apresenta um resumo dos valores obtidos.

Tabela 8.6.4. Estatisticas das resisténcias previstas pelo método Decourt-Quaresma.

. Prof. Res. Lateral Res. Ponta Res. Total
Estalisticas NspT
(m) (kPa) (kPa) (kPa)
Média 453 19.8 15493 49158 6465.1
Desvio-Padrao | 155 06 247.0 1468.1 1647.7
CV (%) 343 30 156.9 299 55

Da mesma forma, a Tabela 18 do Apéndice F apresenta os valores de resisténcia

lateral, de ponta e total previstas pelo Método Aoki-Velloso, enquanto que as

estatisticas desses valores se encontram na Tabela 8.6.5.
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Tabela 8.6.5. Eslatisticas das resisténcias previstas pelo método Aoki-Velloso.

. Prof. Res. Lateral Res. Ponta Res. Total
Estatisticas NspT
(m) (kPa) (kPa) (kPa)
Média 453 19.8 12621 79063 91684
Desvio-Padrdo| 1565 06 2087 54123 5478.3
CV (%) 34.3 30 165 68.5 59.8
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Comparando os valores médios ¢ de coeficiente de variagdo de resisténcia total

apresentados nas trés tabelas anteriores percebe-se que, em termos de valores médios o

Método Décourt-Quaresma subestimou os valores de resisténcia para esta fundagdo,

enquanto que o Método Aoki-Velloso apresentou um boa estimativa. Entretanto, como

relagio a variabilidade, o Método Aoki-Velloso indicou um coeficiente de variagdo

muito superior ao obtido através das provas de carga realizadas, ao contrario do que

ocorren como o uso do Método Décourt-Quaresma que estimou um coeficiente de

variagdo inferior ao real. Logo, percebe-se que para esta fundag@o, os dois métodos de

calculo analisados se mostraram incapazes de realizar uma previsdo coerente.

Com base nos valores das estatisticas de tensdes resistentes apresentados foram

realizadas as analises apresentadas nas Figuras 73 a 81 do Apéndice F. Os resultados

dessas analises se encontram resumidos nas Tabelas 8.6.6, 8.6.7 ¢ 8.6.8 abaixo.

Tabela 8.6.6. Resumo provas de carga dindmica.

Resisténcia Salicitag3o : : Paim
Andises cs p Pr 1lPr
Mida (Pa) | Desio(Pa) | CV(#) | Méda(Pa) | Desvo(Pa) | CV (%) ; (#a)
Andise 1 10395 1 35629 24.3% £00000 00 005 01 1954 | 1.00000 1 800000
Angise? 10395.1 35629 343% 51975 00 00% 20 145 | 007231 14 51975
Anzse3 103051 35629 U 3% 6159 00 0.0% 169 300 | ooofoo | 1000 | 6159
Tabela 8.6.7. Resumo Método Décourt-Quaresma.
Resisténcia Sdiicitago Paim
Andises cS B Pr i1Pr
Veda(kPa) | Desvo(Pa) | CV (%) | Méda(Pa) | Desvio(Pa) [ V(%) (KPa)
Andfise 1 6465.1 1847.7 255% 800000 00 00% 01 4463 | 100000 1 800000
Aniise 2 84651 18477 255% 32325 00 00% 20 105 | 002489 40 32325
Ansise3 6465.1 18477 255% 13731 00 00% 47 300 | oocotoo | 1000 | 13731
Tabela 8.6.8. Resumo Método Aoki-Velloso.
Resisténcia Sdicitagio o Paim
And‘ses cs 4] Pr 1/Pr S
Néda (kKPa) Desvio (KPa) CV (%) Wé&da (Pa) Desvio (KPa) CV (%) : (KPa) -
Andise 1 91684 54783 59.6% 800000 00 00% 01 1263 | 1.00000 1 800000
Andise 2 01634 54783 59.6% 45842 00 00% 20 084 | o201 5 45042
Angise 3 91634 54783 50.8% 77618 00 00% 12 300 | oootoo | 1000 | 77618
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Observando os resultados das analises realizadas, nota-se que se o elevado
coeficiente de variagio dos valores de resisténcia medidas nos ensaios realizados,
conduz a uma fundagdio com uma probabilidade de ruina de 1/14, caso esta seja
projetada com a carga admissivel expressa em norma com um CS = 2.0. Enquanto que,
se o estaqueamento for projetado com base nos valores de resisténcia previstos pelos
métodos de calculo, este também nfio apresentara seguranga.

A Analise 3 da Tabela 8.6.7 referente ao uso dos valores de resisténcia previstos
pelo Método Décourt-Quaresma e a um indice de confiabilidade igual a 3.09,
correspondente a uma probabilidade de ruina de 1/1000, indica que, se o estaqueamento
for projetado com um CS = 4.7 este apresentara uma probabilidade de ruina adequada.
Sendo que esta parece ser a solugdo mais indicada para o dimensionamento desta
fundagiio. Pois, o fato do método subestimar a resisténcia média, apesar gle: ser
antiecondmico, ¢ a favor da seguranga, ja com relagdo ao fator negativo do método
indicar uma variabilidade inferior a real, o que ¢ contrario a seguranga, pode ser
minimizado com o uso de métodos de controle que proporcionem uma real redugao na

variabilidade dos valores finais de resisténcia.

8.6.5. Comentarios finais

Esta analise vem novamente a refor¢ar a importincia do conhecimento da
formagdo geologica-geotécnica na qual a fundagdo sera executada. Pois, percebe-se que
é em funcio do tipo de formagdo que € possivel identificar se 0 comportamento previsto
para fundag@o tera ou ndo alteragdes devido ao processo executivo.

Nota-se que ¢ de fundamental importancia identificar como o processo executivo
pode intervir de forma positiva ou negativa na garantia da seguranga de uma fundagao.

Percebe-se que a medida que o processo executivo da fundagdo atue de forma a
homogeneizar o macigo de solos, reduzindo a sua variabilidade, este tera um efeito
positivo para a seguranga da fundagao. Em contrapartida, quando o processo executivo
contribui para o aumento da variabilidade natural do macigo de solos, como neste caso
em analise, este torna-se preocupante, uma vez que as analises de seguranca baseadas
nas resisténcias previstas nio condizem com 4 realidade encontrada.

A solugdo para estes casos € a conscientizagdo dos profissionais da area, como
forma de torna-los conscientes dos riscos envolvidos na utilizagdo de métodos de

previsdo que nio levem em conta os efeitos do processo executivo em sua formulagao.
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8.7. Fundagiio em estacas pré-moldadas cravadas no Rio de Janeiro

Neste item, encontram-se os resultados da analise da fundagdo de uma instalagao
industrial, situada no distrito de Caju na cidade do Rio de Janeiro, composta por estacas
de concreto armado de diversos didmetros.

Os dados utilizados nesta analise foram publicados por Balech (2000) na qual
consta os resultados de 25 provas de carga dindmica de energia crescente (DIET)
realizadas na avaliagio do estaqueamento, todas monitoradas com o auxilio do PDA, e
as analises CAPWAP de todas as estacas para todos os niveis de carregamento
dindmico.

Inicialmente, sdo apresentadas as informagdes basicas utilizadas nessa analise,
ou seja, as caracteristicas geotécnicas do terreno obtidas a partir das sondagens
realizadas no local da obra, a descricio dos elementos estruturais de fundagdo
utilizados, e os resultados experimentais dos ensaios realizados para a verificagdo da
capacidade de carga das estacas, ou seja, os resultados das provas de carga dindmica
executadas e, posteriormente, serd apresentada a analise de seguranga e confiabilidade

da fundagao em estudo.

