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RESUMO

O presente projeto foi realizado no &mbito da unidade curricular dissertacdo/projeto/estagio (DIPRE) que
decorreu no 22 semestre do 22 ano de mestrado, para a satisfacdo parcial dos requisitos do grau de mestre
em Engenharia Civil no ramo de estruturas, concedido pelo Instituto Superior de Engenharia do Porto

(ISEP).

Neste trabalho é apresentada uma revisdo bibliografica na qual sdo analisados os ensaios de campo
utilizados, identificadas as principais anomalias associadas a fundagdes, descritos os métodos de
dimensionamento e os principios de cdlculo da capacidade resistente do macico terroso, assim como o

tipo de interagdo que ocorre entre a estrutura e o macico de fundacao.

E utilizado um programa de célculo automatico baseado no método dos elementos finitos (Robot
Structural Analysis) para modelar a estrutura, o comportamento do solo e obter os esforcos de

dimensionamento.

O dimensionamento de cada tipo de fundacao foi efetuado com base nos dados dos ensaios de campo
fornecidos (SPT, DPM), que permitiram a caraterizacdo geoldgica e geotécnica do terreno de fundacgao e

posterior obtengao dos parametros do solo através de correlagdes.

Os parametros de calculo e os critérios de dimensionamento aplicados baseiam-se essencialmente no
conjunto de Eurocddigos atualmente disponiveis, que estdo referenciados ao longo de todo este trabalho.

Pontualmente em alguns casos concretos, recorreu-se a outra literatura especializada.

No que respeita a analise de interagdo solo-estrutura é efetuado um estudo comparativo dos esforcos
atuantes em alguns elementos da estrutura, para as situaces de sapatas com apoios rigidos e com apoios

elasticos, simulando a diferente deformabilidade do solo.

No final do trabalho sdo realizadas analises de sensibilidade com objetivo de verificar a influéncia de
alguns parametros no comportamento das fundagdes, tais como, a variagdo da posicdo do nivel fredtico,

a variagdo do médulo de reacdo e a variacdo da espessura do ensoleiramento geral.

Palavras-chave: fundacdo superficial; fundacdo profunda; ensoleiramento geral; interacdo solo-estrutura;

capacidade resistente; anomalia.






ABSTRACT

This project was carried out as part of the curricular dissertation/project/internship module that took
place in the 2" semester of the 2" year of a Master’s degree, as part of the requirements for a Master’s
in Civil Engineering in the structures branch, taught by the Instituto Superior de Engenharia do Porto

(Polytechnic of Porto - School of Engineering).

A bibliographical review is included, which analyses the field tests used, identifies the main anomalies
linked to foundations, describes the design methods and the principles behind the soil strain resistance
capacity calculation, and the kind of interaction that occurs between the structure and the foundation

frame.

An automatic calculation program is used based on the finite element method (Robot Structural Analysis)

to model the structure and the behaviour of the soil and to obtain the design stresses.

Each type of foundation was designed based on the field tests provided, that allow the geological and
geotechnical description of the land accommodating the foundations and the subsequent obtaining of the

parameters of the soil through correlations.

The calculation parameters and the design criteria applied are essentially based on a set of Eurocodes
available, which are referenced throughout this work. Punctually in some concrete cases, resorted to

other specialized literature.

For the soil-structure analysis, a comparative study was carried out of the stresses acting on some
elements of the structure, for the foundation slabs with rigid and elastic supports, simulating the different

deformability of the soil.

To finish, sensitivity analyses are carried out to check the influence of certain parameters on the behaviour
of the foundations, such as the variation of the water level position, the variation of the reaction module

and the variation of the mat foundation thickness.

Keywords: surface foundation; depth foundation; mat foundation; soil-structure interaction; resistance

capacity; anomaly.
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Letras maiusculas latinas

A Area da seccdo transversal

A Area efetiva da base (4’ = B’ x L")

Ap Area da base de uma estaca

A, Area da secgdo transversal de betdo

Acont Area definida pelo perimetro de controlo

Aer Area efetiva de fundacio superficial

Agq Valor de calculo de uma agdo sismica

Agk Valor carateristico de uma agao sismica

A Area da secg¢do de uma armadura para betdo armado

Ag Area lateral da estaca

A Area da superficie lateral de uma estaca no estrato i

Ag Area da armadura de tragdo

Ag min Area da secgdo minima de armaduras

Asw Area da secgdo das armaduras de esforgo transverso

B Largura de area carregada ou de fundagdo

B Massa do batente e guia no ensaio com penetrémetro dindmico

B’ Largura efetiva de fundacgado superficial

Cq Valor nominal ou uma fungdo dos valores de calculo de certas propriedades dos
materiais

Cp Coeficiente corretivo do resultado do ensaio SPT para ter em conta o diametro do

furo de sondagem
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Coeficiente corretivo do resultado do ensaio SPT para ter em conta a energia

Coeficiente corretivo do resultado do ensaio SPT para ter em conta a tensao efetiva

vertical

Coeficiente corretivo do resultado do ensaio SPT para ter em conta o comprimento

do trem de varas

Diametro

Profundidade da base de fundac¢do superficial

Efeito de uma agao

Energia transmitida ao trem de varas em cada pancada no ensaio SPT
Valor de calculo do efeito de acdes

Energia potencial do martelo do ensaio SPT antes da queda

Ratio de energia do ensaio SPT

Valor de calculo do médulo de elasticidade do aco de uma armadura para betado

armado

Energia cinética do martelo por unidade de drea da base do cone
Valor do cdlculo do mddulo de deformabilidade do solo

Rigidez a flexdo

Valor de calculo da componente vertical da agdo correspondente ao ELU, incluindo o

peso proprio da estaca e determinado de acordo com ECO
Valor de calculo de uma agdo

Valor carateristico de uma agao

Valor representativo de uma acao

Valor de calculo da componente vertical da acdo de tragdo, numa estaca ou num

grupo de estacas

Valor de calculo da carga transversal numa estaca ou num grupo de estacas
Acdo permanente

Moddulo de distorgdo

Modulo de distorc¢do elastico (para muito pequenas deformacdes)
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Valor de calculo de uma a¢do permanente

Valor carateristico de uma acdo permanente

Valor carateristico de uma agdo permanente j

Médulo de distor¢do eldstico maximo (para muito pequenas deformacées)
Valor carateristico de uma acdo permanente

Altura de queda do pildo no ensaio com penetrometro dinamico

Carga horizontal, ou componente da acdo total segundo a direcao da base de uma

fundacao

Profundidade do firme sob uma fundacao superficial

Valor de calculo da componente horizontal da acdo
Momento de inércia da seccdo de betdo

indice de compacidade

Coeficiente relativo a profundidade de instalacdo da sapata

Coeficiente que depende da forma da sapata e do ponto onde se pretende avaliar o

assentamento

indice de rigidez do solo

indice de rigidez reduzido do solo

Comprimento

Comprimento de penetragao no ensaio com penetrometro dindamico
Dimensao longitudinal de area carregada ou de fundagdo
Comprimento efetivo de fundagao superficial
Comprimento critico

Massa do martelo

Momento fletor

Valor de calculo do momento fletor atuante
Componente normal da forga aplicada a uma sec¢do

Numero de pancadas para cravar 30cm o amostrador na 22 fase do ensaio SPT
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Numero de pancadas para cravar um certo comprimento L no ensaio com

penetrdmetro dinamico

Numero médio de pancadas para cravar 30cm o amostrador na 22 fase do ensaio SPT
Valor de calculo do esfor¢o normal atuante (tragdao ou compressao)

Resultado do ensaio SPT corrigido para Ex = 60%

Valor de Ng( corrigido para Eg=60% e para uma tensao efetiva vertical de 1 atmosfera

Fatores de capacidade resistente ao carregamento vertical de uma fundacgao

superficial
Perimetro da estaca
Peso préprio da sapata

Forca que intervém no célculo da capacidade resistente ao carregamento vertical de

uma fundacao superficial

Acdo varidvel

Forca aplicada a face vertical de elemento de volume

Sobrecarga concentrada a superficie do terreno

Carga vertical aplicada a uma fundagao

Carga maxima normal a base da fundacao incluindo o peso préprio da sapata
Valor de calculo de uma agdo variavel

Capacidade resistente ao carregamento vertical de uma fundacdo/Carga de rotura

tedrica

Valor carateristico de uma ac¢do variavel isolada
Valor carateristico da acdo varidvel base

Valor carateristico das outras aces variaveis
Resisténcia

Capacidade resistente na ponta de uma estaca no estado limite ultimo, calculada por

meio de resultados de ensaios do terreno
Valor de calculo da capacidade resistente na ponta de uma estaca

Valor carateristico da capacidade resistente na ponta de uma estaca
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Capacidade resistente do terreno no contacto com uma estaca a compressdo, no

estado limite ultimo
Valor calculado de R,

Valor de calculo da resisténcia limite da estaca relativamente as acdes verticais,

incluindo a pressao do terreno sobrejacente ao nivel da base da fundacao

Valor carateristico de R,

Valor medido de R, num ou vdrios ensaios de estacas

Valor de calculo da resisténcia

Valor de calculo da capacidade resistente em relacdo a uma acado

Valor de calculo da resisténcia ao deslizamento entre a base de fundacdo e o terreno
Resisténcia dindmica aparente

Valor de calculo da resisténcia passiva do terreno na zona lateral da fundacao

Valor carateristico da resisténcia

Valor de calculo da capacidade resistente lateral de uma estaca

Capacidade resistente lateral ultima, calculada utilizando parametros do terreno

obtidos de resultados de ensaios
Valor carateristico da capacidade resistente lateral de uma estaca
Capacidade resistente ultima a tracdo de uma estaca isolada

Valor de calculo da resisténcia limite da estaca relativamente as a¢Ges verticais de

tracdo, de uma estaca ou num grupo de estacas

Valor carateristico da capacidade resistente a tracdo de uma estaca ou de um grupo

de estacas

Capacidade resistente a tragdo de uma estaca isolada medida num ou em varios

ensaios de carga
Capacidade resistente de uma estaca em relagao a cargas transversais

Valor de calculo da resisténcia limite em relagdo a cargas transversais de uma estaca

ou de um grupo de estacas

Area da base do cone de penetrémetro dindmico
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vV Carga vertical, ou componente da ag¢do total segundo a dire¢do normal a base de uma
fundacao

V4 Valor de calculo de V

vy Valor de calculo da agdo vertical efetiva ou da parcela efetiva da componente da a¢do

total segundo a direcao normal a base de uma fundacao

Vo Acdo transversal
Via Valor de calculo do esforgo transverso atuante
Vi Valor de calculo da carga normal a base da fundacgdo para a combinagdo quase

permanente, incluindo o peso prdéprio da sapata

VRa.c Valor de calculo do esforgo transverso resistente do elemento sem armadura de

esforgo transverso

Vras Valor de calculo do esforco transverso equilibrado pela armadura de esforco

transverso na tensao de cedéncia

VRdmax Valor de calculo do esforgo transverso resistente maximo do elemento, limitado pelo

esmagamento das escoras comprimidas

X Propriedade de um material
X4 Valor de célculo de uma propriedade de um material
X Valor carateristico de uma propriedade de um material

Letras minusculas latinas

a Propriedade geométrica

ag Valor de célculo de grandezas geométricas

a Valor carateristico de uma grandeza geométrica

Anom Valor nominal de uma grandeza geométrica

b Largura total de uma secgdo transversal, ou largura real do banzo de umavigaem T
b Diametro da estaca

b’ Largura efetiva de uma fundagao

bes Largura efetiva

XXXViii



SIMBOLOGIA

b, bg, by Fatores corretivos das trés parcelas da capacidade resistente de uma fundacéo

superficial para ter em conta a inclinacdo da base da fundacdo em relacdo a direcao

horizontal
b Largura média da zona tracionada
c Coesdo em tensdes totais
c’ Coesdo em tensdes efetivas
Cnom Recobrimento nominal
Cmin Recobrimento minimo
d Altura util de uma secgao transversal
dg Dimensdao nominal maxima do agregado
de,dg, dy Fatores corretivos das trés parcelas da capacidade resistente de uma fundacdo

superficial para ter em conta a profundidade da sapata

djivre Distancia livre

e Distancia entre estacas medida ao eixo

e Excentricidade da carga normal na base de uma fundacgao

f Coeficiente de assentamento

fea Valor de calculo da tensdo de rotura do betdo a compressao

fex Valor carateristico da tensdo de rotura do betdo a compressao aos 28 dias de idade
fem Valor médio da tensdo de rotura do betdo a compressao

fetk Valor carateristico da tensdo de rotura do betdo a tragdo simples

fetm Valor médio da tensdo de rotura do betdo a tragdo simples

ferfar fy Fatores corretivos das trés parcelas da capacidade resistente de uma fundag¢do

superficial para ter em conta a proximidade do firme

fyk Valor carateristico da tensdo de cedéncia a tracdo do aco das armaduras para betdo
armado

fya Valor de calculo da tensdo de cedéncia a tracdo do aco das armaduras para betdo
armado

fywa Valor de calculo da tensdo de cedéncia do ago das armaduras de esforco transverso
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g

Y9er 9q: Gy

Pa

x|

Aceleragdo da gravidade

Fatores corretivos das trés parcelas da capacidade resistente de uma fundacao

superficial para ter em conta a inclinacdo da superficie do terreno
Altura

Altura total de uma secgdo transversal

Raio de giracdo

Fatores corretivos das trés parcelas da capacidade resistente de uma fundagao

superficial para ter em conta a inclina¢cdo da carga aplicada em relagdo a vertical
Coeficiente de conversao

Coeficiente de impulso

Coeficiente de impulso em repouso

Coeficiente de impulso ativo

Moddulo de reacao

Coeficiente de mola para deslocamentos verticais

Coeficiente de mola para deslocamentos horizontais

Coeficiente de mola para as rotagdes

Comprimento de amarragdo

Comprimento de amarragdo minimo

Comprimento de amarracgdo de referéncia

Comprimento

Massa

Expoente nas expressdes de i, e de i),

Expoente nas expressdes de i, e de i)

Expoente nas expressdes de i, e de i),

Numero de, por exemplo, estacas ou perfis de ensaio

Pressdo de contacto distribuida linearmente na base da fundacdo

Pressdo atmosférica
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Sobrecarga distribuida a superficie do terreno

Pressao critica

Valor carateristico da capacidade resistente na ponta, por unidade de area
Valor carateristico da capacidade resistente lateral, por unidade de area, no estrato i
Resisténcia de ponta do ensaio

Resisténcia lateral por unidade de drea

Resisténcia a compressao uniaxial

Capacidade resistente (tensdo) ao carregamento vertical de uma fundacéo
Raio

Assentamento

Espagamento dos estribos

Assentamento admissivel

Assentamento por consolidagdo

Fatores corretivos das trés parcelas da capacidade resistente de uma fundacdo

superficial para ter em conta a forma da fundacdo
Assentamento por fluéncia (assentamento secundario)
Assentamento diferencial

Assentamento imediato

Espagcamento maximo

Espagcamento minimo

Espacamento dos estribos medido na direcdo radial
Espacamento dos estribos medido na direcao tangencial
Assentamento total

Valor do perimetro do pilar

Perimetro do primeiro perimetro de controlo

Valor de calculo da tensdo de pungoamento resultante das a¢des exteriores
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YRd.c Valor de calculo da tensdo resistente ao pungoamento de uma sapata sem armadura

de pungcoamento

YRdmax Valor de calculo da maxima tensdo resistente ao pungoamento

Letras minusculas gregas

a Angulo que define a inclinacdo de superficie de deslizamento em relacdo & horizontal
a Distorcao angular

a Fator que relaciona E com q,

a Fator adimensional

a Coeficiente de adesdo

a Angulo formado entre a armadura de puncoamento e a armadura principal
Qe Coeficiente que tem em conta o estado de tensdo no banzo comprimido

B Angulo; relagdo; coeficiente

B Fator adimensional

B Coeficiente que tem em aten¢dao uma eventual excentricidade de aplicagdo da carga
) Angulo de atrito da interface solo-paramento estrutural

O Valor de calculo do angulo de atrito entre o solo e a fundagao

14 Coeficiente parcial

y Peso volumico

y' Peso volumico submerso

Ya Eficiente parcial relativo as sec¢Oes de acidente, A

Yb Coeficiente parcial para a capacidade resistente na ponta de uma estaca

Ve Coeficiente parcial relativo ao betdo

Ve Coeficiente parcial para a coesdo em tensdes efetivas

YE Coeficiente parcial para o efeito de uma acdo

Yr Coeficiente parcial para a¢des, que tem em conta a possibilidade de desvios

desfavoraveis dos valores das acdes em relagdo aos valores representativos
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Coeficiente parcial para uma acao
Coeficiente parcial para uma acao permanente, G
Coeficiente parcial para uma agdo permanente j

Coeficiente parcial relativo a propriedades dos materiais, considerando apenas as

incertezas na propriedade do material
Coeficiente parcial para um parametro do solo no estrato i

Coeficiente parcial relativo as propriedades dos materiais, tendo em conta as
incertezas na propriedade do material, nas imperfeicdes geométricas e no modelo de

calculo utilizado

Coeficiente parcial para uma agao variavel, Q

Coeficiente parcial de seguranca para uma agao variavel i
Coeficiente parcial para uma capacidade resistente

Coeficiente parcial para a incerteza num modelo de determinagdo da capacidade

resistente
Coeficiente de seguranca parcial para a capacidade resistente ao deslizamento

Coeficiente de seguranca parcial para a capacidade resistente do terreno ao

carregamento

Coeficiente parcial relativo ao ago das armaduras para betdo armado ou de pré-

esforgo

Coeficiente parcial para a capacidade resistente lateral de uma estaca
Coeficiente parcial para as incertezas na modelagdo dos efeitos das a¢des
Coeficiente parcial para a capacidade resistente a tracdo de uma estaca
Coeficiente parcial para a capacidade resistente total de uma estaca

Peso volumico da dgua

Coeficiente parcial para o angulo de atrito interno (tan ¢')

Variacdo do valor nominal de grandezas geométricas feita para fins especificos de

projeto

Espessura da camada de solo
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Angulo

Momento reduzido

Coeficiente de esbelteza

Coeficiente de Poisson

Esforco axial reduzido

Coeficiente de reducdo da resisténcia do betdo fendilhado por esforgo transverso

Coeficientes de correlagdo, dependente do nimero de estacas ensaiadas ou do

numero de perfis de ensaios

Coeficientes de correlagdo para determinar a capacidade resistente de uma estaca a
partir de resultados de estudos de caraterizacdo geotécnica que ndo sejam ensaios

de carga de estacas

Massa volimica

Taxa geométrica de armaduras

Taxa de armaduras longitudinais em zona comprimida

Taxa de armadura longitudinal

Taxa de armadura de esforgo transverso

Tensdo admissivel

Tens3ao de compressao no betdo

Tensdo vertical efetiva ao nivel da base da estaca

Tensdo efetiva vertical de repouso

Tensdo de referéncia

Tensdo tangencial ou de corte

Diametro

Angulo de atrito interno (ou de resisténcia ao corte) em tensdes totais
Angulo de atrito interno (ou de resisténcia ao corte) em tensdes efetivas
Angulo de atrito interno (ou de resisténcia ao corte) no estado critico

Angulo de célculo de ¢,
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Valor de calculo do angulo de atrito interno em tensdes efetivas no estado critico

Valor de calculo de ¢’
Angulo da forga igual e oposta ao impulso ativo com a vertical

Angulo com a horizontal do plano que limita o bloco ativo na rotura por falta da

capacidade resistente ao carregamento vertical de fundagao superficial
Coeficiente de conversao do valor carateristico no valor representativo de uma acao

Angulo com a horizontal do plano que limita o bloco passivo na rotura por falta da

capacidade resistente ao carregamento vertical de fundacgao superficial
Coeficiente para a determinacao do valor de combinacdo de uma acdo variavel
Coeficiente para a determinacao do valor frequente de uma acdo variavel
Coeficiente para a determinacao do valor quase-permanente de uma acao variavel
Angulo referente a superficie de corte

Rigidez relativa

Taxa mecanica de armaduras
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CAPITULO 1

INTRODUCAO

1.1 ENQUADRAMENTO

As fundagdes sdo um conjunto de elementos estruturais essenciais em qualquer projeto de Engenharia
Civil, com objetivo de transferir com seguranca ao exterior as cargas procedentes da construcdo e garantir

a estabilidade global do conjunto.

As fundacdes existentes podem ser usualmente divididas em trés tipos: superficiais ou diretas, semi-
profundas ou semi-diretas, e profundas ou indiretas. A adoc¢do de uma solucdo de fundacao deve basear-
se na analise de variados fatores relacionados com as carateristicas do macico de fundacdo, das
carateristicas da prdopria estrutura a construir, da sua localizacdo, dos prazos de execucdo e do orcamento

disponivel.

Na pratica corrente, o dimensionamento de fundag¢des é efetuado considerando fundagdes superficiais,
sapatas isoladas ou continuas, sendo menos comum a execugdo de ensoleiramento geral. Quando este
tipo de fundacdo ndo se adequa ao projeto a desenvolver recorre-se as fundac¢des profundas, sendo que

em Portugal utiliza-se essencialmente as estacas.

Antes de se avancar para o dimensionamento e execugao das fundacgdes de qualquer tipo de construcao,
definitiva ou temporaria, é essencial recolher toda a informagdo necessaria que permita conhecer as
carateristicas das formacGes onde a respetiva fundacdo sera fundada e se possivel o comportamento de
outras construgdes existentes na vizinhanga. Assim, deve ser efetuado um reconhecimento geotécnico
gue permita assegurar que a informac¢do necessdria é obtida para um dimensionamento adequado e uma

definicdo ajustada do método construtivo, em termos técnicos e econdmicos.

As fundacgdes superficiais ou diretas caraterizam-se por transmitirem integralmente as a¢es oriundas da

estrutura para o terreno préximo da superficie e exclusivamente através da base desses elementos.

As fundagGes profundas sdo elementos que tém a fun¢do de transmitir as ages resultantes da estrutura

para camadas situadas a diferentes profundidades, através da sua ponta e/ou atrito lateral.
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As fundacgGes devem ser projetadas de forma a que as constru¢bes cumpram requisitos técnicos
relacionados com estabilidade, funcionalidade e durabilidade. Devem ser capazes de suportar todas as
acoes a que estardo sujeitas sem rotura ou colapso estrutural, dentro de limites de deformacao estrutural
e dos movimentos da fundagao definidos no EC7 e ainda desempenhar de forma adequada as func¢Ges

requeridas durante a vida util prevista, com adequados custos de manutencgao.

1.2 OBIJETIVOS

O presente trabalho tem como principais objetivos:

= o dimensionamento geotécnico e estrutural das fundag¢des de um edificio de pequeno porte,
utilizando trés tipos de fundacgdes distintas, a saber, fundacdao materializada por sapatas isoladas

ligadas por vigas de equilibrio, ensoleiramento geral e fundagdo por estacas;

= descrever, analisar e comparar algumas metodologias de carater tedrico de avaliacdo da

capacidade resistente ao carregamento vertical de um solo para fundacgdes superficiais;

= descrever, analisar e comparar alguns métodos tedricos e semi-empiricos de previsdo da
capacidade resistente de estacas sujeitas a acGes axiais de compressao, considerando apenas a

resisténcia de ponta;

= estudar a influéncia da considera¢do da deformabilidade do terreno de fundacdo nos esforcos
obtidos para dimensionamento da estrutura de uma dada construgdo, simulando apoios elasticos

e comparando com a solucdo de apoios rigidos;

= avaliar a influéncia de alguns parametros no comportamento das fundagbes superficiais e
profundas, tal como, a variacdo da posi¢do do nivel freatico, a variagdo do modulo de reagao, a

variacdo da espessura do ensoleiramento geral.

1.3 DEeScRICAO DO CONTEUDO E SEQUENCIA DO RELATORIO

Os capitulos foram produzidos e organizados com uma sequéncia légica de forma a permitir o melhor

entendimento dos assuntos abordados.

A dissertacdo estd dividida em catorze capitulos sendo que os primeiros onze capitulos fazem uma
abordagem tedrica dos diversos temas e sdo o suporte para as decisbes tomadas na fase de

dimensionamento, interpretacao de resultados e apreciacdes conclusivas.

No capitulo | sdo apresentadas algumas consideracdes sobre o tema, sdo identificados os objetivos e

descritos os conteudos e indicada a sequéncia do relatério.
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Tendo em atencdo a natureza deste trabalho, procurou-se no capitulo Il referir a informacgéo essencial
para cada ensaio de campo aplicado no caso de estudo, nomeadamente, a ideia geral do equipamento e
a suainteragao com o terreno a caraterizar, as grandezas medidas no ensaio, a forma como essas mesmas

grandezas sdo interpretadas e a partir delas se pode obter os parametros do solo.

No capitulo Il é efetuada uma introducdo tedrica na qual sdo apresentados os diversos tipos de fundagdes
superficiais e profundas existentes, onde se podera encontrar informac¢des de carater geral, como por
exemplo as formas geométricas mais comuns, a identificacdo e descricdo dos principais processos
construtivos, campos de aplicacdo, dando maior relevo aos elementos de fundagdo aplicados neste

trabalho.

Os principais problemas, anomalias e precaucdes associados a fundacdes superficiais e profundas sao
identificados e analisados no capitulo IV. Este capitulo foi elaborado essencialmente com base nos

trabalhos desenvolvidos por Milititsky (2015) e Logeais (1971).

No capitulo V relativo as bases do dimensionamento geotécnico sdo apresentados a filosofia e os
conceitos do EC7 aplicados no dimensionamento de fundacées superficiais e profundas. Sao identificados

e descritos os estados limites Ultimos e os estados limites de utilizagao.

O capitulo VI é dedicado aos aspetos relacionados com o dimensionamento de obras geotécnicas
definidos no EC7, sdo descritas e analisadas as metodologias usadas no projeto para o cumprimento dos

requisitos técnicos, que sdo, a estabilidade, a funcionalidade e a durabilidade.

O capitulo VIl apresenta algumas das metodologias de carater tedrico desenvolvidas durante o século XX,
que permitem avaliar a capacidade resistente ao carregamento vertical de um solo, para fundagdes
superficiais. Sdo ainda apresentados alguns métodos tedricos e semi-empiricos que permitem estimar a

capacidade resistente de estacas sujeitas a agOes axiais de compressao.

Os aspetos tedricos de dimensionamento de fundagbes superficiais sdao descritos no capitulo VIII. O
dimensionamento geotécnico contempla a verificagdo da segurancga das sapatas relativamente ao ELU de
rotura por insuficiente capacidade resistente do macico de fundagdo e ao deslizamento de uma fundagao
com base horizontal, a verificacdo da seguranga relativamente ao estado limite de utilizagdo. O
dimensionamento das armaduras é condicionado pelo estado ELU de rotura por flex3o. E verificada a
seguranca das sapatas relativamente ao ELU de rotura por pungoamento e para o ELU de rotura por

esforgo transverso.

No capitulo IX sdo apresentados os aspetos tedricos do dimensionamento geotécnico e estrutural do
ensoleiramento geral. O dimensionamento estrutural é efetuado para o ELU de rotura por flexdo e

executada a verificacdo da seguranca relativamente ao ELU de rotura por pungoamento.
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No capitulo X sdo apresentados os aspetos tedricos do dimensionamento das fundagGes por estacas,
admitindo-se que as estacas serdao moldadas “in situ”, terdo capacidade resistente lateral e de ponta e a

sua implantacdo serd efetuada de forma a que estas absorvam maioritariamente esforgos axiais.

O dimensionamento geotécnico contempla a quantificagdo do nimero de estacas necessarias, a definicdo
da geometria da secgdo e o respetivo comprimento de modo a verificar o estado limite Ultimo de rotura
por insuficiente capacidade resistente da fundacgao, relativamente a compressdo ou tracdo das estacas,
com base num método semi-empirico. E efetuada uma verificagdo adicional da seguranca relativa a
capacidade resistente do betdo. O dimensionamento da armadura a instalar nos macicos de

encabegamento é condicionado pelo estado limite Ultimo de rotura por flexdo.

No capitulo Xl sdo apresentados os conceitos tedricos e modelos de andlise da interacdo solo-estrutura,
considerando a rigidez real do elemento estrutural de fundacao no célculo dos deslocamentos e esforgos
internos. Efetua-se ainda uma descricdo dos passos necessarios para a aplicacdo da interacdo solo-
estrutura a um caso genérico de fundagdes superficiais. Pretende-se mostrar que existem diferencas
significativas ao nivel dos esforcos atuantes na estrutura, entre o dimensionamento efetuado

considerando fundacdes rigidas e fundaces elasticas, aplicando a interacdo solo-estrutura.

No capitulo XlI efetua-se a descricdo geral do edificio que constitui o caso de estudo deste trabalho. E
efetuado um enquadramento, identificada a sua localizacdo e a sua descricdo quer do ponto de vista
arquitetdnico, quer no que se refere a organizacado dos seus elementos estruturais e ndo estruturais. Sdo
apresentadas as carateristicas dos materiais usados nos elementos estruturais e identificadas as a¢Oes

que o edificio estara sujeito nomeadamente, as agdes permanentes e as sobrecargas.

O capitulo XIII é destinado a apresentacdo e andlise dos resultados obtidos no dimensionamento dos trés

tipos de fundacao.

Finalmente, o capitulo XIV é destinado a apreciagdes conclusivas e sugestdes e propostas para trabalhos

futuros.

S3o apresentados em anexo os ensaios de campo realizados, os calculos descriminados e as pegas
desenhadas que se entendem como necessdrias para a perfeita caraterizagdo das fundagdes superficiais

e profundas do edificio em estudo, nomeadamente as plantas e pormenores construtivos.
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METODOLOGIAS DE CARATERIZACAO GEOTECNICA

2.1 ASPETOS GERAIS

Para “fundar” uma obra de engenharia civil de qualquer natureza, é indispensavel conhecer as
carateristicas das formagdes onde a respetiva fundagdo sera implantada, havendo a necessidade de
verificar se as referidas formacdes tém uma capacidade de suporte compativel com as cargas que |lhe
serdo transmitidas pela obra. Essa verificacdo devera ser realizada através da determinacdo de varios

parametros de natureza geotécnica, durante a fase de reconhecimento geotécnico.

O reconhecimento geotécnico deverd assegurar que a informacdo necessaria é obtida para um
dimensionamento adequado e uma definicdo correta do método construtivo, em termos técnicos e

econdmicos, tanto para obras definitivas como para obras tempordrias.

O reconhecimento geotécnico deve ser executado através da combina¢do de métodos consagrados e

realizados segundo normas reconhecidas.

E essencial ter sempre presente a importancia de efetuar uma adequada carateriza¢do do subsolo e a
determinacdo das suas carateristicas geoldgicas, geotécnicas, geomorfoldgicas, estabelecendo de forma
criteriosa a abrangéncia do programa de prospecao, verificando a aplicabilidade de cada método e os

parametros de projeto necessarios e passiveis de obtencao.

Como veremos mais adiante as falhas relacionadas com a investigacdo das carateristicas do subsolo, é
uma das causas mais frequentes para o aparecimento de problemas em fundagdes. Normalmente o
reconhecimento geotécnico adequado e o controle de execu¢do sdo mais importantes para satisfazer os
requisitos fundamentais de um projeto do que os coeficientes parciais de seguranga e a precisdo dos

modelos de célculo utilizados.

A abrangéncia de uma campanha de prospegao depende da combinagao de variados fatores relacionados
com as carateristicas do meio fisico, da complexidade da obra e dos riscos envolvidos, que irdo determinar
a estratégia a adotar na prossecugao do projeto. O EC7 recomenda que se proceda a uma classificacdao
preliminar da estrutura, dividida em trés categorias, antes de se iniciar a campanha de prospecdo, para

gue sejam estabelecidos os requisitos minimos de projeto geotécnico.
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A concec¢do e o dimensionamento de estruturas que estejam condicionadas pelo terreno onde sao

implantadas, requer previamente:

a identificacdo e caraterizacdo dos aspetos geoldgicos e geotécnicos, da sequéncia das camadas
gue constituem o terreno até a profundidade necessaria, que depende do tipo de estrutura e do

macico de implantacao;
a identificacdo e caraterizacdo do nivel fredtico no terreno;

a caraterizagdo mecanica, fisica e hidraulica dos solos que constituem as camadas do terreno, que

condicionem de alguma forma a estrutura a edificar.

A avaliagdo das carateristicas mecanicas, fisicas e hidraulicas dos solos que compdem as camadas do

terreno de fundacgdo, passa na generalidade dos casos pelo reconhecimento geotécnico.

A fase de reconhecimento geotécnico é precedida de uma fase preliminar com objetivo de:

recolher e selecionar toda a informacdo de natureza topografica, geoldgica e geotécnica existente

sobre o local;

analisar os projetos e as informacdes respeitantes a obras realizadas na drea e/ou em condicdes

equivalentes;

verificar no local eventuais indicios que possam contribuir para uma melhor avaliacdo do
comportamento geomecanico das formacbes ocorrentes, tais como, taludes, acidentes

geoldgicos, niveis de aquiferos em pocos ou furos;

recolher amostras de terrenos em afloramento para andlise e ensaios laboratoriais.

Ap0s a classificagdo preliminar da estrutura e de uma analise cuidada de toda a informacao recolhida na

fase preliminar, estardao reunidas as condi¢cGes para estabelecer os moldes do reconhecimento geotécnico

do local.

O reconhecimento geotécnico é normalmente executado em duas fases: i) prospe¢do geotécnica; ii)

caraterizagdo geotécnica.

O reconhecimento geotécnico deve ser planeado de forma flexivel e ajustado no seu decurso sempre que

seja necessario, com o objetivo de obter os perfis do terreno que contenham a informacgao geolégica-

geotécnica relevante, de obter amostras remexidas ou inalteradas de forma a caraterizar diretamente ou

através de ensaios em laboratdrio os diversos estratos analisados do terreno, o recolher de informacgao

sobre os terrenos com circulagdo de agua e os respetivos niveis freaticos.

A prospecao geotécnica no caso geral envolve a prospecdo geofisica e a prospecdo mecanica.
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A prospecdo geofisica é aplicada tradicionalmente em obras de grande dimens3o e/ou extensdo,

precedendo normalmente a prospecao mecanica.

A prospecgdo geofisica inclui os métodos sismicos, que provocam no terreno ondas elasticas (método
sismico de refragdo, ensaio sismico entre furos e o método das ondas de superficie), e os métodos
eletromagnéticos, que causam no terreno corrente elétrica ou ondas eletromagnéticas (método da

resistividade elétrica e o georradar). A aplicacdo deste tipo de prospecdo é efetuada (Fernandes, 2011):
® na avaliacdo da profundidade do firme sob uma camada aluvionar branda;
® naavaliacdo da espessura de alteragdo de um macico rochoso;

= no estudo e localizagdo de manchas de empréstimo ou de pedreiras para barragens, quer de

aterro quer de betdo;
= aidentificacdo de cavidades no subsolo quando se pretende construir sobre formacdes cdrsicas;

= 3 identificacdo de falhas e outros acidentes tectdnicos junto de estruturas cuja seguranca exija

especiais requisitos, como grandes barragens ou centrais nucleares.

De entre os métodos geofisicos que tém assumido uma relevancia crescente destacam-se dois ensaios de
campo, o ensaio sismico entre furos de sondagem e o ensaio sismico entre a superficie e pontos do macico

em profundidade.

Em edificios, pontes ou outras estruturas mais concentradas a prospec¢do geotécnica usualmente limita-
se a prospecdo mecanica. A prospe¢do mecadnica em macicos terrosos inclui: i) os pocos, as valas ou

trincheiras; ii) as sondagens de penetracdo; iii) as sondagens de furacdo.

Os pocos e valas ou trincheiras (figura 2.1) sdo meios de prospecdo que apresentam inimeras vantagens,

tais como (Fernandes, 2011):
= apossibilidade de inspecdo visual do terreno atravessado;
= afacilidade em colher amostras remexidas em quantidade aprecidvel, em qualquer tipo de solo;

= acriacdo de condigbes ideais para a colheita de amostras indeformadas, em particular blocos de

grande dimensao, posteriormente talhados em laboratdrio para a preparagao dos provetes;

= o estudo de escorregamentos de taludes naturais, por permitirem a observagao da superficie de

escorregamento; (Folque, 1987)

® a localizacdo do firme sob uma camada branda de cobertura, que se sabe a priori ser pouco

espessa, por vezes ainda na fase de reconhecimento de superficie. (Folque, 1987)
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A dificuldade destas operacbes serem efetuadas abaixo do nivel fredtico em terrenos brandos, a

obrigatoriedade de utilizagdo de estruturas de suporte (escoramento) nos pocos ou valas a partir de

profundidades bastante reduzidas sdo algumas das desvantagens deste tipo de prospecao.

Figura 2.1 - Colheita de amostras indeformadas em blocos num poco (fotografia de Anténio Viana da

Fonseca). (Fernandes, 2011)

As sondagens de penetragdo atravessam o terreno em estudo sem extragdo do solo, ndo permitindo a

recolha de amostras, quer remexidas quer indeformadas, para exame. Este tipo de sondagens permite

determinar a maior ou menor resisténcia do terreno a penetragdo.
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Figura 2.2 - Sondagem a percussdo: a) esquema geral; b) trépanos; c) limpadeira. (Fernandes, 2011)
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As sondagens de furacdo podem ser realizadas a percussdo (figura 2.2) ou a rotacgdo (figura 2.3). As
sondagens de furagdo a percussdo sdo realizadas em todos os tipos de solo e em rochas brandas. A
operacdo de furacdo estd desligada da de amostragem e é descontinua, realiza-se em pontos discretos,

em profundidade, do terreno atravessado.

As principais vantagens associadas as sondagens a percussao sao a sua simplicidade e a adaptabilidade as
situagGes correntes, enquanto a maior necessidade de meios humanos e o tempo necessario para a sua

execugdo sdo as suas maiores desvantagens.

Tradicionalmente as sondagens a rotacdo eram apenas utilizadas em terrenos mais resistentes,
envolvendo solos mais duros e macigcos rochosos, onde a sondagem a percussao tem rendimentos muito
reduzidos. Hoje em dia com a evolugdo da tecnologia, estes tipos de sondagens tornaram-se

relativamente correntes também em solos brandos.

Figura 2.3 - Sondagem a rotacdo (fotografia de Nuno Cruz): a) vista geral; b) equipamento em laboragéo;
c) coroa de carboneto de tungsténio; d) coroa diamantada incrustada; e) coroa diamantada impregnada.

(Fernandes, 2011)



CAPITULO 2

Os ensaios de campo mais relevantes e frequentemente utilizados na prospecdo geotécnica, no contexto

nacional e internacional, sdo os seguintes:
= ensaio SPT (Standard Penetration Test);
=  ensaio com o cone-penetrometro holandés (Cone-penetration test, CPT/CPTU);
= ensaio de corte rotativo in situ (Field vane test);
= ensaio com dilatdmetro Marchetti (Flat dilatometer test, DMT);
= ensaio com o pressiometro de Ménard (Pressuremeter test, PMT);
= ensaio de carga em placa (Plate load test, PLT);
= ensaio com penetrémetro dindmico (Dinamic probing test, DP);
= ensaio sismico entre furos de sondagem (Cross hole seismic test, CHT);

= ensaio sismico entre a superficie e pontos do macico em profundidade (Down hole seismic test,

DHT, e seismic cone penetration test, SCPT);
= ensaio com o pressiometro autoperfurador de Cambridge (Selfboring pressuremeter test, SBPT);
= ensaio de bombagem em pocos para caraterizacdo da permeabilidade;
= ensaio em furos de sondagem para caraterizacdo da permeabilidade.

O tipo de ensaio usado depende essencialmente da localizagao geografica e do tipo de solo predominante.
Em Portugal o SPT domina a pratica corrente, o CPT vem crescendo como meio mais gradual para tornar
a andlise menos dependente dos processos, operadores e equipamentos e aplicam-se o0s ensaios

pressiométricos na investiga¢cdo de macicos mais rigidos.

Os parametros tipicos que se podem obter diretamente ou indiretamente a partir dos ensaios de campos

sdo: i) resisténcia; ii) rigidez; iii) permeabilidade; iv) compacidade relativa; v) tensdo horizontal.

A especificacdo do LNEC E 217-1968 apresenta algumas recomendacdes relativas ao numero, disposicées
e profundidade das operag¢bes de prospecao do subsolo, que servirdo de base para a elaboragdo do

projeto geotécnico.

Esta especificacdao define que a prospecao geotécnica devera abarcar todo o terreno suscetivel de ser
afetado pelas operagdes de construcdo e pelo menos as formagdes cujo comportamento seja relevante
para o projeto, e abaixo das quais o terreno ndo tem influéncia aprecidvel no comportamento da
estrutura, parte da estrutura, ou nas estruturas afetadas pelo empreendimento em projeto. Ou seja, o
numero e a profundidade das sondagens deve ser suficiente para fornecer um quadro claro da

variabilidade em planta e em profundidade da lito-estratigrafia.
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A definicdo em planta da distancia entre pontos de prospecdo e de ensaio e da profundidade a atingir,
deve ser efetuada em funcdo da dimensdo, da forma e da natureza da estrutura a fundar, das

carateristicas do terreno e da existéncia ou ndo de adequados registos geoldgicos.

A fixacdo da profundidade a atingir pelas sondagens deve ser baseada na necessidade de localizar a
camada mais superficial, capaz de servir de suporte as tensdes induzidas pela construcdo. Para fundacdes
superficiais € em geral suficiente levar a prospecao até uma profundidade em que a tensdo adicional
corresponda a 20% da tensdo pré-existente, sempre que abaixo dessa profundidade n3do exista formacgdes

mais brandas ou flexiveis, tais como argilas, lodos, turfas ou areias soltas.

Relativamente a apresentacdo dos resultados o EC7 define que, os resultados dos estudos de
caraterizacdo geotécnica devem ser compilados num Relatério de Caraterizacdo Geotécnica que serve de
base ao Relatério do Projeto Geotécnico. Este relatério deve apresentar a informacdo geotécnica
disponivel, incluindo os aspetos geolégicos e outros dados que se entendam relevantes, prever uma
avaliacdo sob o ponto de vista geotécnico de toda a informacao disponivel e indicar as hipéteses aplicadas

para a determinacdo dos parametros geotécnicos.

2.2 ENSAIO STANDARD PENETRATION TEST (SPT)

O Standard Penetration Test (SPT) é um ensaio expedito e pouco dispendioso, sendo porventura, o ensaio
mais utilizado na pratica para o reconhecimento das condi¢des do terreno. O ensaio é utilizado
principalmente para obter as propriedades de resisténcia e de deformabilidade de solos granulares, mas
também na identificacdo da consisténcia de solos coesivos, e mesmo de rochas brandas (Schnaid, 2012).
Este ensaio funciona como uma medida de resisténcia dindmica a penetragdo, conjugada com uma

sondagem de simples reconhecimento, permitindo a recolha de amostras remexidas.

Este ensaio é efetuado na base de um furo de sondagem através da cravag¢dao no terreno de um
amostrador com dimensdes padronizadas (figura 2.4). O corpo do amostrador é formado por um tubo
bipartido de ago oco para permitir o acesso a amostra, com um diametro interior e exterior de 35 e 51
mm respetivamente e um comprimento de 80 cm. Este amostrador é cravado através de pancadas de um

martelo com 63,5 kg de massa, com uma altura de queda de 76 cm.

Antes de iniciar-se propriamente dito o ensaio, é necessdrio efetuar previamente a fura¢do do terreno
até a profundidade pretendida e remover com recurso a uma limpadeira todo o material desagregado e

acumulado no fundo do furo.

A cravacgdo é efetuada em duas fases consecutivas, na primeira o amostrador penetra 15 cm e numa

segunda fase de forma sequencial 15 cm mais 15 cm.
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Devido a perturbacdo do terreno derivado do processo de furagdo, desprezam-se os resultados obtidos
na primeira fase. O nimero de pancadas necessarias para atingir a penetragdo de 30 cm que constitui a

segunda fase, define o valor de N, que é o resultado deste ensaio.

Manche

Figura 2.4 - Ensaio SPT: a) amostrador normalizado de Terzaghi; b) vista do ensaio com o martelo pronto

a cair; c) amostrador aberto apds o ensaio. (Fernandes, 2011)

A cravagao do amostrador é efetuada normalmente com um espagamento de 1,5 m, podendo ter um
espacamento inferior a este valor. No caso de o nimero de pancadas atingir as 60 sem a penetra¢do de
15 cm ou 30 cm correspondentes a primeira e segunda fase respetivamente, o processo de cravagao é
encerrado e registado o comprimento de penetracdo obtido. Este acontecimento é vulgarmente

conhecido como nega.

A analise dos resultados obtidos do ensaio SPT deve ter em conta os seguintes aspetos: i) o tipo de ensaio;
ii) a descricdo dos procedimentos de ensaio; iii) a localizacdo em profundidade da dgua no terreno; iv) a

influéncia da pressdo dos terrenos sobrejacentes; v) a natureza do terreno.
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A utilizacdo generalizada deste ensaio durante varias décadas e em diversas condi¢Ges geotécnicas, levou
a que se comecasse a associar de forma empirica o nimero de pancadas, N, aplicadas num determinado

solo a certas carateristicas (compacidade, consisténcia) e a parametros mecanicos (angulo de atrito).

Dada a grande variabilidade de técnicas de perfuracdo, equipamentos e procedimentos de realizacdo do
ensaio de pais para pais e até de empresa para empresa, as correlagdes empiricas referidas apresentavam
fiabilidade limitada. No final da década de oitenta é publicado um documento estabelecendo
procedimentos (ISSMFE, 1989), que de forma consistente, permitiam comparar os resultados do ensaio

SPT executados de forma diferenciada.

2.2.1 Correg¢oes ao SPT

A partir de estudos experimentais concluiu-se que era necessario efetuar correcdes: i) ao nivel da energia
gue realmente é transmitida ao trem de varas para cada pancada do martelo; ii) ao comprimento do trem
de varas; iii) ao diametro de furagdo; iv) para ter em consideragdo o efeito do nivel das tensoes efetivas a

profundidade do ensaio (Fernandes, 2011).
O valor do resultado do ensaio normalizado, N, é corrigido através da seguinte expressao:

(N1)6o =Cg CrCp Cy N (2.1)

A corregdo feita ao nivel da energia que é transmitida ao trem de varas, é dado por:

N60 = CE N (22)
em que:
ER
Co = — 2.3
E= 2o (2.3)

O parametro E é designado por ratio de energia transmitida ao trem de varas, sendo que se fixou para

este um valor-padrdo de 60% (Fernandes, 2011). Logo, na pratica, o Cy é igual a unidade e 0 Ngg = N.

O coeficiente corretivo para o comprimento do trem de varas, Cy, é retirado da tabela 2.1.
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Tabela 2.1 - Coeficiente corretivo, Cg, para o comprimento do trem de varas (Skempton, 1986).

(Fernandes, 2011)

Comprimento das varas

Coeficiete corretivo, Cg

>10m 1,0
6-10m 0,95
4-6m 0,85
3-4m 0,75

O coeficiente corretivo para o diametro do furo de sondagem, Cp, é obtido a partir da tabela 2.2:

Tabela 2.2 - Coeficiente corretivo, Cp, para o diametro do furo de sondagem (Skempton, 1986).

(Fernandes, 2011)

Diametro do furo

Coeficiete corretivo, Cp

65 - 115 mm 1,0
150 mm 1,05
200 mm 1,15

Por ultimo, para ter em consideracdo o efeito das tensGes efetivas a profundidade do ensaio, no caso de

solos arenosos, utiliza-se de forma corrente a expressao desenvolvida por Liao e Whitman (1986).

Pa ]0‘5 (2.4)

Cy = [,—
N T o

em que p, representa a pressdo atmosférica (aproximadamente, 1 bar ou 100 KPa) e d',, é a tensdo

efetiva vertical a profundidade a que Ng foi obtido.

Os coeficientes corretivos associados a energia e para a tensdo efetiva a profundidade do ensaio (Cy e
Cy) sdo aceites de uma forma generalizada, no entanto existem alguns autores que consideram que os
coeficientes associados ao comprimento do trem de varas e ao diametro do furo devem ser considerados

unitarios (Fernandes,2011). A equacgédo 2.1 pode ser apresentada com uma nova configuragdo:

(N1)eo =Cg Cy N (2.5)
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2.2.2 Correlagdes para obteng¢ao dos parametros do solo

Conhecendo o valor de (N;)go € possivel estimar dentro de certas condigbes o angulo de atrito.
Apresenta-se como exemplo as propostas de Décourt (1989) e de Hatanaka e Uchida (1996), recorrendo

a um abaco ilustrado na figura 2.5, para areias.

50 +

¢’ ()40

35+

Figura 2.5 - CorrelagGes entre (N3)so € 0 angulo de resisténcia ao corte de areias (Décourt, 1989;

Hatanaka & Uchida,1996). (Fernandes, 2011)

O abaco apresentado permite-nos concluir que, para as areias o angulo de atrito cresce a medida que o
valor do parametro (N;)go aumenta. As duas propostas apresentam valores coincidentes ou muito
proximos quando (N;)e € inferior a 20. Para valores superiores a este, o desfasamento vai aumentando

progressivamente, sendo a proposta de Décourt a mais conservativa.

Em alternativa ao abaco apresentado na figura 2.1, é possivel determinar o angulo de atrito por proposta

de Hatanaka e Uchida (1996), aplicando a seguinte expressdo:

¢’ = [15,4 (N;)go]®® + 20° (2.6)

Na determinagdo do mddulo de deformabilidade de solos granulares adotou-se neste trabalho a seguinte

metodologia:
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i)

ii)

i)

Determinag¢do do médulo de distor¢do maximo do solo, G, aplicando dois métodos distintos,
um proposto por Imai e Tanouchi (1982) e Stroud (1998), utilizando a expressdo 2.7 e outro

proposto por Ohsaki e lwasaki (1973) aplicando a expressao 2.8.

Gmax = 5,8 X N60 (2.7)

Gmax = 10,4 X (Ngg)°8 (2.8)

Determinagdo do mddulo de distor¢do do solo, G, com base nas curvas propostas por Seed et al.
(1984) para areias e cascalhos, que exprimem a variacdo de G com o nivel de distor¢do. O valor
de G para efeitos de estimativa de assentamentos deve ser obtido no pressuposto que, as
deformacdes na maior parte do macico de fundacgdo dificilmente excederao valores na ordem de

0,1%, o que corresponde a uma abcissa na figura 2.6 igual a -1.

Determinagdo do mddulo de deformabilidade do solo, E;, a partir da relagdo expressa na equagdo

2.9.

E,=20x(1+ 1) XG (2.9)

O coeficiente de Poisson, z, assume geralmente valores da ordem de 0,2 a 0,3 para areias e solos residuais

do granito e para argilas sob condi¢des ndo drenadas toma um valor igual a 0,5. (Fernandes, 2011)
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METODOLOGIAS DE CARATERIZACAO GEOTECNICA

Para fundagGes em solos arenosos existem outras correlagbes para determinar o moddulo de

deformabilidade a partir dos resultados do CPT, expressas através da seguinte relacao:
E=agq, (2.10)

em que o g, representa a resisténcia de ponta do ensaio e 0 @ um parametro adimensional que varia

dentro de limites abrangentes.

Segundo Robertson e Campanella (1988) os valores para a relagdo E /g .relativamente a fundag&es variam
entre 2,5 e 3,5 para depdsitos normalmente consolidados e recentes de areias, de 3,5 a 6,0 para depdsitos

normalmente consolidados antigos e entre 6,0 e 10,0 para macicos sobreconsolidados. (Fernandes, 1995)

No caso de os resultados disponiveis terem sido obtidos a partir do ensaio SPT, é possivel aplicar uma
correlagdo entre 0 Np,c4i0 € O q.- Esta correlagdo pode ser obtida, para solos arenosos, a partir do grafico

representado na figura 2.7, utilizando o valor médio do diametro das particulas.

Burland & -
Burbidge (1988 E
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~N
o
Y

S

==

Qe (kPa)/IN(SPT) x100)
[

\

et
||—~ = 1 L — e | — e —
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Diametro das particulas, mm
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Silte Areia | cascalho

Figura 2.7 - CorrelagGes entre g. e N em fun¢do da granulometria do solo. (Fernandes, 1995)

O grafico indicado na figura 2.7 apresenta duas propostas diferentes (Burland e Burbidge, 1998 e Folque,
1976) para determinar a correlagdo entre o q. € Nyeqio, €M fungdo da granulometria do solo e para

valores de N nao corrigidos.
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O valor médio dos resultados do ensaio SPT pode ser determinado aplicando a metodologia proposta por

Parry (1971), cujos passos sdo os seguintes:
i) considerar uma espessura 2B de terreno abaixo da sapata;
ii) dividir essa espessura em trés partes iguais;

iii) para cada uma dessas partes, determinar o valor médio dos resultados do ensaio SPT e designa-

las por ordem crescente de profundidade — N1, N2 e N3;

iv) calcular a média ponderada.

3XN1+2XN2+ N3

Ninedio = 6 (2.11)

A figura 2.8 apresenta propostas de diversos autores que estabelecem correlagdes entre E e o q.,

denotando-se que a generalidades dessas relagdes tém um comportamento linear.

£.10%(kPa)
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300 &
200+ 6s
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20 0 4 S0 60 70 80 90 100 10 120 130 140 150
ccﬂoz(ch)

Figura 2.8 - CorrelagGes entre a resisténcia de ponta do CPT, g, e 0 mddulo de deformabilidade de solos

granulares (Folque, 1976). (Fernandes, 1995)

Para efetuar a caraterizacdo das diversas camadas que constituem o terreno quanto a compacidade
podemos utilizar a tabela 2.3, que traduz uma correlagdo entre o (N; )¢ € 0 indice de compacidade de

areias normalmente consolidadas proposta por Skempton (1986).
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Tabela 2.3 - Relacdo entre (N1)so € o indice de compacidade de areias (Skempton, 1986). (Fernandes,

2011)
(N1)so 0-3 3-8 8-25 25-42 >42
Ip (%) 0-15 15-35 35-65 65-85 85-100
Compacidade muito solta solta mediamente compactaou | muito (.:ompacta
compacta densa ou muito densa

Nota:

Paral, > 35%, 20 ~ 60

Ip?
Para areias grossas N deve ser multiplicado por 55/60;

Para areias finas N deve ser multiplicado por 65/60.

2.3 ENSAIO DE PENETRAGAO DINAMICA (DP)

O ensaio de penetragdo dinamica (DP) é o método mais antigo de ensaios de penetragdo, carateriza-se
por ser um ensaio de grande simplicidade, mas de dificil uniformizagao resultante da grande dispersao de
tipos de equipamentos disponiveis. Esta dificuldade foi ultrapassada a partir de uma normalizagdo de

equipamentos e metodologias de ensaio (ISSMFE, 1989).

O ensaio de penetragdo dinamico consiste em fazer penetrar verticalmente no solo por meio de pancadas
um martelo de massa (M), de uma altura livre (H) um conjunto constituido por um batente, pelas varas e
por uma ponta conica de diametro superior as varas, de area de base S (figura 2.9). Este ensaio permite-
nos determinar o nimero de pancadas necessarias para que ocorra um determinado comprimento de

penetracdo (L), sendo o seu registo efetuado de forma continua e ndo existindo recolha de amostra.

Figura 2.9 - Ensaio DPM. (Iperforma, 2012)
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A ENV 1997-3 de 1999 apresenta uma classificacdo dos penetrometros em ligeiro (DPL), médio (DPM),
pesado (DPH) e superpesado (DPSH), com as caracteristicas indicadas na tabela 2.4. Para ser possivel obter
valores confidveis as profundidades maximas de sondagem ndo devem ultrapassar os seguintes valores:

8 m para DPL, 20 m para DPM, 25 m para DPH.

Tabela 2.4 - Carateristicas de referéncia para os penetrémetros (ISSMFE, 1989). (Fernandes, 2011)

Carateristicas DPL DPM DPH DPSH
M assa do martelo, M (kg) 10 30 50 63,5
Altura de queda, H (cm) 50 50 50 75
Massa do batente e guia, B (kg) 6 18 18 30
Comprimento das varas (m) 1 1-2 1-2 1-2
M assa maxima das varas, V (kg) 3 6 6 8
Diametro exterior das varas (mm) 22 32 32 32
Diametro interior das varas (mm) 6 9 9 | -
Angulo do cone no vértice (%) 90 90 90 90
Area da base do cone, S (cm?) 10 10 15 20
Comprimento de penetragdo, L (cm) 10 10 10 20
Resultado Nig Nig N1g N2o
Numero de pancadas 3-50 3-50 3-50 5-100
Energia especifica / pancada, Eg (k.j/mz) 50 150 167 238

A energia especifica por pancada, E;, define-se como sendo a energia cinética do martelo por unidade de
area da base do cone. Este parametro faculta de forma simplificada de uma comparagao de resultados de
diferentes penetrometros. A expressao aplicavel é a seguinte:

MgH
E; = S

(2.12)

O ensaio de penetragdo dindmico permite-nos determinar a resisténcia dindmica aparente, R, através

de uma expressdo habitualmente designada por “férmula dos holandeses”.

M?HN
Rj=——— (2.13)
LS(M+B)
em que:
M Massa do martelo (kg);
B Massa do batente e guia (kg);
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H Altura de queda (m);

N Numero de pancadas;

L Comprimento de penetracdo (m);
S Area da base do cone (cm?).

Nao existem métodos que possibilitem efetuar uma interpretacao tedrica dos resultados obtidos através
de ensaios com penetrometros dinamicos, com objetivo de obter os pardmetros mecanicos do terreno.
Em alternativa temos as correlagGes empiricas que denotam pouca fiabilidade comparativamente com as
correlagBes citadas para o ensaio SPT. Um dos factos apontados para esta falta de fiabilidade deriva da

diversidade de equipamentos usados e das respetivas energias de cravacao.

Apesar das limitacdes descritas no paragrafo anterior, sdo ensaios muito utilizados por serem econémicos,
de facil montagem, com grande rendimento, pouca mdo-de-obra, equipamentos leves e de facil

transporte para locais de espaco reduzido (principalmente o DPL ou DPM).

E vidvel a sua utilizacdo em varios tipos de solos, desde argilas moles, argilas rigidas, siltes, areias,

cascalhos, solos residuais devido a possibilidade de aplicagdo de mais de uma energia de penetragao.

E um método que permite determinar a posicdo da camada mais resistente (“o firme”) e detetar

obstdculos pontuais ou elementos enterrados (pocos ou minas).

Usualmente este tipo de ensaio é associado a outros ensaios de campo e a sondagens de furacdo, de
modo a permitir uma caraterizacdo do terreno mais completa, de forma mais célere e com menores
custos. Podem constituir ainda a base de uma prospecdo geotécnica preliminar, para definir os locais mais

apropriados para a execucdo de ensaios mais caros e sofisticados.
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CAPITULO 3

CARATERISTICAS GERAIS DAS FUNDACOES E CAMPOS DE APLICACAO

3.1 INTRODUCAO

Designa-se por fundag¢des a um conjunto de elementos estruturais de transi¢ado, entre a estrutura de uma
dada construgdo e o terreno sobre a qual se apoia, com o objetivo de transferir com seguranca as cargas

provenientes da construgdo.

As fundacdes sdo usualmente classificadas em trés tipos: i) superficiais ou diretas (D/B < 4); ii) semi-
profundas ou semi-diretas (4 < D/B < 10); iii) profundas ou indiretas (D/B = 10) (Coelho, 1996).

Sendo D e B a profundidade da base de fundacdo e largura/didmetro respetivamente.
A selecdo do tipo de fundacdo a adotar para uma dada construcdo depende essencialmente:

= dagrandeza das cargas a transmitir ao terreno;

da profundidade a que se encontra o estrato rigido do solo com adequada resisténcia e

deformabilidade;
= das dimensdGes das sapatas compativeis com o carregamento;
= da capacidade de carga do terreno;
= da homogeneidade do solo;
= do tipo de superestrutura e dos assentamentos admissiveis (totais e diferenciais);
= das estruturas vizinhas;

= dos prazos e custos de execugao.

3.2 FUNDAGAO SUPERFICIAL OU DIRETA

A fundacgdo superficial ou direta carateriza-se por transmitir a carga proveniente da estrutura para o
terreno préximo da superficie, exclusivamente através da face inferior da fundagao, desprezando-se os

efeitos das tensGes tangenciais entre o terreno e a face lateral da sapata.
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CAPITULO 3

As principais exigéncias funcionais para as fundacgdes superficiais dividem-se em exigéncias de seguranca

estrutural, exigéncias dimensionais, exigéncias de durabilidade e exigéncias de economia. (Brito,2003)

Das fundacdes superficiais ou diretas existentes apresentam-se os trés principais grupos: i) sapata isolada;

ii) sapata continua; iii) ensoleiramento geral.

As sapatas isoladas podem dividir-se ainda em sapatas isoladas centradas, sapatas isoladas excéntricas

I T—— ]
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numa e em duas diregdes (figura 3.1).

Figura 3.1 - Sapata isolada centrada e sapata excéntrica. (Silva, 2015)

A sua configuragdo em planta pode ser quadrada quando a Unica carga aplicada é axial, ou retangular
guando existem momentos fletores induzidos pela excentricidade de cargas em uma ou mais direcées,
para que desta forma ndo sejam transmitidas forcas de tracdo no solo, visto que este ndo tem capacidade

resistente.

Nas situagdes em que os pilares se situam nos limites de propriedade, a fundagdo correspondente ird
constituir uma sapata com pilar excéntrico. Utiliza-se ainda sapatas excéntricas em casos especiais,
guando existe a necessidade de contrariar momentos, de forma a obter um diagrama de tensdes

uniforme.

No que diz respeito as sapatas continuas, estas sdo associadas por exemplo a muros de suporte (figura
3.2) ou quando os pilares estdo alinhados e com espacamentos relativamente curtos (figura 3.3), de
maneira a que, caso fossem utilizadas sapatas isoladas estas iriam aproximar-se ou até mesmo sobrepor-
se. Aplica-se este tipo de fundacdo ainda a terrenos nao uniformes, para os casos de niveis de

carregamento elevados e quando o terreno de fundacdo denota sinais de pouca capacidade resistente.
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Figura 3.2 - Sapata continua de muros de suporte. (Silva, 2015)
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Figura 3.3 - Sapata continua de pilares. (Silva, 2015)

Dentro da classificagdo de sapatas superficiais ou diretas, existem autores que consideram ainda as

sapatas agrupadas por vigas de fundagao e grelhas de fundagao.

As sapatas agrupadas por vigas de fundacdo (figura 3.4) tém como finalidade equilibrar e uniformizar os
esforgos, evitar um eventual deslizamento pela base de sapatas sujeitas a grandes a¢des horizontais,

reduzir os assentamentos diferenciais e servir de apoio as paredes ndo estruturais (paredes divisorias).
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Figura 3.2 - Sapatas agrupadas. (Brito, 2003)
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As grelhas de fundacdo (figura 3.5) ndo sdo mais do que vigas de fundacdo a ligar a base dos pilares,
tornando-se desnecessarias as sapatas sob os mesmos. Esta solucdo podera ser mais interessante
relativamente a sapatas agrupadas por vigas ou ao ensoleiramento geral, quando as cargas transmitidas
pelos pilares sdo pequenas e o nivel fredtico é baixo. As grelhas de fundagdo podem ser uma opgdo para
situacOes onde existe uma grande variabilidade nas carateristicas do terreno, é necessdrio um controlo
apertado dos assentamentos diferenciais, para ligar a sapatas excéntricas ou a muros de suporte que ndo

estdo autoequilibradas e em edificios situados em zonas sismicas.

]
3

‘%L- 0 E -
- Lk R

Figura 3.3 - Grelha de fundagdo. (Brito, 2003)

Existem ainda situagdes particulares de fundagdes superficiais, como é o caso das sapatas isoladas comuns
a um ou mais elementos verticais (figura 3.6). Esta situacdo aplica-se quando o dimensionamento da
sapata associada a cada elemento vertical implica uma distancia muito reduzida entre sapatas ou mesmo

a sobreposicao.
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Figura 3.4 - Sapata comum a dois pilares. (Silva, 2015)

26



CARATERISTICAS GERAIS DAS FUNDACOES E CAMPOS DE APLICACAO

3.3 ENSOLEIRAMENTO GERAL

O ensoleiramento geral é um tipo de fundacdo direta que corresponde a uma laje de planta extensa
(podendo coincidir com a drea de implantagcdo do edificio) e possui uma espessura reduzida
comparativamente com as suas dimensdes em planta (figura 3.7). Sendo uma fundacdo direta, este
elemento estrutural tem a funcdo de transmitir as a¢des da estrutura para o terreno, a pequenas

profundidades, e exclusivamente pela sua face inferior.

hﬂ! ‘A {x "r,’& :
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Figura 3.5 - Ensoleiramento geral utilizado como fundagdo no edificio Sony na Parque Expo. (Brito, 2000)

Uma solugdo de fundagdo por ensoleiramento geral é utilizada quando (Brito, 2000):

= os terrenos de fundagdo com carateristicas mecanicas elevadas surgem apenas a grande

profundidade, mas cujas camadas superficiais ainda sdo suscetiveis de receber carga;
= 0s carregamentos sdo muito elevados na totalidade ou em parte significativa da fundacao;
=  os assentamentos diferenciais devem ser muito pequenos;

= o dimensionamento por sapatas impligue uma drea de fundag¢bes maior que 50% da area de

implantagdo do edificio;
= o nivel fredtico estd localizado préximo ou acima da superficie do piso térreo;
= este tipo de fundagdo se torna mais econdmica.

Exemplos mais comuns da aplicacdo deste tipo de fundagdo sao os silos, chaminés, estruturas em torre e

espacos com elevadas cargas, como por exemplo zonas de circulagao de veiculos ou maquinaria.
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Figura 3.6 - Tipos de ensoleiramento: a) flat plate; b) plate thichened under columns; c) Waffle-slab; d)

plate with pedestals; e) basement walls as part of mat. (Bowles, 1996)

Segundo Bowles (1996) existem varios tipos de ensoleiramento geral dos quais se destacam (figura 3.8):
a) ensoleiramento de espessura constante (flat plate); b) ensoleiramento de espessura variavel com
capiteis na face inferior (plate thichened under columns); c) ensoleiramento de espessura variavel com
capiteis na face inferior tipo waffle-slab ; d) ensoleiramento de espessura varidvel com capiteis na face
superior (plate with pedestals); e) ensoleiramento constituido pelas paredes de caves enterradas

(basement walls as part of mat).

Utiliza-se usualmente o ensoleiramento de espessura constante pela facilidade de execucdo,
relativamente a escavagdo e a montagem da armadura. Tem uma menor rigidez comparativamente com
o ensoleiramento de espessura varidvel. E utilizado para situacdes de cargas moderadas e com um

espagamento regular e reduzido entre pilares.

No ensoleiramento geral de espessura varidvel verifica-se um aumento da espessura da laje junto aos
pilares para resistir as a¢des transmitidas pela estrutura, resultante de momentos negativos muito

elevados e tensGes de pungoamento significativas.

A colocagao de capiteis na face inferior € mais vantajosa em termos econdmicos. A execugao de capiteis
na face superior permite uma maior resisténcia ao pungoamento e uma continuidade da armadura
principal de flexdo (inferior) sob os pilares.
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As principais vantagens de uma solucao de fundacdes por ensoleiramento geral comparativamente com

as fundacOes por sapatas, sdo as seguintes (Brito, 2000):
= permitir atingir profundidades maiores levando ao aumento de capacidade de carga;
= permitir uma melhor distribuicdo (mais uniforme) das tensdes no terreno;

= permitir uma uniformizacdo dos assentamentos e uma minimizacdo dos assentamentos

diferenciais;

= criar uma barreira a passagem de agua, nas situagdes onde o nivel fredtico estd préoximo ou acima

do piso térreo;

= obter uma solugdo mais econémica quando as cargas transmitidas pela superestrutura sdo muito

elevadas.

As principais vantagens de uma solucdo de fundacdes por ensoleiramento geral comparativamente com

as fundacdes por estacas sdo as seguintes (Brito, 2000):
= solugcdo mais rigida;
= execucdo mais rapida e geralmente menos onerosa.

As desvantagens associadas ao ensoleiramento geral estdao relacionadas com o custo mais elevado
comparativamente com fundacOes por sapatas (maior volume de escavac¢do, de betdo e armadura),
maiores tempos de execucdo e a dificuldade de execug¢do em terrenos urbanos confinados, com

proporgdes elevadas envolvendo grandes volumes de betdo.

3.4 FUNDAGAO PROFUNDA OU INDIRETA

As fundacgdes profundas incluem as estacas, as barretas, os tubulGes e os caixdes. De entre estas solucbes

de fundacgdo profunda, as estacas constituem a opgao mais correntemente utilizada.

As estacas sdo elementos estruturais de elevada esbelteza (a dimensdo transversal é muito inferior
comparativamente ao comprimento), tém a fungdo de transmitir as cargas provenientes da estrutura para
o terreno através da sua ponta e/ou atrito lateral. A extremidade inferior designa-se por ponta da estaca,

a parte superior por cabega da estaca e a parte intermédia denomina-se fuste.

A seccdo transversal do fuste pode ter diversas formas tais como: circular (maci¢a ou oca), octogonal,
hexagonal, quadrada, triangular. A ponta da estaca pode ter uma sec¢do semelhante ao fuste, ser

pontiaguda ou alargada.
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A utilizacdo de fundacgdes profundas adequa-se quando:

a camada portante do terreno se situa a grande profundidade;

as camadas superficiais sdo muito deformaveis ou variam muito de ponto para ponto, mesmo que

tenham a capacidade resistente necessaria;

os assentamentos estimados para outro tipo de fundacdo sdo exagerados;

a estrutura transmite cargas concentradas muito elevadas (verticais ou horizontais);

a estrutura ndo admite deslocamentos diferenciais importantes;

existe um gradiente hidraulico elevado nas camadas subjacentes a fundacao;

as estruturas de grande altura sujeitas a a¢do sismica ou do vento transmitem tracGes a fundacao;

é necessadrio efetuar a transmissdo das cargas a camada resistente através da dgua em estruturas

maritimas;
€ necessario aumentar a compacidade de alguns solos (compactagdo solos soltos);

é necessario efetuar a estabilizacdo e contencdo de taludes naturais.

No processo de escolha do tipo de estaca a executar deve ter-se em conta:

o tipo de estrutura a suportar e a respetiva localizacdo;

as condi¢des geoldgicas e geotécnicas do solo, incluindo eventual presenga de obstdculos;
a posicdo e a flutuacgdo do lencol freatico;

a profundidade do estrato rigido capaz de suportar as cargas transmitidas pela estrutura;
o numero de estacas necessarias;

os efeitos da instalacdo sobre os edificios vizinhos;

a durabilidade pretendida;

0 custo e o prazo de execugao.

As estacas podem ser classificadas de diferentes formas de acordo com as caracteristicas em analise, estas

podem ser classificadas segundo:
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a posicdo e a sua disposicao;
o modo de funcionamento;
0 processo construtivo;

o efeito que provocam no solo envolvente.
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Relativamente a posicdo as estacas podem ser classificadas em estacas verticais ou estacas inclinadas,

guanto a disposicdo a estacas podem ser isoladas ou em grupo.

E possivel diferenciar as estacas consoante o seu modo de funcionamento em dois grupos distintos, a

fundacao rigida, que pode ser de primeira ou segunda ordem, e a fundacdo flutuante.

As fundacdes rigidas caraterizam-se por serem as mais seguras de entre todos os tipos de fundagdes por
estacas. A estaca é executada de modo que a ponta desta penetre numa camada de terreno “firme”, na
qual ndo existem subjacentes estratos de terreno brando ou flexivel. As forcas de suporte atuam
essencialmente na ponta da estaca, na superficie lateral o seu impacto é reduzido e por vezes desprezado

no dimensionamento. A este tipo de funcionamento designa-se como de ponta (figura 3.9).

Carga
=TT =TT =T
Estrato de terreno
sem capacid;de / \
resistente / \ Atrito
N
AN
_ SN _
Estrato de

terreno firme de

Pressao sobre a
grande espessura

ponta

Figura 3.7 - Estacas de ponta. (Brito, 2016)

Nos terrenos onde se verifique a existéncia de um estrato de solo brando ou flexivel situado entre duas
camadas de solo “firme”, a fundacdo denomina-se rigida de segunda ordem (espessura elevada da
camada de solo “firme” a maior profundidade). A ponta da estaca suporta a maior percentagem da carga
que é transmitida pela estrutura, a restante advém do atrito que se mobiliza entre a face lateral da estaca
e o solo, sendo contabilizados os dois efeitos no dimensionamento. O funcionamento da estaca nesta

circunstancia designa-se como de ponta e atrito lateral (figura 3.10).

31



CAPITULO 3

1=

— / \"'"“ Temena sem / \
'uarraﬁmﬁ-ﬁu—/:— N capacidade A % pyigg
s pow ssposn /;f "\ - resistente PN
reaemen AN RN

_ N _ AN
Estrato dir lirond firms i

i ranck) dEpEERing

AV N/
| e N\

-

Figura 3.8 - Esquerda: estacas de ponta e atrito lateral; direita: estacas flutuantes. (Brito, 2016)

Quando se torna invidvel atingir a camada de solo “firme” por esta localizar-se a uma grande
profundidade, as estacas sdo totalmente inseridas em solo brando e as cargas transmitidas
exclusivamente por atrito lateral. Estas situagdes devem ser evitadas porque implicam assentamentos
elevados, devendo-se por isso, introduzir as estacas o mais profundamente possivel no terreno. Sdo

designadas por estacas flutuantes.

Sob o ponto de vista do processo construtivo distinguem-se dois grandes grupos, as estacas cravadas e as
estacas moldadas, conforme indicado na figura 3.11. No grupo de estacas moldadas podemos ainda
distinguir as estacas executadas com ou sem utilizagdo de tubo moldador, o tubo moldador pode ser

recuperado ou perdido, com ou sem extra¢do do terreno.

Cravadas

Com extrac3o do terreno
Recuperdvel —
Sem extracdo do terreno

Estacas - Com tubo moldador -
Moldadas — r
Com extrac3o do terreno
Nio recuperdavel —
Sem extrag3o do terreno

Sem tubo moldador

Figura 3.9 - Classificacdo das estacas quanto ao processo construtivo. (Brito, 2016)
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A insercdo de estacas no solo provoca perturbacées no terreno, com especial incidéncia na altera¢do da
tensdo horizontal. A maior ou menor perturbacao estd intrinsecamente relacionada com o processo

construtivo escolhido.

Alguns autores classificam as estacas quanto ao efeito que estas provocam no solo envolvente, podendo
ser: i) de grande perturbagdo/deslocamento de terreno; ii) de pequena perturbacdo/deslocamento de

terreno; iii) sem perturbagdo/deslocamento de terreno.

As estacas cravadas macicas e as moldadas com obturacdo do tubo moldador perdido ou recuperado,
provocam grande perturbac¢do no terreno. A sua execuc¢do leva a um aumento consideravel das tensdes
horizontais na envolvente da estaca, o coeficiente de impulso passa a ser maior que o coeficiente de

impulso em repouso.

As estacas cravadas ocas ou de perfis metalicos provocam pequena perturbacdo no terreno. De um modo
geral estes tipos de estacas alteram pouco o estado de tensdo no terreno, eventualmente pode existir um

ligeiro aumento.

As estacas moldadas com tubo moldador perdido ou recuperado sem obturacdo, as estacas moldadas
executadas com trado continuo ou curto ndo provocam deslocamento do terreno. No entanto é
importante ter presente que, as estacas executadas com trado continuo ou curto podem conduzir a

importantes descompressdes no terreno envolvente, particularmente as estacas de grande diametro.

3.4.1 Estacas cravadas

As estacas cravadas implicam alteragdes nas carateristicas do solo envolvente e o aumento das tensdes

horizontais. A inser¢do deste tipo de estacas pode ser efetuada por percussao, vibragao e prensagem.

Os materiais mais utilizados no fabrico deste tipo de estacas sdo o betdo armado, os perfis de ago e a

madeira.

O dimensionamento é habitualmente efetuado considerando como estacas de ponta, devido ao facto de

o processo de cravagdo diminuir significativamente a resisténcia lateral.
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Figura 3.10 - Da esquerda para a direita: cabeca da estaca com dispositivo de ligagdo (colar metalico e

pino); posicionamento do equipamento; verticalizagdo da estaca. (Pinto, 2006)

A sequéncia do processo construtivo das estacas pré-fabricadas (figuras 3.12 e 3.13) é a seguinte:

34

pré-fabricacdo das estacas, transporte e colocacdo em obra;

preparacao do equipamento de cravagao das estacas e movimentag¢dao do material;
posicionamento e verticalizagao da estaca;

cravacgao da estaca até a profundidade pretendida;

escavacgdo para a execuc¢do do macico de encabegamento da estaca;

demoli¢do da cabeca da estaca;

controlo de qualidade da estaca através de ensaios;

execuc¢ao do maci¢o de encabegamento da estaca.
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Figura 3.11 - Esquerda: colocagdo de novo trogo de uma estaca pré-fabricada em betdo armado; direita:

cabeca da estaca e dispositivos de ligacdo ao macico de encabecamento. (Pinto, 2006)

3.4.2 Estacas moldadas

As estacas moldadas executadas com tubo moldador podem ser de dois tipos, com extracdo de terreno e

sem extragdo de terreno.

No primeiro caso o tubo moldador é cravado no terreno e efetuada a remocdo do solo existente no
interior do referido tubo. No segundo caso é executada a obturagdo na parte inferior do tubo moldador

x o n

através da aplicagdo de um “rolhdo” de betdo ou recorrendo a outro qualquer artificio.

Existem ainda duas alternativas para cada um dos casos atras descritos, com o tubo moldador a ser

retirado do terreno ou considerado como um elemento perdido.

Este tipo de metodologia é aplicado essencialmente em solos muito pouco coesivos, com nivel freatico
elevado e onde existe a possibilidade de percolagdo, mas também é adequada para solos pedregosos. O

comprimento da estaca pode variar entre 40 e 80 m.

As estacas moldadas com tubo perdido é um processo muito pouco utilizado, sendo aplicado

essencialmente em obras maritimas e fluviais.

A sequéncia do processo construtivo das estacas moldadas sem extragao do terreno e tubo moldador
perdido é a seguinte:

= posicionamento do equipamento de cravagdo e movimentacdo do material;

™ ~x N0

execugao da obturagdo do tubo (“rolhdo” de betdo, ponta cdnica metalica);
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cravacao do tubo moldador conjuntamente com a obturacao;
separacdo do tubo da obturacdo apds ser atingida a profundidade necessaria;
introducao da armadura com os respetivos espacadores;

execucdo da betonagem da estaca com trémie, incluindo vibragao.

A sequéncia do processo construtivo das estacas moldadas sem extracdo do terreno e tubo moldador

recuperado é igual ao processo descrito para o caso do tubo moldador perdido, acrescido da fase relativa

a retirada do tubo moldador (figura 3.14). A execuc¢do da betonagem implica alguns cuidados

nomeadamente na retirada do tubo, de forma a impedir que se crie descontinuidades na estaca resultante

da mistura do betdo com 4gua e/ou solo. Para evitar que tal ocorra, a retirada deve ser efetuada de forma

gue o nivel de betdo dentro do tubo esteja sempre acima da base deste.

Figura 3.12 - Sequéncia do processo construtivo de uma estaca moldada sem extragdo do terreno e tubo

moldador recuperado. (Santos, 2008)

A sequéncia do processo construtivo das estacas moldadas com extracdo do terreno e tubo moldador

perdido (figura 3.15) é a seguinte:
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posicionamento do equipamento de cravagao e movimentagdo do material;

verticalizagdo do equipamento e a inser¢cao de um tubo com um didmetro superior ao da estaca

(aplicavel a obras executadas dentro de agua);

cravagdo do tubo moldador (pressdo, rotagdo ou vibragdo);

furacdo e extragao do terreno até a profundidade pretendida;

limpeza do fundo do furo com recurso a limpadeira ou outro método adequado;
colocacdo da armadura com os respetivos espacgadores;

execucdo da betonagem da estaca com trémie, incluindo vibracéo.
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Colocagio
do tubo
moldador
com
recurso a
“vibro

Figura 3.13 - Execucdo de estacas moldadas com tubo moldador perdido. (Pinto, 2006)

A sequéncia do processo construtivo das estacas moldadas com extracdo do terreno e tubo moldador

recuperado (figuras 3.16 e 3.17) é a seguinte:

=  execugdo de uma furagdo prévia com trado até uma profundidade que varia entre os 3 e os 4

metros, para permitir um melhor posicionamento e aprumo do primeiro trogo do tubo moldador;
= posicionamento do equipamento de cravagao do tubo moldador;

= cravagdo do tubo moldador (por pressdo, rotagdo ou vibragdo) e em simultaneo executa-se a

furagdo utilizando trado e/ou trépano;
= |impeza do fundo do furo com recurso a limpadeira ou outro método adequado;
= introduc¢do da armadura com os respetivos espacadores;

= execucdo da betonagem da estaca com trémie, ao mesmo tempo que se procede a retirada do

tubo moldador.

Figura 3.14 - Execucdo de estaca moldada com tubo moldador. (Siva, 2015)
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Os cuidados a ter na retirada do tubo moldador ja foram identificados, aquando da descri¢cdo do processo

construtivo de estacas sem extragao de terreno e tubo moldador recuperado.
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Figura 3.15 - Sequéncia do processo construtivo de uma estaca moldada com extracao do terreno e com

tubo moldador recuperado. (Santos, 2008)

As estacas moldadas executadas com extragao do terreno e sem tubo moldador sdo uma opg¢do valida
qguando a carga transmitida pela superestrutura é pequena. A perfuragao deste tipo de estaca pode ser
executada por percussao ou rotacao A perfuragao a rotagdo pode ser realizada através de um trado
continuo (figura 3.18) que assegure ao mesmo tempo a contencdo das paredes do furo (aplicavel até 20m
de profundidade) ou recorrendo a um trado curto em solos com coesdo. Nestes casos o betdo deve ser
colocado o mais rapidamente possivel apds a execucdo da furagdo, de forma a evitar uma eventual

descompressdo do solo na envolvente ao furo.