8.7.1. Caracteristicas Geotécnicas do Macigo de Solos

O maci¢co de solos, onde se encontra a obra analisada, € caracterizado pela
presenca de uma espessa camada de argila mole que apresenta uma espessura variavel
de 8 a 16m e que esta sobrejacente a uma camada arenosa de solo residual de gnaisse
(BALECH, 2000).

O macigo de argila mole, leva o nome do distrito local, e é denominado depésito
de argila Caju. Este deposito, assim como outros existentes na cidade do Rio de Janeiro,
tem sua origem a partir de depositos marinhos e lacustres. Esta argila apresenta, em
média, 5% de matéria organica, o que é responsavel pela coloragdo marrom a cinza e até

mesmo preta do material (BALECH, 2000).

8.7.2. Informacdes a respeito do elemento estrutural de fundaciio

As fundagoes foram executadas em estacas pré-moldadas de concreto armado

com, secdo circular vazada e, resisténcia caracteristica a compressao de 35MPa.
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As estacas apresentam didmetros variados, sendo que das 25 estacas analisadas,
14 apresentam um didmetro de 50 centimetros, 10 apresentam um didgmetro de 42
centimetros e somente | estaca apresenta o didmetro de 26 centimetros.

As caracteristicas geométricas dos elementos estruturais selecionados para a
fundagdo da obra estdo apresentadas na Tabela 1 do Apéndice G. Nesta tabela, estdo as
dimensdes de cada um dos 25 elementos estruturais de fundagdo, ou seja, o diametro, a
espessura da parede e o seu comprimento, assim como a sondagem correspondente.

Deve-se observar que as estacas ensaiadas possuem a mesma nomenclatura
referente as sondagens. Por exemplo, as estacas denominadas “A”, referem-se as
sondagens do “local A”, as estacas denominadas “B” se referem a sondagem do “local
B”, e assim sucessivamente até a estaca tipo “J”.

Deve-se destacar que o elemento estrutural de fundagdo utilizado nesta obra
possui a mesma geometria do elemento estrutural usado na fundagdo que foi analisada
no item 8.3 e que se encontra representado na Figura 8.3.1 do mesmo. Entretanto,
apesar da forma de sua segdo transversal, foi mostrado naquele item que ¢, para fins de
analise, coerente calcular a area da segdo transversal da estaca como s¢ a mesma fosse
macica (4rea plena). Sendo assim, as areas usadas no calculo das tensoes resistentes ¢
solicitantes utilizadas nas anélises seguintes, foram calculadas fazendo uso desta

consideragao.

8.7.3. Anilise dos resultados dos ensaios realizados

Este item apresenta a analise dos dados publicados: resultados das 10 sondagens
SPT realizadas (sub-item 8.7.3.1) e os resultados das provas de carga dindmica de
energia crescente (DIET) realizadas em 25 estacas que fazem parte da fundagdao em

estudo (sub-item 8.7.3.2).

8.7.3.1. Investigaciio Geotécnica - Sondagem a percussiio (SPT)

Com o intuito de descrever a variabilidade geoldgica-geotécnica do macigo de
solos onde a obra foi executada, foram realizadas 10 sondagens a percussdo SPT. Os
valores de Ngpr encontrados, assim como os perfis de solo identificados (perfil
estratigrafico) em cada uma das sondagens realizadas, podem ser visualizados em

Balech (2000).
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Os valores publicados, assim como os valores minimos, médios e maximos de
Ngpr para cada profundidade se encontram na Tabela 2 do Apéndice G. Com esses
valores foram elaborados os graficos das Figuras 1, 2 e 3 do Apéndice G, que
apresentam a variagio do indice de resisténcia a penetragao Nspr ao longo da
profundidade. No entanto, deve-se destacar que os valores de Nspr publicados nao estdo
de “metro em metro”, mais sim por camadas. Logo, para a elaboragio da Tabela 2 e dos
graficos das Figuras 1, 2 e 3 do Apéndice G, foi necessario considerar que o valor do
Ngppr de cada metro fosse igual ao valor publicado para a camada de solo
correspondente.

A Figura 1 do Apéndice G apresenta a variagao dos valores de Nspr encontrados
nas 10 sondagens realizadas ao longo da profundidade. Enquanto que a Figura 2 do
Apéndice G apresenta as curvas representativas do Ngpr minimo, médio e maximo e, a
Figura 3 do Apéndice G apresenta o cocficiente de variagdo do Nspr ao longo da
profundidade, ambas considerando as 10 sondagens realizadas.

Observando a curva representativa dos valores de Ngpr médio apresentada na
Figura 2 e os valores da Tabela 2 do Apéndice G, percebe-se que até os 1lm de
profundidade, os valores de Nspr encontrados foram despreziveis e que, somente a partir
dessa profundidade € que os valores de Nspr apresentaram um aumento gradativo com a
profundidade.

Observando a Figura 3 e a Tabela 2 do Apéndice G pode-se notar que nos
primeiros metros de profundidade, o coeficiente de variagdo do Ngpr apresentou um
aumento gradativo com a profundidade, atingindo o teu valor maximo aos 12m, quando
comecou a reduzir atingindo valores da ordem de 30%. O coeficiente de variagio foi,
em média igual a 166%, oscilando de 32% (coeficiente de variagdo minimo) a 303%
(coeficiente de variagdo maximo).

A variagdo do coeficiente de variagdo dos valores de Ngpr estéa relacionada com
o perfil geotécnico do macigo de solos da regido onde a obra foi executada. Pelos
resultados das sondagens, percebe-se que o macigo de solos ¢ caracterizado pela
presenga de uma camada de argila mole com espessura variavel, sendo que, em alguns
locais, existe a presenga de camadas intercaladas de areia e, logo sobrejacente a camada
de argila, tem-se o solo residual de gnaisse. O nivel de agua encontra-se na cota do nivel
do terreno (BALECH, 2000).

Comparando o perfil estratigrafico do macigo de solos com a variagao dos

valores de Ngpr encontrados ao longo da profundidade percebe-se que, os baixos valores
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de Ngpy existentes nos primeiros metros de profundidade ocorrem devido a primeira
camada de solo ser constituida, predominantemente, pelo material argiloso e, a mudanca
do solo argiloso para o solo residual de gnaisse, justifica 0 aumento dos valores meédios
de Ngpr encontrados. O mesmo raciocinio é valido para a mudanga significativa nos
valores de coeficiente de variagdo, pois a primeira camada de solo apresentou os
elevados coeficientes de variacdo, enquanto que a segunda camada, apresentou um

comportamento mais homogeéneo.

8.7.3.2. Provas de carga dinimica de energia crescente

As estacas submetidas as provas de carga dindmica de energia crescente foram
monitoradas com o sistema PDA e todos os sinais obtidos em campo através desta
instrumentagio foram submetidos a analise CAPWAP.

Ressalta-se que todas as provas de carga dindmica foram realizadas apos a
cravagdo, ou seja, na recravagdo, € que os ensaios foram realizados em diferentes
intervalos de tempo, que variou de 1 a 43 dias apos o final da cravagdo. O intervalo de
tempo decorrido do final da cravagdo até a data da realizagdo do ensaio, de cada uma
das estacas ensaiadas, pode ser visualizado em Balech (2000).

Este item tem como objetivo analisar os dados obtidos a partir da realizagéo das
provas de carga dindmicas de energia crescente nas estacas da fundagdo analisada.

Inicialmente, sera apresentada a estimativa das cargas de ruptura das estacas
submetidas as provas de carga. Na seqiiéncia, sera apresentado o estudo da transferéncia
de carga, da resisténcia lateral unitaria e unitaria acumulada ao longo do fuste, de todas

as estacas ensaiadas.

8.7.3.2.1. Ruptura dos sistemas isolados de fundagio

Sabe-se que o sistema isolado estaca-solo apresenta ruptura quando a resisténcia
do solo é totalmente mobilizada. A ruptura do sistema pode ser facilmente visualizada
através dos diagramas de forga normal mobilizada. Pois, quando o sistema ¢ sujeito a
dois ou mais niveis crescentes de energia ¢, mesmo assim, os diagramas de forga normal
mobilizada permanecem constantes, significa que o sistema ndo consegue mais
mobilizar resisténcia, o que caracteriza a ruptura do sistema por parte do solo.

Logo, através dos diagramas de forga normal mobilizada ¢ possivel determinar o
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golpe que provocou a ruptura do sistema, visto que a partir de determinado nivel de
energia aplicado, a resisténcia estatica mobilizada permanece constante ap0s a aplicagdo
de golpes com niveis de energia crescente, ou seja, o solo ndo oferece mais resisténcia,
caracterizando assim, a ruptura do sistema estaca-solo (AOKI, 1997).

Balech (2000) apresenta os diagramas de for¢a normal mobilizada (resisténcia
total mobilizada ao longo da profundidade para todos os niveis de energia do ensaio)
para todas as estacas, resultante a partir do impacto do martelo sobre o sistema isolado
estaca-solo, obtidos através da metodologia PDA e das analises CAPWAP, realizadas
para cada golpe de energia crescente, ao longo da profundidade.

Através da observagiio desses diagramas, pode-se observar que das 25 provas de
carga utilizadas nesta analise, 20 ndo atingiram a ruptura. Somente as estacas C1, C2,
E2, Gl e 11 foram levadas a ruptura. Sendo assim, fez-se necessario, para as demais
estacas, adotar um critério para a determinagfio da carga de ruptura. O critério adotado
consiste em adotar o golpe responsavel pela mobilizagdo da maxima resisténcia, como o
golpe correspondente & ruptura, para a obtengdo dos valores de carga de ruptura do
sistema.

A Tabela 3 do Apéndice G apresenta, para cada uma das 25 estacas ensaiadas, o
golpe que foi considerado como representativo da ruptura da estaca, juntamente com os
valores de resisténcia lateral, de ponta e total correspondente. Com base nesses valores
de resisténcia foram calculadas as tensdes resistentes utilizadas em algumas das analises

realizadas. Os valores obtidos estdo apresentados na Tabela 4 do Apéndice G..

8.7.3.2.2. Mobiliza¢io da resisténcia estatica

Quando acontece o impacto do martelo sobre o sistema estaca-solo, a resisténcia
do solo é mobilizada e, o atrito lateral e a resisténcia de ponta variam de acordo com a
natureza e reologia dos diferentes tipos de solo ao longo da profundidade com o tempo.

A resisténcia de ponta e a resisténcia lateral mobilizada, assim como a
resisténcia total mobilizada, para cada nivel de energia aplicado nas estacas analisadas,
sdo apresentadas nos graficos das Figuras 4 a 53 do Apéndice G. Com base nesses
graficos tem-se uma melhor compreensdo do comportamento do sistema estaca-solo, no
que diz respeito a distribui¢fio da resisténcia lateral e da resisténcia de ponta ao longo
dos niveis de energia aplicada. Essas figuras apresentam dois tipos de gréficos:

v um grafico de mobilizagdo da resisténcia estatica total, lateral e de ponta para
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cada estaca analisada, cujo objetivo é mostrar como se processa a mobilizagdo

da resisténcia no decorrer do ensaio de acordo com a aplicagdo dos golpes de

energia crescente, e

v as curvas de transferéncia de carga, que como o proprio nome diz, tem como

objetivo estudar a distribuigio de resisténcia entre atrito lateral e ponta a cada

nivel de energia aplicado, ou seja, a transferéncia de carga.

As Tabelas 5 a 29 do Apéndice G apresentam os valores de resisténcia lateral,
ponta, total e de deslocamento maximo, utilizados na elaboragdo dos graficos das
figuras citadas.

Observando esses graficos, pode-se perceber (ue as estacas apresentaram
diferentes comportamentos quanto a mobilizagdo da resisténcia estatica durante a
realizacdo das provas de carga dinamicas realizadas.

No caso das estacas ensaiadas apos um curto intervalo de tempo a sua cravagao,
devido ao espesso macigo de argila mole, houve uma desprezivel mobilizagao da
resisténcia lateral em todos os niveis de energia aplicados. Nestes casos, a resisténcia
lateral das estaca foi desprezivel e somente a resisténcia de ponta foi mobilizada. As
outras estacas, em que o tempo de ensaio foi maior, a pressdo neutra dissipou resultando
num aumento da mobilizacio da resisténcia lateral. Entretanto, deve-se ressaltar que as
estacas A2 e Fl, apesar de terem sido ensaiadas logo apOs a sua cravagao, nao
obedeceram a esta hipotese.

Das vinte e cinto estacas ensaiadas, dez (B3, B6, C1, C4, C5, DI, D2, El, Gl e
J1) apresentaram uma resisténcia lateral desprezivel, tendo portanto somente a
resisténcia de ponta mobilizada. Essas estacas apresentaram no minimo 70% em média
da sua resisténcia total mobilizada constituida por resisténcia de ponta, tendo no
maximo, somente 30% em média da sua resisténcia total como resisténcia lateral. Foram
essas as estacas ensaiadas depois de um curto intervalo de tempo apos a cravagao, com
excegdo das estacas B3 e E1 que foram ensaiadas apos um maior intervalo de tempo.

O motivo desse comportamento esta no fato que a pressio neutra gerada durante
a cravagio, provoca a perda da resisténcia lateral e toda a resisténcia € transferida para a
ponta, pois quando se ensaia uma estaca com um curto intervalo de tempo apos a sua
cravagio, ndo ha tempo de dissipar toda a pressdo neutra gerada. Terminada a cravagéao,
esta pressdo neutra se dissipa gradualmente com o tempo, ocorrendo o adensamento do
solo ao redor da estaca. Com o adensamento, a resisténcia ao cisalhamento do solo

aumenta com o tempo e também a sua capacidade de carga (BALECH, 2000).
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Nota-se que, mesmo se tratando de estacas cravadas num mesmo maci¢o de
solos, neste caso macigo de argila mole sobrejacente a solo residual de gnaisse, diversos
tipos de comportamento foram observados. Esses diagramas mostram que, mesmo
quando as estacas tém como referéncia uma mesma sondagem, o diferente
comportamento observado, pode ser explicado pela grande variabilidade natural do solo

local e pelos diferentes tempos de realizagéo dos ensaios (BALECH, 2000).
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Figura 8.7.1. Variagdo da resist¢ncia total, ponta e lateral.

Os graficos das Figuras 54, 55 e 56 do Apéndice G apresentam como ¢€ a
variacdo da resisténcia de ruptura lateral, de ponta e total para cada estaca ensaiada,
considerando o golpe referente a ruptura. A Figura 8.7.1 foi formada a partir da reunido
dos trés graficos anteriores. Esta figura permite visualizar quais as estacas possuem a
maior porcentagem de sua resisténcia total constituida por resisténcia lateral e quais
possuem a maior porcentagem de sua resisténcia total constituida por resisténcia de
ponta.

A Tabela 30 do Apéndice G apresenta a porcentagem média de resisténcia de
ponta e de atrito lateral em relagdo a resisténcia total mobilizada de cada estaca
ensaiada. Observando essa tabela é possivel identificar quais as estacas apresentam
maior porcentagem de resisténcia lateral e quais as estacas que tiveram maior
porcentagem de resisténcia de ponta. Nota-se que, em geral, as estacas tiveram,
aproximadamente, 37% de sua resisténcia total constituida por resisténcia lateral e,

conseqiientemente, 63% de sua resisténcia total constituida por resisténcia de ponta.
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Distribuigdo de Resisténcia em fungdo do Didmetro
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Figura 8.7.2. Relagdo entre a distribuigiio da resisténcia ¢ o didmetro das estacas.