Figura 3.16 - Esquema da sequéncia construtiva com trado continuo. (Silva, 2015)
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A sequéncia do processo construtivo das estacas moldadas com trado continuo e sem tubo moldador
(figura 3.19) é a seguinte:
=  posicionamento do equipamento e furacdo com trado continuo;

= betonagem da estaca efetuada através da zona central do trado, desde o fundo do furo (acima 50

cm) e ao mesmo tempo que o trado vai subindo. Vibragdo do betdo nos ultimos 3 m da estaca;

® introduc¢do da armadura utilizando prato e tubo acoplado a vibrador.

——
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Figura 3.17 - Sequéncia do processo construtivo de uma estaca moldada com trado continuo. (Santos,

2008)

A sequéncia do processo construtivo das estacas moldadas com trado curto e sem tubo moldador, é a

seguinte:

= posicionamento do equipamento e furacdo com trado curto e/ ou trépano até a profundidade

pretendida;
= |impeza do fundo do furo com recurso a limpadeira ou outro método adequado;
= introducdo da armadura, utilizando para isso o equipamento de furagdo;

= betonagem executada utilizando uma trémie e efetuando a compactacdo dos ultimos 3m.

Na execucdo de estacas em terrenos com coesdo muito baixa ou abaixo do nivel freatico, por vezes
utilizam-se as lamas bentoniticas para suportar as paredes do furo (figura 3.20), tirando partido das

propriedades de tixotropia deste material.
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Figura 3.18 - Execucdo de estaca com extragdo de terreno e utilizando lamas bentoniticas. (Pinto, 2006)

A sequéncia do processo construtivo das estacas moldadas executadas com trado curto utilizando lamas

bentoniticas (figura 3.21) é a seguinte:

40

montagem da central de fabrico e reciclagem das lamas bentoniticas;

posicionamento do equipamento e furacdo prévia com trado curto para permitir uma melhor

verticalizacdo do furo e o posicionamento do tubo guia;

execucdo da restante furacdo com recurso a limpadeira e enchimento do furo com lamas

bentoniticas a medida que vai avancando a furacao;
introdu¢do da armadura no furo;

execucao da betonagem com recurso a trémie e a recolha simultanea de lamas a superficie do

furo.
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Figura 3.19 - Sequéncia do processo construtivo de uma estaca executada com trado curto e utilizando

lamas bentoniticas. (Santos, 2008)

As atividades a seguir indicadas sdo executadas apds a betonagem da estaca e sdo comuns a todos os

processos construtivos anteriormente descritos.
=  escavacgdo para a execucdo do macigco de encabegcamento da estaca;
= demolicdo da cabeca da estaca;
= controlo de qualidade da estaca através de ensaios;

= execugdo do macico de encabe¢amento da estaca.
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CAPITULO 4

PROBLEMAS, ANOMALIAS E PRECAUGCOES ASSOCIADOS A FUNDACOES

Este capitulo foi elaborado essencialmente com base nos trabalhos desenvolvidos por Milititsky (2015) e

Logeais (1971).

4.1 INTRODUGAO

As anomalias em fundacbées podem decorrer de problemas associados a diversas fases, como sao

(Milititsky,2015):
= caraterizacdo do comportamento do solo;
= andlise e projeto de fundacdes;
= execucdo das fundacoes;
= ocorréncias posteriores a conclusao das fundagdes;
= deterioragdo dos materiais que constituem as fundagdes.

E na fase de caraterizacdo do terreno que surgem com mais frequéncia problemas e que resultam em
anomalias associados a fundagdes. O terreno de fundacdo terd a funcdo de suportar as cargas transmitidas

pela construcdo, pelo que a sua correta identificacdo e caraterizacdo sdo fundamentais.

As anomalias mais comuns em edificacGes resultantes de problemas em fundac¢Ges sdo o aparecimento
de fissuras, fendas, deformacdes, assentamentos diferencias, rotacdes essencialmente em elementos ndo

estruturais, rotura de elementos estruturais e ndo estruturais.
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4.2 FUNDAGOES SUPERFICIAIS OU DIRETAS

4.2.1 Caraterizagao do comportamento do solo

As anomalias decorrentes de problemas na fase de caraterizagdo do comportamento do solo, podem ser
resultado da auséncia de investigacdo do subsolo, de uma investigacao insuficiente ou com falhas, em

resultado da inadequada interpretacdo dos resultados das sondagens e acontecimentos singulares.

Alguns dos problemas mais comuns e as anomalias associadas a auséncia de investigacdo do subsolo, sao:

a existéncia de tensdes de contacto elevadas ndo compativeis com a capacidade de carga do

terreno, provocando assentamentos ndao admissiveis ou rotura do solo;

fundacdes assentes em solos heterogéneos, habitualmente aterros, que levam ao aparecimento

de assentamentos diferenciais;
fundacGes sobre solos compressiveis que apresentam grandes deformacdes;

fundagOes que estdo assentes sobre terrenos com comportamento muito distinto, sem junta,

implicando o aparecimento de assentamento diferenciais, fissuracdo e/ou fendas.

Ainvestigacdo insuficiente verifica-se quando sdo executadas sondagens ou ensaios em numero reduzido,
para situagdes em que o terreno apresenta uma grande variagdo de propriedades em extensdo e/ou
profundidade (figura 4.1). Inclui ainda os casos de propriedades de comportamento ndo determinadas

pela falta de realizagdo de ensaios especiais, que permitiriam avaliar por exemplo a expansibilidade e a

colapsibilidade dos solos.
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Figura 4.1 - Area n3o investigada com subsolo distinto. (Milititsky, 2015)

As situacoes que caraterizam investigacdes com falhas incluem os erros na localizacdo do local da obra,
localizacdo incompleta, aplicacdo de procedimento inadequado ou ensaio ndo padronizado, utilizacdo de

equipamento defeituoso ou sem calibracao, deficiente descricdo do tipo de solo em estudo.

A interpretagdo inadequada dos dados obtidos durante a investigacdo do subsolo pode ocorrer quando
se adota em fase de dimensionamento um modelo de projeto que ndo traduz os valores representativos

do solo e/ou ndo identifica possiveis problemas, que possam ter impacto no desempenho das fundagdes.

Existem autores que incluem os acontecimentos singulares de dificil identificacdo associados a fase de
caraterizacdo do terreno, sdo exemplo dessas ocorréncias, a influéncia da vegetacdo, presenca de solos

colapsiveis ou expansiveis, zonas cdrsicas, zonas de mineragao, ocorréncia de blocos.

A raizes modificam o teor de humidade do solo, podendo causar assentamentos localizados e
consequentemente o surgimento de fissuras (figura 4.2A). Este tipo de anomalia pode surgir ainda em
resultado da expansibilidade de argilas ressecadas com o aumento do teor de dgua, em consequéncia do

corte de arvores mais proximas da construgao (figura 4.2C).
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Figura 4.2 - A) Raizes modificam o teor de humidade do solo; C) Fissuras resultantes da expansibilidade

de argilas ressecadas. (Milititsky, 2015)

Os solos colapsiveis (figura 4.3) caraterizam-se por serem solos ndo saturados, na qual se podem produzir
rearranjos bruscos de particulas e uma grande reducdo de volume por acdo da humidade, com ou sem
aplicacdo de cargas. S3o solos com estruturas soltas, compostos por particulas finas (de dimensdo
correspondente a areia e silte), com ligacGes entre elas relativamente instaveis, de carater argiloso ou

siltoso.

Estes solos quando secos denotam uma boa capacidade para suportarem tensdes relativamente elevadas,
sem sofrerem assentamentos significativos. Quando sujeitos a uma variacdo de volume de agua
(“encharcados”), apresentam grandes assentamentos mesmo para cargas reduzidas, resultante da

ocorréncia de roturas intergranulares.

Para edificios de pequeno porte executados sobre fundagdes superficiais, este tipo de problema pode ser
eliminado ou minimizado destruindo a estrutura colapsivel, por rega e/ou vibragdo do solo. Caso ndo seja
possivel melhorar as carateristicas do solo, deve-se efetuar o dimensionamento das fundagdes
considerando tensdes de contacto muito reduzidas e deve-se evitar a implantagdo de canalizagdes junto

das fundagdes.

45



CAPITULO 4

Figura 4.3 - Solo colapsivel. (Domingues, 2015)

Os solos expansiveis (figura 4.4) apresentam variagdes de volume quando sujeitos a modificagdes no teor
de humidade, expandem/retraem quando aumenta/diminui o teor de 4gua. Este fenémeno ocorre
essencialmente em determinados solos argilosos, tem um cariz predominantemente quimico, podendo

atingir os 3m de profundidade.

As causas associadas a variacdo do teor em agua podem ser resultado da precipitagdo (efeito sazonal),
evotranspiragdo de vegetacdo, rotura de condutas de dgua, variagdes nas drenagens superficiais,

plantagcdo e remogado de vegetagao.

As anomalias resultantes da expansibilidade surgem, essencialmente, em estruturas com cargas baixas a

moderadas, em pavimentos e em infraestruturas.

Para reduzir ou eliminar os efeitos da expansibilidade dos solos nas fundacbes, pode-se aplicar
(individualmente ou em conjunto) os seguintes procedimentos: isolar a estrutura dos materiais
expansivos, reforcar a estrutura para resistir aos esfor¢os devidos as forgas de expansdo e eliminar os

efeitos da expansibilidade.
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Figura 4.4 - Solo expansivel. (Domingues, 2015)

As zonas cdrsicas (figura 4.5) sdo constituidas por rochas compostas por carbonatos de calcio e magnésio
(rocha calcaria). Este tipo de rocha carateriza-se pela sua solubilidade em agua, produzindo grande
porosidade e cavidades no solo, cavidades estas situadas por vezes sob camadas compostas de

sedimentos ndo soluveis e solos residuais, dando a uma falsa sensacdo de seguranca.

Figura 4.5 - Formacdo de cavidades subterraneas pela infiltragdo de agua no solo. (Milititsky, 2015)
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Neste tipo de zonas deve-se executar com particular cuidado o reconhecimento geotécnico, executando
um levantamento aéreo para o reconhecimento da regido, uma prospecao geofisica e mecanica de forma

a permitir um dimensionamento adequado das fundacgdes.

A detecdo de blocos durante a execugdo da escavacdo para a execucdo de fundagdes superficiais (figura
4.6), dificulta a implantagdo destes elementos, impedindo que estes sejam assentes na camada resistente
definida em projeto. E essencial que as fundaces sejam assentes nos extratos mais resistentes, de acordo

com os critérios definidos em projeto, pelo que os blocos detetados devem ser eliminados.
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matacles

NN 7N NN TN NN

rocha

b)

Figura 4.6 - a) perfil adotado (interpretacdo errada); b) perfil real; c) na execucdo de fundagdes diretas a

ocorréncia de blocos. (Milititsky, 2015)

4.2.2 Analise e projeto de fundagoes

Podemos relacionar alguns problemas que ocorrem ao longo da vida util de uma fundagdo a fase de

andlise e projeto, como sdo os problemas (Milititsky, 2015):
= relativos ao comportamento do solo;
= relativos a mecanismos;
= relacionados com o desconhecimento do comportamento real das fundagdes;
= relativos a estrutura de fundacdo;

= relacionados com as especificagdes construtivas.
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Os problemas envolvendo o comportamento do solo podem resultar da ado¢cao de um modelo de projeto
baseado numa caraterizacdo do terreno, que nado traduz de forma adequada todas as situacdes
representativas do subsolo, tal como, a deficiente localizacdo das camadas compressiveis (figura 4.7), a

auséncia da indicacdo do nivel freatico.

Bolsdo de argila orgdnica

Figura 4.7 - A) perfil otimista; B) perfil real do solo. (Milititsky, 2015)

A definicdo inapropriada do comportamento do solo a partir de correlacées empiricas ou semi-empiricas
qgue ndo se adequam ao caso em estudo. Obtencdo de estimativas para as propriedades do solo
(resisténcia, tensdo, moédulo de deformabilidade) através de extrapolacées de dados que ndo sdo
suficientemente representativos ou ndo sao correlaciondveis com o tipo de solicitacdo, implicando valores

sobrestimados/subestimados.

Os problemas mais comuns relativos a mecanismos envolvem os de interagdo solo-estrutura. Nos
mecanismos temos por exemplo, a estimativa de tensGes obtidas através de ensaios de placa, nao
representativos da realidade do subsolo (figura 4.8). Ao extrapolar o resultado do ensaio de placa para
grandes dreas carregadas, onde o bolbo de tensGes atinge camadas de maior profundidade e com
comportamentos distintos (solos heterogéneos) pode implicar o dimensionamento incorreto de uma

fundacdo (subestimada/sobrestimada a capacidade resistente do solo).
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Figura 4.8 - Estimativa de tensGes admissiveis com base em resultados de placa. (Milititsky, 2015)

Usualmente o dimensionamento de fundacgbes superficiais tem em conta que a fundacdo transfere as
cargas para o solo de uma forma isolada. A existéncia de outra solicitacdo altera a distribuicdo das tensGes
no solo. E necessario especial cuidado na avaliagdo das situacdes em que ocorre uma sobreposicio de
pressdes em fundagbes superficiais (figura 4.9). Esta sobreposicdo pode ocorrer por exemplo, em

resultado da implantagdo de uma nova construgdo junto de uma edificagao ja existente.

Inclinacéo

Bulbo de

Sobreposigao pressao
I8 de tenses individual
iy 52
. " Bulbo de presstes

- combinada

Figura 4.9 - Sobreposi¢do de tensdes em fundagbes superficiais. (Milititsky, 2015)
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As construgbes com sistemas de fundagdes diferentes devido a cargas muito dispares e em consequéncia
da variacdo da profundidade das camadas resistentes do terreno (figura 4.10), implicam assentamentos
distintos e o surgimento de danos estruturais sempre que ndo sao executadas juntas de construcdo ou
compatibilizados os assentamentos. Este tipo de problema estd associado ao desconhecimento do

comportamento real das fundacgdes.

A Camada resistente

Figura 4.10 - Sistemas de fundacdes diferentes originados por cargas diferentes, ndo separadas por

junta, provocando assentamentos diferenciais. (Milititsky, 2015)

Os problemas relacionados com a estrutura de fundagdo envolvem erros na determinagdo das cargas e
de momentos fletores atuantes ao nivel das fundagdes (figura 4.11), erros no dimensionamento de
elementos estruturais, concecao de solugBes estruturais para a qual os esforgos horizontais ndo sao

equilibrados pelas fundagdes (auséncia de vigas de equilibrio).

Situagia real

Figura 4.11 - Uso de momentos ao nivel de solo em fundac¢Ges enterradas. (Milititsky, 2015)
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As especificagcBes construtivas devem basear-se em critérios definidos no projeto, evitando-se assim, o

surgimento de alguns problemas que seguidamente serdo elencados.

Os problemas envolvendo as especificacdes construtivas estdo relacionadas com a tarefa de implantacao
das fundac¢Ges, nomeadamente, a auséncia de indicacdo da profundidade minima de projeto, do tipo e
carateristica do solo na qual a fundagdo deve ser assentada, na indefinicdo do critério e ordem de
execucdo das fundacgGes para as situagBes em que ocorrem elementos adjacentes a cotas diferentes
(figura 4.12). A execugdo de sapatas a cota mais baixa em primeiro lugar, evitard eventuais

descalcamentos de elementos de fundagdo a cota superior.

Figura 4.12 - Esquerda: efeito da falta de identificagdo da cota de assentamento de fundagdes diretas;
direita: falta de indicagao de ordem de execugdo de sapatas adjacentes em niveis de implantagdo

diferentes. (Milititsky, 2015)

A aplicagdo do betdo com as carateristicas definidas em projeto (resisténcia e trabalhabilidade) é
essencial, para obten¢do de um elemento de fundagao com comportamento adequado. O recobrimento
das armaduras deve ser adequadamente definido em projeto, de forma a ndo deixar duvidas ou ao critério
da entidade executante, evitando-se desta forma, o aparecimento de armaduras expostas e a sua rapida

degradacao.

4.2.3 Execucao das fundagoes

Os problemas de execugdo de fundagdes superficiais podem ter duas origens, aqueles que envolvem os

aspetos relacionados com o solo e os originados com a estrutura dos elementos de fundacao.
Os aspetos relacionados com o solo sdo por exemplo:
e as fundacGes superficiais executadas em solos com diferente comportamento, como é o caso, da

implantacdo de sapatas a mesma cota e em situagdes onde se verificam escavacdes e aterros;
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a existéncia de uma varia¢do da profundidade da camada resistente sem que exista um ajuste na
profundidade de implantagdo das fundagdes, ou seja, sem o cuidado de assentar as sapatas na

camada resistente;

a execugdo de aterros para colmatar uma sobrescavagdo ou uma substituicdo de solo com
material inapropriado e sem controle da compactacgao, implica que a fundagao seja assente numa
camada com carateristicas diferentes das estimadas em projeto, podendo originar assentamentos

importantes ou mesmo instabilizagdo da fundacao.

Os aspetos relacionados com a estrutura dos elementos de fundagdo superficiais sdo:

424

a falta de qualidade do betdo, nomeadamente, tensdo caracteristica inferior a preconizada em
projeto, com carateristicas de trabalhabilidade inadequadas, colocacdo deficiente ou

desajustada;

auséncia da camada de regularizacdo para posterior execuc¢do da fundacgado direta, implicando que
0 betdo da sapata possa estar sujeito a contaminagdo (mistura com o solo) e o recobrimento da

armadura seja insuficiente, levando a sua degradacdo ao longo do tempo;

a execucado de elementos de fundacdao com carateristicas dimensionais e geométricas diferentes

das do projeto, sendo este problema mais comum em sapatas com altura varidvel;

a betonagem de elementos de fundacdo em presenca de agua (nivel freatico elevado) sem
cuidados adicionais (retirada da 4gua por bombagem), prejudicando as carateristicas de

resisténcia do betdo e por consequéncia a qualidade e integridade do elemento de fundagao;

a deficiente vibracdo do betdo em elementos de funda¢do em resultado de armaduras muito
densas e mal posicionadas, origina pegas sem a geometria ou integridade definida em projeto e
recobrimento reduzido das armaduras. Estas situacGes acarretam problemas de durabilidade e

em casos extremos a segurancga das fundacGes pode estar em causa.

Ocorréncias posteriores a conclusdo das fundagoes

Os problemas mais comuns na fase posterior a conclusdo das fundagdes sdo: a alteragdo de uso da

edificacdo, amplia¢gdes ou modificacdes que ndao foram contempladas no projeto inicial, altera¢do do uso

nos terrenos vizinhos, execucdo de grandes escavagles proximo da construcdo, rotura de tubagens

enterradas, oscilagdes nao previstas do nivel fredtico, rebaixamento do nivel fredtico, vibraces e

choques.

Sempre que se pretende efetuar uma alteracdo ao uso de uma edificagdo, ampliacGes, novas distribuicGes

ou concentragdo de cargas, é conveniente verificar se as premissas para as quais as fundagées foram

53



CAPITULO 4

dimensionadas sdo compativeis com a nova solucdo preconizada. No caso de as modificacGes implicarem
um acréscimo de cargas incompativeis com as fundag¢des existentes (figura 4.13), deve-se proceder a

elaboracdo de um projeto de reforgo de fundagdes e posterior implementacéo.

®
Projeto original (cargas 10kN/m2) Sobrecarga ndo prevista (cargas 40kN/m?)

10kN/m?

Efeito: danos
na estrutura
e recalques
expressivos

GG Camiada resistente. QUK Camada resisgente

Figura 4.13 - Alterac3o no uso da fundacio, supermercado de piso com sobrecarga de 10KN/m?

transformado em depdsito com sobrecarga de 40KN/m?2. (Milititsky, 2015)

AlteracGes do uso nos terrenos vizinhos engloba as situagdes de execuc¢do de nova construcdo, sem o
cuidado de colocar uma junta de construcdo entre esta e a edificacdo existente. A execugao de estruturas
de grande porte (figura 4.14) e o armazenamento de materiais pesados em terreno contiguo préximo de
construgdo existente (figura 4.15), apoiada sobre fundagdes diretas, criam uma sobreposicdo de tensGes

e assentamentos adicionais na edificagao antiga para a qual pode ndo estar preparada.

W&WW Camada resistente

Figura 4.14 - Sobreposicao de pressdes e assentamentos adicionais na edificagdo antiga devido a

construgbes de grande porte. (Milititsky, 2015)
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©  Prédio leve

N

Estocagem de
bobinas metélicas

Figura 4.15 - Sobreposicao de pressdes e assentamentos adicionais na edificacdo antiga devido ao
armazenamento de materiais pesados junto a prédios existentes em fundacdes diretas. (Milititsky,

2015)

A execucdo de escavaclGes proximo de estruturas existentes, pode induzir nestas estruturas
deslocamentos tais como, translacGes, rotacdes e distor¢des, levando ao aparecimento de anomalias,

onde se destacam as fendas, fissuras, assentamentos diferenciais (figura 4.16).
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Figura 4.16 - Deformagdes do edificio em resultado da execugao de escavagdo préximo da estrutura

existente. (Fonseca, 2005)

Deve existir o cuidado de evitar a colocagdo de canaliza¢gOes desprotegidas a uma cota inferior da base
das fundagdes superficiais, incluindo canalizagédo de linhas de agua (figura 4.17). Um eventual problema
de rompimento dessas canalizagdes pode provocar o aparecimento de erosao interna do solo e o
surgimento de cavidades, colocando em risco a seguranca da estrutura. Esta situacdao pode ser

especialmente agravada quando estamos perante solos colapsiveis.
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Figura 4.17 - Rompimento de canaliza¢do enterrada. (Milititsky, 2015)

As oscilagdes ndo previstas do nivel fredtico decorrem da falta de analise e registo da dgua no solo na fase
de reconhecimento geotécnico (andlise no periodo de verdo e de inverno). Este erro ou omissdao tem um
impacto importante na fase de projeto, no que respeita a definicdo da profundidade de implantacdo e da

tipologia das fundag¢des a dimensionar.

A ndo consideragao do nivel maximo de 4gua no solo em projeto pode ter como consequéncia, o
aparecimento de solicitagdes de valor maior do que o previsto inicialmente afetando a estabilidade do
subsolo, o surgimento de subpressdes nao avaliadas que podem provocar a rotura de elementos

enterrados quando sujeitos a esfor¢os que nao foram tidos em consideragao.

O rebaixamento do nivel freatico pode implicar o surgimento de assentamentos incompativeis com a
estrutura projetada, especialmente quando o referido rebaixamento provoca perda de material fino em

solos arenosos ou ocorre em solos argilosos de baixa permeabilidade.

As vibracOes e choques produzem efeitos nefastos sempre que realizados junto a construcées, podem ter
diversas origens, tais como, equipamentos industriais, equipamentos de compactacdo de solo,
equipamentos de cravacdo de estacas, explosGes para desmonte de rochas. Os efeitos dessas vibragdes e
choques tem especial impacto em estruturas com fundagdes superficiais e assentes sobre solos arenosos,
porque provocam o rearranjo das particulas, uma diminui¢cdo dos vazios e o surgimento de assentamentos

totais e/ou diferenciais.
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4.2.5 Deterioragdao dos materiais que constituem as fundagdes

Os projetos de engenharia devem estabelecer as a¢des necessarias a protecdo das fundagdes a longo
prazo, nomeadamente contra os agentes naturais (ciclos gelo-degelo, lengdis freaticos) e a existéncia de
materiais agressivos no solo, de forma evitar a deterioracdo precoce dos materiais que constituem a

fundacao.

Nado faz parte do ambito deste trabalho a identificacdo e descricdo dos principais mecanismos de

degradacdo dos elementos de betdao armado.

4.3 PRINCIPAIS PROBLEMAS IDENTIFICADOS POR LOGEAIS EM FUNDACOES SUPERFICIAIS

Nos pardgrafos seguintes estdo apresentados de forma detalhada os problemas que surgem com mais

frequéncia associados as fundagdes superficiais identificados por Logeais (1971).

4.3.1 Fundagdes sobre aterros

A execucdo de fundacdes superficiais sobre aterro ndo é aconselhavel e requer alguns cuidados especiais
nomeadamente, no caso de aterros recentes, em aterros de espessura varidvel e nos aterros sobre

terrenos compressiveis ou instaveis.

Os aterros recentes na altura da sua execucdo ndo atingem o assentamento definitivo, sofrendo

assentamentos posteriores, mesmo que a compactagdo tenha sido executada por camadas regulares.

Os aterros com espessura varidvel sdo particularmente gravosos porque, quanto maior for a espessura do
aterro, maior serdo os assentamentos totais e por consequéncia surgirdo assentamentos diferenciais
significativos. Sera necessario dimensionar cuidadosamente a estrutura a construir para que esta tenha

uma rigidez adequada e o funcionamento conjunto seja estavel.

O aterro sobre um terreno compressivel deve ser evitado, em especial com elevadas espessuras, que por
si s6 ja sdo compressiveis e introduzem no terreno cargas que acarretam novos assentamentos. E
aconselhdvel que a construgdo neste tipo de situacdo seja executada com recurso a fundag¢des profundas

ou utilize solugdes que minimize as sobrecargas sobre o terreno.

Os terrenos inclinados apresentam dois grandes inconvenientes, o primeiro esta diretamente relacionado
com a espessura variavel do préprio aterro, situacao ja abordada. O segundo inconveniente resulta da
necessidade de prever dispositivos de drenagem, que retirem da base do aterro as dguas provenientes de
infiltracdo. O surgimento de dgua na base do aterro pode provocar o assentamento e/ou escorregamento
do proprio aterro e instabilizar o terreno natural, principalmente nas situagdes em que ndo é efetuada a

decapagem ou estamos na presenca de argilas.
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A execucdo de fundacgdes superficiais sobre este tipo aterros, mesmo em situa¢des de cargas reduzidas,
acarretam riscos elevados de aparecimento de anomalias nas construcdes, pois os aterros adquirem a
estabilidade definitiva varios anos apds a sua execucao. Nestas situagdes nao deve ser efetuada qualquer
construcdo sem a execug¢do de um estudo aprofundado, assegurada a estabilidade da construgdo no seu

conjunto e com niveis de assentamento aceitaveis.

4.3.2 |Infiltrag6es de agua junto das fundagdes

A presenca de agua no terreno é um fator a ter em consideracao, porque em certas circunstancias pode
afetar as caracteristicas mecanicas do solo, nomeadamente no caso de solos argilosos. Sempre que um
terreno pode ser perturbado pela presenca de dgua devem ser tomadas algumas precaucgdes, que se passa

a enunciar:
= Aguas de infiltracdo ou 4guas de lencol freatico

As aguas de infiltragdo surgem junto das construgdes em resultado de terrenos inclinados e/ou apds o
atravessamento de aterros de baixa compacidade ou reduzida qualidade, em torno das referidas
construcdes. Para evitar o contacto permanente destas d4guas com os elementos de fundacgao, é essencial

a colocacdo de um dispositivo de drenagem que permita a sua recolha e respetivo encaminhamento.

Durante a execug¢do da escavagdo pode atravessar-se alguma camada de terreno na qual circulem aguas
subterraneas, lencol freatico, nestas situacGes deve ser também executada uma rede de drenagem

adequada, para que as estas aguas nao afetem a construgao.
» Aguas de aparecimento fortuito

Este tipo de dguas surge normalmente em resultado de roturas de canalizagbes para a evacuagao de aguas

pluviais ou domésticas, executadas sobre aterros sujeitos a assentamentos. Esta situacdo é

m

particularmente gravosa, porque a consequéncia deste tipo de acidente é detetada numa fase tardia.
necessario colocar as tubagens sobre “terreno firme”, com um tragado reduzido dentro das construgdes

e evitando-se a colocagao em valas circundantes paralelas as fachadas.
=  Assentamentos devidos a uma variacdo do lencol freatico

A variagdo do nivel do lencol freatico provoca o aumento da pressdo no terreno, a densidade do solo nédo
imerso é superior ao solo imerso. Esta situacdo pode provocar o surgimento de assentamentos reduzidos
em areias, mas com alguma expressdo em solos argilosos. Antes de iniciar a construgdo deve-se verificar
as possiveis variagcdes do lencol freatico e caso seja necessario, prever uma estrutura mais rigida para

poder acomodar os eventuais assentamentos que possam surgir.
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4.3.3 Fundagdes heterogéneas

Em determinadas construgdes é necessario prever fundac¢des a profundidades varidveis e mais de um tipo
de fundacgdo, porque o terreno ndo apresenta as mesmas carateristicas em toda a sua extensao. Verifica-
se deste modo uma dupla heterogeneidade, a do terreno e da construcdo. Existem outras situacGes
particulares que traduzem esta heterogeneidade, as edificacdes contiguas com carateristicas distintas.
Por exemplo uma edificacdo muito pesada de baixa capacidade de deformacao, suportada por fundacoes
profundas e uma edificacao ligeira assente em fundacdes superficiais. As situacdes descritas implicarao
assentamentos diferenciados pelo que, deve ser completa a dessolidarizacdo entre as diversas obras

fundadas de maneira diferente.

4.3.4 Edificagoes encostadas construidas em épocas diferentes

O terreno sob as fundagbes sé adquire um assentamento definitivo ao fim de algo tempo apds a
construcdo, sendo quase instantdaneo em solos muito permeaveis (areias) ou demorar um ou mais anos

em solos pouco permeaveis (argilas).

Se existir a necessidade de construir uma nova edificacdo junto a outra, o efeito do assentamento
resultante das cargas da nova construcdo pode, por interacdo, provocar o assentamento das fundagdes
do edificio antigo e assim, contribuir para o aparecimento de anomalias. E importante ter presente que,
o simples facto de serem executadas sapatas excéntricas ao longo das do edificio antigo, é suficiente para
provocar neste, fissuragdes nas paredes principais ou divisdrias que estejam ligadas a parede de empena

comum as duas edificagdes.

4.3.5 Fundagoes sobre terrenos compressiveis

Nao é aconselhavel a execugdo de construgdes com recurso a fundagdes superficiais sobre terrenos muito
compressiveis. Nestas situagdes é necessdrio tomar algumas precaugdes como, conceber fundagdes que
minimizem as sobrecargas sobre o terreno, a estrutura devera ser bem cintada por travamentos verticais
e horizontais e ter uma elevada rigidez de forma a ajustar-se aos assentamentos diferenciais que venham

a instalar-se.

4.3.6 Fundagoes implantadas a profundidade insuficiente

As fundacgdes superficiais implantadas muito proximas da superficie comportam alguns riscos que devem
ser evitados. A capacidade de carga do terreno préximo da superficie € menor (a capacidade de carga de
um terreno homogéneo cresce em profundidade) e os assentamentos aumentam devido a possibilidade

de fluéncia do terreno sob a sapata. As carateristicas do terreno sob uma sapata com profundidade
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insuficiente, podem ser alteradas por agentes externos tais como a dgua e o gelo. Quando os terrenos sdo

inclinados ainda existe o risco de ocorrer escorregamento pela base da sapata.

Para proteger as fundacdes superficiais dos ciclos gelo-degelo estas devem ser enterradas entre 70cm e

1m relativamente a superficie do terreno, dependendo da regido que se situa a construgao.

Nos casos de sapatas fundadas a niveis diferentes, em especial nos terrenos inclinados, deve-se ter o
cuidado de evitar a interagdo entre sapatas vizinhas, de forma impedir o deslizamento das sapatas

colocadas a um nivel superior.

4.4 FUNDAGOES PROFUNDAS OU INDIRETAS

4.4.1 Caraterizagdao do comportamento do solo

As anomalias resultantes de problemas durante a fase de caraterizagdo do comportamento solo, podem
derivar da auséncia de investigacdo, investigacdo insuficiente, investigacdo com falhas, em resultado da
inadequada interpretacao dos resultados e acontecimentos singulares, tal como descrito para fundagdes

superficiais.

A auséncia de investigacdo prévia do terreno pode implicar alguns problemas, tais como (Milititsky, 2015):
= fundagGes executadas a profundidade insuficiente;
= geometria da fundac¢do desadequada (diametro inferior ao necessario);
= processo construtivo ndo adequado as condigdes do terreno;

= estacas assentes em camadas resistentes sobre solos moles, com assentamentos incompativeis

com o tipo de estrutura a construir;
=  atrito negativo ndo previsto no dimensionamento da estaca.

A investigacdo insuficiente do solo verifica-se por exemplo na execu¢do de sondagens que terminaram
guando atingiram uma camada resistente, sem verificar a espessura dessa mesma camada e a natureza

das camadas subjacentes (figura 4.18).

60



PROBLEMAS, ANOMALIAS E PRECAUCOES ASSOCIADOS A FUNDACOES

) 1 Estaca teste l 1
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compressivel

Figura 4.18 - Grupo de estacas apoiado em camada competente sobre solo mole: problemas de

recalque. (Milititsky, 2015)

A investigacdo com falhas carateriza-se por erros de implanta¢do, adogao de procedimento inadequado
ou ensaio ndo padronizado, utilizacdo de equipamento defeituoso ou ndo calibrado, falta de
nivelamento dos furos de sondagem, descricdo sem rigor do solo em estudo, e que sdo comuns as

fundacGes superficiais.

Nos acontecimentos singulares associados a caraterizacdao do terreno incluem-se as zonas carsicas,

zonas de mineragao, ocorréncia de blocos.

A presenca de blocos no subsolo ocasiona problemas na interpretagao dos resultados da prospec¢ao
geotécnica e tem influéncia na escolha do método construtivo a aplicar (figura 4.19). Quando a
prospecdo geotécnica do terreno é insuficiente, os blocos detetados podem ser confundidos com
extratos de elevada resisténcia (perfil de rocha continua), implicando a conce¢do e dimensionamento de

fundag¢bes inadequadas.
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Figura 4.19 - Estaca assente sobre bloco de rocha. (Milititsky, 2015)

4.4.2 Analise e projeto de fundagoes

Os problemas mais comuns relacionados com a fase da analise de projeto estao associados ao
comportamento do solo, fiabilidade dos métodos de previsdo da capacidade de carga de estacas, a
mecanismos, ao desconhecimento do comportamento real das fundacgGes, relacionados com a estrutura

de fundacdo e as especificagbes construtivas.

Os problemas resultantes do comportamento do solo incluem os pontos descritos para fundacées
superficiais e relativos a fundag¢des inadequadas como por exemplo, a insercdo de estacas pré-
fabricadas em solos muito compactos, que ndo possam ser atravessados ou que provoquem a rotura
das estacas durante a cravagdo. A adocdo de estacas em solos colapsiveis ou expansiveis sem os

cuidados especiais com o atrito negativo, com a integridade e a presencga de agentes agressivos.

Os métodos de avaliagdo da capacidade de carga de uma estaca sao resultado de correlagdes empiricas
obtidas, entre valores medidos através de ensaios de campo ou em laboratdrio e resultados de ensaios
de carga estdtica. A falta de uma sustentagdo tedrica e a existéncia de diversos fatores que influenciam
o comportamento de uma estaca, tais como propriedades carateristicas dos materiais, métodos de
investigacdo do subsolo, métodos construtivos, implica que seja necessario efetuar uma escolha

criteriosa dos fatores de seguranca representativos das incertezas inerentes a previsées de carga.

Os problemas mais visiveis relativos a mecanismos estdo ligados a interacdo solo-estrutura. E o caso das
estacas proximas associadas a diferentes pilares sem ter em conta o efeito de sobreposi¢do e/ou reducio
de eficiéncia, a ndo consideragdo do efeito do atrito negativo e de impulsos obliquos, a ndo consideragdo
do efeito de grupo de um macico de estacas, o uso de modelos simplificados indevidos, o surgimento de

encurvadura em estacas esbeltas inseridas em solos moles sem travamento (figura 4.20).
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Argila muito mole

Arein

Figura 4.20 - Encurvadura de estacas em solos moles. (Milititsky, 2015)

A capacidade de uma estaca resulta da soma dos efeitos de ponta e do atrito lateral. A capacidade de

carga subjacente ao atrito lateral s6 pode ser totalmente mobilizada se as estacas ndo estiverem muito
proximas umas das outras, distanciadas pelo menos trés diametros.
Por vezes estas distancias ndo sao respeitadas conduzindo a calculos demasiadamente otimistas e a uma

condicdo de inseguranca. Quando as estacas estdo muito préximas é necessario substituir-se o somatério

dos perimetros de cada estaca por uma estaca ficticia que tenha por contorno a linha envolvente das

estacas exteriores (figura 4.21).
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Figura 4.21 - FundagOes em estacas préximas (de diferentes pilares) sem considerar efeitos de

sobreposicdo. (Milititsky, 2015)

Um dos problemas mais frequentes associados as fundagdes por estacas é o efeito do atrito negativo, que
por vezes é esquecido aquando do dimensionamento. Quando o assentamento das estacas é inferior ao
do solo envolvente, os deslocamentos relativos induzem forgas de corte descendentes na interface solo-
estaca, podendo aumentar a carga vertical transmitida a estaca.
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Um exemplo tipico do aparecimento do efeito do atrito negativo, é a coloca¢do sobre um terreno
compressivel (argilas) de uma camada de aterro de elevada espessura e que estara sujeita a cargas
importantes (figura 4.22). O assentamento associado ao aterro e a camada compressivel (caso ndo esteja
consolidada) provocard o surgimento de esforcos de atrito ao longo do fuste, com uma componente
vertical descendente, aumentando o valor da solicitagdo. Esta situagdo é particularmente gravosa nas
estacas flutuantes que poderao ficar sujeitas a assentamentos elevados. No caso de estacas a funcionar

por ponta poderemos ter como consequéncia uma diminui¢ao do coeficiente de seguranca.
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Figura 4.22 — a) perfil estratigrafico e estaca; b) deslocamentos de solo pelo adensamento da camada de
argila mole sob efeito do aterro; c) deslocamento da estaca sob carga; d) distribui¢do geral do atrito ao

longo da estaca, com identificagdo da parcela negativa e positiva. (Milititsky, 2015)

Destaca-se ainda outras situagdes como o rebaixamento generalizado do nivel fredtico que leva ao
assentamento de grandes areas de argilas moles consolidadas ou ligeiramente sobreconsolidadas e nos

casos em que a espessura dos estratos ndo é uniforme provocando assentamentos diferenciais

prejudiciais a estrutura.

Outro problema associado a mecanismos s3o as situagdes em que o terreno envolvente se movimenta
perpendicularmente ao eixo das estacas, provocando nestas o surgimento de esforcos importantes de

flexdo e de corte.

Temos como exemplos os aterros aplicados no tardoz dos muros-cais ou de encontros de pontes assentes

sobre estacas (figura 4.23), que podem provocar movimentos do solo subjacente (especialmente quando
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este tem reduzidas carateristicas mecanicas) e levam ao surgimento de impulsos de valor elevado na zona
central da estaca. No caso de um terreno parcialmente aterrado e sujeito a sobrecargas elevadas
(edificacdo com circulagdo de equipamento pesado), a assimetria de cargas pode provocar nas estacas

impulsos obliquos, na qual a componente horizontal crie uma flexdo capaz de as levar a rotura. (Cardoso,
1990)

erreno natural

Superficie potencial

de ert..raﬁ

Camada *a
compressivel

Figura 4.23 - Condigdo geométrica caracterizando aterro assimétrico sobre camadas de solos moles,
provocando o aparecimento de solicitagdes horizontais atuantes nas estacas em profundidade (efeito

Tschebotarioff). (Milititsky, 2015)

Os problemas associados ao efeito de grupo de um macico de estacas surgem quando se pretende a partir
de um ensaio de carga sobre uma estaca isolada, deduzir a capacidade de carga e os assentamentos de
um macigo de estacas agrupadas. A andlise de uma estaca de ensaio destinada a fundar uma obra cujos
pontos de apoio estejam afastados uns dos outros e inserida numa camada praticamente incompressivel

sobre solos moles (argila) apresentard assentamentos reduzidos.

Extrapolar estes resultados para um grupo de estacas com um comportamento préoximo de um macico,

na qual a zona de influéncia poderd atingir a camada mais compressivel é pouco fiavel. Se a argila ndo
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estiver consolidada é possivel que a edificacdo fique sujeita a assentamentos importantes e que ndo eram

previsiveis a partir da analise de apenas uma estaca.

O dimensionamento a tracdo de um grupo de estacas a partir da soma das cargas de rotura de cada uma
das estacas, levara a obtencao de valores superiores ao real. A cinematica de rotura do grupo é diferente

resultando num valor inferior ao somatério das cargas individuais (figura 4.24).
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Figura 4.24 - Tragdo em grupo de estacas. (Milititsky, 2015)

Ndo é adequada a utilizagao de modelos simplificados para situagdes de estacas tracionadas, utilizando o
método de cdlculo do cone de arrancamento usado em fundagdes superficiais (figura 4.25). Como a
cinematica de rotura é diferente no caso das fundag¢Ges profundas, os valores obtidos sdo superiores aos

reais, levando a uma condigdo de inseguranga.
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Figura 4.25 - Uso do modelo do cone de arrancamento em fundacgdes profundas tracionadas. (Milititsky,

2015)
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A utilizacdo de elementos de fundacdo profunda como reforco de estruturas com problemas, sem a
adequada avaliacdo do efeito no conjunto do novo elemento e dos deslocamentos necessdrios a
mobilizagdo de resisténcia (figura 4.26), é um caso tipico de um problema relacionado com o

desconhecimento do comportamento real das fundagoes.
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Figura 4.26 - Reforco com problemas. (Milititsky, 2015)

Adocdo de fundagdes com comportamento diferenciado numa mesma estrutura, por exemplo, aplicando
fundagbes profundas em terrenos com aterros compactados assentes sobre camadas compressiveis e
elementos estruturais sujeitos a menores cargas apoiados em fundag¢des superficiais, implantadas
diretamente no aterro (figura 4.27). O aterro sofrerd ao longo do tempo assentamentos, as fundagdes
profundas e as fundacbes superficiais terdo assentamentos diferentes, implicando o aparecimento de

assentamentos diferenciais e rotacdes importantes nos elementos nao estruturais.
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Figura 4.27 - Fundagdes com comportamento diferenciado numa mesma estrutura. (Milititsky, 2015)
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A existéncia de carregamentos muito diferentes numa mesma edificacdo, com o mesmo tipo de fundacgdo
e sem junta de construcdo ou com pilares da junta apoiados na mesma fundacéao (figura 4.28), implica o

aparecimento de assentamentos diferenciais, fissuras e/ou fendas na estrutura.
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Figura 4.28 - Niveis diferentes de carregamento sem junta. (Milititsky, 2015)

Os problemas envolvendo a estrutura de fundacdo surgem de erros na determinacdo das cargas atuantes
nas fundacdes, decorrentes de deficiente transmissdo de dados entre o projetista de estruturas e o
projetista de fundag¢Bes, nomeadamente a indicagdao apenas da carga maxima em estacas solicitadas a
compressdao e com momento fletor atuante. A omissdo de informacdo da condi¢cdo de carregamento

vertical minimo pode originar erros no dimensionamento e levar a uma solugdo desajustada.

4.4.3 Execucao das fundagoes

As especificagdes construtivas devem basear-se em critérios definidos no projeto, deve-se evitar a
omissdo de informagdo importante, tal como a profundidade minima de projeto, carateristicas minimas
do equipamento de execuc¢do, tensdes e carateristicas dos materiais que constituem a estaca,
recobrimentos minimos de armaduras, pormenoriza¢dao dos comprimentos de amarrag¢do especialmente

em elementos sujeitos a tracdo, com esforgos transversais e momentos fletores.

A seguir apresentam-se apenas os problemas genéricos que ocorrem em fundag¢des profundas,

independentemente do seu processo construtivo:

= erros na implantacdo de estacas ou desvios de execucdo devido a ocorréncia de blocos,
provocando o aparecimento de solicitacdes nao previstas em diversos elementos estruturais tais

como vigas de equilibrio, macicos de encabecamento de estacas ou nas proprias estacas;
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= alteracOes ao projeto inicial durante a fase de execuc¢do sem uma avaliacdo do seu impacto
através de cdlculo. Por exemplo a alteracdo de uma estaca pré-fabricada de determinada
dimensdo por duas estacas com dimensdes inferiores, alterando a forma de distribuicdo das

solicitagdes;

= alteracdo da profundidade da estaca devido ao surgimento de obstaculos com aumento do

didmetro das mesmas sem uma analise do projetista;

= execucdo de estacas ndo cumprindo as inclinagdes definidas em projeto, por erro ou por
dificuldade construtiva, implicando no aparecimento de solicitacGes diferentes e colocando em

risco a seguranca da estrutura;

= deficiente limpeza da cabeca da estaca (demolicdo do betdo contaminado) e a falta de armadura
de ligacdo em estacas pré-fabricadas pode dificultar a sua ligacdo ao macico de encabecamento,
podendo originar deformacées durante o carregamento (figura 4.29). Esta situacdo pode ser

especialmente grave em estacas sujeitas a esforcos de tracao.
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Figura 4.29 - A) Falta de limpeza na cabeca da estaca; B) falta de vinculacdo estaca x macico de

encabecamento, verificada apds aparecimento de fissuras na edificagdo. (Milititsky, 2015)

4.4.4 Ocorréncias posteriores a conclusdo das fundagoes

Tal como elencado para as fundagdes superficiais, os problemas mais comuns na fase posterior a
conclusdo das fundacgGes sdo, a alteracdo de uso da edificacdo, ampliagées ou modificagcdes que ndo foram
contempladas no projeto inicial, alteracao do uso nos terrenos vizinhos, execucao de grandes escavagoes
proximo da construgdo, rotura de tubagens enterradas, oscilagdes ndo previstas do nivel freatico,

rebaixamento do nivel fredtico, vibracdes e choques.
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A alteracado de uso nos terrenos vizinhos como por exemplo o armazenamento de materiais pesados junto

a construcdes existentes, pode induzir nas estacas esforcos importantes de flexdo e de corte (figura 4.30).

@ Prédio existente

Estocagem de
bobinas metélicas

Figura 4.30 - Sobreposi¢do de pressdes e assentamentos adicionais na edificagdo antiga devido a efeito

de sobrecarga assimétricas em estacas. (Milititsky, 2015)
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BASES DO PROJETO GEOTECNICO

5.1 FUNDACOES SUPERFICIAIS OU DIRETAS

O conteudo relativo as bases do projeto geotécnico foi desenvolvido de acordo com o capitulo 2 do EC 7.

5.1.1 Introdugao

As estruturas de engenharia devem ser projetadas e executadas de forma a cumprir determinados

requisitos técnicos, tais como:

= estabilidade — deve ser capaz de suportar todas as a¢Oes e todas as influéncias que possam vir a

atuar durante a execucdo e utilizacdo, sem rotura ou colapso estrutural;

= funcionalidade — durante a sua utilizacdo as constru¢des devem desempenhar de forma adequada

as fungdes requeridas;

= durabilidade — os requisitos de estabilidade e funcionalidade devem ser satisfeitos durante a vida

util da estrutura com adequados custos manutengao.

Define-se por obras ou estruturas geotécnicas todas as constru¢des cujo dimensionamento seja
condicionado essencialmente pelo comportamento mecanico e hidrdulico dos diversos extratos que
compdem o terreno, onde estas construgdes estdo implantadas. As fundagdes, as estruturas de suporte

de terras, aterros sdo alguns dos exemplos de obras geotécnicas.

5.1.2 Requisitos de projeto

Para que seja possivel estabelecer os requisitos minimos de projeto geotécnico, sdo introduzidas trés
categorias geotécnicas (CG1, CG2 e CG3). Para a atribuicdo da categoria geotécnica a uma determinada
estrutura ou obra, ou aspeto do seu projeto, deve basear-se em dois critérios: i) classe de consequéncias

da estrutura ou obra; ii) complexidade do projeto geotécnico.
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A classe de consequéncias representa a importancia da estrutura ou obra em termos de danos resultantes
do colapso ou do seu mau funcionamento. A complexidade do projeto geotécnico, pode ser classificada
como elevada, média ou baixa, traduzindo os aspetos relacionados com a complexidade das condi¢des

geotécnicas, das a¢des e do comportamento da estrutura.

A classificagdao da estrutura de acordo com a categoria geotécnica é essencial e deve ser executada antes

de ser efetuada qualquer prospe¢dao, mesmo de uma forma preliminar.

A CG1 abrange as estruturas pequenas e relativamente simples para as quais se pode assegurar que sao
satisfeitos os requisitos fundamentais apenas com base na experiéncia e em estudos de caraterizagdo
geotécnica qualitativa e que represente um risco desprezdvel em termos de estabilidade global e de
movimento do terreno. S3o exemplos de estruturas pertencentes a esta categoria os muros de suporte
de altura inferior a 3m, fundacdes de edificacdes isoladas em condi¢des geotécnicas simples e auséncia

de nivel freatico.

A CG2 abrange os tipos correntes de estruturas e fundagdes que ndo envolvem risco fora do comum ou
condicGes do terreno e de carregamento invulgares ou particularmente dificeis. Sdo exemplos as
fundacgdes superficiais, os ensoleiramentos gerais, fundacdes por estacas, muros e outras estruturas de
retencdo ou suporte de solo ou dgua, escavacoes, pilares e encontros de pontes, aterros e movimentos

de terras, ancoragens no terreno.

A CG3 abrange as estruturas ou partes de estruturas que ndo sdo enquadraveis nas CG1 e CG2. Esta
categoria inclui as estruturas de grande dimensao ou pouco comuns, as estruturas que envolvam riscos
fora do comum ou condig¢des invulgares ou excecionalmente dificeis de terreno ou de carregamento,
estruturas em areas de elevada sismicidade, estruturas em areas com provavel instabilidade local ou
movimento persistente do terreno que requeiram estudos especificos de caracterizacdo geotécnica ou

medidas especiais.

Em cada situacdo do projeto geotécnico deve verificar-se que nenhum estado limite relevante é excedido

(quer no terreno quer na estrutura), devendo ser considerados os seguintes fatores:
= as condigBes locais no que diz respeito a estabilidade global e aos movimentos do terreno;

= a natureza e a dimensdo da estrutura e dos seus elementos, incluindo quaisquer requisitos

especiais, tal como o tempo de vida util;

= as condigdes relativas a vizinhanga (estruturas proximas, trafego, redes de servigos, vegetacdo,

produtos quimicos perigosos);
= ascondicdes do terreno;

= ascondi¢Bes da dgua do terreno;
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= asismicidade regional;

= a influéncia do ambiente (hidrologia, aguas superficiais, subsidéncia, variacbes sazonais da

temperatura e da humidade).
Os estados limites devem ser verificados utilizando uma das seguintes abordagens:

= utilizacdo de calculos;

adocgdo de medidas prescritivas;
= utilizacdo de modelos experimentais e de ensaios de carga;
= utilizacdo do método observacional.

As quatro abordagens apresentadas podem ser utilizadas de forma combinada. Na pratica, a experiéncia
mostra, muitas vezes, qual o estado limite que condiciona o projeto, pelo que a demonstracdo de nao

ocorréncia dos outros estados limites pode ser efetuada através de uma verificacdo de controlo.

5.1.3 Situagdes de projeto

As situacOes de projeto a considerar na verificagdo da ndo excedéncia dos estados limites estdo definidas
no ECO e correspondem a um conjunto de condigGes fisicas que traduzem a realidade que se prevé vir a
ocorrer num determinado periodo de tempo. Estas situacdes de projeto podem ser divididas em: i)
persistentes-periodo de tempo da mesma ordem do tempo de vida Util; ii) transitérias-periodo de tempo

muito inferior ao tempo de vida util; iii) de acidente; iv) sismicas.

5.1.4 Estados limites

Designa-se por estado limite um estado para além do qual a estrutura deixa de cumprir, de alguma forma,
os requisitos basicos para que foi projetada. Podemos distinguir estados limites Ultimos e estados limites

de utilizacdo.

Estados limites ultimos estdo associados ao colapso ou outras formas de rotura estrutural, que possam

pbr em perigo a seguranga das pessoas;

Estados limites de utilizacao estao associados ao incumprimento de determinados requisitos de servico,

nomeadamente, ao funcionamento corrente, conforto das pessoas e a aparéncia arquitetdnica.
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5.1.5 Dimensionamento geotécnico com base no célculo

O dimensionamento com base no célculo deve estar de acordo com os requisitos principais definidos no

ECO e implica a consideracdo de todos os fatores seguintes:
= acgodes (forgas impostas ou deslocamentos impostos);
= propriedades de solos, de rochas e de outros materiais;
= grandezas geométricas;
= valores limites das deformacdes, da largura de fendas, das vibragdes;
= modelos de célculo (modelo analitico, modelo semi-empirico, modelo numérico).

Os valores de calculo das ac¢des, das propriedades do solo, de rochas e de outros materiais assim como as
combinacdes de acOes sdo diferentes, conforme estejamos a tratar de ELU ou ELUt. Para o ELU estes
valores podem variar consoante se trate de situacbes persistentes ou transitdrias, ou de situacbes

acidentais.

Os valores de cdlculo obtidos das combinacGes de a¢des, os valores de cdlculo das propriedades do solo,
de rochas e de outros materiais e das grandezas geométricas sdo aplicados na execucdo do modelo

calculo, que deve traduzir o comportamento do terreno e da estrutura para o estado limite em andlise.

As acbes a considerar no calculo podem resultar de: i) acdes com origem nas estruturas (acoes

estruturais); ii) acbes com origem no terreno (a¢des geotécnicas).

As agdes estruturais estdo definidas no ECO e nas diversas partes do EC1. As a¢Ges geotécnicas estdo
descriminadas no EC7. A titulo de exemplo podemos identificar como a¢Ges geotécnicas os pesos do solo
e da 4gua, as tensdes no terreno, as pressoes de terras, a remogao de carga ou a escavagao do terreno,
os movimentos devido a fluéncia, ao deslizamento ou ao assentamento dos terrenos, o atrito negativo no

fuste das estacas.

O valor de calculo de uma agdo, F;, pode ser determinado diretamente ou obtido a partir da seguinte

equagao:

Fo =vr X FEep (5.1)
com

Frep =V X Fy (5.2)

em que Y é o coeficiente de segurancga parcial para as agOes, aplicado para situagdes persistentes e
transitérias, considera a possibilidade de desvios desfavoraveis relativamente aos valores

representativos. O F, representa os valores carateristicos das acoes e ¥ é um coeficiente de conversdo
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dos valores carateristicos nos valores representativos, diretamente relacionado com os critérios de

combinacao das ac¢des fornecido pelo ECO.

Os valores de célculo dos parametros geotécnicos (X;) sdo obtidos recorrendo a seguinte equagdo:

Xk
X, = — (5.3)
Ym

em que X}, representa os valores carateristicos dos parametros geotécnicos e y;; é o coeficiente parcial

de seguranca. Os valores de cdlculo dos parametros geotécnicos também podem ser obtidos diretamente.

A escolha dos valores carateristicos dos parametros geotécnicos (propriedades dos solos e das rochas)
deve basear-se em resultados obtidos através de ensaios de laboratdério ou em ensaios de campo,

complementados eventualmente com experiéncia bem estabelecida.

O EC7 determina que o valor carateristico de um parametro geotécnico deve constituir uma estimativa
prudente do valor que condiciona a ocorréncia do estado limite em analise. Os aspetos condicionantes na
escolha do valor carateristico sdo: i) a quantidade de informacgao disponivel; ii) a variabilidade dos valores
dos parametros geotécnicos; iii) a extensdo da zona de terreno condicionante do estado limite a analisar;
iv) a capacidade de as estruturas transferirem a carga de zonas do terreno mais compressiveis para zonas

mais rigidas.

No caso de ser detetado desvios significativos nos dados geométricos, os valores de calculo desses dados,

a4, devem ser obtidos diretamente ou a partir de valores nominais, aplicando a seguinte equagdo:
ag = Apom T Aa (5.4)

em que a,,, representa os valores nominais dos pardmetros geométricos e Aarepresenta a

possibilidade de desvios desfavoraveis dos parametros geométricos em relacdo aos valores nominais.

Sdo consideradas grandezas geométricas o nivel e a inclinagdo da superficie do terreno, os niveis de dgua,

os niveis das interfaces entre estratos, os niveis de escavagao, as dimensdes da estrutura geotécnica.
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5.1.6 Estados limites ultimos (ELU)

Nas situagdes que seja relevante deve ser efetuada a verificacdo de que os estados limites a seguir

apresentados ndo sdo excedidos:
= Perda de equilibrio da estrutura ou do terreno (figura 5.1), considerados como corpos rigidos, em
que as propriedades de resisténcia dos materiais estruturais e do terreno nao tém influéncia

significativa na capacidade resistente (EQU);
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Figura 5.1 - Estado limite ultimo EQU (adaptado de Bond, Andrew e Harris, Andrew, 2008). (Trigo, 2014)

= Rotura interna ou deformacdo excessiva da estrutura (figura 5.2) ou de elementos estruturais
(incluindo, por exemplo, sapatas, estacas ou muros de caves), em que as propriedades de

resisténcia dos materiais estruturais tém influéncia significativa na capacidade resistente (STR);

g W

Figura 5.2 - Estado limite ultimo STR (adaptado de Bond, Andrew e Harris, Andrew, 2008 e EC7). (Trigo,
2014)
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= Rotura ou deformacdo excessiva do terreno (figura 5.3), em que as propriedades de resisténcia

do solo ou da rocha tém influéncia significativa na capacidade resistente (GEO);

L) YYYY
]

Figura 5.3 - Estado limite ultimo GEO (adaptado de Bond, Andrew e Harris, Andrew, 2008). (Trigo, 2014)

= Perdade equilibrio da estrutura ou do terreno devida a levantamento global (figura 5.4) originado

por pressdo da agua (flutuagdo) ou por outras a¢oes verticais (UPL);

|
| \_T_/_
|
L8 |
MM

Levantamento global por .
o Flutuagio
forgas verticais

Figura 5.4 - Estado limite ultimo UPL (adaptado de Bond, Andrew e Harris, Andrew, 2008). (Trigo, 2014)

= Levantamento hidraulico, erosdo interna e erosdo tubular no terreno (figura 5.5) causados por

gradientes hidraulicos (HYD);

@

Levantamento hidraulico Erosdo interna

Figura 5.5 - Estado limite ultimo HYD (adaptado de Bond, Andrew e Harris, Andrew, 2008). (Trigo, 2014)
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CAPITULO 5

Os estados limites mais relevantes para a maioria das estruturas de engenharia civil sdo tipo STR e GEO.
Em geral, os primeiros sdo condicionantes relativamente a capacidade resistente dos elementos
estruturais e os segundos condicionam as dimensdes dos elementos estruturais associados a fundagoes

ou estruturas de suporte.

5.1.7 Verificagdao da capacidade resistente para estados limites de rotura estrutural ou de

rotura do terreno em situag¢Oes persistentes ou transitorias

Quando é considerado um estado limite de rotura ou de excessiva deformacao de um elemento estrutural
ou de uma zona do terreno (STR ou GEO) em situagdes persistentes ou transitdrias, deve-se verificar que

o valor de calculo dos efeitos das a¢cdes é menor ou igual ao valor de calculo da capacidade resistente.
Eq < Ry (5.5)

em que E; representa o valor de cdlculo do efeito das agBes e o R; representa o valor de cdlculo da

capacidade resistente.

No projeto geotécnico os coeficientes parciais para as agbes deverdo ser aplicados as proprias acdes (Fr¢p)

ou aos seus efeitos (E):

E;=E {VF Frep;XK/VM s (5.6)

Ed =YE E {Frep;XK/yM ; ad} (5.7)

No projeto geotécnico os coeficientes parciais podem ser aplicados as propriedades do terreno (X), as

capacidades resistentes (R) ou a ambas, da seguinte forma:

Ry =R {VF FrepiXK/VM ;ag} (5.8)

ou
Ra =R {yr Frep; Xks aq} [ Vr (5.9)

ou
Ra =R {yr Freps Xx /Y @} / Vr (5.10)

O valor de calculo dos efeitos das acGes deve ser obtido a partir da combinacgdo de a¢Ges para as diversas

situacdes de projeto, de acordo com o ECO.
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BASES DO PROJETO GEOTECNICO

Existem trés abordagens de célculo respeitantes a estados limites ultimos de rotura estrutural (STR) ou

de rotura do terreno (GEO). Em Portugal, as verificacOes tipo STR e GEO para situacbes persistentes ou

transitérias, devem ser efetuadas utilizando a abordagem de calculo 1. Neste tipo de abordagem as

expressdes aplicaveis estdo identificadas como 5.6 e 5.9.

Para as situagOes de projeto persistente ou transitdrias a combina¢do fundamental podera ser expressa

como:

J
Qk,1
Qk,i

Yé,j
Yaoi
Y
L2

2}

Eq = z Y6,j Gk, jt Vo1 Qa1 + Z Yoi Y0iQk,i (5.11)

j=z1 i>1

Significa “em combinac¢do com”;

Significa “o efeito combinado de”;

Valores carateristicos das a¢cdes permanentes;

Valor carateristico da acdo varidvel base;

Valores carateristicos das outras acdes variaveis;

Valor de calculo da agdo sismica;

Coeficiente de seguranca parcial para a acdo permanente;
Coeficiente de seguranca parcial para a acdo variavel i;
Coeficiente para o valor de combinagdo da agdo variavel;
Coeficiente para o valor frequente da ag¢do variavel;

Coeficiente para o valor quase permanente da agao variavel,

Deve ser efetuada a verificagao de que ndo ocorre um estado limite de rotura ou de excessiva deformacao,

com a excegdo de estacas carregadas axialmente e de ancoragens, para cada uma das seguintes

combinag¢des de conjuntos de coeficientes parciais:

Combinagdo 1: A1"+"M1"+"R1

Combinagdo 2: A2"+"M2"+"R1
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CAPITULO 5

em que Alcorresponde as acOes ou efeitos das a¢des, M1 esta associado aos parametros do terreno e

por fim o R1 traduz as capacidades resistentes.

Nas combinacdes 1 e 2 os coeficientes parciais sdo aplicados as acdes e aos parametros de resisténcia do

terreno.

Tabela 5. 1 - Coeficientes parciais para as agdes (yr) ou para os efeitos das agdes (ye).

Conjunto
Accio Simbolo

Al A2
Desfavoravel 1,35 1,0

Permanente Yo
Favoravel 1,0 1,0
Desfavoravel 15 1,3

Variével Yo
Favoravel 0,0 0,0

Tabela 5. 2 - Coeficientes parciais para os parametros do terreno (ywm).

Conjunto
Parémetros do solo Simbolo

M1 M2
Angulo de atrito interno em tensdes efectivas () Yo 1,0 1,25
Coesdo em tensdes efectivas Yo 1,0 1,25
Resisténcia ao corte ndo drenada Yeu 1,0 1,40
Resisténcia a compressao uniaxial You 1,0 1,40
Peso volimico Yy 1,0 1,00
(a) Este coeficiente é aplicado a tgd'

Tabela 5. 3 - Coeficientes parciais para as capacidades resistentes (yg) para fundagdes superficiais.

Conjunto
Capacidade resistente Simbolo
R1 R2 R3
Carregamento do terreno YRy 1,0 14 1,0
Deslizamento YR 1,0 11 1,0
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BASES DO PROJETO GEOTECNICO

Da observacdo aos valores das tabelas apresentadas anteriormente (5.1, 5.2 e 5.3) podemos constatar
gue a combinacdo 1 utiliza valores carateristicos das propriedades do terreno e usa para as acdes 0s
mesmos coeficientes parciais de seguranca que se aplicam habitualmente nas estruturas de engenharia
civil.

Na combinagdo 2 os valores dos pardmetros de resisténcia do terreno sdo minorados, as agdes
permanentes sdo iguais aos valores carateristicos e as a¢Oes varidveis desfavoraveis sdao agravados de

forma moderada.

5.1.8 Estados limites de utilizagao (ELUt)

Para o estado limite de utilizacdo, a verificacdo da seguranca das fundacdes implica que seja necessario
assegurar que a estrutura suportada tolera os movimentos e as deformacées das respetivas fundacoes,

sem que nela se instale qualquer estado limite.

Como definido no ECO, a verificacdo de estados limites de utilizagcdo no terreno ou na estrutura deve

garantir que:
E; < Cy (5.12)

em que o E, representa o valor de célculo do efeito das agdes e o C; o valor de calculo correspondente

ao valor limite do critério de utilizagdo.

Como alternativa a metodologia descrita anteriormente, para garantir que sejam mantidas as
deformacgdes dentro dos limites de utilizacdo requeridos, pode-se verificar se é apenas mobilizada uma
percentagem reduzida da resisténcia do terreno, sempre que esta abordagem simplificada seja aplicada

a situagGes de projeto onde:
= nado se verifica a necessidade de existir um valor para a deformacgao na verificagao do estado limite
de utilizagdo;
= existe uma experiéncia comparavel em que as condi¢des de terreno, a estrutura e o método

construtivo sdo semelhantes.

Na verificacdo dos estados limites de utilizacdo os valores dos coeficientes parciais de seguranca sdo

geralmente iguais a unidade.

O EC7 é omisso relativamente ao tipo de combinacdo a utilizar na verificacdo da segurancga relativamente
aos estados limites de utilizacdo. Segundo Webster, R. e Brooker, O. (2006), quando se utiliza o método
direto deve ser considerada a combinacdo quase permanente para o calculo dos assentamentos.

(Trigo,2014)
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Para os estados limites de utilizagdo a combinacdo designada de combinacdo carateristica, é expressa por:

Eq = Z Gi,j+ Qxq + Z Y,i Qk.i (5.13)

j=1 >1

Para os estados limites de utilizacdo a combinagdo designada de combinacdo frequente, é expressa por:

E; = Z Gk,j+ 11011 Qk,l + Z 1lpZ,i Qk,i (5.14)

j=1 i>1

Para os estados limites de utilizacdo a combinacdo designada de combinagcdo quase-permanente, é

expressa por:

Eq = 2 GkJ"‘Z Y, Qi (5.15)

j=1 iz1
em que:
G j Valores carateristicos das acdes permanentes;
Qk1 Valor carateristico da agdo variavel base;
Qk.i Valores carateristicos das outras acGes variaveis;
1'Z) Coeficiente para o valor de combinagdo da agdo variavel;
2 Coeficiente para o valor frequente da ac¢do variavel;
v, Coeficiente para o valor quase permanente da acdo variavel.

O projeto de fundac¢des deve estabelecer o valor limite para o movimento das fundacGes e deve ser
acordado com o projetista de estruturas e com o Dono de obra. O valor limite a considerar para um dado
movimento corresponde ao valor para o qual ocorre um estado limite ultimo ou de utilizagdo, como por

exemplo, a fissuracdo inaceitavel e o empenamento de portas.

Todos os movimentos diferenciais das fundagdes que impliqguem o aparecimento de deformagdes na
estrutura suportada, devem ser limitados para garantir que essas deformag¢des nao introduzem nesta um

estado limite.

Quando ndo estdo definidos os valores limites para as deformagdes da estrutura, devem aplicar-se os

valores de deformacao estrutural e dos movimentos da fundagao descritos na tabela 5.4.
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Tabela 5.4 - Valores limites da deformacao estrutural e dos movimentos da fundacao definidos no EC7

(Trigo, 2014).

Valores Limites dos M ovimentos

Rotagédo relativa maxima .| Assentamento diferencial
Assentamento maximo iy
Deformagéo concava Deformagéo convexa maximo
1/500 (ELUt) 1/1000
50 mm (a) 20 mm (a)
1/300 (ELV) 1/600

(a) Estruturas normais com fundagdes isoladas

Sdo possiveis assentamentos totais superiores desde que as rotacGes relativas se situem dentro de limites
aceitaveis, os assentamentos totais ndo causem desvios da vertical e ndo originem problemas nas redes

de servigos que entram na estrutura.

A figura 5.6 apresenta ordens de grandeza para as distor¢des angulares admissiveis de acordo com
estudos efetuados por Bjerrum (1963). E um elemento que pode orientar a definicdo dos assentamentos

diferenciais maximos admissiveis.

Diztorgao angular, o= 547

1 1 1 1 1 1 1 1 1 1
100 200 300 400 500 600 T00 200 Q00 1000
| | I T | I T
limite para magquinarizs sensiveis
limite para estruturas com confraventzmantos «m dizgenal

limite para fssuragio de revestimentos de edificios

fw— limite para fiszuracio de paredss nio resistantes

e— dificuldades com funcionarmento de pomtes rolantes

M—— rotagZo de edificios altos e rigides comega a ser visivel

[w— fizsuracio considerdval em paredes nio resistentes

fe— limite para parades flexivais da tijole, &7T< 41-

lm— lirnita (provivel) de danos em estruturas de edificios correntes

Figura 5.6 - Ordens de grandeza das distor¢des angulares admissiveis para diversas situagées, segundo

Bjerrum (1963). (Fernandes, 1995)
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CAPITULO 5

5.2 FUNDACOES PROFUNDAS OU INDIRETAS

Este subcapitulo apresenta apenas os aspetos especificos relativos as fundag¢des por estacas, pelo que
deve ser analisado conjuntamente com as bases do projeto geotécnico associadas as fundagGes

superficiais.

5.2.1 Verificagdao da capacidade resistente para estados limites de rotura estrutural ou de

rotura do terreno em situagOes persistentes ou transitdrias

Para as estacas carregadas axialmente deve ser executada a verificacdo de que ndo ocorre um estado
limite de rotura ou de deformacdo excessiva, para cada uma das seguintes combina¢Ges de conjuntos de

coeficientes parciais:
Combinagdo 1: A1"+"M1"+ "R1

Combinagdo 2: A2"+ (M1 ou M2)"+ "R4

O conjunto M1 é utilizado para o calculo das capacidades resistentes e o conjunto M2 é utilizado para o

calculo das a¢Ges desfavordveis devido ao atrito negativo ou ao carregamento transversal.

Com a aplicacdo dos coeficientes parciais de seguranga (tabelas 5.5, 5.6, 5.7 e 5.8) procura-se atender a
aleatoriedade das solicitagdes, incertezas associadas as propriedades do solo, ao nimero de sondagens,

a importancia da estrutura e a fiabilidade dos métodos de calculo utilizados.

Tabela 5. 5 - Coeficientes parciais para as capacidades resistentes () para as estacas cravadas.

Conjunto
Capacidade resistente Simbolo
R1 R2 R3 R4
Na ponta Yb 1,0 11 1,0 13
Lateral (compressao) Vs 1,0 1,1 1,0 1,3
Total/combinada (compress&o) Yt 1,0 1,1 1,0 1,3
Lateral (tragdo) Vst 1,25 1,15 11 1,6
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Tabela 5. 6 - Coeficientes parciais para as capacidades resistentes (&) para as estacas instaladas com

extracdo do terreno.

Conjunto
Capacidade resistente Simbolo
R1 R2 R3 R4
Na ponta Yb 1,25 11 1,0 16
Lateral (compressao) Vs 1,0 1,1 1,0 1,3
Total/combinada (compress&o) Yt 1,15 1,1 1,0 1,5
Lateral (tragdo) Ysit 1,25 1,15 11 1,6

Tabela 5.7 - Coeficientes parciais para as capacidades resistentes (yz) para as estacas instaladas com

trado continuo.

Conjunto
Capacidade resistente Simbolo
R1 R2 R3 R4
Na ponta Yb 11 11 1,0 1,45
Lateral (compresséo) Vs 1,0 1,1 1,0 1,3
Total/combinada (compress&o) Yt 1,1 1,1 1,0 1,4
Lateral (tragao) Vst 1,25 1,15 11 1,6

Tabela 5. 8 - Coeficientes de correlagdo £para a determinagao de valores carateristicos a partir de

resultados de ensaios do terreno (n-nimero de perfis de ensaio).

Eparan= 1 2 3 4 5 6 7
& 1,40 1,35 1,33 1,31 1,29 1,27 1,25
& 1,40 1,27 1,23 1,20 1,15 1,12 1,08

A determinagdo do valor carateristico da capacidade resistente de estacas carregadas axialmente deve

ser efetuada mediante a aplicagdo dos seguintes coeficientes de correlagdo & em que:

& valores médios das capacidades resistentes calculadas a partir dos resultados

de ensaios do terreno;

& valores minimos das capacidades resistentes calculadas a partir dos resultados

de ensaios do terreno.
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CAPITULO 6

CONSIDERAGOES GERAIS SOBRE DIMENSIONAMENTO GEOTECNICO

6.1 DIisPOSICOES GERAIS

As consideracOes gerais sobre o dimensionamento geotécnico a seguir descritas baseiam-se

essencialmente nos capitulos6 e 7 do EC7.

6.1.1 Fundagodes superficiais ou diretas

No dimensionamento de fundag¢des superficiais deve ser executada uma compilacdo adequada dos

estados limites aplicaveis, a partir da listagem a seguir apresentada:
= perda de estabilidade global;

= rotura por insuficiéncia de capacidade resistente do terreno ao carregamento, rotura por

puncoamento, esmagamento;
= rotura por deslizamento;
= rotura conjunta do terreno e da estrutura;
= rotura estrutural devida a movimentos da fundagao;
= assentamentos excessivos;
= empolamento excessivo devido a expansao, ao gelo intersticial ou outras causas;
= vibragdes inadmissiveis.

Da lista apresentada, os primeiros referem-se aos ELU e os trés ultimos estdo associados ao ELUt. Nao é
necessario efetuar a verificagao explicita de todos os estados limites anteriormente elencados, sdo apenas

verificados aqueles que sdo relevantes para o funcionamento da fundacgao a projetar.

Para o dimensionamento de uma fundacdo superficial recorrendo ao célculo, deve ser utilizado um dos

seguintes métodos: i) método direto; ii) método indireto; iii) método prescritivo.

No método direto sdo realizadas separadamente as analises para cada um dos estados limites. Na
verificacdo do estado limite Ultimo o modelo de célculo deve traduzir de forma adequada os mecanismos
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de rotura adotados. A verificagdo para o estado limite de utilizacdo deve ser efetuada através do calculo

de assentamentos.

O método indireto deve ser aplicado com base na experiéncia comparavel e nos resultados obtidos
através de ensaios de campo, em laboratdrio ou através de observagdes do comportamento das
fundacdes, de forma a cumprir os requisitos de todos os estados limites relevantes, tendo como referéncia

as ac¢Oes correspondentes ao ELUt.

A aplicacdo do método prescritivo implica a definicdo de uma capacidade resistente presumida do
terreno. Esta metodologia insere-se no dominio do dimensionamento por medidas prescritivas e resulta
geralmente da inexisténcia ou insuficiéncia dos modelos de calculo, para a verificagdo do estado limite

em analise.

6.1.1.1 Dimensionamento em relagdo aos estados limites ultimos

Para demonstrar que uma dada fundagdo tem capacidade de suportar uma carga de calculo com
adequada seguranga em relacdo a uma rotura por insuficiente capacidade resistente do terreno, deve
verificar-se a seguinte condicdo para todas as hipéteses de carga e combinagdes de agGes relativas ao

ELU:
Vi< Ry (6.1)

em que V; é o valor de calculo da carga normal a base da fundagdo e R; é o valor de calculo da capacidade

resistente do terreno de fundacdo em relagdo a carregamentos que lhe sejam normais.

Para a determinagdo da capacidade resistente do terreno, podem ser aplicados métodos analiticos,

métodos semi-empiricos ou métodos prescritivos, devidamente reconhecidos.

O método analitico apresentado no anexo D do EC7 é um método cuja formulagao é genérica, tendo sido

usada por varios autores.

O método semi-empirico recomendado pelo EC7 e descrito no anexo E, baseia-se em resultados de
ensaios com o pressidmetro de Ménard. Esta metodologia de dimensionamento é pouco utilizada em

Portugal.

O método prescritivo deve basear-se na capacidade presumida do terreno ao carregamento. O EC7 no
anexo G apresenta uma metodologia para determinar a capacidade resistente para fundacdes superficiais

em rocha.
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Deve ser verificada a seguranca ao deslizamento pela base nas situagdes em que o carregamento nao seja
normal a base da fundacdo. Para que uma dada fundacao superficial com base horizontal verifique a

seguranca ao deslizamento, deve ser garantida que a seguinte desigualdade é satisfeita:

Hy < Rg+Rpq (6.2)
em que:
Hy Valor de calculo da componente horizontal da acao, incluindo quaisquer tipos
de impulsos ativos de terras impostos a fundacao;
R, Valor de célculo da resisténcia ao deslizamento entre a base de fundagdo e o
terreno;
Rp.q valor de célculo da resisténcia passiva do terreno na zona lateral da fundacao,

gue pode ser mobilizada com um deslocamento apropriado a este estado limite
e que se mantém mobilizavel ao longo da vida da estrutura. E usual desprezar
os impulsos passivos porque estes requerem grandes deformacoes

permanentes.

O valor de calculo da capacidade resistente ao deslizamento, R;, deve ser determinado em condicGes

drenadas aplicando coeficientes parciais as propriedades do terreno, de acordo com a seguinte expressao.

R; =V'; tané, (6.3)
em que:
V' Valor de calculo da agdo normal ao plano da fundagao;
64 Valor de calculo do angulo de atrito entre o solo e a fundagao.

O valor de calculo do angulo de atrito, §;, pode ser considerado igual ao valor de cdlculo do angulo de

atrito interno em tensdes efetivas no estado critico, d)'cv,d, para a situacdo de fundacbes betonadas
contra o terreno e é igual a 2/3 d)'cv,d para fundagbes pré-fabricadas ou com baixa rugosidade no

contacto.

6.1.1.2 Dimensionamento em relacdo aos estados limites de utilizagao

Os deslocamentos da fundagcdo causados pela estrutura devem ser calculados em termos de
deslocamentos comuns a todo o sistema de fundagdo e em deslocamentos diferenciais de diferentes

partes da fundacgao.

O célculo dos deslocamentos de uma fundagdo deve ser efetuado de forma a verificar os estados limites

de utilizagdo, aplicando as acdes de calculo obtidas a partir desses estados limites.
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Quaisquer que sejam os métodos aplicados para a obtencdo dos assentamentos, os valores obtidos ndo

podem ser considerados exatos, sendo apenas uma estimativa.

No calculo de assentamentos devem ser considerados trés componentes (figura 6.1).: i) assentamento

imediato (s;); ii) assentamento por consolidagdo (s.); iii) assentamento por fluéncia (s;)
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Figura 6.1 - Curva genérica tempo-assentamento de uma fundagdo (Perloff, 1975). (Fernandes, 1995)

Para a determinagdo do assentamento total imediato o EC7 apresenta no anexo F duas metodologias de

calculo, o método das relagbes tensao-deformacdo e o método da elasticidade ajustada.

O método das relagdes tensdao-deformacdo permite o calculo do assentamento total imediato de uma

fundagdo, em solos coesivos ou ndo coesivos, como a seguir se descreve:

= determinagdo da distribuicdo de tensGes em profundidade resultante do carregamento da
fundacdo, podendo a referida distribuicdo ser estimada com base na teoria da elasticidade,
considerando que o solo é um meio homogéneo e isdtropo e onde se verifica uma distribuicdo

linear da pressao de contacto;

= determinacdo da distribuicdo de deformacgGes na fundagdo com base na distribuicdo das tensdes
e de médulos de rigidez, ou outras rela¢des tensdo-deformacdo obtidas de ensaios de laboratdrio

ou de ensaios de campo;

® integracdo das deformacgdes verticais até a profundidade relevante para obter os assentamentos,
calculo este que deve executado com base num numero de pontos significativos no interior do

terreno, e nos quais tenham sido executados os célculos das tensGes e as respetivas deformacgdes.
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No método da elasticidade ajustada o calculo do assentamento total imediato de uma fundacdo, em solos

coesivos ou nao coesivos, pode ser efetuada a partir da teoria da elasticidade aplicando a seguinte

equacao:
Si =pXBXf/E, (6.4)
em que:
E., Valor do céalculo do mdédulo de deformabilidade do solo;
f Coeficiente de assentamento;
p Pressdao de contacto distribuida linearmente na base da fundacao;
B Largura da fundacao.

O valor do coeficiente de assentamento, f, depende da forma e das dimensdes em planta da fundagdo,
da variacdo da rigidez em profundidade, da espessura da formacao compressivel, do coeficiente de

Poisson, da distribuicdo da pressao de contacto e do ponto na qual o assentamento é calculado.

No caso de ndo existirem medicOes de assentamentos de estruturas préximas com as mesmas
carateristicas e em condigdes semelhantes que possibilitem o calculo do mddulo de deformabilidade, E,,,,
da formacdo compressivel em condicdes drenadas, o assentamento podera ser estimado a partir de

resultados de ensaios de laboratdrio ou de ensaios de campo.

O método da elasticidade ajustada aplica-se apenas no caso de as tensdes do terreno ndo produzirem
cedéncias significativas e a relacdo tensdo-deformacao puder ser considerada linear. Este método requer

algum cuidado na sua aplicacdo para as situagées em que o terreno ndo seja homogéneo.