Analisando as estacas em fungdio de seus didmetros e calculando os valores
médios, de desvio padrio e de coeficiente de variagdo para cada grupo (vide Tabelas 31
e 32 do Apéndice G), percebe-se que a medida que ha o aumento do didmetro das
estacas, ha a redugdo da porcentagem de resisténcia de ponta e o aumento da
porcentagem de resisténcia lateral. Observe o grafico da Figura 8.7.2 elaborado com os

valores médios, aproximados, apresentados nas tabelas do apéndice.

8.7.3.2.3. Resisténcia estatica lateral unitaria

Este sub-item trata da analise da resisténcia lateral unitaria desenvolvida ao
longo do fuste das estacas ensaiadas quando da execugio das provas de carga dindmica
de energia crescente para o impacto que conduziu a ruptura.

A Tabela 33 do Apéndice G apresenta os valores de resisténcia lateral unitaria,
obtidas para todas as estacas por meio das analises CAPWAP, em fungdo da
profundidade. A tabela também apresenta os valores minimos, médios e méaximos de
resisténcia encontrados em cada profundidade, assim como os coeficientes de variagdo
dos mesmos.

Usando os valores médios de resisténcia lateral unitaria apresentados na tabela
anterior foi elaborado o grafico da Figura 57 do Apéndice G que mostra a variagdo
desses valores ao longo da profundidade. Analisando o grafico ¢ possivel perceber que a

resisténcia lateral unitaria média se apresentou aproximadamente constante, oscilando



Capitulo 8. Seguranga e Confiabilidade de Fundagdes 209

em torno de 10kPa até os 10m de profundidade. Apos essa profundidade, nota-se um
aumento gradativo dos valores de resisténcia com a profundidade.

Os baixos valores de resisténcia lateral unitaria, mobilizados ao longo do fuste das
estacas, apresentados nos primeiros 10m, se devem a presenga da espessa camada de argila
mole. Ao término dessa camada ¢ inicio da camada de solo residual, observa-sc o aumento
gradual dos valores de resisténcia.

A Figura 58 do Apéndice G apresenta os valores minimos, médios e maximos de
resisténcia lateral unitaria ao longo da profundidade. Por meio da observagdo desse
grafico pode-se perceber a dispersio existente entre os valores encontrados.

A Figura 59 do Apéndice G apresenta o coeficiente de variagdo dos valores de
resisténcia lateral unitaria ao longo da profundidade. Observe que os maiores valores de
coeficiente de variagio ocorreram nos primeiros 10m do magico de solos. Ha um
aumento do coeficiente de variacdo até a profundidade de 7m, onde se da o valor
maximo (187%), seguido de uma redugao até a profundidade de 10m, onde se atinge um
coeficiente de variagio da ordem de 100%, que se reduz aos poucos com o aumento da
profundidade.

Comparando a variabilidade dos valores de resisténcia lateral unitaria com a
variabilidade dos valores de Ngpr ao longo da profundidade, nota-se as semelhangas por
eles apresentados.

A Figura 60 do Apéndice G apresenta a variagdo da resisténcia lateral unitaria
média e do Ngpr médio ao longo da profundidade. Em ambas as curvas, percebe-se um
comportamento aproximadamente constante até os 10m de profundidade, seguido de um
aumento gradual com a profundidade.

Quanto ao coeficiente de variagdo, a Figura 61 do Apéndice G traz as curvas de
coeficiente de variagdo em fungdo da profundidade para os valores de resisténcia lateral
unitaria e de Ngpr. Nota-se que o coeficiente de variagdo previsto pelo ensaio SPT ¢
maior que o apresentado pelos resultados das provas de carga. Logo, da comparagdo
entre essas duas curvas pode-se perceber que a variabilidade do macigo de solos reduziu
com o processo de cravagio das estacas.

Como conclusdo geral dessas andlises, pode-se dizer que o ensaio SPT nao ¢
capaz de retratar a variabilidade final do macigo de solos em estudo. Pois, nota-se que
esta formagdo geologica ¢ suscetivel aos efeitos do processo executivo do
estaqueamento e o ensaio SPT consegue identificar somente a variabilidade do solo

natural.
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8.7.3.2.4. Resisténcia estatica lateral unitiaria acumulada

Somando os valores de resisténcia lateral unitaria mobilizadas a cada metro de
profundidade, tém-se os valores de resisténcia lateral unitaria acumulada apresentados
na Tabela 34 do Apéndice G. Da mesma forma, tém-se os valores de Nspr acumulado
apresentados na Tabela 35 do Apéndice G.

Fazendo uso dos valores de resisténcia lateral unitaria acumulada encontrados,
elaborou-se os gréaficos das Figuras 62, 63 e 64 do Apéndice G. A Figura 62 do
Apéndice G apresenta a variagdo da resisténcia lateral acumulada média ao longo da
profundidade e a Figura 63 do Apéndice G apresenta os valores minimos, médios e
méximos de resisténcia lateral acumulada ao longo da profundidade. Em ambas as
figuras, ¢ possivel notar que os valores de resisténcia aumentam com a profundidade,
entretanto, até os 10m de profundidade esse aumento apresenta-se aproximadamente
linear, e a partir dessa profundidade ha um aumento proporcionalmente maior com o
aumento da profundidade.

A Figura 64 do Apéndice G apresenta a variagio do coeficiente de variagao dos
valores de resisténcia lateral acumulada ao longo da profundidade. Nota-se que os
mesmos se apresentaram aproximadamente constantes até a profundidade de 10m, apos
a qual percebe-se uma pequena redugdo com o aumento da mesma. Comparando a
Figura 64 com a Figura 59 do Apéndice G percebe-se que o coeficiente de variagdo do
atrito local é mais variavel que o coeficiente de variagdo do atrito acumulado.

A Figura 65 do Apéndice G apresenta variagdo dos valores médios de resisténcia
lateral acumulada e de Ngpr acumulado ao longo da profundidade. Enquanto que a
Figura 66 do Apéndice G apresenta o coeficiente de variagdo da resisténcia lateral
acumulada e do Ngpr acumulado ao longo da profundidade e a Figura 67 do Apéndice G
apresenta essa mesma curva so que agora com o coeficiente de variagdo dos valores de
Ngpr. Da observagio dessas duas figuras pode-se perceber que, em se tratando de
valores acumulados, ndo é possivel notar nenhuma relagio entre o coeficiente de

variagdo dos valores de resisténcia lateral com os valores de Ngpr das sondagens.

8.7.4. Andlise de Seguranca e Confiabilidade

Neste item sera realizada a estimativa da carga admissivel do estaqueamento

usando a formulagdo da norma e a formulagdo proposta nessa dissertagdo e serao
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apresentadas as suas implicagdes com relagdo a seguranga e a confiabilidade da
fundag@o analisada.

Como exposto anteriormente, a determinagdo dos valores de carga de ruptura
das estacas cujas provas de carga nio apresentaram ruptura nitida foi feita considerando
os valores de resisténcia referente ao golpe responsavel pela mobilizagdo da maxima
resisténcia. Entretanto, deve-se observar que nem sempre este golpe corresponde ao
golpe de maior energia do ensaio. Apds identificar os valores de resisténcia ultima,
esses foram limitados a resisténcia estrutural das estacas.

O calculo da resisténcia estrutural das estacas foi realizado adotando-se um
coeficiente de variagdo de 10% para os valores de resisténcia do concreto (AOKI et al.,
1995), e o valor de 35 MPa para a resisténcia caracteristica do concreto. Enquanto que
as cargas nominais adotadas nesta analise sdo as indicadas no catalogo do fabricante do
elemento estrutural referente a uma resisténcia caracteristica de 35 MPa.

Inicialmente, optou-se por analisar em conjunto todas as provas de carga
realizadas. Sendo assim, devido ao fato dessas provas de carga terem sido realizadas em
estacas com diferentes dimensdes de segdes transversais, essas primeiras analises foram
realizadas em termos de tensdes. Posteriormente, os resultados das provas de carga
realizadas foram separados em fungdo do didmetro das estacas ensaiadas, dando origem
a trés grupos compostos por: 14 estacas com D = 0.50m, 10 estacas com D = 0.42me |
estaca com D = 0.26m. Considerando somente os dois primeiros grupos foram
realizadas mais duas analises.

Ha dois objetivos principais para a realizagéio dessas analises complementares:

v verificar se ha ou ndo uma diferenga significativa nos resultados das analises

quando se utilizam todas as provas de carga, de quando se realizam as analises

com os grupos de estacas de mesmo diametro; e,

v reduzir uma fonte de variabilidade, ao se analisar em conjunto, somente

estacas de mesmo didmetro.

8.7.4.1. Analise de todas as estacas em termos de tensoes

Este sub-item apresenta os resultados das andlises realizadas em termos de
tensdo considerando todas as provas de carga realizadas.
A Tabela 4 do Apéndice G apresenta as tensdes resistentes calculadas com os

valores de resisténcia da Tabela 3 do Apéndice G, assim como os valores de resisténcia
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média, de desvio padrio e de coeficiente de variagdo das resisténcias lateral, de ponta e

total, medidas nas 25 provas de carga realizadas. Esses valores também se encontram

resumidos na Tabela 8.7.1.

Tabela 8.7.1. Eslatisticas das tensdces resistentes considerando todas as estacas.

, Diamétro | Aveacheia | Res. lateral | Res.Ponta | Res. Total
Estatisticas )
(m) (m’) (kPa) (kPa) (kPa)
Média 0.46 017 41486 104525 14600.7
Desvio 006 004 2713.4 20939 24028
CV (%) 125 22 65.4 286 165

Com os valores de carga nominais adotadas foram estimadas as tensoes
solicitantes atuantes em cada uma das estacas. As cargas nominais adotadas, assim
como as correspondentes tensdes solicitantes estdo apresentadas na Tabela 36 do
Apéndice G. As tensdes solicitantes encontradas apresentaram média igual a 8545.4 kPa

e coeficiente de variagiio de 3.0%, como pode ser observado na Tabela 8.7.2.

Tabela 8.7.2. Estatisticas das tensoes solicitantes considerando (odas as estacas.

. Diamétro Areacheia | Cargaadm. | Solicitaggo
Estatisticas
(m) (m?) (kN) (kPa)
Média 0.46 017 14320 85454
Desvio 0.06 0.04 3335 2531
CV (%) 125 22 233 30

Com as estatisticas dos valores de tensdes resistentes ¢ solicitantes apresentados nas
Tabelas 8.7.1 ¢ 8.7.2 (Tabela 4 e 36 do Apéndice G) foram realizadas as andlises apresentadas
nas Figuras 68, 69 ¢ 70 do Apéndice G. O resumo dos resultados encontrados esta apresentado

na Tabela 8.7.3 ¢ os comentarios relativos a esses resultados, estdo apresentados na seqiiéncia.

Tabela 8.7.3. Resullados das analises realizadas - (odas as eslacas.

Resisténcia Sdiicitag3o Pgim
Andises cs B Pr 1/Pt
Mida(s) | Desvio(Pa) | Cv() | Méda(Pa) | Desvo(Pa) | cviw) (P3)
Andfise 1 146007 24028 165% 85454 2531 30% 17 251 0.00610 1684 85454
Andise 2 146007 24028 165% 73003 2162 30% 20 303 000124 &7 73003
Andise 3 146007 24028 165% 7145.4 2116 30% 20 309 000100 1000 71464

Os resultados das analises (Andlise 1, 2 e 3) mostram que se o estaqueamento for

projetado com:
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v as estatisticas das solicitagdes calculadas em fun¢do das cargas nominais das

estacas (Analise 1), este ira apresentar um CS = 1.7 e uma probabilidade de

ruina de 1/164.

v a carga admissivel proposta em norma com um CS = 2.0 (Analise 2), este

tera um P = 3.03 correspondente a uma probabilidade de ruina de 1/807, que €

relativamente aceitavel.

v uma probabilidade de ruina de 1/1000 correspondente a um [} = 3.09

(Analise 3), este devera ser dimensionado com uma carga admissivel de

7146.4kPa, para que o mesmo apresente seguranga, o que equivale a utilizar a

formulagio da norma com um coeficiente de seguranga igual a,

aproximadamente, 2.0.

Usando a formulagiio de carga admissivel proposta, foram calculados os valores
apresentados na Tabela 37 do Apéndice G, que permitem elaborar o grafico da Figura
71 do Apéndice G, a partir do qual é possivel determinar a carga admissivel
correspondente a probabilidade de ruina desejada e o seu respectivo coeficiente de
seguranga.

Deve-se observar que neste caso, em especifico, devido ao coeficiente de
variacdo das tensdes resistentes do estaqueamento ser igual a 16.5%, percebe-se que o
uso de um coeficiente de seguranga igual a 2.0 é “representativo” da seguranca da
fundagdo em estudo, por conduzir a uma probabilidade de ruina adequada. Logo, se
neste caso a fundagdio em analise for projetada segundo as recomendagdes existentes em

norma, esta apresentara seguranga.

8.7.4.2. Analise dos dois grupos de estacas com mesmo diimetro

Neste sub-item serdo analisados os dois grupos de provas de carga que foram
formados em fungdo das dimensdes da segdo transversal das estacas. Para cada grupo
foi calculado o valor médio, o desvio padrao e o coeficiente de variagdo das resisténcias
e das solicitagdes das estacas do grupo.

A Tabela 38 do Apéndice G apresenta as estacas e as estatisticas do primeiro
grupo, formado por todas as estacas com D = 0.50m e, a Tabela 39 do Apéndice G
apresenta as estacas e as estatisticas do segundo grupo, formado por todas as estacas
com D =0.42m.

Comparando as estatisticas dos valores de resisténcia apresentadas nessas
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tabelas ¢ interessante notar que, neste exemplo, o grupo de estacas com 0.50m de
didmetro apresentou o menor coeficiente de variagdo e a maior resisténcia média, sendo
portanto, em termos estatisticos, o melhor grupo. Percebe-se que o valor da resisténcia
média aumentou com o aumento das dimensdes da segdo transversal das estacas € 0
coeficiente de varia¢do das resisténcias diminuiu.

A reducio do coeficiente de variagdo das resisténcias, com o aumento das
dimensdes da secdo transversal das estacas, pode estar relacionada ao fato de, com o
aumento do didmetro das estacas, houve a redugdo da resisténcia de ponta ¢ ©
conseqiiente aumento da resisténcia lateral (Figura 8.7.2), e esta pode estar sendo a
responsavel pela maior variabilidade detectada anteriormente.

Isso pode ter ocorrido devido ao maior niimero de provas de carga do grupo (14
provas de carga) quando em comparagio com o outro grupo (10 provas de carga)
formado por estacas com 0.42m de didmetro ou, devido a maior dimensdo da segdo
transversal das estacas tornar o comportamento do sistema estaca-solo menos sensivel
com relagdo a variabilidade do macigo de solos.

Logo, para esta obra, em particular, parece ser mais vantajoso realizar o projeto
de fundagdes com um menor niimero de estacas de dimensdes maiores (D = 0.50m) do
que com uma quantidade maior de estacas de dimensoes menores (D = 0.42m). Na

seqiiéncia, estdo apresentados os resultados das duas analises realizadas.