A equacdo 6.4 pode ser apresentada com outra configuragao:

Si =pXBX X Ig X Ip (6.5)
m
em que:
Vi
= (6.6)
P=1xB
v Coeficiente de Poisson;
I Coeficiente que depende da forma da sapata e do ponto onde se pretende

avaliar o assentamento;
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Na determinag¢do do coeficiente I para macigos semi-indefinidos aplica-se a tabela 6.1 e para sapatas

Ir Coeficiente relativo a profundidade de instalacdo da sapata;

Vi Valor de calculo da carga normal a base da fundacao para a combinacdo quase

permanente, incluindo o peso préprio da sapata;

L Comprimento da fundagao.

rigidas sobre meio eldstico com fronteira rigida utiliza-se os valores constantes na tabela 6.2.
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Tabela 6.1 - Valores de /s para macigos semi-indefinidos (Perloff,1975; Milosevié, 1992). (Fernandes,

2011)
I, sapata infinitamente flexivel (sobrecarga) lg
Forma da sapata - meio do lado meio do lado -~ -
centro vértice menor maior meédia sapata rigida
circular I 0,64 0,64 0,85 0,79
quadrada 1,12 0,56 0,77 0,77 0,95 0,92
retangular L/B =15 1,36 0,68 0,89 0,97 1,15 1,13
=2,0 1,53 0,77 0,98 1,12 1,30 1,27
=25 1,67 0,83 1,05 1,25 1,44 1,40
=3,0 1,78 0,89 1,11 1,36 1,52 1,51
=4,0 1,97 0,98 1,20 1,53 1,71 1,67
=5,0 2,10 1,05 1,27 1,67 1,83 1,81
=70 2,31 1,16 1,38 1,89 2,03 2,01
=10,0 2,54 1,27 1,49 2,10 2,25 2,25

Tabela 6.2 - Valores de /s para sapatas rigidas sobre um meio eldstico com fronteira rigida a

profundidade H e v = 0,3 (Magalhdes, 2009; Marques e Magalhaes, 2010). (Fernandes, 2011)

Circulo Retangulo
H/B
Diametro=B L/B=1 L/B=15 L/B=2 L/B=3 L/B=5 L/B=
0,0 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00
0,5 0,31 0,32 0,32 0,33 0,34 0,35 0,36
1,0 0,47 0,48 0,52 0,54 0,57 0,58 0,63
15 0,55 0,57 0,64 0,68 0,72 0,75 0,83
2,0 0,60 0,63 0,72 0,77 0,83 0,87 0,99
25 0,63 0,66 0,77 0,83 0,91 0,97 1,12
3,0 0,65 0,69 0,80 0,88 0,97 1,04 1,23
3,5 0,66 0,71 0,83 0,91 1,02 1,10 1,32
5,0 0,69 0,74 0,88 0,97 1,10 1,22 1,54
7,5 0,71 0,77 0,92 1,01 1,15 1,34 1,79
10,0 0,72 0,77 0,93 1,05 1,17 1,45 1,97
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A profundidade do estrato de solo compressivel que deve ser tida em conta no calculo dos assentamentos,
depende da dimensao e forma da fundacdo, da variacao da rigidez do solo com a profundidade e do
espacamento dos elementos da fundacao. Esta profundidade poderd ser considerada como aquela para
a qual o acréscimo de tensdo vertical efetiva devida a carga induzida pela fundacgao, atinge 20% da tensao

efetiva vertical inicial devida ao peso dos terrenos sobrejacentes.

O coeficiente relativo a profundidade de instalagdo da sapata,/, é obtido através do dbaco ilustrado na
figura 6.2, depende das dimensdes em planta da fundacdo, da profundidade de implantacdo da fundacdo

e do coeficiente do Poisson.
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Figura 6.2 - Valores do coeficiente /. (Bowles, 1988)

6.1.2 Fundagodes profundas ou indiretas
No dimensionamento de fundag¢bes por estacas deve ser executada uma sele¢do dos estados limites
aplicaveis, a partir da seguinte listagem:

= perda de estabilidade global;

= rotura da fundacdo por estacas por insuficiéncia de capacidade resistente do terreno

relativamente a compressao das estacas;

= rotura da fundacdo por estacas por levantamento global ou por insuficiéncia de capacidade

resistente do terreno relativamente a tracdo das estacas;
= rotura do terreno devida a carregamento transversal da fundagdo por estacas;

= rotura estrutural da estaca por compressdo, tracdo, flexdao, encurvadura ou corte;
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= rotura conjunta do terreno e da fundacao por estacas;
= rotura conjunta do terreno e da estrutura;

= assentamento excessivo;

=  empolamento excessivo;

= deslocamento lateral excessivo;

= vibragdes inadmissiveis.

Da lista apresentada, os primeiros referem-se aos ELU e os quatro ultimos estdo associados ao ELUt. Ndo
é necessario efetuar a verificacdo explicita de todos os estados limites anteriormente elencados, sdo

apenas verificados aqueles que sdo relevantes para o funcionamento da fundacgdo a projetar.

As acles que sdo transmitidas as estacas sdo de dois tipos, as acbes transmitidas pela estrutura que

suportam e as acdes transmitidas pelos solos envolventes.

As acOes transmitidas as estacas sdo correntemente divididas em duas componentes: i) uma componente
gue induz apenas esforgos axiais nas estacas e mobiliza tensdes tangenciais resistentes na interface solo-
estaca, bem como a resisténcia do solo a penetracdo da ponta das estacas; ii) a outra componente que
gera momentos fletores e esforcos transversos nas estacas e desencadeia a mobilizacdo de impulsos

passivos no terreno.

Para além das ac¢Oes ditas “tradicionais” descritas a respeito das fundacdes superficiais, as estacas podem
estar sujeitas ainda a consolidacdo de camadas de solos compressiveis, a expansdo volumétrica e

movimento lateral dos solos.
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Estabilidade global Estacas a tracgiio

- fl
'.I’
/

Estacas i compressio

Movimentos excessivos

Figura 6.3 - Diferentes tipos de mecanismo. (Santos, 2008)

No dimensionamento, os efeitos induzidos pelo movimento do solo podem ser traduzidos no projeto
como uma acgdo ou introduzindo a¢Ges que representem a forga transmitida pelo terreno a estaca.
Atualmente utiliza-se para andlise destas duas situacoes a interacdo solo-estrutura, no primeiro caso pode
realizar-se a modelagdo baseada no coeficiente de rea¢do do terreno (modelo de Winkler) e no segundo

caso por meio de curvas de transferéncia de cargas, usualmente designadas por curvas p-y.
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) sobmecargs I atrits megalivo

Muowimenios ariontais de aios compressiveis

—_—ee

Ao

mole =

e e

e

) enconine de ponte I imuro Cais

Figura 6.4 - A¢des induzidas pelo movimento dos solos. (Santos, 2008)

O dimensionamento das estacas sujeitas a acOes verticais deve basear-se num dos seguintes

procedimentos:

= utilizagdo de resultados de ensaios de carga estatica para obtencdo de parametros de projeto,
devendo ser realizados de forma a permitir a obtencdo de informacao relativa ao comportamento

da estaca para o ELU e ELUt;

= utilizagdo de métodos de calculo empiricos ou analiticos que tenham sido validados por ensaios
de carga estatica em situagGes compardveis, ou seja, 0 mesmo processo construtivo, o mesmo

material constituinte e o mesmo tipo de terreno;

= utilizagdo de resultados de ensaios de carga dinamica validados por resultados de ensaios de

carga estatica em situagdes comparaveis;

= consideragdo do comportamento observado de uma fundag¢do por estacas compardvel a
fundacdo a projetar, desde que a metodologia de projeto seja sustentada por resultados da

prospecdo geotécnica e de ensaios de caraterizacdo do terreno.

6.1.2.1 LimitagGes dos métodos de dimensionamento

A correta previsdo do comportamento de uma fundagdo profunda é extremamente complicada, requer
alguma prudéncia devendo-se ter presente as limitagdes dos métodos de dimensionamento, resultado

das enumeras varaveis envolvidas, tais como (Cardoso, 1990):
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= asdificuldades inerentes a determinacao das propriedades do solo;
=  3as carateristicas do solo serem afetadas durante a instalacdo das estacas;

= 0s varios aspetos relacionados com os mecanismos de interacao solo-estrutura e a dificuldades

de serem traduzidas matematicamente;

= eventuais desvios em relacdo a posi¢do definida em projeto, dando origem a cargas excéntricas,

e consequentemente o surgimento de sobretensGes nas estacas;
= dificuldade de ser efetuada a inspecdo e reparagdo em estacas;

= condi¢Oes dificeis relacionadas com a betonagem implicando por vezes uma diminui¢cdo da
qualidade dos betdes (segregacdo ou “lavagem” do betdo devido presenga de dgua no solo) e por

consequéncia a obtencdo de resisténcias inferiores as especificadas.

Na pratica em casos correntes, para traduzir algumas destas incertezas é usual dimensionar as estacas
sujeitas a esforcos axiais de compressao, limitando a tensdo do betdo a valores da ordem dos 4 a 5MPa.

Existem autores que defendem que a referida limitagdo devera estar compreendida entre 0,25 e 0,3f .

6.1.2.2 Dimensionamento em rela¢do aos estados limites

No dimensionamento deve ser demonstrado que é suficientemente improvavel que sejam excedidos os

seguintes estados imites:

= estados limites ultimos de rotura por insuficiéncia de capacidade resistente, 8 compressdo ou a

tracdo, de uma estaca isolada;

= estados limites Ultimos de rotura por insuficiéncia de capacidade resistente, a compressdo ou a

tracdo, de um grupo de estacas;

= estados limites ultimos de colapso ou de danos severos da estrutura suportada, causados por

deslocamentos excessivos, globais ou diferenciais, da fundagdo por estacas;

= estados limites de utilizagdo da estrutura suportada causados por deslocamentos das estacas.

6.1.2.3 Modos de rotura de estacas solicitadas axialmente

Em fundac¢des a grande profundidade o assentamento realiza-se sem o levantamento da superficie do
terreno. O modo de rotura depende sobretudo da estratificacdo e da resisténcia ao corte das varias
camadas que constituem o terreno. A superficie de rotura tem uma configuragdo vertical ou ligeiramente
inclinada, contorna o perimetro da base sem alcancgar a superficie do terreno. Neste caso ndo é possivel
definir uma carga de rotura precisa, porque a forca que se mobiliza na ponta aumenta a medida que se

processa o assentamento, pois este provoca a densificagcdo da areia localizada sob a base e faz aumentar
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a sobrecarga atuante no plano da base. Neste caso diz-se que a rotura ocorre por pungoamento.

(Cardoso,1990)
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Figura 6.5 - Modos de rotura de estacas solicitadas axialmente. (Cardoso, 1990)

Afigura 6.5a representa a solicitagdo vertical que é equilibrada pelas contribuicGes das resisténcias lateral
(definida) e de ponta (indefinida).
Na figura 6.5b mostra-se uma situagdo atipica: o solo imediatamente sob a base da estaca é muito menos

resistente do que o sobrejacente. Neste caso a solicitagdo é principalmente equilibrada pelo atrito/adesdo

lateral e o diagrama forga-assentamento permite definir uma carga de rotura que corresponde a
mobilizagdo de toda a resisténcia lateral. (Cardoso, 1990)

Se a forga for de tragdo a resisténcia de ponta é também nula (estacas sem base alargada) sejam quais
forem as carateristicas resistentes do terreno sob a base das estacas (figura 6.5c). Tal como no caso

anterior a carga de rotura é igual a totalidade da resisténcia lateral. (Cardoso, 1990)
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A aplicacdo mais tipica de estacas como elemento de fundagdo esta representada na figura 6.5d, a estaca
atravessa uma camada com fracas carateristicas mecanicas, penetrando a sua ponta num estrato de
elevada resisténcia. Caso ndo exista uma camada mais fraca sob a base da estaca, um aumento sucessivo
da carga P produzird uma rotura geral por corte do estrato inferior uma vez que o estrato superior ndo
evita a formacdo de cunhas de rotura. Antes da ocorréncia desta rotura o efeito do atrito/ades&o ao longo
do fuste é pouco relevante porque a rigidez da camada inferior impede que os assentamentos sejam

significativos. O digrama forga-assentamento apresenta um maximo bem definido. (Cardoso, 1990)

Se as camadas que envolvem o fuste forem de tal modo fracas (geralmente argilas ou lodos muito moles)
gue ndo sdo capazes de conferir um certo confinante a estaca (figura 6.5e), o risco de ocorréncia de rotura
do sistema por causa da encurvadura da estaca torna-se elevado. Neste caso existird uma carga de rotura

bem definida. (Cardoso, 1990)

6.1.2.4 Dimensionamento em rela¢dao aos estados limites ultimos

Na verificacdo de seguranca em relacdo ao ELU de estacas a compressdo é necessario ter em conta dois
mecanismos de rotura, a rotura por insuficiéncia de capacidade resistente das estacas consideradas
individualmente e a rotura por insuficiéncia de capacidade resistente do conjunto formado pelas estacas

e pelo solo contido entre elas, considerado como um bloco.

A fim de demonstrar que uma fundagdo por estacas tem capacidade de suportar uma carga de calculo
com adequada seguranga a uma rotura por compressao, deve verificar-se a seguinte desigualdade para

todos os casos de carga e combinagdes de agdes respeitantes ao ELU:

Fc;d = Rc;d (6.7)
em que:
Feq Valor de calculo da componente vertical da acdo correspondente ao ELU,
incluindo o peso proprio da estaca e determinado de acordo com ECO;
R..q Valor de célculo da resisténcia limite da estaca relativamente as a¢des verticais,

incluindo a pressdo do terreno sobrejacente ao nivel da base da fundagao.

O peso proéprio da estaca pode ser desprezado se os seus valores forem semelhantes ao peso do terreno

substituido.

A capacidade resistente a compressdao de um grupo de estacas atuando como um bloco podera ser

calculada, considerando o bloco como uma estaca isolada de grande diametro.
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7

Na avaliacdo da capacidade resistente de estacas ou grupo de estacas € importante ter atencdo a
resisténcia dos estratos envolventes na zona da ponta da estaca. A existéncia de extratos de baixa

resisténcia acima ou abaixo da ponta da estaca tem uma grande influéncia na sua capacidade resistente.

A capacidade resistente de uma estaca estd essencialmente dependente das propriedades mecanicas do
solo, mas também das propriedades fisicas e mecanicas da prépria estaca (dimensdes geométricas,

resisténcia, rugosidade) e do processo construtivo adotado (com ou sem extragdo de terreno).

Na determinacdo tedrica da capacidade resistente de uma estaca a compressdao deve ser considerado
duas componentes, uma na base da estaca e outra na superficie lateral resultante do atrito desenvolvido

entre a estaca e o solo.

O valor de célculo da capacidade resistente a compressao de uma estaca com base em ensaios do terreno,

R..q, deve ser obtido através de:

RC;d = Rb;d + Rs;d (6.8)

Para cada estaca, R4 € Rg.q devem ser obtidos através de:

Rp,a = R/ (6.9)

Req = Rs;k/ys (6.10)

Os valores carateristicos de Ry,.x e R, devem ser determinados através da expressao:

Rb;cal + Rs;cal _ Rc;cal

Rc;k = (Rb;k + RS;R) =

- Mi {(Rc;cal)mean (Rc;cal)min
= Mmn H
& S

} (6.11)

em que & e & sdo coeficientes de correlagdo que dependem do numero n de perfis de ensaios e sdo

aplicados, respetivamente:

aos valores médios: (Rc;cal)mean = (Rb;cal + Rs;cal) = (Rb;cal)mean + (Rs;cal)min

mean

aos valores minimos: (R¢.cai)min = (Rb;cal + Rsical)min
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Os valores carateristicos poderdo ser obtidos calculando:

Ry = ApQpik (6.12)

Rs;k = Z As;i ds;i;k (613)
i

emque qp.x © qs.;.x designam os valores carateristicos respetivamente da capacidade resistente de ponta
e da capacidade resistente lateral nos varios estratos, por unidade de area, obtidos de valores de

parametros do terreno.

6.1.2.5 Capacidade resistente Ultima a tragdo com base em ensaios do terreno

As indica¢Oes apresentadas para estacas a compressao sao validas para estacas a tragdo, sempre que

aplicaveis.

Na verificacdo de seguranca em relacdo ao ELU de estacas a tracdo devem ser considerados dois tipos de
mecanismos de rotura, o arrancamento das estacas relativamente ao terreno e o levantamento global do

bloco do terreno que contém as estacas.

A fim de demonstrar que uma fundacdo por estacas tem capacidade de suportar uma carga de calculo
com adequada seguranc¢a a uma rotura por tracdo, deve verificar-se a seguinte desigualdade para todos

os casos de carga e combinagdes de a¢des respeitantes ELU:

Ft.a < Riq (6.14)
em que:
Fr.q Valor de cdlculo da componente vertical da agdo de tragdo, numa estaca ou
num grupo de estacas;
Riq Valor de calculo da resisténcia limite da estaca relativamente as agdes verticais

de tracao, de uma estaca ou num grupo de estacas.

Na determinacdo tedrica da capacidade resistente de uma estaca a tragdo deve ser considerado apenas a

componente resultante do atrito, desenvolvido entre a estaca e o solo na superficie lateral da mesma.

O valor de calculo da capacidade resistente a tracdo de uma estaca com base em ensaios do terreno, R;.4,

deve ser obtido através de:
Rta = Rek/Vsik (6.15)
em que:
Rex = Rsy (6.16)
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O valor carateristico de R, deve ser determinado através da expressdo:

(Re;ca) mean . (RC:Cal)min} (6.17)

R g = Mln )]
o { & &

em que &; e §, sdo coeficientes de correlagdo que dependem do numero n de perfis de ensaios e sdo
aplicados, respetivamente, ao valor médio (R;.cq1)mean€ @0 valor minimo (Rc.cai)min-

O valor carateristico da capacidade resistente a tracdo podera ser obtido calculando:
Rt;k = Z As;i As;i;k (618)
i

em que (s.;.x designa os valores carateristicos da capacidade resistente lateral nos varios estratos, por

unidade de area, obtidos de valores de propriedades do terreno.

6.1.2.6 Estacas carregadas transversalmente

O dimensionamento de estacas carregadas transversalmente deve obedecer as disposicdes elencadas
para o dimensionamento de estacas sujeitas a acdes verticais e ao ensaio de carga que eventualmente se

ajuste a essa configuracao.

Na verificacdo de seguranca em relacdo ao ELU devera ser considerado um dos seguintes mecanismos de
rotura, para as estacas curtas, rotacao ou translacao de corpo rigido, para estacas longas e esbeltas, rotura

da estaca por flexdao acompanhada de cedéncia localizada e deslocamento do solo junto ao topo da estaca.

Com a finalidade de demonstrar que uma fundagao por estacas tem capacidade de suportar uma carga
transversal de cadlculo com adequada seguranca a rotura, deve verificar-se a seguinte desigualdade para

todos os casos de carga e combinag¢des de acGes respeitantes ao ELU:

Fir,a < Rira (6.19)
em que:
Fir.q Valor de calculo da carga transversal numa estaca ou num grupo de estacas;
Rir.a Valor de calculo da resisténcia limite em relagdo a cargas transversais de uma

estaca ou de um grupo de estacas;

O Ry..q pode ser obtido através de ensaios de carga estatica, por meio de ensaios de caraterizagdo

geotécnica do terreno e parametros resistentes da estaca.

Deve ser considerado o efeito de grupo na determinacdo da capacidade resistente de estacas sujeitas a

um carregamento transversal.
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6.1.2.7 Deslocamentos de fundag¢Ges por estacas

E necessario efetuar a avaliacdo dos deslocamentos verticais das estacas, de forma individual ou em
grupo, para verificar que ndo ocorre qualquer estado limite na estrutura suportada. Nesta avaliacdo deve

ser tida em conta a influéncia do atrito negativo, se existir a probabilidade da sua ocorréncia.

Tal como referido para as fundagdes superficiais, os resultados sdo apenas estimativas aproximadas dos
deslocamentos, em resultado das dificuldades de modelacdo do problema e da determinacdo das

propriedades de deformabilidade do solo.

O EC7 considera que as estacas a tracao e as estacas a compressao inseridas em solos de média a elevada
compacidade, ou cuja ponta esteja apoiada num estrato médio a duro sobrejacente a um estrato de maior
rigidez, os coeficientes parciais de seguranca associados ao ELU garantem que ndo sdo excedidos os ELUt

na estrutura suportada.

Os assentamentos podem ser enquadraveis dentro dos limites de utilizacdo requeridos, desde que seja
mobilizavel uma fracdo reduzida da capacidade resistente da estaca. Esta metodologia é aplicavel quando

existe experiéncia comparavel e ndo é necessdrio o calculo explicito do valor do assentamento.

A avaliacdo dos deslocamentos transversais de uma fundacdo por estacas deve ser obtida tomando em
consideracdo: i) a rigidez do terreno e a sua variagdo com o nivel de deformacdes; ii) a rigidez a flexao das
estacas consideradas individualmente; iii) a rigidez de encastramento na ligacdo das estacas com a

estrutura; iv) o efeito de grupo; v) a influéncia de inversdo da carga ou de carregamentos ciclicos.

6.2 METODOS DE DIMENSIONAMENTO DE FUNDACOES SUPERFICIAIS RECORRENDO AO CALCULO

O dimensionamento de uma fundagdo superficial recorrendo ao cdlculo, pode ser executado utilizando

um dos seguintes métodos: i) método direto; ii) método indireto; iii) método prescritivo.

6.2.1 Método direto

Neste trabalho a aplicacdo do método direto consistira em efetuar a verificagdo da seguranca relativa a
capacidade resistente do terreno ao carregamento e ao deslizamento pela base, para o ELU e a verificagdo

de que o assentamento expectadvel esta dentro de limites aceitdveis, para o ELUt.

A verificagdo da seguranca relativamente ao ELU por insuficiéncia de capacidade resistente do terreno ao

carregamento é efetuada para as combinag¢des 1 e 2, de acordo com a seguinte desigualdade:
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Va R

Yy (6.)
em que V; é o valor de calculo da carga normal a base da fundagao, incluindo o peso préprio da sapata e
é obtido a partir da combinacdo de ag¢des para as varias situacGes de projeto, de acordo com o

estabelecido no ECO. O R; é o valor de cdlculo da capacidade resistente da fundagao.

Para as situacBes que existe uma ag¢do horizontal a verificacdo da seguranca ao deslizamento de uma
fundacdo com base horizontal deve ser executada considerando as combina¢des 1 e 2 do ELU, garantindo

a condicdo seguinte.
Hy; <Ry (6.8)

em que H,; é o valor de cdlculo da componente horizontal da agdo, incluindo os impulsos ativos de terras
impostos a fundagdo e R, é o valor de calculo da resisténcia ao deslizamento, entre o terreno e a base da

fundacao.

Na verificacdo do ELUt é efetuado o controlo dos assentamentos, considerando a combinacdo quase

permanente.

Si < Sgam (6.9)

6.2.2 Método indireto

O método indireto corresponde a uma abordagem classica do dimensionamento de fundagdes, na qual é
efetuada uma limitagdo drdastica do valor das tensGes no terreno, através da aplicagcdo de fatores de
seguranca globais de valor elevado. O fator de segurancga global é definido geralmente através da seguinte

expressao:

FsG = Quie (6.10)

Q

em que @ corresponde a carga maxima normal a base da fundacdo incluindo o peso préprio da sapata,
obtido através da combinacdo carateristica das a¢des, ou seja, correspondendo a um célculo estrutural
sem o uso de coeficientes de majoragdo das agdes. O Q,;; traduz a capacidade resistente da fundagdo

sem a minora¢do dos parametros do terreno.

A aplicagdo do método indireto impde algumas limitagdes, nomeadamente, a necessidade de ser
garantido que é mobilizada uma fragdo muito reduzida da capacidade resistente do terreno, de modo que

as deformagdes associadas se mantenham dentro dos limites de utilizagao aceitaveis.

Os valores minimos adotados para o fator seguranca global (tabela 6.3) estdo intrinsecamente ligados aos

seguintes aspetos: i) qualidade e amplitude da caraterizacdo geotécnica do terreno; ii) importancia da
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estrutura que é medida pelas consequéncias de uma eventual rotura; iii) probabilidade de ocorréncia da

carga maxima durante a vida util da construcdo; iv) capacidade da estrutura redistribuir as cargas

transmitidas as fundagdes, no caso de rotura ou de deficiente comportamento do terreno. (Fernandes,

1995)

Deve ser aplicada quando existe experiéncia comparavel para o mesmo tipo de estrutura, para o mesmo

tipo de terreno e quando ndo seja exigivel nenhum calculo explicito dos assentamentos. Trata-se de uma

metodologia semi-empirica que permite satisfazer de forma simultadnea a seguranca relativamente ao ELU

e ao ELUt.

Esta metodologia é aplicada usualmente em estruturas classificadas com a categoria geotécnica 2, onde

as condicOes das fundacdes ndo sejam particularmente dificeis.

Tabela 6.3 - Coeficientes de seguranca globais para a capacidade de carga de fundagdes superficiais.

(Fernandes, 1995)

Caraterizagéo do solo

Categoria Estruturas tipicas Carateristicas Completa | Limitada
. . . Carga maxima de projeto ocorrera
Pontes ferroviarias - Armazéns - Silos G proj .
A frequentemente. Consequéncias de 3,0 4.0
- Estruturas de suporte .
rotura catastroficas.
. e Carga maxima de projeto ocorrera
Pontes rodoviarias - Edificios G pA ) .
B . L . raramente. Consequéncias de rotura 2,5 3,5
industriais e publicos N
muito sérias.
e . Carga maxima de projeto é improvavel
Edificios de escritdrios e/ou de ®? P JA . P
C . que ocorra. Consequéncias de rotura 2,0 3,0
habitacdo sérias

E possivel utilizar valores superiores aos indicados na tabela 6.3, no caso de existir a necessidade de limitar

os assentamentos a valores muito pequenos.
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6.2.3 Meétodo prescritivo

A determinacdo da capacidade resistente pode ser obtida através de um método simplificado, em que é
usada uma capacidade resistente presumida do terreno e que limita os assentamentos a valores
razoaveis. No caso de fundagdes superficiais, para a consideracao da capacidade resistente presumida é

adotada a vulgarmente designada tensdo admissivel.

Na figura 6.6 é apresentado um abaco proposto por Peck, Hanson e Thornburn (1974) a partir de uma
proposta de Terzaghi e Peck (1948), que relaciona a tensdo admissivel com os resultados obtidos através
do ensaio SPT (valores N ndo corrigidos). Aos valores obtidos da tensdo admissivel através desta

metodologia esta associado um assentamento maximo da ordem de 25 mm.

600

500

N=40

(kPa)

= 400 s s ;
. N=30 —
5 SeC
>
a R ——— . — e ] N=30
€ 300} x
el
=1
g N=20
B T ey i i A e i’ i e i =
w200 s - 0
@ SR R
o
N=10
100} T Y T T e ) vt el e N=10
N —— - — i e s
ol S N ST (e =
0 15 30 L5 6.0

Largura da sapata, B (m)
———— Terzaghi e Peck (1948)
— ——- Peck, Hanson e Thornburn (1974)

Figura 6.6 - Correlagdo entre os resultados do ensaio SPT e a tensdo admissivel de sapatas sobre solos

arenosos. (Fernandes, 1995)

O dimensionamento em planta através do método prescritivo deve ser efetuado considerando a
combinacgdo carateristica para as agdes, incluindo o peso préprio da sapata, a partir da seguinte

desigualdade:
o< Oadm (611)
Verifica-se desta forma que a tensdo instalada na base da funda¢do ndo excede a capacidade resistente

presumida do terreno (tensdo admissivel)
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CAPITULO 7
METODOS ANALITICOS PARA A DETERMINACAO DA CAPACIDADE

RESISTENTE AO CARREGAMENTO

7.1 FUNDACOES SUPERFICIAIS OU DIRETAS

7.1.1 Introdugao

A avaliacdo da capacidade resistente ao carregamento vertical doravante designado por capacidade
resistente, consiste em determinar a carga que um determinado solo é capaz de suportar sem entrar em
rotura ou sofrer um assentamento excessivo. Geralmente a capacidade resistente de um terreno é
condicionada pelo assentamento que ele experimenta, quando sujeito a esforcos que sdo transmitidos

pela estrutura.

Existem diferentes teorias para determinar a capacidade resistente de um solo, destacam-se neste
trabalho as de Terzaghi, Meyerhof, Brinch Hansen, Vesi¢, que foram desenvolvidas em func¢do das

propriedades do solo e das carateristicas da fundacao.

7.1.2 Modos de rotura

Afigura 7.1a representa uma fundagao submetida a uma carga vertical centrada crescente, assente sobre
a superficie de um macigo terroso. O diagrama simplificado da relagdo carga vertical-assentamento é
apresentado na figura 71b. Da anadlise ao diagrama podemos constatar que a parte inicial é
aproximadamente linear com um pequeno declive, representando a deformag¢do do maci¢o em regime

essencialmente elastico.

O diagrama a partir de uma determinada carga comeca a exibir uma curvatura, denotando o inicio da
rotura localizada por corte do macico carregado e o surgimento de deslizamentos limitados. O ramo final
aproximadamente linear e com uma inclinagdo mais acentuada representa a rotura geral por corte do

solo.

107



CAPiTULO 7

Bx(L)

1} Delormagio elistica [ 2) Inicio da plasificagio

V1 Plastificagho parcial 4) Rotun

(a) (b)

Figura 7.1 - Capacidade resistente ao carregamento vertical de sapatas: a) esquema-tipo; b) diagrama

genérico carga-assentamento. (Fernandes, 2011)

Aintersec¢do das tangentes dos dois ramos aproximadamente retilineos permite-nos determinar o ponto

correspondente a carga de rotura tedrica, Q-

A capacidade resistente ao carregamento vertical de uma fundagdo é definida pela razdo da carga de

rotura tedrica pela drea da base:

— Qult
Quie B x L

(7.1)

em que B é a largura e L o comprimento da sapata.

Figura 7.2 - Modos de rotura tipicos de sapatas (adaptado de Vesi¢,1963): a) rotura geral; b) rotura local

ou parcial. (Fernandes, 2011)
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O declive e a extensdo do ultimo ramo dependem de diversos fatores, com particular incidéncia do tipo
de solo. O ramo é aproximadamente vertical e relativamente curto para os solos arenosos compactos e
para as argilas carregadas em condi¢des ndao drenadas. Nestes casos a rotura do solo ocorre de forma
subita, com levantamento do terreno envolvente a fundagdo, conforme estd esquematizado na figura

7.2a.

Para os solos arenosos soltos e argilas carregadas em condi¢Ges drenadas, o ramo final carateriza-se por
ter uma inclinagdo acentuada mais ou menos afastada da vertical de acordo com a figura 7.2b. Nestes

casos é possivel atingir assentamentos muito elevados sem atingir uma rotura generalizada.

7.1.3 Expressao geral da capacidade resistente ao carregamento vertical

Atualmente ndo existe nenhum método que permita obter um valor exato da capacidade resistente final
de fundacdes superficiais, os valores obtidos pelas diversas teorias desenvolvidas essencialmente na
segunda metade do século XX devem ser analisados apenas como estimativas.

7.1.3.1 Teoria de Terzaghi

Para avaliacdo do problema da resisténcia ao carregamento vertical de uma fundacao superficial admite-

se que:
= asapata é continua, sendo o comprimento muito superior a largura (desenvolvimento infinito);

= osolotem um comportamento similar a um material rigido-plastico (deformagdes antes da rotura

nao sdo consideradas);
= o solo obedece ao critério de rotura de Mohr-Coulomb;

= a resisténcia ao corte do solo acima da base da sapata é nula, pelo que este solo atua apenas

como uma sobrecarga uniformemente distribuida sobre a superficie ao nivel da base da sapata;
= 0 atrito e a adesdo sdo nulos entre a sapata e o solo de fundacao;

= o solosob a base da sapata é compacto, isto &, trata-se de um caso de rotura geral.

A rotura por corte do solo tem como consequéncia mais visivel o surgimento de trés cunhas plastificadas,
como ilustra a figura 7.3. A cunha | desce juntamente com a sapata encontrando-se num estado limite
ativo de Rankine, obrigando a cunha Il a deslocar-se lateralmente em “corte radial” e por sua vez provoca

um deslocamento lateral ascendente da cunha lll, que se encontra em estado passivo de Rankine.
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Figura 7.3 - Capacidade resistente ao carregamento de uma sapata: zonas de corte e forcas que se

opdem a rotura. (Fernandes, 1995)

Para desenvolver uma teoria de capacidade de carga (vertical) de um sistema sapata-solo (horizontal),
Terzaghi (1943) considerou as seguintes hipdteses basicas: i) a superficie potencial de rotura é composta
por dois trocos retos AC e DE e por um trogo curvo; ii) os trogos retos formam angulos ¥ e ¥ com a
horizontal de /4 + $/2 e /4 - $/2 respetivamente; iii) para os solos com angulo de atrito nulo o trogo
curvilineo é um arco de circunferéncia, para os restantes casos este troco aproxima-se de uma espiral

logaritmica.

Em face da existéncia de uma solidariedade mecanica e geométrica entre a cunha | e a sapata, podemos
efetuar a andlise do equilibrio da sapata através do estudo do equilibrio da referida cunha. Na cunha |

atuam para além do seu proprio peso, as forgas P, e as forgas de coesdo.

Considerando o equilibrio das for¢as na dire¢do vertical obtemos a equacgdo que nos permite determinar
carga de rotura tedrica.

2

4

Quie = 2P, cos(¥— ) + Bctg¥— L—tgw (7.2)

Dividindo a equacdo 7.2 pela largura da fundacgéo, B, obtemos a seguinte equagao:
2P, B
Quit =?pcos(y7— P) +ctg ']f—yTth (7.3)

Analisando a equagdo 7.3 verificamos que a Unica grandeza que é desconhecida é a forga P,, residindo na

sua determinacdo a dificuldade do problema em estudo.
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No caso de materiais sem peso (y=0) é possivel determinar uma solu¢do matematica exata. Esta solugdo
foi desenvolvida por Prandtl (1921) e Reissner (1924) aquando do estudo da rotura de metais e mais tarde

adaptada a Mecanica dos Solos por Caquot (1934), traduzida pela seguinte equagdo (Fernandes, 2011):
qQuit =cN: +q Nq (7.4)

em que q é o valor da sobrecarga aplicada a superficie, lateralmente a fundagao e corresponde a seguinte

equacao:

q=vyD (7.5)

N. e N, sdo coeficientes adimensionais dependentes apenas do angulo de atrito, referentes a coesdo e a

sobrecarga respetivamente, com as seguintes expressoes:

N, = (Nq - 1) cotg ¢ (7.6)

para uma fundacdo de base rugosa:

e (3/277:_ ¢) tg¢

N =0 — 7.7
a 1—sing 7.7)

para uma fundacdo de base lisa:
N, =e™ 9% tg? (45 + %S) (7.8)

Até aos dias de hoje ndo foi encontrada uma solugao exata para a determinagdo da capacidade resistente
ao carregamento de solos com peso. Este problema foi analisado pela primeira vez por Buisman (1940) e
logo de seguida por Terzaghi (1943), considerando que a coesdo era nula e a sapata estava a superficie
do terreno, pelo que a sobrecarga lateral era nula (g = 0) (Fernandes, 2011). A expressao proposta é a

seguinte:

1
Quie =5 YyBN, (7.9)
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O coeficiente adimensional N, referente ao peso do solo, era obtido por Terzaghi através da seguinte

expressao:

tgop k
N, === (—2 -
cos?¢

Y= D (7.10)

Segundo Bowles (1996) a metodologia de calculo preconizada por Terzaghi para a obtengao dos valores
de k, nunca foram muito bem explicados. Inicialmente este autor forneceu uma curva em pequena

escala que relacionava o angulo de atrito e N, para trés valores especificos, $=02, 349, 489,

Para o caso de um solo com coesdo, sobrecarga lateral e peso, Terzaghi (1943) propds conjugar as
equacdes 7.4 e 7.9, correspondendo a expressao geral da resisténcia ao carregamento de uma sapata,

também conhecida pela equag¢do de Buisman-Terzaghi.

1
quit = ¢ Nc +q Ng + 2 YBN, (7.112)

Existem diversos estudos que demonstram que esta juncao nao é rigorosamente correta do ponto de vista
matematico, porém o erro estd do lado da seguranca, sendo este perfeitamente aceitavel sempre que
seja aplicdvel a fundagdes onde estejam envolvidos todos os parametros incluidos na expressao 7.11
(Lundegren & Mortensen, 1953; Barreiros Martins, 1965; Brinch Hansen & Christensen, 1969).
(Fernandes, 2011)

De acordo com Fernandes (2011) o segundo membro da equagdo 7.11 pode ser interpretado da seguinte

forma:

= a primeira parcela representa a capacidade resistente ao carregamento de um material com

resisténcia friccional combinada com a coesdo, mas sem peso e sem sobrecarga lateral;

= a segunda parcela representa a resisténcia ao carregamento de um material com resisténcia

friccional combinada com a sobrecarga lateral, mas sem coesdo e sem peso;

= a terceira parcela representa a resisténcia ao carregamento de um material com resisténcia

friccional combinada com o peso, mas sem coesdo e sem sobrecarga lateral.

Relativamente ao coeficiente adimensional N, sabe-se que ndo existe uma solugdo analitica exata para o
seu calculo e que este é muito dependente do angulo ¥ o dngulo que define a geometria da cunha |, que

estd sob a sapata.
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A expressdo mais generalizada para o seu célculo e adotada pelo EC7 deriva de uma aproximacdo aos

valores obtidos por Caquot & Kérisel (1953), é a seguinte:

N,=2(N,—1)tge (7.12)

Como vimos anteriormente os solos arenosos soltos e as argilas em condi¢Ges drenadas ndo apresentam
uma rotura conforme o esquema apresentado na figura 7.3. A sapata penetra significativamente no
terreno antes do estado de equilibrio pldstico ser atingido ao longo de toda a superficie de rotura e

corresponde a curva tensdo versus deformacdo apresentada na figura 7.2b (rotura local ou parcial).

Face as dificuldades encontradas para obter teoricamente a capacidade resistente de solos soltos ou
moles (rotura localizada), Terzaghi (1943) propde a utilizagio de valores reduzidos (c* e ¢°) nos

parametros de resisténcia do solo (Cintra, 2010), de modo que:

2
= 7.13
=3¢ (7.13)

tg g = g tg ¢ (7.14)

Os valores dos fatores de capacidade de caga podem ser obtidos pelas expressGes anteriormente

indicadas (7.6, 7.8 e 7.12) substituindo ¢ por ¢'.

A expressao geral da resisténcia ao carregamento de uma sapata nestas condicdes é dada por:

1
GQuie = ¢ N; +qNg + > ¥B Nq (7.15)

Para calcular a capacidade resistente de sapatas com base quadrada e circular, Terzaghi e Peck (1967)
apresentam com base em alguns procedimentos numéricos e em resultados de ensaios experimentais, as

equacdes semi-empiricas a seguir indicadas (Cintra, 2010):

Para sapata circular com didmetro B a uma dada profundidade num solo compacto, temos:

quie = L2c N +qNg +0,6 % BN, (7.16)

Para sapata quadrada de lado B a uma dada profundidade num solo compacto, temos:

quie = 1L2c N, +qNg +0,8 % BN, (7.17)
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O fator 1,2 aplicado nas duas expressées era considerado por Terzaghi (1943) como sendo 1,3.

Posteriormente estas expressdes foram substituidas por uma equacao geral de capacidade resistente,

gue tem em conta a forma da sapata.
Y
Guie = Nc Sc +q Ny + 2 BN,S, (7.18)

em que S; e §,, sdo denominados fatores de forma, cujos valores adotados estdo apresentados na tabela

7.1.

Tabela 7.1 - Expressdes dos coeficientes corretivos da solucdo tedrica da capacidade resistente proposta

por Terzaghi.
Efeito 1.2 Parcela (coesdo) 2.2 Parcela (sobrecarga) 3.2 Parcela (peso)
Capacidade de carga e(B/2m—¢) tgé tghp Kk
N, = (N;—1)cotg ¢ Ny =——F—— N,=—=( p;’ -1)
(sapata de base rugosa) 1 —sin ¢ 2 “cos?op
Capacidade de carga p tgp k
N, = (N, —1)cotg ¢ N, =e7t9%¢ 2(45+_> N, =22 (—__1)
(sapata de base lisa) ¢ ( 1 ) a g 2 4 2 “cos?¢
Forma da sapata
S.=10 Sq=10 §,=1,0
(sapata continua)
Forma da sapata
S.=1.2 Sq=10 5,=06
(sapata circular)
Forma da sapata
Se=1.2 Sq=10 5,=08

(sapata quadrada)
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7.1.3.2 Teoria de Meyerhof

A teoria desenvolvida por Meyerhof (1951 e 1963) é apontada como um aperfeicoamento relativamente
a teoria desenvolvida por Terzaghi (Velloso, 2010). Meyerhof considera que a superficie de rotura se
prolonga pela camada superficial, acima da base da sapata até a superficie do terreno, existindo assim
para além da sobrecarga g uma contribuigdo da resisténcia ao corte do solo nessa camada, conforme

ilustra a figura 7.4.

SIMETRICO

Figura 7.4 - Primeiro mecanismo de rotura de uma fundacao superficial, com desenvolvimento infinito,

Meyerhof. (Mendrano, 2008)

Como ja foi descrito anteriormente, o mecanismo de rotura do solo numa fundacao superficial implica a
formac3o de trés cunhas plastificadas. A cunha ABB’ de esforcos uniformes considerada em estado ativo
de Rankine, a segunda cunha ABC é limitada por uma espiral logaritmica correspondendo a zona de corte
radial e em terceiro a cunha BCDE que se encontra em estado passivo de Rankine. A linha BD é designada
por linha de Meyerhof onde atuam tensGes normais p, e tensdes tangenciais s, resultante da cunha BDE.

(Mendrano, 2008).

Meyerhof segue os mesmos passos de Terzaghi resolvendo o problema em duas etapas, a primeira
recorrendo aos trabalhos desenvolvidos por Prandtl (1921) e Reissner (1924) para um material sem peso

e numa segunda fase utiliza o trabalho de Ohde (1938) para ter em conta o peso do solo. (Velloso, 2010)

Meyerhof chega a seguinte férmula para determinar a capacidade resistente do solo para uma fundacdo

com desenvolvimento infinito:

1
qult: CNC+p0 Nq+§’yB N,y (7.19)

Posteriormente o autor muda a férmula de determinacdo da capacidade resistente, ficando muito

semelhante a equacdo de Terzaghi.
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1
Quie = ¢ Ne + 7, DNg +>yB N, (7.20)

Este autor introduz novos fatores na equagdo da capacidade resistente, o fator de forma s, os fatores de
profundidade (d,, d, e d,) e os fatores associados a inclinagcdo da carga aplicada em relagdo a vertical (i,

iq el (tabela 7.2).

Para determinar a capacidade resistente para fundagGes retangulares podemos obter através de uma
interpolagdo dos resultados obtidos para fundagdes corridas e quadradas, ou em alternativa através da
aplicacdo dos fatores de forma. Os fatores de forma devem ser multiplicados pelos fatores de capacidade
de carga correspondentes a fundagdes superficiais corridas. O angulo de atrito deve ser corrigido para as

fundagGes com configuracdo retangular através da seguinte expressao:

¢, = (1,1 - 0,1%) b (7.21)

Para ter em conta a resisténcia oferecida pelo solo ao esforco de corte acima do nivel da base de fundacgao
(fundagGes em que D < B), podemos considerar um incremento de capacidade de carga traduzida

através da aplicacdo dos fatores de profundidade, que se multiplicam pelos respetivos fatores de carga.

De modo a considerar os efeitos de cargas inclinadas sobre as fundagdes superficiais, que geralmente
tendem a diminuir a capacidade resistente das fundagdes, os fatores de inclinagao permitem estimar a
componente vertical da capacidade resistente, considerando um angulo « com a vertical. O ajustamento
da capacidade resistente é obtido através da multiplicagcdo dos fatores de inclinagdo com os respetivos

fatores de carga.

Até uma profundidade de D semelhante a B a proposta de Meyerhof ndo é muito diferente da de
Terzaghi, a diferenga torna-se mais pronunciada com o aumento da razdo entre a profundidade e largura

da sapata (D/B).

Para o caso da existéncia de carga vertical excéntrica, Meyerhof (1963) prop&e que as dimensdes reais da
base da fundacgdo (B, L) sejam substituidas nos calculos para a determinac¢do da capacidade resistente

por valores ficticios (B’, L') obtidos a partir das seguintes equacdes:

B'=B-2e, (7.22)

L'=L-2e
Y (7.23)
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onde e, e e, sdo as excentricidades da carga nas dire¢des dos lados B e L da sapata respetivamente.

Tabela 7.2 - Expressdes dos coeficientes corretivos da solugdo tedrica da capacidade resistente proposta

por Meyerhof.
Efeito 1.2 Parcela (coesao) 2.2 Parcela (sobrecarga) 3.2 Parcela (peso)
Capacidade de carga N, = (N;—1)cotg ¢ Ny = e™t9% tg? (45 + ;) N,=(N;—1)tg(14 ¢)

Forma da sapata

Se=1+0,2tg? (45 +§)

~|

(qualquer ¢)

Forma da sapata

¢\ B ¢\ B
Sq=1+0,1tgz(4-5+—)— Sy=1+0,1tg2(4-5+—)—
(para ¢ > 10°) 2/ L 2] L
Forma da sapata
Sq=1 §,=1
(para ¢ =0°)

Profundidade da sapata & D

d.=1+02 |t 2(45+—)—

(qualquer ¢) g 2)B
Profundidade da sapata i 1eodls 2(45+¢)D . 2(45+¢>D
(para ¢ > 10°) a ] 2/)B 7 S 2/B

Profundidade da sapata
(para ¢ =0°) 7

=1

Inclinagdo da carga g 6
ic=(1_90°)2 iq=Q1-

(qualquer ¢)

Inclinagdo da carga I}
i,=(1—-—=)3
(para ¢ >0°) @

Inclinagdo da carga

(parad=0°e a> 0°) 7

Esta simplificacdo pelo lado da seguranca, significa considerar uma area efetiva de apoio cujo centro de

gravidade coincide com o ponto de aplicagdo da carga, ponto P (figura 7.5).

Ags = (B —2e,)(L—2e,) =B'L (7.24)
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Arca efetiva

Figura 7.5 - Sapata retangular solicitada por carga vertical e momentos: a) sistema de forcas no

baricentro da fundacdo; b) area efetiva da sapata. (Fernandes, 2011)

A equacdo da capacidade resistente passa a ter a seguinte configuragao:

— Qult — Qult
qult B[ X LI A/
= cNeScdgic + 7,D Ny Sqdqiq (7.25)

1 , _
+§ ’)/B Ny.sydyly

7.1.3.3 Teoria de Brinch Hansen

O trabalho de Brinch Hansen (1970) é visto como uma extensao dos estudos desenvolvidos por Meyerhof
(Cintra,2011). Este autor propde que os fatores de capacidade resistente sejam de uma forma geral os
mesmos que foram definidos por Meyerhof com excegdo dos valores de N,. Introduz ainda na equagdo

de capacidade resistente novos fatores de corregdo para ter em conta os seguintes aspetos (tabela 7.3):
* ainclinagdo da base da sapata em relagdo a diregdo horizontal (b, b, e b,);

* ainclinagdo da superficie do terreno (g., gq € gy)-
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Tabela 7.3 - Expressdes dos coeficientes corretivos da solucdo tedrica da capacidade resistente proposta

por Brinch Hansen.

Efeito 1.2 Parcela (coesao) 2.2 Parcela (sobrecarga) 3.2 Parcela (peso)
Capacidade de carga N, = (Nq - 1) cotg @ Ny = emt9% tg? (45 + (Ziﬁ) N, =150 (Nq - 1) tgo
Forma da sapata S—1+&E S, =1 B S,=1 04—B>06

p c= N, L q = +Zsm</> y=1-04 720,
Profundidade da sapata D N
d.=1+04—= dq=1+2tg¢(1—sin¢)2E d,=1
(paradp=0e D < B) B
Profundidade da sapata d, =1+2tge (1 —sin¢)®
do=1+04tg7 () ¢ay N d,=1
(paraD > B) B tg™ () (rad)
_ a7l
Inclinagdo da carga (para H ' a 0,5H o (0'7 —%)H n
i =05— |1—— g =l-——)" | =122/
b=0e2< 7yl <5) e =05 1 Ac 4 V+Accotgd =1 V+Accotgp
. ~ 3 & 471
Inclinagdo da carga (para =i, - 1-i, L= (- 05H a (0,7 - W) H
$>0e2< 7l <5) Ng -1 ? V+Accotgg v V+Accotge
Inclinagdo da base da sapata b1 & b, = o-2atgs b, = o-27 atgd
(o em radianos) ¢ 147°
Inclinagdo da superficie do Vei s s
ge=1—-—— 9q =1 =05tgp) B< ¢ g,=(1-05t9p)° B< ¢
terreno (3 em graus) 147

A equacdo da capacidade resistente tem a seguinte configuracao:

— Qult — Qult
qult B[ X LI A[ . .
=cN;Scdeichege+qNgSqdgiqgbggq (7.26)

1 ,
+§ vB NySydylybygy

7.1.3.4 Teoria de Vesic

Vesié (1975) propde para solos mais rigidos passiveis de rotura geral que se mantenha a equagdo geral
desenvolvida por Buisman-Terzaghi, mas com a utilizagdo do fator de capacidade de carga N, obtido por
Caquot & Kérisel (1953). Adota ainda os fatores de forma propostos por De Beer (1967) que dependem
da forma da sapata e do angulo de atrito interno do solo ¢ (Cintra, 2011). As expressdes para a

determinagado dos coeficientes corretivos estdo descritas na tabela 7.4.
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A equacdo da capacidade resistente tem a seguinte configuracao:

QultZCNcScdcicbcgc+qu Sqdqiq bng

2

1
+-yBN,S,d, i, b,g,

(7.27)

Tabela 7.4 - Expressdes dos coeficientes corretivos da solucdo tedrica da capacidade resistente proposta

Efeito

por Vesic.

1.2 Parcela (coesdo)

2.2 Parcela (sobrecarga)

3.2 Parcela (peso)

Capacidade de carga

N, = (N;—1)cotg ¢

. ™. ¢
Ny = e 9% g2 (7+3)

N,=2,0(N;+1)tge

Forma da sapata S—1+&E S, =1 5 S, =1 04B>06
p c = NCL q = +ztg¢ y= — U, Z_ )
Profundidade da sapata D .
d.=1+0,4— dg=1+2tg¢(1—sing)” — d,=1
(para ¢p=0e D < B) B
Profundidade da sapata b dy=1+2tg¢(1—sing)?
d.=1+04tg7" (2) can N d, =1
(paraD > B) B tg™'(3) (rac)
Inclinagdo da carga mH H H
i,=1- =" =(1—-————)m1
(para ¢ =0) AcN, V +Accotg V+Accotgd
Inclinacdo da carga 1—1i H H
e ig=(=g7 " =0T
(para ¢ > 0) q V+Accotgd +Accotgd
245 2+ %
Quando H tem diregdo de B m=mg=—-p Quando H tem diregdo de L m=m,=—-7
1++ 1+5
L B
Inclinagdo da base da
a
fundagdo (parap =0e aem b, = 1—514 by = (1 — atge)? b,=(1-atgg)?
radianos)
Inclinagdo da base da
o
fundagdo (parad >0e aem b, = 1_57 bq = (1- atge)? b,= (1 - atgep)?
radianos)
Inclinagdo da superficie do
terreno (parad=0e B em ge=1- 5[134 9q = (1 — tgB)? g,=(1—tgp)>?
graus)
Inclinagdo da superficie do
1- 9q

terreno (para b >0e B em

graus)

9= 94751494

9q = a- tg:go)z
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7.1.3.5 Eurocddigo 7

O valor de célculo da capacidade resistente vertical do terreno pode ser obtido através da aplicacdo de

expressoes aproximadas, deduzidas a partir da teoria da plasticidade e de resultados experimentais.
No calculo da capacidade resistente do terreno deve ser tido em conta os seguintes fatores:

= a resisténcia do terreno (valores da resisténcia ao corte ndo drenada, coesdo e angulo de atrito

interno em tesdes efetivas);
= 3 excentricidade e a inclinacdo das cargas de calculo;
= aforma, a profundidade e a inclinacdo da fundacao;
= ainclinagdo da superficie do terreno;
= 3s pressOes na dgua do terreno e os gradientes hidraulicos;

= avariacdo do terreno, principalmente a estratificacao.

O valor de calculo da capacidade resistente do terreno ao carregamento em condi¢des drenadas podera
ser determinado através da seguinte equacao:

1
Quie = ¢ N be Scic + ' NobgSqiq+5 v'B'Nyb, S, i, (7.28)

A tabela 7.5 apresenta de uma forma resumida as expressées que permitem determinar os coeficientes
corretivos, a aplicar na expressdo geral para o calculo da capacidade resistente ao carregamento em

condig¢des drenadas, que hoje em dia sdo mais ou menos consensuais e que foram incluidas no EC7.

Tal como foi descrito anteriormente estas expressoes resultam de propostas de Vesi¢ (1975), baseadas
em trabalhos desenvolvidos pelo préprio e de investigagdes efetuadas por outros autores como Meyerhof

(1963), De Beer (1967) e Brinch Hansen (1970).
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Tabela 7.5- Expressodes dos coeficientes corretivos da solugdo tedrica simplificada da capacidade

resistente do terreno ao carregamento proposto pelo EC7.

Efeito

1.2 Parcela (coesdo)

2.2 Parcela (sobrecarga)

3.2 Parcela (peso)

Capacidade de carga

N.=(N;—1)cotggp’  Ny=e™9% tg? (45 +%) N,=2,0(N,—1)tgd

Forma da sapata

5, = SalNa = 1) s =1+  sing’ s.=1-032
= _1 = — sin =1-03—
(retangular) ‘ Ng—1 1 L 4 L
Forma da sapata (quadrada (sq Ng—1)
=1 Sq=1+sing¢ $,=07
ou circular) Ng—1
i i
Inclinacdo da carga i d - i) ‘ ’
i o =i, — H
c q Nc tg¢r — (1 _ ﬁ)m — (1 _ ﬁ)m+1
V+A'c' cotgd V+A c cotgd
! !
2+%; 2+ 5
Quando H tem diregdo de B’ m=mg = B Quando H tem diregdo de L’ m=m; = A
1+ V5 1+ B

Inclinagdo da base da

fundagdo

_ (1_bq)
be =ba = (N tg )

by = (1 — atgd)?

b,=(1—atge)?

Nos casos em que a componente horizontal da carga atua numa direcdo formando um angulo 8 com a

direcdo de L', m podera ser calculado por:

m=mg =my (cosB)? + mg (sin9)?

122

(7.29)

Figura 7.6 - Notagdes (EC7)
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Podem ainda ser considerados novos coeficientes corretivos para atender a ndo horizontalidade da
superficie e a proximidade de uma fronteira rigida (o firme rochoso). No caso da superficie do terreno nédo

ser horizontal aplicam-se os coeficientes baseados nos estudos de Vesic (g¢, g4 € gy)-

Os coeficientes corretivos indicados na tabela 7.6 resultam de estudos desenvolvidos por Mandel &
Salencon (1969, 1972) baseados na Teoria da Plasticidade, de forma a ter em conta o efeito da fronteira

inferior da camada portante, no caso de ser considerada uma fronteira rigida.

Tabela 7.6 - Fatores corretivos f, f; e f, da capacidade resistente para ter em conta a presenca do firme

a profundidade H abaixo da base da fundacdo. (Fernandes, 1995)

N " — —
—E 4
" ~~Fronteira rigsda
T v ._,...,J:,._,'.f,
Valores de f,
A BH 02l 1 1 3 4 s § g 10
r 1 1 102 i | v | w30 | otae | 1se | ous
@35 141
- 1 N s 7 o 29 :
2 | pgeogg| M L | 21z | 329 | s17 | s2s | 2200 | enso
1 A )
3 | pgensy| M3 20 | 638 | 174 | s | o i =
1
2 an sn 1 - iy ey
| pgensy| 515 | am | - = ) =
1 - - . . -
W g 042} L7 1.10 8Ll ] =] (*) *) =1
Valores de f?
A &H Dal 1 2 3 4 5 g 8 10
r 1 1 1 1 1 1 1 1 1
3 ! [ 3 5 03 31 7 bl 5100
W | mgigy| M 133 185 | ze3 | 432 | 71s | 1m0 | 510
] ) . -

| pgegey| M2 142 go7 | 1650 | 450 | o= ) =
1 - ) q .

¥ | pgensy| 136 s |2z | - = i ) i
1 - s

| pgenay | 172 wan | sooo | o = * ) =

Walores de f,
R BH gzl 1 1 3 4 3 § g 10
ar 1 1 ! wor | o1 | ues | 20 | s | om
- e ]

3 1 . Hl | 20| 207 | a2 | om0 || )
1 - : ]

1 Li T 3 i Ly -

¢ | pgegey| M0 157 se0 | 210 | oo | o ) =
1 - ._ -

¢ | pgegay| L St Ml o o & 0

* - valores superiores a 100
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Da analise a tabela 7.6 podemos constatar que os fatores corretivos dependem da relagdo entre a largura

da fundacao, B, da espessura da camada portante, H, e do angulo de atrito interno.

Num caso geral em que todas as situagdes ocorram em simultdaneo, a expressao da capacidade resistente

ao carregamento sera:

Quit = ¢'Ne b Scicgc fo + q,Nq bq Sq ingfq

1, ] (7.30)
+§ v'B Nyby Sylygyfy

7.2 FUNDACOES PROFUNDAS OU INDIRETAS

7.2.1 Meétodos tedricos — estacas sujeitas a agOes verticais

Os métodos tedricos para a determinacao da capacidade resistente de uma estaca estdao descritos neste
projeto com base na informacdo retirada dos trabalhos de Santos (2008) e Velloso (2010).

7.2.1.1 Introdugao

Os métodos para a determinacdo da capacidade resistente de uma estaca dividem-se em: i) métodos
tedricos que utilizam solu¢des analiticas de capacidade resistente e os parametros do terreno; ii) métodos

semi-empiricos que se baseiam em ensaios de penetragdo (CPT, SPT, DMT).

Com base na teoria da plasticidade é possivel determinar a resisténcia de ponta por unidade de area a

partir da seguinte expressao:

qp = ¢'N; + ogN,y + ybN, (7.31)
em que:
¢’ Coesdo efetiva do solo;
oy Tensdo vertical efetiva ao nivel da base da estaca;
y Peso volumico do solo;
b Diametro da estaca;

N, Ny eN, Fatores de capacidade de carga dependentes do angulo de atrito interno do
solo, da rugosidade da base da estaca e incluem o efeito da profundidade e da

forma da estaca.

Geralmente a componente ybN,, é desprezada porque a sua contribui¢do € muito reduzida. Para os solos

ndo coesivos (¢’ = 0) a express3o geral pode ser apresentada da seguinte forma:
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qp = oo, (7.32)

Para determinar a resisténcia lateral por unidade de area aplica-se a seguinte expressao:

qs = (ac' +ktgda)) (7.33)
em que:
a Coeficiente de adesao;
k Coeficiente de impulso;
loph Tensao vertical efetiva média ao longo do fuste da estaca;
5 Angulo de atrito entre o solo e a estaca.
o,=Yv z (7.34)

A resisténcia lateral por unidade de area obtida a partir da expressdo 7.34 baseia-se no pressuposto que

a tensdo vertical cresce linearmente em profundidade.

7.2.1.2 Profundidade critica

Existem diversas observagoes experimentais (Vesi¢, Kérisel) onde indicam que a resisténcia lateral unitaria
e de ponta crescem até uma certa profundidade critica, a partir da qual se mantém praticamente
constante (figura 7.7). Concluiram que profundidade critica depende sobretudo da compacidade do solo,

do diametro da estaca e da metodologia construtiva (Cardoso, 1990).

ql [kN/m2]

B
»

Métodos
baseados

na
profundidade
critica

10~20 = Digmetro

Distribuicdo da
resisténcia
lateral verificada
no campo

—_——— —— — ——— —

Z[m]

Figura 7.7 - Resisténcia lateral de estacas num macico homogéneo — distribuicdo real e consideracdo da

profundidade critica. (Pereira, 2008)
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A justificacdo para considerarem a existéncia de uma profundidade critica a partir da andlise dos
resultados obtidos sobre estacas instrumentadas, resulta da obtencdo de uma maior resisténcia lateral
na parte superior da estaca. A partir de uma certa profundidade registou-se a diminuicdo da resisténcia

conforme demonstra a figura 7.8.

Forcas

« residuais

i

-

Distribuicdo real

Distribuicdo
aparente

z[m]

Figura 7.8 - Tipica medicdo da distribuicdo da carga instalada na estaca. (Pereira, 2008)

Esta deducdo é feita com base nas medicGes dos esforcos instalados na estaca ao longo do fuste, a partir

dos quais foram definidos os diagramas de transferéncia de carga.

Existem autores que rejeitam a existéncia de uma profundidade critica. Segundo Fellenius e Altae (1995)
a diminuicdo da resisténcia lateral unitaria verificada nos ensaios de estacas, deriva da existéncia de forgas
residuais devido ao processo de instalacdo, de natureza semelhante ao atrito negativo. A ndo
consideracdo deste tipo de forcas levou a uma sobrestimacdo da resisténcia lateral na zona superior da
estaca e uma subestimacgdo da resisténcia lateral na zona inferior, assim como da resisténcia de ponta.

(Pereira,2008)

Segundo Fioravante et al. (1995) o calculo da resisténcia lateral da estaca esta associado a elevadas
incertezas, dado que os parametros sdao muito influenciados pelo processo construtivo e podem

apresentar uma variabilidade significativa ao longo do fuste. (Santos, 2008)

126



METODOS ANALITICOS PARA A DETERMINAGAO DA CAPACIDADE RESISTENTE AO CARREGAMENTO

Os estudos apresentados por diversos autores variam essencialmente na configura¢do da superficie de
rotura e no critério em que é contabilizada a contribuicdo do solo acima da base da estaca. Estes estudos
demonstram que o fator de carga N, € muito dependente da configuracdo da superficie de rotura,
enquanto que o fator N, apresenta uma variagao reduzida, sendo usualmente considerado igual a 9.

(Santos, 2008)

As diversas propostas tedricas apresentam essencialmente dois modos de rotura: i) mecanismo de rotura
associado a formacdo de superficies de deslizamento, ao longo das quais a resisténcia ao corte de solo é
atingida; ii) mecanismo de rotura associado a expansdo plastica de uma cavidade esférica na ponta da

estaca.

Atualmente o segundo mecanismo de rotura indicado é o que relne maior consenso entre os
especialistas. O modo de rotura é confinado e muito dependente da rigidez do solo, sendo um parametro

essencial na definicdo da resisténcia da base da estaca.

Sob a base da estaca, admite-se a mobilizacdo de um cone de solo rigido, a superficie do qual constitui
uma superficie de rotura (figura 7.9), cujo dngulo a com o plano de tensdo normal maxima (maior tensao

principal) é o obtido com a seguinte expressao:

w= 454 % (7.35)

/ Zona elastica

/

Figura 7.9 - Mecanismo de expansdo de uma cavidade esférica associada a carga maxima na base de

uma estaca (adaptado de Randolph et al, 1993). (Pereira, 2008)
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7.2.1.3 Proposta de Terzaghi

A superficie de rotura de uma estaca proposta por Terzaghi (1943) deriva da teoria geral desenvolvida
pelo mesmo autor para fundagées superficiais, admitindo que o solo obedece ao critério de rotura de
Mohr-Coulomb e a resisténcia ao corte do solo é nula acima da base da base da estaca, ou seja, o solo
atua sobre a superficie ao nivel da base da estaca como uma sobrecarga uniformemente distribuida
(figura 7.10). A adaptacdo efetuada para uma fundacdo profunda diz respeito essencialmente a
metodologia de calculo da tensdo vertical ao nivel da base da estaca (gy), ndo havendo alteragdo do N,
(ver expressdes 7.7 e 7.8). Para fundacgGes de secc¢do circular é necessario utilizar um fator de forma, que

em relagdo a N,; éigual a unidade.

e

b £
a=d¢
B=n/4-0¢ L
n=n/2-¢'
9
A 1]
E iddddddbidd B yddwdddddid E

p—<T C D

Figura 7.10 - Superficie de rotura definida por Terzaghi, Sokolovski, Caquot e Kérisel. (Santos, 2008)

Com base nas mesmas superficies de rotura definas por Terzaghi, Sokolovski (1960) define para uma

fundagdo de base lisa o parametro N, através da expressdo seguinte (Martins, 2002):

N = 1+ sing¢ o7tg

= ¢ 7.36
7 1—sing (7.36)
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Por sua vez Caquot e Kérisel (1956) propdem que o calculo de N, seja obtido pela expressdo (Martins,
2002):

cos ¢

- ! Tt 45’
=T sind tg(m/4+ ¢ /2)e™ 9 (7.37)

7.2.1.4 Proposta de Meyerhof

A superficie de rotura definida por Meyerhof (1951) desenvolve-se acima do nivel da base da estaca até
uma altura d, conforme descrito na figura 7.11. Podemos concluir que existe para além da sobrecarga p

uma contribui¢do da resisténcia ao corte do solo nessa camada. Estdo incluidos em N, os fatores de
forma, de profundidade e de inclinacdo da superficie do terreno.
Do lado esquerdo da figura estd representada a superficie de rotura definida para uma estaca longa, a

superficie de rotura ndo atinge a superficie do terreno (L/b > d/b). Do lado direito é possivel constatar que

a superficie de rotura atinge a superficie do terreno, no caso de uma estaca curta (L/b < d/b).

Po
RN AR

Figura 7.11 - Superficie de rotura assumida por Meyerhof, para estacas longas (a esquerda) e curtas (a

direita). (Santos, 2008)
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O mecanismo de rotura do solo nesta situacdo implica a formacdo de trés cunhas plastificadas. A cunha
ABC de esforcos uniformes considerada em estado ativo de Rankine, a segunda cunha BCD é limitada por
uma espiral logaritmica correspondendo a zona de corte radial e em terceiro a cunha BDE que se encontra

em estado passivo de Rankine.

Para estacas curtas a cunha de solo BEF é substituida pelas componentes da tensdo normal (pg) e
tangencial (1), que estdo uniformemente distribuidas na superficie livre equivalente BE. O fator de carga
N, é obtido em fungdo dos parametros f3, py, T. No caso da estaca longa a superficie BE é vertical e esta

sujeita as tensdes da superficie livre equivalente py e 7, normais e tangenciais respetivamente e o § =

/2.
Considerando que n3o existe mobilizacdo de tensGes de corte na superficie e § = 0° temos:

1+ sin ¢’
N = &

.= — e2(w/2) tgd (7.38)
1—sing

No caso de existir mobilizagdo de tensdes de corte na superficie e § = 0° temos:

1+ sin¢'
N &

0= ﬁez(3v/4a—<zs’/2)tg¢’ (7.39)
—sin® ¢

Considerando que n3o existe mobilizagdo de tensbes de corte na superficie e § = /2 temos:

1+ sing’
qu—.¢/
1—sing

e27tad (7.40)
No caso de existir mobilizagdo de tensdes de corte na superficie e § = m/2 temos:

1+ sin¢

_ p2(5/4m—4 /2)tgd’ 7.41
T 1—sin2¢ 740

Meyerhof em 1963 apresenta uma expressdo equivalente a proposta de Terzaghi para o célculo do fator
Ng, ap6s as diversas expressdes sugeridas em fungdo dos parametros f3, py , 7. terem sido muito criticadas

por apresentarem valores muito elevados.

N, =e™ 9% tg? <45 + %) (7.42)
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7.2.1.5 Proposta de Skempton, Yassin e Gibson

Skempton, Yassin e Gibson (1953) com base na teoria da expansdo de uma cavidade esférica, num meio
elastico perfeitamente plastico (figura 7.12) e admitindo que o angulo de atrito solo-estaca 6’ = &/,
obtiveram a seguinte expressdo para o calculo do parametro N,. E necessdrio aplicar fatores de corregdo

em profundidade no célculo da resisténcia de ponta.

q '
N, = V—Z(l +cotg ¥tgg) (7.43)
em que:
da_ 3 E 14 2kg?/?0ka) (7.44)
yL 142K, 13pp(1+ v) 1 -k,
1—sin g’
= —— (7.45)
1+ sin ¢
qa Pressdo critica;

po = yL Tensdo ao nivel da base da estaca;

E Moédulo de deformabilidade do solo;
Vg Coeficiente de Poisson do solo;
V= 309,
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Zona plastificada

Figura 7.12 - Superficie de rotura definida por Skempton, Yassin e Gibson. (Santos, 2008)

7.2.1.6 Proposta de Zeevaert

Zeevaert (1972) define a superficie de rotura com uma forma de espiral logaritmica, que se desenvolve a

partir do ponto C até atingir uma tangente vertical, conforme indicado na figura 7.13.

\T\ ‘
R _1r____;+_ . E B

Figura 7.13 - Superficie de rotura assumida por Zeevaert (1972). (Santos, 2008)
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O fator de capacidade de carga, Ny, € obtido a partir da expressdo:

__ cos’  @u/2+d)tg(d)
Nq T 2cos2(n/4+4¢ /2) € (7.46)

7.2.1.7 Proposta de Vesic

Vesi¢ (1975) considera que a resisténcia de ponta de uma estaca é equivalente a pressdo necessaria para
expandir de forma plastica uma cavidade esférica no interior do solo, pelo que em torno da ponta da
estaca existe uma zona de solo que plastifica e que a existir rotura ocorrera pela superficie apresentada

na figura 7.14.

5 A

;
.
—"-Fﬁ

1

{F

Figura 7.14 - Superficie de rotura definida por Vesic. (Velloso, 2010)

Este autor prop&e que N, seja obtido através da expressdo:

. U
4sin ¢

__ 3 L m/2-d)tgd 42 (T o &) arsing) (7.47)
Nq 3—sin¢'e tg (4+ Z)ITT
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em que:
Ly = s (7.48)
T 1+ e, '
Gs (7.49)
T c+ Umedtg¢ '
. indice de rigidez reduzido do solo;
I, indice de rigidez do solo;
€ Deformacao volumétrica média na zona plastificada do solo em torno da ponta
da estaca.
G Mddulo de distorgao do solo;

Para areias em que ¢ = ¢’ = 0 pode-se determinar o indice de rigidez do solo a partir da express3o:

Gg

=— (7.50)
O-medtggZS

Ir
o; tensdo efetiva média
med

L
m%d=%{3—2$n$) (7.51)

Para areias Vesi¢ (1977) propde que o I, tome valores entre 70 e 150, correspondendo respetivamente a

areias soltas e densas.

No célculo da resisténcia de ponta é necessario aplicar fatores de corre¢do em profundidade.

7.2.1.8 Proposta de Jambu

A superficie de rotura definida por Jambu (1976) tem uma configuracdo conforme ilustrado na figura 7.15.
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P ]

AN

n

Figura 7.15 - Superficie de rotura definida por Jambu. (Santos, 2008)

O valor do fator de capacidade de carga, N,, proposto por este autor é obtido a partir da expressao:

No = (tgd +\1+tg%4 )2 e21g? (7.52)

em que 7 corresponde ao angulo referente a superficie de corte, considerando 702 para argilas moles e
1052 para areias densas. No cdlculo da resisténcia de ponta é necessdrio aplicar fatores de correcdao em

profundidade.

7.2.2 Métodos semi-empiricos com base no ensaio SPT — estacas sujeitas a agbes verticais

Os métodos semi-empiricos para a determinag¢do da capacidade resistente de uma estaca estao descritos
neste projeto essencialmente com base na informagdo obtida dos trabalhos de Santos (2008) e Cintra

(2010).

A falta de fiabilidade nos resultados obtidos na previsdo da capacidade resistente para estacas através
dos métodos tedricos, levou a que muitos autores tenham vindo a apresentar ao longo do tempo métodos
semi-empiricos baseados em correlagdes obtidas a partir de ensaios de campo e ajustados com ensaios
de carga. Alguns dos métodos mais utilizados sdo os de Meyerhof, Aoki e Velloso, Décourt e Quaresma e

Teixeira, que serdo apresentados neste trabalho.

7.2.2.1 Método de Meyerhof

Meyerhof (1956 e 1976) propde um método para a determinagdo da capacidade resistente de uma estaca

cravada a partir dos resultados obtidos do ensaio SPT, aplicando a seguinte expressao:
R = 400NAy +2N,,0qA; (7.53)
em que:

R Capacidade resistente da estaca em KN;
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N Numero de pancadas obtido no ensaio SPT;

Ay Area da ponta da estaca em m?%;

Npea Valor médio de N ao longo do comprimento da estaca;
Ag Area lateral da estaca em m?.

Para estacas cravadas que ndo provoquem deslocamento do terreno significativos, a capacidade

resistente pode ser obtida pela expressao:

R = 400N Ay, +N,p,pqA; (7.54)

Este autor impde um limite maximo a resisténcia lateral por unidade de drea de 100KPa quando é aplicada

a expressao 7.53 e de 50KPa quando se utiliza a expressdo 7.54.

Para estacas que tém uma relacdo L/b < 10 o autor propde que a resisténcia de ponta por unidade de

area seja reduzida, sendo expressa por:

qp = 40bNL [KPa] (7.55)

Meyerhof (1976) refere que a capacidade resistente de uma estaca cravada em areias aumenta com a
profundidade de penetragdo, até uma profundidade critica (L), ao contrario do que poderia ser previso
através das expressoes tedricas. A partir dessa profundidade critica a resisténcia de ponta e a resisténcia

lateral da estaca permanecem praticamente constantes.

O autor propde que a resisténcia de ponta unitaria de uma estaca cravada seja determinada aplicando a

expressao:

gy = === < 400N [KPa] (7.56)

e a resisténcia lateral por unidade de area por:

s < @™ = 2Npmeq [KPa] (7.57)

Se as profundidades de penetra¢do ultrapassar a profundidade critica, devem ser aplicados os valores

limites definidos nas expressdes 7.56 e 7.57.
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Em alternativa as expressdes anteriormente indicadas, é possivel determinar a capacidade resistente de
uma estaca cravada utilizando o dbaco ilustrado na figura 7.16. Esta metodologia de calculo esta descrita

no capitulo 10.

O referido dbaco permite obter os fatores de capacidade de carga e o comprimento critico em fun¢do do
angulo de atrito do solo, ¢'. E possivel utilizar o mesmo abaco para estacas moldadas, aplicando aos

resultados obtidos um coeficiente corretivo que variaentre 1/3 e 1/2.

- factores de capacidade de carga (N'¢, N'y) para estacas cravadas:

1000
8 'g
6 |

4

T
S S
Ly/B

X
N

Ny
o 08
N
N \
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N |
8\z
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o
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¥

tol-4 LA/ 21 i
gf < ) B4 s 5
6—/ / -‘6 JTQ
& 47 FaJE, B 25
4_-___3 LA BL‘ _44 :g
o I | /) B 5
1.2 2 7 2
gl
1 1
0 10 20 30 a0
¢,

- para estacas moldadas: (N’c, N"g)moid = 1/3 a 1/2 dos valores para (N’¢, N'g)erav-

Figura 7.16 - Fatores de capacidade de carga e comprimento critico em fungdo do angulo de atrito, ¢’ .

(Bowles, 1988)
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7.2.2.2 Método Aoki e Velloso

Aoki e Velloso (1975) propdem um método para a determinagao da capacidade resistente de uma estaca
com base nos resultados do ensaio de penetragdo estatica CPT. Posteriormente este método foi adaptado
de forma a possibilitar a utilizacdo de dados resultantes do ensaio de penetragdo SPT, através da aplicacdo

de um fator de conversao, k. Os autores introduziram ainda um coeficiente « que traduz a relagdo entre

a resisténcia lateral e a resisténcia de ponta.

A capacidade resistente ultima de uma estaca pode ser avaliada através da seguinte expressao:

em que:
AL
Npr

m
NSPT

F,eF,

Kea
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K Npr aK Ngpr

7.58
3 7, AL (7.58)

R:Ab

Perimetro da estaca [m];

Espessura da camada de solo [m];

Ngpr obtido préximo da ponta da estaca;
Ngpr médio para cada 4L;

Coeficientes de correcdo das resisténcias de ponta e lateral, que tém em
consideragdo o efeito de escala entre a estaca e o cone do CPT, cujos valores
sdo apresentados na tabela 7.7 e ainda a influéncia do método construtivo da

estaca;

Fatores que dependem do tipo de solo e das suas carateristicas

granulométricas de acordo com tabela 7.8.

Tabela 7.7 - Valores propostos para F; e F, (Aoki e Velloso, 1975).

Tipo de estaca Fi F,
Franki 2,5 5
Metalica 1,75 3,5
Cravada (*) 1+D/0,80 2F1
Moldada (**) 3,0 6,0
(*) Proposta de Aoki (1985) - D didametro da estaca [m];
(**) Proposta de Aoki e Alonso (1991).
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Tabela 7.8 - Valores atribuidos a K e @ (Aoki e Velloso, 1975).

Tipo de solo k [MPa] o (%)
Areia 1,00 1,4
areia siltosa 0,80 2,0
areia silto-argilosa 0,70 2,4
areia argilosa 0,60 3,0
areia argilosa-siltosa 0,50 2,8
Silte 0,40 3,0
silte arenoso 0,55 2,2
silte areno-argiloso 0,45 2,8
silte argiloso 0,23 34
silte argilo-arenoso 0,25 3,0
Argila 0,20 6,0
argila arenosa 0,35 2,4
argila areno-siltosa 0,30 2,8
argila siltosa 0,22 4,0
argila silto-arenosa 0,33 3,0

7.2.2.3 Método de Décourt e Quaresma

O método proposto por Décourt e Quaresma (1978) é um método expedito para a determinagdo da
capacidade resistente de uma estaca a partir dos resultados do ensaio SPT (valores de N ndo corrigidos).
Esta metodologia foi desenvolvida para estacas prefabricadas de betdo e posteriormente estendida para

outros tipos de estacas executadas in-situ.

A capacidade resistente da estaca é determinada através da aplica¢cdo da seguinte expressao:

Nm
R = A,C,CNE - + PC?*Z 10( 53” +1) 4L (7.59)
em que:
C, Coeficiente que depende do tipo de solo e que relaciona a resisténcia de ponta

com o valor de N&;.. Os valores de C, apresentados na tabela 7.9 foram obtidos

experimentalmente a partir de ensaios de carga em estacas moldadas.

C,eC; Coeficientes que dependem do tipo de estaca. Os valores propostos por
Décourt (1996) podem ser obtidos diretamente das tabelas 7.10 e 7.11,

respetivamente.
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O valor de N{}; deve estar compreendido num intervalo entre 3 e 15 inclusivé, podendo ser estendido o
limite superior até 50, no caso de estacas cravadas e estacas moldadas que utilizam lamas bentoniticas

para estabilizar as paredes do furo.

Tabela 7.9 - Valores atribuidos ao coeficiente C,(Décourt e Quaresma, 1978).

Tipo de solo C, [KPa]
Avrgilas 120
Siltes argilosos (solos residuais) 200
Siltes arenosos (solos residuais) 250
Avreias 400

Tabela 7.10 - Valores de C; em funcdo do tipo de estaca e do tipo de solo (Décourt, 1996).

Tipo de estaca
Moldada Moldada Hélice ) Injetadas
Cravada (em geral) (com continua Raiz (alta
% bentonite) pressao)
Argilas 1,0 (%) 0,85 0,85 0,30 (**) | 0,85 (**) 1,0 (**)
Tipodesolo]  Solos intermédios 1,0 (%) 0,60 0,60 0,30 (**) | 0,60 (**) 1,0 (**)
Areias 1,0 () 0,50 0,50 0,30 (**) | 0,50 (**) 1,0 (**)

(*) universo para o qual a correlacéo original foi desenvolvida;
(**) valores apenas orientativos a partir dum nimero reduzido de dados disponiveis.

Tabela 7.11 - Valores de C; em funcdo do tipo de estaca e do tipo de solo (Décourt, 1996).

Tipo de estaca
Moldada M oldada Hélice ] Injetadas
Cravada (e geral) (com continua Raiz (alta
% bentonite) pressao)
Argilas 1,0 (*) 0,85 0,9 (**) 1,0 (**) 1,5 (**) 3,0 (**%)
Tipo de solg Solos intermédios 1,0 (%) 0,65 0,75 (**) 1,0 (**) 1,5 (**) 3,0 (**%)
Areias 1,0 (%) 0,50 0,60 (**) 1,0 (**) 1,5 (**) 3,0 (**%)

(*) universo para o qual a correlagdo original foi desenvolvida;
(**) valores apenas orientativos a partir dum nimero reduzido de dados disponiveis.
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7.2.2.4 Método de Teixeira

Baseado no ensaio SPT Teixeira (1996) propGe uma expressdo para a determinacdo da capacidade

resistente, em fungdo de dois parametros, a e 5, com a seguinte configuragdo:

em que:
P
AL

L
NSPT

m
NSPT

R =a Nip Ay + B NG PAL

Perimetro da estaca [m];

Espessura da camada de solo [m];

Ngpr médio obtido para o intervalo compreendido entre 4 diametros acima da

base da estaca e 1 didmetro abaixo;

Nspr médio para cada AL ao longo do fuste da estaca.

(7.60)

Os valores definidos para o parametro a associados a resisténcia de ponta estdao apresentados na tabela

7.12, dependem do tipo de solo e do tipo de estaca.

Os valores definidos para o parametro 8 associado a resisténcia por atrito lateral estdo descritos na tabela

7.13, e estdo em funcdo do tipo de estaca

Tabela 7.12 - Valores do pardmetro o (Teixeira, 1996).

Solo o [KPa]

(4 < Nspr < 40) Cravada Franki Moldada Raiz
Areia siltosa 110 100 100 100
Silte argiloso 160 120 110 110
Argila arenosa 210 160 130 140
Silte arenoso 260 210 160 160
Avreia argilosa 300 240 200 190
Areia siltosa 360 300 240 220
Areia 400 340 270 260
Areia com pedregulhos 440 380 310 290
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Tabela 7.13 - Valores do parametro 8 (Teixeira, 1996).

Tipo de estaca B [KPa]
Cravada 4
Franki 5
Moldada 4
Raiz 6

7.2.3 Método analitico — estacas sujeitas a agdes horizontais e a momentos fletores

A metodologia apresentada relativa ao dimensionamento de estacas sujeitas a a¢des transversais e a

momentos fletores baseia-se nos elementos desenvolvidos por Santos (2008).

7.2.3.1 Introdugao

As acoes horizontais e 0s momentos concentrados atuantes provocadas pela estrutura sdao geralmente

suportadas pela reacdo lateral do solo que se opdem ao movimento da estaca, surgindo desta forma

esforgos de interagao.