8.7.4.2.1. Andlise das estacas com D = 0.50m

Este sub-item apresenta os resultados das analises realizadas considerando
somente as provas de carga executadas nas estacas com didmetro igual a 0.50m. Essas
analises foram executadas com as estatisticas dos valores de resisténcia apresentados na
Tabela 38 do Apéndice G e resumidos na Tabela 8.7.4 abaixo, e com os valores de

solicitagdio apresentados na Tabela 36 do Apéndice G.

Tabela 8.7.4. Estatisticas dos valores de resisténcia das estacas com D = 0.50m.

) Res. Lateral | Res. Ponta Res. Total
Estatisticas
(kN) (kiN) (kN)
Média 9266 18729 27994
Desvio 456.2 630.7 403.6
CV (%) 49.2 337 144
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As anélises realizadas estdo apresentadas nas Figuras 72, 73 e 74 do Apéndice

G, ¢ os resultados dessas analises podem ser observados na Tabela 8.7.5.

Tabela 8.7.5. Resultados das analises realizadas - estacas com D = 0.50m.

Resisténcia Sdicitag3o Paim
Andises cs B Pr 1/Pr
véda (i) | Desvio() | CV (%) Meda(l) | Desvio(d) | CV (%) (=)
Andise 1 27994 4036 14.4% 17000 00 00% 16 272 0.00322 310 17000
Andse 2 27994 4036 14.4% 13097 00 00% 20 347 0.00026 3316 13¢0.7
Andsed 27994 4036 14.4% 15522 00 00% 18 309 000100 1000 15522

Observando a Tabela 8.7.5, pode-se perceber que se o estaqueamento for
projetado com as cargas nominais das estacas, este apresentara uma probabilidade de
ruina de 1/310 e um CS = 1.6. Caso o estaqueamento seja projetado utilizando a
formula¢do da norma com um CS = 2.0 (Analise 2), a sua probabilidade de ruina sera
desprezivel (1/3816). Mas, caso se deseje projeta-lo com uma probabilidade de ruina de

1/1000 (Analise 3) € suficiente utilizar um CS = 1.8 na formulagao da norma.

8.7.4.2.2, Analise das estacas com D = 0.42m

Usando somente os resultados das provas de carga realizadas nas 10 estacas com
0.42m de didmetro, foram realizadas as analises apresentadas neste sub-item.

A Tabela 39 e a Tabela 36 do Apéndice G trazem as estatisticas dos valores de
resisténcia e de solicitagdo das estacas cujas provas de carga serdo utilizadas. As
analises realizadas com base nestes valores estdo apresentadas nas Figuras 75, 76 e 77

do Apéndice G.

Tabela 8.7.6. Estatisticas dos valores de resisténcia das estacas com D = 0.42m.

i Res. Lateral | Res.Ponta | Res. Total
Eslatisticas
(kiN) {kN) (ki)
Média 511.1 15928 21039
Desvio 4340 335.7 4065
CV (%) 849 211 193

A Tabela 8.7.6 apresenta o valor médio e o coeficiente de variagdo utilizado nas

analises, enquanto que a Tabela 8.7.7 apresenta os resultados das analises realizadas.



Capitulo 8. Seguranga e Confiabilidade de Fundagdes 216

Tabela 8.7.7. Resultados das andlises realizadas - estacas com D = 0.42m.

Resisténcia Sciicitag3o : Paim
Anéd'ses Ccs n\ Pr 11Pr
Mada () | Desvoged | covim | madapey | Desvomn | cvim o)
Andfse1 21039 4065 19.3% 11500 00 00% 18 235 000248 108 11500
Andise 2 21039 4065 183% 10520 00 00% 20 259 0.00483 207 10520
Ansice 3 21039 4065 19.3% 8476 00 0G% 25 309 0.00100 1000 8476

Observando a Tabela 8.7.7, é possivel perceber que se o estaqueamento for
projetado usando as cargas nominais das estacas (Analise 1), a sua probabilidade de
ruina sera igual a 1/106, e que se o mesmo for projetado usando a formulagao da norma
com um CS = 2.0 (Analise 2), este tera uma probabilidade de ruina de 1/207. Entretanto,
a Analise 3 permite perceber que para o estaqueamento apresentar seguranga, €

necessario utilizar um CS = 2.3, para que a probabilidade de ruina seja de 1/1000.

8.7.5. Comentarios finais

Observando os resultados apresentados, pode-se perceber que as analises
realizadas com todas as estacas (25 estacas) em termos de tensdes (Tabela 8.7.3) se
apresentaram semelhantes aos resultados das analises realizadas com as 14 estacas de
0.50m de didmetro (Tabela 8.7.5) e com as 10 estacas de 0.42m de didametro (Tabela
8.7.7). Semelhantes no sentido de apresentarem, nas trés analises realizadas (Analises I,
2 e 3), aproximadamente, o mesmo valor numérico para o coeficiente de seguranga e
indice de confiabilidade.

Nota-se também que, neste estudo, a fundagdo foi analisada de duas formas
distintas: em termos de tensdes admissiveis (item 8.7.4.1) e, em termos de carga
admissivel (item 8.7.4.2), para que fosse possivel identificar ser ha diferenga entre elas.
O que permitiu concluir que, a analise em termos de carga admissivel, sempre que
possivel de realizar, parece ser a mais indicada, pois, ao realizar as analises para cada
grupo de estacas, € possivel calcular quais sdo os valores de coeficiente de seguranga e
de indice de confiabilidade indicados para cada um deles, e dessa forma, otimizar a

fundagdo a ser projetada.
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CAPITULO

ANALISE DOS RESULTADOS

A partir das analises realizadas ¢é possivel perceber que a Teoria da
Confiabilidade pode ser aplicada na Engenharia de Fundagdes através de procedimentos
simples, e ndo necessita de mais dados do que sdo necessarios em uma analise
deterministica convencional.

Segundo Li & Lam (2001), os métodos probabilisticos, em geral, apresentam
dificuldades matematicas, enquanto que a analise deterministica envolve somente o
simples conceito de coeficiente de seguranga. Devido as complexas técnicas
matematicas da analise probabilistica, os engenheiros tém encontrado dificuldades no
uso dos conceitos probabilisticos, causando o desinteresse dos engenheiros geotécnicos.

Entretanto, como foi possivel perceber, o tipo de analise de confiabilidade
desenvolvido nesta dissertagio requer somente um modesto esfor¢o quando comparado
com aquele necessario na analise com o uso do coeficiente de seguranga. Mas, em
compensagio, este tipo de analise adiciona um consideravel valor aos resultados das
analises, apresentando excelentes contribuigdes.

A andlise de confiabilidade fornece uma ferramenta logica para calcular o
coeficiente de seguranga que € apropriado para o grau de incertezas e as conseqiiéncias
de falha da fundagdo em analise. Com o uso da Teoria da Confiabilidade ¢ possivel
distinguir as situagdes onde o uso de um baixo coeficiente de seguranga ¢ apropriado

das situagdes onde um elevado coeficiente de seguranga € necessario.
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Atualmente, espera-se que a probabilidade de falha possa ser usada como um
complemento do coeficiente de seguranga, ndo um substituto. Segundo Duncan (2001),
conhecer ambos, o valor do coeficiente de seguranga e o valor da probabilidade de
falha, é melhor que conhecer apenas um.

Deve-se notar que uma analise probabilistica pode dar ao projetista uma idéia
das incertezas e dos riscos associados ao projeto geotécnico, enquanto que, mesmo num
cilculo preciso usando o coeficiente de seguranga estas estardio implicitas e
desconhecidas.

Em Duncan (2001) é possivel visualizar uma tabela com o resumo dos
beneficios proporcionados pela analise de confiabilidade apresentado por varios autores.

Segundo Vanmarcke (1977), para relatar os diferentes niveis de variabilidade,
sd0 necessarias informagdes sobre o grau de heterogeneidade do solo. Sem qualquer
informagdo sobre a variabilidade do solo, o coeficiente de variagdo obtido de uma
quantidade de dados pode ser de pouca utilidade.

Neste contexto, deve-se destacar que as analises realizadas permitiram perceber
a importancia de se conhecer o nimero de ensaios (amostras) necessarios para bem
caracterizar um determinado tipo de formagdo geologica-geotécnica. Foi possivel
observar que este nimero depende da formagdo que esta sendo analisada e que, a partir
de uma certa quantidade de ensaios (amostras), a média e o desvio ndo variam. O que
permite identificar qual é a quantidade minima de ensaios que € necessaria para a
adequada caracterizagdo da formagéo.

E possivel perceber que a determinagio da quantidade de amostras necessarias ¢
uma preocupagdo ha tempos existente. Por exemplo, Preiss & Shapiro (1981) comentam
que quando se usam testes de integridade para o controle de qualidade de estacas ou
paredes diafragmas, o engenheiro responsavel precisa decidir quantos testes ou
elementos serdo testados. Este artigo comenta sobre o efeito do tamanho da amostra nos
métodos estatisticos e fornece uma solugo estatistica para esta questao.

Deve-se também destacar a importancia da qualidade dos dados utilizados numa
analise de confiabilidade de projetos. Pois, a analise de confiabilidade pode ter um
pequeno beneficio para os engenheiros geotéenicos quando as analises ndo sdo baseadas
em dados realisticos e em condigdes de campo nas quais os pardmetros de projeto ndo
sdo representativos do comportamento do solo. Logo, um componente essencial da arte
da Engenharia de Fundagdes ¢ a habilidade de estimar, com razoavel precisao, os

valores dos pardmetros de calculo com base nos dados medidos.
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As investigagOes geotécnicas sdo de suma importancia pois, grandes transtornos
podem advir se as condigdes encontradas na fase de execugio forem diferentes daquelas
previstas na etapa de projeto (AOKI, 1982). Entretanto, das analises realizadas com os
dados publicados por Vianna (2000), Avila (2001) e Balech (2000) percebe-se que
mesmo. dentro de um mesmo universo geologico-geotécnico, as capacidades de carga de
estacas proximas podem variar, € que pequenas variagdoes de dificil detecgdao por
investigagdes geotécnicas convencionais, podem provocar alteragdes nos valores de
capacidade de carga previstas para as estacas.

Outro ponto de fundamental importancia que deve ser ressaltado referece-se ao
fato de que o coeficiente de seguranga € capaz de garantir a seguranga de uma fundagao
quando esta apresenta uma variabilidade, representada pelo valor do coeficiente de

varia¢do das resisténcias, maxima inferior ao indicado no Anexo E.

indice de Confiabilidade x Coeficiente de Variagido
paraCS=1.5,2,0,3.0e4.0

Indice de Confiabilidade - p

Coeficiente de Variagdo da Resisténcia (%)

Figura 9.1. Relagdo centre indice de confiabilidade e coeficiente de seguranga.

A Figura 9.1 apresenta, em resumo, a reunido dos graficos apresentados no
Anexo E. A observacdo dessa figura, assim como o exposto no anexo, permite perceber
que, por exemplo, para um coeficiente de seguranga igual a 2.0 tem-se, até um
coeficiente de variagdo no valor de 16.18%, a possibilidade de utilizagdo do Método da
Carga Admissivel na garantia da seguranga de uma fundagdo. Entretanto, para maiores

coeficientes de variagiio, este método mostra-se incapaz de estimar um valor de carga
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admissivel que permita a realizagdo de um projeto com niveis adequados de seguranga.
Em resumo, percebe-se que,

e CV<16.18% — CS=2.0— B>3.09.

e CV>16.18% —>CS=2.0—> (<3.09.

Sendo que o mesmo raciocinio pode ser estendido para os demais valores de
coeficiente de seguranga.

Ao mesmo tempo, foi observado nas analises que um coeficiente de variagdo
superior 30% (mais precisamente, 32.3%) resulta em coeficientes de seguranga e cargas
admissiveis com valores negativos, como ja havia sido constatado por Li et al. (1993).

Para estes casos, em que existe uma grande variabilidade, percebe-se que a
metodologia proposta, assim como a metodologia expressa em norma, € incapaz de
garantir a seguranga.

Uma possivel solugio para o problema pode ser especificar probabilidades de
ruina superiores a recomendada (1/1000) para que se seja possivel determinar um valor
de carga admissivel para a realizagdo do projeto, e prescrever um controle executivo
com o objetivo de minimizar as variabilidades existentes de forma a se ter uma
probabilidade de ruina inferior a especificada em projeto.

Outra observagdo importante, se refere aos graficos de carga admissivel x
probabilidade de ruina x coeficiente de seguranga elaborados para cada uma das
fundagoes analisadas. Esses graficos permitem obter de forma rapida, o valor de carga
admissivel e seu correspondente coeficiente de seguranga, para uma determinada
probabilidade de ruina desejada. Sendo assim, praticos e eficientes na garantia da
seguranga. Da observagdo desses graficos percebe-se que as curvas tém a tendéncia de
se deslocarem para a esquerda (maiores valores de probabilidade de ruina) a medida que
a variabilidade aumenta.

Também pode-se observar que, com o aumento da variabilidade, as curvas tém a
tendéncia de apresentarem um assintota. A existéncia dessa assintota demonstra que, a
partir de determinado valor de coeficiente de seguranga, qualquer aumento no mesmo,
(com, consegiientemente, redugdo do valor de carga admissivel), deixa de ser vantajoso,
pois as redugdes nos valores de probabilidade de ruina apresentados serdo cada vez
menores.

Nestes casos, o aumento do coeficiente de seguranga na tentativa de redugéo da
probabilidade de ruina, sera apenas dispendioso, pois apresentard um beneficio

desprezivel.
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CAPITULO

CONSIDERACOES FINAIS

10.1. Conclusoes

A pratica atual de fundagdes profundas no Brasil utiliza ainda, na sua grande
maioria, o Método da Carga Admissivel na realizagio dos projetos de fundagdes.
Porém, essa dissertagdo demonstrou que o calculo da carga admissivel de uma fundagdo
através da aplicagio de um coeficiente de seguranga global ndo € suficiente para
garantir a seguranga da mesma.

Pois, de acordo com os conceitos atuais de seguranga, este ¢ um problema
essencialmente baseado em probabilidades, devido as inGimeras incertezas e
variabilidades presentes nos projetos e nas analises de engenharia, que ndo permitem
afirmar que uma determinada fundag¢do ndo falhara. Logo, € a probabilidade de ruina
que quantifica, na realidade, a seguranga de uma obra. Assim, o coeficiente de
seguranga por nio estar vinculado a probabilidade de ruina, ndo € capaz de garantir a
seguranga de uma obra. Neste contexto, através do uso de conceitos da Teoria da
Confiabilidade foi proposta uma formulagdo para o calculo da carga admissivel de um
estaqueamento baseada no indice de confiabilidade, que permite projetar uma fundagao
para a probabilidade de ruina desejada.

Destacou-se também, a importancia de se considerar, nas analises, a formagdo
geologica na qual a fundagdo estd instalada. Estudos realizados com elementos

estruturais de fundagio, executados em diferentes locais, ndao possuem nenhum
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significado fisico, pois para que as analises sejam representativas da seguranga da
fundagdo estas devem estar relacionadas a superficie resistente da obra em analise
naquela formagdo geologica-geotécnica.