»

s . o,

Figura 7.17 - Modelos de interacdo solo-estaca (Gomes Correia e Santos, 1994). (Santos, 2008)
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Os métodos de dimensionamento para estacas sujeitas a a¢des horizontais assemelham a estaca a uma
peca linear, com uma rigidez a flexdo dada por EI. As diversas metodologias de célculo divergem na
modelacdo do solo que envolve a estaca, podem ser efetuadas através de modelos do meio continuo e

de modelo do meio discreto (figura 7.17).

Nos modelos do meio continuo o solo é normalmente considerado como um meio eldstico continuo. Nos
modelos do meio discreto em que o solo é considerado semelhante a um conjunto de molas
independentes com comportamento elastico linear (modelo de Winkler) ou elastico ndo linear, através
das curvas p-y. Este modelo permite simular a estratificacdo do terreno, fazendo variar as carateristicas

das curvas p-y em profundidade.

7.2.3.2 Modelo de Winkler

No modelo proposto por Winkler em meio discreto baseado no conceito do coeficiente de reagdo, o solo
assemelha-se a um conjunto de molas independentes com comportamento eldstico linear. Define-se a
rigidez dessas molas através de uma constante de proporcionalidade entre a pressdo aplicada e o

deslocamento do solo, constante usualmente designada por coeficiente de reagdo horizontal (k).

O coeficiente de reacdo horizontal pode-se descrever como sendo a pressao necessaria para provocar o
aparecimento no solo de um deslocamento unitario. A partir deste coeficiente podemos obter outra
grandeza designada por médulo de reacdo do solo (k). O mddulo de reagdo do solo é o produto de kj,

pela dimens3o transversal da estaca, B.

O modelo de calculo é desenvolvido considerando a estaca uma pega linear apoiado num meio elastico
(préximo do comportamento de uma viga), sendo o esforgo axial geralmente desprezando.

7.2.3.3 Classificacdo das estacas quanto ao seu comportamento estrutural

No que se refere ao seu comportamento estrutural as estacas sujeitas a acées horizontais sdo divididas

em trés grupos:
v’ estacas flexiveis;
v’ estacas semi-flexiveis;

v' estacas rigidas.

143



CAPiTULO 7

A classificacdo apresentada resulta da rigidez relativa entre a estaca e o solo envolvente, das condi¢bes

de fronteira e de carregamento da estaca.

Na figura 7.18 estd representada uma estaca com uma rigidez a flexao constante EI, inserida num solo
homogéneo, sujeita a uma agao transversal (V) e um momento fletor (M,). Verifica-se que a partir de
uma dada profundidade critica, ., o aumento do comprimento da estaca ndo tem influéncia nos

deslocamentos e nos esforcos na zona da estaca acima da profundidade critica.

I Deformada

Figura 7.18 - Comportamento flexivel das estacas. (Santos, 2008)

No caso de o médulo de reagdo ser constante em profundidade podemos considerar que:

pp (7.61)

As estacas com um comprimento superior a l., tém um comportamento como estacas flexiveis
infinitamente longas, onde os deslocamentos e os esforgos deixam de ser dependentes do comprimento

total da estaca.

Para estacas curtas com uma rigidez muito superior a do solo que a envolve, a flexdo da estaca é
desprezavel e esta tem um comportamento de elemento rigido. Isto significa que a estaca se desloca
como um corpo rigido no meio envolvente e a solucdo deste problema obtém-se através das condi¢cGes
de equilibrio estatico. As estacas semi-flexiveis tém um comportamento intermédio e ndo é possivel

efetuar as simplificacGes indicadas para os outros tipos de estacas.
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As solugBes apresentadas referem-se a situagdes em que mddulo de reagdo, kg, é constante ou cresce

linearmente em profundidade, k; = n,x , para as seguintes hipdteses de carregamento:

Hipotese 1: Estaca com cabeca livre. Forca horizontal concentrada aplicada na cabeca.

Hipdtese 2: Estaca com cabeca livre. Momento concentrada aplicado na cabega.

Hipodtese 3: Estaca com rotagao impedida na cabega. Forca horizontal concentrada aplicada na cabeca.

Para um terreno homogéneo com médulo de reagdo constante (kg = constante), a solugdo vem expressa

em func¢do do parametro de rigidez relativa, A, definido por:

k
A== (7.62)

Na situacdo de um terreno com mddulo de reagdo crescendo linearmente em profundidade (k; = nyx),

a solugao vem em fungdo do parametro de rigidez relativa, 7, dado por:

n="|—t (7.63)
Eplp
em que:
E, Mddulo de elasticidade da estaca;
L, Momento de inércia da estaca;

Para aplicar as expressdes analiticas referidas anteriormente é necessario definir os limites de
comportamento flexivel e rigido das estacas. Santos e Gomes Correia (1992) estabeleceu o dominio de

validade das solugdes analiticas, conforme indicado na tabela 7.14. (Santos, 2008)

Vesi¢ (1961) estabeleceu uma expressdo para a determinagdo do moddulo de reagdo, ks, que mais
aproxima as solugdes em modelo do meio elastico continuo e em modelo do meio discreto (em

deslocamentos e em momentos fletores maximos), que é dada por:

(7.64)
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Tabela 7.14 - Limites de comportamento flexivel, semi-flexivel e rigido. (Santos, 2008)

Na tabela 7.15 estdo indicados os valores definidos por Terzaghi (1955) para o mddulo de reagdo crescente

M édulo de reacéo constante em profundidade (k =const.); A= *'45 I

'lk

=

\ P

Comportamento da estaca

Hipoteses de
carregamento 1 e 2

Hipoteses de
carregamento 3

flexivel AL>3 AL>3
semi-flexivel 1<\L<3 0,5<AL<3
rigida AL<1 AL=<0,5
n 1
M édulo de reacéo crescendo linearmente em profundidade, (k=nx) 7 = ; E—",,

Comportamento da estaca

Hipoteses de
carregamento 1 e 2

Hipoteses de
carregamento 3

flexivel nlL>4 nl>4
semi-flexivel 1,5<nL<4 1l<nl<4
rigida nL<1,5 nL<1

em profundidade k; = nyx, em solos arenosos.

Tabela 7.15 - Médulo de reagdo crescente em profundidade kg, = nyx. (Santos, 2008)

Ny (KN/m?)

Compacidade da areia

Seca ou humida Submersa
Solta 2300 1300
M édia 6800 4500
Compacta 18000 11000

Poulos (1980) comparou os dois modelos referidos e concluiu que o modelo de Winkler permite obter
valores de deslocamentos e de momentos fletores do lado da seguranca, tanto para estacas rigidas como

para estacas flexiveis.

Santos (1983) comparou a solucdo de Winkler com a solugdo do meio eldstico continuo de Randolph
(1981) aplicado a estacas flexiveis, concluindo que a equacgdo 7.67 afetada de um coeficiente igual a 2,

conduz a valores de kg do lado da seguranga.
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DIMENSIONAMENTO DE FUNDAGCOES SUPERFICIAIS

8.1 DIMENSIONAMENTO GEOTECNICO

Grosseiramente, o dimensionamento geotécnico de uma fundacgao superficial fixa as suas dimensGes em

planta e o dimensionamento estrutural define a sua altura e as armaduras de tracdo necessarias.

No dimensionamento geotécnico de fundagbes superficiais, as acdes transmitidas pela estrutura nao

devem ser majoradas e deve-se considerar o peso préprio da sapata.

8.1.1 Sapata centrada

Considerando uma sapata rigida sujeita a uma agao vertical IV e um momento fletor M, admitindo uma
distribuicdo linear simplificada de tensdes no solo de acordo com a figura 8.1, a resultante das a¢des
localiza-se no interior ou no limite do nucleo central quando:
M B
S —
V+P ™ 6

e = (8.1)

entdo:

V+P 6e
(1+%F)

_ 8.2
%91 = A% B B (82)

V+P 6e
(1-F)

_rrr 83
%2 = AxB B (8:3)

A resultante das a¢0es situa-se no exterior do nucleo central quando:
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entao:
2(V+P)
=7 8.5
0-.91 A X y ( )
042 = 1,5(B—2e) (8.6)
em que:
e Excentricidade da carga normal na base da fundacao;
B Largura da fundacao;
P Peso préprio da fundacao;

041,042 Tensdes na extremidade da base da fundagdo.

} T }
B (xA) B (xA)
Gg2
Ggl Tg1
L, |
X A
¥

Figura 8.1 - Distribuicdo linear de tensGes na base da sapata em flexdo composta. a) Resultante dentro

do ntcleo central (e<B/6); b) resultante fora do nicleo central e>B/6 . (Félix, 2014)
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Quando o diagrama das tensdes instalado no solo de fundacdo é linear, usa-se a chamada tensdo de

referéncia, 093/ , sendo necessdrio garantir as seguintes desigualdades:
4

30,1 + 042 B
Oref =0 g3 = % < Oggm,para e < : (8.7)
3 B
Oref =0 g3/ =301 < Gggm parae >~ (8.8)

A tensdo admissivel, a,4,, , cOnsiste no valor limite da tensdo a que um determinado solo pode estar

sujeito sem sofrer rotura ou deformagoes excessivas.

8.1.2 Sapata excéntrica

A acdo transmitida do elemento vertical para a fundacdo é excéntrica relativamente ao centro de
gravidade da area definida pela sapata. Existem dois modelos de cdlculo possiveis para este tipo de
situagdes, a sua adogdo depende essencialmente da grandeza da a¢do, da excentricidade e da capacidade
resistente do terreno. O primeiro modelo prevé uma tensdo no solo com uma configuragdo triangular,
que s6 sera viavel quando a largura do elemento vertical for elevada, a carga transmitida pela estrutura

for reduzida e a 0,4, for significativa.

No segundo caso o modelo idealizado admite uma distribuicdo uniforme de tensdes no solo, de acordo

com a figura 8.2

Pormenor I

-- Elemento horizontal de b
, travamento f—

S
— H v

|J | A

i i Yol

1 e

el H B/2 b——r
. P S

Figura 8.2 - Sapata excéntrica com elemento horizontal de travamento. (Félix, 2014)

149



CAPITULO 8

A excentricidade em relacdo a carga transmitida pelo elemento vertical, resultante da distribuicdo

uniforme de tensdes é dada por:

B b
=___ 8.9
e=3-5 (8.9)
O modelo definido implica o surgimento de um binario cujo momento é dado por:
%
M= 2 (B —b) (8.10)

Este momento deve ser equilibrado por outro que estd associado a um par de forgas horizontais, uma
mobilizada ao nivel da primeira laje e a outra ao nivel da base sapata. A forca H ao nivel da base da sapata
resulta das forcas tangenciais mobilizadas por atrito na interface da sapata com o terreno. As forcas H

podem ser expressas da seguinte forma:

%
H= ﬁ(B —b) (8.11)
em que:
b Largura do pilar;
h Distancia entre o par de forcas horizontais, H;

8.2 DIMENSIONAMENTO ESTRUTURAL

8.2.1 Sapataisolada

8.2.1.1 Condigao de rigidez

As sapatas consideradas rigidas apresentam uma distribuicdo de pressées no terreno aproximadamente
uniforme, e, portanto, o calculo do diagrama de pressdes é mais simples e reproduz de forma mais
aproximada o digrama que se instala no terreno de fundacdo. A consideracdo de sapatas rigidas permite
uma rdpida aproximacdo do valor da altura da sapata, que verifica a segurancga relativamente ao esforgo

transverso e ao pungoamento.

A figura 8.3 identifica as dimensdes em planta de uma sapata centrada e o respetivo pilar associado.
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Corte I-I _‘ - _‘_

N
—

ba

Planta

S (S I

Figura 8.3 - Sapata centrada. (Félix, 2014)

A condicdo de rigidez de uma sapata isolada é dada através do calculo da altura util, d, aplicando as

seguintes equacodes:

(8.12)

(8.13)

Numa fase de pré-dimensionamento podemos determinar a altura da sapata, h, a partir do valor obtido

da altura util acrescido de um recobrimento, que geralmente, é considerado igual a 0,06m.

d >h—0,06 (8.14)

8.2.1.2 Verificagao da seguranca a flexao

O dimensionamento das armaduras em sapatas pode ser realizado idealizando que cada uma das abas da

sapata funciona em consola. Esta metodologia é designada por modelo de flexdo.

De acordo com diversos autores, na avaliagao da area da secgdo transversal das armaduras longitudinais
de tragdo a aplicar numa dada dire¢do da sapata, o vao tedrico a considerar deve ser igual ao vao livre da

maior consola acrescida de 15% da dimensdo do elemento vertical (pilar ou parede) na mesma diregdo.
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Na figura 8.4 estdo representadas as acdes que devem ser consideradas nas consolas encastradas nas

duas direg¢des (y-y, z-z), quando o pilar esta sujeito a um esforco axial VV; e um momento fletor M; em
torno do eixo Z-Z.

O calculo das tensdes gyq1 € 04q, € efetuado considerando as agbes transmitidas pelo pilar e
adequadamente combinadas para o ELU (combinag¢do fundamental), ndo considerando o peso proprio da

sapata.

_|_ a _|_ Consola na direcdo
y-y (seccdo I-1)

o
SLx ngl

Tgd2
COgdi 4[. 4[.
(B -bg)

+0.15b
) B ) 2 °
1 - 1
4 5+0.15bg
i 3k
1 | Consola na diregdo
| z-Z (seccdo II-II)
|
| Y
A EGI;I_I_.__._._____._1._____._._ = i Tgda/4
0.15ap |
' f *
L | (A=30) | 5154,
= I 2

!

Figura 8.4 - Sec¢Oes de encastramento das abas de uma sapata. (Félix, 2014)

O célculo das armaduras em cada uma das direcOes efetua-se através da aplicagdo das tabelas de flexdo

aplicadas a estruturas de betdao armado, de acordo com os passos a seguir descriminados:
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Direcao YY
A—a z
0 4 0,15 x ao) (8.15)
Mgq = 0ga3/4 X 5
Mgq
= ——— 8.16
P oo xd?x fog (8.16)
w=puX(1+w (8.17)
wXbXxXdX
o= Jea (8.18)
fyd
em que:
Mgy Momento fletor atuante;
As Area de armadura de flex3o;
fea Valor de calculo da tensdo de rotura do betdo a compressdo;
fya Valor de célculo da tensdo de cedéncia a tracdo do a¢o das armaduras para
betdo armado;
M Momento reduzido;
w Taxa mecanica de armaduras;
b Largura da fundagdo (considerada uma faixa de 1m);
d Altura atil da secgdo transversal da sapata;

Para a diregao ZZ procede-se de modo andlogo a diregdo YY.

8.2.1.3 Verificagdao da seguranga ao esforgo transverso

As sapatas sdo elementos estruturais que estdo predominantemente sujeitas a a¢des uniformemente
distribuidas, nestas situacdes ndo é necessdrio efetuar a verificagdo do valor de cdlculo do esforgo

transverso para uma distancia inferior a altura util, d, medida da face do apoio (pilar, parede).

Para uma dada secg¢do a uma distancia d da face do apoio, as armaduras de esforgo transverso nado sdo

necessarias quando a seguinte desigualdade é verificada:
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Via = Vra,c (8.19)
em que:
Vea Valor de calculo do esforgo transverso atuante;
VRra.c Valor de calculo do esforgo transverso resistente do elemento sem armadura

de esforgo transverso.

A figura 8.5 apresenta duas secgGes I-I e II-Il a uma distancia d da face do pilar, onde serdo efetuadas as
avaliagdes necessdrias do esforco transverso atuante, neste caso para uma sapata sujeita a flexao
composta. Nas referidas seccOes deve ser efetuado o cdlculo da resultante das tensGes geradas na base
da sapata. Tal como referido no método de flexao, o calculo destas tensGes é efetuado considerando as
acOes transmitidas pelo pilar e combinadas de forma conveniente para o ELU (combinac¢do fundamental),

nao considerando o peso préprio da sapata.

Vg < g [@ — d] x A (8.20)

(A—ap)
2

Vg < a4 - d] x B (8.21)

O valor de calculo do esforgo transverso resistente para os casos em que ndo existe necessidade de

armadura de esforgo transverso, é dado pela seguinte equagao:

Vrae = 0,12 K (100 p; fo)*/3 by, d (8.22)

O valor de Vg, . ndo deve ser inferior a:

VRra,c = Vinin bw d (8.23)

Vmin = 0,035 K3/2 f,, 1/ (8.24)
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Pi

Area da armadura de tracdo;
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(8.25)

Menor largura da secgdo transversal na area tracionada;

Taxa de armadura longitudinal.

O valor de f,; e d sdo expressos em MPa e mm, respetivamente.

Ggdz

—4
(=
(=]
(=

—

Cgdi

Esforco na
seccdo I-1

J

Taux
Tgdi

(B -bg)
T_d

Esforco na
I seccdo II-II

Figura 8.5 - SeccGes de avaliagdo da seguranga ao esforgo transverso. (Félix, 2014)

Para elementos que necessitam de armadura de esforgo transverso é necessdrio que a seguinte

desigualdade

seja verificada:
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Vea < VRas (8.26)
em que:
Vea Valor de calculo do esforgo transverso atuante;
VRas Valor de calculo do esforgo transverso equilibrado pela armadura de esforco

transverso na tensao de cedéncia.

No caso de elementos com armaduras de esforco transverso constituida por estribos verticais, o valor de

calculo do esforgo transverso resistente, Vz4, € 0 menor dos valores:

A

Vras = % Z fywa cot (8.27)

Vramax = w bw ¥, Z fcqa/(cot8 + tan 0) (8.28)
fex

= — 8.29

1 =06 (1 °F 0) (8.29)

z=09d (8.30)

em que:

Vramax Valor de calculo do esforgo transverso resistente maximo do elemento,

limitado pelo esmagamento das escoras comprimidas;

Agy Area da seccdo transversal das armaduras de esforco transverso;
s Espagamento dos estribos;
fywa Valor de calculo da tensdo de cedéncia das armaduras de esforgo transverso;
I Coeficiente de reducdo da resisténcia do betdo fendilhado por esforco
transverso;
Aoy Coeficiente que tem em conta o estado de tensdo no banzo comprimido. O

valor recomendado é 1 para estruturas nao pré-esforgadas.

O angulo 6 devera ser limitado, sendo o valor geralmente aplicado 2.5. O valor de f,; deve ser expresso

em MPa.
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8.2.1.4 Verificagdao da seguranga ao pungoamento

O EC2 define a verificagdo da seguranca ao puncoamento através da comparacao dos valores de célculo

de tensGes atuantes e das tensdes resistentes, que se desenvolvem em sec¢bes de controlo a uma

distancia da face do pilar inferior ao dobro da altura util da sapata, 2d.

O primeiro passo para a verificacdo da seguranca ao puncoamento é efetuada de modo a garantir que

ndo é excedido o valor limite de esmagamento do betdo. Esta verificacdao é executada no perimetro do

pilar, aplicando a seguinte equacao:

em que:

19Rd,c

19Rd,max

AVgq

ACOTlt

d

9. = (Veq — AVgq) X B
Ed — Uo X d = VYRd,max

Valor de cdlculo da tensdo de puncoamento resultante das acdes

exteriores;

Valor de célculo da tens3o resistente ao pungoamento de uma sapata

sem armadura de pungoamento.
Valor de calculo da méxima tensao resistente ao pungcoamento;

valor de calculo da reacgdo vertical util no interior do perimetro de
controlo considerado, ou seja, a reagdo do terreno deduzida do peso

proprio da sapata, dada por:
AVgg = Oga X Acont

Representa a area definida pelo perimetro de controlo considerado

(neste caso o perimetro do pilar);
Valor do perimetro do pilar;

Coeficiente que tem em aten¢do uma eventual excentricidade de

aplicacdo da carga;

Altura util da sapata.

(8.31)

(8.32)

O valor de célculo da maxima tensdo resistente ao pungcoamento é dado pela seguinte equacdo:

19Rd,max =05vfcq

onde o v é dado por:

fck)

= 1—
Y 0'6( 250

(8.33)

(8.34)
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No EC2 sdo apresentadas diversas expressdes para determinar o valor de S, o coeficiente que tem em
conta a excentricidade de aplicacdo da carga. No caso de o pilar ser retangular interior em que a carga é

excéntrica em relagdo aos dois eixos ortogonais, a expressao que permite determinar o valor de S é a

seguinte:
B= (8.35)
em que:
MEdZ
- 8.36
y= (8.36)
M
= Ly (8.37)
Va
by = by + 2a (8.38)
b, = b,o+ 2a (8.39)

eyee, Excentricidades segundo os eixos y e z respetivamente;
by, eb, Dimensbes em planta do perimetro de controlo.

Para as situagGes de pilares retangulares associados a sapatas excéntricas o valor de B é dado pela

seguinte relagdo:

Uq
B= s (8.40)
em que:
Uy Perimetro do primeiro perimetro de controlo;
uj Perimetro do primeiro perimetro de controlo reduzido.

A segunda fase da verificacdo de seguranca ao pungoamento deve ser executada em perimetros de

controlo a uma distancia a da face do pilar, inferior ou igual a 2d (0 < a < 2d), garantindo que:
19Ed - — < ﬁRd,C (8.41)
O valor de célculo da tensdo resistente ao pungoamento de uma sapata sem armadura de pungoamento,

para uma dada sec¢do de controlo i é dado por:
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2d
Orac = 012 K (100 p; for)/> — (8.42)
i

2d
19Rd,c 2 Vpmin —— (8.43)

a;
Umin = 0,035 K3/2 f,, 1/? (8.44)

em que:
200
K=1+ - < 2,0 (8.45)
p = A 0,02 (8.46)
b, xXd

O valor de f, e d sdo expressos em MPa e mm respetivamente.

Nas situagdes em que ndo se verifique as condiges apresentadas anteriormente, deve-se adotar uma
armadura de pungoamento ou em alternativa aumentar a altura da sapata.

8.2.1.5 Disposi¢oes construtivas relativas as armaduras

A area minima da armadura longitudinal de tragao é dada através da seguinte equacgao:

Asmin = 0,26 X eem p, g (8.47)
yk
Asmin =0,0013 b, d (8.48)
Asmax < 0,04 A, (8.49)
em que:
b Largura média da zona tracionada;
A, Area da secgdo transversal de bet3o.
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O diametro minimo a considerar para a armadura principal em sapatas é de 10mm.

O espagamento minimo entre vardes, S;,in, € obtido a partir da seguinte condigao:

Smin = max{> @ vardo longitudinal; Dy,q, + 5mm; 20 mm} (8.50)

O espacamento maximo entre varGes deve respeitar as condigdes a seguir apresentadas, para armaduras

principais e de distribuicdo:
Armaduras principais

Smax = 2h <250mm (8.51)

Armaduras de distribuicdo

Smax = 3 h <400mm (8.52)

A armadura principal de tracdo deve ser colocada de extremidade a extremidade ininterruptamente e
disposta paralelamente aos lados da sapata. A armadura principal das sapatas que possuem abas com
dimensdes inferiores a 2d, devem ser amarradas a partir da sua extremidade com um comprimento de

amarragao lpg.

T

Figura 8.6 - Amarracdo da armadura principal em sapatas. (Félix, 2014)

A armadura a colocar na face superior da sapata deve ser capaz de equilibrar eventuais esforcos de tracdo
gue ai surjam, resultante da transmissdo a sapata de momentos fletores através do pilar. Usualmente
considera-se uma area de armadura de pelo menos 20% da drea da armadura principal na correspondente
direcdo e que respeite as condi¢des de espagamento definido para as armaduras de distribuicdo. Esta

armadura deve ser continua e sobreposta a armadura inferior de pelo menos Iy, 1in.
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O EC2 define para as amarragdes retas o comprimento de amarrag¢do de calculo, I, é dado por:

lba = lprqa = lbmin (8.53)

No caso de ndo existir outra limitagdo, o comprimento de amarragdo minimo, [ i, € dado por:
= amarrag¢Oes de vardes tracionados

lpmin = max{0,31y, qq; 100; 100 mm} (8.54)

= amarragoes de vardes comprimidos

lpmin = max{0,6lp rqq; 100; 100 mm} (8.55)

Tabela 8.1 - Valores do comprimento de amarracdo de referéncia, Ib,rqd. (Félix, 2010)

f1 ) fo [MPa]
Mpa] 12 16 20 25 30 35 40 34 50
A 550 450 350 300 300 250 250 200 200
0 750 609 550 450 409 350 350 300 300
A 650 550 450 409 350 300 300 250 250
o B 950 809 650 609 500 450 409 400 350
A 809 650 550 500 450 409 350 350 300
o B 1150 950 809 700 609 550 500 450 450

(*) A - condigdes de boa aderéncia; B - condicdes de fraca aderéncia.

Para a situacdo em que temos vardes dobrados, o comprimento de amarragdo de referéncia, l}, 44, € 0

comprimento de calculo, 4, deverdo ser medidos ao longo do eixo do vardo.

O recobrimento nominal deve ser especificado no desenho e é definido como o somatério do

recobrimento minimo, ¢;;;;,, € de uma margem de célculo para as tolerancias de execu¢do, Acgey:
Cnom = Cmin + ACqey (8.56)

O valor de ¢, € definido para ter em conta uma adequada transmissdo das forgas de aderéncia, de

durabilidade e de resisténcia ao fogo. Para os casos gerais o0 Ac,,,, pode ser considerado igual a 10mm.

Os valores de recobrimento minimo e nominal a adotar em Portugal para periodos de vida das estruturas
de 50 anos e 100 anos, estao definidos nas informagdes complementares do Anexo Nacional do EC2 e que

se reproduzem na tabela 8.2.
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Tabela 8. 2 - Recobrimentos minimos e nominais para periodo de vida de 50 anos e de 100 anos.

Tempo de vida util de Classe de exposicio
projeto . .
Tipo de recobrimento X0 XC1 XC2/XC3 XC4 XD1/XS1 | XD2/XS2 | XD3/XS3
Recobrimento minimo
50 anos (Classe (mm) 10 15 25 30 35 40 45
Estrutural S4, i i
utu ) Recobrimento nominal 20 25 35 10 5 50 55
(mm)
Recobrimento minimo 20 25 35 0 45 50 55
100 anos (Classe (mm)
Estrutural S6 i i
) Recom'"g:;‘; nominal | 49 35 45 50 55 60 65

8.2.2 \Viga de equilibrio

8.2.2.1 Armaduras principais de flexao

O dimensionamento da viga de equilibrio solicitada por um momento fletor M é efetuado considerando
gue esta fica encastrada na sapata central e articulada na sapata excéntrica, conforme ilustrado na figura

8.5.

Planta

Viga de equilibrio

S |

WM,’:!

s T

Vi
= v
2l

My
M

Sl
=

Figura 8.7 - Viga de equilibrio encastrada na sapata interior. (Félix, 2014)
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Os momentos fletores M, e M, nos extremos da viga de equilibrio sdo determinados a partir da relagdo

entre o momento fletor atuante, M, e as distancias X; e X, (anexo 3).

Com os valores do momento fletor M; e M, determina-se a armadura superior e inferior da viga de

equilibrio, aplicando as seguintes expressdes:

oM 57
b xd? X f.

w=pux(1+ w (8.58)
As X fya (8.59)

Vb xdxfiq

8.2.2.2 Verificagao da seguranca ao esforgo transverso
As armaduras de esforco transverso ndo sdao necessdrias quando a seguinte desigualdade é verificada:

Vea < Vrac (8.60)

O valor de célculo do esforco transverso resistente para os casos em que ndo existe necessidade de

armadura de esforgo transverso, é dado pela seguinte equacgao:

Vrae = 0,12 K (100 p; f)*/* by, d (8.61)

O valor de Vg, . ndo deve ser inferior a:

VRd,c 2 Vmin bw d (8.62)
Umin = 0,035 K3/2 £, /2 (8.63)
em que:
200
K=1+ 77310 (8.64)
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p = A _ 002 (8.65)
b, xXd
em que:
Ag Area da armadura de trag3o;
b, Menor largura da secgdo transversal na area tracionada;
o1 Taxa de armadura longitudinal;

O valor de f; e d sdo expressos em MPa e mm respetivamente.

Para elementos que necessitam de armadura de esforco transverso, no caso das vigas de equilibrio, é

necessario que a seguinte desigualdade seja verificada:

Vea < Vras (8.66)
em que:
Via Valor de calculo do esforgo transverso atuante;
VRas Valor de calculo do esforgo transverso equilibrado pela armadura de esforco

transverso na tensao de cedéncia.

No caso de elementos com armaduras de esforco transverso constituida por estribos verticais, o valor de

calculo do esforgo transverso resistente, Vz4, € 0 menor dos valores:

VRas = A% Z fywa cotf (8.67)
Vramax = w bw ¥, Z fcq/(cot8 + tan 0) (8.68)
em que:
7 =06(1— 2@’6) (8.69)
z=09d (8.70)
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Vramax Valor de célculo do esforgo transverso resistente maximo do elemento,

limitado pelo esmagamento das escoras comprimidas;

Asw Area da secgdo transversal das armaduras de esforgo transverso;

s Espacamento dos estribos;

fywa Valor de calculo da tensdo de cedéncia das armaduras de esforgo transverso;

12 Coeficiente de reducdo da resisténcia do betdo fendilhado por esforco
transverso;

Ao Coeficiente que tem em conta o estado de tensdo no banzo comprimido. O

valor recomendado é 1 para estruturas nao pré-esforgadas.
O angulo 6 devera ser limitado, sendo o valor geralmente aplicado 2.5. O valor de f, deve ser expesso
em MPa.
8.2.2.3 Disposi¢oes construtivas relativas as armaduras

A area minima da armadura longitudinal é dada através da seguinte equacao:

Agmin = 0,26 X Jetm b, d (8.71)
yk
Asmin = 0,0013 b, d (8.72)
Asmax < 0,04 A, (8.73)
em que:
b, Largura média da zona tracionada;
A, Area da secgdo transversal de bet3o.

A drea minima de armadura de esforg¢o transverso vertical para vigas é dada por:

N4

,MIN = Py min X by, (8.74)

A taxa de armadura de esforgo transverso para vigas é obtida a partir da equagdo seguinte:

= 0,08 @ (8.75)

P, w,min fyk
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O diametro minimo a considerar para as armaduras de flexdo em vigas de equilibrio é de 10mm.

A distancia livre entre armadura longitudinal, d;;,-., deverd ser maior ou igual ao espagamento minimo
definido pela expressdo 8.55. O espacamento maximo entre vardes deve respeitar as condicGes definidas

pela expressao 8.56.

O espacamento longitudinal maximo entre armaduras de esforgo transverso constituida por estribos

verticais ndo deve ser superior a S; ;mqx-

Simax < 0,75d (8.76)

O espagamento transversal entre os ramos de estribos ndo devera ser superior a S¢ gy

Stmax = 0,75d < 600 mm (8.77)

Os requisitos para a determinacdo do comprimento de amarracdo de ciélculo, [,; sdo os mesmos
enunciados para sapatas. A figura 8.8 identifica armadura e os diversos comprimentos de amarracao a

considerar numa viga de equilibrio.

Corte longitudinal lhg Corte
————— I - _.fll"_._"l I-I
| ' | .
Hi— I
o { -
Ibq I lba

Figura 8.8 - Armadura de uma viga de equilibrio. (Félix, 2014)
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DIMENSIONAMENTO DE ENSOLEIRAMENTO GERAL

9.1 DIMENSIONAMENTO GEOTECNICO

No dimensionamento geotécnico as a¢des transmitidas pela estrutura ndo devem ser majoradas e deve

incluir o peso proprio do ensoleiramento geral. A tensdo instalada no solo, oy, deve obedecer a seguinte

condigdo:

em que:

Oadm

Largura da fundacao;

Comprimento da fundacao;
Componente normal da for¢a aplicada;
Peso préprio da fundagao;

Tensdo admissivel.

9.2 DIMENSIONAMENTO ESTRUTURAL

9.2.1 Laje armada nas duas diregdes — armaduras principais de flexao

(9.1)

A armadura superior e inferior do ensoleiramento geral é determinada aplicando as seguintes expressoes:

Mgq

# T xdZx foq

w =puX(1+up

_wXbXdXfeq

* fyd

(9.2)

(9.3)

(9.4)
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em que:
Mg, Momento fletor atuante;
A Area de armadura de flex3o;
fea Valor de calculo da tensdo de rotura do betdo a compressao;
fya Valor de cdlculo da tensdo de cedéncia a tracdo do aco das armaduras para
betdo armado;
M Momento reduzido;
w Taxa mecanica de armaduras;
b Largura da fundacdo (considerada uma faixa de 1m);
d Altura util da seccdo transversal do ensoleiramento geral;

9.2.2 DisposigOes construtivas relativas as armaduras

A area minima da armadura longitudinal de tracdo é dada através da seguinte equacdo:

Ag min = 0,26 X Jeum b, d (9.5)
fyk
Agmin 20,0013 b, d (9.6)
Agmax < 0,04 A, (9.7)
em que:
b, Largura média da zona tracionada;
A, Area da secgdo transversal de bet3o.

O espagamento minimo entre vardes, S,,i,, € obtido a partir da seguinte condi¢do:

Smin = max{> @ vario longitudinal; Dy, 4, + 5mm; 20 mm} (9.8)
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O espacamento mdaximo entre vardes deve respeitar as condi¢des a seguir apresentadas, para armaduras

principais e de distribui¢do:
Armaduras principais

Smax = 2h <250mm (9.9)

Armaduras de distribuicdo

Smax = 3 h <400mm (9.10)

9.2.3 Verificagdao da segurang¢a ao pungoamento

O EC 2 define uma metodologia para a verificacdo da seguranca ao puncoamento através de uma
comparagdo entre os valores de calculo das tensdes atuantes e das tensGes resistentes, que se

desenvolvem para uma ou mais sec¢des de controlo.

A primeira verificacdo de seguranca ao pungcoamento é efetuada através de uma averiguagdo de que ndo
é excedido o valor limite de esmagamento do betdo. Esta verificacdo é efetuada no perimetro do pilar ou

no perimetro da superficie carregada, de acordo com a seguinte desigualdade:

VEa = B Vea < VRd,max (9.11)
Ug d ’
em que:
Vg Valor de calculo da tensdao de pungoamento resultante das a¢des exteriores;

Vramax  Valor de calculo da resisténcia maxima ao pungoamento;
Vga Esforco de pungcoamento (reagdo de apoio);

B Fator de agravamento da resultante do esfor¢o de pungoamento para ter em
conta o efeito desfavoravel de eventuais momentos fletores (pilar de canto

=1,5; pilar de bordo £ =1,4; pilar interior 8 =1,15; sem excentricidade da carga

B =1,0);
Ug Coeficiente para o valor frequente da a¢do variavel;
d Coeficiente para o valor quase permanente da agao variavel.
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O perimetro de controlo na vizinhanga do pilar ou area carregada, u,, é determinado de acordo com as
condicbes indicadas na figura 9.1, para o caso de um pilar interior, de um pilar junto de um bordo e de

um pilar de canto.

T T T T ] |
1 i <1.5d | A [
I I | [ Im 2 I
| —- | oy | |
; — !
| ICZ' Icz | <1.5d | |
; —> !
I X 1 = I 1 I
o le—s ! | ' !
I [o3] 1 C1 | |
i | Bordo i Bordo A —-—-—-—-—-—-—— +-
1 1 livre I livre
r_ __ _____1 S I
Up = 2C3+ 2y Ug = cz+3d £ cp+2c4 ug = 3d = cp+cy
a) Pilar interior b Pilar de bordo c) Pilar de canto

Figura 9.1 - Perimetros de controlo up junto da area carregada. (Félix, 2014)

A mdxima tensao resistente ao puncoamento é dada por:

VRd,max = 0,5vfeq (9.12)
em que v é dado por:
fck
= 1-— 9.13
v=106( 250) ( )

com f., em MPa.

Numa segunda fase é verificada a necessidade de armadura de pungcoamento. No caso de se verificar a

desigualdade a seguir indicada ndo é necessario proceder-se ao calculo da armadura de pungoamento.

VEd < de,C (914)

E necessario o calculo da armadura de pungoamento quando se verifique a seguinte condicdo:

VEd > VRd,c (9.15)

O valor de calculo da tensdo de pungoamento resultante das agGes exteriores associado ao primeiro

perimetro de controlo é dado por:

170



DIMENSIONAMENTO DE ENSOLEIRAMENTO GERAL

Vea
Vgg = —— (9.16)
My d
em que:
VRd.c Valor de calculo da tensdo resistente ao pungoamento de uma laje sem
armadura de pungoamento;
My Primeiro perimetro de controlo considerado.

i _I i _I
! !

""" R ! IR !
n | S

S —! b

; I ' ' ' |

=N i 24, ! VN

: ! : ! Lo

! I i I ! I

2d i Izd ! IEd S
Fedaaaa-=" 1y | -------- s~ T I Yoo, AP '*“\u_li
B _ A ' L _

Figura 9.3 - Primeiros perimetros de controlo de areas carregadas junto dos bordos. (Félix, 2014)

A resisténcia ao pungcoamento de uma laje sem armadura de pungoamento, na sec¢do correspondente ao

primeiro perimetro de controlo é obtida através da expressao:

VRd,c = CRd,c K (100 p, fck)1/3 + klacp = (Umin + klo-cp) (9.17)
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VRd,c 2 Vmin T K10¢p (9.18)

Ymin = 0,035 k3/2f,, /2 (9.19)
200

k=1+ 4 = 2,0 (9.20)

P1 = /Pix P1y < 0,02 (9.21)

Ocp = (Ocx + ch)z (9.22)
em que:

Pix, Pry ~ Percentagens de armaduras de tragdo nas dire¢des x e y, calculados com
valores médios numa largura de laje igual a largura do pilar acrescida de 3d

para cada lado;

Ocxs Ocy  TensBes normais no betdo na seccdo critica nas direcBes x e y (em MPa,

positivas se de compressao).
Os valores recomendados para Crq ¢ € k1 € 0,12 e 0,10 respetivamente. O valor de f., em MPa.

No caso de ser necessdria armadura de pungoamento esta deve ser constituida por vardes verticais ou

inclinados a 459, dispostos radialmente em torno da zona carregada.

O valor de calculo da tensdo resistente ao pungoamento de uma laje com armadura de pungoamento é

determinado impondo a condigao:

VEa < de,cs
(9.23)

d 1
VRd,cs = 0,75 VRd,c + 1,5 (S_> Asw,ef fywd,ef (_u d) sina (924)
1

r
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de,cs

Asw,ef

fywd,ef

DIMENSIONAMENTO DE ENSOLEIRAMENTO GERAL

Valor de calculo da tensdo resistente ao puncoamento de uma laje com

armadura de pungoamento;

Area de um perimetro de armaduras de pungoamento em torno do pilar em

mm?;

Espacamento radial dos perimetros de armaduras de pungcoamento em mm;

Valor de calculo da tensdo efetiva de cedéncia das armaduras de pungoamento,

dada por:
fywaer =250 +0,25d < f,,q [MPa];
Média das alturas Uteis nas dire¢Ges ortogonais em mm;

Angulo entre as armaduras de pungoamento e o plano da laje.

Obtida uma solucdo de armadura de pungoamento deve-se verificar a desigualdade indicada através da

expressdo 9.4, em que 0 u; € substituido por Uyy,; OU Uyyter, cONforme a armadura seja disposta

radialmente ou em cruz.

B Via
< 9.25
Ugye d VRac ( )
B Vea
< VRg, (9.26)
uout,ef d R

O valor de Uy OU Ugyter € Obtido através da expressdo:

Ugyt = 2T Toye (9.27)
B Va

= 9.28

rout ZT[ de’C d ( )
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Contorno gy Contorno tgy ef

Figura 9.4 - Perimetros de controlo para pilares interiores.

No caso da armadura de puncoamento ser constituida por estribos, esta deve obedecer as seguintes

disposicOes regulamentares:
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o primeiro perimetro de controlo de armaduras deve estar compreendido entre 0,5d e 0,3d a

partir da face do pilar ou da 4rea carregada;
o ultimo perimetro de armadura deve situar-se a menos de 1,5d do perimetro u,,;;
devem ser dispostos pelos menos dois perimetros de armaduras;

0 espacamento maximo entre perimetros sucessivos de armaduras (espagcamento radial) ndo

deve ser superior a 0,75d,;

0 espacamento maximo entre ramos de estribos de um mesmo perimetro ndo deve ser superior
a 1,5d para perimetros interiores ao primeiro perimetro de controlo (u4) nem superior a 2d para

perimetros exteriores a u;.

Tabela 9.1 - Espagamentos maximos e minimos para estribos.

Espacamento radial entre estribos (s;) Sy <0,75d

U<y si< 1,5d

Espacamento tangencial entre ramos do estribo (st)
Ug < Uj < Ugyt $¢<2,0d
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A area minima de cada estribo é obtida a partir da expressao:

008 (syst) W fek
Aswmin = . (9.29)
’ (L5sina + cosa) fyi
em que:
Sy Espacamento dos estribos medido na direcdo radial;
St Espacamento dos estribos medido na dire¢do tangencial;
a Angulo formado entre a armadura de puncoamento e a armadura principal;

fck € fyk sdo expressos em MPa.
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DIMENSIONAMENTO DE FUNDAGOES PROFUNDAS

10.1 DIMENSIONAMENTO GEOTECNICO

A metodologia aplicada para determinar a capacidade resistente ultima a compressdo de uma estaca

moldada em solos arenosos aplicando o método semi-empirico de Meyerhof, envolve os seguintes

passos:

1.

4.

Determinar o valor médio do angulo de atrito interno do solo ao longo do fuste e na ponta da

estaca;

Determinar o comprimento critico a partir do dbaco ilustrado na figura 7.16. Do referido abaco
obter uma relacdo entre o comprimento critico e o didametro da estaca a partir do angulo de atrito

interno do solo;

Determinar o coeficiente de impulso, k, em fungdo do coeficiente de impulso em repouso, K, e

do coeficiente de impulso ativo, K,;;

1—sin¢
K, = —¢ (10.1)
1+ sin ¢
Ky= 1—sin¢ (10.2)
K, + K,
ke 2 TH (10.3)
2

Determinar o valor do fator de carga, N/, a partir da leitura do abaco da figura 7.16, em func¢3o

do angulo de atrito interno do solo e da relagdo L, /B;
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5. Determinar o valor medido da capacidade resistente de ponta e da capacidade resistente lateral

nos varios estratos, por unidade de area;

Rpm = Apqp (10.4)
Rgm = ZAs;i ds (10.5)
7
em que:
qp = q' Ng (10.6)
qs = ktgday) (10.7)

6. Determinar o valor carateristico da capacidade resistente de ponta e da capacidade resistente

lateral nos varios estratos, por unidade de area;

R
Ry = —22 (10.8)
&
R
Ry = —2 (10.9)
&

7. Determinar o valor de calculo da capacidade resistente de ponta e da capacidade resistente

lateral nos varios estratos, por unidade de area;

Ryq = —= (10.10)
b
R

Ryq = —2K (10.11)
s

8. Determinar o valor de calculo da capacidade resistente a compressao de uma estaca moldada

com base em ensaios do terreno;

RC;d = Rb;d + RS;d (1012)
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9. Verificar adicionalmente que ndo existe a possibilidade de esmagamento do betdo da estaca, a

partir da seguinte condicdo:

F,
AL" <0,25a0,33 fy (10.13)
b

em que o F, é o valor das ag¢des verticais, permanentes e varidveis, obtidas da combinagdo carateristica.

10.2 DIMENSIONAMENTO ESTRUTURAL DE ESTACAS

No dimensionamento estrutural devem ser tidos em conta as tolerancias de construcdo especificadas para

o tipo de estaca, as componentes das a¢Ges e o comportamento da fundagdo.

No dimensionamento estrutural das estacas deve-se limitar a tensdo do betdo para as cargas axiais de
servico (compressdo) a valores da ordem de 4 a 5MPa. Esta tensdo relativamente baixa resulta da
necessidade de ter em conta a possibilidade de uma deficiente qualidade do betdo e eventuais desvios

de implantacdo ou deficiente verticalidade da estaca dando origem a cargas excéntricas.

10.2.1 Armadura longitudinal

O dimensionamento das armaduras longitudinais das estacas foi efetuado utilizando as expressées a

seguir elencadas:

u= 27:{% (10.14)
nivf;m (10.15)

fya = % (10.16)
fea = % (10.17)

O valor da percentagem mecanica de armadura, w, é obtido a partir do dbaco de flexdao composta para

secgOes circulares, ilustrado na figura 10.1.
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A= womr? — (10.18)
fyd

ABALO 3 C12-C50 S500

FLEXAO COMPOSTA
Sec¢oes circulares C12.050 $500

Figura 10.1 - Abaco 3_C12-C50_S500 — Flexdo composta — sec¢des circulares. (Barros, 2012)

10.2.2 Armadura transversal

As disposi¢Oes elencadas para a determinagao da armadura de esforgo transverso para vigas de equilibrio
sdo aplicaveis no caso de estacas, aplicando as expressdes da 8.65 a 8.80. Deve existir o cuidado de

determinar uma secg¢do retangular equivalente a drea de secgdo circular da estaca.
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10.2.3 Disposi¢des construtivas

A fim de permitir uma boa betonagem em torno das armaduras, é importante que a armadura, as gaiolas

e quaisquer pecas embebidas sejam pormenorizadas de forma a ndo prejudicar a colocag¢do do betdo.

As estacas moldadas deverdo ter uma area minima de armaduras longitudinais Ag pp, min relacionada com
seccdo transversal da estaca A., de acordo com a tabela 10.1. Esta armadura deverd ser distribuida ao

longo da periferia da secgao.

O diametro minimo dos vardes longitudinais ndo devera ser inferior a 16 mm. As estacas deverao ter, pelo
menos, 6 vardes longitudinais. A distancia livre entre vardes ndo devera ser superior a 200 mm, medida

ao longo da periferia da estaca.

Os requisitos elencados para recobrimento de fundacgées superficiais sdo replicaveis para fundacdes por
estacas, no entanto é recomendado um recobrimento minimo de 4,0 cm para estacas cravadas e de 6,0

cm para estacas moldadas.

Tabela 10.1 - Area minima de armaduras longitudinais recomendada em estacas moldadas.

Seccdo da estaca Area minima de armaduras longitudinais
AC As,bpmin
A.<0,5m’ As> 0,005 A,
05m°<A, < 1,0m° Ay>25 cm’
A > 1,0 m? As>0,0025 A,
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10.3 DIMENSIONAMENTO ESTRUTURAL DE MACICOS DE ENCABECAMENTO DE ESTACAS

A descricdao do dimensionamento estrutural de macicos de encabecamento de estacas efetuada neste

trabalho baseia-se essencialmente nos apontamentos da FEUP, elaborados Vila Pouca, N. (2016).

10.3.1 Macico de uma estaca

= ()

. =

Sxvarbeml ] \ |—I-\.:|..:|.up-r|n-r
= 1‘\"‘\.,‘ ¥
H F\J}_q; hQ

L1

dx infwer

Figura 10.2 - Macico de encabecamento de uma estaca.

10.3.2 Macico de duas estacas

10.3.2.1 Geometria

A=4D + 0,30

B =D +0,30

(10.19)

(10.20)
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e=>3D (10.21)
e
H > 5 =>1,5D (10.22)
Para macicos rigidos:
6 = 45° a 55° (10.23)
a
H=07 (e- E) (10.24)
A=k

i

=g [P

Figura 10.3 - Macico de encabecamento de duas estacas. (Pouca, 2016)
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10.3.2.2 Armadura de flexao

Dimensionamento da armadura de flexdo aplicando o método das bielas é executado com a metodologia

a seguir descrita.

/Y NN

Figura 10.4 - Modelo de escoras e tirantes. (Pouca, 2016)

d~H-0,10 (10.25)
(2e—a) N
Npae =" (10.26)
N,
A, = 24 (10.27)
fya
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10.3.2.3 Armaduras suplementares

o,

— A5, superior

r

j

‘A*Arm. da estacs

Az, hanizontal

Figura 10.5 - Disposi¢do construtiva das armaduras. (Pouca, 2016)

Armadura superior:

Estribos verticais:

Os estribos horizontais em geral sdo 10//0,20.
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10.3.2.4 Controlo das tensdes na biela de compressao
E necessério efetuar o controlo das tensdes nas escoras no né junto ao pilar (né comprimido) e no né

junto a estaca (nd sujeito a compressao e tragdo com armadura numa direcao).

= N6 comprimido junto ao pilar

Fcd A

al pilar (2xb)

7|
Rd.3 ORa.2

/ N\

o

Fcd,2 Fod,2
escora / \]\ escora
a3 a2

Figura 10.6 - N6 junto ao pilar. (Pouca, 2016)

ORd1,max — kl”fcd (10.30)
fck
=1- 10.31
g 250 (10.31)
ki, =1,0 (10.32)
NEd,C

Opd,1 = OEd,2 = Opd,3 = (10.33)

Apilar
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186

NEd,s = Ag X fyd

Nggc = Nga—Ngas

NG sujeito a compressao e tracdo com armadura numa diregao

Figura 10.7 - N6 junto a estaca. (Pouca, 2016)

ORd,max = kovfea

fck
=1-
g 250
k1 = 0,85
_ NEd,est
OEd1 = Aoer
es

(10.34)

(10.35)

(10.36)

(10.37)

(10.38)

(10.39)
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NEd est
= 10.40
Oka,2 At X COS%a ( )
10.3.3 Macico de trés estacas
10.3.3.1 Geometria
| |
| . |
Figura 10.8 - Macico de trés estacas. (Pouca, 2016)
e=>3D (10.41)
V3
a; = (D +0,30) x 5 (10.42)
V3
a, =e+ (D +0,30) x 5 (10.43)
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2V3
a; =e+ (D +0,30) x = (10.44)
V3
a,=exX—+ D +0,30 (10.45)
Para macicos rigidos:
6 = 45° a 55° (10.46)
H = %e (10.47)

10.3.3.2 Armadura de flexao

Dimensionamento da armadura de flexdo aplicando o método das bielas é executado com a metodologia

a seguir descrita.

(Q 3 @) (10.48)
6
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eV3 a N
A=—(1- —£d
36d 3e? fyd
Az - \/§A1
Corte A-B
]
ax|hb}
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(10.49)

(10.50)

I
| =426

=5 5-ay 2B

Figura 10.10 - Modelo de escoras e tirantes. (Pouca, 2016)

10.3.4 Macigo de quatro estacas

e=>3D

e>4D + 0,30

(10.51)

(10.52)
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a
H=e+ > (10.53)
6 = 45° q 55° (10.54)
\ —_
I
=4
a " -
_}":""!'
L . }

Figura 10.11 - Planta do macico de quatro estacas. (Pouca, 2016)

o

Figura 10.12 - Corte do macigo de quatro estacas. (Pouca, 2016)

190



DIMENSIONAMENTO DE FUNDACGES PROFUNDAS

10.3.4.2 Armadura de flexao

Dimensionamento da armadura de flexdo aplicando o método das bielas é executado com a metodologia

a seguir descrita.

I

Figura 10.13 - Disposicdo da armadura segundo os lados. (Pouca, 2016)

2e—a
N¢ Tod Npitar

!
_ Nigg

fyd

10.3.5 Disposi¢des construtivas
O diametro minimo a considerar para a armadura principal em sapatas é de 10mm.
O espagamento minimo entre vardes, S,,;n, € obtido a partir da seguinte condigdo:

Smin = max{> @ vardo longitudinal; Dp,,, + 5mm; 20 mm}

(10.55)

(10.56)

(10.57)
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O espagcamento maximo entre vardes deve respeitar as condicdes a seguir apresentadas, para armaduras

principais e de distribuicado:
Armaduras principais:

Smax = 2h < 250mm (10.58)

Armaduras de distribuicdo:

Smax = 3 h <400 mm (10.59)
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INTERACAO SOLO-ESTRUTURA

11.1 INTRODUCAO

Uma analise de interacdo solo-estrutura tem como objetivo determinar os deslocamentos reais
associados as fundacdes e obter os esforcos da estrutura. A modelagdo do conjunto estrutura/macico de
fundacao é complexo porque intervém diversos fatores como as propriedades do solo, o nivel freatico, o
tipo de estrutura (numero pisos, grandeza das a¢des e distribuicdo de elementos em planta), a influéncia

do processo construtivo, a rigidez relativa fundagdo/solo.

Existem dois modelos principais para representar o solo numa analise de interacao solo-estrutura, a

hipdtese de Winker (abordado neste trabalho) e o meio continuo (figura 11.1).

T g A=W
S < =
$3TEE3 33 z
I.\T/\ TAT}\A ®
(a) (c) 4 u=yw
\ i, Ey Ev.co ]

(d) (e)

Figura 11.1 - a) c) Modelo de Winkler; d) e) modelo de meio continuo. (Velloso, 2010)

Ha varias décadas que o dimensionamento estrutural é efetuado com base numa hipdtese simplificada,
no pressuposto que os edificios estdo assentes sobre apoios rigidos, onde todos os graus de liberdade
estdo impedidos. No passado esta metodologia simplista era a Unica forma aplicavel para o
dimensionamento de elementos estruturais de um edificio. Caso fosse considerada a deformabilidade do

terreno, implicaria um volume enorme de célculos impossiveis de executar manualmente.
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Hoje em dia é consensual que a hipotese de apoios rigidos conduz a solugdes afastadas da realidade fisica.

(Sousa,2008)

Se analisarmos duas estruturas semelhantes sujeitas as mesmas a¢des através desta metodologia, iremos

obter os mesmos esforcos independentemente das carateristicas do terreno de fundagao.

Com o aparecimento de programas de calculo numérico com base no método dos elementos finitos,
aliado a elevada capacidade de processamento dos computadores atuais, é possivel o dimensionamento
das fundac¢des considerando as carateristicas fisicas e mecanicas do terreno, sendo este tipo de andlise

vulgarmente designado por interagdo solo-estrutura.

Atualmente os Engenheiros ainda continuam a dimensionar quase sempre as fundagbes de forma
simplificada, pois a caracterizacdo geotécnica, em particular a avaliacdo da resisténcia e da

deformabilidade do terreno, ndo é um processo simples e rigoroso.

Existem variadas pesquisas a demonstrar que a ado¢ao de apoios eldsticos simulando a deformabilidade
do terreno através da interacao solo-estrutura, conduz a esforcos diferentes daqueles que seriam obtidos
com apoios rigidos (solo rigido indeformavel). Entre essas pesquisas podemos destacar os estudos
efetuados por Gusmao Filho (1995), Holanda Junior et al.(1999), Reis (2000) e Antunes e lwamoto (2000),

citados por Sousa (2008).

Gusmdo Filho (1995) ao efetuar a monitorizagdo dos assentamentos de edificios com fundacgGes
superficiais na cidade de Recife, verificou diferengas médias de 30% no esforco normal dos pilares

periféricos.

Holanda et al. (1999) através da aplicacdo de acGes verticais em dois edificios com fundac¢des superficiais,
concluiram que os pilares com maiores assentamentos tendem a ceder parte das suas cargas para pilares
adjacentes com menores assentamentos, no entanto ndo se verificando mudangas importantes nas
reaces de apoio (diferengas de 7,5%). As alteragdes mais significativas verificaram-se no diagrama de

momentos fletores dos pilares, chegando em certos casos a detetar-se a inversdo de sinal.

Reis (2000) ao analisar trés edificios de 12 pisos na cidade de Santos no Estado de Sdo Paulo, efetuou uma
simulagdo da distribuicdo dos esforgos nos elementos estruturais ao longo do tempo e concluiu que essa

diferenga era de 25% nos andares inferiores e 15% nos andares superiores.

Antunes e lwamoto (2000) analisaram um edificio de 15 pisos assente sobre uma fundagdo profunda,
solicitada pela agdo do vento (vertical e horizontal), concluiram que os assentamentos sdo menores
qguando é efetuada a interacdo solo-estrutura. Observaram ainda amplia¢cGes e reducGes nos momentos

fletores dos pilares do edificio.
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11.2 AVALIACAO DA DEFORMABILIDADE DO TERRENO

Para efetuar a avaliacdo da deformabilidade do terreno é recorrente utilizar um procedimento baseado
no modelo de comportamento de solo sugerido por Winkler. Este modelo admite que as tensdes sdo
proporcionais ao deslocamento (s) em qualquer ponto da superficie de solo carregado, considerando que

este é um material eldstico e homogéneo.

Para o caso de deformacdo vertical, a hipdtese é dada pela seguinte equacao:

o=kls (11.1)
em que:
o Tensdo de contacto médio na base da sapata;
k? Moddulo de reacdo vertical definido em fungao do tipo de solo que compdem o
macico de fundacdo, expresso em KN/m;
s Deslocamento vertical (assentamento).

O conjunto de molas a aplicar na base da sapata pode ser substituido por trés molas no centro da
fundacao, sempre que a base da sapata permanece rigida apds a deformacao eldstica do solo, admitindo-

se assim uma variagao linear de tensdes.

A partir dos coeficientes de mola é possivel determinar os deslocamentos com base na hipdtese de

Winkler, de acordo com as equagdes seguintes:

Va (11.2)
s = .
kYA
Hy
v = 11.3
A (11.3)
Mgq
= 114
é ke A (11.4)
em que:
V4 Valor de calculo da carga normal a base da fundacdo;
Hy Valor de calculo da carga horizontal;
A Area de implantacio da sapata;
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kY Coeficiente de mola para deslocamentos verticais;
k2 Coeficiente de mola para deslocamentos horizontais;
k? Coeficiente de mola para as rotacdes;

Usualmente considera-se kg = k¥ = k* = k8, no entanto diversos ensaios demonstraram que estes
valores sdo diferentes porque o mddulo de reacdo ndo depende apenas do solo, mas também da forma

e dimensdes da fundacdo, tipo de estrutura e da variagao das ag¢des. (Sousa,2008)

O valor do mdédulo de reacao vertical pode ser determinado através do ensaio de placa, por meio de
tabelas com valores tipicos para cada tipo de solo ou por meio de correlacdes com as propriedades

elasticas do macico de fundacdo e através do calculo do assentamento da fundacao real.

11.3 DETERMINAGCAO DO MODULO DE REACAO POR MEIO DE TABELAS cCOM VALORES TiPICOS

Na falta de valores apropriados para o calculo do médulo de reacdo ou o célculo rigoroso é dispensavel,

pode-se utilizar valores tipicos como por exemplo os indicados na tabela 11.1.

Tabela 11.1 - Gama de valores do mddulo reagdo K; para diferentes tipos de solos. (Bowles, 1988)

Tipo de solo K, (KN/m?)
Areia solta 4800-16000
Areia mediamente compacta 9600-80000
Areia compacta 64000-128000
Avreia argilosa mediamente compacta 32000-80000
Avreia siltosa mediamente compacta 24000-48000
Argila g, < 200K Pa 12000-24000
Acrgila de 200 < g, < 800KPa 24000-48000
Argila q,> 800KPa >48000
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11.4 DETERMINACAO DO MODULO DE REACAO VERTICAL POR MEIO DE CORRELACOES COM AS

PROPRIEDADES ELASTICAS DO MACICO DE FUNDACAO

E possivel correlacionar diretamente o coeficiente de reagdo vertical com as propriedades elasticas do

macico de fundacdo (meio eldstico homogéneo) baseado na Teoria da Elasticidade, tendo em conta a

forma, a dimensao e a rigidez da sapata, traduzida pela seguinte equacao proposta por Perloff (1975).

em que:

o= _m_ 11 (11.5)
S 1-1» I, B '
B Menor dimensao da base da sapata;
v Coeficiente de Poisson;
I Coeficiente que depende da forma da sapata e do ponto onde se pretende
avaliar o assentamento (tabelas 6.1 e 6.2);
En Mddulo de deformabilidade do solo.

11.5 DETERMINACAO DO MODULO DE REACAO VERTICAL A PARTIR DOS ASSENTAMENTOS

O calculo do mddulo de reagdo vertical, k¥, tendo em conta a interagdo solo-estrutura pode ser efetuado

envolvendo os seguintes passos:

1.

Calculo das reag¢0Oes de apoio da estrutura considerando apoios rigidos;

Determinag¢do do assentamento associado a cada sapata com base nas reagdes obtidas em 1. O

assentamento é obtido aplicando a equagdo 6.5;

Determinagdo da primeira aproximagdo do médulo de reagdo vertical, kY, através da equagdo

11.1 de forma a simular uma situa¢ao de solo elastico;

Calculo das reagOes de apoio da estrutura considerando apoios eldsticos e os respetivos

assentamentos (ajustar o modelo Robot Structural Analysis);

Determinagdo da segunda aproximagdo do mddulo de reagdo, kZ, as reagbes de apoio e 0s

assentamentos de acordo com o descrito nos itens 3,4 e 5;

Este processo iterativo termina quando se verifica uma convergéncia de deslocamentos

(assentamentos) ou de forcas (reacGes de apoio).
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CAPITULO 12

CARATERIZAGCAO DO CASO DE ESTUDO

12.1 DADOS GERAIS

O terreno em analise localiza-se no centro da cidade de Matosinhos, inserido num conjunto urbano (figura
12.1), possui uma forma retangular, apresenta uma area de 386 m? e estd orientado segundo o eixo
Nascente/Poente. O terreno possui uma morfologia aproximadamente plana, em que as variagdes de cota

nado sdo relevantes.

Figura 12.1 - Localizacdo geografica do terreno. (Iperforma, 2012)

A proposta de intervengdo consiste na construgdo de um edificio de habitagdo coletiva estabelecendo a

concordancia altimétrica com os edificios adjacentes.

O edificio é constituido por rés-do-chdo e quatro pisos, apresenta dimensdes retangulares em planta com
cerca de 19,25x11,80 m? e uma altura total da ordem dos 15 m, totalizando uma area bruta de construg3o

de 1073 m?, incluindo 69 m?de anexo destinado a garagens (figuras 12.2 e 12.3).
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i

Figura 12.2 - Planta do rés-do-chdo. (Iperforma, 2012)

Figura 12.3 - Alcado principal. (Iperforma, 2012)
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Figura 12.4 - Corte longitudinal. (Iperforma, 2012)

O edificio tem cinco lajes estruturais, a saber, lajes do piso 1 a 4 e a cobertura, sendo o sistema estrutural
adotado baseado em lajes macicas de betdo armado de reduzida espessura, com um funcionamento
fungiforme. As lajes com espessuras de 0,16m apoiam-se na periferia do edificio, na caixa de elevador, na

caixa de escada e em dois pilares centrais com importante fun¢do estrutural (figura 12.4).

De modo a resistir melhor as agdes atuantes e para permitir uma reduc¢do das deformagdes, na periferia
dos dois pilares referidos a espessura da laje é aumentada para 0,25m, formando deste modo um capitel

com 1,5x1,5 m2.

As vigas previstas na periferia do edificio tém vaos relativamente curtos, os espacamentos entre pilares

das duas fachadas estdo de acordo com os pressupostos definidos pela arquitetura.

Na parte posterior do edificio existe uma zona com uma laje em consola com cerca de 4m numa direcdo
e 2.5m na outra. Para reduzir ao maximo a deformacéo e a fendilhacdo na fachada, inclui-se uma parede

com 15cm de espessura em todo o comprimento da consola do piso 1 a cobertura.

Na figura 12.5 estd representada uma imagem em 3D do modelo de cdlculo usado para a simulagdo

estrutural.

201



CAPITULO 12

Figura 12.5 - Esquema estrutural 3D simplificado.

As solicitagcbes permanentes e as sobrecargas foram adotadas de acordo com os regulamentos em vigor,

nomeadamente o RSA e o EC1 parte 1-1.
Para além do peso préprio dos elementos estruturais foram considerandos os seguintes valores:
Laje de piso:
Revestimentos e paredes divisdrias — 3,5 KN/m?;
Sobrecarga — 2,0 KN/m?.
Laje da cobertura:
Revestimentos — 2 KN/m?;
Sobrecarga — 1KN/m?.

No dimensionamento estrutural foram tidas em conta as diversas combinagdes de a¢des preconizadas no

RSA e no ECO.

Os esfor¢os para o dimensionamento estrutural foram obtidos com recurso a um meio de célculo

automatico, o Robot Structural Analysis, baseado no método dos elementos finitos.

Os materiais a utilizar sdo o betdo C25/30 com classe de exposi¢cdo XC4, o didmetro maximo do agregado

(dmax) € igual a 20mm e a armadura a aplicar corresponde ao aco A500 NR.
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O recobrimento minimo para fundagGes superficiais, macicos de encabecamento de estacas e estacas sdo

6cm, 10cm e 7cm, respetivamente.

A parede resistente presente na caixa de elevadores do edificio materializa o uUnico elemento de
contraventamento presente na estrutura, sendo por isso da maior importancia na absor¢do dos efeitos

das ag¢0es horizontais, nomeadamente da acdo do vento e da a¢do do sismo.

12.2 PROSPEGCAO GEOTECNICA

Para cada tipo de fundac¢do estudado neste projeto estad associado um estudo geotécnico diferente. Para
fundacgGes superficiais ou diretas é apresentado no anexo | os dados de quatro ensaios SPT (S3, S4, S5 e
S6). Para o ensoleiramento geral é apresentado também no anexo | os valores obtidos em quatro ensaios
DPM. Para fundag¢Ges profundas é apresentado ainda no mesmo anexo os dados obtidos em um ensaio

SPT (S3).

12.2.1 Fundagdes superficiais ou diretas

A prospecdo geotécnica efetuada é constituida por quatro ensaios SPT que atingiram cerca de 9m de
profundidade (anexo I). Os perfis estratigraficos resultantes dos ensaios realizados mostram a presenca
de um depdsito de aterro nos primeiros 2m, composto por siltes de cor castanha clara, com fragmentos
de ceramica dispersos. Uma segunda camada compreendida entre os 2m e os 6,5m de profundidade,
correspondendo a depdsitos do quaterndrio, composto por areias de grao fino a médio, com a presenga
de seixos de quartzo rolados dispersos, de cor amarelada, mediamente compactos a compactos. A partir
dos 6,5m deteta-se a existéncia de uma camada composta por argilas arenosas de cor avermelhada, com

consisténcia muito dura.

Verifica-se uma uniformidade em extensdao e em profundidade, no entanto é visivel uma queda na
resisténcia do solo a uma profundidade de 4,50m nos ensaios S3, S4 e S5, que indiciam intercalagdes mais
brandas. No que diz respeito as carateristicas hidrogeoldgicas do macico, o nivel freatico foi detetado aos

5,50m de profundidade.

A figura 12.6 identifica em planta a localizagdo dos quatro ensaios SPT efetuados.
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Figura 12.6 - Localizacdo dos ensaios SPT no terreno.

Na tabela 12.1 estdo apresentados os valores de Nsprobtidos para as diferentes profundidades, em cada

uma das quatro sondagens realizadas.

Tabela 12.1 - Valores de Nsprpara diferentes profundidades retirados dos logs de sondagem.

Profundidade (m) Camadas S3 S4 S5 S6
1,50 Camada 1 26 24 24 20
3,00 33 33 32 27
4,50 Camada 2 20 23 22 30
6,00 56 43 60 (21 cm) 60 (19 cm)
7,50 60 (23 cm) 60 60 (15 cm) 60 (10 cm)

Camada 3

9,00 60 (5 cm) 60 (4 cm) 60 (4 cm) 60 (6 cm)

12.2.2 Fundagdo por ensoleiramento geral

Na campanha de prospec¢do foram executados quatro ensaios com o cone penetrometro dindmico médio
automatico MAGERIT Ill que executa a prova DPM (anexo I). Atingiram o limite da maxima capacidade de

penetracdo do referido equipamento, alcancando profundidades que variaram entre 5,20m e 6,60m.

A figura 12.7 identifica em planta a localizagdo dos quatro ensaios DPM efetuados.
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Figura 12.7 - Localizacdo dos ensaios DPM no terreno. (Iperforma, 2012)

Os perfis dos ensaios realizados demonstram a presenca de solos arenosos de compacidade solta a média
com uma extensdo de cerca de 3,00m, que evoluem para compactos e assentam na formacao residual

granitica que ganha muita compacidade com o avang¢o em profundidade.

Verificam-se quedas de resisténcia de ponta de forma heterogénea em possanca e em extensao, entre os
3,50m nos ensaios 01, 02 e 03 e os 5,20m no ensaio 04, que indiciam intercalagdes mais brandas
argilizadas em contraposi¢do a estratos menos alterados e que, no caso, se podera dever a presenga de
agua em abundancia no solo e a uma eventual influéncia das marés, dada a sua proximidade com o mar.

Foi possivel identificar o nivel freatico a 1,5 metros de profundidade.

Os ensaios penetrométricos permitem caraterizar o solo em termos de resisténcia dinamica aparente

(Rg), sendo posteriormente determinada a tensdo instalada no terreno através de correlagdes empiricas.

Admitindo a extrapolagdo dos resultados dos ensaios realizados e que a futura obra encontra os terrenos
em condi¢des semelhantes as que foram observadas, podemos concluir que, onde se verificaram valores
de Rd>35Kgf/cm? (>3,43MPa), Rd>65Kgf/cm? (=6,4MPa) e Rd>90Kgf/cm? (=8,82MPa), podem utilizar-se
tensGes de seguranca de 100kPa, 200KPa e 300KPa, respetivamente. Onde se verificaram valores de
Rd>300Kgf/cm? (>29,4MPa) ao que corresponde a “nega” do ensaio, podem utilizar-se tensdes de

segurancga de 500KPa.

As tabelas 12.2 a 12.5 indicam as profundidades minimas para a utilizagdo de uma tensdo de seguranca

de 100KPa, 200KPa, 300KPa e 400KPa respetivamente, para cada um dos quatro ensaios.
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Tabela 12.2 - Profundidades minimas para a utilizacdo de uma tensao de seguranca de 100KPa.

(Iperforma, 2012)

Ensaio 01 02 03 04

Profundidade (m) 3,00 2,20 2,20 2,80

Tabela 12.3 - Profundidades minimas para a utilizacdo de uma tensao de seguranca de 200KPa.

(Iperforma, 2012)

Ensaio 01 02 03 04

Profundidade (m) 4,40 3,20 3,60 3,80

Tabela 12.4 - Profundidades minimas para a utilizacdo de uma tensao de seguranca de 300KPa.

(Iperforma, 2012)

Ensaio 01 02 03 04

Profundidade (m) 4,60 3,40 4,40 4,40

Tabela 12.5 - Profundidades minimas para a utilizagdo de uma tensao de seguranga de 500KPa.

(Iperforma, 2012)

Ensaio 01 02 03 04

Profundidade (m) 5,20 5,40 6,60 6,60

12.2.3 FundagOes por estacas

A prospecao geotécnica efetuada é constituida apenas por um ensaio SPT que atingiu cerca de 16,5m de
profundidade (anexo 1). O perfil estratigrafico resultante do ensaio realizado mostra a existéncia de uma
camada de argamassa até a profundidade de 1m, uma segunda camada com uma espessura de 1m
constituida por areia fina a grosseira, muito solta a solta, amarelada e com fragmentos de conchas. A
camada existente entre os 2m e os 4,5m de profundidade é composta por areia fina siltosa, muito solta a
mediamente compacta acinzentada. No extrato existente a profundidade compreendida entre os 4,5m e
os 10,5m deteta-se a existéncia de areia fina a média, solta a mediamente compacta, amarelo-
acinzentada, com pontuais fragmentos de conchas. A Ultima camada prospetada é constituida por areia
fina a média siltosa, mediamente compacta a muito compacta, amarelada com laivos esbranquicados e

alaranjados.
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Relativamente as carateristicas hidrogeoldgicas do macico, o nivel freatico foi detetado a superficie do

terreno.

Na tabela 12.6 estdo apresentados os valores de N obtidos nas diferentes camadas do terreno, relativo

ao Unico ensaio SPT efetuado.

Tabela 12.6 - Valores de N para diferentes profundidades retirados do log de sondagem.

Profundidade (m) Camadas N Compacidade

1,50 Camada 1 3 solta

3,00 8 mediamente compacta
Camada 2

4,50 14 mediamente compacta

6,00 16 mediamente compacta

7,50 7 mediamente compacta
Camada 3

9,00 11 mediamente compacta

10,50 31 compacta ou densa

12,00 26 compacta ou densa

13,50 Camada 4 60 muito compacta ou muito densa

15,00 60 muito compacta ou muito densa

16,50 Camada 5 60 muito compacta ou muito densa
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CAPITULO 13
APRESENTACIT\O E ANALISE DOS RESULTADOS DO DIMENSIONAMENTO DAS

FUNDACOES

13.1 FUNDACAO SUPERFICIAL OU DIRETA

As sapatas foram dimensionadas considerando que a sua base ficarda assente num extrato a uma
profundidade minima de 2m. Na definicdo da profundidade da fundacdo superficial teve-se em atencdo a
posicdo do nivel freatico (5,50m de profundidade) e a localizagdo da camada com adequada capacidade
resistente, ao mesmo tempo que se evitou o assentamento da referida fundacgdo sobre o aterro composto

por siltes e fragmentos ceramicos dispersos.

Regista-se a falta de informacao relativa as fundagdes dos edificios vizinhos, pelo que o dimensionamento

nao reflete nenhum eventual condicionalismo associado as fundac¢des dos edificios adjacentes.

13.1.1 Avaliagao dos parametros de resisténcia do solo

A avaliacdo da capacidade resistente de fundagdes superficiais apresentado no capitulo 7 baseia-se
essencialmente no pressuposto que o macico subjacente a sapata ser homogéneo, composto por uma
Unica camada com uma espessura suficientemente grande, para que a capacidade resistente da fundacao

em causa dependa exclusivamente das carateristicas mecanicas dessa mesma camada.

Da analise a figura 7.3 podemos concluir que as superficies de deslizamento que se desenvolvem na
rotura ndo interessam a outra camada sendo aquela que esta imediatamente subjacente a fundacao.

(Fernandes, 2011)

E possivel estimar através do dbaco apresentado na figura 13.1 a profundidade (d) e a largura (f) que

delimitam a zona plastificada e que é responsavel pelo equilibrio da sapata.

Da analise ao dbaco apresentado na figura 13.1 verifica-se que a profundidade e a largura maxima atingida
pelas superficies de rotura dependem do angulo de atrito interno do solo, ¢, e das dimensGes da

fundacao, B.
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Figura 13.1 - DimensGes da zona plastificada sob a sapata (Meyerhof, 1948). (Fernandes, 1995)

Para obter uma estimativa da largura (f) e da profundidade (d) para o caso em estudo, considerou-se um
valor de 37°para o angulo de atrito interno, baseado nos dados da tabela 13.3, e os valores considerados
para a largura da sapata, B, foram obtidos a partir do método prescritivo considerando uma tensao

admissivel de 220KPa.
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Figura 13.2 — Planta de fundagdes superficiais.
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Tabela 13.1 - Valores da largura e da profundidade maximas, f e d, respetivamente.

Identificacdo | Tipo de Dlm.ensoes em planta Relagdo d [m] Relacdo £
da sapata sapata [ Comprimento | Largura (B) d/B f/IB
(L) Im] [m]
S1 Excentrica 1,60 0,80 1,2 3,7
S2 Quadrada 1,35 1,35 2,0 6,3
S3 Quadrada 1,40 1,40 2,1 6,5
4 Quadrada 1,50 1,50 2,3 7,0
S5 Excentrica 1,80 0,90 14 4,2
S6 Excentrica 3,45 2,30 3,5 10,7
S7 Quadrada 2,45 2,45 37 114
S8 Excentrica 2,80 1,40 2,1 6,5
S9 Excentrica 2,00 1,00 15 47
S10 Quadrada 1,65 1,65 1,50 2,5 4,65 7,7
S11 Quadrada 2,45 2,45 3,7 11,4
S12 Excentrica 2,70 1,35 2,0 6,3
S13 Excentrica 2,70 1,35 2,0 6,3
S14 Quadrada 2,25 2,25 34 10,5
S15 Quadrada 2,65 2,65 4,0 12,3
S16 Excentrica 2,10 1,05 1,6 49
S17 Excentrica 1,80 0,90 14 42
S18 Quadrada 1,50 1,50 2,3 7,0
S19 Quadrada 1,60 1,60 2,4 7.4

Ap0ds analise a tabela 13.1 podemos concluir que a profundidade maxima (d) é da ordem de 4,0 m, logo
abrangendo apenas uma camada, como é possivel constatar a partir da estratigrafia obtida do ensaio SPT
(anexo 1). Assim, para a avaliacdo dos parametros de resisténcia do solo a aplicar no dimensionamento
geotécnico de fundacgbes superficiais, deve ter-se em consideracdo as caracteristicas mecanicas da

segunda camada.

13.1.2 Corregdes ao ensaio SPT

Os valores do resultado do ensaio normalizado e corrigido foram determinados aplicando a expressao 2.1

e considerando o peso volumico do solo igual a 19KN/m3, indicados na tabela 13.2.
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Tabela 13.2 - Valores do resultado do ensaio SPT normalizado e corrigido, (N1)eo.

Sondagens Profu(r:rc]i)idade N Ce Ngo (o Co a'vo Cn (N1)so
1,50 26 1,00 26 0,75 1,05 28,50 1,87 38
3,00 33 1,00 33 0,75 1,05 57,00 1,32 34
3 4,50 20 1,00 20 0,85 1,05 85,50 1,08 19
6,00 56 1,00 56 0,85 1,05 54,00 1,36 68
7,50 60 1,00 60 0,95 1,05 67,50 1,22 73
9,00 60 1,00 60 0,95 1,05 81,00 1,11 67
1,50 24 1,00 24 0,75 1,05 28,50 1,87 35
3,00 33 1,00 33 0,75 1,05 57,00 1,32 34
o 4,50 23 1,00 23 0,85 1,05 85,50 1,08 22
6,00 43 1,00 43 0,95 1,05 54,00 1,36 58
7,50 60 1,00 60 0,95 1,05 67,50 1,22 73
9,00 60 1,00 60 0,95 1,05 81,00 1,11 67
1,50 24 1,00 24 0,75 1,05 28,50 1,87 35
3,00 32 1,00 32 0,75 1,05 57,00 1,32 33
S5 4,50 22 1,00 22 0,85 1,05 85,50 1,08 21
6,00 60 1,00 60 0,95 1,05 54,00 1,36 81
7,50 60 1,00 60 0,95 1,05 67,50 1,22 73
9,00 60 1,00 60 0,95 1,05 81,00 1,11 67
1,50 20 1,00 20 0,75 1,05 28,50 1,87 30
3,00 27 1,00 27 0,75 1,05 57,00 1,32 28
6 4,50 30 1,00 30 0,85 1,05 85,50 1,08 29
6,00 60 1,00 60 0,95 1,05 54,00 1,36 81
7,50 60 1,00 60 0,95 1,05 67,50 1,22 73
9,00 60 1,00 60 0,95 1,05 81,00 1,11 67

13.1.3 Parametros de resisténcia do solo

APRESENTACAO E ANALISE DOS RESULTADOS DO DIMENSIONAMENTO DAS FUNDACOES

Os valores do dngulo de atrito foram determinados aplicando as propostas de Hatanaka & Uchida (1996)

e Décourt (1989), obtidos através do abaco da figura 2.5 e da equagdo 2.6 (validos para areias), incluidos

na tabela 13.3.
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CAPITULO 13

Tabela 13.3 - Valores do angulo de atrito, ¢, divididos por sondagem.

Angulo de atrito (¢')
Profundi
Sondagens ° u(n:j)dade Neo (Neo Hatanaka & Décourt
Uchida

1,50 26 38 44 41

3,00 33 34 43 41

- 4,50 20 19 37 37
6,00 56 68 52 45

7,50 60 73 53 45

9,00 60 67 52 45

1,50 24 35 43 41

3,00 33 34 43 41

o 4,50 23 22 38 38
6,00 43 58 50 44

7,50 60 73 53 45

9,00 60 67 52 45

1,50 24 35 43 41

3,00 32 33 43 40

. 4,50 22 21 38 37
6,00 60 81 55 46

7,50 60 73 53 45

9,00 60 67 52 45

1,50 20 30 41 40

3,00 27 28 41 39

% 4,50 30 29 41 39
6,00 60 81 55 46

7,50 60 73 53 45

9,00 60 67 52 45

Da andlise a tabela 13.3 constatamos que o valor do angulo de atrito vai aumentado conforme vai
crescendo o (N;)g0, sendo a proposta de Décourt a mais conservativa, tal como ja tinha sido mencionado

no capitulo 2.

Os valores do mddulo de distorgdo maximos, G4y, Obtidos das propostas de Imai e Tanouchi (1982) /
Stroud (1998) e Ohasaki e Iwasaki (1973), utilizando as expressGes 2.7 e 2.8 respetivamente, estdo
indicados na tabela 13.4. Os valores do mddulo de distor¢ao, G, foram obtidos a partir da consulta do

abaco para areias ilustrado na figura 2.6, correspondente a uma abcissa igual a -1.
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Tabela 13.4 - Valores do médulo de distorg¢do dividido por sondagem.

M 6dulo distorgdo méximo

M 6dulo distorgéo - Curvas

Sondagens Profu(rrf)idade Neo (N1)eo Imai e (GmaX)Ohsaki e Imai (;e s (((;))hsaki e
Tanouchi / Ilwasaki Tanouchi / lwasaki
Stroud [MPa] [MPa] Stroud [MPa] [MPa]
1,50 26 38 151 141 35 32
3,00 33 34 191 171 44 39
s3 4,50 20 19 116 114 27 26
6,00 56 68 325 260 75 60
7,50 60 73 348 275 80 63
9,00 60 67 348 275 80 63
1,50 24 35 139 132 32 30
3,00 33 34 191 171 44 39
s 4,50 23 22 133 128 31 29
6,00 43 58 249 211 57 48
7,50 60 73 348 275 80 63
9,00 60 67 348 275 80 63
1,50 24 35 139 132 32 30
3,00 32 33 186 166 43 38
s 4,50 22 21 128 123 29 28
6,00 60 81 348 275 80 63
7,50 60 73 348 275 80 63
9,00 60 67 348 275 80 63
1,50 20 30 116 114 27 26
3,00 27 28 157 145 36 33
S5 4,50 30 29 174 158 40 36
6,00 60 81 348 275 80 63
7,50 60 73 348 275 80 63
9,00 60 67 348 275 80 63

APRESENTACAO E ANALISE DOS RESULTADOS DO DIMENSIONAMENTO DAS FUNDACOES

Os valores do médulo de deformabilidade do solo, E; apresentados na tabela 13.5, foram obtidos

aplicando a equagdo 2.9, atribuindo um valor de 0,3 para o coeficiente de Poisson, uma relagdo G /G,qx

igual a 0,23 correspondente ao valor minimo da abcissa -1 para areias, obtido através do dbaco da figura

2.6.
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Tabela 13.5 - Valores do médulo de deformabilidade, E;, dividido por sondagem.