Um dos principais objetivos deste trabalho foi mostrar a importancia de se fazer
o estudo do projeto e da execugdo das fundagoes através de uma abordagem
probabilistica, contemplando as complexidades do comportamento geologico-
geotécnico, dos materiais estruturais e reconhecendo as limitagdes inerentes aos
modelos e teorias. Espera-se que no futuro, analises semelhantes sejam feitas a partir de
bancos de dados com diversos tipos de estacas nas mais variadas formagdes geologicas
deste pais, para que os valores de carga admissivel, coeficiente de seguranga, indice de
confiabilidade e probabilidade de ruina possam ser conhecidos de forma a permitir
projetos da fundagdo mais seguros e confiaveis.

Espera-se que os conhecimentos adquiridos nesta dissertagdo possam ser, em
tempo relativamente curto, adicionados a pratica de fundagdes. De modo a permitir a
realizagio dos futuros projetos sob bases técnicas mais seguras e, eventualmente,
conduzir a solugdes mais econdémicas.

Acredita-se que as informagdes contidas nos diversos trabalhos referenciados ao
longo deste trabalho, somados a outros, assim como o presente trabalho, constitui um
acervo importante e consideravel, no que diz respeito a Seguranga de Fundagdes. E que
estes devem ser analisados sob o olhar critico do meio técnico para que possa ser
possivel o crescente desenvolvimento da andlise de confiabilidade na Engenharia de
Fundagoes.

Neste contexto, a utilizagdo de processos que levem em considera¢do a natureza
aleatoria das varias variaveis envolvidas nos modelos de comportamento das fundagdes
¢ uma ferramenta indispensavel e talvez até a unica realmente apropriada para a
estimativa da seguranga de fundagdes.

Sabe-se que todos os projetos geotécnicos envolvem compromissos legitimos
entre a realidade e a simplicidade. O nivel de seguranga exigido ¢, em geral,
proporcional & responsabilidade, que ¢ fungdo das conseqiiéncias da ocorréncia de uma
eventual ruina.

A expressido do coeficiente de seguranga global ¢, como pdde ser observado,
uma expressio determinista, que ao contrario da conceituagao de seguranga que utiliza o
indice de confiabilidade, na qual a variabilidade, tanto das agdes quanto das resisténcias

é considerada.
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A utilizagdo de probabilidades de ruina, referenciadas na forma do parametro 3
(indice de confiabilidade), ao invés de coeficientes de seguranga, parece ser o caminho
mais racional de garantir a seguranga de fundagdes, e tem sido a tendéncia
internacional. Entretanto, para uma implementagdo pratica, as variabilidades das
resisténcias e agdes precisam ser mais bem conhecidas e avaliadas.

Foi demonstrado nesta dissertagdo que a verificagdo do coeficiente de seguranga
¢ necessaria, porém ¢ insuficiente para garantir a seguranga de uma fundagdo. Os
resultados obtidos nas analises realizadas permitem extrair uma série de conclusoes,
porém o mais imprescindivel de todo o trabalho realizado foi demonstrar a partir de
dados experimentais (a partir da “realidade”) que o coeficiente de seguranga de uma
obra de fundagio néo pode ser desvinculado da probabilidade de ruina a ele associado.

Logo, propde-se, em fungdo dos resultados obtidos, uma mudanga no conceito
de carga admissivel estabelecido pela norma NBR 6122/1996, para que seja possivel
projetar fundagdes de forma mais segura e com maior consciéncia dos riscos
envolvidos.

Os projetistas estdo prontos para aplicar novos e avangados procedimentos de
avaliagio de seguranga, caso esses sejam claros, de forma a consumir o minimo de
tempo e esforgo e, principalmente se o seu uso acarretar numa economia nao
desprezivel de materiais e servigo. Pois, assim eles podem perceber que o seu trabalho
ndo esta limitado a aplicagio de equagdes e que o beneficio é visivel. Sendo essa uma
das mais importantes caracteristicas da metodologia proposta: simplicidade e
aplicabilidade.

Com o uso da metodologia proposta sera possivel estudar formas de reduzir o
custo de uma fundagdo sem comprometer a sua seguranga, ou seja, mantendo a sua

probabilidade de ruina num nivel aceitavel, pré-fixada a priori.

10.2. Sugestdes para pesquisas futuras

O tema abordado nesta dissertagdio é de suma importdncia e merece ser
desenvolvido mais profundamente através de pesquisas futuras. Neste sentido, algumas
sugestdes podem ser apresentadas:

o Para a realizacio de estudos que envolvam aspectos probabilisticos € de
fundamental importancia o conhecimento das variabilidades dos parametros de projeto.

Existe atualmente na bibliografia geotécnica uma grande quantidade de dados
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publicados. Entretanto, grande parte destes dados, estdo apresentados de forma
deterministica, e no caso de estudos que envolvam estatistica e probabilidades, €
necessario o conhecimento das variabilidades desses parametros. A determinagdo da
real variabilidade ¢ de fundamental importancia e precisa ser investigada de forma a
permitir o conhecimento das diversas formagdes geologicas-geotécnicas existentes no
pais. A partir deste conhecimento é possivel avaliar melhor a variabilidade no interior
de uma mesma obra e aferir os métodos de previsdo de capacidade de carga através de
resultados de provas de carga de forma que estes levem em conta o processo executivo.
Logo, a caracterizagio estatistica da variabilidade do solo e a variabilidade dos valores
médios de capacidade de carga resultantes, constituem um vasto campo de pesquisa,
pois o seu conhecimento ¢ de fundamental importancia na quantificagdo dos riscos e da

seguranga das estruturas geotécnicas.

o Outro ponto de fundamental importancia ¢ o uso de provas de carga dinamicas.
Atualmente, a proporgdo entre as provas de carga dindmicas e estaticas realizadas numa
obra tem crescido significantemente, sendo que em parte significativa delas ndo se
executam mais provas de carga estatica. Devido a maior facilidade executiva, rapidez e
custo significativamente menor, as provas de carga dinamica estdo sendo executadas em
freqiiéncias cada vez maiores, o que permite a realizagio de uma avaliagdo
probabilistica da seguranga em fundagdes, devido a grande quantidade de dados obtidos.
Assim, para aumentar o espago amostral de dados, ¢ de fundamental importancia que a
prova de carga dindmica seja aceita sem ressalvas pelo meio técnico. Com esse intuito,
sugere-se que, o desenvolvimento de pesquisas no sentido de “validar” o uso da prova
de carga dindmica e de ressaltar a sua aplicagdo e importancia no estudo da seguranga

de fundagdes, sera de grande utilidade a todos.

o Os controles de campo sdo ferramentas usadas na avaliagio da uniformidade do
estaqueamento em execugdo. Como comentado nesta dissertagdo, o uso dos
denominados controles de campo interferem na variabilidade do estaqueamento. Sendo
assim, uma sugestio de pesquisa pode ser a de avaliar como este tipo de controle altera
a seguranga de uma fundagdo e como este pode ser considerado ainda durante a
realizagio do projeto de forma a permitir o dimensionamento de fundagdes mais

econdmicas e seguras.
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o Sugere-se também, o uso dos conceitos da Teoria da Confiabilidade em estudos em
que envolvam os estados limites de utilizagdo, como por exemplo, as analises de
recalque. O uso dessa teoria pode permitir a estimativa da precisio dos recalques
calculados, assim como determinar a magnitude do recalque que tenha uma determinada

probabilidade de ser excedido.

Essas sdo algumas das inimeras sugestdes que poderiam ser apresentadas dentro
do enorme universo de possibilidades existentes. Espera-se que o desenvolvimento da
Teoria da Confiabilidade venha a se consolidar como ferramenta na garantia da
Seguranga de Fundagdes e que haja um crescente aumento do nimero de pesquisas

nesta area no pais.
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