M édulo deformabilidade (Es)
Sondagens Profu(r:]j)ldade Neo (N1)so Imai e Ohsaki e
Tanouchi/ Iwasaki
Stroud [MPa] [MPa]
1,50 26 38 90 84
3,00 33 34 114 102
- 4,50 20 19 69 68
6,00 56 68 194 156
7,50 60 73 208 165
9,00 60 67 208 165
1,50 24 35 83 79
3,00 33 34 114 102
o 4,50 23 22 80 76
6,00 43 58 149 126
7,50 60 73 208 165
9,00 60 67 208 165
1,50 24 35 83 79
3,00 32 33 111 100
5 4,50 22 21 76 74
6,00 60 81 208 165
7,50 60 73 208 165
9,00 60 67 208 165
1,50 20 30 69 68
3,00 27 28 94 87
% 4,50 30 29 104 94
6,00 60 81 208 165
7,50 60 73 208 165
9,00 60 67 208 165

Da andlise a tabela 13.5 verificamos que o valor do médulo de deformabilidade vai aumentado conforme

vai crescendo o (N;)¢o € que a proposta de Ohasaki e Iwasaki é a mais conservativa.

Como o mddulo de deformabilidade é um parametro muito dificil de avaliar, optou-se por executar um

novo calculo, aplicando os seguintes passos:

= calculo do valor médio dos resultados do ensaio SPT, Nspr ponderado, aplicando a metodologia

proposta por Parry (1971);

= calculo da correlagdo entre 0 q. € 0 Nyeqio @ partir do grafico representado na figura 2.7,
aplicando a metodologia proposta por Burland & Burbidge e considerando um didmetro médio
das particulas compreendido entre 0,06 mm de 0,2 mm. Conhecido o valor da referida correlagdo

foi possivel obter o valor de q;

= célculo do médulo de deformabilidade, E,,, utilizando o grafico da figura 2.8, adotando a = 3,

valor usual para as areias recentes normalmente consolidadas (linha n2 4 corresponde a a = 3).
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APRESENTACAO E ANALISE DOS RESULTADOS DO DIMENSIONAMENTO DAS FUNDACOES

Tabela 13.6 - Valores do médulo de deformabilidade, E, dividido por sondagem

Profundidade ac (Kpa)/ qc dzl/‘loér(ri:];gi?ifja

Sondagens m) N Nmedio [N(SP']I')*100 a=E/qc [KPa] de (En)

[MPa]
3,00 33

S3 4,50 20 33 4 3 13 000 39,00
6,00 56
3,00 33

4 4,50 23 31 4 3 12 533 37,60
6,00 43
3,00 32

S5 4,50 22 33 4 3 13333 40,00
6,00 60
3,00 27

S6 4,50 30 34 4 3 13 400 40,20
6,00 60

No dimensionamento geotécnico das fundagbdes superficiais foram adotados os valores mais
conservativos para os parametros mecanicos do solo, isto é, os mais baixos. A coesdo foi considerada nula.
Admite-se para o angulo de atrito interno ¢’ = 37" e o mddulo de deformabilidade do solo igual

E,, =37,6MPa (tabela 13.6).

13.1.4 Dimensionamento geotécnico

13.1.4.1 Método prescritivo

As dimensGes em planta de cada sapata sdo calculadas com base numa tensdo admissivel e na carga

vertical aplicada.

A tensdo admissivel pode ser determinada através de um método simplificado que estd descrito no
capitulo 6. A partir do dbaco ilustrado na figura 6.6 e com o valor de N (ndo corrigido) obtido no ensaio
SPT, determina-se a tensdo admissivel para cada camada. Os valores obtidos estdo descriminados na

tabela 13.7.
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Tabela 13.7 - Valores de tensdo admissivel obtidos a partir do abaco proposto por Peck, Hanson e

Thornburn (1974).

Profundidade Tensédo admissivel
Sondagens (m) N [KPa]
1,50 26 290
3 3,00 33 365
4,50 20 220
6,00 56 600
1,50 24 265
s 3,00 33 365
4,50 23 255
6,00 43 475
1,50 24 265
S5 3,00 32 355
4,50 22 245
6,00 60 660
1,50 20 220
S6 3,00 27 300
4,50 30 335
6,00 60 660

Para a determinacdo das dimensdes em planta das fundacdes superficiais aplicando o método prescritivo,
considerou-se que a tensdo admissivel na area de implantacdo da edificacdo é de 220KPa, ou seja, o valor

mais baixo apresentado na tabela 13.7.

As agoes atuantes foram determinadas utilizando a combinagdo carateristica e incluindo o peso préprio
da sapata. Foi considerado numa fase inicial do calculo que o peso préprio seria equivalente a 10% do
valor da carga vertical, tendo este este valor sido posteriormente corrigido considerando as dimensdes
definitivas da sapata. As dimensdes em planta obtidas para as sapatas por esta metodologia simplificada
estdo apresentadas na tabela 13.8. As sapatas excéntricas tém uma relagdo L = 2B com exce¢do da

sapata S6.
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APRESENTACAO E ANALISE DOS RESULTADOS DO DIMENSIONAMENTO DAS FUNDACOES

Tabela 13.8 - Dimens&es em planta das fundagGes obtidas através do método prescritivo para uma

tensdo admissivel de 220KPa.

Identificagio | Tipode |ve rﬁfif fp P, d-l;r?ir; Z?\c/)el Dimensges em planta Area o S
dasapata | sapata Sap?:fN(]m%) [Kpa] | Comprimento | Largura (B) [m’] [KPa] = Damisive
(L) [m] [m]
S1 Excentrica 275,30 1,60 0,80 1,28 215,07 OK
S2 Quadrada 378,12 1,35 1,35 1,82 207,47 OK
S3 Quadrada 416,41 1,40 1,40 1,96 212,45 OK
A Quadrada 467,73 1,50 1,50 2,25 207,88 OK
S5 Excentrica | 333,76 1,80 0,90 1,62 206,02 OK
S6 Excentrica | 1712,79 3,15 2,50 7,88 217,50 OK
S7 Quadrada | 129754 2,45 2,45 6,00 216,17 OK
S8 Excentrica 821,24 2,80 1,40 3,92 209,50 OK
S9 Excentrica 407,81 2,00 1,00 2,00 203,91 OK
S10 Quadrada 571,32 220,00 1,65 1,65 2,72 209,85 OK
S11 Quadrada | 1289,24 2,45 2,45 6,00 214,78 OK
S12 Excentrica 751,09 2,70 1,35 3,65 206,06 OK
S13 Excentrica 758,86 2,70 1,35 3,65 208,19 OK
S14 Quadrada | 1097,64 2,25 2,25 5,06 216,82 OK
S15 Quadrada | 1518,90 2,65 2,65 7,02 216,29 OK
S16 Excentrica 466,66 2,10 1,05 2,21 211,64 OK
S17 Excentrica 327,06 1,80 0,90 1,62 201,89 OK
S18 Quadrada 466,11 1,50 1,50 2,25 207,16 OK
S19 Quadrada 532,43 1,60 1,60 2,56 207,98 OK

No caso de efetuar um dimensionamento de fundagdes menos conservativo, utilizando um valor médio

para tensdo admissivel (média das tensGes entre os 2m e os 4,50m de profundidade), as dimensdes

obtidas para as sapatas estdo descritas na tabela 13.9. O valor médio obtido para a tensdo admissivel foi

de aproximadamente 300KPa. Os esforgos indicados na tabela 13.9 referem-se ao modelo de apoio rigido.
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Tabela 13.9 - Dimensdes em planta das fundagdes obtidas através do método prescritivo para uma

tensdo admissivel de 300KPa.

Identificagdo | Tipo de verﬁgglsl fp ar d-:l,r; Z?\(/)el Dimensoes em planta Area o P
dasapata | sapata Sap?SN(]m%) [Kpa] | Comprimento | Largura (B) [m’] [KPa] | €= Camisivel
(L) [m] [m]
S1 Excentrica 275,30 1,40 0,70 0,98 280,91 OK
S2 Quadrada 378,12 1,15 1,15 1,32 285,91 OK
S3 Quadrada 416,41 1,20 1,20 1,44 289,17 OK
A Quadrada 467,73 1,25 1,25 1,56 299,34 OK
S5 Excentrica 333,76 1,50 0,75 1,13 296,67 OK
S6 Excentrica | 1712,79 2,70 2,15 5,81 295,05 OK
S7 Quadrada | 129754 2,10 2,10 4,41 294,23 OK
S8 Excentrica 821,24 2,40 1,20 2,88 285,15 OK
S9 Excentrica 407,81 1,70 0,85 1,45 282,22 OK
S10 Quadrada 571,32 300,00 1,40 1,40 1,96 291,49 OK
S11 Quadrada | 1289,24 2,10 2,10 4,41 292,35 OK
S12 Excentrica 751,09 2,30 1,15 2,65 283,97 OK
S13 Excentrica 758,86 2,30 1,15 2,65 286,90 OK
S14 Quadrada | 1097,64 1,95 1,95 3,80 288,66 OK
S15 Quadrada | 1518,90 2,30 2,30 5,29 287,13 OK
S16 Excentrica 466,66 1,80 0,90 1,62 288,06 OK
S17 Excentrica | 327,06 1,50 0,75 1,13 290,72 OK
S18 Quadrada 466,11 1,25 1,25 1,56 298,31 OK
S19 Quadrada 532,43 1,35 1,35 1,82 292,14 OK

13.1.4.2 Método direto

13.1.4.2.1 Dimensionamento com base numa tensao comum a todas as fundagdes

As dimensdes das sapatas obtidas no dimensionamento geotécnico aplicando o método direto estdo
apresentadas na tabela 13.10. A aplicacdo do método direto implica a necessidade de verificar a
seguranca relativamente ao ELU por insuficiéncia de capacidade resistente do terreno ao carregamento
e a verificagdo da seguranga ao deslizamento pela base, para a combinagdo 1 e 2. E necessério ainda

efetuar um controlo dos assentamentos para o ELUt.
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Tabela 13.10 - Dimensdes em planta das sapatas obtidas através do método direto.

. |Acao vertical Dimenséo sapata Excentricidade Dimenséo efetiva sapata
Identificacdo
da sapata (Vo) - -

[KN] Comprimento | Largura (B) e ey Comprimento| Largura

(L) [m] [m] [m] [m] (L) [m] (B) [m]
S 361,25 1,50 0,75 0,00 0,00 1,50 0,75
S2 499,72 1,25 1,25 0,00 0,00 1,25 1,25
S3 550,40 1,30 1,30 0,00 0,00 1,30 1,30
S4 617,09 1,35 1,35 0,00 0,00 1,35 1,35
S5 441,48 1,70 0,85 0,00 0,00 1,70 0,85
S6 2 262,83 3,05 2,40 0,00 0,00 3,05 2,40
S7 1759,07 2,25 2,25 0,00 0,00 2,25 2,25
S8 1107,01 2,60 1,30 0,00 0,00 2,60 1,30
S9 538,64 1,80 0,90 0,00 0,00 1,80 0,90
S10 755,86 1,50 1,50 0,00 0,00 1,50 1,50
S11 1746,64 2,25 2,25 0,00 0,00 2,25 2,25
S12 1012,26 2,50 1,25 0,00 0,00 2,50 1,25
S13 1 023,66 2,50 1,25 0,00 0,00 2,50 1,25
S14 1 479,33 2,10 2,10 0,00 0,00 2,10 2,10
S15 2 063,66 2,50 2,50 0,00 0,00 2,50 2,50
S16 617,06 2,00 1,00 0,00 0,00 2,00 1,00
S17 432,41 1,70 0,85 0,00 0,00 1,70 0,85
S18 613,70 1,35 1,35 0,00 0,00 1,35 1,35
S19 704,32 1,45 1,45 0,00 0,00 1,45 1,45

A verificagao da seguranca relativamente ao ELU por insuficiéncia de capacidade resistente do terreno ao
carregamento pelo método direto, é efetuada de acordo com o descrito no subcapitulo 6.2.1. Nesta
verificacdo sdo consideradas apenas as cargas verticais e estas sdo determinadas para a combinagdo 1 e
2. Os momentos fletores tém valores muito reduzidos, que implicam excentricidades sem impacto no

dimensionamento.

O valor de calculo da carga normal a base da fundagdo, V;, é obtido aplicando as combinagdes
fundamentais e inclui o peso préprio da sapata. O valor de calculo da capacidade resistente da fundacao,

R, obtido para cada sapata foi determinado aplicando a expressdo 7.30 definida no EC7.

Esta expressdo divide-se em trés parcelas, a primeira parcela representa a coesdo, a segunda representa

a sobrecarga e a terceira o peso.
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Tabela 13.11 - Verificagdo da seguranca relativamente ao ELU por insuficiéncia de capacidade resistente

do terreno para a combinagdo 1.

Combinacéo 1
Identificagio [Angulo Atro]  Coesdo | v,/ A’ Ve [KN] 18 parc~ela -| 22parcela- [32parcela-| Ry/A’ Ry [KN] Veg /Ry | Vea [KN]
da sapata &y cy [KPa] coesdo sobrecarga peso [KPa] (%) <Ry [KN]
S1 37,0 0,0 321,11 361,25 0,00 2121,72 382,62 2504,34 | 2817,39 12,82% OK
S2 37,0 0,0 319,82 499,72 0,00 2612,49 525,17 3137,66 | 490259 | 10,19% OK
S3 37,0 0,0 325,68 550,40 0,00 2612,49 546,17 3158,66 | 5338,14 | 10,31% OK
S4 37,0 0,0 338,59 617,09 0,00 2612,49 567,18 3179,67 | 579495 | 10,65% OK
S5 37,0 0,0 305,52 441,48 0,00 2121,72 433,64 255536 | 369250 [ 11,96% OK
S6 37,0 0,0 309,13 2262,83 0,00 240331 1100,41 | 3503,72 | 25647,26 | 8,82% OK
S7 37,0 0,0 347,47 1759,07 0,00 2612,49 945,30 3557,79 | 18011,31 9,77% OK
S8 37,0 0,0 327,52 1107,01 0,00 2121,72 663,21 278493 | 9413,07 11,76% OK
S9 37,0 0,0 332,49 538,64 0,00 212172 459,14 2580,87 | 4181,01 | 12,88% OK
S10 37,0 0,0 335,94 755,86 0,00 2612,49 630,20 3242,69 | 7296,05 [ 10,36% OK
S11 37,0 0,0 345,02 1746,64 0,00 2612,49 945,30 3557,79 | 1801131 9,70% OK
S12 37,0 0,0 323,92 1012,26 0,00 212172 637,70 2759,43 | 862320 | 11,74% OK
S13 37,0 0,0 327,57 1023,66 0,00 212172 637,70 2759,43 | 862320 | 11,87% OK
S14 37,0 0,0 335,45 1479,33 0,00 2612,49 882,28 3494,77 | 15411,93 [ 9,60% OK
S15 37,0 0,0 330,18 2 063,66 0,00 2612,49 1050,33 | 3662,82 | 2289264 | 9,01% OK
S16 37,0 0,0 308,53 617,06 0,00 2121,72 510,16 2631,88 | 5263,77 | 11,72% OK
S17 37,0 0,0 299,24 432,41 0,00 2121,72 433,64 2555,36 | 3692,50 11,71% OK
S18 37,0 0,0 336,74 613,70 0,00 2612,49 567,18 3179,67 | 579495 | 10,59% OK
S19 37,0 0,0 334,99 704,32 0,00 2612,49 609,19 3221,68 | 677359 | 10,40% OK

Analisando as tabelas 13.11 e 13.12 podemos retirar as seguintes indica¢des:

= a primeira parcela da expressao 7.30 ndo contribui para a capacidade resistente do terreno ao

carregamento porque se trata de um solo granular, logo a sua coesao é praticamente nula;

= em média 80% da capacidade resistente do terreno ao carregamento advém da segunda parcela

relativa a sobrecarga;

= arelagdo entre o valor de calculo da carga normal a base da fundacdo e o valor de célculo da

capacidade resistente da fundag¢do para a combinagdo 1, representa em média cerca de 11%.

= arelagdo entre o valor de calculo da carga normal a base da fundac¢do e o valor de célculo da
capacidade resistente da fundagdo para a combinacdo 2, representa em média aproximadamente

19%, sendo a mais desfavoravel.
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Tabela 13.12 - Verificagdo da seguranca relativamente ao ELU por insuficiéncia de capacidade resistente

do terreno para a combinagao 2.

Combinacéo 2

Idgztsi;icat;éo Angulo Atrito| - COes&0 | v/, / A Ve [KN] 12 par(jela 2parcela | 3 parcela | RA/A™ | [KN] Vea/Ry | Vea [KN]
pata &y cy [KPa] (coesdo) | (sobrecarga) (peso) [KPa] (%) <Ry [KN]
S1 31,1 0,0 242,90 273,27 0,00 997,90 145,19 1143,09 1 285,97 21,25% OK
S2 311 0,0 243,37 380,26 0,00 1202,72 199,28 1402,00 | 2190,62 17,36% OK
S3 311 0,0 248,02 419,15 0,00 1202,72 207,25 1409,97 | 238285 17,59% OK
S4 311 0,0 257,83 469,89 0,00 1202,72 215,22 1417,94 2584,20 18,18% OK
S5 311 0,0 231,07 333,90 0,00 997,90 164,55 1162,44 | 1679,73 19,88% OK
S6 311 0,0 234,07 1713,36 0,00 1115,42 417,56 1532,98 | 11221,39 | 1527% OK
S7 31,1 0,0 266,16 1347,43 0,00 1202,72 358,70 1561,42 | 7904,69 17,05% OK
S8 311 0,0 248,89 841,26 0,00 997,90 251,66 1249,56 | 4223,50 19,92% OK
S9 311 0,0 252,08 408,37 0,00 997,90 174,22 1172,12 | 1898,84 | 21,51% OK
S10 311 0,0 256,33 576,74 0,00 1202,72 239,13 144185 | 324417 17,78% OK
S11 311 0,0 264,03 1 336,66 0,00 1202,72 358,70 1561,42 | 7904,69 16,91% OK
S12 311 0,0 245,97 768,65 0,00 997,90 241,98 1239,88 | 3874,61 19,84% OK
S13 311 0,0 249,08 778,39 0,00 997,90 241,98 1239,88 | 3874,61 | 20,09% OK
S14 311 0,0 256,39 1130,68 0,00 1202,72 334,78 153751 | 678041 16,68% OK
S15 311 0,0 251,50 1571,88 0,00 1202,72 398,55 1601,28 | 10007,97 | 15,71% OK
S16 311 0,0 233,38 466,76 0,00 997,90 193,58 1191,48 | 2382,96 19,59% OK
S17 311 0,0 226,01 326,58 0,00 997,90 164,55 1162,44 | 1679,73 19,44% OK
S18 311 0,0 255,92 466,41 0,00 1202,72 215,22 141794 | 2584,20 18,05% OK
S19 311 0,0 255,55 537,30 0,00 1202,72 231,16 1433,88 | 3014,74 17,82% OK

Os coeficientes corretivos aplicados na verificagdo da capacidade resistente do terreno ao carregamento
estdo indicados nas tabelas 13.13 e 13.14. Os valores obtidos resultam da aplicagdo das expressdes
apresentadas na tabela 7.5. Os fatores corretivos relativos a capacidade resistente do terreno e a forma

da sapata tém impacto na referida verificagdo, os restantes fatores corretivos sdo iguais a unidade.
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Tabela 13.13 - Coeficientes corretivos utilizados na verificacdo da seguranca relativamente ao ELU por

insuficiéncia de capacidade resistente do terreno, para a combinacao 1.

Identificacio | Capacidade resistente do terreno Forma da fundagéo Inclinagéo da carga Presenca do firme
da sapata Nq N. N, Sy S, S, iq ic iy fq fe f,
S1 42,920 55,630 63,178 1,301 1,308 0,850 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000
S2 42,920 55,630 63,178 1,602 1,616 0,700 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000
S3 42,920 55,630 63,178 1,602 1,616 0,700 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000
s4 42,920 55,630 63,178 1,602 1,616 0,700 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000
S5 42,920 55,630 63,178 1,301 1,308 0,850 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000
S6 42,920 55,630 63,178 1,474 1,485 0,764 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000
s7 42,920 55,630 63,178 1,602 1,616 0,700 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000
S8 42,920 55,630 63,178 1,301 1,308 0,850 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000
S9 42,920 55,630 63,178 1,301 1,308 0,850 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000
S10 42,920 55,630 63,178 1,602 1,616 0,700 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000
Si1 42,920 55,630 63,178 1,602 1,616 0,700 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000
S12 42,920 55,630 63,178 1,301 1,308 0,850 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000
S13 42,920 55,630 63,178 1,301 1,308 0,850 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000
S14 42,920 55,630 63,178 1,602 1,616 0,700 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000
S15 42,920 55,630 63,178 1,602 1,616 0,700 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000
S16 42,920 55,630 63,178 1,301 1,308 0,850 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000
S17 42,920 55,630 63,178 1,301 1,308 0,850 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000
S18 42,920 55,630 63,178 1,602 1,616 0,700 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000
S19 42,920 55,630 63,178 1,602 1,616 0,700 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000

Tabela 13.14 - Coeficientes corretivos utilizados na verificacdo da seguranca relativamente ao ELU por

insuficiéncia de capacidade resistente do terreno, para a combinagdo 2.

Identificagéo Capacidade resistente do terreno Forma da fundagéo Inclinagéo da carga Presenca do firme
da sapata N, N, N, S, S, S, ig ic iy fy fe %
S1 20,870 32,939 23,973 1,258 1,271 0,850 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000
S2 20,870 32,939 23,973 1,517 1,543 0,700 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000
S3 20,870 32,939 23,973 1,517 1,543 0,700 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000
S4 20,870 32,939 23,973 1,517 1,543 0,700 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000
S5 20,870 32,939 23,973 1,258 1,271 0,850 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000
S6 20,870 32,939 23,973 1,406 1,427 0,764 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000
S7 20,870 32,939 23,973 1,517 1,543 0,700 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000
S8 20,870 32,939 23,973 1,258 1,271 0,850 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000
S9 20,870 32,939 23,973 1,258 1,271 0,850 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000
S10 20,870 32,939 23,973 1,517 1,543 0,700 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000
S11 20,870 32,939 23,973 1,517 1,543 0,700 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000
S12 20,870 32,939 23,973 1,258 1,271 0,850 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000
S13 20,870 32,939 23,973 1,258 1,271 0,850 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000
S14 20,870 32,939 23,973 1,517 1,543 0,700 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000
S15 20,870 32,939 23,973 1,517 1,543 0,700 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000
S16 20,870 32,939 23,973 1,258 1,271 0,850 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000
S17 20,870 32,939 23,973 1,258 1,271 0,850 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000
S18 20,870 32,939 23,973 1,517 1,543 0,700 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000
S19 20,870 32,939 23,973 1,517 1,543 0,700 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000 1,000
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A verificacdo da seguranca relativamente ao deslizamento de uma fundacao com base horizontal para

ELU pelo método direto, é efetuada de acordo com o descrito no subcapitulo 6.2.1 (tabela 13.15 e 13.16).

O valor de calculo da componente horizontal da agdo, V;, é determinado aplicando as duas combinagdes

fundamentais, combina¢do 1 e 2, considerando o peso préprio da sapata e desprezando as agles

varidveis. O valor de calculo da resisténcia ao deslizamento, R, é determinado através da aplicagdo da

~ . . a . ~ 2
expressao 6.3, considerando o valor de célculo do angulo de atrito entre o solo e a fundagdo 8, = Ed):i.

Tabela 13.15 - Verificacdo da seguranca relativamente ao deslizamento de uma fundag¢dao com base

horizontal para ELU, para a combinacdo 1.

Combinagéo 1
\dentificacs Angulo Angulo v Agao horizontal (Hg) . Hg [KN] < Ry [KN]
j;‘s'a:f:f:" Atrito (bg) | Atrito (35) [Kld\l] — — [Kld\l] — —
[ [ Diregdo X | Diregdo Y Diregdo X | Diregdo Y

[KN] [KN] [KN] [KN]
S1 37,00 24,70 234,20 1,62 3,34 107,72 OK OK
S2 37,00 24,70 310,80 0,03 4,16 142,95 OK OK
S3 37,00 24,70 340,34 0,18 5,03 156,54 OK OK
S4 37,00 24,70 381,91 0,21 5,69 175,66 OK OK
S5 37,00 24,70 286,60 2,60 3,98 131,82 OK OK
S6 37,00 24,70 145741 194,48 36,64 670,33 OK OK
S7 37,00 24,70 1041,76 5,46 3,30 479,15 OK OK
S8 37,00 24,70 695,01 21,62 1,49 319,67 OK OK
S9 37,00 24,70 343,83 1,50 2,51 158,14 OK OK
S10 37,00 24,70 460,83 0,74 4,53 211,96 OK OK
S11 37,00 24,70 1041,74 5,96 6,17 479,15 OK OK
S12 37,00 24,70 639,08 19,02 15,21 293,94 OK OK
S13 37,00 24,70 639,93 12,17 5,98 294,33 OK OK
S14 37,00 24,70 890,61 0,54 1,63 409,63 OK OK
S15 37,00 24,70 127424 2,73 39,37 586,09 OK OK
S16 37,00 24,70 400,17 0,62 13,12 184,06 OK OK
S17 37,00 24,70 283,37 3,03 1,82 130,33 OK OK
S18 37,00 24,70 385,12 1,80 0,81 177,13 OK OK
S19 37,00 24,70 430,05 2,76 3,15 197,80 OK OK

Os calculos descriminados da agdo vertical (V;) e agdo horizontal (H,;) estdo descriminados no anexo Il.
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Tabela 13.16 - Verificacao da seguranca relativamente ao deslizamento de uma fundagdao com base

horizontal para ELU, para a combinacao 2.

Combinacéo 2
o Angulo Angulo Acéo horizontal (Hg) Hg [KN] < R4 [KN]
Identificacdo . . . Vy Ry
da sapata Atrito (¢g) | Atrito (34) [KN] — — [KN] — —
[ [ Diregdo X | Direcdo Y Direcdo X | Direcio Y

[KN] [KN] [KN] [KN]
S1 31,10 20,70 234,20 1,26 2,56 88,50 OK OK
S2 31,10 20,70 310,80 0,05 3,22 117,44 OK OK
S3 31,10 20,70 340,34 0,17 3,90 128,60 OK OK
4 31,10 20,70 381,91 0,19 4,41 144,31 OK OK
S5 31,10 20,70 286,60 1,97 3,09 108,30 OK OK
S6 31,10 20,70 1457,41 165,56 35,36 550,71 OK OK
S7 31,10 20,70 1041,76 4,29 2,39 393,65 OK OK
S8 31,10 20,70 695,01 16,51 2,32 262,62 OK OK
S9 31,10 20,70 343,83 1,21 1,97 129,92 OK OK
S10 31,10 20,70 460,83 0,64 3,52 174,13 OK OK
S11 31,10 20,70 1041,74 4,71 4,89 393,64 OK OK
S12 31,10 20,70 639,08 14,47 12,75 241,49 OK OK
S13 31,10 20,70 639,93 9,66 4,65 241,81 OK OK
S14 31,10 20,70 890,61 0,60 1,38 336,53 OK OK
S15 31,10 20,70 1274,24 2,00 30,98 481,50 OK OK
S16 31,10 20,70 400,17 0,20 11,90 151,21 OK OK
S17 31,10 20,70 283,37 2,44 1,12 107,08 OK OK
S18 31,10 20,70 385,12 1,51 0,13 145,52 OK OK
S19 31,10 20,70 430,05 2,24 2,15 162,50 OK OK

O controlo do assentamento de cada sapata é executado para o ELUt de acordo com o descrito no
subcapitulo 6.2.1. O assentamento total imediato de uma sapata, s;, foi avaliado através do método da
elasticidade ajustada, aplicando a expressao 6.5. Para o cdlculo da pressdo de contacto foi utilizada a
expressdo 6.6, o valor de cdlculo da carga normal a base de fundagdo, V}, foi obtido através da
combinagdo quase permanente. De forma conservativa, foi atribuido o valor igual a unidade ao

coeficiente relativo a profundidade de instalacdo da sapata, Ir.
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Tabela 13. 17 - Valores do assentamento total imediato aplicando o método da elasticidade ajustada.

Identificacdo p B ) En | | S;
da sapata [KPa] [m] [KPa] s F [mm]
S1 214,66 0,75 1,27 1,00 4,95
S2 208,74 1,25 0,92 1,00 5,81
S3 211,88 1,30 0,92 1,00 6,13
S4 220,45 1,35 0,92 1,00 6,63
S5 204,93 0,85 1,27 1,00 5,35
S6 206,19 2,40 1,13 1,00 13,53
S7 219,16 2,25 0,92 1,00 10,98
S8 215,28 1,30 1,27 1,00 8,60
S9 219,04 0,90 1,27 1,00 6,06
S10 215,19 1,50 0,30 37 600 0,92 1,00 7,19
S11 218,90 2,25 0,92 1,00 10,97
S12 213,88 1,25 1,27 1,00 8,22
S13 213,29 1,25 1,27 1,00 8,19
S14 213,53 2,10 0,92 1,00 9,98
S15 214,49 2,50 0,92 1,00 11,94
S16 205,90 1,00 1,27 1,00 6,33
S17 201,74 0,85 1,27 1,00 5,27
S18 221,39 1,35 0,92 1,00 6,65
S19 214,20 1,45 0,92 1,00 6,92

Da analise a tabela 13.17 verifica-se que o assentamento total imediato obtido para cada uma das sapatas

€ muito reduzido, se compararmos com o limite maximo definido no EC7, que é de 50mm.

Apos as verificagGes efetuadas para o ELU e para o ELUt constata-se que: i) a combinagdo 2 revela-se mais
condicionante; ii) para garantir assentamentos reduzidos é necessario que o valor de calculo da carga
normal a base da fundagdo, V;, seja reduzido comparativamente com o valor de calculo da capacidade

resistente do terreno de fundagdo, R;.

13.1.4.2.2 Dimensionamento com base num assentamento comum a todas as fundagées

O dimensionamento de fundagées baseado num assentamento comum tem como objetivo anular ou

minimizar os assentamentos diferenciais, s4;¢, através da limitagdo dos assentamentos totais, S¢o¢-
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A metodologia aplicada para o dimensionamento das sapatas do edificio baseada num assentamento

comum, envolve os seguintes passos (Fernandes,2011):

1. Adogdo de uma distor¢do angular admissivel, a,4,,, neste caso igual a 1/500, correspondente ao

limite para a fissuracdo de revestimentos de edificios (ver figura 5.6);

2. Apartir daandlise daimplantac¢do dos pilares determina-se o afastamento médio destes e calcula-
se o assentamento diferencial admissivel entre pontos de apoio contiguos, aplicando a seguinte

equacgao:

Saif.aam = ®aam | = 1/500 X 4,35 =8,7mm (13.1)

3. Apartir do valor de assentamento diferencial admissivel calcula-se o valor do assentamento total

admissivel, S¢o¢ qam, COM base na seguinte razdo aplicavel a solos sedimentares:

Stot,aam = 2 X Sgif aam = 17,4 mm (13.2)

4. Determina-se as dimensdes da sapata (B, L) com base nas cargas aplicadas nesta, utilizando a

expressao 13.3, admitindo que sdo apoios rigidos:

1- 72
S; =pXBY x —— X (13.3)
En

5. Verificagdo da capacidade resistente do terreno ao carregamento vertical aplicando as dimensd&es
obtidas no ponto 4. Ajustar as dimensdes da sapata sempre que ndo seja verificada a capacidade

resistente do terreno para o carregamento em analise.

As dimensGes em planta das sapatas com base num assentamento comum estdo indicadas na tabela

13.18.
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Tabela 13.18 - Dimensdes das sapatas obtidas com base num assentamento comum.

Identificacdo Vy Si En ” | | Dimensdo da sapata
da sapata [KN] [m] [KPa] s F L B
[m] [m]
S1 241,49 1,27 1,00 0,70 0,35
2 326,15 0,92 1,00 0,55 0,55
S3 358,07 0,92 1,00 0,55 0,55
S4 401,76 0,92 1,00 0,60 0,60
S5 296,12 1,27 1,00 0,80 0,40
6 1 509,28 1,13 1,00 2,15 2,15
S7 1 109,50 0,92 1,00 1,35 1,35
S8 727,65 1,27 1,00 1,50 0,75
) 354,85 1,27 1,00 0,90 0,45
S10 484,18 0,00174 | 37 600,00 0,30 0,92 1,00 0,70 0,70
S11 1108,18 0,92 1,00 1,35 1,35
S12 668,37 1,27 1,00 1,40 0,70
513 666,52 1,27 1,00 1,40 0,70
S14 941,68 0,92 1,00 1,20 1,20
S15 1340,57 0,92 1,00 1,55 1,55
S16 411,80 1,27 1,00 1,00 0,50
S17 291,51 1,27 1,00 0,80 0,40
518 403,48 0,92 1,00 0,60 0,60
S19 450,36 0,92 1,00 0,70 0,70

O dimensionamento de fundacbes baseado num assentamento comum apresenta algumas vantagens
como por exemplo, permite minimizar ou anular os assentamentos diferenciais e obter sapatas com

dimensdes menores, implicando, no entanto, que a pressao de contacto seja muito elevada.

13.1.4.3 Método indireto

Como referido anteriormente o método indireto aplica-se de forma a limitar as tensGes no terreno,
através de um fator de seguranca global de valor elevado, no caso de edificios de habitacdo o fator de

seguranca global é igual a 3 (considerado uma caraterizac¢do limitada).

A carga maxima normal a base da fundacdo, V;, inclui o peso da sapata e o seu valor é obtido aplicando a
combinacgdo carateristica das agdes. O valor respeitante a capacidade resistente, R;, é determinado sem

a minora¢ao dos parametros do terreno.

As dimensées em planta das sapatas aplicando o método indireto estdo indicadas na tabela 13.19.
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Tabela 13.19 - Dimensdes das sapatas obtidas através do método indireto.

o Acio vertical Dimens&o da sapata Excentricidade Dimensé&o efetiva da sapata
Ideng;nc:tg:;o da (Vo)
p [KN] Comp( Ir_lgnento La(rg;ra &, (m) e,(m) Com;z Ir_lll)nento Lezlgll;ra Area (A)
S1 256,20 0,80 0,40 0,00 0,00 0,80 0,40 0,32
S2 352,20 0,60 0,60 0,00 0,00 0,60 0,60 0,36
S3 387,66 0,60 0,60 0,00 0,00 0,60 0,60 0,36
sS4 435,58 0,65 0,65 0,00 0,00 0,65 0,65 0,42
S5 311,28 0,90 0,45 0,00 0,00 0,90 0,45 0,41
S6 1627,32 2,15 2,15 0,00 0,00 2,15 2,15 4,62
S7 1220,79 1,15 1,15 0,00 0,00 1,15 1,15 1,32
S8 771,51 1,40 0,70 0,00 0,00 1,40 0,70 0,98
S9 379,81 0,90 0,45 0,00 0,00 0,90 0,45 0,41
S10 532,39 0,70 0,70 0,00 0,00 0,70 0,70 0,49
S11 1212,50 1,15 1,15 0,00 0,00 1,15 1,15 1,32
S12 706,57 1,40 0,70 0,00 0,00 1,40 0,70 0,98
S13 714,26 1,40 0,70 0,00 0,00 1,40 0,70 0,98
S14 1029,80 1,05 1,05 0,00 0,00 1,05 1,05 1,10
S15 1427,02 1,25 1,25 0,00 0,00 1,25 1,25 1,56
S16 434,52 1,00 0,50 0,00 0,00 1,00 0,50 0,50
S17 304,91 0,90 0,45 0,00 0,00 0,90 0,45 0,41
S18 433,65 0,65 0,65 0,00 0,00 0,65 0,65 0,42
S19 496,42 0,70 0,70 0,00 0,00 0,70 0,70 0,49

Tabela 13.20 - Verificacdo da seguranca relativamente ao ELU por insuficiéncia de capacidade resistente

do terreno pelo método indireto.

Identificagio Angulo Atrito | Coeso Acdo vertical | 12 parcela- | 22 parcela- | 3% parcela- Rd/A' Rd [KN] .
da sapata s c, (Vo) [KN] coesdo sobrecarga peso [KPa] e

S1 37,00 0,0 256,20 0,000 2121,72 204,06 2 325,79 744,25 3
S2 37,00 0,0 352,20 0,000 2612,49 252,08 2 864,57 1031,25 3
S3 37,00 0,0 387,66 0,000 2612,49 252,08 2 864,57 1031,25 3
4 37,00 0,0 435,58 0,000 2612,49 273,09 2 885,58 1219,16 3
S5 37,00 0,0 311,28 0,000 212172 229,57 2 351,30 952,27 3
S6 37,00 0,0 1627,32 0,000 2612,49 903,29 3515,78 16 251,67 10
S7 37,00 0,0 1220,79 0,000 2612,49 483,15 3 095,64 4.093,99 3
S8 37,00 0,0 771,51 0,000 212172 357,11 2478,84 2 429,26 3
S9 37,00 0,0 379,81 0,000 212172 229,57 2 351,30 952,27 3
S10 37,00 0,0 532,39 0,000 2612,49 294,09 2906,58 142423 3
S11 37,00 0,0 1212,50 0,000 2612,49 483,15 3095,64 4093,99 3
S12 37,00 0,0 706,57 0,000 212172 357,11 2 478,84 2 429,26 3
S13 37,00 0,0 714,26 0,000 212172 357,11 2478,84 2 429,26 3
S14 37,00 0,0 1 029,80 0,000 2612,49 441,14 3053,63 3366,63 3
S15 37,00 0,0 1427,02 0,000 2612,49 525,17 3 137,66 4902,59 3
S16 37,00 0,0 434,52 0,000 212172 255,08 2 376,80 1188,40 3
S17 37,00 0,0 304,91 0,000 212172 229,57 2 351,30 952,27 3
S18 37,00 0,0 433,65 0,000 2612,49 273,09 2 885,58 1219,16 3
S19 37,00 0,0 496,42 0,000 2612,49 294,09 2 906,58 142423 3
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13.1.5 Dimensionamento estrutural

O dimensionamento estrutural das sapatas e vigas de equilibrio para o ELU de rotura por flexdo (tabela
13.21), a verificagdo do ELU de rotura por esforco transverso e a verificacdo do ELU de rotura por
pungcoamento estdo apresentados de forma descriminada no anexo 3. O dimensionamento das

armaduras e as respetivas verificacdes foram executadas de acordo com o descrito no subcapitulo 8.2.

Tabela 13.21 - Dimensionamento estrutural das vigas de equilibrio para o ELU de rotura por flexao.

Dimensdes da viga de equilibrio Armadura superior Armadura inferior Armadura transversal Comprimento amarrago
Identificagio [mm] [mm] [mm]
davien "‘E‘;"}V" "ar‘;ﬁ ® A"‘[Jr;? 1 sotugao Ar[iig:;va Solugio Ar[i;ijf;;"a Solugio Ar;‘?ﬂiji:;va besfom] | bz lom] | o [om]
Vi 1,63 0,25 0,30 3016 6,03 2210 157 610,15 3,77 64,00 96,00 40,00
V2 1,48 0,25 0,35 3020 9,42 3210 2,36 &61/0,20 2,83 80,00 120,00 40,00
V3 3,45 0,50 0,50 820 25,13 9210 7,07 &81/0,25 4,02 80,00 120,00 40,00
V4 1,35 0,30 0,35 3020 9,42 3210 2,36 261015 3,77 80,00 120,00 40,00
V5 3,50 0,50 0,50 7220 21,99 8010 6,28 @8110,25 4,02 80,00 120,00 40,00
V6 1,48 0,25 0,35 3020 9,42 2210 1,57 @61/0,20 2,83 80,00 120,00 40,00

Tabela 13.22 - Dimensionamento estrutural das sapatas para o ELU de rotura por flexao.

Dimensdes da sapata Armadura inferior Armaclura superior Comprimento amarragao
Identificagdo | Acgéo vertical [mm] [mm]
dasapata (Va) [KN] Comprimento | Largura (B) h Solugéo Avrea efetiva Solugio Avrea efetiva log [ | fmm]
(A) [m] [m] [m] [em?/m] [cm?/m] o oimin
s1 346,06 1,50 0,75 0,40 @101//0,15 5,24 @81/0,15 3,35 400,00 120
I 478,63 1,25 1,25 0,40 @101//0,15 524 810,15 3,35 400,00 120
33 527,58 1,30 1,30 0,40 @101//0,15 5,24 & 810,15 3,35 400,00 120
s4 592,49 1,35 1,35 0,40 @101//0,15 524 810,15 3,35 400,00 120
S5 419,54 1,70 0,85 0,45 &101//0,125 6,28 &81/0,15 3,35 400,00 120
s7 1 656,56 2,25 2,25 0,60 @101//0,10 7,85 810,15 3,35 400,00 120
S8 1038,57 2,60 1,30 0,60 @12 1/0,125 9,05 &81/0,15 3,35 480,00 144
59 514,04 1,80 0,90 0,45 @10//0,125 6,28 &81/0,15 3,35 400,00 120
s10 725,48 1,50 1,50 0,40 @101//0,15 5,24 @ 81/0,15 3,35 400,00 120
s11 1644.12 2,25 2,25 0,60 @101//0,10 7,85 @81/0,15 3,35 400,00 120
S12 948,98 2,50 1,25 0,60 @101//0,10 7,85 @8110,15 3,35 400,00 120
S13 960,38 2,50 1,25 0,60 @121/0,125 9,05 &81/0,15 3,35 480,00 144
S14 1397,46 2,10 2,10 0,55 @101//0,10 7,85 @ 81/0,15 3,35 400,00 120
s15 1926,55 2,50 2,50 0,65 &121/10,125 9,05 @ 81/0,15 3,35 480,00 144
s16 586,69 2,00 1,00 0,45 @10//0,125 6,28 @81/0,15 3,35 400,00 120
s17 410,46 1,70 0,85 0,45 @& 101//0,125 6,28 @81/0,15 3,35 400,00 120
s18 589,10 1,35 1,35 0,40 210//0,15 5,24 @ 81/0,15 3,35 400,00 120
519 675,93 1,45 1,45 0,40 @10//0,15 5,24 @ 81/0,15 3,35 400,00 120
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Tabela 13.23 - Dimensionamento estrutural da sapata da caixa de elevador e das sapatas associadas a

dois elementos verticais para o ELU de rotura por flexao.

. o Armadura inferior Armadura superior
B . Dimensdes da sapata
Identificagdo |Acgéo vertical Orientagdo da [mm] [mm]
dasapata | (Vo) [KN] |comprimento| Largura (B) h armadura ) Area efetiva ) Area efetiva
Solucéo 2 Solucéo 2
(A) [m] [m] [m] [em®/m] [cm®/m]

Longitudinal | & 10//0,15 524 &101//0,15 524

S6 2164,01 3,05 2,40 0,40
Transversal | @ 12//0,125 9,05 @101//0,15 5,24
Longitudinal | & 16 //0,20 10,05 216 1//0,20 10,05

S13/S14 2357,84 3,60 2,30 0,80
Transversal | & 16//0,20 10,05 @8110,25 2,01
Longitudinal | & 16//0,15 13,4 216 1//0,15 13,4

S15/S16 2513,23 4,75 2,20 0,95
Transversal | & 16//0,15 13,4 @ 8110,175 2,87

13.2 ENSOLEIRAMENTO GERAL

Foi elaborado um modelo com recurso a um programa de elemento finitos (figura 13.3) simulando a
fundacdo como um ensoleiramento geral de espessura constante, com uma altura total de 45cm. Como
o ensaio DPM utilizado para caraterizar o solo ndo permite a obtencdo dos pardametros mecanicos, o
modulo de reagdo, kg, foi analisado a partir da tabela 11.1 e estimado com um valor de 10.000KN/m?,

considerando que estamos perante uma areia solta.
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Figura 13.3 — Esquema estrutural 3D simplificado com ensoleiramento geral.
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13.2.1 Dimensionamento geotécnico

A tensdo de contacto foi determinada dividindo ag¢Oes verticais obtidas a partir da combinacdo

carateristica incluindo o peso préprio do ensoleiramento geral pela drea do referido ensoleiramento geral.

Aplicando a expressdo 13.4 a tensdao obtida é de 98,57KPa. Analisando o estudo de caraterizagdo

geotécnica efetuado verifica-se que a 3m de profundidade a tensao de seguranca é de 100KPa.

13.2.2 Dimensionamento estrutural

Tabela 13.24 - Dimensionamento estrutural do ensoleiramento geral para o ELU de rotura por flexao.

Asmin Armadura longitudinal [mm]
Identificacéo Direcéo w A; . oo . Asrzmax Smax Smin Armadura superior Armadura inferior
[cm?/m] |1* condicdo|2? condico|  [cm?/m] [mm] [mm] — - — -
[em?m] | [cm?m] Solugio Area e;fet iva Solugio Area ezfet iva
[em*/m] [em®/m]
Laje Mxx(+) 0,10015 14,98 527 5,07 @16//0,125| 16,08
Laje Myy(+) 0,10362 15,49 5,27 5,07 @16//0,125| 16,08
Laje M) @16//0,125| 16,08
Laje Myy(-) @16//0,125| 16,08
Mxx(-) 0,02061 3,08 180,00 250,00 25,00 10//0,25 314
Reforgo P7
Myy(-) 0,02858 4,27 @10/0,175| 4,49
Mxx(-) 0,02279 341 10//0,20 3,93
Reforgo P11
Myy(-) 0,04602 6,88 @121/0,15 7,54
Reforgo P19 Mxx(-) 0,02418 3,62 10//0,20 3,93
Tabela 13.25 - Pré-dimensionamento da altura do ensoleiramento geral.
) . ) Pré-dimensionamento da altura do ensoleiramento geral
P Dimensdes elemento vertical
Identificacéo v (Bgq < Ygg,maxpara o)
do pilar / [Kf\?]
Comprimento | Largura (Bo) - Y
parede g 0, Rd,max
(Lo) [m] ml Localizagdo B up [m] v [KPa] d [m] h (m) h (m) d(m)
P1 346,06 0,25 0,25 Canto 1,50 0,50 0,23 0,29
P2 478,63 0,25 0,25 Bordo 1,40 0,75 0,20 0,26
P3 527,58 0,25 0,25 Bordo 1,40 0,75 0,22 0,28
P4 592,49 0,25 0,25 Bordo 1,40 0,75 0,25 0,31
P5 419,54 0,25 0,25 Canto 1,50 0,50 0,28 0,34
P6 1701,76 2,15 2,15 Bordo 1,40 6,45 0,08 0,14
p7 1 656,56 0,50 0,25 Interior 1,15 1,50 0,28 0,34
P8 1038,57 1,00 0,25 Bordo 1,40 1,50 0,22 0,28
P9 514,04 0,40 0,20 Bordo 1,40 0,80 0,20 0,26
P10 725,48 0,40 0,20 Interior 1,15 1,20 0,54 4500,90 0,15 0,21 0,45 0,39
P11 1644,12 0,50 0,25 Interior 1,15 1,50 0,28 0,34
P12 948,98 1,00 0,25 Bordo 1,40 1,50 0,20 0,26
P13 960,38 0,40 0,20 Bordo 1,40 0,80 0,37 0,43
P14 1397,46 0,40 0,20 Interior 1,15 1,20 0,30 0,36
P15 1926,55 1,20 0,25 Interior 1,15 1,42 0,35 0,41
P16 586,69 1,20 0,25 Bordo 1,40 0,84 0,22 0,28
P17 410,46 0,25 0,25 Canto 1,50 0,50 0,27 0,33
P18 589,10 0,25 0,25 Bordo 1,40 0,75 0,24 0,30
P19 675,93 0,25 0,25 Bordo 1,40 0,75 0,28 0,34
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CAPITULO 13

As armaduras principais de flexdao indicadas na tabela 13.24 foram determinadas de acordo a descricao

efetuada no subcapitulo 9.2 e a partir dos esforcos indicados no anexo IV. Foi considerada uma armadura

superior e inferior adequada para os momentos atuantes na generalidade da area do ensoleiramento e

em casos pontuais procedeu-se ao seu reforgo.

O pré-dimensionamento da altura do ensoleiramento geral foi executado a partir da verificacdo de

seguranc¢a ao pungoamento, efetuando uma averiguacdao de que ndo era excedido o valor limite de

esmagamento do betdo. Analisando a tabela 13.25 verifica-se que a situacdo condicionante estd associada

ao pilar P13. Definiu-se assim uma altura total para o ensoleiramento geral de 45cm e uma altura util de

39cm.

Tabela 13.26 - Verificacdo da necessidade de armadura de puncoamento para o ensoleiramento geral.

Identificagio v Dimensdes elemento vertical e < gy para py
do;gg;/ [Ki‘d] Comprimento | Largura (Bo) o Orac Srcmin 9eq .
p Lo M) ml Localizacdo 1oy k [ Psly Pl [KPA ] [Kﬁa] [KPa] Observagdo
P1 346,06 0,25 0,25 Canto 1,11 1196,28 KO
P2 478,63 0,25 0,25 Bordo 1,98 869,86 KO
P3 527,58 0,25 0,25 Bordo 1,98 958,82 KO
P4 592,49 0,25 0,25 Bordo 1,98 1076,78 KO
P5 419,54 0,25 0,25 Canto 1,11 1450,28 KO
P6 1701,76 2,15 2,15 Bordo 7,68 795,92 KO
P7 1656,56 0,50 0,25 Interior 3,95 1236,50 KO
P8 1038,57 1,00 0,25 Bordo 2,73 1368,03 KO
P9 514,04 0,40 0,20 Bordo 2,03 911,14 KO
P10 725,48 0,40 0,20 Interior 3,65 1,72 0,00412 0,00412 0,00412 448,18 393,42 586,02 KO
P11 164412 0,50 0,25 Interior 3,95 122722 KO
P12 948,98 1,00 0,25 Bordo 2,73 1250,03 KO
P13 960,38 0,40 0,20 Bordo 2,03 1702,29 KO
P14 1397,46 0,40 0,20 Interior 3,65 1128,83 KO
P15 1926,55 1,20 0,25 Interior 535 1061,75 KO
P16 586,69 1,20 0,25 Bordo 2,93 719,97 KO
P17 410,46 0,25 0,25 Canto 1,11 141891 KO
P18 589,10 0,25 0,25 Bordo 1,98 1070,62 KO
P19 675,93 0,25 0,25 Bordo 1,98 1228,43 KO

A verificacdo do ELU de rotura por pungoamento para o ensoleiramento geral esta apresentada na tabela

13.26, 13.27 e no anexo IV. A metodologia aplicada na referida verificacdo esta descrita no item 9.2.
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Tabela 13.27 - Solucao da armadura de pungoamento para o ensoleiramento geral.

Identificagdo

Dimensdes elemento vertical

94 < SracsParapy

Verificagdo da armadura minima

do pilar / [\K/T\:] PO A R A
parede ORZ;'[:]” 0 Largl;[:; B9 1| ocaliz agdo| a[q n, [i] [cm;focirim [;:;]in Solugdo [ cni;] Observagéo
P1 346,06 0,25 0,25 Canto 4,00 0,28 5,14 0,62 1210 0,79 OK
P2 478,63 0,25 0,25 Bordo 2,00 0,24 4,85 0,64 1210 0,79 OK
P3 527,58 0,25 0,25 Bordo 3,00 0,18 4,25 0,57 1210 0,79 OK
P4 592,49 0,25 0,25 Bordo 3,00 0,26 7,30 0,67 1210 0,79 OK
P5 419,54 0,25 0,25 Canto 6,00 0,25 5,95 0,72 1210 0,79 OK
P6 1701,76 2,15 2,15 Bordo 7,00 0,26 17,60 1,03 1212 1,13 OK
P7 1656,56 0,50 0,25 Interior 4,00 0,25 17,06 0,64 1210 0,79 OK
P8 1038,57 1,00 0,25 Bordo 6,00 0,29 15,65 0,72 1210 0,79 OK
P9 514,04 0,40 0,20 Bordo 3,00 0,16 3,57 0,66 1210 0,79 OK
P10 725,48 0,40 0,20 Interior 90,00 1,00 17,50 OK
P11 1644,12 0,50 0,25 Interior 4,00 0,25 16,88 0,64 1210 0,79 OK
P12 948,98 1,00 0,25 Bordo 6,00 0,24 11,47 0,74 1210 0,79 OK
P13 960,38 0,40 0,20 Bordo 6,00 0,29 15,39 0,65 1210 0,79 OK
P14 1397,46 0,40 0,20 Interior 3,00 0,26 14,43 0,58 1210 0,79 OK
P15 1926,55 1,20 0,25 Interior 4,00 0,27 20,11 0,72 1210 0,79 OK
P16 586,69 1,20 0,25 Bordo 2,00 0,21 4,52 0,80 1212 1,13 OK
P17 410,46 0,25 0,25 Canto 6,00 0,24 5,55 0,67 1210 0,79 OK
P18 589,10 0,25 0,25 Bordo 3,00 0,26 7,24 0,67 1210 0,79 OK
P19 675,93 0,25 0,25 Bordo 4,00 0,25 8,45 0,69 1210 0,79 OK

Os assentamentos obtidos para a solugdo de ensoleiramento geral estao indicados na figura 13.4 e podem

ser considerados aceitaveis, visto que o maior assentamento é de aproximadamente 10mm, sendo o valor

do assentamento maximo definido EC7 é de 50mm.

U, (em)

Cases: 5 (ELS)

Figura 13.4 — Assentamentos obtidos na solugao de ensoleiramento geral para o ELUt.
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CAPITULO 13

13.3 FUNDACAO PROFUNDA OU INDIRETA

13.3.1 Corregdes ao ensaio SPT

Os valores do resultado do ensaio normalizado e corrigido foram determinados aplicando a expressdo 2.1,

considerando o peso volumico do solo igual a 19KN/m3, estando indicados na tabela 13.28.

Tabela 13.28 - Valor do resultado do ensaio SPT normalizado e corrigido, (N1)so.

Sondagem me“(r;?)idade N Ce Neo Cr Co oo Cn (N1so
1,50 3 1,00 3 0,75 1,05 13,50 2,00 5
3,00 8 1,00 8 0,75 1,05 27,00 1,02 12
4,50 14 1,00 14 0,85 1,05 40,50 157 20
6,00 16 1,00 16 0,85 1,05 54,00 136 19
7,50 7 1,00 7 0,95 1,05 67,50 1,22 8
3 9,00 11 1,00 11 0,95 1,05 81,00 1,11 12
10,50 31 1,00 31 1,00 1,05 97,50 1,01 33
12,00 26 1,00 26 1,00 1,05 114,00 0,94 26
13,50 60 1,00 60 1,00 1,05 130,50 0,88 55
15,00 60 1,00 60 1,00 1,05 147,00 0,82 52
16,50 60 1,00 60 1,00 1,05 163,50 0,78 49

13.3.2 Parametros de resisténcia do solo

Os valores do angulo de atrito foram determinados aplicando as propostas de Hatanaka & Uchida (1996)
e Décourt (1989), obtidos através do dbaco da figura 2.5 e da equacdo 2.6, incluidos na tabela 13.29. O

angulo de atrito foi determinado a partir do valor de N nao corrigido.

Tabela 13. 29 - Valores do angulo de atrito, ¢, divididos por sondagem.

Angulo de atrito (¢y) [
Sondagem Profundidade N
(m) Hatanaka & Décourt
Uchida
1,50 3 27 25
3,00 8 31 31
4,50 14 35 35
6,00 16 36 36
7,50 7 30 30
S3 9,00 11 33 33
10,50 31 42 40
12,00 26 40 39
13,50 60 50 44
15,00 60 50 44
16,50 60 50 44
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Da analise a tabela 13.29 constata-se que o valor do angulo de atrito vai aumentado conforme vai
crescendo o (N;)g0, sendo a proposta de Décourt a mais conservativa, tal como ja tinha sido mencionado

no capitulo 2.

13.3.3 Dimensionamento geotécnico de estacas

A solucdo preconizada baseia-se no estudo geoldgico-geotécnico efetuado, e passa pela execugdo de

estacas moldadas “in situ” com tubo moldador recuperado.

A metodologia utilizada para determinar a capacidade resistente ultima a compressdo de cada estaca
moldada baseia-se no método semi-empirico de Meyerhof para estacas cravadas, cujos passos estao

descritos no subcapitulo 10.1.

As estacas dimensionadas sdo de betdo armado e tém uma seccao circular de diametro 400mm e 500mm,
devem penetrar no extrato de base pelo menos 4 didametros (4J). O didmetro das estacas foi estabelecido

em funcdo da profundidade a atingir, de forma a obter uma esbelteza inferior a 40.

Os valores medidos da capacidade resistente de ponta e da capacidade resistente lateral por unidade de
area para estacas de diametro de 400mm, 500mm e 600mm estdo descriminados nas tabelas 13.30, 13.31

e 13.32 respetivamente.

O numero de estacas necessarias e o respetivo diametro para a combinacdo 1 e 2, considerando a
capacidade resistente de ponta e a capacidade resistente lateral nos varios estratos, estdo descriminados
nas tabelas 13.33 e 13.34. Em alternativa é apresentado nas tabelas 13.35 e 13.36 o nimero de estacas
necessarias e o respetivo didmetro para a combinagdo 1 e 2, para o caso de considerar a estaca a funcionar
apenas por ponta, ou seja, desprezando-se a contribuicdo da resisténcia lateral para a capacidade

resistente da estaca.

Tabela 13.30 - Valor medido da capacidade resistente de ponta e da capacidade resistente lateral, por

unidade de area, para estacas de @400mm.

| Valor de célculo da capacidade resistente & compresséo de uma estaca moldada, Ry,, para estacas de 400mm |

Valor
- o . A
Identificagdo B L/B L. [nedlo Ko K, K N ’ /B Rom Rsm
da estaca [m] [m] angulo q [m?] [KN] [KN]
atrito [
35 0,43 0,27 0,39
GERAL 0,40 10,00 4,00
44 0,31 0,18 0,27 150,00 0,13 4 678,58 160,34
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Tabela 13.31 - Valor medido da capacidade resistente de ponta e da capacidade resistente lateral, por

unidade de area, para estacas de @500mm.

| Valor de célculo da capacidade resistente a compressdo de uma estaca moldada, R, para estacas de 500mm |

Valor
I adi . A
Identificacdo B L/B L. [nedlo Ky K, K N, ; Ls/B Rom Rsm
da estaca [m] [m] angulo [m] [KN] [KN]
atrito [
35 0,43 0,27 0,39
GERAL 0,50 10,00 5,00
44 0,31 0,18 0,27 150,00 0,20 4 1325,36 248,42

Tabela 13.32 - Valor medido da capacidade resistente de ponta e da capacidade resistente lateral, por

unidade de area, para estacas de J600mm.

| Valor de célculo da capacidade resistente & compressao de uma estaca moldada, Ry,, para estacas de 600mm |

Valor
Identificagdo B L. médio . Ay Rom Rsm
da estaca [m] L/B [m] angulo Ko K K N [m Le/B [KN] [KN]
atrito [9]
35 0,43 0,27 0,39
GERAL 0,60 10,00 6,00
44 0,31 0,18 0,27 150,00 0,28 4 2 290,22 354,69
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Figura 13.5 — Planta de fundacdes profundas.
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Tabela 13.33 - Numero e didmetro de estacas obtidas no dimensionamento geotécnico para a

combinagdo 1.

Identificacdo Ned N°de B Fea Rbd R Red F.<R. Verificagio adicional
domacico | [KN] | estacas [m] [KN] [KN] [KN] IKN] [ %7 " [ FogAs | 0,25fx | Ferl Aps
MPa] | [MPa]l | 025f,
M1 346,06 1 0,40 34606 | 387,76 | 11453 | 502,29 oK 2,04 6,25 oK
M2 478,63 1 0,40 47863 | 387,76 | 11453 | 502,29 oK 2,79 6,25 oK
M3 527,58 1 0,50 52758 | 757,35 | 17744 | 93479 oK 1,96 6,25 OK
M4 592,49 1 0,50 592,49 757,35 177,44 934,79 OK 2,20 6,25 OK
M5 419,54 1 0,40 41954 | 387,76 | 11453 | 502,29 oK 247 6,25 oK
M6 2542,40 4 0,50 63560 | 75735 | 17744 | 93479 OK 2,03 6,25 OK
M7 1656,56 2 0,50 82828 | 757,35 | 17744 | 93479 oK 307 6,25 OK
M8 103857 2 0,50 51928 | 75735 | 17744 | 934,79 oK 1,93 6,25 oK
M9 514,04 1 0,50 51404 | 75735 | 17744 | 93479 oK 1,95 6,25 OK
M10 725,48 1 0,50 72548 | 75735 | 17744 | 934,79 oK 2,72 6,25 oK
M1l 164412 2 0,50 82206 | 757,35 | 17744 | 93479 oK 3,05 6,25 oK
M12 948,98 2 0,40 47449 | 387,76 | 11453 | 502,29 OK 2,76 6,25 OK
M13 960,38 2 0,40 48019 | 387,76 | 11453 | 502,29 OK 2,83 6,25 OK
M14 139746 2 0,50 69873 | 75735 | 17744 | 934,79 oK 2,61 6,25 OK
M15 192655 3 0,50 64218 | 75735 | 17744 | 93479 oK 2,39 6,25 oK
M16 586,69 2 0,40 20334 | 38776 | 11453 | 50229 oK 1,74 6,25 OK
M17 410,46 1 0,40 410,46 387,76 114,53 502,29 OK 2,42 6,25 OK
M18 589,10 1 0,50 589,10 | 75735 | 17744 | 934,79 oK 219 6,25 oK
M19 675,93 1 0,50 67593 | 75735 | 17744 | 93479 OK 2,55 6,25 OK
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Tabela 13.34 - Numero e diametro de estacas obtidas no dimensionamento geotécnico para a

combinagao 2.

Identificacio | Neg N° de B Feu Rug R I Verificagio adicional
da sapata [KN] estacas [m] [KN] [KN] [KN] [KN] T F A 0,25 fo | Few/ Ap<
[MPa]l | [MPa] | 025,
M1 262,02 1 0,40 26202 | 302,94 | 8810 | 391,04 oK 2,04 6,25 oK
M2 364,63 1 0,40 364,63 | 302,94 | 8810 | 391,04 oK 2,79 6,25 oK
M3 402,25 1 0,50 40225 | 591,68 | 13649 | 72817 oK 1,96 6,25 oK
M4 451,66 1 0,50 45166 | 591,68 | 13649 | 728,17 oK 2,20 6,25 oK
M5 317,64 1 0,40 31764 | 302,94 | 8810 | 391,04 oK 2,47 6,25 oK
M6 1911,80 4 0,50 47795 | 591,68 | 13649 | 72817 oK 2,03 6,25 oK
M7 127149 2 0,50 63575 | 591,68 | 13649 | 728,17 oK 3,07 6,25 oK
M8 790,56 2 0,50 30528 | 591,68 | 13649 | 728,17 oK 1,93 6,25 oK
M9 390,15 1 0,40 300,15 | 302,94 | 8810 | 391,04 oK 3,05 6,25 oK
M10 554,24 1 0,50 55424 | 591,68 | 13649 | 728,17 oK 2,72 6,25 oK
M1l 126072 2 0,50 63036 | 591,68 | 13649 | 728,17 oK 3,05 6,25 oK
M12 721,78 2 0,40 36089 | 302,94 | 8810 | 391,04 oK 2,76 6,25 oK
M13 731,51 2 0,40 36576 | 302,94 | 8810 | 391,04 oK 2,83 6,25 oK
M14 1070,04 2 0,50 53502 | 591,68 | 13649 | 728,17 oK 2,61 6,25 oK
M15 1470,32 3 0,50 490,11 | 591,68 | 13649 | 72817 oK 2,39 6,25 oK
M16 444,26 2 0,40 20213 | 302,94 | 8810 | 391,04 oK 174 6,25 oK
M17 310,32 1 0,40 31032 | 302,94 | 8810 | 391,04 oK 2,42 6,25 oK
M18 448,18 1 0,50 44818 | 591,68 | 13649 | 72817 oK 2,19 6,25 oK
M19 516,28 1 0,50 51628 | 591,68 | 13649 | 728,17 oK 2,55 6,25 oK

Tabela 13.35 - Numero e didametro de estacas obtidas no dimensionamento geotécnico para a

combinacgdo 1, sem considerar a resisténcia lateral nos varios extratos.

Identificacio | Neg N° de B Feu Rug Rg R |p Verificagdo adicional
domacico | [KN] estacas [m] [KN] [KN] [KN] [KN] S Ay | 0.25f | Fexd Avs
[MPa] | [MPa] | 025f,
M1 346,06 1 0,40 346,06 | 387,76 0,00 387,76 oK 2,04 6,25 oK
M2 478,63 1 0,550 47863 | 757,35 0,00 757,35 oK 1,78 6,25 oK
M3 527,58 1 0,50 50758 | 757,35 0,00 757,35 oK 1,96 6,25 oK
M4 592,49 1 0,50 592,49 | 757,35 0,00 757,35 oK 2,20 6,25 oK
M5 419,54 1 0,50 41954 | 757,35 0,00 757,35 oK 1,58 6,25 oK
M6 2542,40 4 0,50 63560 | 757,35 0,00 757,35 oK 2,03 6,25 oK
M7 1 656,56 3 0,50 552,19 | 757,35 0,00 757,35 oK 2,05 6,25 oK
M8 1038,57 2 050 51928 | 757,35 0,00 757,35 oK 1,93 6,25 oK
M9 514,04 1 0,50 51404 | 757,35 0,00 757,35 oK 1,95 6,25 oK
M10 725,48 1 0,50 72548 | 757,35 0,00 757,35 oK 2,72 6,25 oK
M1l 1644,12 3 0,50 54804 | 757,35 0,00 757,35 oK 2,03 6,25 oK
M12 948,98 2 0,50 47449 | 757,35 0,00 757,35 oK 1,77 6,25 oK
M13 960,38 2 0,50 480,19 | 757,35 0,00 757,35 oK 1,81 6,25 oK
M14 139746 2 050 69873 | 757,35 0,00 757,35 oK 2,61 6,25 oK
M15 1926,55 3 0,550 642,18 | 757,35 0,00 757,35 oK 2,39 6,25 oK
M16 586,69 2 0,40 29334 | 387,76 0,00 387,76 oK 1,74 6,25 oK
M17 410,46 1 0,50 41046 | 757,35 0,00 757,35 oK 1,55 6,25 oK
M18 589,10 1 050 589,10 | 757,35 0,00 757,35 oK 2,19 6,25 oK
M19 675,93 1 0,50 67593 | 757,35 0,00 757,35 oK 2,55 6,25 oK
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combinacdo 2, sem considerar a resisténcia lateral nos varios extratos.

Identificagéio Neg N° de B Fea Rod Reg Reg - Verificagéo adicional
da sapata [KN] estacas [m] [KN] [KN] [KN] [KN] T A | 0.25fy | Fed Ap<
[MPa] [MPal | 0,25y
M1 262,02 1 0,40 262,02 | 302,94 0,00 302,94 OK 2,04 6,25 OK
M2 364,63 1 0,50 364,63 | 591,68 0,00 591,68 oK 1,78 6,25 OK
M3 402,25 1 0,50 402,25 | 591,68 0,00 591,68 OK 1,96 6,25 OK
M4 451,66 1 0,50 451,66 | 591,68 0,00 591,68 OK 2,20 6,25 OK
M5 317,64 1 0,50 317,64 | 591,68 0,00 591,68 oK 1,58 6,25 oK
M6 1911,80 4 0,50 477,95 | 591,68 0,00 591,68 OK 2,03 6,25 OK
M7 1271,49 3 0,50 423,83 | 591,68 0,00 591,68 OK 2,05 6,25 OK
M8 790,56 2 0,50 39528 | 591,68 0,00 591,68 OK 1,93 6,25 OK
M9 390,15 1 0,50 390,15 | 591,68 0,00 591,68 OK 1,95 6,25 OK
M10 554,24 1 0,50 554,24 | 591,68 0,00 591,68 OK 2,72 6,25 OK
M11 1260,72 3 0,50 42024 | 591,68 0,00 591,68 OK 2,03 6,25 OK
M12 721,78 2 0,50 360,89 | 591,68 0,00 591,68 oK 1,77 6,25 OK
M13 731,51 2 0,50 365,76 | 591,68 0,00 591,68 OK 1,81 6,25 OK
M14 1070,04 2 0,50 53502 | 591,68 0,00 591,68 OK 2,61 6,25 OK
M15 1470,32 3 0,50 490,11 | 591,68 0,00 591,68 oK 2,39 6,25 OK
M16 444,26 2 0,40 22213 | 302,94 0,00 302,94 OK 1,74 6,25 OK
M17 310,32 1 0,50 31032 | 591,68 0,00 591,68 OK 1,55 6,25 OK
M18 448,18 1 0,50 448,18 | 591,68 0,00 591,68 oK 2,19 6,25 OK
M19 516,28 1 0,50 516,28 | 591,68 0,00 591,68 OK 2,55 6,25 OK

13.3.4 Dimensionamento estrutural de estacas

O dimensionamento estrutural foi executado considerando as estacas sujeitas a flexdo composta e

considerando uma excentricidade adicional de 15cm, para ter em conta possiveis desvios na implantagao

ou durante a execugao das estacas.

A solugdo de armadura longitudinal e transversal obtida para cada uma das estacas estd indicada na tabela

13.37.
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Tabela 13.37 - Dimensionamento estrutural das estacas.

Identificagio Armadura longitudinal Armadura longitudinal minima Ar(r:;il;zi;;?::r\]/tzr)sal
do macigo Solugdo | N°vardes @ vardes Asl divre n° vardes 9 As Smax [Mm] | Solugéo As

[mm] [cm’] [mm] [mm] [em’] [em’]
M1 7016 7 16 14,07 190,77 810,15 6,70
M2 7216 7 16 14,07 190,77 &81/0,15 6,70
M3 9016 9 16 18,10 178,35 810,15 6,70
M4 9016 9 16 18,10 178,35 & 81/0,15 6,70
M5 7216 7 16 14,07 190,77 &81/0,15 6,70
M6 9016 9 16 18,10 178,35 &81//0,15 6,70
M7 9016 9 16 18,10 178,35 &81/0,15 6,70
M8 9016 9 16 18,10 178,35 @81/0,15 6,70
M9 9716 9 16 18,10 178,35 810,15 6,70
M10 9016 9 16 18,10 178,35 6 16 12,06 200 810,15 6,70
M11 9016 9 16 18,10 178,35 ©81/0,15 6,70
M12 7016 7 16 14,07 190,77 810,15 6,70
M13 7016 7 16 14,07 190,77 810,15 6,70
M14 9016 9 16 18,10 178,35 & 81/0,15 6,70
M15 9016 9 16 18,10 178,35 &81/0,15 6,70
M16 7016 7 16 14,07 190,77 810,15 6,70
M17 7016 7 16 14,07 190,77 810,15 6,70
M18 9016 9 16 18,10 178,35 &81/0,15 6,70
M19 9716 9 16 18,10 178,35 810,15 6,70

13.3.5 Dimensionamento dos maci¢os de encabecamento de estacas

As estacas sdo encabecadas por macicos de fundacdo em betdo armado. As dimensdes dos macicos de
encabegamento de estacas foram definidas para que possam ser considerados rigidos e atender a uma
distancia minima entre estacas de 3 didmetros (3J). Sdo definidos neste trabalho macigos de uma estaca,

de duas, trés e quatro estacas. A metodologia de dimensionamento dos diversos tipos de macigos de

encabegamento de estacas esta descrita no subcapitulo 10.2.

Neste trabalho ndo sdo avaliados os assentamentos em estacas porque prevé-se a sua execugdo até a
camada resistente (cerca de 13,5m) e uma penetragdo nessa mesma camada de pelo menos 4. O EC7

pressupde para estes casos que, os coeficientes de seguranga associados ao ELU garantem que nao sdo

excedidos os ELUt na estrutura suportada.

Nota:

oc=EXeg<=>5=31000x e <=>¢ =0,000161

Al
£ =—<=>Al=0,000161 x 13,5 <=> Al = 0,002Z2m = 2,2mm <K 50mm
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Tabela 13.38 - Dimensionamento estrutural dos macicos de encabecamento de duas estacas.

Armadura principal Armadura superior Estribos verticais Estribos horizontais
Identificacdo As Sax Smin
do macigo (em?) [mm] [mm] Solugdo Area ef;niva Areza Solugio Area efzetiva Arzea Solugio Area e;fetiva Solugio Area ezfetiva
[em?] [em?] [em?] [em®/m] [em/m] [em®/m]
M7 16,37 250,00 25,00 9016 18,10 543 7210 5,50 16,00 @121/0,125 18,10 210/120 7,85
M8 12,63 250,00 25,00 7016 14,07 4,22 6210 4,71 16,00 @121/0,125 18,10 210/120 7,85
M1l 16,25 250,00 25,00 9016 18,10 543 7210 5,50 16,00 @12/10,125 18,10 @10//20 7,85
M12 11,73 250,00 25,00 6216 12,06 3,62 5710 3,93 14,00 2121/0,15 18,10 210/120 7,85
M13 10,12 250,00 25,00 6016 12,06 3,62 5710 3,93 14,00 21210,15 18,10 210/120 7,85
M14 13,23 250,00 25,00 7016 14,07 4,22 6210 4,71 16,00 @121/0,125 18,10 210/120 7,85
M16 7,25 250,00 25,00 4216 8,04 241 4210 3,14 14,00 @121/0,15 15,08 101120 7,85

Tabela 13.39 - Dimensionamento estrutural dos macicos de encabecamento de trés estacas.

Armadura A, Armadura A, Armadura Az (>30% A;) Armadura A, (>30% A,)
Identificago Ay Ay Smax Smin
do macico (cm?) (cm?) [mm] [mm] . Avrea efetiva " Area efetiva Area . Area efetiva Area Solugdo | Area efetiva
Solugéo Solugéo Solugéo
¢ [em?] ¢ [cm?] [em?/m] e [cm?/m] [cm®/m] [mm] [cm?/m]
M15 3,52 6,10 250,00 25,00 4012 4,52 6012 6,79 136 210//0,20 3,93 1,36 210//0,20 3,93

Tabela 13.40 - Dimensionamento estrutural dos macicos de encabecamento de quatro estacas.

, Armadura A's Armadura sup lementar inferior Armadura superior Armadura horizontal
Identificacdo As Smax Smin
do macigo 2 Avrea efetiva Area Area efetiva Area Avrea efetiva Area efetiva
¢ (em) {mm] mm] Solugdo 5 ) Solugéo 5 2 Solugédo ) Solugdo 5
[em?] [em®/m] [cm/m] [cm®/m] [em®/m] [cm®/m]
M6 7,85 250,00 25,00 4216 8,04 2,41 210//0,20 3,93 241 10//0,20 3,93 210//0,20 3,93

13.3.6 Dimensionamento de vigas de equilibrio

A metodologia de dimensionamento da armadura longitudinal e transversal das vigas de equilibrio esta
descrita no subcapitulo 8.2. As vigas de equilibrio foram dimensionadas para equilibrar os momentos

resultantes das excentricidades nos macicos implantados na periferia do edificio.

A armadura longitudinal e transversal obtida para as vigas de equilibrio estdo indicadas nas tabelas 13.41

e 13.42.
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Tabela 13.41 - Solugdo da armadura longitudinal das vigas de equilibrio.

A, A, Armadura longitudinal [mm]
Eq:/iil?srio (sal:pmjrcijs:; (?:f:??our;a Armadura superior Armadura inferior
[cm?] [cm?] Solugio N‘:_ \:;rg.es @ [mm] Are[aC :ze]t iva dhure [mm] | Solugio N‘:_ \;z:ges @ [mm] Are{aC :ze]t iva die [MM]
V1 6,39 2,34 3020 3 20 9,42 27,00 3010 3 10 2,36 42,00
V2 6,21 2,35 3020 3 20 9,42 27,00 3010 3 10 2,36 42,00
V3 19,76 8,54 7020 7 20 21,99 37,33 8012 8 12 9,05 38,29
V4 8,81 3,59 3020 3 20 9,42 52,00 5210 5 10 3,93 28,50
V5 17,75 7,74 620 6 20 18,85 48,80 7312 7 12 7,92 46,67
V6 16,82 6,78 620 6 20 18,85 48,80 612 6 12 6,79 58,40
\Z 8,90 0,00 3020 3 20 9,42 52,00 2010 2 10 1,57 144,00
V8 6,05 2,30 3020 3 20 9,42 27,00 3010 3 10 2,36 42,00
Tabela 13.42 - Solucdo da armadura transversal das vigas de equilibrio.
v “ Vigs [KN] ] . Vea [KN] < vags [KN] Armadu[?n:gnsversal
Equilibrio [KN] 12 c[tIJ(n’(\:ll i]c;éo 2 c[tl)(n:‘ i]géo Observagio [m] V1 [KN] - : ;5%/:1 ] ?;::z/n,:.],. ?an TT:]X ?;1 ,,r:]x Solugio Ar[ecar\n eg:];va
V1 40,62 29,51 27,78 KO 0,22 0,54 167,62 | 0,00080 1,73 2,00 180,00 180,00 |@6//0,175 323
V2 34,37 32,03 31,42 KO 0,26 0,54 202,54 | 0,00080 1,21 2,00 217,50 217,50 | @6/020( 283
V3 74,51 85,42 69,88 KO 0,31 0,54 474,92 0,00080 2,24 4,00 255,00 255,00 & 810,25 4,02
V4 73,75 42,87 37,70 KO 0,26 0,54 243,05 | 0,00080 2,60 2,40 217,50 217,50 | @6/020( 283
V5 68,08 81,71 69,88 OK 0,31 0,54 474,92 0,00080 2,05 4,00 255,00 255,00 810,25 4,02
V6 137,79 72,32 62,84 KO 0,26 0,54 405,08 | 0,00080 4,86 4,00 217,50 217,50 | @8/020( 503
\4 68,81 31,58 37,70 KO 0,26 0,54 243,05 | 0,00080 2,43 2,40 217,50 217,50 | @6/020( 283
V8 48,19 32,03 31,42 KO 0,26 0,54 202,54 0,00080 170 2,00 217,50 217,50 & 6110,20 2,83

13.3.7 Dimensionamento estacas sujeitas a agoes horizontais

Os deslocamentos e esforcos obtidos ao longo do fuste das estacas associadas ao macico M6, que esta

sujeito a maior acdo horizontal, estdo descritos na tabela 13.43.
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Tabela 13.43 - Deslocamentos e esforcos obtidos ao longo do fuste da estaca

Dimensionamento de estacas sujeitas a agdes transversais

M édulo de reacéo constante em profundidade

Identificacdo Neg Heg L B ’ le En E. ks N AL I Comportamento
do macico [KN] [KN] [m] [m] m4 [MPa] [MPa] [KN/m?] [m] da estaca
M6 346,06 48,62 15,50 0,50 0,30 0,003068 33,00 31 000,00 | 34 258,19 0,55 8,53 5,48 Flexivel

Macigo M6 (K=constante)

X Vo y o \Y M M max
[m] [KN] [m] [KN] [KN.m] [KN.m]
0,00 0,00156 | -0,00086 | 48,62000 | 0,00000
1,00 0,00077 | -0,00068 | 9,25236 | 26,65828
2,00 0,00024 | -0,00038 | -7,08238 | 26,22449
3,00 -0,00002 | -0,00015 | -10,04698 | 16,92399
4,00 -0,00010 | -0,00002 | -7,52597 | 7,91922
5,00 -0,00009 | 0,00003 | -4,05916 | 2,15685
6,00 -0,00006 | 0,00004 | -1,48793 | -0,51433
7,00 -0,00003 | 0,00003 | -0,11254 | -1,22391
8,00 48,62 -0,00001 | 0,00001 0,38458 | -1,03279 28,29
9,00 0,00000 0,00000 0,41578 | -0,60858

10,00 0,00000 0,00000 0,28100 | -0,25489
11,00 0,00000 0,00000 0,13803 | -0,04816
12,00 0,00000 0,00000 0,04224 0,03746
13,00 0,00000 0,00000 | -0,00439 | 0,05289
14,00 0,00000 0,00000 | -0,01838 | 0,03956
15,00 0,00000 0,00000 | -0,01662 | 0,02131
15,50 0,00000 0,00000 | -0,01356 | 0,01374

Apresenta-se uma compilagdo de expressdes que permitiram calcular os deslocamentos e os esforgos ao

longo do fuste, para estacas com comportamento flexivel. (Santos,2008)

2Vo A
y = TO (e™* cos Ax) (13.4)
22 _
= e~ (cos Ax + sin Ax) (13.5)
V =V, e ™ (cos Ax — sin Ax) (13.6)
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V .
M = ?0 (e"‘x sin /\x)

M (x=0’79> _032
max h Pe
em que:
x Profundidade;
y Deslocamento transversal;
L Comprimento;
x' L-x;
7] Rotacdo;
vV Esforgo transverso;
M Momento fletor.

Verificagdo da seguranga ao esforgo transverso:
Vea,c = 0,12 K (100 p; fei)*/® by d

= 0,12 x 1,823 x (100 x 0,01523 x 25)1/3
x 0,45 X 295,4 = 108,7KN

O valor de Vgg4 . ndo deve ser inferior a:
Veae = 0,035K3/2 £, 2 b, d

= 0,035 x 1,8233/2 x 251/2 x 0,45 x 295,4
=57,26KN (OK")

200
K=1+ T=1,823SZ,0

Ay 18x107*
" by, xd 0,45 x0,2954

Py =0,01523 < 0,02
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b, = b, = 0,90 X @ = 0,45m (13.13)

d=d, = 045% @+ 0,64 (d _ g) = 0,2954m (13.14)

L =0450+064(d- 2

b, =09@

Figura 13.6 — Forma de calculo de d. e b..

A partir dos calculos descritos pode observar-se que as estacas associadas ao macico M6 com Z500mm
nao necessitam de armadura de esforgo transverso, aplicando-se apenas a armadura minima definida no

EC2.

13.4 INTERAGAO SOLO-ESTRUTURA

Este trabalho apresenta uma andlise quantitativa dos efeitos da interagdo solo-estrutura sobre os pilares
do rés-do-chao e as vigas periféricas ao nivel do 12 piso, para a solu¢do de fundagdes superficiais assentes

em solo arenoso.

Esta analise foi efetuada com recurso a um programa de elemento finitos (Robot Structural Analysis),
adotando-se uma solu¢do de molas lineares e eldsticas sob a base da fundagao, de acordo com a hipdtese

de Winkler.

O mddulo de reagdo vertical, k?, foi determinado para cada elemento de fundagdo, em fungdo das
propriedades elasticas do macico, da dimensdo e forma da sapata, aplicando a expressdo 11.5. O mdédulo
de reagdo, kg, foi determinado considerando que existe uma relagdo entre o médulo de reagdo vertical e
a drea carregada. Os valores obtidos do mddulo de reagdo vertical para casa sapata estdo descriminados

na tabela 13.44.

Para ndo tornar a analise de interagdo solo-estrutura demasiado complexa, optou-se por ndo aplicar neste

trabalho o processo iterativo descrito no capitulo 11.
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30" 1 7=0,000m-E

Figura 13.7 — Esquema estrutural 3D simplificado com apoios el3sticos.

Tabela 13.44 - Valores do mdédulo de reacdo, ks, e do mddulo de reacdo vertical, ks*, para sapata flexivel.

Identificacdo Tipo de vpe\rctqiachI p B v = I I S ks’ ks
dasapata sapata (Vo) [KN] [KPa] [m] [KPa] [m] [KN/m] | [KN/m®]
S1 Excentrica 241,49 214,66 0,75 1,30 1,00 0,00507 | 42 378,13 | 47 675,40
S2 Quadrada 326,15 208,74 1,25 0,95 1,00 0,00600 | 34 794,68 | 54 366,69
S3 Quadrada 358,07 211,88 1,30 0,95 1,00 0,00633 | 33 456,42 | 56 541,35
S4 Quadrada 401,76 220,45 1,35 0,95 1,00 0,00684 | 32217,30 | 58 716,02
S5 Excentrica 296,12 204,93 0,85 1,30 1,00 0,00548 | 37392,47 | 54 032,12
S6 Retangular 1509,28 206,19 2,40 1,15 1,00 0,01377 | 14 970,54 (109 584,33
S7 Quadrada 1109,50 219,16 2,25 0,95 1,00 0,01134 | 19 330,38 | 97 860,03
S8 Excentrica 727,65 215,28 1,30 1,30 1,00 0,00881 | 24 448,92 | 82 637,36
S9 Excentrica 354,85 219,04 0,90 1,30 1,00 0,00620 | 35315,11 | 57 210,48
S10 Quadrada 484,18 215,19 1,50 0,30 37 600,00 0,95 1,00 0,00742 | 28 995,57 | 65 240,02
S11 Quadrada 1108,18 218,90 2,25 0,95 1,00 0,01132 | 19 330,38 | 97 860,03
S12 Excentrica 668,37 213,88 1,25 1,30 1,00 0,00841 | 25426,88 | 79 459,00
S13 Excentrica 666,52 213,29 1,25 1,30 1,00 0,00839 | 25426,88 | 79 459,00
S14 Quadrada 941,68 213,53 2,10 0,95 1,00 0,01031 | 20 711,12 | 91 336,03
S15 Quadrada 1340,57 214,49 2,50 0,95 1,00 0,01233 | 17 397,34 (108 733,37
S16 Excentrica 411,80 205,90 1,00 1,30 1,00 0,00648 | 31783,60 | 63 567,20
S17 Excentrica 291,51 201,74 0,85 1,30 1,00 0,00540 | 37392,47 | 54 032,12
S18 Quadrada 403,48 221,39 1,35 0,95 1,00 0,00687 | 32217,30 | 58 716,02
S19 Quadrada 450,36 214,20 1,45 0,95 1,00 0,00714 | 29 995,41 | 63 065,36
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Nas tabelas 13.45 e 13.46 sdao apresentados os esforgos obtidos nos pilares e vigas para o ELU e efetuada
uma andlise comparativa entre os esforcos obtidos, considerando o modelo de apoios rigidos e de apoios

eldsticos respetivamente.

Tabela 13.45 - Esforgos dos pilares do R/c e das vigas periféricas da laje do 12 piso (modelo de apoios

rigidos).
Identificagdo do NG inferior  [NG superior Identificagdo da N6 esquerda NG direita
pilar FX [KN] FX [KN] viga FZ [KN] MX [KN.m] FZ [KN] MX [KN.m]
P1 337,42 329,14 V1 14,41 2,41 -39,81 -7,85
P2 475,27 466,99 V2 29,22 10,48 -32,95 -10,11
P3 525,31 517,03 V3 30,59 12,97 -41,35 -14,04
P4 590,24 581,96 V4 37,45 11,19 -17,38 -4,70
P5 412,56 404,28 V5 69,44 15,66 -62,26 -13,23
P7 1642,57 1626,02 V6 32,66 15,59 -35,34 -15,40
P9 494,68 484,08 V7 54,31 10,99 -40,80 -12,26
P10 708,48 697,89 V8 -9,80 -4,00 573 -0,09
P11 1636,05 1619,49 V9 65,73 7,25 26,86 3,92
P13 933,58 866,59 V10 28,62 -11,39 -24,91 11,75
P14 1375,82 1317,74 Vil 13,41 -2,95 -30,14 8,41
P17 401,30 393,02 V12 88,72 -11,03 -74,31 8,45
P18 587,11 578,83 V13 25,06 0,22 -36,75 0,22
P19 653,74 645,46 V14 12,82 -0,81 -18,07 -0,90
V15 67,44 -5,69 -13,26 1,93

Tabela 13.46 - Esforcos dos pilares do R/c e das vigas periféricas da laje do 12

piso (modelo de apoios

eldsticos).
Identificagéo do N6 inferior  |NG superior Identificagdo da NO esquerda NG direita
pilar FX [KN] FX [KN] viga FZ [KN] MX [KN.m] FZ [KN] MX [KN.m]
P1 373,76 365,48 Vil 38,01 2,93 7,24 -15,07
P2 573,83 565,55 V2 34,10 15,17 -32,84 -14,46
P3 589,43 581,15 V3 35,11 16,33 -34,37 -16,41
P4 675,88 667,60 V4 35,01 14,87 -24,47 -6,08
P5 433,49 42522 V5 82,76 22,12 -57,89 -39,57
P7 1 605,30 1588,74 V6 24,98 33,67 -32,31 -31,47
P9 479,92 469,32 V7 42,85 40,38 -39,27 -20,29
P10 1003,90 993,30 V8 -19,26 -3,60 21,25 -0,99
P11 1 606,23 1589,68 V9 92,12 -6,78 53,22 515
P13 626,26 537,94 V10 22,18 -12,46 -21,97 13,72
P14 1 466,09 1429,34 V11 -35,12 11,89 22,18 -12,46
P17 414,51 406,23 V12 65,76 -4,89 -80,24 18,94
P18 700,05 691,77 Vi3 37,37 0,17 -24,44 0,17
P19 789,87 781,59 V14 17,38 2,46 -14,49 512
V15 108,52 -11,32 -65,11 11,60
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Tabela 13.47 - Diferencas em percentagem dos esforcos obtidos entre o modelo apoios rigidos e

elasticos nos pilares do R/c e das vigas periféricas da laje do 12 piso.

Identificacio do | NG inferior ~ [NG superior Identificagdo da NO esquerda NGO direita

pilar FX [KN] EX [KN] Viga FZ [KN] MX [KN.m] FZ [KN] MX [KN.m]
P1 9,72% 9,94% Vi 62,09% 17,75% -449,86% 47,91%
P2 17,18% 17,43% V2 14,31% 30,92% -0,33% 30,08%
P3 10,88% 11,03% V3 12,87% 20,58% -20,31% 14,44%
P4 12,67% 12,83% V4 -4,29% 24.75% 28,97% 22,70%
P5 4,83% 4,92% V5 16,09% 29,20% -7,55% 66,57%
P7 -2,32% -2,35% V6 -30,74% 53,70% -9,38% 51,06%
P9 -3,08% -3,14% V7 -26,74% 72,78% -3,90% 39,58%
P10 29,43% 29,74% V8 49,12% -11,11% 73,04% 90,91%
P11 -1,86% -1,88% V9 28,65% -6,93% 49,53% 23,88%
P13 -49,07% -61,09% V10 -29,04% 8,59% -13,38% 14,36%
P14 6,16% 7,81% Vil 138,18% 124,81% 235,89% 167,50%
P17 3,19% 3,25% V12 -34,91% -125,56% 7,39% 55,39%
P18 16,13% 16,33% V13 32,94% -29,41% -50,37% -29,41%
P19 17,23% 17,42% vi4 26,24% 132,93% -24,71% 117,58%
V15 37,85% 49,73% 79,63% 83,36%

Da anadlise a tabela 13.47 constata-se que os esforcos obtidos através dos modelos com apoios rigidos e
eldsticos respetivamente sdao diferentes, existindo uma variagdo média de 4,8% em pilares e de

aproximadamente 22,9% nas vigas.

Em todos os casos analisados ocorreu a modificacdo dos esforgos atuantes com aumento, diminuicao e

mesmo inversdo de sentido de aplicacdo dos esforgos.

No modelo de apoios elasticos verifica-se um acréscimo dos esforcos nos pilares periféricos e um
decréscimo em alguns pilares interiores. Como a variagado global dos esforgos axiais é reduzida, podemos
concluir que houve apenas uma transferéncia de esfor¢cos dos pilares interiores para os pilares da

periferia.

Da andlise aos valores dos esforgos obtidos para as vigas periféricas constata-se variagbes em
percentagem significativas, entre o modelo de apoios rigidos e apoios eldsticos. Como os valores dos
esforgos atuantes nas vigas sao reduzidos comparativamente com o valor dos esforgos nos pilares, estas
diferencas podem ser consideradas normais e aceitaveis. Existe inversdo de sinal do esfor¢o de corte na
viga V11 e de momento fletor nas vigas V11 e V14. E indiscutivel que os efeitos de redistribui¢do dos
esforcos sdo mais acentuados nas extremidades das vigas do que nos pilares, em resultado de uma maior

rigidez dos elementos horizontais e porque a transferéncia dos esforcos faz-se através desses elementos.

As figuras 13.6 e 13.7 indicam os valores dos assentamentos obtidos ao nivel das fundacbes e as

deformacgdes da laje do 19 piso respetivamente, com apoios elasticos e para o ELUt.
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CAPITULO 14

APRECIACOES CONCLUSIVAS E DESENVOLVIMENTOS FUTUROS

14.1 ApPRECIACOES CONCLUSIVAS

14.1.1 Fundagoes superficiais ou diretas

14.1.1.1 Método prescritivo versus método direto

Analisando as dimensdes das sapatas obtidas a partir do método prescritivo e pelo método direto (ver
tabelas 13.8 e 13.10), constata-se que os valores obtidos no método prescritivo sdo superiores. O método
prescritivo pressupde um assentamento maximo de 25mm. O valor médio de assentamento total
imediato obtido aplicando o método direto foi de 8mm. Podemos concluir que o método prescritivo é
conservativo, porque obtém-se dimensdes maiores para as fundacbes, para um assentamento

significativamente superior.

14.1.1.2 Método indireto versus método direto

A tabela 14.1 apresenta o fator de seguranca global associado a cada sapata utilizando as dimensées
obtidas no método direto (pressdo de contacto uniforme), para a combinac¢do carateristica das a¢des e
sem a minoracdo dos parametros resistentes. Os valores obtidos para o fator global de seguranca sdo

muito superiores aos indicados na tabela 6.3 para edificios de habitacdo (FSG = 3).
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Tabela 14.1 - Verificacdo da seguranca relativamente ao ELU por insuficiéncia de capacidade resistente

do terreno pelo método indireto (pressdo de contacto uniforme).

Identificagio Angulo Atrito | Coeséo Acdo vertical | 12 parcela- | 22 parcela- | 3 parcela- Rd/A' Rd [KN] E
da sapata s c, (Vo) [KN] coesdo sobrecarga peso [KPa] e
S1 37,00 0,0 264,25 0,000 2121,724 382,621 2 504,345 2 817,39 11
S2 37,00 0,0 364,23 0,000 2612,491 525,166 3 137,657 4902,59 13
S3 37,00 0,0 400,96 0,000 2612,491 546,172 3 158,663 5 338,14 13
4 37,00 0,0 449,58 0,000 2612,491 567,179 3179,670 5794,95 13
S5 37,00 0,0 322,98 0,000 2121,724 433,637 2 555,361 3692,50 11
S6 37,00 0,0 1654,29 0,000 2403,311 1100,413 3503,724 25 647,26 16
S7 37,00 0,0 1276,89 0,000 2612,491 945,298 3557,789 18 011,31 14
S8 37,00 0,0 807,51 0,000 2121,724 663,209 2784,933 9413,07 12
S9 37,00 0,0 393,48 0,000 2121,724 459,145 2 580,869 4181,01 11
S10 37,00 0,0 549,99 0,000 2612,491 630,199 3 242,690 7 296,05 13
S11 37,00 0,0 1 268,60 0,000 2612,491 945,298 3 557,789 18 011,31 14
S12 37,00 0,0 738,75 0,000 2121,724 637,701 2 759,425 8 623,20 12
S13 37,00 0,0 746,43 0,000 2121,724 637,701 2 759,425 8 623,20 12
S14 37,00 0,0 1075,28 0,000 2612,491 882,279 3494,769 15411,93 14
S15 37,00 0,0 1503,19 0,000 2612,491 1 050,332 3 662,822 22 892,64 15
S16 37,00 0,0 451,39 0,000 2121,724 510,161 2 631,885 5263,77 12
S17 37,00 0,0 316,61 0,000 2121,724 433,637 2 555,361 3692,50 12
S18 37,00 0,0 447,65 0,000 2612,491 567,179 3179,670 5794,95 13
S19 37,00 0,0 512,55 0,000 2612,491 609,192 3221,683 6 773,59 13

No aplicar o método direto para as sapatas obtidas no dimensionamento baseado num assentamento
comum, teria sapatas com um fator de seguranca global inferior ao valor minimo recomendado para

edificios de habitagdo, conforme se constata na tabela 14.2, ou seja, ndo verificando a seguranca.

252



APRECIACOES CONCLUSIVAS E DESENVOLVIMENTOS FUTUROS

Tabela 14.2 - Verificacdo da seguranca relativamente ao ELU por insuficiéncia de capacidade resistente

do terreno pelo método indireto (dimensionamento com um assentamento comum).

Identificagsio Angulo Atrito| - Coesdo Acdo vertical | 12 parcela- | 22 parcela- | 3 parcela- Rd/A' Rd [KN] E
dasapata s c, (Vo) [KN] COesao sobrecarga peso [KPa] e
S1 37,00 0,0 255,45 0,000 2121,724 178,556 2 300,280 563,57 2
S2 37,00 0,0 351,63 0,000 2612,491 231,073 2 843,564 860,18 2
S3 37,00 0,0 387,09 0,000 2612,491 231,073 2 843,564 860,18 2
4 37,00 0,0 434,96 0,000 2612,491 252,080 2 864,570 1031,25 2
S5 37,00 0,0 310,32 0,000 2121,724 204,064 2 325,788 744,25 2
S6 37,00 0,0 1627,32 0,000 2612,491 903,285 3515,776 16 251,67 10
S7 37,00 0,0 1228,29 0,000 2612,491 567,179 3179,670 5794,95 5
S8 37,00 0,0 773,69 0,000 2121,724 382,621 2 504,345 2817,39 4
S9 37,00 0,0 379,81 0,000 2121,724 229,572 2 351,296 952,27 3
S10 37,00 0,0 532,39 0,000 2612,491 294,093 2 906,584 142423 3
S11 37,00 0,0 1 220,00 0,000 2612,491 567,179 3179,670 5794,95 5
S12 37,00 0,0 706,57 0,000 2121,724 357,113 2 478,836 2 429,26 3
S13 37,00 0,0 714,26 0,000 2121,724 357,113 2 478,836 2 429,26 3
S14 37,00 0,0 1034,44 0,000 2612,491 504,159 3 116,650 4 487,98 4
S15 37,00 0,0 1 440,67 0,000 2612,491 651,206 3 263,696 7841,03 5
S16 37,00 0,0 434,52 0,000 2121,724 255,081 2 376,804 1188,40 3
S17 37,00 0,0 303,95 0,000 2121,724 204,064 2 325,788 744,25 2
S18 37,00 0,0 433,02 0,000 2612,491 252,080 2 864,570 1031,25 2
S19 37,00 0,0 496,42 0,000 2612,491 294,093 2 906,584 142423 3

Se se considerasse as dimensdes das sapatas obtidas pelo método direto (pressdo de contacto uniforme)
e um angulo de atrito de 27° (definido no calculo do método direto 37°), o valor do fator de seguranca

global iria variar entre 3 e 4.

Podemos concluir a partir da tabela 14.3 que, a opgdo por limitar as tensGes de contacto a 220KPa foi
demasiadamente conservativo, era possivel obter sapatas com dimensdes inferiores e verificando a

seguranca.
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Tabela 14. 3 - Valores do FSG obtidos no método indireto considerando um &ngulo de atrito de 27".

Identificacdo Angulo Atrito Coesdo Acdo vertical [ 12 parcela- | 22 parcela- | 32 parcela- Rd/A' Rd [KN] E
da sapata & Cy (Vg) [KN] C0esao sobrecarga peso [KPa] e
S1 27,00 0,0 264,25 0,000 615,421 75,289 690,710 777,05 3
S2 27,00 0,0 364,23 0,000 729,274 103,337 832,612 1300,96 4
S3 27,00 0,0 400,96 0,000 729,274 107,471 836,745 1414,10 4
S4 27,00 0,0 449,58 0,000 729,274 111,604 840,879 1532,50 3
S5 27,00 0,0 322,98 0,000 615,421 85,327 700,748 1012,58 3
S6 27,00 0,0 1654,29 0,000 680,747 216,529 897,276 6 568,06 4
S7 27,00 0,0 1276,89 0,000 729,274 186,007 915,282 4 633,61 4
S8 27,00 0,0 807,51 0,000 615,421 130,500 745,921 252121 3
S9 27,00 0,0 393,48 0,000 615,421 90,346 705,767 114334 3
S10 27,00 0,0 549,99 0,000 729,274 124,005 853,279 1919,88 3
S11 27,00 0,0 1 268,60 0,000 729,274 186,007 915,282 4 633,61 4
S12 27,00 0,0 738,75 0,000 615,421 125,481 740,902 231532 3
S13 27,00 0,0 746,43 0,000 615,421 125,481 740,902 2315,32 3
S14 27,00 0,0 1075,28 0,000 729,274 173,607 902,881 398171 4
S15 27,00 0,0 1503,19 0,000 729,274 206,675 935,949 5849,68 4
S16 27,00 0,0 451,39 0,000 615,421 100,385 715,806 1431,61 3
S17 27,00 0,0 316,61 0,000 615,421 85,327 700,748 1012,58 3
S18 27,00 0,0 447,65 0,000 729,274 111,604 840,879 1532,50 3
S19 27,00 0,0 512,55 0,000 729,274 119,871 849,146 1785,33 3

14.1.1.3 Verificagdo da seguranca relativa insuficiéncia capacidade resistente do terreno

Da avaliacdo efetuada as propostas de Terzaghi, Meyerhof, Brinch Hansen, Vesi¢ e o EC7 (tabelas 14.6,

14.7, 14.8 e 14.9) pode tirar-se as seguintes conclusoes:

= em todas as propostas referidas os fatores corretivos de capacidade resistente dependem
estritamente do angulo de atrito interno do solo, crescem rapidamente com aumento deste

parametro mecanico do solo.

* as expressdes para a determinagdo dos fatores corretivos N, e N, sdo consensuais, existindo
divergéncia naforma como se determina o valor relativo a N),, como se pode constatar das tabelas

144 e 14.5;
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Tabela 14.4 - Fatores corretivos de capacidade de carga obtidos para a combinacdo 1.

Combinagcéo 1
Propostas Ng N N,
Terzaghi 42,92 55,63 42,43
Meyerhof 42,92 55,63 53,27
Brinch Hansen 42,92 55,63 47,38
Vesic¢ 42,92 55,63 66,19
EC7 42,92 55,63 63,18

Tabela 14.5 - Fatores corretivos de capacidade de carga obtidos para a combinacado 2.

Combinacéo 2
Propostas Ng N N,
Terzaghi 20,87 32,94 19,73
Meyerhof 20,87 32,94 18,88
Brinch Hansen 20,87 32,94 17,98
Vesic¢ 20,87 32,94 26,39
EC7 20,87 32,94 23,97

aplicando as dimensdes das sapatas obtidas pelo método direto constata-se que, qualquer das
propostas referidas verifica a seguranga relativamente a insuficiéncia de capacidade resistente do
terreno. Os valores médios em percentagem da razdo V,;/R, obtidos para cada proposta sdo
muito préximos, sendo a proposta de Meyerhof a mais conservativa para a combinacdo 1 e a de

Vesié para a combinagdo 2;

os valores de R; sdo elevados comparativamente a V; em todas as propostas, logo o que
condiciona o dimensionamento geotécnico das sapatas ndo é a capacidade resistente do macico

de fundacgdo, mas os assentamentos.
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Tabela 14.6 - Valores obtidos das propostas de Terzaghi, Meyerhof e Brinch Hansen para a verificacdo da

seguranca relativamente ao ELU por insuficiéncia de capacidade resistente para a combinacao 1.

| Combinacéo 1 |

Proposta de Terzaghi Proposta de Meyerhof Proposta de Brinch Hansen
Identificacdo (Comprimento| Largura
S I I I o il e Il il I I s R M
S1 1,50 0,75 1872,83 | 2106,93 | 17,15% 3706,52 | 4169,83 8,66% 3006,30 | 3382,09 [ 10,68%
S2 1,25 1,25 2034,08 | 3178,25 | 15,72% 4192,73 | 6551,15 7,63% 3581,98 | 5596,84 8,93%
S3 1,30 1,30 2050,20 | 3464,84 | 1589% 4199,99 | 7097,98 7,75% 3584,38 | 6057,61 9,09%
s4 1,35 1,35 2066,33 | 376588 | 16,39% 420933 | 767151 | 804% 3587,04 | 6537,38 | 9,44%
S5 1,70 0,85 190508 | 2752,84 | 16,04% 3644,03 | 526563 8,38% 3020,46 | 436456 | 10,12%
S6 3,05 2,40 2404,95 | 17 604,24 | 12,85% 497499 | 36416,96 | 6,21% 3622,18 | 26514,34 | 8,53%
S7 2,25 2,25 2356,58 | 11930,17 | 14,74% 4576,19 | 23166,97 | 7,59% 3775,08 | 1911137 | 9,20%
S8 2,60 1,30 2050,20 | 6929,69 | 1597% 3597,55 | 12159,72 | 9,10% 3094,04 | 1045785 10,59%
S9 1,80 0,90 192120 | 311235 | 17,31% 3623,07 | 5869,37 9,18% 3027,83 | 4905,08 | 10,98%
S10 1,50 1,50 211470 | 4758,08 | 15,89% 15,60% | 4247,82 | 9557,60 7,91% 8,07% 3596,50 | 8092,12 9,34% 9,66%
S11 2,25 2,25 2356,58 | 11930,17 | 14,64% 4576,19 | 23166,97 | 7,54% 377508 | 1911137 | 9,14%
S12 2,50 1,25 2034,08 | 6356,50 | 15,92% 3591,34 | 1122293 | 9,02% 3085,04 | 9640,76 | 10,50%
S13 2,50 1,25 2034,08 | 635650 | 16,10% 3591,34 | 1122293 9,12% 308504 | 964076 | 10,62%
S14 2,10 2,10 2308,20 | 10179,17 | 14,53% 449887 | 19840,01  7,46% 377421 | 16 644,26 | 8,89%
S15 2,50 2,50 2437,20 | 1523251 | 13,55% 4712,83 | 2945519 7,01% 3787,12 | 23669,47 | 8,72%
S16 2,00 1,00 195345 | 390691 | 15,79% 3596,54 | 7193,08 8,58% 3043,16 | 6086,31 | 10,14%
S17 1,70 0,85 190508 | 2752,84 | 1571% 3644,03 | 526563 8,21% 3020,46 | 4 364,56 9,91%
S18 1,35 1,35 2066,33 | 376588 | 16,30% 4209,33 | 767151 8,00% 3587,04 | 6537,38 9,39%
S19 1,45 1,45 2098,58 | 4412,26 | 15,96% 4233,43 | 8900,79 7,91% 3593,10 | 7554,49 9,32%

Tabela 14.7 - Valores obtidos das propostas de Vesi¢ e EC7 para a verificagao da seguranga

relativamente ao ELU por insuficiéncia de capacidade resistente para a combinagdo 1.

| Combinagéo 1 |
Proposta de Vesi¢ EC7
Identificacdo |Comprimento| Largura — - —
dasapata (L) (B) in é :]' Rd [KN] 2;1))/5;1 M e(c;)a) [11 FE& é :i Rd [KN] x/du)/[?;j M E(L:Z) [11
S1 1,50 0,75 3273,09 | 368222 9,81% 250434 | 2817,39 12,82%
S2 1,25 1,25 4023,33 | 6286,45 7,95% 3137,66 | 4902,59 10,19%
S3 1,30 1,30 4030,04 | 6810,77 8,08% 3158,66 | 533814 10,31%
sS4 1,35 1,35 4037,03 | 7357,49 8,39% 3179,67 | 579495 | 10,65%
S5 1,70 0,85 3300,27 | 4768,88 9,26% 255536 | 3692,50 11,96%
S6 3,05 2,40 414955 | 30374,73 | 7,45% 3503,72 | 25 647,26 8,82%
S7 2,25 2,25 4316,35 | 2185153 | 8,05% 3557,79 |18011,31 9,77%
S8 2,60 1,30 3433,01 | 1160357 | 9,54% 278493 | 9413,07 | 11,76%
S9 1,80 0,90 3314,16 | 5368,94 | 10,03% 2580,87 | 4181,01 12,88%
S10 1,50 1,50 4059,63 | 9134,16 8,28% 8,64% 3242,69 | 7296,05 [ 10,36% 10,84%
Si1 2,25 2,25 4316,35 | 2185153 | 7,99% 3557,79 |18011,31 9,70%
S12 2,50 1,25 341739 | 10679,36 | 9,48% 275943 | 862320 11,74%
S13 2,50 1,25 3417,39 | 10679,36 [ 9,59% 2759,43 | 8623,20 11,87%
S14 2,10 2,10 4303,15 | 18976,88 | 7,80% 349477 [15411,93 9,60%
S15 2,50 2,50 4349,93 | 27187,05| 7,59% 3662,82 |22 892,64 9,01%
S16 2,00 1,00 334258 | 668516 9,23% 263188 | 526377 | 11,72%
S17 1,70 0,85 3300,27 | 4768,88 9,07% 255536 | 3692,50 11,71%
S18 1,35 1,35 4037,03 | 7357,49 8,34% 3179,67 | 579495 | 10,59%
S19 1,45 1,45 4051,83 | 851897 8,27% 3221,68 | 677359 10,40%
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Tabela 14.8 - Valores obtidos das propostas de Terzaghi,

seguranca relativamente ao ELU por insuficiéncia de capacidade resistente para a combinacgao 2.

Meyerhof e Brinch Hansen para a verificacdo da

Combinagéo 2

Proposta de Terzaghi Proposta de Meyerhof Proposta de Brinch Hansen
Identificagdo (Comprimento| Largura
da sapata [(W)] (B) R[’i;a/-\] Rd [KN] XZ)/[I?; Mé(l‘fl);)a) [1] R[Ti;:i Rd [KN] X/l{i))l[l‘xl’;i Mé(ciz [1] Rgié:] Rd [KN] Eﬁ/do)/[l};fl Mé(t:/iua) [1]
Sl 1,50 0,75 905,51 1018,70 | 26,82% 157992 | 1777,40 | 1537% 144146 | 1621,64 | 16,85%
S2 1,25 1,25 980,47 153199 | 24,82% 171512 | 2679,87 | 14,19% 1674,14 | 261584 | 14,54%
S3 1,30 1,30 987,97 1669,67 | 25,10% 171555 | 289927 | 14,46% 167323 | 2827,76 | 14,82%
S4 1,35 1,35 995,46 181423 | 25,90% 1716,82 | 3128,90 | 15,02% 1672,46 | 3048,06 | 1542%
S5 1,70 0,85 920,50 1330,13 | 25,10% 154969 | 223930 | 14,91% 144299 | 208513 | 16,01%
S6 3,05 2,40 1152,88 [ 8439,07 | 20,30% 1750,79 | 1281575 | 13,37% 165846 | 12139,90 | 14,11%
S7 2,25 2,25 113039 | 5722,60 | 23,55% 181956 | 921152 | 14,63% 173480 | 878242 | 1534%
S8 2,60 1,30 987,97 | 333933 | 2519% 1510,73 | 5106,26 | 16,48% 145538 | 4919,18 | 17,10%
S9 1,80 0,90 928,00 150336 | 27,16% 1538,83 | 2492,90 | 16,38% 144392 | 2339,15 | 17,46%
S10 1,50 1,50 1017,95 [ 2290,39 | 25,18% 24,63% 172483 | 3880,86 | 14,86% 1497% 1670,96 | 3759,66 | 15,34% 15,68%
S11 2,25 2,25 113039 | 5722,60 | 23,36% 181956 | 921152 | 1451% 173480 | 878242 | 1522%
S12 2,50 1,25 980,47 3063,97 | 25,09% 151035 | 4719,85 | 16,29% 145355 | 4542,34 | 16,92%
S13 2,50 125 980,47 306397 | 2540% 1510,35 | 4719,85 | 16,49% 145355 454234 | 17,14%
S14 2,10 2,10 1107,90 | 488585 | 23,14% 179593 | 7920,03 | 14,28% 174096 | 7677,64 | 14,73%
S15 2,50 2,50 1167,87 | 729919 | 21,53% 1862,07 | 11637,94 | 13,51% 1730,27 | 10814,20 | 14,54%
S16 2,00 1,00 942,99 188598 | 24,75% 152347 | 3046,94 | 1532% 1446,11 | 289221 | 16,14%
S17 1,70 0,85 920,50 1330,13 | 24,55% 154969 | 223930 | 14,58% 1442,99 | 208513 | 15,66%
S18 1,35 1,35 995,46 181423 | 25,71% 1716,82 | 3128,90 | 14,91% 1672,46 | 3048,06 | 15,30%
S19 1,45 1,45 101046 | 212448 | 2529% 172153 | 361951 | 14,84% 1671,33 | 3513,97 | 1529%

Tabela 14.9 - Valores obtidos das propostas de Vesi¢ e EC7 para a verificagcdo da seguranca

relativamente ao ELU por insuficiéncia de capacidade resistente para a combinagdo 2.

Combinagéo 2

Proposta de Vesi¢ EC7
Identificacdo |Comprimento| Largura — , —
dasapata (L) (8) FEF( ,/3 aA]' Rd [KN] X/du)/ [?;1 M e((‘j’z [11 Ti ; 3 Rd [KN] XZ)/ E;ﬂ M e((;)a) [1
S1 1,50 0,75 153551 | 172745 | 1582% 1143,09 | 128597 | 21,25%
S2 1,25 1,25 1822,42 | 284753 | 13,35% 1402,00 | 219062 | 17,36%
S3 1,30 1,30 182357 | 3081,83 | 13,60% 140997 | 2382,85 | 17,59%
4 1,35 1,35 1824,86 | 332580 | 14,13% 141794 | 2584,20 | 18,18%
S5 1,70 0,85 1543,01 | 222966 | 14,98% 1162,44 | 1679,73 | 19,88%
S6 3,05 2,40 1856,62 | 13590,43 | 12,61% 1532,98 (1122139 [ 1527%
S7 2,25 2,25 1928,61 | 976358 | 13,80% 1561,42 | 7904,69 | 17,05%
S8 2,60 1,30 1582,46 | 534870 | 1573% 1249,56 | 422350 | 19,92%
S9 1,80 0,90 1546,93 | 2506,03 | 16,30% 1172,12 | 189884 | 2151%
S10 1,50 1,50 1829,58 | 411655 | 14,01% 14,39% | 144185 | 3244,17 | 17,78% | 18,42%
S11 2,25 2,25 192861 | 976358 | 13,69% 1561,42 | 7904,69 | 16,91%
S12 2,50 1,25 1577,60 | 4930,01 | 1559% 1239,88 | 387461 | 19,84%
S13 2,50 1,25 1577,60 | 4930,01 | 1579% 1239,88 | 3874,61 | 20,09%
S14 2,10 2,10 1928,81 | 8506,07 | 13,29% 153751 | 678041 | 16,68%
S15 2,50 2,50 1934,34 | 12089,61 | 13,00% 1601,28 [10007,97 [ 15,71%
S16 2,00 1,00 155511 | 3110,22 | 15,01% 1191,48 | 238296 | 19,59%
S17 1,70 0,85 1543,01 | 222966 | 14,65% 1162,44 | 1679,73 | 19,44%
S18 1,35 1,35 1824,86 | 332580 | 14,02% 141794 | 2584,20 | 18,05%
S19 1,45 1,45 1827,87 | 3843,09 | 13,98% 1433,88 | 3014,74 | 17,82%
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Analisando a expressao geral da capacidade resistente ao carregamento constata-se que a segunda e a
terceira parcelas sdo muito sensiveis a variacdo do peso voliumico do solo. Uma variacdo da posicao do

nivel fredtico tem impacto significativo na capacidade resistente do terreno.

Numa analise em tensdées efetivas, se a posi¢cdo do nivel freatico estiver localizada préximo da superficie
do terreno (acima da cota da base da fundacdo), pode implicar uma reducdo da segunda e terceira

parcelas para cerca de metade.

Se considerarmos que o nivel freatico esta a superficie do terreno, alterando o y’ = 19KN/m3 para um
¥y’ = 9KN /m3, verifica-se que os valores obtidos para o valor de calculo da capacidade resistente ao

carregamento, R;, reduzem-se para menos de metade (tabelas 14.10 e 14.11).

Tabela 14.10 - Verificacdo da seguranca relativamente ao ELU por insuficiéncia de capacidade resistente

do terreno para a combinac3o 1. (y'=9KN/m3).

| Combinacéo 1 |

Identificagio |Angulo Atritof ~ Coesdo | v/ /A Ves[KN] 12 parc~ela -| 22parcela- |3*parcela-| Ry/A’ R [KN] Veg /Ry | Ved [KN]
da sapata & cy [KPa] coeséo sobrecarga peso [KPa] (%) <Ry [KN]
S1 37,0 0,0 321,11 361,25 0,00 1005,03 181,24 1186,27 | 133455 27,07% OK
S2 37,0 0,0 319,82 499,72 0,00 1237,50 248,76 1486,26 | 2322,28 21,52% OK
S3 37,0 0,0 325,68 550,40 0,00 1237,50 258,71 1496,21 | 2528,59 21,77% OK
S4 37,0 0,0 338,59 617,09 0,00 123750 268,66 1506,16 | 2 744,98 22,48% OK
S5 37,0 0,0 305,52 441,48 0,00 1005,03 205,41 1210,43 | 1749,08 25,24% OK
S6 37,0 0,0 309,13 2262,83 0,00 113841 521,25 1659,66 | 12148,70 | 18,63% OK
S7 37,0 0,0 347,47 1759,07 0,00 1237,50 447,77 1685,27 | 8531,67 20,62% OK
S8 37,0 0,0 327,52 1107,01 0,00 1 005,03 314,15 1319,18 | 4 458,82 24,83% OK
S9 37,0 0,0 332,49 538,64 0,00 1005,03 217,49 122252 1980,48 27,20% OK
S10 37,0 0,0 335,94 755,86 0,00 1237,50 298,52 1536,01 | 3456,02 21,87% OK
S11 37,0 0,0 345,02 1746,64 0,00 1237,50 447,77 1685,27 | 8531,67 20,47% OK
S12 37,0 0,0 323,92 1012,26 0,00 1 005,03 302,07 1307,10 | 4084,68 24,78% OK
S13 37,0 0,0 327,57 1023,66 0,00 1 005,03 302,07 1307,10 | 4084,68 25,06% OK
S14 37,0 0,0 335,45 1479,33 0,00 1237,50 417,92 1655,42 | 7300,39 20,26% OK
S15 37,0 0,0 330,18 2 063,66 0,00 1237,50 497,53 1735,02 | 10843,88 | 19,03% OK
S16 37,0 0,0 308,53 617,06 0,00 1 005,03 241,66 1246,68 | 2493,36 24,75% OK
S17 37,0 0,0 299,24 432,41 0,00 1 005,03 205,41 121043 1749,08 24,72% OK
S18 37,0 0,0 336,74 613,70 0,00 1237,50 268,66 1506,16 | 2744,98 22,36% OK
S19 37,0 0,0 334,99 704,32 0,00 1237,50 288,56 1526,06 | 320854 | 21,95% OK
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Tabela 14.11 - Verificacdo da seguranca relativamente ao ELU por insuficiéncia de capacidade resistente

do terreno para a combinacdo 2. (y'=9KN/m3).

| Combinagéo 2 |

Idggtsi;icacéo Angulo Atrito[  Coeséo Vgl A' Vea [KN] 12 parfela 23 parcela | 32 parcela Rd/A' Rd [KN] Veg/ Ry | Ves [KN]
pata &'y Cy [KPa] (coeséo) | (sobrecarga) (peso) [KPa] (%) <Ry [KN]
S1 311 0,0 242,90 273,27 0,00 472,69 68,77 541,46 609,14 44,86% OK
S2 311 0,0 24337 380,26 0,00 569,71 94,39 664,10 | 1037,66 | 36,65% OK
S3 31,1 0,0 248,02 419,15 0,00 569,71 98,17 667,88 1128,72 37,14% OK
S4 31,1 0,0 257,83 469,89 0,00 569,71 101,95 671,66 1224,09 38,39% OK
S5 31,1 0,0 231,07 333,90 0,00 472,69 77,94 550,63 795,66 41,96% OK
S6 311 0,0 234,07 | 171336 0,00 528,36 197,79 726,15 | 531540 | 32,23% OK
S7 311 0,0 266,16 | 1347,43 0,00 569,71 169,91 739,62 | 374433 | 3599% OK
S8 31,1 0,0 248,89 841,26 0,00 472,69 119,21 591,89 2000,60 | 42,05% OK
S9 311 0,0 252,08 408,37 0,00 472,69 82,53 555,22 899,45 45,40% OK
S10 311 0,0 256,33 576,74 0,00 569,71 113,27 682,98 | 1536,71 | 37,53% OK
S11 311 0,0 264,03 | 1336,66 0,00 569,71 169,91 739,62 | 374433 | 3570% OK
s12 31,1 0,0 245,97 768,65 0,00 472,69 114,62 587,31 1835,34 | 41,88% OK
S13 311 0,0 249,08 778,39 0,00 472,69 114,62 587,31 | 183534 | 42,41% OK
S14 311 0,0 256,39 | 1130,68 0,00 569,71 158,58 72829 | 3211,77 | 3520% OK
S15 311 0,0 25150 | 1571,88 0,00 569,71 188,79 75850 | 474062 | 33,16% OK
S16 31,1 0,0 233,38 466,76 0,00 472,69 91,70 564,39 1128,77 41,35% OK
S17 31,1 0,0 226,01 326,58 0,00 472,69 77,94 550,63 795,66 41,05% OK
S18 311 0,0 255,92 466,41 0,00 569,71 101,95 671,66 | 1224,09 | 38,10% OK
S19 311 0,0 255,55 537,30 0,00 569,71 109,50 679,21 | 142803 | 37,63% OK

14.1.2 Ensoleiramento geral

Neste capitulo relativo ao ensoleiramento geral é efetuada uma andlise de sensibilidade associado a

alguns dos parametros mais influentes no seu dimensionamento, a altura total e 0 médulo de reacgdo (k;).

Os valores apresentados nas tabelas 13.47 e 13.48 foram retirados do modelo elaborado no Robot

Structural Analysis, para o ELUt.

Fazendo variar a espessura total do ensoleiramento geral concluimos que a tensao de contacto mdxima e
o assentamento total maximo diminuem até o ensoleiramento atingir cerca de 70cm, a partir dai estes

parametros voltam a crescer (tabela 14.12).
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Tabela 14.12 - Valores da tensdo de contacto maxima e do assentamento maximo para diferentes

espessuras do ensoleiramento.

Anélise de sensibilidade para a variacdo da espessura do ensoleiramento geral
Espessura do ensoleiramento geral Tenséo de contacto [KPa] Assentamen[t(:c:]:]otal maximo
40 cm 104,91 1,064
45cm 98,57 1,008
50 cm 94,78 0,959
60 cm 91,21 0,918
70 cm 88,64 0,918
80 cm 88,74 0,928
90 cm 90,00 0,950
100 cm 92,92 0,979

O ensoleiramento geral com uma altura menor é mais flexivel, logo os assentamentos totais maximos sdo

maiores.

Podemos ainda concluir que o aumento da altura do ensoleiramento ndo provoca sempre uma diminuicao

da tensdo contacto e dos assentamentos totais mdaximos. Esta situacdo pode estar diretamente

relacionada com o aumento significativo do peso préprio do ensoleiramento geral (figura 14.1 e 14.2).

104,91

98,57
94,78
91,21

TENSAO DE CONTACTO

80,00
40 50 60

92,92

90,00
88,64 88,74

70 80 90 100

ESPESSURA DO ENSOLEIRAMENTO GERAL

Figura 14.1 - Relacdo entre a espessura do ensoleiramento geral e a tensao de contacto

fundacdo/macico de fundacdo.
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0,800
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Figura 14.2 - Relacdo entre a espessura do ensoleiramento geral e o0 assentamento total maximo.
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Se se fizer variar o médulo de reacdo mantendo a mesma espessura do ensoleiramento, neste caso 45

cm, o valor do assentamento total maximo vai diminuindo a medida que aumenta o valor do mddulo de

reacao (tabela 14.13). Isto significa que, quanto maior é a compacidade do solo menor o assentamento

total maximo. Esta conclusdo ja era possivel obter analisando a tabela 11.1, que relaciona o médulo de

reagdo com o tipo de solo.

Tabela 14.13 - Valores do assentamento total maximo para diferentes médulos de reagao.

M 6dulo de reacio [KN/m'] Assentamen[tcfint]otal maximo
9000 1,090
9500 1,041
10000 1,008
10500 0,968
11000 0,923
11500 0,891
12000 0,862
12500 0,835
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Figura 14.3 - Rela¢do entre o mddulo de reacdo e o assentamento total maximo.

14.1.3 Fundagoes profundas ou indiretas

Os diversos métodos tedricos desenvolvidos ao longo de vdrias décadas apresentam elevadas
discrepancias relativamente ao fator de carga N,, sendo este fator muito dependente da configuracado

geomeétrica da superficie de rotura.

Na figura 14.4 é apresentada a evolugdo dos valores relativos ao coeficiente de capacidade de carga,N,,
em fungao da variagao do angulo de atrito do solo, aplicando as expressdes desenvolvidas por diversos

autores tais como, Terzaghi, Caquot, Kérisel, Meyerhof, Sokolovski, Zeevaert, Janbu e Vesic.
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Terzaghi (base rugosa) (1943) Terzaghi (base lisa) (1943)
Meyerhof (1) (1951) Meyerhof (2) (1951)

= Skempton (1953) Caquot e Kérisel (1956)

Sokolovski (1960) Meyerhof (5) (1963)

Zeevaert (1972) Vesi¢ (1975)

Janbu (1976)

1 000,00

100,00 /

10,00

1,00

Figura 14.4 - Valores de N, obtidos aplicando as expressdes desenvolvidas pelos autores mencionados.
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Tabela 14.14 - Valores do fator corretivo de capacidade de carga Ngobtido por diversos autores.

A_ngulo (b:szr::g;;a) (-lb-:srzal?sr:;) Meyerhof | Meyerhof | Skempton C;i::(s);e Sokolovski [ Meyerhof | Zeevaert Vesi¢ Janbu
Atrito ¢ [1 (1943) (1943) (1) (1951) | (2) (1951) | (1953) (1956) (1960) | (5) (1963) | (1972) (1975) (1976)
1 1,10 1,09 1,09 1,10 1,30 1,09 1,09 1,09 1,11 1,17 1,10
2 1,22 1,20 1,20 122 1,62 1,20 1,20 1,20 1,22 1,36 122
3 1,35 1,31 1,31 1,35 1,98 1,31 131 131 1,35 1,59 1,35
4 1,49 1,43 1,43 1,49 2,39 1,43 1,43 143 1,49 1,84 1,49
5 1,64 1,57 1,57 1,64 2,86 1,57 1,57 1,57 1,65 2,12 1,64
6 1,81 1,72 1,72 1,81 3,38 1,72 1,72 1,72 1,83 2,44 1,81
7 2,00 1,88 1,88 2,00 3,97 1,88 1,88 1,88 2,03 2,80 2,00
8 2,21 2,06 2,06 2,21 4,62 2,06 2,06 2,06 2,25 3,21 2,22
9 2,44 2,25 2,25 2,44 534 2,25 2,25 2,25 2,50 3,66 2,45
10 2,69 2,47 2,47 2,69 6,13 2,47 2,47 2,47 2,78 4,17 2,71
11 2,98 2,71 2,71 2,98 7,00 2,71 2,71 2,71 3,09 4,74 3,00
12 3,29 2,97 2,97 3,29 7,96 2,97 2,97 2,97 3,44 5,37 332
13 3,63 3,26 3,26 3,63 8,99 3,26 3,26 3,26 3,83 6,07 3,68
14 4,02 3,59 3,59 4,02 10,12 3,59 3,59 3,59 4,27 6,85 4,09
15 4,45 3,94 3,94 4,45 11,34 3,94 3,94 3,94 4,77 7,71 4,53
16 4,92 4,34 4,34 4,92 12,65 4,34 4,34 4,34 5,34 8,67 5,04
17 5,45 4,77 4,77 5,45 14,06 4,77 4,77 4,77 5,98 9,72 5,60
18 6,04 5,26 5,26 6,04 15,56 5,26 5,26 5,26 6,70 10,88 6,23
19 6,70 5,80 5,80 6,70 17,18 5,80 5,80 5,80 7,53 12,16 6,94
20 7,44 6,40 6,40 7,44 18,89 6,40 6,40 6,40 8,47 13,57 7,74
21 8,26 7,07 7,07 8,26 20,72 7,07 7,07 7,07 9,54 15,11 8,64
22 9,19 7,82 7,82 9,19 22,65 7,82 7,82 7,82 10,78 16,81 9,66
23 10,23 8,66 8,66 10,23 24,70 8,66 8,66 8,66 12,19 18,67 10,82
24 11,40 9,60 9,60 11,40 26,86 9,60 9,60 9,60 13,82 20,70 12,12
25 12,72 10,66 10,66 12,72 29,14 10,66 10,66 10,66 15,70 22,92 13,61
26 14,21 11,85 11,85 14,21 31,54 11,85 11,85 11,85 17,87 25,35 15,30
27 15,90 13,20 13,20 15,90 34,06 13,20 13,20 13,20 20,40 28,01 17,23
28 17,81 14,72 14,72 17,81 36,70 14,72 14,72 14,72 2334 30,90 19,45
29 19,98 16,44 16,44 19,98 39,46 16,44 16,44 16,44 26,79 34,06 21,98
30 22,46 18,40 18,40 22,46 42,36 18,40 18,40 18,40 30,83 37,50 24,90
31 25,28 20,63 20,63 25,28 45,38 20,63 20,63 20,63 35,59 41,24 28,26
32 28,52 23,18 23,18 28,52 48,54 23,18 23,18 23,18 41,22 45,32 32,15
33 32,23 26,09 26,09 32,23 51,82 26,09 26,09 26,09 47,90 49,75 36,66
34 36,50 29,44 29,44 36,50 55,25 29,44 29,44 29,44 55,87 54,57 41,91
35 41,44 33,30 33,30 41,44 58,81 33,30 33,30 33,30 65,41 59,82 48,04
36 47,16 37,75 37,75 47,16 62,52 37,75 37,75 37,75 76,91 65,52 55,23
37 53,80 42,92 42,92 53,80 66,36 42,92 42,92 42,92 90,81 71,71 63,68
38 61,55 48,93 48,93 61,55 70,36 48,93 48,93 48,93 107,73 78,44 73,67
39 70,61 55,96 55,96 70,61 74,51 55,96 55,96 55,96 128,43 85,76 85,51
40 81,27 64,20 64,20 81,27 78,81 64,20 64,20 64,20 153,91 93,70 99,61
41 93,85 73,90 73,90 93,85 83,27 73,90 73,90 73,90 185,47 102,34 116,49
42 108,75 85,37 85,37 108,75 87,90 85,37 85,37 85,37 224,84 111,73 136,80
43 126,50 99,01 99,01 126,50 92,69 99,01 99,01 99,01 274,29 121,93 161,34
44 147,74 115,31 115,31 147,74 97,66 115,31 115,31 115,31 336,90 133,03 191,18
45 173,29 134,87 134,87 173,29 102,81 134,87 134,87 134,87 416,79 145,11 227,68
46 204,19 158,50 158,50 204,19 108,15 158,50 158,50 158,50 519,64 158,26 272,59
47 241,80 187,21 187,21 241,80 113,69 187,21 187,21 187,21 653,27 172,58 328,23
48 287,85 222,30 222,30 287,85 119,43 222,30 222,30 222,30 828,61 188,18 397,64
49 344,64 265,50 265,50 344,64 125,38 265,50 265,50 265,50 1061,14 205,21 484,90
50 415,15 319,06 319,06 415,15 131,57 319,06 319,06 319,06 1373,00 223,79 595,48
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Da andlise a tabela 14.14 podemos constatar que existem variagOes apreciaveis nas diferentes propostas
para N,. Analisando para um angulo de atrito de 45" o valor de N, varia entre aproximadamente 100 e
400, dependendo do autor. Este tipo de discrepancias retira credibilidade as formulages tedricas na

determinacgdo da capacidade resistente de uma fundacgdo por estacas.

O valor de célculo da capacidade resistente de ponta de uma estaca obtido pelos métodos tedricos foi
efetuado considerando que a tensao efetiva cresce linearmente em profundidade, ndao sendo considerada

a existéncia de um comprimento critico.

Tabela 14.15 - Valores de calculo da capacidade resistente de ponta, R4, Obtidos aplicando diversas

metodologias.

Valor de célculo da capacidade resistente de ponta, Rp,g

Métodos tedricos Métodos semi-empiricos
Terzaghi . . Método de .
Diametro da (base (Eaesrgg;‘) Skempton C;(glrjits);e Sokolovski | Meyerhof | Zeevaert Vesi¢ Janbu A’\::itzd\(/)e?lzs Décourt e M_:?Xde?r:e
estaca [mm] rugosa) (1943) (1953) (1956) (1960) | (5) (1963) (1972) (1975) (1976) (1975) Quaresma (1996)
(1943) (1978)

400 1762,09 | 137531 | 1164,81 | 137531 | 137531 | 137531 | 401827 | 1586,73 | 228031 114893 861,69 1034,03

500 2826,21 | 220585 | 186823 | 220585 | 220585 | 220585 | 6444,86 | 2544,93 | 3657,37 1795,20 1346,40 1615,68

600 417476 | 325839 | 2759,68 | 325839 | 325839 | 325839 | 9520,10 | 3759,28 | 540253 2585,08 1938,81 2326,57

Da analise aos valores constantes na tabela 14.15 podemos concluir que ndo existem ainda solugdes
satisfatdrias e consensuais para avaliar a capacidade resistente ultima de uma estaca a compressdo. A
dificuldade de criar um modelo que represente as varias varidveis em jogo nomeadamente, as
carateristicas do macico de fundacdo, os efeitos decorrentes do processo construtivo na interface
estaca/solo, o tipo e importdncia das a¢cdes atuantes, pode ser uma das causas para uma divergéncia tdo

grande de valores.

Constata-se ainda que os modelos tedricos baseados nas propriedades resistentes do solo apresentam
valores muito elevados, logo podemos concluir que sobrestimam a resisténcia de ponta das estacas,
porque dependem essencialmente do angulo de atrito, e neste caso este parametro tem um valor
elevado. Nestas situagGes é necessaria alguma prudéncia e efetuar uma andlise a outros parametros do

solo, como por exemplo o mdédulo de deformabilidade.
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14.1.4 Interagao solo-estrutura

Da anadlise interacdo solo-estrutura podemos concluir que dependendo do nivel de deformacgdo do
terreno (maior ou menores assentamentos) e da rigidez da estrutura, pode existir uma alteracdo
significativa dos esforcos atuantes na estrutura (redistribuicdo dos esforgos) para a qual o edificio pode
ndo estar dimensionado, pelo que a sua ndo consideracdo resulta invariavelmente no surgimento de

variadas anomalias durante o periodo de vida util do edificio.

A execucdo do dimensionamento estrutural com base na interacdo solo-estrutura permite obter uma
construcdo mais préxima da realidade, com a finalidade de assegurar o cumprimento dos requisitos

técnicos de estabilidade, funcionalidade e durabilidade.

14.2 DESENVOLVIMENTOS FUTUROS

Monitorizar os assentamentos que ocorrem em casos reais durante a fase de construgdo e/ou nos
primeiros anos de vida Util e comparar com os assentamentos estimados em projeto, nomeadamente

para os casos onde foi considerada a interagao solo-estrutura.

Simular o comportamento de um ensoleiramento geral de altura varidvel num programa de elementos

finitos e comparar com o ensoleiramento de altura constante.

Avaliar os métodos tedricos e semi-empiricos atualmente existentes na determinacdo da capacidade
ultima de uma estaca isolada submetida a carga estatica vertical de compressao e na avaliagdo dos
assentamentos a partir de ensaios estdticos sobre estacas executadas por diversas metodologias

construtivas, em varios tipos de solos usuais em Portugal e para diferentes diametros.
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ANEXO Il — ACOES ATUANTES
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No anexo Il sdo apresentadas as tabelas com os valores das aces para o ELU e para o ELUt, aplicados no

dimensionamento geotécnico e estrutural das fundagdes superficiais e profundas.

284

Estado limite Ultimo - Combinagdes fundamentais
Identificaco da Acdo Vertical [KN] Acdo variavel base - sobrecarga [KN]
sapata P.P. + REV. Sobrecarga Acdo do vento Combinagéo 1 Combinagéo 2
S1 222,95 24,29 9,60 346,06 262,02
S2 295,17 51,19 3,74 478,63 364,63
S3 323,44 59,10 2,54 527,58 402,25
sS4 363,68 66,19 2,48 592,49 451,66
S5 270,34 31,74 7,74 419,54 317,64
S6 1384,21 172,90 39,97 2164,01 1640,16
S7 965,82 225,81 15,54 1 656,56 1271,49
S8 644,31 108,81 6,15 1 038,57 790,56
S9 325,60 36,75 21,50 514,04 390,15
S10 438,33 77,83 18,88 725,48 554,24
S11 965,80 221,48 8,97 1644,12 1 260,72
S12 592,20 97,64 3,39 948,98 721,78
S13 593,05 88,64 29,78 960,38 731,51
S14 829,97 170,24 24,05 1397,46 1 070,04
S15 1172,68 221,08 13,12 1 926,55 1 470,32
S16 377,67 38,76 20,77 586,69 444,26
S17 267,11 27,14 10,17 410,46 310,32
S18 366,89 61,20 2,22 589,10 448,18
S19 409,02 67,72 24,64 675,93 516,28
Estado limite Gltimo - Combinagdes fundamentais
Identificacéo da Acéo Vertical [KN] Acdo variavel base - agdo do vento [KN]
sapata P.P. + REV. Sobrecarga Acdo do vento Combinagéo 1 Combinagéo 2
S1 222,95 24,29 9,60 340,89 257,53
S2 295,17 51,19 3,74 457,84 346,61
S3 323,44 59,10 2,54 502,51 380,52
S4 363,68 66,19 2,48 564,19 427,14
S5 270,34 31,74 7,74 409,90 309,29
S6 1384,21 172,90 39,97 2110,18 1593,51
S7 965,82 225,81 15,54 1564,27 119151
S8 644,31 108,81 6,15 993,29 751,32
S9 325,60 36,75 21,50 510,40 386,99
S10 438,33 77,83 18,88 701,79 533,70
S11 965,80 221,48 8,97 1549,84 1179,01
S12 592,20 97,64 3,39 907,08 685,46
S13 593,05 88,64 29,78 938,36 712,43
S14 829,97 170,24 24,05 1335,29 1 016,15
S15 1172,68 221,08 13,12 1834,93 1390,92
S16 377,67 38,76 20,77 581,71 439,94
S17 267,11 27,14 10,17 404,35 305,03
S18 366,89 61,20 2,22 562,89 425,47
S19 409,02 67,72 24,64 660,24 502,68




Estado limite de utilizacdo

Acdo Vertical [KN] Acdo variavel base - sobrecarga [KN]
Identificagéo da
sapata P.P. +REV. Sobrecarga Acio do vento Cor}nb_inagéo Combinagéo Combinacéo quase-
carateristica ou rara frequente permanente
S1 222,95 24,29 9,60 253,00 235,10 230,24
S2 295,17 51,19 3,74 348,60 320,77 310,53
S3 323,44 59,10 2,54 384,06 352,99 341,17
S4 363,68 66,19 2,48 431,36 396,78 383,54
S5 270,34 31,74 7,74 306,72 286,21 279,86
S6 138421 172,90 39,97 1581,09 1470,66 1436,08
S7 965,82 225,81 15,54 1200,95 1078,73 1033,56
S8 644,31 108,81 6,15 756,81 698,72 676,95
S9 325,60 36,75 21,50 375,25 343,98 336,63
S10 438,33 77,83 18,88 527,49 477,25 461,68
Si1 965,80 221,48 8,97 1192,66 1076,54 1032,24
S12 592,20 97,64 3,39 691,87 641,02 621,49
S13 593,05 88,64 29,78 699,56 637,37 619,64
S14 829,97 170,24 24,05 1014,64 915,09 881,04
S15 1172,68 221,08 13,12 1401,63 1283,22 1239,00
S16 377,67 38,76 20,77 428,89 397,05 389,30
S17 267,11 27,14 10,17 300,35 280,68 275,25
S18 366,89 61,20 2,22 429,42 397,49 385,25
S19 409,02 67,72 24,64 491,52 442,88 429,34
Estado limite de utilizacdo
Acéo Vertical [KN] Acdo variavel base - vento [KN]
Identificagdo da
sapata P.P. + REV. Sobrecarga Acdo do vento Cor,nb_inagéo Combinagao Combinagdo quase-
carateristica ou rara frequente permanente
S1 222,95 24,29 9,60 249,55 232,16 230,24
S2 295,17 51,19 3,74 301,15 311,28 310,53
S3 323,44 59,10 2,54 327,50 341,68 341,17
S4 363,68 66,19 2,48 367,65 384,03 383,54
S5 270,34 31,74 7,74 282,72 281,41 279,86
S6 1384,21 172,90 39,97 1448,16 1444,07 1436,08
S7 965,82 225,81 15,54 990,68 1036,67 1033,56
S8 644,31 108,81 6,15 654,15 678,18 676,95
S9 325,60 36,75 21,50 360,00 340,93 336,63
S10 438,33 77,83 18,88 468,54 465,46 461,68
Si1 965,80 221,48 8,97 980,15 1034,04 1032,24
S12 592,20 97,64 3,39 597,62 622,17 621,49
S13 593,05 88,64 29,78 640,70 625,60 619,64
S14 829,97 170,24 24,05 868,45 885,85 881,04
S15 1172,68 221,08 13,12 1193,67 1241,63 1239,00
S16 377,67 38,76 20,77 410,90 393,45 389,30
S17 267,11 27,14 10,17 283,38 277,29 275,25
S18 366,89 61,20 2,22 370,44 385,69 385,25
S19 409,02 67,72 24,64 448,44 434,26 429,34
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Estado limite Gltimo - Combinacdes fundamentais

Identificagéo da

Acao Horizontal-Eixo X [KN]

Acdo variavel base - sobrecarga [KN]

sapata P.P. + REV. Sobrecarga Acéo do vento Combinacéo 1 Combinacéo 2
S1 0,82 0,21 0,22 1,62 1,26
S2 -0,17 -0,02 0,32 0,03 0,05
S3 -0,06 -0,01 0,31 0,18 0,17
S4 -0,03 -0,02 0,31 0,21 0,19
S5 -1,64 -0,40 0,24 -2,60 -1,97
S6 17,60 5,05 181,27 194,48 165,56
S7 2,60 0,67 1,05 5,46 4,29
S8 -13,08 -3,52 1,47 -21,62 -16,51
S9 0,49 0,13 0,71 1,50 1,21
S10 0,04 0,01 0,75 0,74 0,64
Si1 2,70 0,73 1,36 5,96 4,71

S12 -11,84 -3,24 2,03 -19,02 -14,47
S13 521 1,73 2,82 12,17 9,66
S14 -0,81 -0,60 2,81 0,54 0,60
S15 -2,13 -0,59 1,15 -2,73 -2,00
S16 -1,99 -0,52 3,16 -0,62 -0,20
S17 1,11 0,23 1,32 3,03 2,44
S18 0,30 0,06 1,45 1,80 1,51
S19 0,92 0,10 1,52 2,76 2,24
Estado limite ltimo - Combinagdes fundamentais
Identificaco da Acao Horizontal-Eixo X [KN] Acdo variavel base - a¢ao do vento [KN]

sapata P.P. + REV. Sobrecarga Acéo do vento Combinacéo 1 Combinacéo 2
S1 0,82 0,21 0,22 1,66 1,30
S2 -0,17 -0,02 0,32 0,23 0,23
S3 -0,06 -0,01 0,31 0,37 0,33
4 -0,03 -0,02 0,31 0,40 0,35
S5 -1,64 -0,40 0,24 -2,27 -1,69
S6 17,60 5,05 181,27 300,97 257,85
S7 2,60 0,67 1,05 5,79 4,57
S8 -13,08 -3,52 1,47 -19,15 -14,37
S9 0,49 0,13 0,71 1,86 1,53

S10 0,04 0,01 0,75 1,19 1,02
Si1 2,70 0,73 1,36 6,45 5,13
S12 -11,84 -3,24 2,03 -16,34 -12,15
S13 521 1,73 2,82 13,08 10,45
S14 -0,81 -0,60 2,81 2,49 2,30
S15 -2,13 -0,59 1,15 -1,77 -1,17
S16 -1,99 -0,52 3,16 1,51 1,64
S17 1,11 0,23 1,32 3,72 3,04
S18 0,30 0,06 1,45 2,64 2,24
S19 0,92 0,10 1,52 3,63 2,99




Estado limite de utilizagéo

Acéo Horizontal-Eixo X [KN]

Acdo variavel base - sobrecarga

Identificagdo da ——
sapata ~ Cor’nb.magao Combinagéo Combinacéo quase-
P.P. + REV. Sobrecarga Acéo do vento caraterl[s":;:\la] ou rara frequente [KN] permanente [KN]
S1 0,82 0,21 0,22 1,16 0,93 0,88
S2 -0,17 -0,02 0,32 0,00 -0,18 -0,18
S3 -0,06 -0,01 0,31 0,12 -0,07 -0,06
4 -0,03 -0,02 0,31 0,14 -0,04 -0,04
S5 -1,64 -0,40 0,24 -1,90 -1,84 -1,76
S6 17,60 5,05 181,27 131,41 20,13 19,12
S7 2,60 0,67 1,05 3,90 2,94 2,80
S8 -13,08 -3,52 1,47 -15,72 -14,84 -14,14
S9 0,49 0,13 0,71 1,05 0,56 0,53
S10 0,04 0,01 0,75 0,50 0,05 0,04
S11 2,70 0,73 1,36 4,25 3,07 2,92
S12 -11,84 -3,24 2,03 -13,86 -13,46 -12,81
S13 5,21 1,73 2,82 8,63 6,08 5,73
S14 -0,81 -0,60 2,81 0,28 -1,11 -0,99
S15 -2,13 -0,59 1,15 -2,03 -2,43 -2,31
S16 -1,99 -0,52 3,16 -0,61 -2,25 -2,15
S17 1,11 0,23 1,32 2,13 1,23 1,18
S18 0,30 0,06 1,45 1,23 0,33 0,32
S19 0,92 0,10 1,52 1,93 0,97 0,95

Estado limite de utilizagdo

Acéo Horizontal-Eixo X [KN]

Agdo variavel base - acdo do vento

Identificacdo da .
sapata N Cor,nb.magao Combinagéo Combinacéo quase-
P.P.+REV. Sobrecarga Acéo do vento caraten[slcha] ou rara frequente [KN] permanente [KN]
S1 0,82 0,21 0,22 1,19 0,93 0,88
S2 -0,17 -0,02 0,32 0,34 -0,11 -0,18
S3 -0,06 -0,01 0,31 0,44 0,00 -0,06
S4 -0,03 -0,02 0,31 0,47 0,03 -0,04
S5 -1,64 -0,40 0,24 -1,26 -1,71 -1,76
S6 17,60 5,05 181,27 307,63 55,37 19,12
S7 2,60 0,67 1,05 4,28 3,01 2,80
S8 -13,08 -3,52 1,47 -10,73 -13,84 -14,14
S9 0,49 0,13 0,71 1,63 0,67 0,53
S10 0,04 0,01 0,75 1,24 0,19 0,04
S11 2,70 0,73 1,36 4,88 3,19 2,92
S12 -11,84 -3,24 2,03 -8,59 -12,41 -12,81
S13 521 1,73 2,82 9,72 6,29 573
S14 -0,81 -0,60 2,81 3,69 -0,43 -0,99
S15 -2,13 -0,59 1,15 -0,29 -2,08 -2,31
S16 -1,99 -0,52 3,16 3,07 -1,51 -2,15
S17 1,11 0,23 1,32 3,22 1,44 1,18
518 0,30 0,06 1,45 2,62 0,61 0,32
S19 0,92 0,10 1,52 3,35 1,25 0,95
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Estado limite Gltimo - Combinacdes fundamentais

Identificagéo da

Acdo Horizontal-Eixo Y [KN]

Acdo variavel base - sobrecarga [KN]

sapata P.P. + REV. Sobrecarga Acéo do vento Combinacéo 1 Combinacéo 2
S1 1,92 0,31 0,31 3,34 2,56
S2 2,26 0,59 0,25 4,16 3,22
S3 2,71 0,74 0,29 5,03 3,90
S4 3,09 0,81 0,34 5,69 4,41
S5 2,13 0,39 0,58 3,98 3,09
S6 -21,21 -3,11 77,71 36,64 35,36
S7 -2,76 -0,67 1,59 -3,30 -2,39
S8 -6,04 -0,91 12,23 1,49 2,32
S9 1,16 0,08 0,91 2,51 1,97
S10 2,39 0,30 0,95 4,53 3,52
Si1 2,70 0,67 1,69 6,17 4,89
S12 2,54 0,42 12,39 15,21 12,75
S13 3,14 0,72 0,73 5,98 4,65
S14 0,18 0,37 0,92 1,63 1,38
S15 18,45 1,87 12,95 39,37 30,98
S16 -3,12 -0,58 20,22 13,12 11,90
S17 -2,74 -0,46 2,85 -1,82 -1,12
S18 -3,36 -0,77 5,42 -0,81 -0,13
S19 -3,40 -0,80 2,93 -3,15 -2,15

Estado limite Gltimo - Combinacdes fundamentais

Identificagéo da

Acdo Horizontal-Eixo Y [KN]

Acdo variavel base - a¢ao do vento [KN]

sapata P.P. + REV. Sobrecarga Acéo do vento Combinacéo 1 Combinacéo 2
S1 1,92 0,31 0,31 3,38 2,61
S2 2,26 0,59 0,25 4,05 3,12
S3 2,71 0,74 0,29 4,87 3,76
S4 3,09 0,81 0,34 5,53 4,27
S5 2,13 0,39 0,58 4,16 3,24
S6 -21,21 -3,11 77,71 84,67 76,98
S7 -2,76 -0,67 1,59 -2,04 -1,30
S8 -6,04 -0,91 12,23 9,24 9,03
S9 1,16 0,08 0,91 3,02 2,42
S10 2,39 0,30 0,95 4,97 3,90
Si1 2,70 0,67 1,69 6,88 5,51
S12 2,54 0,42 12,39 22,46 19,03
S13 3,14 0,72 0,73 6,09 4,74
S14 0,18 0,37 0,92 2,01 1,71
S15 18,45 1,87 12,95 46,30 36,99
S16 -3,12 -0,58 20,22 25,51 22,64
S17 -2,74 -0,46 2,85 0,09 0,55
S18 -3,36 -0,77 5,42 2,79 2,99
S19 -3,40 -0,80 2,93 -1,04 -0,32




Estado limite de utilizagdo

Acdo Horizontal-Eixo Y [KN]

Acdo variavel base - sobrecarga

Identificacdo da —
sapata " Corj]b.lnagao Combinagéo Combinac&o quase-
P.P. + REV. Sobrecarga Acdo do vento carateristica ou rara frequente [KN] permanente [KN]
[KN]
S1 1,92 0,31 0,31 2,42 2,08 2,01
S2 2,26 0,59 0,25 3,00 2,56 2,44
S3 2,71 0,74 0,29 3,62 3,08 2,93
4 3,09 0,81 0,34 4,10 3,50 3,33
S5 2,13 0,39 0,58 2,87 2,33 2,25
S6 -21,21 -3,11 77,71 22,31 -22,77 -22,14
S7 -2,76 -0,67 1,59 -2,48 -3,10 -2,96
S8 -6,04 -0,91 12,23 0,39 -6,50 -6,31
S9 1,16 0,08 0,91 1,79 1,20 1,18
S10 2,39 0,30 0,95 3,26 2,54 2,48
S11 2,70 0,67 1,69 4,38 3,04 2,90
S12 2,54 0,42 12,39 10,39 2,75 2,67
S13 3,14 0,72 0,73 4,30 3,50 3,36
S14 0,18 0,37 0,92 1,10 0,37 0,29
S15 18,45 1,87 12,95 28,09 19,39 19,01
S16 -3,12 -0,58 20,22 8,43 -3,41 -3,29
S17 -2,74 -0,46 2,85 -1,49 -2,97 -2,88
S18 -3,36 -0,77 5,42 -0,88 -3,75 -3,59
S19 -3,40 -0,80 2,93 -2,44 -3,80 -3,64

Estado limite de utilizacdo

Identificacdo da

Acdo Horizontal-Eixo Y [KN]

Acdo variavel base - agéo do vento

sapata " Cor'nb.ina(;éo Combinagéo Combinac&o quase-
P.P. + REV. Sobrecarga Acdo do vento carateristica ou rara frequente [KN] permanente [KN]
[KN]
S1 1,92 0,31 0,31 2,45 2,08 2,01
S2 2,26 0,59 0,25 2,66 2,49 2,44
S3 2,71 0,74 0,29 3,17 2,99 2,93
4 3,09 0,81 0,34 3,63 3,40 3,33
S5 2,13 0,39 0,58 3,06 2,36 2,25
S6 -21,21 -3,11 77,71 103,13 -6,60 -22,14
S7 -2,76 -0,67 1,59 -0,22 -2,64 -2,96
S8 -6,04 -0,91 12,23 13,53 -3,87 -6,31
S9 1,16 0,08 0,91 2,62 1,37 1,18
S10 2,39 0,30 0,95 3,91 2,67 2,48
S11 2,70 0,67 1,69 5,40 3,24 2,90
S12 2,54 0,42 12,39 22,36 514 2,67
S13 3,14 0,72 0,73 4,31 3,50 3,36
S14 0,18 0,37 0,92 1,65 0,48 0,29
S15 18,45 1,87 12,95 39,17 21,60 19,01
S16 -3,12 -0,58 20,22 29,23 0,75 -3,29
S17 -2,74 -0,46 2,85 1,82 -2,31 -2,88
S18 -3,36 -0,77 5,42 531 -2,51 -3,59
S19 -3,40 -0,80 2,93 1,29 -3,05 -3,64
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Estado limite Gltimo - Combinacdes fundamentais

Identificagéo da

Momento Fletor-Eixo X [KN.m]

Acdo variavel base - sobrecarga [KN.m]

sapata P.P. + REV. Sobrecarga Acéo do vento Combinacéo 1 Combinacéo 2
S1 -2,53 -0,42 2,28 -1,99 -1,30
S2 -2,91 -0,78 4,09 -1,42 -0,73
S3 -3,45 -0,98 4,23 -2,32 -1,42
S4 -3,88 -1,05 4,37 -2,88 -1,84
S5 -2,52 -0,48 2,95 -1,47 -0,84
S6 1,01 0,09 0,00 1,50 1,13
S7 5,08 1,01 4,64 12,55 10,01
S8 -0,76 -0,10 0,22 -0,98 -0,72
S9 -1,39 -0,13 1,67 -0,57 -0,26
S10 -2,84 -0,39 2,02 -2,60 -1,77
Si1 -2,23 -0,79 4,79 0,12 0,48
S12 0,00 0,01 0,25 0,24 0,21
S13 -4,00 -0,98 1,51 -5,51 -4,10
S14 0,06 -0,48 1,97 1,13 0,97
S15 -0,19 -0,04 0,02 -0,30 -0,23
S16 -0,68 -0,10 0,13 -0,95 -0,71
S17 3,70 0,61 0,50 6,36 4,88
S18 4,59 1,03 0,59 8,27 6,39
S19 4,70 1,08 0,81 8,69 6,74

Estado limite Gltimo - Combinacdes fundamentais

Identificagéo da

Momento Fletor-Eixo X [KN.m]

Acdo variavel base - acdo do vento [KN.m]

sapata P.P. + REV. Sobrecarga Acéo do vento Combinacéo 1 Combinacéo 2
S1 -2,53 -0,42 2,28 -0,44 0,05
S2 -2,91 -0,78 4,09 1,39 1,70
S3 -3,45 -0,98 4,23 0,66 1,16
S4 -3,88 -1,05 4,37 0,21 0,85
S5 -2,52 -0,48 2,95 0,52 0,88
S6 1,01 0,09 0,00 1,46 1,09
S7 5,08 1,01 4,64 14,88 12,03
S8 -0,76 -0,10 0,22 -0,80 -0,57
S9 -1,39 -0,13 1,67 0,49 0,66
S10 -2,84 -0,39 2,02 -1,21 -0,57
Si1 -2,23 -0,79 4,79 3,35 3,28
S12 0,00 0,01 0,25 0,39 0,33
S13 -4,00 -0,98 1,51 -4,16 -2,93
S14 0,06 -0,48 1,97 2,53 2,18
S15 -0,19 -0,04 0,02 -0,27 -0,20
S16 -0,68 -0,10 0,13 -0,83 -0,60
S17 3,70 0,61 0,50 6,39 491
S18 4,59 1,03 0,59 8,16 6,29
S19 4,70 1,08 0,81 8,69 6,74




Estado limite de utilizagdo

Momento Fletor-Eixo X [KN.m] Acdo variavel base - sobrecarga
Identificacdo da —
sapata " Corj]b.lnagao Combinagéo Combinac&o quase-
P.P. + REV. Sobrecarga Acdo do vento carateristica ou rara frequente [KN.m] | permanente [KN.m]
[KN.m]
S1 -2,53 -0,42 2,28 -1,58 -2,74 -2,66
S2 -2,91 -0,78 4,09 -1,24 -3,30 -3,14
S3 -3,45 -0,98 4,23 -1,89 -3,94 -3,74
4 -3,88 -1,05 4,37 -2,31 -4,41 -4,20
S5 -2,52 -0,48 2,95 -1,23 -2,76 -2,66
S6 1,01 0,09 0,00 1,10 1,06 1,04
S7 5,08 1,01 4,64 8,87 5,59 5,38
S8 -0,76 -0,10 0,22 -0,73 -0,81 -0,79
S9 -1,39 -0,13 1,67 -0,52 -1,46 -1,43
S10 -2,84 -0,39 2,02 -2,02 -3,04 -2,96
S11 -2,23 -0,79 4,79 -0,15 -2,63 -2,47
S12 0,00 0,01 0,25 0,16 0,00 0,00
S13 -4,00 -0,98 1,51 -4,07 -4,49 -4,29
S14 0,06 -0,48 1,97 0,76 -0,18 -0,08
S15 -0,19 -0,04 0,02 -0,22 -0,21 -0,20
S16 -0,68 -0,10 0,13 -0,70 -0,73 -0,71
S17 3,70 0,61 0,50 4,61 4,01 3,88
S18 4,59 1,03 0,59 5,97 511 4,90
S19 4,70 1,08 0,81 6,27 5,24 5,02

Estado limite de utilizacdo

Momento Fletor-Eixo X [KN.m] Acdo variavel base - agéo do vento
Identificacdo da —
sapata " Cor'nb.lna(;ao Combinagéo Combinac&o quase-
P.P. + REV. Sobrecarga Acdo do vento carateristica ou rara frequente [KN.m] | permanente [KN.m]
[KN.m]
S1 -2,53 -0,42 2,28 -0,54 -2,20 -2,66
S2 -2,91 -0,78 4,09 3,63 -2,33 -3,14
S3 -3,45 -0,98 4,23 3,32 -2,90 -3,74
4 -3,88 -1,05 4,37 311 -3,32 -4,20
S5 -2,52 -0,48 2,95 2,20 -2,07 -2,66
S6 1,01 0,09 0,00 1,01 1,04 1,04
S7 5,08 1,01 4,64 12,50 6,31 5,38
S8 -0,76 -0,10 0,22 -0,41 -0,75 -0,79
S9 -1,39 -0,13 1,67 1,28 -1,10 -1,43
S10 -2,84 -0,39 2,02 0,39 -2,55 -2,96
S11 -2,23 -0,79 4,79 5,43 -1,51 -2,47
S12 0,00 0,01 0,25 0,40 0,05 0,00
S13 -4,00 -0,98 1,51 -1,58 -3,99 -4,29
S14 0,06 -0,48 1,97 321 0,31 -0,08
S15 -0,19 -0,04 0,02 -0,16 -0,20 -0,20
S16 -0,68 -0,10 0,13 -0,47 -0,68 -0,71
S17 3,70 0,61 0,50 4,50 3,98 3,88
S18 4,59 1,03 0,59 5,53 5,02 4,90
S19 4,70 1,08 0,81 6,00 5,19 5,02
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Estado limite Gltimo - Combinacdes fundamentais

Identificagéo da

Momento Fletor-Eixo Y [KN.m]

Acdo variavel base - sobrecarga [KN.m]

sapata P.P. + REV. Sobrecarga Acéo do vento Combinacéo 1 Combinacéo 2
S1 0,92 0,25 0,59 2,15 1,71
S2 -0,41 -0,06 0,72 0,00 0,07
S3 -0,26 -0,05 0,71 0,21 0,23
S4 -0,22 -0,06 0,71 0,25 0,26
S5 -2,36 -0,57 0,61 -3,49 -2,63
S6 0,22 0,02 7,53 7,10 6,12
S7 3,36 0,86 2,38 7,97 6,33
S8 -17,60 -4,73 3,99 -27,26 -20,64
S9 0,68 0,18 1,49 2,53 2,08

S10 0,10 0,00 1,54 1,52 1,30
Si1 3,70 0,96 3,15 9,27 741
S12 -15,58 -4,33 5,36 -22,70 -17,03
S13 4,15 1,30 3,19 10,42 8,33
S14 0,14 -0,25 3,19 2,69 2,30
S15 -2,65 -0,78 2,46 -2,53 -1,75
S16 -1,74 -0,62 8,52 4,39 4,10
S17 1,75 0,33 2,87 5,44 4,42
S18 0,67 0,11 3,05 381 3,19
S19 1,50 0,16 3,15 5,10 4,17

Estado limite Gltimo - Combinacdes fundamentais

Identificagéo da

Momento Fletor-Eixo Y [KN.m]

Acdo variavel base - acdo do vento [KN.m]

sapata P.P. + REV. Sobrecarga Acéo do vento Combinacéo 1 Combinacéo 2
S1 0,92 0,25 0,59 2,39 1,91
S2 -0,41 -0,06 0,72 0,46 0,47
S3 -0,26 -0,05 0,71 0,66 0,62
S4 -0,22 -0,06 0,71 0,71 0,65
S5 -2,36 -0,57 0,61 -2,87 -2,09
S6 0,22 0,02 7,53 11,61 10,03
S7 3,36 0,86 2,38 9,01 7,24
S8 -17,60 -4,73 3,99 -22,74 -16,72
S9 0,68 0,18 1,49 3,34 2,78
S10 0,10 0,00 1,54 2,45 2,10
Si1 3,70 0,96 3,15 10,73 8,67
S12 -15,58 -4,33 5,36 -17,54 -12,55
S13 4,15 1,30 3,19 11,75 9,48
S14 0,14 -0,25 3,19 4,71 4,06

S15 -2,65 -0,78 2,46 -0,71 -0,16
S16 -1,74 -0,62 8,52 9,78 8,77
S17 1,75 0,33 2,87 7,01 5,78
S18 0,67 0,11 3,05 5,60 4,74
S19 1,50 0,16 3,15 6,92 5,74




Estado limite de utilizagdo

Momento Fletor-Eixo Y [KN.m]

Acdo variavel base - sobrecarga

Identificacdo da —
sapata " Corj]b.lnagao Combinagéo Combinac&o quase-
P.P. + REV. Sobrecarga Acdo do vento carateristica ou rara frequente [KN.m] | permanente[KN.m]
[KN.m]
S1 0,92 0,25 0,59 1,52 1,05 1,00
S2 -0,41 -0,06 0,72 -0,04 -0,44 -0,43
S3 -0,26 -0,05 0,71 0,12 -0,29 -0,28
4 -0,22 -0,06 0,71 0,15 -0,25 -0,24
S5 -2,36 -0,57 0,61 -2,56 -2,65 -2,53
S6 0,22 0,02 7,53 4,76 0,23 0,23
S7 3,36 0,86 2,38 5,65 3,79 3,62
S8 -17,60 -4,73 3,99 -19,94 -19,97 -19,02
S9 0,68 0,18 1,49 1,75 0,77 0,73
S10 0,10 0,00 1,54 1,02 0,10 0,10
S11 3,70 0,96 3,15 6,55 4,18 3,99
S12 -15,58 -4,33 5,36 -16,69 -17,75 -16,88
S13 4,15 1,30 3,19 7,36 4,80 4,54
S14 0,14 -0,25 3,19 1,80 0,02 0,07
S15 -2,65 -0,78 2,46 -1,95 -3,04 -2,88
S16 -1,74 -0,62 8,52 2,75 -2,05 -1,93
S17 1,75 0,33 2,87 3,80 1,92 1,85
S18 0,67 0,11 3,05 2,61 0,73 0,70
S19 1,50 0,16 3,15 3,55 1,58 1,55

Estado limite de utilizacdo

Momento Fletor-Eixo Y [KN.m]

Acdo variavel base - agéo do vento

Identificacdo da —
sapata " Cor'nb.lna(;ao Combinagéo Combinac&o quase-
P.P. + REV. Sobrecarga Acdo do vento carateristica ou rara frequente [KN.m] | permanente[KN.m]
[KN.m]
S1 0,92 0,25 0,59 1,69 1,11 1,00
S2 -0,41 -0,06 0,72 0,74 -0,28 -0,43
S3 -0,26 -0,05 0,71 0,88 -0,13 -0,28
4 -0,22 -0,06 0,71 0,92 -0,10 -0,24
S5 -2,36 -0,57 0,61 -1,38 -2,41 -2,53
S6 0,22 0,02 7,53 12,27 1,73 0,23
S7 3,36 0,86 2,38 7,17 4,09 3,62
S8 -17,60 -4,73 3,99 -11,22 -18,22 -19,02
S9 0,68 0,18 1,49 3,06 1,03 0,73
S10 0,10 0,00 1,54 2,56 0,41 0,10
S11 3,70 0,96 3,15 8,74 4,62 3,99
S12 -15,58 -4,33 5,36 -7,00 -15,81 -16,88
S13 4,15 1,30 3,19 9,25 5,18 4,54
Si4 0,14 -0,25 3,19 524 0,70 0,07
S15 -2,65 -0,78 2,46 1,29 -2,39 -2,88
S16 -1,74 -0,62 8,52 11,89 -0,22 -1,93
S17 1,75 0,33 2,87 6,34 2,42 1,85
S18 0,67 0,11 3,05 5,55 1,31 0,70
S19 1,50 0,16 3,15 6,54 2,18 1,55
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ANEXO |1l — DIMENSIONAMENTO GEOTECNICO E ESTRUTURAL DE SAPATAS
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No anexo Ill é apresen

7

tado o dimensionamento estrutural de forma descriminada de uma sapata

centrada, uma sapata excéntrica, das sapatas associadas a dois elementos verticais e uma viga de

equilibrio.

Dimensoes da sapata Armadura inferior Armadura superior Comprimento amarracéo
Identificagio | Acgdo vertical [mm] [mm]
dasapata | (V) [KN] COTX)ri[r:;nm Larg[li:]i (B) [r:] Sollicéo Ar[ecerln ?;E:;va Sollcio Ar[i?n ezj:;va b [l -
s 346,06 1,50 0,75 0,40 10//0,15 5,24 @81/0,15 335 400,00 120
2 478,63 1,25 1,25 0,40 @101/ 0,15 524 & 8100,15 3,35 400,00 120
s3 527,58 1,30 1,30 0,40 @101//0,15 524 & 8100,15 3,35 400,00 120
s4 592,49 1,35 1,35 0,40 @& 101//0,15 5,24 & 8100,15 3,35 400,00 120
s 41954 1,70 0,85 045 | @10//0125 6,28 @81/0,15 335 400,00 120
s7 1 656,56 2,25 2,25 0,60 @101//0,10 7,85 & 81/0,15 3,35 400,00 120
s 1038,57 2,60 1,30 0,60 212110125 9,05 811015 335 480,00 144
s9 514,04 1,80 0,90 0,45 @101//0,125 6,28 &81/0,15 3,35 400,00 120
s10 725,48 1,50 1,50 0,40 @10//0,15 5,24 810,15 335 400,00 120
si1 164412 2,25 2,25 0,60 ©101//0,10 7,85 810,15 335 400,00 120
s12 948,98 2,50 1,25 0,60 &101//0,10 7,85 810,15 3,35 400,00 120
s13 960,38 2,50 1,25 060 |@12//0125 9,05 @81/0,15 335 480,00 144
si4 1397.46 2,10 2,10 0,55 ©101/0,10 7,85 810,15 335 400,00 120
sis 1926,55 2,50 2,50 0,65 212110125 9,05 810,15 335 480,00 144
s16 586,69 2,00 1,00 0,45 @101//0,125 6,28 810,15 3,35 400,00 120
517 41046 1,70 0,85 045 | @10//0125 6,28 811015 335 400,00 120
s18 589,10 1,35 1,35 0,40 @101//0,15 5,24 & 8100,15 3,35 400,00 120
s19 675,93 1,45 1,45 0,40 @101//0,15 5,24 & 81/0,15 3,35 400,00 120

. " Armadura inferior Armadura superior
; . Dimensdes da sapata
Identificagdo |Acgdo vertical Orientagdo da [mm] [mm]
dasapata | (Vo) [KN] |comprimento | Largura (B) h armadura Solucio Area efetiva Solucio Area efetiva
A) [m] [m] [m] ¢ [em?/m] ! [em?/m]
Longitudinal | & 10//0,15 5,24 @ 101//0,15 5,24
S6 2164,01 3,05 2,40 0,40
Transversal | & 12//0,125 9,05 @ 101//0,15 5,24
Longitudinal | & 16 //0,20 10,05 @16 1//0,20 10,05
S13/S14 2 357,84 3,60 2,30 0,80
Transversal | & 16//0,20 10,05 @ 81/0,25 2,01
Longitudinal | & 16 /0,15 13,4 @161//0,15 134
S15/S16 2513,23 4,75 2,20 0,95
Transversal | & 16//0,15 13,4 @ 81/0,175 2,87
. - . I Armadura superior Armadura inferior Armadura transversal . "
Dimensdes da viga de equilibrio Comprimento amarragéo
Identificagio [mm] [mm] [mm]
da viga Lefetivo Largura (b) | Altura (h) . | Areaefetiva . | Areaefetiva . | Areaefetiva
m] m] ml Solugéo [cmz m] Solugéo [sz m] Solugéo [sz m] log1 [cm] lhgo [cm] lhgs [cm]
Vi 1,63 0,25 0,30 3016 6,03 2010 157 610,15 3,77 64,00 96,00 40,00
V2 1,48 0,25 0,35 3020 9,42 3010 2,36 &61/0,20 2,83 80,00 120,00 40,00
V3 3,45 0,50 0,50 8020 25,13 9010 7,07 @8110,25 4,02 80,00 120,00 40,00
V4 1,35 0,30 0,35 3020 9,42 3010 2,36 610,15 3,77 80,00 120,00 40,00
V5 3,50 0,50 0,50 7020 21,99 810 6,28 810,25 4,02 80,00 120,00 40,00
V6 1,48 0,25 0,35 3020 9,42 2010 1,57 @61/0,20 2,83 80,00 120,00 40,00
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Verificacao do ELU de rotura por flexao em sapatas:

Identificagdo Tipode | Accdo vertical Dimensdes em planta Dimensdes elemento vertical Condicdo rigidez sapata o . v Mep (direcio | Mo (direcao
da sapata sapata (Ves) [KN] [Comprimento | Largura (B) |Comprimento| Largura (by) | d (diregdo X) | d (direcdo Y) | Recobimento h d[m] [KPa] +[m] v[ml X)[KN.m] Y)[KN.m]
(A) [m] [m] (ag) [m] [m] [m] [m] [m] [m]
S1 Excentrica 346,06 1,50 0,75 0,25 0,25 0,250 0,313 0,06 0,40 0,34 307,61 0,54 0,66 67,51 44,43
S2 Quadrada 478,63 1,25 1,25 0,25 0,25 0,250 0,250 0,06 0,40 0,34 306,32 0,54 0,54 44,25 44,25
S3 Quadrada 527,58 1,30 1,30 0,25 0,25 0,263 0,263 0,06 0,40 0,34 312,18 0,56 0,56 49,39 49,39
4 Quadrada 592,49 1,35 1,35 0,25 0,25 0,275 0,275 0,06 0,40 0,34 325,09 0,59 0,59 56,10 56,10
S5 Excentrica 419,54 1,70 0,85 0,25 0,25 0,300 0,363 0,06 0,45 0,39 290,34 0,64 0,76 84,40 59,00
S7 Quadrada 1 656,56 2,25 2,25 0,50 0,25 0,500 0,438 0,06 0,60 0,54 327,22 1,04 0,95 147,66 176,11
S8 Excentrica 1038,57 2,60 1,30 1,00 0,25 0,525 0,400 0,06 0,60 0,54 307,27 1,09 0,95 138,66 181,70
S9 Excentrica 514,04 1,80 0,90 0,40 0,20 0,350 0,350 0,06 0,45 0,39 317,31 0,73 0,76 91,64 84,55
S10 Quadrada 725,48 1,50 1,50 0,40 0,20 0,325 0,275 0,06 0,40 0,34 322,44 0,68 0,61 59,99 74,55
S11 Quadrada 1644,12 2,25 2,25 0,50 0,25 0,500 0,438 0,06 0,60 0,54 324,77 1,04 0,95 146,55 174,79
S12 Excentrica 948,98 2,50 1,25 1,00 0,25 0,500 0,375 0,06 0,60 0,54 303,67 1,04 0,90 122,99 163,44
S13 Excentrica 960,38 2,50 1,25 0,40 0,20 0,525 0,525 0,06 0,60 0,54 307,32 1,08 1,11 189,33 179,23
S14 Quadrada 1397,46 2,10 2,10 0,40 0,20 0,475 0,425 0,06 0,55 0,49 316,89 0,98 0,91 131,21 152,17
S15 Quadrada 1926,55 2,50 2,50 1,20 0,25 0,563 0,325 0,06 0,65 0,59 308,25 1,16 0,83 106,18 208,28
S16 Excentrica 586,69 2,00 1,00 1,20 0,25 0,375 0,200 0,06 0,45 0,39 293,34 0,79 0,58 49,34 90,96
S17 Excentrica 410,46 1,70 0,85 0,25 0,25 0,300 0,363 0,06 0,45 0,39 284,06 0,64 0,76 82,58 57,72
S18 Quadrada 589,10 1,35 1,35 0,25 0,25 0,275 0,275 0,06 0,40 0,34 323,24 0,59 0,59 55,78 55,78
S19 Quadrada 675,93 1,45 1,45 0,25 0,25 0,300 0,300 0,06 0,40 0,34 321,49 0,64 0,64 65,33 65,33
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o o A Armadura inferior Armadura superior
Identificacdo w (direcio X) | (direcio ¥) | (direcio X)| o (direcio V) A (dlrtze(;ao A (dlrzzgao _ smin _ AS,zmax Smax Shin [mm]’ . [mm]’ '
da sapata X) [cm“/m] Y) [cm“/m] 13 condicdo | 22 condigdo [em?/m] [mm] [mm] . Area efetiva ~ Avrea efetiva
[cm?/m] [cm?/m] Solugio [cm?/m] Soluggo [cm?/m]

S1 0,03503 0,02306 0,03626 0,02359 4,73 3,08 4,60 4,42 160,00 250,00 25,00 @10//0,15 5,24 @81/0,15 3,35
S2 0,02296 0,02296 0,02349 0,02349 3,06 3,06 4,60 4,42 160,00 250,00 25,00 &101/0,15 5,24 & 810,15 3,35
S3 0,02563 0,02563 0,02629 0,02629 3,43 3,43 4,60 4,42 160,00 250,00 25,00 @10//0,15 5,24 & 81/0,15 3,35
4 0,02911 0,02911 0,02996 0,02996 3,91 3,91 4,60 4,42 160,00 250,00 25,00 @ 10//0,15 5,24 @ 81//0,15 3,35
S5 0,03329 0,02327 0,03440 0,02381 514 3,56 5,27 5,07 180,00 250,00 25,00 &101/0,125 6,28 &81/0,15 3,35
S7 0,03038 0,03623 0,03130 0,03754 6,48 7,77 7,30 7,02 240,00 250,00 25,00 @ 101//0,10 7,85 @ 81//0,15 3,35
S8 0,02852 0,03738 0,02934 0,03878 6,07 8,03 7,30 7,02 240,00 250,00 25,00 @121/0,125 9,05 &81/0,15 3,35
S9 0,03614 0,03334 0,03745 0,03446 5,60 5,15 5,27 5,07 180,00 250,00 25,00 @101//0,125 6,28 @81/0,15 3,35
S10 0,03113 0,03868 0,03210 0,04018 4,18 5,24 4,60 4,42 160,00 250,00 25,00 &101/0,15 5,24 & 810,15 3,35
S11 0,03015 0,03596 0,03106 0,03725 6,43 7,71 7,30 7,02 240,00 250,00 25,00 @101//0,10 7,85 & 81/0,15 3,35
S12 0,02530 0,03362 0,02594 0,03475 5,37 7,20 7,30 7,02 240,00 250,00 25,00 @101//0,10 7,85 @81/0,15 3,35
S13 0,03895 0,03687 0,04046 0,03823 8,38 7,92 7,30 7,02 240,00 250,00 25,00 @121/0,125 9,05 &81/0,15 3,35
S14 0,03278 0,03802 0,03386 0,03946 6,36 7,41 6,62 6,37 220,00 250,00 25,00 @ 101//0,10 7,85 @ 81//0,15 3,35
S15 0,01830 0,03589 0,01863 0,03718 4,21 8,41 7,98 7,67 260,00 250,00 25,00 @121/0,125 9,05 & 810,15 3,35
S16 0,01946 0,03587 0,01984 0,03716 2,97 5,56 5,27 5,07 180,00 250,00 25,00 @101//0,125 6,28 @81/0,15 3,35
S17 0,03257 0,02277 0,03363 0,02328 5,03 3,48 5,27 5,07 180,00 250,00 25,00 & 101/0,125 6,28 &81/0,15 3,35
S18 0,02895 0,02895 0,02979 0,02979 3,88 3,88 4,60 4,42 160,00 250,00 25,00 @101//0,15 5,24 & 81/0,15 3,35
S19 0,03390 0,03390 0,03505 0,03505 4,57 4,57 4,60 4,42 160,00 250,00 25,00 @ 101//0,15 5,24 @ 81//0,15 3,35
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Verificacdo do ELU de rotura por esfor¢o transverso em sapatas:

Identificacdo | Tipo de Viae | [KN] Viae Il [KN] Vg I [KN] < | Vg IT [KN] <
da sapata sapata au y:m] K ol Veal [KN] | Veall [KN] 12 condigdo | 22 condicdio | 1% condigdo | 22 condicd0 | Vgrac | [KN] | Vrye I [KN]
[KN] [KN] [KN] [KN]
S1 Excentrica 0,160 0,285 1,76696 0,00154 65,75 73,83 84,76 104,81 169,53 209,63 OK OK
S2 Quadrada 0,160 0,160 1,76696 0,00154 61,26 61,26 141,27 174,69 141,27 174,69 OK OK
S3 Quadrada 0,185 0,185 1,76696 0,00154 75,08 75,08 146,92 181,68 146,92 181,68 OK OK
sS4 Quadrada 0,210 0,210 1,76696 0,00154 92,16 92,16 152,58 188,67 152,58 188,67 OK OK
S5 Excentrica 0,210 0,335 1,71611 0,00161 82,67 103,65 108,60 130,42 217,20 260,84 OK OK
S7 Quadrada 0,460 0,335 1,60858 0,00145 246,64 338,67 360,58 433,79 360,58 433,79 OK OK
S8 Excentrica 0,510 0,260 1,60858 0,00168 103,86 407,44 218,45 250,63 436,91 501,27 OK OK
S9 Excentrica 0,310 0,310 1,71611 0,00161 88,53 177,06 114,99 138,09 229,97 276,18 OK OK
S10 Quadrada 0,310 0,210 1,76696 0,00154 101,57 149,93 169,53 209,63 169,53 209,63 OK OK
S11 Quadrada 0,460 0,335 1,60858 0,00145 244,79 336,13 360,58 433,79 360,58 433,79 OK OK
S12 Excentrica 0,460 0,210 1,60858 0,00145 79,71 349,23 200,32 240,99 400,65 481,99 OK OK
S13 Excentrica 0,510 0,510 1,60858 0,00168 195,92 391,83 210,05 240,99 420,10 481,99 OK OK
S14 Quadrada 0,460 0,360 1,63888 0,00160 239,57 306,11 321,38 377,81 321,38 377,81 OK OK
S15 Quadrada 0,535 0,060 1,58222 0,00153 46,24 412,28 438,35 513,73 438,35 513,73 OK OK
S16 Excentrica 0,360 0,010 1,71611 0,00161 2,93 211,21 127,76 153,43 255,53 306,87 OK OK
S17 Excentrica 0,210 0,335 1,71611 0,00161 80,89 101,41 108,60 130,42 217,20 260,84 OK OK
S18 Quadrada 0,210 0,210 1,76696 0,00154 91,64 91,64 152,58 188,67 152,58 188,67 OK OK
S19 Quadrada 0,260 0,260 1,76696 0,00154 121,20 121,20 163,88 202,64 163,88 202,64 OK OK
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Verificacdo do ELU de rotura por puncoamento em sapatas:

Identificagdo Tipo de Sed = SramaxPara o 94 < SR
da sapata sapata Ag ™ o™ B Oeq v et Observagio Oeq Srac Observacio
[m7] [KPa] [KPa] [KPa] [KPa]
S1 Excentrica 0,06 0,75 0,50 1,50 1922,54 0,54 4 500,90 OK 778,33 1644,14 OK
S2 Quadrada 0,06 1,00 1351,43 0,54 4 500,90 OK 539,84 1644,14 OK
S3 Quadrada 0,06 1,00 1494,32 0,54 4 500,90 OK 606,76 1644,14 OK
4 Quadrada 0,06 1,00 1682,84 0,54 4 500,90 OK 693,13 1644,14 OK
S5 Excentrica 0,06 0,75 0,50 1,50 2 058,41 0,54 4 500,90 OK 787,21 1573,68 OK
S7 Quadrada 0,13 1,50 1994,64 0,54 4 500,90 OK 815,83 1428,11 OK
S8 Excentrica 0,25 1,50 1,25 1,20 1424,82 0,54 4 500,90 OK 359,58 622,38 OK
S9 Excentrica 0,08 0,80 0,60 1,33 2 088,25 0,54 4500,90 OK 888,52 1573,68 OK
S10 Quadrada 0,08 1,20 171492 0,54 4500,90 OK 784,05 1644,14 OK
S11 Quadrada 0,13 1,50 1979,66 0,54 4 500,90 OK 809,70 1428,11 OK
S12 Excentrica 0,25 1,50 1,25 1,20 1293,43 0,54 4 500,90 OK 631,31 1428,11 OK
S13 Excentrica 0,08 0,80 0,60 1,33 2 888,25 0,54 4500,90 OK 1 066,72 1428,11 OK
S14 Quadrada 0,08 1,20 2 333,53 0,54 4500,90 OK 908,29 1 468,65 OK
S15 Quadrada 0,30 2,90 1071,93 0,54 4 500,90 OK 529,88 1393,15 OK
S16 Excentrica 0,30 1,70 1,45 1,17 881,85 0,54 4 500,90 OK 477,26 1573,68 OK
S17 Excentrica 0,06 0,75 0,50 1,50 2 013,89 0,54 4500,90 OK 770,19 1573,68 OK
S18 Quadrada 0,06 1,00 1673,23 0,54 4 500,90 OK 689,17 1644,14 OK
S19 Quadrada 0,06 1,00 1928,94 0,54 4 500,90 OK 813,46 1644,14 OK
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Identificacdo

Wi

*

[

9Rd,c

9Rdc,min

s a a [ ks b Acon B oulipal | e ] e /e
1,25 xd 0,43 2,09 1,84 0,66 1,14 226,79 531,86 657,66 2,90
d 0,34 1,82 1,57 0,50 1,16 361,12 664,82 822,07 2,28
S1 d/2 0,17 1,28 1,03 0,24 1,24 778,33 1 329,64 1644,14 2,11
d/4 0,09 1,02 0,77 0,14 1,33 1 164,65 2 659,28 3 288,29 2,82
d/8 0,04 0,88 0,63 0,10 1,39 1467,78 5 318,55 6 576,58 4,48

aen ts';'; o 8 a[m] i [”“n; Acon B B¢ [KPa [fj;;] S[F;gp”;] Srse /9
1,25 xd 0,43 3,67 1,05 124,59 531,86 657,66 5,28
d 0,34 3,14 0,77 228,90 664,82 822,07 3,59
S2 d/2 0,17 2,07 0,32 539,84 1 329,64 1644,14 3,05
d/4 0,09 1,53 0,17 817,69 2 659,28 3 288,29 4,02
d/8 0,04 1,27 0,11 1032,35 5 318,55 6 576,58 6,37

'djzts'zgjf:" a a [m] i [“n:; Acon B 9¢a [KPa] [SKR;;] SITQP“;] Srae /9ed
1,25 xd 0,43 3,67 1,05 158,86 531,86 657,66 414
d 0,34 3,14 0,77 270,60 664,82 822,07 3,04
S3 d/2 0,17 2,07 0,32 606,76 1 329,64 1644,14 2,71
d/4 0,09 1,53 0,17 909,63 2 659,28 3 288,29 3,61
d/8 0,04 1,27 0,11 1 144,47 5 318,55 6 576,58 5,75

pna | 0| e | gy | e | e e | g | TR | e
1,25 xd 0,43 3,67 1,05 210,87 531,86 657,66 3,12
d 0,34 3,14 0,77 322,20 664,82 822,07 2,55
S4 d/2 0,17 2,07 0,32 693,13 1 329,64 1644,14 2,37
d/4 0,09 1,53 0,17 1 029,85 2 659,28 3 288,29 3,19
d/8 0,04 1,27 0,11 1291,82 5 318,55 6 576,58 5,09
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Identificacdo

Wi

*

[

9Rd,c

9Rdc,min

s a a [ ks b Acon B oulipal | e ] e /e
1,25 xd 0,49 2,28 2,03 0,80 1,12 200,67 524,15 629,47 3,14
d 0,39 1,98 1,73 0,59 1,14 367,25 655,19 786,84 2,14
S5 d/2 0,20 1,36 1,11 0,27 1,22 787,21 1 310,39 1573,68 2,00
d/4 0,10 1,06 0,81 0,15 1,31 1195,14 2 620,77 3147,37 2,63
d/8 0,05 0,90 0,65 0,33 1,38 1274,44 524154 6 294,74 4,94

aen ts';'; o 8 a[m] i [”“n; Acon B B¢ [KPa [fj;;] S[F;gp”;] Srse /9
1,25 xd 0,68 5,74 2,57 263,20 474,84 571,24 2,17
d 0,54 4,89 1,85 397,72 593,55 714,06 1,80
S7 d/2 0,27 3,20 0,76 815,83 1187,11 1428,11 1,75
d/4 0,14 2,35 0,38 1207,10 2 374,21 2 856,22 2,37
d/8 0,07 1,92 0,24 1518,58 4748,42 5712,45 3,76

'djzts'zgjf:" a a [m] i [“n:; Acon B 9¢a [KPa] [SKR;;] SITQP“;] Srae /9ed
1,25 xd 0,68 3,62 3,37 1,98 1,07 236,65 497,90 571,24 2,41
d 0,54 3,20 2,95 1,52 1,08 359,58 622,38 714,06 1,99
S8 d/2 0,27 2,35 2,10 0,77 1,12 707,94 1 244,75 1428,11 2,02
d/4 0,14 1,92 1,67 0,48 1,15 985,30 2 489,50 2 856,22 2,90
d/8 0,07 1,71 1,46 0,36 1,17 1175,97 4 979,00 5712,45 4,86

pna | 0| e | |y | e | e e | | TR | e
1,25 xd 0,49 2,33 2,13 0,84 1,09 296,46 524,15 629,47 2,12
d 0,39 2,03 1,83 0,63 1,11 440,89 655,19 786,84 1,78
S9 d/2 0,20 1,41 1,21 0,30 1,16 888,52 1 310,39 1573,68 1,77
d/4 0,10 1,11 0,91 0,17 1,22 1 299,05 2 620,77 3147,37 2,42
d/8 0,05 0,95 0,75 0,12 1,27 1617,44 524154 6 294,74 3,89




Id(:;tSI;:JC:f; ° & a[m] [:1'] E:i Acont B Ueq [KPa] [SKR;’;] S[TECF’::]” Srac /ed
1,25 xd 0,43 3,87 1,16 267,70 531,86 657,66 2,46
d 0,34 3,34 0,85 397,62 664,82 822,07 2,07
S10 d/2 0,17 2,27 0,37 784,05 1329,64 1644,14 2,10
d/4 0,09 1,73 0,20 1118,55 2 659,28 3 288,29 2,94
d/8 0,04 1,47 0,14 1 366,13 5 318,55 6 576,58 4,81

e L am | i [ [ ae [ o Joowm | o [y [
1,25 xd 0,68 574 2,57 261,22 474,84 571,24 2,19
d 0,54 4,89 1,85 394,73 593,55 714,06 1,81
S11 d/2 0,27 3,20 0,76 809,70 1187,11 1428,11 1,76
d/4 0,14 2,35 0,38 1198,04 2 374,21 2 856,22 2,38
d/8 0,07 1,92 0,24 1507,18 4748,42 5712,45 3,79

o Z'QL“ZES ° 3 a [m] i E;] Acon B Ba [KPa] [‘:’(R;;] ‘“’[F;gp“;] Srde / 9ea
1,25 xd 0,68 3,62 3,37 1,98 1,07 191,34 474,84 571,24 2,99
d 0,54 3,20 2,95 1,52 1,08 306,70 593,55 714,06 2,33
S12 d/2 0,27 2,35 2,10 0,77 1,12 631,31 1187,11 1428,11 2,26
d/4 0,14 1,92 1,67 0,48 1,15 888,11 237421 2 856,22 3,22
d/8 0,07 1,71 1,46 0,36 1,17 1064,13 4748,42 5712,45 5,37

e | @ i i . - p Salieal | e | e g 0
1,25 xd 0,68 2,92 2,72 1,34 1,07 374,30 497,90 571,24 1,53
d 0,54 2,50 2,30 0,97 1,09 534,05 622,38 714,06 1,34
S13 d/2 0,27 1,65 1,45 0,41 1,14 1 066,72 124475 1428,11 1,34
d/4 0,14 1,22 1,02 0,22 1,20 1616,22 2 489,50 2 856,22 1,77
d/8 0,07 1,01 0,81 0,14 1,25 2 091,16 4 979,00 5712,45 2,73
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Id(:;tSI;:JC:f; ° & a[m] [:1'] E:i Acont B Ueq [KPa] [SKR;’;] S[TECF’::]” Srac /ed
1,25 xd 0,61 5,05 1,99 309,54 499,71 587,46 1,90
d 0,49 4,28 1,42 451,57 624,64 734,32 1,63
S14 d/2 0,25 2,74 0,56 908,29 1 249,28 1 468,65 1,62
d/4 0,12 1,97 0,27 1357,92 2 498,55 2937,29 2,16
d/8 0,06 1,58 0,17 1732,08 4997,11 5 874,59 3,39

e L am | i [ [ ae [ o Joowm | o [y [
1,25 xd 0,74 7,53 4,15 145,80 475,50 557,26 3,82
d 0,59 6,61 3,10 248,72 594,37 696,58 2,80
S15 d/2 0,30 4,75 1,43 529,88 1188,74 1393,15 2,63
d/4 0,15 3,83 0,80 744,60 2 377,48 2786,31 3,74
d/8 0,07 3,36 0,53 888,37 4754,97 5572,62 6,27

o Z'QL“ZES ° 3 a [m] i E;] Acon B Ba [KPa] [‘:’(R;;] ‘“’[F;gp“;] Srde / 9ea
1,25 xd 0,49 3,23 2,98 1,50 1,08 125,62 524,15 629,47 5,01
d 0,39 2,93 2,68 1,20 1,09 224,39 655,19 786,84 3,51
S16 d/2 0,20 2,31 2,06 0,69 1,12 477,26 1310,39 1573,68 3,30
d/4 0,10 2,01 1,76 0,48 1,14 650,67 2 620,77 3147,37 4,84
d/8 0,05 1,85 1,60 0,39 1,16 756,97 5241,54 6 294,74 8,32

e | @ i i . - p Salieal | e | e g 0
1,25 xd 0,49 2,28 2,03 0,80 1,12 230,73 524,15 629,47 2,73
d 0,39 1,98 1,73 0,59 1,14 359,31 655,19 786,84 2,19
S17 d/2 0,20 1,36 111 0,27 1,22 770,19 1 310,39 1573,68 2,04
d/4 0,10 1,06 0,81 0,15 1,31 1169,29 2 620,77 3147,37 2,69
d/8 0,05 0,90 0,65 0,10 1,38 1496,73 5241,54 6 294,74 4,21




e | | M| o | o | A Wi | oy | o | e
1,25 xd 0,43 3,67 1,05 198,81 531,86 657,66 3,31
d 0,34 3,14 0,77 320,36 664,82 822,07 2,57
S18 d/2 0,17 2,07 0,32 689,17 1329,64 1644,14 2,39
d/4 0,09 1,53 0,17 1023,97 2 659,28 3288,29 3,21
d/8 0,04 1,27 0,11 1284,44 5318,55 6 576,58 5,12

e | | M| g | o | A Wi | Gy | e | e
1,25 xd 0,43 3,67 1,05 269,87 531,86 657,66 2,44
d 0,34 3,14 0,77 403,04 664,82 822,07 2,04
S19 d/2 0,17 2,07 0,32 813,46 1329,64 1644,14 2,02
d/4 0,09 1,53 0,17 1191,02 2 659,28 3288,29 2,76
d/8 0,04 1,27 0,11 1 486,45 5318,55 6 576,58 4,42
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Verificacao do ELU de rotura por flexao em vigas de equilibrio:

. ~ Dimensoes elemento . o S
AcCio Dimens6es em planta . Dimenséo viga equilibrio
G vertical W W
Viga vertical M, M, v "
Equilibrio Ve)  |c imentol L By | comprimento | B L L o | Al n | Atturai KN KN (armadura | (armadura | (armadura | (armadura
q Ed omprimento| Largura (B) p argura (By) efetivo argura (b) ura (h) uralivre| [KN.m] [KN.m] superior) inferior) | superior) inferior)

[KN] (L) [m] [m] (Lo) [m] [m] [m] [m] [m] (d) [m]
346,06 1,50 0,75 0,25 0,25

V1 1,63 0,25 0,30 0,24 51,42 14,72 0,21421 0,06132 0,26009 0,06508
478,63 1,25 1,25 0,25 0,25
592,49 1,35 1,35 0,25 0,25

V2 1,48 0,25 0,35 0,29 72,09 19,20 0,20569 0,05478 0,24799 0,05778
419,54 1,70 0,85 0,25 0,25
1 656,56 2,25 2,25 0,50 0,25

V3 3,45 0,50 0,50 0,44 378,19 118,53 0,23437 0,07345 0,28930 0,07885
1038,57 2,60 1,30 1,00 0,25
514,04 1,80 0,90 0,40 0,20

V4 1,35 0,30 0,35 0,29 94,23 19,40 0,22405 0,04613 0,27424 0,04825
725,48 1,50 1,50 0,40 0,20
1644,12 2,25 2,25 0,50 0,25

V5 3,50 0,50 0,50 0,44 334,92 102,93 0,20755 0,06379 0,25063 0,06786
948,98 2,50 1,25 1,00 0,25
410,46 1,70 0,85 0,25 0,25

V6 1,48 0,25 0,35 0,29 65,59 17,47 0,18714 0,04984 0,22216 0,05233
589,10 1,35 1,35 0,25 0,25
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A, A, Asmin Armadura longitudinal [mm]
i As max i : H q

Viga | (armadura | (armadura - - " Smax S Armadura superior Armadura inferior

Equilibrio | superior) inferior) |12 condigdo|2?2 condicéo [em?] [mm] [mm] _ _

[sz] [cmz] [cmz] [cmz] . N° vardes Areaefetiva| . N° vardes Areaefetiva|
Solugdo Long. & [mm] [cm2] dyivre [Mm] Solugéo Long. & [mm] [cmz] dyivre [Mm]

V1 5,98 1,50 0,81 0,78 30,00 250,00 25,00 3716 3 16 6,03 33,00 2010 2 10 1,57 94,00
V2 6,89 1,61 0,98 0,94 35,00 250,00 25,00 3020 3 20 9,42 27,00 3010 3 10 2,36 42,00
V3 24,40 6,65 2,97 2,86 100,00 250,00 25,00 8020 8 20 25,13 29,14 9910 9 10 7,07 34,25
V4 9,15 1,61 1,18 1,13 42,00 250,00 25,00 3020 3 20 9,42 52,00 3010 3 10 2,36 67,00
V5 21,14 5,72 2,97 2,86 100,00 250,00 25,00 79020 7 20 21,99 37,33 810 8 10 6,28 40,57
V6 6,18 1,45 0,98 0,94 35,00 250,00 25,00 3020 3 20 9,42 27,00 2010 2 10 1,57 94,00
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Verificacdo do ELU de rotura por esforco transverso em vigas de equilibrio:

Armadura transversal
) Vrae [KN] Ved [KN] < vras [KN] [mmi]
Viga Lefetivo K ol Meqg VEed z v Vrdmax -
Equilibrio [m] [KN.m] [KN] |12 condicdo | 22 condicdo Observagio [m] ! [KN] _ Agwls AswlS, min St max ST max Solugéo Avrea efetiva
[KN] [KN] Pwmin | tem®m] | fom?m] [mm] [mm] [cm?/m]
Vi 1,63 1,91287 0,002617 84,37 44,02 25,76 27,78 KO 0,22 0,54 167,62 0,00080 1,87 2,00 180,00 180,00 |@61//0,175 3,23
V2 1,48 1,83045 0,003255 129,35 67,49 32,03 31,42 KO 0,26 0,54 202,54 0,00080 2,38 2,00 217,50 217,50 @ 61/0,20 2,83
V3 3,45 1,67420 0,003214 572,51 149,35 88,52 83,40 KO 0,40 0,54 614,61 0,00080 3,47 4,00 330,00 330,00 & 81/0,25 4,02
V4 1,35 1,83045 0,002713 177,38 92,55 36,17 37,70 KO 0,26 0,54 243,05 0,00080 3,26 2,40 217,50 217,50 @ 61/0,15 3,77
V5 3,50 1,67420 0,002855 497,19 129,70 85,09 83,40 KO 0,40 0,54 614,61 0,00080 3,01 4,00 330,00 330,00 & 810,25 4,02
V6 1,48 1,83045 0,002166 117,70 61,41 27,96 31,42 KO 0,26 0,54 202,54 0,00080 2,16 2,00 217,50 217,50 &61/0,20 2,83
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Passos gerais da sequéncia do dimensionamento geotécnico — sapatas excéntricas

O dimensionamento geotécnico de sapatas excéntricas é efetuado com base no esquema

apresentado na figura 8.2, considerando uma distribuicdo uniforme das tensdes no solo.

Sapata S1

Vgq = 222,95+ 24,29 + 0,60 x 9,60 = 253,00KN

M; —Momento devido a excentricidade da agdo vertical;

M, — Momento associado a um par de forgas horizontais.

_B_b_075 025 _
¢T2727 - e

2 2

My = Vg Xe=253x0,25=6325KN.m

Considerando um pé-direito de 3,00m e uma profundidade de implantacdo da sapata de 2,00m.

M, = H x (3,00 + 2,00) = 5,00 x HKN.m

Para M; = M, ovalor de H é de 12,65KN

Vgq Xtané = HKN

(253 4+ 1,50 X 0,75 X 0,40 X 25) X tan§ > 12,65 KN

O valor obtido é § = 2,74".
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u Accéo . . i - .
Identificacio | Tipo de Acgao vertical + Dimensdes em planta Dimensdes elemento vertical[ Momentos atuantes H 5 & -
vertical - - Comentario
da sapata sapata PP sapata | Comprimento | Largura (B) | Comprimento |Largura (Bo) [KN] | [
[KN] M1 [KN.m] | M, [KN.m]
[KN] (L) [m] [m] (Lo) [m] [m]
S1 Excentrica 253,00 264,25 1,50 0,75 0,25 0,25 63,25 H*5,00 12,65 2,74 37,00 OK
S5 Excentrica 306,72 322,98 1,70 0,85 0,25 0,25 92,02 H*5,00 18,40 3,26 37,00 OK
S8 Excentrica 756,81 807,51 2,60 1,30 1,00 0,25 397,33 H*5,00 79,47 5,62 37,00 OK
S9 Excentrica 375,25 393,48 1,80 0,90 0,40 0,20 131,34 H*5,00 26,27 3,82 37,00 OK
S12 Excentrica 691,87 738,75 2,50 1,25 1,00 0,25 345,94 H*5,00 69,19 5,35 37,00 OK
S13 Excentrica 699,56 746,43 2,50 1,25 0,40 0,20 367,27 H*5,00 73,45 5,62 37,00 OK
S16 Excentrica 428,89 451,39 2,00 1,00 1,20 0,25 160,83 H*5,00 32,17 4,08 37,00 OK
S17 Excentrica 300,35 316,61 1,70 0,85 0,25 0,25 90,11 H*5,00 18,02 3,26 37,00 OK
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Passos gerais da sequéncia de calculo estrutural — estabilidade interna:

Sapata centrada sujeita a uma acdo vertical (S2)

= Acdes de calculo

A acdo de cdlculo considerada a atuar sobre a sapata corresponde a combinacdo mais desfavoravel,
combinacdo 1, em que a acdo varidvel base é a sobrecarga, as acdes permanentes sdo majoradas de 1,35

e as acOes varidveis sdo majoradas de 1,5.

Vgq = 1,35%x 295,17+ 1,5%x 51,19+ 0,60 X 1,5 X 3,74 = 478,63KN

= Condicdo de rigidez da sapata

LAz _125-025
=74 T g oem

B—b, 1,25-0,25
d > =
4 4

=0,25m

Para que a sapata seja considerada rigida deverd ter uma altura total igual ou superior a

h=0,25+0,06=0,31m. Neste caso vou considerar a sapata com h=0,40m e um d=0,34m.

= Tensdo instalada na base da sapata

478,63

=197 306.32KP
% = 125x125 a

=  Recobrimento

A sapata devera ser executada sobre uma camada de betdo de regularizagdo e limpeza com 10cm de
espessura. O recobrimento nominal (¢y,,.,) definido pelo EC2 para a classe de exposi¢gdo XC2 é de 45mm.
No entanto para precaver eventuais problemas de execu¢do decidi aumentar o valor respeitante a
tolerancia de execug¢do, Ac;ey,, de 10mm para 35mm. Assim, o valor do recobrimento nominal a aplicar é

de 60mm.
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= Estado limite ultimo de rotura por flexdo — modelo de flexdao

O vao tedrico a considerar para a determinac¢do da area da sec¢do transversal das armaduras longitudinais
de tracdo, que se instala numa determinada direcao da sapata, é igual ao vao livre da maior consola da

sapata nessa diregao acrescida de 15% da dimensao do pilar, para a mesma direg¢ao.
Dire¢ao X= Diregao Y

(A—ap) _ (1,25-0,25)

Xy ="+ 015% 4 = - +0,15 x 0,25 = 0,54m

O momento fletor é determinado de acordo com esquema de calculo representado na figura 8.2.

A—a 2
( 5+ 0,15 X ao) (0,54)2
> = 306,32 X

Mgq = 04 X = 44,25KN. m

O momento reduzido vird igual a:

 Mgg 44,25
T bxd*xf.,, 1x0,34%2x16,67x 103

u =0,02296

A percentagem mecanica de armadura é igual a:
w=uX 14+ w) =0,02296 x (1+ 0,02296) = 0,02349
A area da seccdo transversal da armadura longitudinal de tracdo sera:

A = oxbxdx L= 002349 x 1,00 x 0,34 x ~2°7
sT@ foa ’ 2% 7 434,78

x 10* = 3,06 cm?/m

A drea minima a considerar tem que respeitar as seguintes condi¢des:

Ag min = 0,26 X

2,6
Jeum X by X d=0,26X—%1,00 X 0,34 x 10* = 4,60 cm?/m
Vi 500

Asmin = 0,0013 b, d =0,0013 x 1,00 X 0,34 X 10* = 4,42 cm?/m
A area maxima é dada por:

Agmax < 0,04 A, = 0,04 x 1,00 x 0,40 X 10* = 160 cm?/m

A distancia livre entre varées devera ser:
> @ varao

Smin = {Dmax + 5mm = 20 + 5 = 25mmm (condicionante)
20mm

O espagamento maximo entre vardes da armadura principal é determinado como:
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< {Zh =2 X400 = 800mm
Smax = 1250mm (condicionante)

O espagamento maximo entre vardes da armadura secunddria é determinado como:

3h =3 X400 = 1200mm
Smax =1 400mm (condicionante)

A soluc3o da armadura principal a adotar é: @10 // 0,15 (Ae= 5,24 cm?/m)

A solucdo da armadura superior é: &8 // 0,15 (Ae= 3,35 cm?/m)

= Estado limite ultimo de rotura por esforgo transverso

As armaduras de esforco transverso sdo dispensaveis sempre que, a uma distancia d da face do pilar se

verifique a seguinte desigualdade:
Vea < Vrace

O valor de calculo do esforco transverso atuante a uma distancia d da face do pilar, é determinado para

cada direcdo da sapata de acordo com o esquema representado na figura 8.3, sendo igual a:

. u (B — by) (1,25 — 0,25)
Via = Vi < 0y | —d| X A =30632 x |==—————~0,34| x 1,25 = 61,26KN

O valor de célculo do esforco transverso resistente assume o valor:

Vrae = 0,12 K(100 p; fur)*/? b,,d = 0,12 X 1,76696 X (100 X 0,00154 x 25)*/3 x 1,25 x 340
= 141,27KN

Veae = 0,035 K32 £,1/% b, d = 0,035 x 1,766963/2 x 251/2 x 1,25 x 340 = 174,69KN

k=1+ |22~ 176696 < 2.0 (ok!
= 340 < 2,0 (okt)

Ay 524x107*
" b, xd 1,00x0,34

Py = 0,00154 < 0,02(ok!)

Verificada a seguinte desigualdade:
Vgq = 61,26KN < Vpg . = 174,69KN

que garante a segurancga da sapata relativamente ao esforgo transverso.
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= Estado limite ultimo de rotura por puncoamento

19 passo: verificacdo de que ndo é excedido o valor limite de esmagamento do betdo no perimetro do

pilar

19Ed < 19Rd,max

(Vea — dga X Ag) X B (478,63 — 306,32 x 0,06) x 1
Uy X d B 1,00 x 0,34

= 1351,43KPa

Ay = 0,25 x 0,25 = 0,06m?

Mo =2%0,25+2x0,25=1,00m

Iramax = 0,5 ¥ feq = 0,5 % 0,54 X 16,67 X 103 = 4500,90KPa

_ fck)_ ( 25)_
v=106 (1—250 =0,6 X 1—ﬁ = 0,54

Verifica-se, entdo, a desigualdade:

9pq = 1351,43KPa < 9pq max = 4500,90KPa

22 passo: verificacdo da seguranca ao pungoamento em diversos perimetros de controlo a uma distancia

a < 2d da face do pilar
Ura < Ypac
Exemplificando para um perimetro de controlo a distancia a=d/2 da face do pilar.

O valor de cdlculo da tensdo de pungoamento atuante é igual a:

o _ (Vka—0ga X A) X B _ (478,63 306,32 x 0,32) x 1
Ea = u; x d B 2,07 x 0,34

= 539,84KPa

A; =0,25%0,25+2%x0,25%x 0,17 +2x 0,25 % 0,17 + m x 0,172 = 0,32m?
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M =2x025+2x025+2xmx0,17 =2,07m

2d 2 % 0,34
Orac = 0,12 K (100 p; fi) /3 — =0,12 X 1,76696 x (100 x 0,00154 x 25)1/3 x — X 10°
i )

= 1329,64KPa

\Y

2d 2 x 0,34
Orac = 0,035 K¥/2 £, ? == = 0,035 x 1,76696%/2251/2 x ——T—
i )

k=14 120 _ 176696 < 2.0 (ok!
- 340 < 2,0 (okh

_ Aq_524x107*
" b, xd 1,00x0,34

x 103 = 1644,14KPa

P = 0,00154 < 0,02(ok!)

Verifica-se, entdo, a desigualdade:
9gq = 539,84KPa < Upy . = 1644,14KPa

que garante a seguranca da sapata relativamente ao pungoamento, no contorno correspondente a=d/2.

= Comprimento de amarragdo das armaduras longitudinais

O valor do comprimento de amarragdo de referéncia é obtido a partir da consulta da tabela 8.1, depende
do tipo de betéo, do tipo de aco e das condi¢des de aderéncia. Neste caso o betdo a aplicar é o C25/30, o

ago € A500 NR e temos boas condi¢es de aderéncia, pelo que 0 [, rqq = 400 = 40 X 10 = 400mm.

O comprimento minimo, lj i, para vardes tracionados é obtido por:

0,3lp,rqa = 0,3 X 400 = 120mm
lpmin = 100 = 10 X 10 = 100mm
100 mm

assim, o comprimento a considerar neste caso é 120mm.

O comprimento de amarragdo de calculo, l;,4, é igual a 400mm.

315



Sapata excéntrica sujeita a uma acdo vertical (S5)

= Acles de cdlculo
A acdo de cdlculo considerada a atuar sobre a sapata corresponde a combinacdo mais desfavoravel,
combinacgdo 1, em que a acdo variavel base é a sobrecarga, as acées permanentes sdo majoradas de 1,35

e as acles varidveis sdo majoradas de 1,5.

Veq =1,35x 270,34+ 1,5%x 31,74+ 0,60 x 1,5 X 7,74 = 419,54KN

= Condicdo de rigidez da sapata

A—a, 1,70-0,25
dz——= Z = 0,3625m

B—b, 085-025
d > =
4 2

= 0,30m

Para que a sapata seja considerada rigida devera ter uma altura total igual a h=0,3625+0,06=0,4225m.
Neste caso vou considerar a sapata com h=0,45m e um d=0,39m.
= Tensdo instalada na base da sapata

419,54

170x 085 2O034KPa

Ty

= Estado limite ultimo de rotura por flexdo — modelo de flexao

O vdo tedrico a considerar para a determinacdo da area da sec¢do transversal das armaduras longitudinais
de tragdo, que se instala numa determinada direcdo da sapata, é igual ao vao livre da maior consola da

sapata nessa dire¢do acrescida de 15% da dimensao do pilar, para a mesma diregao.
Direcao X

(A—ayp) (1,70 -0,25)

Yy =5 +0,15xa = > +0,15 X 0,25 = 0,76m

O momento fletor é determinado de acordo com esquema de calculo representado na figura 8.1.

(A —Zao + 0,15 X ao)z (0,76)>

7
> = 290,34 X ——— = 84,40KN.m

MEd:O-gX

O momento reduzido vird igual a:

O Mgy 84,40
T bxd:xf.,, 1x0,392x16,67x 103

L = 0,03329
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A percentagem mecanica de armadura é igual a:
w=uX 1+ w) =0,03329 x (1+ 0,03329) = 0,03440
A area da seccdo transversal da armadura longitudinal de tragdo sera:

fea 16,67
A; = wXbXxdx—7—=0,03440 x 1,00 x 0,39 x

fya 434,78

x 10* = 5,14 cm?/m

Direcao Y

X, =B — by + 0,15 X by = 0,85 — 0,25 + 0,15 X 0,25 = 0,64m

O momento fletor é determinado de acordo com esquema de calculo representado na figura 8.1.

B — by + 0,15 X by)? 0,64)?
MEdzagx( — 0] _ 306,32 x {28

= 59,00KN.m

O momento reduzido vird igual a:

_ Mgq 59,00
T bxd?xf.,, 1x0,392x16,67x 103

u =0,02327

A percentagem mecanica de armadura é igual a:
w=uX 1+ w) =0,02327 x (1 +0,02327) = 0,02381
A area da seccdo transversal da armadura longitudinal de tracdo sera:

A = xbxdxde—002381><100><039><16'67
s=@ foa ' =77 434,78

x 10* = 3,56 cm?/m

A drea minima a considerar tem que respeitar as seguintes condicGes:

fetm 2,6
X b Xxd=0,26X%
t ’ 500

Ag min = 0,26 X 5
y

Ag min = 0,0013 b, d = 0,0013 x 1,00 x 0,39 x 10* = 5,07 cm?/m
A drea maxima é dada por:
Asmax < 0,04 A, = 0,04 x 1,00 X 0,45 X 10* = 180 cm?/m

A distancia livre entre vardes devera ser:

>

Smin = {Dmax + 5mm = 20 + 5 = 25mmm (condicionante)

{ > @ vario
20mm
O espagamento maximo entre vardes da armadura principal é determinado como:

{Zh =2 X 450 = 900mm
Smax = 1250mm (condicionante)

x 1,00 x 0,39 x 10* = 5,27 cm?/m
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O espagamento maximo entre vardes da armadura secundaria é determinado como:

< {3h =3 X450 = 1350mm
Smax =1 400mm (condicionante)

A soluc3o da armadura principal a adotar é: @10 // 0,125 (Acr= 6,28 cm?/m)

A solucdo da armadura superior é: &8 // 0,15 (Aer= 3,35 cm?/m)

= Estado limite ultimo de rotura por esforgo transverso
As armaduras de esforgo transverso sdo dispensaveis sempre que, a uma distancia d da face do pilar se
verifique a seguinte desigualdade:

Vea < Vea,c

O valor de célculo do esforgo transverso atuante a uma distancia d da face do pilar, é determinado para

cada direcdo da sapata de acordo com o esquema representado na figura 8.2, sendo igual a:

(A-a)
2

-0,39(x 0,85 = 82,67KN

(1,70 — 0,25)
—d|x B =29034x |——————

VEI'd SUg [

Véfi < gy [B—by—d] xA=290,34 % [0,85—0,25—0,39] X 1,70 = 103,65KN
O valor de célculo do esforgo transverso resistente assume o valor:

Vhae =012 K(100 p; f)*/3 by,,d = 0,12 x 1,71611 x (100 x 0,00161 x 25)*/3 x 0,85 x 390
= 108,60KN

Vhae = 0,035K3/2 £, /2 b, d = 0,035 x 1,716113/2 x 251/2 x 0,85 x 390 = 130,42KN

VAL . = 0,12 K(100 p; f)*/3 byyd = 0,12 x 1,71611 x (100 x 0,00161 x 25)*/3 x 1,70 x 390
= 217,20KN

VAL .= 0,035 K3/2 £, /2 b, d = 0,035 x 1,716113/2 x 251/2 x 1,70 x 390 = 260,84KN

K=1+ |22~ 171611 < 2,0 (ok!
= 390 < 2,0 (ok)

_ Aq  628x107*
" b, xd 1,00x0,39

iy =0,00161 < 0,02(ok!)
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Verificadas a seguintes desigualdades:
Viq = 82,67KN < Viy . = 130,42KN
VEy = 103,65KN < Vi . = 260,84KN

que garante a seguranca da sapata relativamente ao esforgo transverso.

=  Estado limite ultimo de rotura por pungoamento

19 passo: verificagdo de que ndo é excedido o valor limite de esmagamento do betdo no perimetro do

pilar

19Ed < 19Rd,max

(Veqa — 0ga X Ag) X B (419,54 — 290,34 X 0,06) X 1,5
Uy X d B 0,75 x 0,39

Ygq = = 2058,41KPa

Ay = 0,25 X 0,25 = 0,06m?

o =2 % 0,25+ 1% 0,25 = 0,75m

)

5
+ 0,25 =0,50m

ur=2x
Mo 0,75
-0 _ =1
B w050 &

Yramax = 0,5 ¥ feq = 0,5 % 0,54 X 16,67 X 103 = 4500,90KPa

cos(1-fg)-osx(- -
v=10,6 (1—250 =0,6 X 1—2—50 —0,54

Verifica-se, entdo, a desigualdade:

9pq = 2058,41KPa < Org max = 4500,90KPa

22 passo: verificagdo da seguranga ao pungoamento em diversos perimetros de controlo a uma distancia

a < 2d da face do pilar

Y < ORa,c
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Exemplificando para um perimetro de controlo a distancia a=d/2 da face do pilar.

O valor de célculo da tensdao de pungoamento atuante é igual a:

(Vpa — Gga X A) X B (419,54 — 290,34 % 0,27) X 1,22
Opq = = = 787,21KP
Ed w x d 1,36 x 0,39 @

7 X 0,1952
A;=0,25x%x0,25+2x%x0,25%x0,195+1x 0,25 % 0,195 + — = 0,27m?

M; =2%0254+1x0,25+ 7% 0,195 =1,36m

0,25
u'=2x025+1x0,25-2 XT+7T><O,195 =1,11m

;1,36
=—=——=1,22
B ur o 1,11

2d 2x0,39
Orac = 0,12 K (100 p; f)Y/3 — = 0,12 x 1,71611 x (100 X 0,00161 x 25)/3 x ————x 103

a; 0,195
= 1310,39KPa

2d 2x0,39
Bpac = 0,035 K3/2 £, 1/ = = 0,035 x 1,716113/2251/2 x =——_"" x 103 = 1573,68KPa

a; 0,195

k=1+ 122 171611 < 2.0 (ok!
= 390 < 2,0 (ok)

Ay 628x107*
"~ by, xd 1,00x0,39

Py =0,00161 < 0,02(ok!)

Verifica-se, entdo, a desigualdade:
Ugq = 787,21KPa < ¥pq,. = 1573,68KPa

que garante a seguranca da sapata relativamente ao pungoamento, no contorno correspondente a=d/2.

=  Comprimento de amarracao das armaduras longitudinais

O valor do comprimento de amarracgao de referéncia é obtido a partir da consulta da tabela 8.1, depende
do tipo de betdo, do tipo de aco e das condicdes de aderéncia. Neste caso o betdo a aplicar é o C25/30, o

ago € A500 NR e temos boas condigdes de aderéncia, pelo que 0 [ .qq = 400 = 40 X 10 = 400mm.
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O comprimento minimo, lj, i, para vardes tracionados é obtido por:

0,3lp,rqa = 0,3 X 400 = 120mm

lpmin = 100 = 10 x 10 = 100mm
100 mm

assim, o comprimento a considerar neste caso é 120mm.

O comprimento de amarragdo de calculo, [,4, é igual a 400mm.

Sapata associada as paredes da caixa de elevador (S6)

SAPATA 56

VEdia

[1]

==

o
BRIIRARRRRARRRANRAN

(VEd1+VEdZL

.

MEd [KM.rri] /_\

Direcao 1-2

= AcOes de célculo

k=-F1-]

A acdo de cdlculo considerada a atuar sobre a sapata corresponde a combinagdao mais desfavoravel,

combinac¢do 1, em que a acdo variavel base é a sobrecarga, as agdes permanentes sdo majoradas de 1,35

e as acOes varidveis sdo majoradas de 1,5.
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Veqa(parede 1 — eixo 1) = 1,35 X 316,63 + 1,5 X 29,45 + 0,60 X 1,5 X 0,27 = 471,87KN

Vga(parede 3 — eixo 2) = 1,35 X 374,53 + 1,5 X 56,99 + 0,60 X 1,5 X 1,50 = 592,45KN

= Condicdo de rigidez da sapata

Verificacao da rigidez da sapata na menor direcao

- > consola _ 0,60
= 2 2

= 0,30m

h =0,30+ 0,06 =0,36m

Verificacdo da rigidez da sapata na direcdo longitudinal — rigidez relativa

LA By Xy s A X By X,
e~ | KxB E,,

4
I, <0881, <=>0,25< 0,88 X J

3,05 X h3

6
4x31x10°x 12

37,6 x 103

<=>h = 0,02m

3,05 x h3

6
4 x 31 % 10° x 12

37,6 x 103

4
[, <1571, <=>2,00<157 X \/ <=>h =0,15m

Vou considerar uma altura total h=0,40m e uma altura util d=0,34m.
= Tensdo instalada na base da sapata

471,87 + 592,45
N 2,40

oy = 443,47KN/m

471,87
Opar1 = W = 3145,80KN/m

592,45
Opars =51z = 3949,67KN/m
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= Esforco transverso e momento fletor

Tramo AB
V(x) =443,47x

V(x = 0m) = OKN; V(x = 0,25m) = 110,87KN

xZ
M(x) = 443,47~

M(x = 0m) = 0OKNm; M(x = 0,25m) = 13,86KN.m

Tramo BC
V(x) = 110,87 + 443,47x — 3949,67x

V(x = 0m) = 110,87KN; V(x = 0,0225m) = 31,98KN

x? x?
M(x) =13,86 +110,87x + 443,477 - 3949,677

M(x = 0m) = 13,86KNm; M(x = 0,0225m) = 15,47KN.m

Tramo CD
V(x) = 31,98 + 443,47x — 3949,67x

V(x = 0m) = 31,98KN; V(x = 0,105m) = —336,17KN

x? x?
M(x) = 15,47 + 31,98x + 443,477 — 3949,677

M(x = 0m) = 15,47KNm; M(x = 0,105m) = —0,5KN.m

Tramo DE
V(x) = —336,17 + 443,47x — 3949,67x

V(x = 0m) = —336,17KN; V(x = 0,0225m) = —415,06KN

x? x?
M(x) = ~0,50 - 336,17x + 443,47~ — 3949,67—

M(x = O0m) = —0,50KNm; M(x = 0,0225m) = —8,95KN.m
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Tramo EF
V(x) = —415,06 + 443,47x

V(x = 0m) = —415,06KN; V(x = 1,85m) = 405,36KN

2
x
M(x) = —8,95 — 415,06x + 443,477

M(x = 0m) = —8,95KNm; M(x = 1,85m) = —17,92KN.m

Tramo FG
V(x) = 405,36 + 443,47x — 3145,80x

V(x = 0m) = 405,36KN; V(x = 0,0225m) = 344,56KN

x? x?
M(x) =—17,92 + 405,36x + 443,477 - 3145,807

M(x = 0m) = —17,92KNm; M(x = 0,0225m) = —9,48KN.m

Tramo GH
V(x) = 344,56 + 443,47x — 3145,80x

V(x = 0m) = 344,56KN; V(x = 0,105m) = 60,81KN

x? x?
M(x) = —9,48 + 344,56x + 443,47 — — 3145,80

M(x = 0m) = —9,48KNm; M(x = 0,105m) = 11,80KN.m

Tramo HI
V(x) = 60,81 + 443,47x — 3145,80x

V(x = 0m) = 60,81KN; V(x = 0,0225m) = 0KN

x? x?
M(x) =11,80 + 60,81x + 443,477 - 3145,807

M(x = Om) = 11,80KNm; M(x = 0,0225m) = 12,48KN.m
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= Estado limite ultimo de rotura por flexdo — modelo de flexdo
Armadura superior:
Momento méaximo negativo
V(x) = —415,06 + 443,47x

V=0<=>x=094m

2
X
M(x) = ~8,95 — 415,06x + 443,47

M(x = 0,94m) = —203,18KNm

O momento reduzido vird igual a:

Mg 203,18
B T b XdZxf.q  3,05% 0,342 x 16,67 x 103

= 0,03457

A percentagem mecanica de armadura é igual a:
w=uX 1+ w) =0,03457 x (1 + 0,03457) = 0,03576

A area da seccdo transversal da armadura longitudinal de tragdo sera:

Ay = oxbxdx 1= 003576 x 3,05 x 0,34 x 2% 10* = 14,22 cm?
s foa 0T T T 434,78 ’
42 _

305 b cm®/m

Armadura inferior:
Momento maximo positivo
V(x) = 31,98 + 443,47x — 3949,67x

V=0<=>x=0,009m

x? x?
M(x) = 15,47 +31,98x + 443,47 = — 3949,67 —

M(x = 0,009m) = 15,62KNm
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O momento reduzido vira igual a:

O Mgy 15,62
T bxd*xf., 3,05x0,34%x16,67 x 103

u = 0,00266

A percentagem mecanica de armadura é igual a:
w=uX 14+ w) =0,00266 % (1+ 0,00266) = 0,00266

A area da seccdo transversal da armadura longitudinal de tragdo sera:

frd 16,67 . ,
A = wx b xdx=2=0,00266 X 3,05 x 0,34 X x 10* = 1,06 cm
fra 434,78
L06 _ o 2
3]05 =0, cm=/m

A area minima a considerar tem que respeitar as seguintes condicdes:
Agmin = 0,26 X ’;ﬂ X be X d = 0,26 X == x 1,00 X 0,34 X 10* = 4,60 cm? /m
vk

Asmin = 0,0013b,d =0,0013 X 1,00 X 0,34 X 10* = 4,42cm?/m
A drea maxima é dada por:
Asmax < 0,04 A, = 0,04 x 1,00 x 0,34 X 10* = 136 cm?/m

A distancia livre entre vardes devera ser:

>

Smin = \Dmax + 5mm = 20 + 5 = 25mmm (condicionante)

{ > @ variao
20mm

O espagamento maximo entre vardes da armadura principal é determinado como:

< {Zh =2 %400 = 800mm
Smax = 1250mm (condicionante)

O espagamento maximo entre vardes da armadura secunddria é determinado como:

3h =3 x 400 =1200mm
Smax = 1400mm (condicionante)

A solucdo da armadura superior e inferior principal a adotar é: &10 // 0,15 (A« = 5,24 cm?/m)
A solugdo da armadura de distribuigdo superior a adotar é (20% da armadura principal):

@6 // 0,25 (Aer= 1,13 cm?/m)
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= Estado limite ultimo de rotura por esforgo transverso

As armaduras de esforco transverso sdao dispensdveis sempre que, a uma distancia d da face do pilar se

verifique a seguinte desigualdade:
Vea < Vrae

O valor de calculo do esforgo transverso atuante a uma distancia d da face do pilar, é obtido através das

expressdes indicadas anteriormente.

Para secgao I-I

Tramo EF

V(x) = —415,06 + 443,47x
V(x = 0,44m) = —219,93KN
Para secgao II-ll

Tramo EF

(x) = —415,06 + 443,47x

V(x =1,41m) = 210,23KN

O valor de célculo do esforco transverso resistente assume o valor:

Vige = 0,12 K(100 p; f)/3 b,d = 0,12 X 1,76696 x (100 x 0,00154 x 25)1/3 x 3,05 x 340
= 344,71KN

Vhae = 0,035K3/2 £, /% b, d = 0,035 x 1,766963/2 x 251/2 x 3,05 x 340 = 426,24KN

k=1+ 220 _ 176696 < 2.0 (ok!
= 340 < 2,0 (okt)

Ay 524x107*
" b, xd 1,00x0,34

Py = 0,00154 < 0,02(ok!)

Verificadas a seguintes desigualdades:
Viq = 219,93KN < Vi, = 426,24KN
Viq = 210,23KN < Vi . = 426,24KN

que garante a segurancga da sapata relativamente ao esforgo transverso.
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Armadura transversal:

471,87 + 592,45
o

- — 145 40KP
9d 3,05 x 2,40 ’ @

O vao tedrico a considerar para a determinacao da area da secao da armadura transversal que se instala
na menor direcao da sapata, é igual ao vao livre da maior consola da sapata nessa direcao acrescida de
15% da dimensao do pilar, para a mesma direcao.

_(B-hy)

> + 0,15 X by = 0,60 + 0,15 x 1,85 = 0,8775m

O momento fletor é determinado de acordo com esquema de calculo representado na figura 8.1.

B—by 4 015 x b i
7 T 015XDbo (0,8775)2
Mgy = 04q X > = 145,40 x — = 55,98KN.m
O momento reduzido vird igual a:
M 55,98
u £d = 0,02905

ThxdZxfy 1x0342x16,67 x 10°
A percentagem mecanica de armadura é igual a:

w=uX 14+ w) =0,02905x (1+ 0,02905) = 0,02989

A area da seccdo transversal da armadura longitudinal de tracdo sera:

A = oxbxdx L= 002989 x 1,00 x 0,34 x ~2°7
sT@ foa ’ 2% 7 434,78

x 10* = 3,90 cm?/m

Ag = 3,90 X 2,4 = 9,36 cm?/(0,70 + 0,45) = 8,14 cm?/m

A solucdo da armadura transversal é: @12 // 0,125 (Aes= 9,05 cm?/m)

= Estado limite ultimo de rotura por puncoamento

Parede 1

19 passo: verificagdo de que nao é excedido o valor limite de esmagamento do betdo no perimetro do

pilar

19Ed < 7-9Rd,max

(Veq — 0ga X Ag) X B (471,87 — 145,40 X 0,2775) x 1,075

= 634,59KP
up X d 2,15 x 0,34 634,59KPa




A, = 1,85 % 0,15 = 0,2775m?2

e =1%1,85+2x0,15 = 2,15m
0,15

W=2X—=+185 = 2,00m

Mo 2,15
=—=——=1,075
B 2,00 ’

Oramax = 0,5 ¥ foq = 0,5 X 0,54 x 16,67 x 10° = 4500,90KPa

cos(1-fg)-esx(- -
v=10,6 (1—250 =0,6 X 1—2—50 —0,54‘

Verifica-se, entdo, a desigualdade:

Opq = 634,59KPa < Opgmax = 4500,90KPa

22 passo: verificacdo da seguranga ao pungoamento em diversos perimetros de controlo a uma distancia

a < 2d da face do pilar

Y < ORa,c

Exemplificando para um perimetro de controlo a distancia a=d/2=0,17m da face do pilar.

O valor de célculo da tensdo de pungoamento atuante é igual a:

(Vga — Oga X A) X B (471,87 — 145,40 X 0,688) X 1,06
Ogq = = = 431,91KP
Ed w x d 2,684 x 0,34 @

X 0,172
————— =0,688m?

A;=185x%x0,15+185%0,17+2x%x0,15%x 0,17 + >

#; =1x185+2x0,15+7x0,17 = 2,684m

0,15
U= 1><1,85+2><0,15—2><T+7T><0,17=2,534m

u* 2,534

2684
Hi_ = 1,06
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2d 2 % 0,34
Opac = 0,12 K (100 p; fr) /3 — =0,12 X 1,76696 x (100 x 0,00154 x 25)1/3 x T
i )

= 1329,63KPa

2d 2 x 0,34
Opac = 0,035 K3/2 f, /2 = = 0,035 x 1,766963/2251/2 x x 103 = 1644,14KPa

a; 0,17

k=1+ 22 _ 176696 < 2.0 (ok!
= 340 < 2,0 (ok)

_ Ag524x107*
“ b, xd 1,00x0,34

P = 0,00154 < 0,02(ok!)

Verifica-se, entdo, a desigualdade:
Upqg = 431,91KPa < Ugg, = 1644,14KPa

Y 1644,14
Rd,c — — 3,81
9ga 431,91

que garante a segurancga da sapata relativamente ao pungoamento, no contorno correspondente a=d/2.

Exemplificando para um perimetro de controlo a distdncia a=d/4=0,085m da face do pilar.
O valor de cdlculo da tensdo de pungoamento atuante é igual a:

(Vea — 0ga X A) X B (471,87 — 145,40 X 0,472) X 1,07
w; X d - 2,417 x 0,34

Upq = = 525,04KPa

7 X 0,0852

A;=185x%x0,15+1,85x 0,085+ 2x0,15x 0,085 + = 0,472m?

#; =1x1,854+2x0,15+ 7% 0,085 =2,417m

)

5
u'=1x185+2x015-2x +m x 0,085 =2,267m

w2417
== " —1,07
P=w=2267= 1

2d 2% 0,34
Orac = 0,12 K (100 p; fo)/3 —= 0,12 x 1,76696 x (100 x 0,00154 x 25)1/3 x 0085 %
i ,

= 2659,27KPa
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2d 2% 0,34
Opac = 0,035 K3/2 f, /2 —=0,035x 1,766963/2251/2 x R
L ]

k=1+ 220 _ 176696 < 2.0 (ok!
- 340 < 2,0 (okt)

Ay 524x107*
“ b, xd 1,00x0,34

x 103 = 3288,29KPa

Py = 0,00154 < 0,02(ok!)

Verifica-se, entdo, a desigualdade:

Opq = 525,04KPa < Oq. = 3288,29KPa

Opac 328829

= =6,2
9pa 52504 %6

que garante a segurancga da sapata relativamente ao pungoamento, no contorno correspondente a=d/4.

Parede 3

12 passo: verificacdo de que nao é excedido o valor limite de esmagamento do betdo no perimetro do

pilar

19Ed < 19Rd,max

(Veq — 0ga X Ag) X B (592,45 — 145,40 X 0,2775) X 1
ug X d B 4,00 x 0,34

Opa = = 405,96KPa

Ay =1,85x 0,15 = 0,2775m?

fy =2 % 1,85 +2 % 0,15 = 4,00m

Yramax = 0,5 ¥ feq = 0,5 % 0,54 X 16,67 X 103 = 4500,90KPa

_ fck _ 25 _
vr=20,6 (1 250) =0,6 X (1 250) = 0,54

Verifica-se, entdo, a desigualdade:

Opq = 405,96KPa < Vg max = 4500,90KPa
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22 passo: verificacdo da seguranca ao pungoamento em diversos perimetros de controlo a uma distancia

a < 2d da face do pilar

VUga < URac

Exemplificando para um perimetro de controlo a distancia a=d/2=0,17m da face do pilar.
O valor de célculo da tensdao de pungoamento atuante é igual a:

o _ WVea—o0ga X A) X B _ (59245 — 14540 x 1,048) x 1
Ea = u; xd B 5,068 x 0,34

= 255,39KPa

A;=1,85x%0,15+2x%1,85x%x0,17+2x0,15% 0,17 + = X 0,17? = 1,048m?

M; =2x1,854+2x0,15+2xmx0,17 =5,068m

2d 2% 0,34
Orac = 0,12 K (100 p; fo)*/3 —= 0,12 x 1,76696 x (100 x 0,00154 x 25)1/3 x —o1 % 103
i ’

= 1329,63KPa

2d 2 % 0,34
Opac = 0,035 K3/2 £, 1/? —= 0,035 x 1,766963/2251/2 x T
i )

k=1+ 2% _ 176696 < 2.0 (ok!
= 340 < 2,0 (ok)

_ Agq 524x107*
"~ b,xd 1,00x0,34

x 103 = 1644,14KPa

iy = 0,00154 < 0,02(ok!)

Verifica-se, entdo, a desigualdade:

9pq = 255,39KPa < Opq . = 1644,14KPa

9 1644,14
e - = 6,44
9zq 25539

que garante a seguranca da sapata relativamente ao pungoamento, no contorno correspondente a=d/2.

Exemplificando para um perimetro de controlo a distancia a=d/4=0,085m da face do pilar.

O valor de cdlculo da tensdo de pungoamento atuante é igual a:
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Upq =

Vig — 0aq X A;) X 592,45 — 145,40 x 0,640) x 1
( Ed gd l) .B — ( ) — 323,95KPa
u; X d 4,534 x 0,34
A; =1,85%x 0,15+ 2 x 1,85 x 0,085 + 2 x 0,15 x 0,085 + 7 x 0,085% = 0,640m?

M =2x1,85+2x0,15+2xmx0,085=4,534m

2d 2 % 0,34
Opac = 0,12 K (100 p; fr)/3 == = 0,12 x 1,76696 x (100 x 0,00154 x 25)1/3 x 3

—X
a; 0,085
= 2659,27KPa

2d 2% 0,34
Ora,c = 0,035 K3/2 Fut? —= 0,035 X 1,766963/2251/2 x 0085
L )

k=14 20 _ 176696 < 2.0 (ok!
= 340 < 2,0 (okt)

_ Agq 524x107*
" b, xd 1,00x0,34

x 103 = 3288,29KPa

P = 0,00154 < 0,02(ok!)

Verifica-se, entdo, a desigualdade:
9gq = 323,95KPa < Upq, = 3288,29KPa

Opac 328829
9ga 323,95

= 10,15

que garante a segurancga da sapata relativamente ao pungoamento, no contorno correspondente a=d/4.

= Comprimento de amarragdo das armaduras longitudinais

O valor do comprimento de amarragdo de referéncia é obtido a partir da consulta da tabela 8.1, depende
do tipo de betéo, do tipo de aco e das condi¢des de aderéncia. Neste caso o betdo a aplicar é o C25/30, o

ago € A500 NR e temos boas condi¢es de aderéncia, pelo que 0 [, rqq = 400 = 40 X 10 = 400mm.

O comprimento minimo, lj i, Para vardes tracionados é obtido por:
0,3lprqa = 0,3 X400 = 120mm

lpmin = 100 = 10 X 10 = 100mm
100 mm

assim, o comprimento a considerar neste caso é 120mm.

O comprimento de amarragdo de calculo, [,4, é igual a 400mm.
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Direcao D-C

= Acles de cdlculo

A acdo de cdlculo considerada a atuar sobre a sapata corresponde a combinacdo mais desfavoravel,
combinacgdo 1, em que a acdo variavel base é a sobrecarga, as acées permanentes sdo majoradas de 1,35

e as acles varidveis sdo majoradas de 1,5.
Vea(parede 2 — eixo D) = 1,35x%x 406,48 +1,5x 41,61+ 0,60 x1,5x% 18,42 = 627,74KN

Vea(parede 4 — eixo C) = 1,35 x 286,60 + 1,5 X 44,85 + 0,60 X 1,5 X 19,78 = 471,99KN

= Condicdo de rigidez da sapata

Verificacdo da rigidez da sapata na menor direcao

> consola _ 0,25

> = =
= > > 0,125m

h =0,125+ 0,06 = 0,185m

Verificacdo da rigidez da sapata na dire¢do longitudinal — rigidez relativa

A By Xy s Ax By X,
e~ | KxB En,

4
[, <0881, <=>10,60<088 x \/

2,40 X h3

6
4 %x31x10°x 12

37,6 x 103

<=>h=0,07m

2,40 X h3

6
4x31x10°x 12

37,6 x 103

4
l, <1571, <=>2,00<157 % J <=>h > 0,16m

3
4x31x106x%

TTEEE <=>h>0,03m

4
1, <0881, <=> 0,30 < 0,88 X J

Vou considerar uma altura total h=0,50m e uma altura util d=0,44m.
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= Tensdo instalada na base da sapata

627,74+ 471,99
% = 3.05

= 360,57KN/m

627,74
Opar2 = W = 4184,93KN/m

471,99
Opara = W = 3146,60KN/m

=  Esforgo transverso e momento fletor

Tramo AB
V(x) =360,57x

V(x = 0m) = 0KN; V(x = 0,60m) = 216,34KN

x2
M(x) = 360,57~

M(x = 0m) = 0OKNm; M(x = 0,60m) = 64,90KN.m

Tramo BC
V(x) = 216,34 + 360,57x — 4184,93x

V(x = 0m) = 216,34KN; V(x = 0,0225m) = 130,29KN

x? x?
M(x) = 64,90 +216,34x + 360,57 — 418493

M(x = 0m) = 64,90KNm; M(x = 0,0225m) = 68,80KN.m

Tramo CD
V(x) = 130,29 + 360,57x — 4184,93x

V(x = 0m) = 130,29KN; V(x = 0,105m) = —271,27KN

x? x?
M(x) = 68,80 + 130,29x + 360,577 - 4184,937

M(x = O0m) = 15,47KNm; M(x = 0,105m) = 61,40KN.m
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Tramo DE
V(x) =—-271,27 + 360,57x — 4184,93x

V(x = 0m) = —271,27KN; V(x = 0,0225m) = —357,32KN

x? x?
M(x) =61,40 —271,27x + 360,577 — 4184,937

M(x = 0m) = 61,40KNm; M(x = 0,0225m) = 54,32KN.m

Tramo EF
V(x) = —357,32 4+ 360,57x

V(x = 0m) = —357,3KN; V(x = 1,85m) = 309,73KN

2
X
M(x) = 54,32 — 357,32x + 360,57

M(x = 0m) = 54,32KNm; M(x = 1,85m) = 10,30KN.m

Tramo FG
V(x) = 309,73 + 360,57x — 3146,60x

V(x = 0m) = 309,73KN; V(x = 0,0225m) = 247,04KN

x? x?
M(x) = 10,30 + 309,73x + 360,577 — 3146,607

M(x = 0m) = 10,30KNm; M(x = 0,0225m) = 16,56KN.m

Tramo GH
V(x) = 247,04 + 360,57x — 3146,60x

V(x = 0m) = 247,04KN; V(x = 0,105m) = —45,49KN

x? x?
M(x) = 16,56 + 247,04x + 360,577 — 3146,607

M(x = 0m) = 16,56KNm; M(x = 0,105m) = 27,14KN.m
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Tramo HI
V(x) = —45,49 + 360,57x — 3146,60x

V(x = 0m) = —45,49KN; V(x = 0,0225m) = —108,18KN

x? x?
M(x) = 27,14 — 45,49x + 360,577 — 3146,607

M(x = O0m) = 39,60KNm; M(x = 0,0225m) = 25,41KN.m
Tramo |J
V(x) = —-108,18 + 360,57x

V(x = 0m) = —=108,18KN; V(x = 0,30m) = 0KN

2

x
M(x) = 25,41 —108,18x + 360,577

M(x = 0m) = 25,41KNm; M(x = 0,30m) = 9,18KN.m

= Estado limite ultimo de rotura por flexdo — modelo de flexao

Armadura inferior:
Momento maximo positivo
V(x) = 130,29 + 360,57x — 4184,93x

V=0<=>x=0,034m

x? x?
M(x) = 68,80 + 130,29x + 360,577 - 4184,937

M(x = 0,034m) = 71,02KNm
O momento reduzido vird igual a:

Mga 71,02

= = = 1
K XA X fy  240% 0342 X 16,67 x 105 _ 01536

A percentagem mecanica de armadura é igual a:
w=uX 1+ w) =0,01536 X (1+0,01536) = 0,01559
A area da seccdo transversal da armadura longitudinal de tragdo sera:

A, = xbxdxde—001559><240><034>< 16,67
sT@ foa ’ =% 434,78

x 10* = 4,88 cm?
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4,88
2,4

=2,03cm?/m

A area minima a considerar tem que respeitar as seguintes condicdes:

Agmin = 0,26 X ’;ﬂ X by X d = 0,26 X 2= X 1,00 X 0,34 X 10* = 4,60 cm? /m

vk

Asmin =0,0013 b, d = 0,0013 x 1,00 X 0,34 x 10* = 4,42 cm?/m
A drea maxima é dada por:

Agmax < 0,04 A, = 0,04 x 1,00 x 0,34 X 10* = 136 cm?/m

A distancia livre entre vardes devera ser:

>

Smin = YDmax + 5mm = 20 + 5 = 25mmm (condicionante)

{ > @ variao
20mm

O espacamento maximo entre vardes da armadura principal é determinado como:

{Zh =2x400 = 800mm
Smax = 1250mm (condicionante)

O espacamento maximo entre vardes da armadura secundaria é determinado como:

{Sh =3 x 400 = 1200mm
Smax =1 400mm (condicionante)

A solucdo da armadura superior e inferior principal a adotar é: 10 // 0,15 (A« = 5,24 cm?/m)

= Estado limite ultimo de rotura por esforgo transverso

As armaduras de esfor¢o transverso sdo dispensaveis sempre que, a uma distancia d da face do pilar se

verifique a seguinte desigualdade:
Vea < Vra,c

O valor de calculo do esforgo transverso atuante a uma distancia d da face do pilar, é obtido através das

expressdes indicadas anteriormente.

Para secgao I-I
Tramo EF
V(x) = —357,32 + 360,57x

V(x = 0,34m) = —234,73KN
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Para secgao Il-ll

Tramo EF

V(x) = —357,32 +360,57x

V(x =1,51m) = 187,14KN

O valor de cdlculo do esforco transverso resistente assume o valor:

Vhae = 0,12 K(100 p; f)Y/3 by,d = 0,12 X 1,76696 x (100 x 0,00154 x 25)1/3 x 3,05 x 340
= 344,71KN

Viae = 0,035K32 £, /% b, d = 0,035 x 1,76696%/2 x 251/2 x 3,05 x 340 = 426,24KN

k=14 120 _ 176696 < 2.0 (ok!
= 340 < 2,0 (okt)

_ Agq 524x107*
"~ b, xd 1,00x0,34

P = 0,00154 < 0,02(ok!)

Verificadas a seguintes desigualdades:

Viq = 234,73KN < Vi, = 426,24KN

Vig = 187,14KN < Vi . = 426,24KN

que garante a segurancga da sapata relativamente ao esforgo transverso.

Armadura transversal:

627,74 + 471,99
G =

- = 150,24KP
gd 3,05 x 2,40 eaira

O vado tedrico a considerar para a determinacdo da area da secdo da armadura transversal que se instala
na menor direcdo da sapata, é igual ao vao livre da maior consola da sapata nessa direcdo acrescida de

15% da dimensao do pilar, para a mesma diregdo.

_ (B—by) _ _
Y =———+0,15xby =025+ 0,15 x 1,85 = 0,5275m

O momento fletor é determinado de acordo com esquema de calculo representado na figura 4.12.

B—by, 015xb,)
5 T 015X b (0,5275)2
- = 150,24 X ———— = 20,90KN.m

Mgq = 0gq X
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O momento reduzido vira igual a:

Mgy 20,90

= = = 0,01085
bxd?xf,; 1x0,34?x 16,67 x 103

M

A percentagem mecanica de armadura é igual a:
w=uX 14+ w) =0,01085x (1+0,01085) =0,01096
A area da secc¢do transversal da armadura longitudinal de tracdo sera:

A bx d x % = 001096 x 1,00 x 0,34 x 287
= X X X — = X X X
s @ ’ ’ P " 434,78

yd

x 10* = 1,43 cm?/m

Ag = 1,43 X 3,05 = 4,36 cm? /(0,70 + 0,45) = 3,79 cm?/m

Como o valor obtido é inferior & armadura minima, a soluc¢do é: @10 // 0,15 (Acs= 5,24 cm?/m)

= Estado limite ultimo de rotura por puncoamento

Parede 2

12 passo: verificacdo de que nao é excedido o valor limite de esmagamento do betdo no perimetro do

pilar

‘9Ed < 7-9Rd,max

(Vea — 0ga X Ag) X B (627,74 — 150,24 X 0,2775) X 1
Uy X d B 4,00 x 0,34

= 430,92KPa

Ay = 1,85 x 0,15 = 0,2775m?
Mo =2%1,85+2x0,15=4,00m

Opamax = 0,5 ¥ foq = 0,5 X 0,54 X 16,67 X 103 = 4500,90K Pa

_ fck _ 25 _
vr=20,6 (1 250) =0,6 X (1 250) = 0,54

Verifica-se, entdo, a desigualdade:

9pq = 430,92KPa < 94 max = 4500,90KPa
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22 passo: verificacdo da seguranca ao pungoamento em diversos perimetros de controlo a uma distancia

a < 2d da face do pilar

Yga < Opa,c

Exemplificando para um perimetro de controlo a distancia a=d/2=0,17m da face do pilar.
O valor de cdlculo da tensdao de puncoamento atuante é igual a:

(Vea — Gga X A)) X B (627,74 — 150,24 X 1,048) x 1
9. = = = 340,11KP
Ed w x d 5,068 x 0,34 ¢

A;=1,85%0,15+2x%1,85x%x0,17+2x0,15% 0,17 + 7 X 0,17% = 1,048m?

#; =2x185+2x0,15+2xmx0,17 =5,068m

2d 2% 0,34
Orac = 0,12 K (100 p; fo)/3 —= 0,12 x 1,76696 x (100 x 0,00154 x 25)1/3 x —o1 X 103
i )

= 1329,63KPa

2d 2x 0,34
Opac = 0,035 K3/2 f, /2 22 = 0,035 x 1,766963/225/2 x = x 10° = 1644,14KPa

a; 0,17

k=1+ |22~ 176696 < 2.0 (ok!
= 340 < 2,0 (okt)

Ay 524x107*
" b, xd 1,00x0,34

Py = 0,00154 < 0,02(ok!)

Verifica-se, entdo, a desigualdade:

9pq = 340,11KPa < 94 = 1644,14KPa

9 1644,14
Rd,c — - 4,83
9pq 340,11

que garante a seguranca da sapata relativamente ao pungoamento, no contorno correspondente a=d/2.

Exemplificando para um perimetro de controlo a distancia a=d/4=0,085m da face do pilar.

O valor de cdlculo da tensdo de pungoamento atuante é igual a:
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Upq =

(Veq — 0ga X A) X B (627,74 — 150,24 X 0,640) X 1
= = 344,84KP

w x d 4,534 x 0,34 ¢

A; =1,85% 0,15+ 2 x 1,85 x 0,085 + 2 x 0,15 x 0,085 + m x 0,0852 = 0,640m?

M =2x1,854+2x0,15+2xmx0,085=4,534m

2d 2 % 0,34
Opac = 0,12 K (100 p; fr) /3 — =0,12 X 1,76696 x (100 x 0,00154 x 25)1/3 x ~ose ¥
i )

= 2659,27KPa

2d 2 % 0,34
Opac = 0,035 K3/2 f, /2 —= 0,035 x 1,766963/2251/2 x 5085
13 ]

k=1+ 2% _ 176696 < 2.0 (ok!
= 340 < 2,0 (ok)

_ Agq 524x107*
“ b, xd 1,00x0,34

x 103 = 3288,29KPa

o1 = 0,00148 < 0,02(ok!)

Verifica-se, entdo, a desigualdade:

9pq = 344,84KPa < Opq . = 3288,29KPa

Opac 328829 954
9gq 34484 7

que garante a seguranca da sapata relativamente ao pungoamento, no contorno correspondente a=d/4.

Parede 4

19 passo: verificagao de que nao é excedido o valor limite de esmagamento do betdo no perimetro do

pilar
19Ed < 19Rd,max
(Vga = 0ga X Ag) X B (471,99 — 150,24 X 0,2775) X 1

9. = - = 316,40KP
Ed uo x d 4,00 X 0,34 @
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Ay = 1,85 %x 0,15 = 0,2775m?

Mo =2%x1,85+2x%x0,15 = 4,00m

Oramax = 0,5 ¥ foq = 0,5 X 0,54 x 16,67 x 10® = 4500,90KPa

_ fck _ 25 _
v=20,6 (1 250)—0,6><<1 ﬁ)—O,SZL

Verifica-se, entdo, a desigualdade:

9pq = 316,40KPa < Opgmax = 4500,90KPa

22 passo: verificacdo da seguranga ao pungoamento em diversos perimetros de controlo a uma distancia

a < 2d da face do pilar

19Ed S 19Rd,C

Exemplificando para um perimetro de controlo a distancia a=d/2=0,17m da face do pilar.
O valor de célculo da tensdo de pungoamento atuante é igual a:

(Vea — Oga X A) X B (471,99 — 150,24 x 1,048) x 1
9. = _ = 182,54KP
Ed w x d 5,068 x 0,34 ¢

A;=1,85%x0,15+2x%x1,85x%x0,17+2x0,15% 0,17 + X 0,17% = 1,048m?

M =2x185+2x0,15+2xmx0,17 = 5,068m

2d 2% 0,34
Orac = 0,12 K (100 p; fr)/3 —= 0,12 x 1,76696 x (100 X 0,00154 x 25)1/3 x 1
i )

= 1329,63KPa

2d 2 % 0,34
Orac = 0,035 K3/2 £, 1/ = 0,035 x 1,766963/225%/2 x ="~ x 103 = 1644,14KPa

a; 0,17

K=1+ 220 _ 176696 < 2,0 (ok!
= 340 < 2,0 (okh)

Ay 524x107*
" b, xd 1,00x0,34

Py = 0,00154 < 0,02(ok!)

X 10

3
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Verifica-se, entdo, a desigualdade:

9pq = 340,11KPa < Opq . = 1644,14KPa

Opac 164414

= =9,01
9zq 182,54

que garante a segurancga da sapata relativamente ao pungoamento, no contorno correspondente a=d/2.

Exemplificando para um perimetro de controlo a distancia a=d/4=0,085m da face do pilar.

O valor de célculo da tensdo de pungcoamento atuante é igual a:

9 (Vgaq — Oga X A) X (471,99 — 150,24 x 0,640) x 1
Ed — =

u; X d 4,534 x 0,34

= 243,80KPa

A; =1,85x% 0,15+ 2 x 1,85 x 0,085 + 2 X 0,15 X 0,085 + 7 X 0,085% = 0,640m?

M =2x1,854+2x0,15+ 2 xm x 0,085 = 4,534m

2d 2% 0,34
Orac = 0,12 K (100 p; f)Y/3 — = 0,12 X 1,76696 X (100 X 0,00154 x 25)/3 x ——— x 103

a; 0,085
= 2659,27KPa

2d 2 % 0,34
Opac = 0,035 K3/2 f,, /2 == 0,035 x 1,766963/2251/2 x YT
1 )

k=1+ 2% _ 176696 < 2.0 (ok!
= 340 < 2,0 (ok)

Ay 524x107*
"~ by, xd 1,00x0,34

X 103 = 3288,29KPa

Py = 0,00154 < 0,02(ok!)

Verifica-se, entdo, a desigualdade:

Opq = 243,80KPa < 94, = 3288,29KPa

Opac 328829
9gq 243,80

= 13,49

que garante a seguranca da sapata relativamente ao pungoamento, no contorno correspondente a=d/4.
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=  Comprimento de amarracao das armaduras longitudinais
O valor do comprimento de amarragdo de referéncia é obtido a partir da consulta da tabela 8.1, depende
do tipo de betdo, do tipo de aco e das condi¢des de aderéncia. Neste caso o betdo a aplicar é 0 C25/30, o
ago € A500 NR e temos boas condigbes de aderéncia, pelo que 0 1}, rqq = 400 = 40 x 10 = 400mm.

O comprimento minimo, lj, i, para vardes tracionados é obtido por:

0,3lp,rqa = 0,3 X 400 = 120mm
lpmin = 100 = 10 x 10 = 100mm
100 mm

assim, o comprimento a considerar neste caso é 120mm.

O comprimento de amarragdo de calculo, [,,4, é igual a 400mm.

Sapata comum a dois elementos verticais sujeita a uma acdo vertical (513/514)

= AcOes de célculo

A acdo de calculo considerada a atuar sobre a sapata corresponde a combinacdo mais desfavoravel,
combinacdo 1, em que a acdo variavel base é a sobrecarga, as acdes permanentes sdo majoradas de 1,35

e as acoOes variaveis sdo majoradas de 1,5.
Vgq(pilar P13) = 1,35 % 593,05+ 1,5 X 88,64 + 0,60 X 1,5 X 29,78 = 960,38KN

Vgq(pilar P14) = 1,35x 829,97 + 1,5 x 170,24 + 0,60 X 1,5 x 24,05 = 1397,46KN

= Condigdo de rigidez da sapata

Verificacdo da rigidez da sapata na menor direcdo

> consola 0,95
= > = 5 =0,475m

h =0,475+ 0,06 =0,535m

Verificagdo da rigidez da sapata na dire¢do longitudinal — rigidez relativa

“|4xEyx1, +|4XEyxI,
e~ | KxB E,,
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3
4x31x106x%

37 6 X 103 <=>h = 0,06m

4
I, <0881, <=> 0,525 < 0,88 X \/

3
4x31x106x%

37 6 X 103 <=>h>=0,26m

4
I, <1571, <=>2,875< 1,57 X \/

Vou considerar uma altura total h=0,80m e uma altura util d=0,74m.
= Tensdo instalada na base da sapata

960,38 +1397,46

oy 3.60 = 654,96KN/m
_ 26038 _ 4801,90KN
1397,46

Tp1a =570~ = 6987,30KN/m

= Esforgo transverso e momento fletor

Tramo AB
V(x) = 654,96x

V(x = 0m) = 0KN; V(x = 0,525m) = 343,85KN

xZ
M(x) = 654,96~

M(x = 0m) = OKNm; M(x = 0,525m) = 90,26KN.m
Tramo BC

V(x) = 343,85 + 654,96x — 6987,30x

V(x = 0m) = 343,85KN; V(x = 0,03m) = 153,88KN
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x? x?
M(x) = 90,26 + 343,85x + 654,967 - 6987,307

M(x = 0m) = 90,26KNm; M(x = 0,03m) = 97,73KN.m

Tramo CD
V(x) = 153,88 + 654,96x — 6987,30x

V(x = 0m) = 307,29KN; V(x = 0,14m) = —732,65KN

x? x?
M(x) =97,73 + 153,88x + 654,967 — 6987,307

M(x = 0m) = 97,73KNm; M(x = 0,14m) = 57,22KN.m

Tramo DE
V(x) = —-732,65+ 654,96x — 6987,30x

V(x = 0m) = —732,65KN; V(x = 0,03m) = —922,62KN

x? x?
M(x) =57,22 — 732,65x + 654,967 — 6987,307

M(x = 0m) = 57,22KNm; M(x = 0,03m) = 32,39KN.m

Tramo EF
V(x) = —922,62 + 654,96x

V(x = 0m) = —922,62KN; V(x = 2,675m) = 829,40KN

2
X
M(x) = 32,39 ~ 922,62x + 654,96

M(x = O0m) = 32,39KNm; M(x = 2,675m) = —92,39KN.m

Tramo FG
V(x) = 829,40 + 654,96x — 4801,9x

V(x = 0m) = 829,40KN; V(x = 0,03m) = 704,99KN

2 2

x x
M(x) = —92,39 4+ 829,40x + 654,967 — 4-801,97
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M(x = 0m) = —92,39KNm; M(x = 0,03m) = —69,37KN.m

Tramo GH
V(x) = 704,99 4+ 654,96x — 4801,9x

V(x = 0m) = 704,99KN; V(x = 0,14m) = 124,42KN

2 2

x x
M(x) = —69,37 + 704,99x + 654,967 - 4801,97

M(x = 0m) = —69,37KNm; M(x = 0,14m) = —11,31KN.m

Tramo HI
V(x) = 124,42 + 654,96x — 4801,9x

V(x = 0m) = 124,42KN; V(x = 0,03m) = OKN

x? x?
M(x) = ~1131 + 124,42 + 65496 = — 4801,9—

M(x = 0m) = —11,31KNm; M(x = 0,03m) ~ OKN.m

= Estado limite ultimo de rotura por flexdo — modelo de flexdao

Armadura superior:
Momento maximo negativo
V(x) = —922,62 + 654,96x

V=0<=>x=141m

2
X
M(x) = 3239 ~ 922,62x + 654,96 -

M(x =1,41m) = —617,44KNm

O momento reduzido vira igual a:

o Mgy 617,44
T bxd:Xxf.,, 230x0,74%2x 16,67 x 103

u = 0,02941

A percentagem mecanica de armadura é igual a:

w=px (1+ &) =0,02941 x (1 + 0,02941) = 0,03027
348



A area da seccdo transversal da armadura longitudinal de tragdo sera:

Fra 16,67 . ,
As = wx bxdx=2=0,03027 x 2,30 X 0,74 x x 10* = 19,76 cm
fra 434,78
1976 _ oo 2
23 O cme/m

Armadura inferior:
Momento maximo positivo
V(x) = 153,88 + 654,96x — 6987,30x

V=0<=>x=0,024m

x? x?
M(x) =97,73 + 153,88x + 654,967 - 6987,307

M(x = 0,024m) = 99,60KNm

O momento reduzido vird igual a:

Mg 99,60
B b xdZx f.y; 230 0,742 x 16,67 x 10

=0,00474

A percentagem mecanica de armadura é igual a:
w=uX 1+ w) =0,00474 x (1 4+ 0,00474) = 0,00477
A area da seccdo transversal da armadura longitudinal de tracdo sera:

fea 16,67
A =wXbXdx—-—=0,00477 x 2,30 X 0,74 X

x 10% = 3,11 cm?
fra 434,78 cn

3,11
3= 1,35cm?/m

)

A area minima a considerar tem que respeitar as seguintes condig¢des:

Asmin = 0,26 X ’;fﬂ X by X d = 0,26 X % x 1,00 X 0,74 x 10* = 10,00 cm? /m (condicionante)
yk

Agmin =0,0013 b, d = 0,0013 x 1,00 X 0,74 x 10* = 9,62 cm?/m
A drea méxima é dada por:
As max < 0,04 4. = 0,04 x 1,00 X 0,74 x 10* = 296 cm?/m
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A distancia livre entre vardes devera ser:

>

Smin = {Dmax + 5mm = 20 + 5 = 25mmm (condicionante)

{ > @ vario
20mm

O espagamento maximo entre varées da armadura principal é determinado como:

2h =2 x 800 = 1600mm
Smax =1 250mm (condicionante)

O espacamento maximo entre vardes da armadura secundaria é determinado como:

{Sh = 3 x 800 = 2400mm
Smax =1 400mm (condicionante)

A solugdo da armadura superior e inferior principal a adotar é: 16 // 0,20 (Aes= 10,05 cm?/m)
A solugdo da armadura de distribuicdo superior a adotar é (20% da armadura principal):

@8 // 0,25 (Aes= 2,01 cm?/m)

= Estado limite ultimo de rotura por esforco transverso

As armaduras de esforgo transverso sdo dispensaveis sempre que, a uma distancia d da face do pilar se

verifique a seguinte desigualdade:
Vea < Vra,c

O valor de calculo do esforgo transverso atuante a uma distancia d da face do pilar, é obtido através das

expressoes indicadas anteriormente.
Para secgao I-I

Tramo EF

V(x) = —922,62 + 654,96x

V(x =0,74m) = —437,95KN

Para seccao lI-1l

Tramo EF

V(x) =—922,62 + 654,96x

V(x = 1,935m) = 344,73KN
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O valor de célculo do esforco transverso resistente assume o valor:

Vhae = 0,12 K(100 p; f)/3 by,d = 0,12 x 1,51988 x (100 x 0,00135 x 25)1/3 x 2,30 x 740
= 466,56KN

Viae = 0,035K3/2 f,1/? b, d = 0,035 x 1,51988%/2 x 251/2 x 2,30 x 740 = 558,10KN

K=1+ 200—151988<20 k!
T [7a0 T 11988 = 2010k

Ay 10,05x107*
b, xd 1,00 x0,74

Py = 0,00135 < 0,02(ok!)

Verificadas a seguintes desigualdades:
Vis =437,95KN < V,{d_c = 558,10KN
VIL =344,73KN < V,{fi_c = 558,10KN

gue garante a seguranca da sapata relativamente ao esforgo transverso.

Armadura transversal:

960,38 + 1397,46
G =

- — 284.76KP
gd 3.60 x 2,30 JoRFaA

O vado tedrico a considerar para a determinacdo da area da secdo da armadura transversal que se instala
na menor direcdo da sapata, é igual ao vao livre da maior consola da sapata nessa direcdo acrescida de

15% da dimensao do pilar, para a mesma diregdo.

(B —by) (2,30 —0,40)

> + 0,15 X by = +0,15%x 0,40 = 1,01m

O momento fletor é determinado de acordo com esquema de calculo representado na figura 4.12.

B — b, 2
( 5+ 0,15 x bo) (1,01)2
_ = 284,76 X~ = 145,24KN.m

Mgq = 0gaq X

O momento reduzido vira igual a:

Mg, 145,24

KX xfy  IX 078 x 1667 x105 0159

A percentagem mecanica de armadura é igual a:

w=px (1+ &) =0,01591 x (1 +0,01591) = 0,01616
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A area da secgdo transversal da armadura longitudinal de tracdo sera:

fea 16,67
A;=wXbxdx—=0,01616 x 1,00 x 0,74 x

x 10* = 4,59 cm?
Fra 434,78 em”/m

Age = 4,59 X 3,60 = 16,52 cm?/(1,2875 + 0,7625) = 8,06 cm?/m

Como o valor obtido é inferior a armadura minima, a soluc3o é: &16 // 0,20 (Aer= 10,05 cm?/m)

= Estado limite ultimo de rotura por pungcoamento

Pilar P13

19 passo: verificacdo de que ndo é excedido o valor limite de esmagamento do betdo no perimetro do

pilar

19Ed < 19Rd,max

o~ (Vea = 0ga X Ag) X B _ (960,38 — 284,76 x 0,08) x 1,33
Ea = up X d B 0,80 x 0,74

= 2111,71KPa

Ay = 0,40 x 0,20 = 0,08m?

Mo =1%0,40 +2 % 0,20 = 0,80m

0,20
W =2 X ——+040 = 0,60m

Ky 0,80
= — = =1
B= =060 133

Opamax = 0,5 ¥ frq = 0,5 X 0,54 X 16,67 X 10® = 4500,90KPa

_ fck _ 25)_
vr=20,6 (1—250)—0,6x(1—ﬁ = 0,54

Verifica-se, entdo, a desigualdade:

9pq = 2111,71KPa < 9ggmax = 4500,90KPa
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22 passo: verificacdo da seguranca ao pungoamento em diversos perimetros de controlo a uma distancia

a < 2d da face do pilar

VYga < Ura,c

Exemplificando para um perimetro de controlo a distancia a=d=0,74m da face do pilar.
O valor de cdlculo da tensdao de puncoamento atuante é igual a:

o _ (Vea—0ga X A) X B _ (960,38 — 284,76 x 1,532) x 1,07
Ea = u; x d B 3,125 x 0,74

= 242,14KPa

X 0,742
A; =0,40x%x0,20+0,40%x 0,74+ 2 x 0,20 X 0,74 + T = 1,532m?

#; =1x040+2x0,20+7mx 0,74 = 3,125m

0,20
ur = 1XO,40+2XO,20—2><7+7T><0,74=2,925m

. 3,125m
W 2,925
s 2 s 2X074
Yrac = 0,12 K (100 p; fox) PR 0,12 x 1,51988 x (100 x 0,00135 x 25)/° x o074 x 10
i )
= 548,25KPa

2d 2% 0,74
Opac = 0,035 K3/2 f, /2 = = 0,035 x 1,519888%/2251/2 x = x 103 = 655,81KPa

a; 0,74

k=1+ |22 _ 151988 < 2.0 (ok!
= 740 < 2,0 (okt)

_ Ag 10,05x107*
"~ b, xd 1,00 x 0,74

Py = 0,00135 < 0,02(0k!)

Verifica-se, entdo, a desigualdade:

Opq = 242,14KPa < 9pq . = 655,81KPa

Opa.c 65581
e - = 2,70
Opq 242,14

gue garante a seguranga da sapata relativamente ao pungcoamento, no contorno correspondente a=d.

Exemplificando para um perimetro de controlo a distdncia a=d/2=0,37m da face do pilar.
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O valor de célculo da tensdo de pungoamento atuante é igual a:

9 (Vega — Oga X A) X (960,38 — 284,76 x 0,591) x 1,12
Ed = =

u;xd 1,962 x 0,74

= 607,34KPa

7 X 0,372
A; =0,40x%x 0,20+ 0,40 x 0,37+ 2 x 0,20 x 0,37 + T = 0,591m2

#; =1x040+2x0,20+ 7 X037 =1,962m

0,20
u'=1x040+2x0,20-2 XT+7TXO'37 =1,762m

Cmy 1962
k= 1,762 L1z
2d 2% 0,74
Orae = 0,12 K (100 p; fur)/? — =012 x1,53838 x (100 X 0,001456 X 25)1/3 x —o37 X< 10°
i ’
= 1096,50KPa

2d 2% 0,74
Opac = 0,035 K3/2 f,, /2 —=10,035x 1,538383/2251/2 x 3
i )

k=1+ |22 _ 151988 < 2.0 (ok!
= 740 < 2,0 (ok)

Ay 10,05x107*
"~ b, xd 1,00x0,74

x 103 = 1311,62KPa

Py = 0,00135 < 0,02(ok!)

Verifica-se, entdo, a desigualdade:

9pq = 607,34KPa < 94 = 1311,62KPa

Opac 131162
9gq 607,34

2,16

gue garante a seguranca da sapata relativamente ao pungoamento, no contorno correspondente a=d/2.

Exemplificando para um perimetro de controlo a distancia a=d/4=0,185m da face do pilar.
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O valor de célculo da tensdo de pungoamento atuante é igual a:

3 (Vgq — Oga X A) X B (960,38 — 284,76 x 0,282) x 1,17
Ed = =

u; xd 1,381 x 0,69

= 1006,94KPa

X 0,1852

A; =0,40x0,20+ 0,40 x 0,185 + 2 x 0,20 x 0,185 + = 0,282m?

#; =1x040+2x0,20+ 7 x 0,185 = 1,381m

0,20
U= 1><0,40+2XO,ZO—ZXT+7T><O,185 =1,181m

#1381

B == 1181

=1,17

2d 2x0,74
Orac = 0,12 K (100 p; fo)/3 —= 0,12 x 1,51988 x (100 x 0,00135 x 25)1/3 x o185
i )

= 2192,99KPa

2d 2% 0,74
Opac = 0,035 K3/2 £, 1/ Z— = 0,035 x 1,519883/2251/2 x ~—~_ x 103 = 2623,25KPa

a; 0,185

k=1+ |20 _ 151988 <20 (ok!
= 740 < 2,0 (okt)

Ay 10,05x107*
"~ b, xd 1,00x0,74

Py = 0,00135 < 0,02(ok!)

Verifica-se, entdo, a desigualdade:

9pq = 1006,94KPa < Opq . = 2623,25KPa

Opac 262325
e = = 2,60
9zq  1006,94

X 10

3

gue garante a seguranca da sapata relativamente ao pungoamento, no contorno correspondente a=d/4.
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Pilar P14

12 passo: verificacdo de que nao é excedido o valor limite de esmagamento do betdo no perimetro do

pilar

19Ed < 19Rd,max

o _ (WVka = 0ga X Ao) X B _ (1397,46 — 284,76 x 0,08) x 1
Ea = Uy X d B 1,20 x 0,74

= 1548,06KPa

Ay = 0,40 x 0,20 = 0,08m?

Mo =2%0,40 +2%0,20 = 1,20m

Iramax = 0,5 ¥ feq = 0,5 % 0,54 X 16,67 X 103 = 4500,90KPa

fex ) ( 25
= — = X —_ | =
r=20,6 (1 250 0,6 1 250) 0,54

Verifica-se, entdo, a desigualdade:

954 = 1548,06KPa < Opgmaex = 4500,90KPa

22 passo: verificagdo da seguranga ao pungoamento em diversos perimetros de controlo a uma distancia

a < 2d da face do pilar

Upa < Opa,c

Exemplificando para um perimetro de controlo a distancia a=d=0,74m da face do pilar.

O valor de cdlculo da tensdo de pungoamento atuante é igual a:

(Vga — 0ga X Aj) X B (1397,46 — 284,76 X 2,688) X 1

— 146,02KP
w % d 5,850 x 0,74 ¢

A; =0,40 X 0,20 + 2 X 0,40 X 0,74 + 2 X 0,20 X 0,74 + 7 X 0,74? = 2,688m?

u; =2%0404+2x0,20+2xmx0,74 =5850m
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3

2d 2% 0,74
0,12 K (100 p; )Y/ — = 0,12 x 1,51988 x (100 x 0,00135 x 25)1/3 x ———

9
ka.c a; 0,74

= 548,25KPa

\

2d 2% 0,74
0,035 K3/2 £, %/2 2= = 0,035 x 1,519883/2251/2 x ="~ % 103 = 655,81KPa

9
Ra.c = a; 0,74

k=1+ 20 _ 151988 <20 (ok!
- 740 < 2,0 (okt)

_ Ag _10,05x107*
"~ b, xd 1,00x0,74

Py =0,00135 < 0,02(ok!)

Verifica-se, entdo, a desigualdade:

19Ed = 146,02KPa < 19Rd,C = 655,81KPa

Opac 655,81
9gq 146,02

que garante a seguranca da sapata relativamente ao pungoamento, no contorno correspondente a=d.

Exemplificando para um perimetro de controlo a distdncia a=d/2=0,74/2=0,37m da face do pilar.

O valor de célculo da tensdo de pungoamento atuante é igual a:

(Vea — 0ga X A) X B (1397,46 — 284,76 X 0,954) X 1
9. = = = 431,61KP
Ed w x d 3,525 x 0,74 4

A; = 0,40 X 0,20 + 2 X 0,40 X 0,37 + 2 x 0,20 X 0,37 + X 0,37% = 0,954m?

#; =2x040+2x020+2xmx0,37 =3,525m

2d 2x0,74
Orac = 0,12 K (100 p; fo)/3 —= 0,12 x 1,51988 x (100 x 0,00135 x 25)1/3 x —037 % 103
i ,

= 1094,31KPa

2d 2% 0,74
Orac = 0,035 K3/2 £, 1/ = 0,035 x 1,519883/2251/2 x =~

x 10% = 1311,62KP
a; 0,37 .
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K=1+ 200—151988<20 k!
= [7a0 T 1A1988 = 20 (0k)

Ay 10,05x107*
"~ b, xd 1,00 x0,74

Py = 0,00135 < 0,02(ok!)

Verifica-se, entdo, a desigualdade:

9pq = 494,98KPa < 9,4 . = 1335,66KPa

9 1311,62
e = =3,04
9zq 43161

gue garante a segurancga da sapata relativamente ao pungoamento, no contorno correspondente a=d/2.

Exemplificando para um perimetro de controlo a distancia a=d/4=0,69/4=0,185m da face do pilar.

O valor de célculo da tensdo de pungcoamento atuante é igual a:

(Vea — 0ga X A) X B (1397,46 — 284,76 X 0,410) x 1
w; X d B 2,362 x 0,74

Upq =

= 732,68KPa

A; =0,40 X 0,20 4+ 2 X 0,40 x 0,185 + 2 X 0,20 X 0,185 + 7 X 0,185% = 0,410m?

M =2%x0404+2x0,20+2xmx0,185 = 2,362m

2d 2 % 0,74
Brac = 0,12 K (100 p; f)*/3 == = 0,12 x 1,51988 x (100 x 0,00135 x 25)1/3 x =——— x 103

a; 0,185
= 2192,99KPa

2d 2% 0,74
Opac = 0,035 K3/2 f 1/2 —=0,035x 1,519883/2251/2 x et
14 )

k=1+ |22 _ 151988 < 2,0 (ok!
= 740 < 2,0 (ok)

_ Ag10,05x107*
"~ b, xd 1,00x0,74

x 103 = 2623,25KPa

iy = 0,00135 < 0,02(0k!)
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Verifica-se, entdo, a desigualdade:

9pq = 732,68KPa < 9pq, = 2623,25KPa

Orac 262325

= = 3,58
9ga 732,68

gue garante a segurancga da sapata relativamente ao pungoamento, no contorno correspondente a=d/4.

= Comprimento de amarragao das armaduras longitudinais

O valor do comprimento de amarracao de referéncia é obtido a partir da consulta da tabela 8.1 depende
do tipo de betdo, do tipo de aco e das condicdes de aderéncia. Neste caso o betdo a aplicar é o C25/30, o

ago € A500 NR e temos boas condi¢es de aderéncia, pelo que 0 [, rqq = 400 = 40 X 16 = 640mm.

O comprimento minimo, lj, iy, para varbes tracionados é obtido por:

0'31b,rqd =0,3%x 640 =192mm
lpmin = 100 = 10 X 16 = 160mm
100 mm

assim, o comprimento a considerar neste caso é 192mm.

O comprimento de amarragdo de calculo, l,4, é igual a 640mm.

Sapata comum a dois elementos verticais sujeita a uma acdo vertical (515/516)

= Agles de célculo

A acdo de célculo considerada a atuar sobre a sapata corresponde a combinacdo mais desfavoravel,
combinac¢do 1, em que a acdo varidvel base é a sobrecarga, as acGes permanentes sdo majoradas de 1,35

e as acoes varidveis sdo majoradas de 1,5.
Veq(pilar P15) =1,35x 1172,68 + 1,5 x 221,08 + 0,60 X 1,5 X 13,12 = 1926,55KN

Veq(pilar P16) = 1,35 x 377,67 + 1,5 X 38,76 + 0,60 X 1,5 X 20,77 = 586,69KN

=  Condicao de rigidez da sapata

Verificagdo da rigidez da sapata na menor diregao

> consola 1,575
> > = > =0,7875m
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h =0,7875+ 0,06 = 0,8475m

Verificagdo da rigidez da sapata na direcdo longitudinal — rigidez relativa

X By Xy s AX By X,
e~ | KxB E,,

4
l, <0881, <=>1,375< 0,88 x J

2,10 X h3

6
4x31x10°x Vi

37,6 x 103

<=>h=0,22m

3
4x31x106x%

T TTEIE <=>h>0,27m

4
l, <1,57 1, <=> 2,875 < 1,57 X J

Vou considerar uma altura total h=0,95m e uma altura util d=0,89m.
= Tensdo instalada na base da sapata

_1926,55 + 586,69

o, o = 529,10KN/m
1926,55

Op15 = W = 7706,20KN/TTL
586,69

Op1g — 0 25 2346,76KN/m

= Esforgo transverso e momento fletor

Tramo AB
V(x) =529,10x

V(x = 0m) = 0KN; V(x = 1,575m) = 833,33KN

x2
M(x) =529,10%

M(x = 0m) = OKNm; M(x = 1,575m) = 656,25KN.m
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Tramo BC
V(x) = 833,33 + 529,10x — 7706,20x

V(x = 0m) = 833,33KN; V(x = 0,0375m) = 564,19KN

x? x?
M(x) = 656,25 + 833,33x + 529,107 — 7706,207

M(x = 0m) = 656,25KNm; M(x = 0,0375m) = 682,45KN.m

Tramo CD
V(x) = 564,19 + 529,10x — 7706,20x

V(x = 0m) = 564,19KN; V(x = 0,175m) = —691,80KN

x2 x2
M(x) = 682,45 + 564,19x + 529,107 — 7706,207

M(x = 0m) = 682,45KNm; M(x = 0,175m) = 671,28KN.m

Tramo DE
V(x) = —-691,80 4+ 529,10x — 7706,20x

V(x = 0m) = —691,80KN; V(x = 0,0375m) = —960,94KN

x? x?
M(x) = 671,28 — 691,80x + 529,107 — 7706,207

M(x = 0m) = 671,24KNm; M(x = 0,0375m) = 640,29KN.m

Tramo EF
V(x) = —960,94 + 529,10x

V(x = 0m) = —960,94KN; V(x = 2,675m) = 454,40KN

2
x
M(x) = 640,29 — 960,94x + 529,107

M(x = O0m) = 640,29KNm; M(x = 2,675m) = —37,20KN.m
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Tramo FG
V(x) = 454,40 + 529,10x — 2346,76x

V(x = 0m) = 446,94KN; V(x = 0,0375m) = 386,24KN

x? x?
M(x) = —37,20 + 454,40x + 529,107 - 2346,767

M(x = 0m) = —37,20KNm; M(x = 0,0375m) = —21,44KN.m

Tramo GH
V(x) = 386,24 4+ 529,10x — 2346,76x

V(x = 0m) = 386,24KN; V(x = 0,175m) = 68,15KN

x? x?
M(x) = —21,44 + 386,24x + 529,107 - 2346,767

M(x = 0m) = —326,63KNm; M(x = 0,175m) = 18,32KN.m

Tramo HI
V(x) = 68,15 4+ 529,10x — 2346,76x

V(x = 0m) = 68,15KN; V(x = 0,0375m) = 0KN

x2 x2
M(x) = 18,32 4+ 68,15x + 529,107 - 2346,767

M(x = 0m) = —288,57KNm; M(x = 0,0375m) = 19,60KN.m (vou considerar aproximadamente 0)

= Estado limite ultimo de rotura por flexdo — modelo de flexdao

Armadura superior:
Momento maximo negativo
V(x) = —960,94 + 529,10x

V=0<=>x=182m

2

x
M(x) = 640,29 — 960,94x + 529,107

M(x =1,82m) = —232,33KNm
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O momento reduzido vira igual a:

O Mgy 232,33
T bxd?xf.,, 220x0,892x 16,67 103

u = 0,00800

A percentagem mecanica de armadura é igual a:
w=uX(1+ w)=0,00800x (1+ 0,00800) =0,00806
A area da seccdo transversal da armadura longitudinal de tracado sera:

A b x d x 1% = 000806 x 2,20 x 0,89 x %7
= X X X — = X X X
s=@ ’ ’ 07 " 434,78

yd

x 10* = 6,05 cm?

)

> = 2,75 cm?
ﬁ— ) cm/m

Armadura inferior:
Momento mdaximo positivo
V(x) = 564,19 + 529,10x — 7706,20x

V=0<=>x=0,079m

x? x?
M(x) = 682,45 + 564,19% + 529,10~ — 7706,20

M(x = 0,079m) = 704,63KNm

O momento reduzido vird igual a:

o Mgy 704,63
T bxd?Xf.,, 220x0,892x 16,67 x 103

u = 0,02426

A percentagem mecanica de armadura é igual a:
w=uX 1+ w) =0,02426 x (1 + 0,02426) = 0,02484

A area da seccdo transversal da armadura longitudinal de tragdo sera:

Fra 16,67 . ,
Ag = wx b xdx=2L=0,02484 x 2,20 x 0,89 X x 10* = 18,65 cm
Y 434,78
1865 _ . ¢ 2
22 & cme/m
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A area minima a considerar tem que respeitar as seguintes condicdes:

Agmin = 0,26 X ];Cﬂ X by X d = 0,26 X % x 1,00 x 0,89 x 10* = 12,03 cm?/m (condicionante)
vk

Agmin =0,0013 b, d = 0,0013 x 1,00 x 0,89 x 10* = 11,57 cm?/m
A drea maxima é dada por:
Asmax < 0,04 A, = 0,04 x 1,00 X 0,89 X 10* = 356 cm?/m

A distancia livre entre vardes devera ser:

>

Smin = {Dmax + 5mm = 20 + 5 = 25mmm (condicionante)

{ > @ vario
20mm

O espacamento maximo entre vardes da armadura principal é determinado como:

{Zh =2 X950 = 1900mm
Smax =1 250mm (condicionante)

O espacamento maximo entre vardes da armadura secundaria é determinado como:

{Sh = 3 X 950 = 2850mm
Smax =1 400mm (condicionante)

A solucdo da armadura superior e inferior principal a adotar é: 16 // 0,15 (Aes= 13,40 cm?/m)
A solugdo da armadura de distribuigdo superior a adotar é (20% da armadura principal):

&8 // 0,175 (Acs= 2,87 cm?/m)

= Estado limite ultimo de rotura por esforgo transverso

As armaduras de esfor¢o transverso sdo dispensaveis sempre que, a uma distancia d da face do pilar se

verifique a seguinte desigualdade:
Vea < Vra,c

O valor de calculo do esforgo transverso atuante a uma distancia d da face do pilar, é obtido através das

expressdes indicadas anteriormente.
Para secgao I-I

Tramo EF

V(x) =—-960,94 + 529,10x

V(x = 0,89m) = —490,04KN
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Para secgao Il-ll
Tramo EF
V(x) = —-960,94 + 529,10x

V(x = 1,785m) = —16,50KN

O valor de cdlculo do esfor¢o transverso resistente assume o valor:

Vhae = 0,12 K(100 p; f)Y/3 by,d = 0,12 X 1,47405 x (100 x 0,00151 x 25)1/3 x 2,20 x 890
= 538,75KN

Viae = 0,035K3/2 f,1/? b, d = 0,035 x 1,474053/2 x 251/2 x 2,20 x 890 = 613,22KN

k=14 |22 147405 < 2.0 (ok!
= 890 < 2,0 (okt)

_Ag 13,40x107*
b, xd 1,00x0,89

P = 0,00151 < 0,02(ok!)

Verificadas a seguintes desigualdades:
Viq = 490,04KN < Vi, . = 613,22KN
Viq = 16,50KN < V{l, . = 613,22KN

que garante a seguranca da sapata relativamente ao esforgo transverso.

Armadura transversal:

586,69 + 1926,55
%4 = T 475 % 2.20

= 240,50KPa

O vido tedrico a considerar para a determinac¢do da area da secdo da armadura transversal que se instala
na menor direcdo da sapata, é igual ao vao livre da maior consola da sapata nessa dire¢do acrescida de

15% da dimensao do pilar, para a mesma diregao.

B—b 2,10 - 1,20
y =200 o150 p, = 2102120

> + 0,15 % 1,20 = 0,63m

O momento fletor é determinado de acordo com esquema de calculo representado na figura 4.12.
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B—b 2
( 5 0 + 0,15 X b0> (0,63)2
> = 240,50 x

Mgq = 0gq X = 47,72KN.m

O momento reduzido vird igual a:

Mgy 47,72
B b xd2?xfy 1x0892x 16,67 x 103

= 0,00361

A percentagem mecanica de armadura é igual a:

w=uX 14+ w) =0,00361x (1+0,00361) =0,00363

A area da seccdo transversal da armadura longitudinal de tracdo sera:

fea 16,67
A; =wXbxdx—=20,00363x1,00x 0,89 x

x 10* = 1,2 2
fra 23478 0 23 cm*/m

Ag = 1,23 X 4,75 = 5,84 cm? /(1,675 + 0,9625) = 2,21 cm?/m

Como o valor obtido é inferior & armadura minima, a soluc¢do é: @16 // 0,15 (Acs= 13,40 cm?/m)

= Estado limite ultimo de rotura por puncoamento

Pilar P15

19 passo: verificagdao de que nao é excedido o valor limite de esmagamento do betdo no perimetro do

pilar

19Ed < 19Rd,max

9 (Vgaq — Oga X Ag) X B (1926,55 —240,5x%0,30) x 1
Ed = =

ug X d 2,90 x 0,89

= 732,43KPa

Ay =1,20x%x 0,25 =0,30

fy =2 % 1,20 +2 X 0,25 = 2,90m

ramax = 0,5 vfeq = 0,5% 0,54 X 16,67 x 103 = 4500,90KPa
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_ fck _ 25 _
v=20,6 (1 250)—0,6><<1 ﬁ)—O,SZL

Verifica-se, entdo, a desigualdade:

Opq = 732,43KPa < Opg max = 4500,90KPa

22 passo: verificacdo da seguranga ao pungoamento em diversos perimetros de controlo a uma distancia

a < 2d da face do pilar

Y < Opa,c

Exemplificando para um perimetro de controlo a distdncia a=d/2=0,445m da face do pilar.

O valor de célculo da tensdo de pungoamento atuante é igual a:

o _ (Veq — 0ga X A) X B (1926,55 — 240,5 X 2,213) X 1
Ea — u; X d B 5,696 x 0,89

= 275,06KPa

A; =1,20x 0,25+ 2 x 1,20 X 0,445 + 2 X 0,25 X 0,445 + 7 X 0,445% = 2,213m?

M =2x1,20+2x0,25+ 2 xmx 0,445 = 5,696m

2d 2x0,89
Orac = 0,12 K (100 p; fo) /3 — = 0,12 X 1,47405 X (100 X 0,00151 x 25)1/3 x —0aaE
i )

= 1100,62KPa

2d 2 % 0,89
Opac = 0,035 K3/2 f, /2 == 0,035 x 1,474053/2251/2 x Y
L )

k=14 220 _ 147405 < 2.0 (ok!
= 890 < 2,0 (okt)

Ay 13,40x107*
b, xd 1,00x0,89

x 103 = 1252,75KPa

Py =0,00151 < 0,02(ok!)

Verifica-se, entdo, a desigualdade:

Opq = 275,06KPa < Ozq. = 1252,75KPa

x 10

3
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Opac 125275 .
9gq 27506

55

gue garante a seguranga da sapata relativamente ao pungoamento, no contorno correspondente a=d/2.

Exemplificando para um perimetro de controlo a distancia a=d/4=0,2225m da face do pilar.

O valor de cdlculo da tensdo de puncoamento atuante é igual a:

(Vga — Gga X A) X B (1926,55 — 240,5 x 1,101) X 1
Opa = = = 443,83KP
Ed w % d 4,298 x 0,89 4

A; =1,20x 0,25+ 2 % 1,20 X 0,2225 + 2 X 0,25 X 0,2225 + 7 X 0,2225% = 1,101m?

s =2x1,20+2x0,25+2x7mXx0,2225 = 4,298m

2d 2% 0,89
Orac = 0,12 K (100 p; for)'/® — = 0,12 x 1,47405 x (100 x 0,00151 x 25)1/3 x x 103

a; 0,2225
= 2201,24KPa

2d 2% 0,89
Bpac = 0,035 K3/2 £, 1/ = 0,035 x 1,474053/2251/2 x “— ' x 103 = 2505,50KPa

a; 0,2225

k=1+ |22 147405 < 2.0 (ok!
= 890 < 2,0 (ok)

_ Ag 13,40x107*
"~ b,xd 1,00x0,89

iy = 0,00151 < 0,02(ok!)

Verifica-se, entdo, a desigualdade:

9pq = 443,83KPa < Opq. = 1252,75KPa

Opac 250550
9pq 443,83

5,65

que garante a seguranca da sapata relativamente ao pungoamento, no contorno correspondente a=d/4.

368



Pilar P16

12 passo: verificagao de que nao é excedido o valor limite de esmagamento do betdo no perimetro do

pilar

19Ed < 19Rd,max

o _ (Vea —0ga X Ao) X B _ (586,69 — 240,5 X 0,30) x 1,17
Ea = up X d - 1,70 x 0,89

= 290,07KPa

Ay = 1,20 X 0,25 = 0,30m?

Mo =1%x120+2x0,25=1,70m

)

u=2x + 1,20 = 1,45m
Mo 1,70
=—=—=1,17
B u* 1,45

Oramax = 0,5 ¥ foq = 0,5 X 0,54 x 16,67 x 103 = 4500,90KPa

cos(1-fg)-osx(- -
v=10,6 (1—250 =0,6 X 1—2—50 —0,54

Verifica-se, entdo, a desigualdade:

9pq = 290,07KPa < Orgmax = 4500,90KPa

29 passo: verificagdo da seguranga ao pungoamento em diversos perimetros de controlo a uma distancia

a < 2d da face do pilar

Yga < ORa,c
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Exemplificando para um perimetro de controlo a distancia a=d/2=0,445m da face do pilar.

O valor de célculo da tensdao de pungoamento atuante é igual a:

(Vpa — 0ga X A) X B (586,69 — 240,5 X 1,368) x 1,09
9. = = = 110,59KP
Ed w % d 2,848 x 0,89 ¢

m X 0,445° )
A; = 1,20 % 0,25 +1,20 X 0,445 + 2 X 0,25 X 0,445 + ———— = 1,368m

m; =1x1,20+2x0,25+ 7% 0,445 = 3,098m

)

5
u'=1x120+2x0,25-2x +m X 0,445 = 2,848m

p;, 3,098
=1="""12-1,09
P = =288

2d 2% 0,89
Orac = 0,12 K (100 p; fo)/3 —= 0,12 x 1,47405 x (100 x 0,00151 x 25)1/3 x x 103

i 0,445
= 1100,62KPa

2d 2% 0,89
Opac = 0,035 K3/2 f, /2 = 0,035 x 1,474053/2251/2 x x 103 = 1252,75KPa

a; 0,445

K=1+ 220 147405 < 2,0 (ok!
= 890 < 2,0 (okY

Ay 13,40x107*
"~ b, xd 1,00x 0,89

Py = 0,00151 < 0,02(ok!)

Verifica-se, entdo, a desigualdade:

9pq = 110,59KPa < Oq. = 1252,75KPa

Opac  1252,75
9gq 110,59

=11,32

gue garante a seguranca da sapata relativamente ao pungoamento, no contorno correspondente a=d/2.
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Exemplificando para um perimetro de controlo a distdncia a=d/4=0,2225m da face do pilar.

O valor de cdlculo da tensdao de puncoamento atuante é igual a:

(Vea — Gga X A)) X B (586,69 — 240,5 X 0,756) X 1,12
9. = _ = 207,72KP
Ed w x d 2,399 x 0,89 4

m X 0,2225% )
A; = 1,20 0,25 +1,20 X 0,2225 + 2 X 0,25 X 0,2225 + ———— = 0,756m

u; =1x1,20+2x0,25+ 7w x0,2225 = 2,399m

0,25
U= 1><1,20+2><0,25—2><T+7r><0,2225 = 2,149m

M 2,399

P == 2149

=112

2d 2% 0,89
Orac = 0,12 K (100 p; fo)/3 —= 0,12 X 1,47405 x (100 x 0,00151 x 25)1/3 x 02225
i ’

= 2201,24KPa

2d 2 % 0,89
Opac = 0,035 K3/2 £, /2 = 0,035 x 1,474053/2251/2 x x 103 = 2505,50KPa

a; 0,2225

K=1+ 220 _ 147405 < 2,0 (ok!
- 890 < 2,0 (ok)

Ay 13,40x107*
~ b, xd 1,00x0,89

Py =0,00151 < 0,02(ok!)

Verifica-se, entdo, a desigualdade:

9pq = 207,16KPa < Ozq. = 2505,50KPa

Opac  2505,50
9ga 207,72

= 12,06

X 10

3

gue garante a seguranca da sapata relativamente ao pungoamento, no contorno correspondente a=d/4.
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=  Comprimento de amarragao das armaduras longitudinais
O valor do comprimento de amarracdo de referéncia é obtido a partir da consulta da tabela 8.1, depende
do tipo de betdo, do tipo de aco e das condi¢des de aderéncia. Neste caso o betdo a aplicar é o0 C25/30, o
ago € A500 NR e temos boas condigbes de aderéncia, pelo que 0 1}, g = 400 = 40 X 16 = 640mm.

O comprimento minimo, lj, i, para vardes tracionados é obtido por:

0,3p,rqa = 0,3 X 640 = 192mm
lpmin = 100 = 10 X 16 = 160mm
100 mm

assim, o comprimento a considerar neste caso é 192mm.

O comprimento de amarragdo de calculo, [;4, é igual a 640mm.

Viga de equilibrio (V1)

= AcgOes de calculo

A viga de equilibrio V1 tem como fun¢do equilibrar/transmitir para a sapata S2 o momento fletor
resultante da excentricidade da carga atuante na sapata S1. A distancia entre os dois pilares medido ao

eixo é de 2,88m.

Mg; = 84,37KN.m

Mgq
Mea .72 __ {xl =1,92m
X, Xy "~ 7 x, =0,96m
xl + xZ = 2,88
84,37 M,

- <=> M, = 51,42KN.
192 (1,92 —-0,75) 1 m

84,37
2 M,

0,96 _ (0,96 — 0,625)

<=>M, =14,72KN.m
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Corte |-

Og1
P
M M2
AR f’E\
L L |
VEd [KM]
amM21
MEd [FM.rri]
W | <2 |

= Estado limite ultimo de rotura por flexao

Armadura superior
M; =51,42KN.m
O momento reduzido vird igual a:

B M, B 51,42
“ bxd?xf.,, 0,25x0,24%2x 16,67 x 103

u =0,21421

A percentagem mecanica de armadura é igual a:
w=uX 1+ w) =021421 % (1 +0,21421) = 0,26009
A area da seccdo transversal da armadura longitudinal de tragdo sera:

A = xbxdxde—026009><025><024>< 16,67
s @ foa ’ 5" 434,78

x 10* = 5,98 cm?
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Armadura superior:
M, = 14,72KN.m
O momento reduzido vird igual a:

oM, 14,72
B b Xd2x fg  025x 0,242 x 16,67 x 103

= 0,06132

A percentagem mecanica de armadura é igual a:
w=uX 1+ w) =006132x (1+ 0,06132) = 0,06508
A area da seccdo transversal da armadura longitudinal de tragdo sera:

frd 16,67
As = oXxbxdxZ2=0,06508 % 0,25 x 0,24 X

x 10* = 1,50 cm?
Fra 434,78 o

A drea minima a considerar tem que respeitar as seguintes condicGes:

fctm

yk

2,6
X by xd =026 x—x 0,25 % 0,24 x 10* = 0,81 cm?

Agmin = 0,26 X 00

Agmin = 0,0013 b, d =0,0013 X 0,25 X 0,24 X 10* = 0,78 cm?
A drea maxima é dada por:
Asmax < 0,04 A, = 0,04 x0,25 % 0,30 X 10* = 30 cm?

A distancia livre entre varées devera ser:

>

Smin = {Dmax + 5mm = 20 + 5 = 25mmm (condicionante)

{ > @ varao
20mm

O espagamento maximo entre varées da armadura principal é determinado como:

< {Zh =2 X300 = 600mm
Smax = 1250mm (condicionante)

A solucdo da armadura a adotar para a armadura superior é: 316 (Aer= 6,03 cm?)

250—-2x60—2+8—-3x16

livre = 3_1 =33 mm

A soluc3o da armadura a adotar para a armadura superior é: 2310 (Aer= 1,57 cm?)
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250-2x60—-2%8—-2x10
dipre = 21 =94 mm

= Estado limite ultimo de rotura por esforco transverso

As armaduras de esforgo transverso sdo dispensdveis sempre que se verifique a seguinte desigualdade:
Vea < Vrae

v _ 3Mgg 3 x8437
Ed = oL ~ 2x2,88

= 44,02KN

O valor de célculo do esforco transverso resistente assume o valor:

Vrae = 0,12 K(100 p; fr)Y/3 b,,d = 0,12 X 1,91287 x (100 x 0,002617 x 25)*/3 x 0,25 x 240
= 25,76KN

Veae = 0,035 K3/2 £, 1% b, d = 0,035 x 1,912873/2 x 251/2 x 0,25 x 240 = 27,78KN

k=14 |20 _ 191287 < 2.0 (ok!
= 240 < 2,0 (okt)

_ Ag 157x107*
"~ b,xd 025x0,.24

Py = 0,002617 < 0,02(ok!)

Como o valor de Vg, é maior do que o Vg, , logo é necessdria armadura de esforgo transverso.

Vea < Vras

O valor de célculo do esforgo transverso resistente, Vg4, € 0 menor dos valores:

Asw  Viag 44,02

= = 104— — 1,87 2
s Z fywa cot@ 0,216 X 434,78 X 103 x 2,5 cm2/m

z=09d=09x0,24=0,216m

A )
;W,mm =

b,, sena = 0,00080 x 0,25 x 1 X 104 = 2,0 cm2/m

P, w,min
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:oosvfc" = 008><£= 0,00080
pw,min 4 fyk 4 500 ’

Veamax = @ew bw ¥, 7 foa/(cot8 + tan 8) = 1 x 0,25 x 0,54 x 0,216 X 16,67 x 103 x -
2,5+ 5=
© T8

=167,62KN

_ fck _ 25)_
=06 (1_250)_0'6X(1_ﬁ = 0,54

Simax < 0,75 X d X (1 + cota) = 0,75 x 0,24 X 1 X 103 = 180mm

s < (0,75 xd = 0,75 x 0,24 x 103 = 180mm
Tmax = 600mm

A solucdo da armadura de esforco transverso é: & 6 // 0,175 (Acs= 3,23 cm?/m)

=  Comprimento de amarracao das armaduras longitudinais

O comprimento de amarragdo é obtido a partir da consulta da tabela 8.1, depende do tipo de betdo, do

tipo de aco e das condi¢des de aderéncia. Neste caso o betdo a aplicar é o C25/30, o aco é A500 NR
lpg1 = 400 = 40 X 1,6 = 64cm (boas condigGes de aderéncia)
lpaz = 600 = 60 X 1,6 = 96¢cm (fracas condigbes de aderéncia)

lpaz = 400 = 40 X 1,0 = 40cm (boas condi¢des de aderéncia)

Corte longitudinal

Corte |-
lodZ2
I [ ‘ lbd3 I lod3 FT'
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ANEXO IV — DIMENSIONAMENTO GEOTECNICO E ESTRUTURAL DO

ENSOLEIRAMENTO GERAL
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Momentos positivos na direcdo XX — Estado Limite Ultimo (ELU)

00 00

3226 277 5 41
48,51 1
- 00 00 75,89 54,04 35,85 81,5
1 oo 7.0 B o w89 K=
»,57 0,0 644 0,0 17,38
0,0 14,81
|/,72 2581052 a0 1316 00 00 00 379
41,18 91,00 807 16,5 e
26,21 5
AT4 313 2 045 00 9% a5
b 36,42
00
00 08
50,58 00 oo

0.0

45261527 &@.55
00 00

00

2815
7264 5145 712,21 )
3067

q4r.bo

Momentos negativos na dire¢do XX — Estado Limite Ultimo (ELU)

= 7640 27261 .97
58 3754 7640 sy =
pjo
0,0 y 3
q 63 g a0 s 2591 o 313
-164,92 1192 42,74
00 2785 19
-208,58 2@ 819 121,89 -182,21 t <5 3,34
ola 0,0 48,16
a . @7 b 163 5
518 am 140,14 w41 -107,58 a i
25813 44041 - A 88
0,0 a9 -MT®
0| 0, G
o 2 0 57 72
od 00 0o e 7942 11320
0,0 00 a.m
2777 00
0,
ol = 0 00 5542 1993
= 00 10,14 32T
4o I 00 006 o o
11eo—= T R FC " E———C

-37.10

|30} Z=-1,000m - Structure axis -1,000
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0.0
MO+ (WEA), (kNm/m)
Automatic direction
Cases: 4 (ELU)

doL

0.0
42,50
-85,00
-127.,50

-170,00
B ;1550

- -255,00
- -297.,50
- -340,00
- -382.50
Bl 5500
- -467.50
- 480,64

MXOK- (WEA), (kNm/m)
Automatic direction

Cases: 4 (ELU)



Momentos positivos na dire¢do YY — Estado Limite Ultimo (ELU)

doL

MYY+ (WE&A), (kNm/m)
Automatic direction

f&" Cases: 4 (ELU)
7 =-1,000 m - Structure axis -1,000

Momentos negativos na dire¢do YY — Estado Limite Ultimo (ELU)

doL

87
90,75 0lo
562 0,0
- 40,00
80,00
-120,00
-160,00
-200,00
-240,00
-280,00
-320,00
-360.00
| 400,00
| 440,00
L 466,58
22 : ST1,19  MYY- (W&A), (kNm/m)
Automatic direction
Y Cases: 4 (ELU)

3D - Structure axis -1.000 FIEW
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Verificacdo do ELU de rotura por flexao no ensoleiramento geral:

Dimensdes elemento

vertical Asmin Armadura longitudinal [mm]
Identificagdo | DIreGa0 | Arura (h) | Altura livre [K'\l/\ll?] W w [cr:;;m] 12 condigio|2* condigo [c?;én;;:] [?nmr:ﬂ [;mni:] Armadura ?Uperior Armadura'inferior
[m] (d) [m] [cm?/m] [cm?/m] Solucio Area ezfetiva Solucio Area ezfet iva
[em“/m] [em/m]
Laje Mx(+) 232,59 | 0,00173 | 0,10015 14,98 5,27 5,07 @16/10,125| 16,08
Laje Myy(+) 240,00 | 0,09466 | 0,10362 15,49 5,27 5,07 @16110,125| 16,08
Laje Mxx(-) @16/10,125| 16,08
Laje Myy(-) @16//0,125| 16,08
. Mxx(-) 0,45 0,39 51,23 0,02021 | 0,02061 3,08 180,00 250,00 25,00 @10/10,25 3,14
Reforgo P7 Myy() 7050 | 002781 | 002858 | 427 Q100175 449
. Mxx(-) 56,52 0,02229 | 0,02279 3,41 @10/10,20 3,93
Reforgo P1L Myy() 111,76 | 004408 | 004602 | 688 QL2015 | 754
Reforco P19 Mxx(-) 59,90 0,02362 | 0,02418 3,62 @10//0,20 3,93
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Verificacao do ELU de rotura por puncoamento no ensoleiramento geral:

o Dimensdes elemento vertical Pré-dimensionamento da altura do ensoleiramento geral Y4 < SracPara
Identificacéo (Beq < Yrg,maxpara o) ’
do pilar / [\K/T\T] -
parede Co?wLpo)r IFH_?]n[O Larg[Jrrna](Bo) Localizaggo B U [m] v {[7;‘:)’2? d [m] h (m) h (m) d (m) 1 k Psix Psly o [SKR;';] S[Tz‘;’:]" [:;da] Observago

P1 346,06 0,25 0,25 Canto 1,50 0,50 0,23 0,29 1,11 1196,28 KO
P2 478,63 0,25 0,25 Bordo 1,40 0,75 0,20 0,26 1,98 869,86 KO
P3 527,58 0,25 0,25 Bordo 1,40 0,75 0,22 0,28 1,98 958,82 KO
P4 592,49 0,25 0,25 Bordo 1,40 0,75 0,25 0,31 1,98 1076,78 KO
P5 419,54 0,25 0,25 Canto 1,50 0,50 0,28 0,34 1,11 1 450,28 KO
P6 1701,76 2,15 2,15 Bordo 1,40 6,45 0,08 0,14 7,68 795,92 KO
P7 1 656,56 0,50 0,25 Interior 1,15 1,50 0,28 0,34 3,95 1236,50 KO
P8 1038,57 1,00 0,25 Bordo 1,40 1,50 0,22 0,28 2,73 1368,03 KO
P9 514,04 0,40 0,20 Bordo 1,40 0,80 0,20 0,26 2,03 911,14 KO
P10 725,48 0,40 0,20 Interior 1,15 1,20 0,54 4500,90 0,15 0,21 0,45 0,39 3,65 1,72 0,00412 0,00412 0,00412 448,18 393,42 586,02 KO
P11 1644,12 0,50 0,25 Interior 1,15 1,50 0,28 0,34 3,95 1227,22 KO
P12 948,98 1,00 0,25 Bordo 1,40 1,50 0,20 0,26 2,73 1250,03 KO
P13 960,38 0,40 0,20 Bordo 1,40 0,80 0,37 0,43 2,03 1702,29 KO
P14 1397,46 0,40 0,20 Interior 1,15 1,20 0,30 0,36 3,65 1128,83 KO
P15 1926,55 1,20 0,25 Interior 1,15 1,42 0,35 0,41 5,35 1061,75 KO
P16 586,69 1,20 0,25 Bordo 1,40 0,84 0,22 0,28 2,93 719,97 KO
P17 410,46 0,25 0,25 Canto 1,50 0,50 0,27 0,33 1,11 141891 KO
P18 589,10 0,25 0,25 Bordo 1,40 0,75 0,24 0,30 1,98 1070,62 KO
P19 675,93 0,25 0,25 Bordo 1,40 0,75 0,28 0,34 1,98 1228,43 KO
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Identificagio y Dimensdes elemento vertical Oed < pycspara py
dopilar/ [K:‘j] Comprimento | Largura (Bo) f, AslS: u T S S A
parede il gfm] o) | Localizagio| o [7 [KAW;;’] [C‘:]Z] 0,3d 0,5d P1 el o S n, m ol i [Ciﬁrim

P1 346,06 0,25 0,25 Canto 18,36 2,97 1,57 3,85 4,00 0,28 0,28 514

P2 478,63 0,25 0,25 Bordo 20,22 3,83 0,98 1,82 2,00 0,24 0,24 4,85

P3 527,58 0,25 0,25 Bordo 23,60 4,23 111 2,25 3,00 0,18 0,18 4,25

P4 592,49 0,25 0,25 Bordo 28,07 4,75 1,27 2,82 3,00 0,26 0,26 7,30

P5 419,54 0,25 0,25 Canto 23,78 3,60 1,97 5,24 6,00 0,25 0,25 5,95

P6 1701,76 2,15 2,15 Bordo 67,70 13,63 2,29 6,31 7,00 0,26 0,26 17,60

P7 1 656,56 0,50 0,25 Interior 68,24 10,90 1,50 3,59 4,00 0,25 0,25 17,06

P8 1038,57 1,00 0,25 Bordo 53,95 8,32 2,17 5,92 6,00 0,29 0,29 15,65

P9 514,04 0,40 0,20 Bordo 22,34 4,12 1,06 2,07 3,00 0,16 0,16 3,57

P10 725,48 0,40 0,20 Interior 90,00 347,50 17,50 0,12 0,20 0,16 4,77 0,57 0,29 0,39 1,00 17,50

P11 1644,12 0,50 0,25 Interior 67,53 10,82 1,48 3,54 4,00 0,25 0,25 16,88

P12 948,98 1,00 0,25 Bordo 47,78 7,60 1,94 513 6,00 0,24 0,24 11,47

P13 960,38 0,40 0,20 Bordo 53,08 7,69 2,19 6,00 6,00 0,29 0,29 15,39

P14 1397,46 0,40 0,20 Interior 55,51 9,19 1,27 2,82 3,00 0,26 0,26 14,43

P15 1926,55 1,20 0,25 Interior 74,48 12,68 1,56 3,80 4,00 0,27 0,27 20,11

P16 586,69 1,20 0,25 Bordo 21,54 4,70 0,95 1,72 2,00 0,21 0,21 4,52

P17 410,46 0,25 0,25 Canto 23,11 3,52 1,92 5,07 6,00 0,24 0,24 5,55

P18 589,10 0,25 0,25 Bordo 27,83 4,72 1,26 2,79 3,00 0,26 0,26 7,24

P19 675,93 0,25 0,25 Bordo 33,81 541 1,48 3,55 4,00 0,25 0,25 8,45

Identificacio Dimensdes elemento vertical 1°perimetro controlo 2°perimetro controlo 3°perimetro controlo 4° perimetro controlo
do pilar / o S= Upy/n° S= Upa/n® S= Upg/n® S= Upy/n®
parede [KNT [ comprimento | Largura (Bo) Localizagio| 150 Ry U1 %] ‘varg;s 20d Ry Upa %] ‘varg; 20d Rs Ups %] ‘varng 204 Rs Upa %] ‘varg;s
(Lo) [m] [m] ' [m] [m] [mm] [m] ' [m] [m] [mm] [m] ' [m] [m] [mm] [m] ' [m] [m] [mm] [m]

P1 346,06 0,25 0,25 Canto 0,16 0,75 12 0,15 0,44 1,19 12 0,24 0,72 1,63 12 0,33
P2 478,63 0,25 0,25 Bordo 0,16 1,25 12 0,31
P3 527,58 0,25 0,25 Bordo 0,16 1,25 12 0,31 0,34 1,82 12 0,45
P4 592,49 0,25 0,25 Bordo 0,16 1,25 12 0,21 0,42 2,07 12 0,34
P5 419,54 0,25 0,25 Canto 0,16 0,75 12 0,15 0,41 1,14 12 0,23 0,66 1,54 12 0,31 0,91 1,93 12 0,39
P6 1701,76 2,15 2,15 Bordo 0,16 6,95 12 0,43 0,42 7,77 12 0,49 0,68 8,59 12 0,54 0,94 9,40 12 0,59
P7 1 656,56 0,50 0,25 Interior 0,16 2,51 12 0,17 0,41 4,08 12 0,27 0,66 5,65 12 0,38
P8 1038,57 1,00 0,25 Bordo 0,16 2,00 12 0,14 0,45 2,91 12 0,21 0,74 3,82 12 0,27 1,03 4,74 12 0,34
P9 514,04 0,40 0,20 Bordo 0,16 1,30 12 0,43 0,32 1,81 12 0,60
P10 725,48 0,40 0,20 Interior 0,59 0,16 2,21 12 0,15 0,78 0,78 0,78
P11 1644,12 0,50 0,25 Interior 0,16 2,51 12 0,17 0,41 4,08 12 0,27 0,66 5,65 12 0,38
P12 948,98 1,00 0,25 Bordo 0,16 2,00 12 0,20 0,40 2,76 12 0,28 0,64 3,51 12 0,35 0,88 4,26 12 0,43
P13 960,38 0,40 0,20 Bordo 0,16 1,30 12 0,09 0,45 2,21 12 0,16 0,74 3,12 12 0,22 1,03 4,04 12 0,29
P14 1397,46 0,40 0,20 Interior 0,16 2,21 12 0,17 0,42 3,84 12 0,30
P15 1926,55 1,20 0,25 Interior 0,16 3,91 12 0,22 0,43 5,60 12 0,31 0,70 7,30 12 0,41
P16 586,69 1,20 0,25 Bordo 0,16 2,20 12 0,55
P17 410,46 0,25 0,25 Canto 0,16 0,75 12 0,15 0,40 1,13 12 0,23 0,64 1,51 12 0,30 0,88 1,88 12 0,38
P18 589,10 0,25 0,25 Bordo 0,16 1,25 12 0,21 0,42 2,07 12 0,34
P19 675,93 0,25 0,25 Bordo 0,16 1,25 12 0,18 0,41 2,04 12 0,29 0,66 2,82 12 0,40
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Identificacdo

Dimensdes elemento vertical

5° perimetro controlo

6° perimetro controlo

Ultimo perimetro controlo

Verificacdo da armadura minima

do pilar / Ve . S Upg/n° S Upg/N° S= Upy/N°
parede [KN] | comprimento | Largura (Bo) Localizagio|  2,0d Rs Ups %} r\:arc')es 2,0d Rs Upg a r\;arf)es 2,0d Ry Upu 4 tvarﬁi_s AM‘Z‘" Solugio Ae; Observagio
(Lo) [m] [m] (m] [m] [mm] ] [m] [m] [mm] fm] [m] (m] [mm] [ml [em’] fem’]
P1 346,06 0,25 0,25 Canto 1,00 2,07 12 0,41 0,62 1210 0,79 OK
P2 478,63 0,25 0,25 Bordo 0,40 2,01 12 0,50 0,64 1210 0,79 OK
P3 527,58 0,25 0,25 Bordo 0,52 2,38 12 0,60 0,57 1210 0,79 OK
P4 592,49 0,25 0,25 Bordo 0,68 2,89 12 0,48 0,67 1210 0,79 OK
PS5 419,54 0,25 0,25 Canto 1,16 2,32 12 0,46 141 2,71 12 0,54 0,72 1210 0,79 OK
P6 1701,76 2,15 2,15 Bordo 1,20 10,22 12 0,64 1,46 11,04 12 0,69 1,72 11,85 12 0,74 1,03 1212 1,13 OK
P7 1656,56 0,50 0,25 Interior 0,91 7,22 12 0,48 0,64 1210 0,79 OK
P8 103857 1,00 0,25 Bordo 1,32 5,65 12 0,40 1,61 6,56 12 0,47 0,72 1210 0,79 OK
P9 514,04 0,40 0,20 Bordo 0,48 2,31 12 0,77 0,66 1210 0,79 OK
P10 725,48 0,40 0,20 Interior 0,78 0,78 0,78 OK
P11 164412 0,50 0,25 Interior 0,91 7,22 12 0,48 0,64 1210 0,79 OK
P12 948,98 1,00 0,25 Bordo 112 5,02 12 0,50 1,36 5,77 12 0,58 0,74 1210 0,79 OK
P13 960,38 0,40 0,20 Bordo 1,32 4,95 12 0,35 1,61 5,86 12 0,42 0,65 1210 0,79 OK
P14 1397,46 0,40 0,20 Interior 0,68 5,47 12 0,42 0,58 1210 0,79 OK
P15 1926,55 1,20 0,25 Interior 0,97 8,99 12 0,50 0,72 1210 0,79 OK
P16 586,69 1,20 0,25 Bordo 0,37 2,86 12 0,72 0,80 1212 1,13 OK
P17 410,46 0,25 0,25 Canto 1,12 2,26 12 0,45 1,36 2,64 12 0,53 0,67 1210 0,79 OK
P18 589,10 0,25 0,25 Bordo 0,68 2,89 12 0,48 0,67 1210 0,79 OK
P19 675,93 0,25 0,25 Bordo 0,91 3,61 12 0,52 0,69 1210 0,79 OK
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Puncoamento

Pilar de canto (P1)
Pré-dimensionamento

Vgq = 346,06KN

_ BVea < <=> 1,50 x 346,06 _ 4500,90 <=>d = 0,23
VEa = Uod VRd,max <= 0,50 X d - ’ - = Desm

h =d+0,06= 0,23 + 0,06 = 0,29m
Uy = 0,25 + 0,25 = 0,50m
Vramax = 0,5 ¥ foq = 0,5 X 0,54 X 16,67 x 10% = 4500,90KPa

fex
250

25
) :0,6x<1——) = 0,54

= 0,6(1—
Y ( 250

VEq = VRq,c

_ BVea 1,50 x 346,06

— 1196,28KP

VEa =T d T 1,11% 039 ¢
2 XX 0,39

= 0,25+ 0,25 + ———— = 1,11m

Vrae = Crac K (100 p; )3 = 0,12 x 1,71612 x (100 x 0,00412 x 25)'/3 x 10% = 448,18KPa
> Vpin = 393,42KPa (OK")

Ui = 0,035 k3/2f,,. /2 = 0,035 x 1,716123/2 x 251/2 x 103 = 393,42KPa

k=1+ 200—171612
N 390 '

p1 = \/Px X pry = 4/0,00412 X 0,00412 = 0,00412

Ay 16,08x107*
~bxd  1x039

Pix = 0,00412

Vgq = 1196,28KPa < vg, . = 448,18KPa (KO!)

E necessaria armadura de pungoamento.
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VEa < de,cs

vpq = 1196,28KPa

d 1
VRaes = 0,75 Vg + 1,5 (s_) Aswef fywaef (u-d) sina <=> 1196,28
T l

= 0,75 x44818+15><039><<Am—'ef)><34750x103x(—)
’ ’ ma Sy ’ 1,11 X 0,39

A
> SWel _ 18 36cm2

Sy
fywa,er = 250 +0,25d = 250 + 0,25 X 390 = 347,50MPa < f,,,q = 434,78MPa
0,3d = 0,3x 0,39 =0,12m
0,5d =0,5x%x0,39 =0,20m

0,12+ 0,20
=——F—=016m

P
L 2
BVEa
<v
Ugyed R

_ BVsa _150x34606
Hour =3 ed  44818x039

(2,97 — 0,25 — 0,25) X 2
Tout = - = 1,57m

Symax = 0,75d = 0,75 x 0,39 = 0,29m

_(157-016-15x039) .
p = 0,29 -

Considerar um ny,=4

(1,57 -0,16 — 1,5 x 0,39)
n, = i = 0,28m

18,36cm?* <=> Agy,.r = 0,28 x 18,36 = 5,14cm?/perimetro
385
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19 perimetro de controlo
Ry =P1=0,16m

2x %016
Upy =025 + 0,25+ ————=0,75m

Solugdo:

Vardes de @=12mm, As=1,13cm?

b S
n=varoes = 1’13 = varoes

¥ 075 s < 15d = 059m (0K
St_n‘—’varf)es_ 5 m < 1,5d = 0,59m (0K)

22 perimetro de controlo

Ry =P, +s,=0,16 + 0,28 = 0,44m

2xmx044
upp, = 0,25+ 0,25 + — =1,19m
Upy 1,19
St =—5 = = 0,24m < 2,0d = 0,78m (OK!")
novaroes 5

32 perimetro de controlo
R; =P +2X%Xs5,=016+2x%0,28=0,72m

2Xmx0,72
upz = 0,25+ 0,25 + — 1,63m

Ups 1,63
St = =

T nepardes 5 0,33m < 2,0d = 0,78m (0OK!)

492 perimetro de controlo (Ultimo perimetro de controlo)

R,=P,+3xs,=016+3 % 0,28 = 1,00m

2xmx1,00
ups = 0,254+ 0,25 + — =2,07m

Upy 2,07
novaroes 5

St =0,41m < 2,0d = 0,78m (OK")

386



Verificacdo da armadura minima

0,08 (s;st)  +for  0,08x(0,28x0,41) V25

Aswmin = = X ——x 10* = 0,62cm?
SWIM T (1,5sina + cosa) fyx 1,5x1 500 an

Solucdo: 1310 (Ae=0,79cm?)

Pilar de bordo (P2)

Pré-dimensionamento

Veq = 478,63KN

PVea _ <oy HAOXATBOS 090 <=> d = 0.20
ugd — URamix STZ TG e g T IU ST A= Deim

VEa =

h =d+0,06= 0,20 + 0,06 = 0,26m
uy = 0,25 + 0,25 + 0,25 = 0,75m
Vramax = 0,5 ¥ feq = 0,5 % 0,54 X 16,67 x 10* = 4500,90KPa

fck
250

25
v=106(1- )=0,6><(1——):0,54

250

VEd < VRad,c

_ BVpa 1,40 x 478,63

_ Plra = 869,86KP

VEA =T d T 1,98x0,39 ¢
2xmx0,39

wy = 0,25+ 0,25+ 0,25 + ———— = 1,98m

Vrae = Crac K (100 p; fu)Y/3 = 0,12 x 1,71612 x (100 X 0,00412 x 25)'/3 x 103 = 448,18KPa
> Vpin = 393,42KPa (OK!)

Umin = 0,035 k3/2£, /2 = 0,035 x 1,716123/2 x 251/2 x 103 = 393,42KPa

k=1+ 200—171612
N 390

p1 = /Pix X pry = +/0,00412 X 0,00412 = 0,00412
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Ay 16,08x107*
P = d ™ " 1x039

= 0,00412

Vpq = 869,86KPa < gy . = 448,18KPa (KO!)

E necessdria armadura de pungoamento.

VEa < de,cs

Vga = 869,86KPa

d 1
VRd,cs = 0,75 VRa,c T 1,5 (S_> Asw,ef fywd,ef (ﬁ) sina <=> 869,86
r i

= 0,75 x44818+15><039><(Asw'ef)x34750><103><(—>
’ ’ ’ ’ s, ’ 1,98 x 0,39
A
> ZWel _ 90,22cm?
ST‘

fywa,er = 250 + 0,25d = 250 + 0,25 X 390 = 347,50MPa < f,,,q = 434,78MPa
0,3d = 0,3% 0,39 = 0,12m
0,5d = 0,5 X 0,39 = 0,20m

_0,1240,20

P. =0,1
Y > 0,16m

_ BVpq 140X 478,63
Yout =3, cd 44818 % 0,39

= 3,83m

(3,83 — 0,25 — 2 X 0,25) X 2
Tout = - = 0,98m

Srmax = 0,75d = 0,75 x 0,39 = 0,29m

_(0,98-10,16 — 1,5 X 0,39)
B 0,29

1, +1=182
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Considerar um np=2

_(0,98-0,16 — 1,5 x 0,39)

n, — = 0,24m
A
SSW'ef = 20,220m2 <=> Asw,Ef = 0,24 X 20,22 = 4,85cm2/perimetro
T

19 perimetro de controlo
Ry =P1=0,16m

2Xmx0,16
um=025+Q%+025+——7r——=125n

Solugdo:
Vardes de @=12mm, Ae=1,13cm?

. 4,85 .
nevarodes = IRE] = 4 varodes

Upq 1,25
nfvarodes 4

St =0,31m < 1,5d = 0,59m (OK")

22 perimetro de controlo (ultimo perimetro de controlo)

R, =P, +s, = 0,16+ 0,24 = 0,40m

2Xmx040
upz = 0,25+ 0,25 + 0,25 + ————=2,01m
= _Ure —2’01—050 < 2,0d = 0,78m (OK!
St_ngvarées_ 4 m < 2,0d = 0,78m (OK)

Verificagdo da armadura minima

_0,08(sys)  yfex 0,08 x(0,24 % 0,50) y V25
" (1,5sina + cosa) fyk a 1,5x1 500

Asw,min

Solu¢3o: 110 (Ae=0,79cm?)

x 10* = 0,64cm?
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Pilar interior (P7)

Pré-dimensionamento

Vgq = 1656,56KN

_ PVea _ <=> 1,15x 1656,56 _ 450090 <=> d = 0,28
Vga = uod = VRd,max <= 1,50Xd = ’ = = U,Zom

h =d+0,06= 0,28 + 0,06 = 0,34m
Uy =2 % 0,50 + 2 X 0,25 = 1,50m
Vramax = 0,5 ¥ foq = 0,5 X 0,54 X 16,67 x 10% = 4500,90KPa

fex
250

25
) :0,6x<1——) = 0,54

= 0,6(1—
Y ( 250

VEq = VRq,c

_ BVea 1,15 1656,56

wd  395x%0,39

= 1236,50KPa

VEd

u =2x050+2x025+2xmx0,39 =3,9m

Vrae = Crac K (100 p; fu)/3 = 0,12 x 1,71612 x (100 x 0,00412 x 25)*/3 x 103 = 448,18KPa
> Vpin = 393,42KPa (0K!)

Ui = 0,035 k3/2f,, /2 = 0,035 x 1,716123/2 x 251/2 x 103 = 393,42KPa

k=1+ 200—171612
B 390

p1 = [Pz X pry = 1/0,00412 X 0,00412 = 0,00412

_ Agq _ 16,08x 107
" bxd  1x0,39

Pix = 0,00412

Vgq = 1236,50KPa < vgq . = 448,18KPa (KO!)

E necessaria armadura de pungoamento.
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VEa < de,cs

vgq = 1236,50KPa

d
VRd,cs = 0,75 VRd,c +1,5 (S_) Asw,ef fywd,ef (u-d
i

T

A
= 0,75 x 448,18 + 1,5 x 0,39 X (SSL‘”) X 347,50 x 103 x (
T

A
> ZSWel _ 68 24cm?

Sr

fywaer = 250 + 0,25d = 250 + 0,25 X 390 = 347,50MPa < f,,,q = 434,78MPa

0,3d = 0,3x 0,39 =0,12m
0,5d =0,5x%x0,39 =0,20m

0,12+ 0,20
=——=0,16m

r 2
BVEa

d S de,C
Uoyt

_ BVea _115x165656
Hour = ed  44818x039

(10,90 -2 x 0,50 — 2 x 0,25)
Tout = X = 1,50m

Srmax = 0,75d = 0,75 X 0,39 = 0,29m

_(150-016-15x039)
p = 0,29 -

Considerar um ny,=4

(1,50 -0,16 — 1,5 x 0,39)
= = 0,25m

" 3-1 =

1
)sina <=>1236,50

3,95 x 0,39)
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Asw,e f

= 68,24cm? <=> Agy ¢ = 0,25 X 68,24 = 17,06cm? /perimetro

Sr

19 perimetro de controlo

R; =P1=0,16m

Up; =2%050+2x%x025+2%xmx0,16 =2,51m
Solugdo:

Vardes de @=12mm, As=1,13cm?

epargos — 100 _ e
n=varoes = 113 = varoes

_upy 2,51
" noparées 15

St = 017m < 1,5d = 0,59m (OK)

22 perimetro de controlo (Ultimo perimetro de controlo)
R, =P, +s5,=016+0,25=041m
Up, =2%X050+2%x0,254+2x%xmx041 =4,08m

_ Upp _ 4,08
" nlvardes 15

St = 0,27m < 2,0d = 0,78m (OK")

32 perimetro de controlo
R; =P +2X%Xs,=0,16+2x0,25=0,66m
Up3 =2%x050+2x%x0,25+2x%xmx0,66=0565m

_upp 565
" nlvardes 15

St = 0,38m < 2,0d = 0,78m (OK")

492 perimetro de controlo (Ultimo perimetro de controlo)
R, =P;+3Xs,=0,164+3%0,25=091m
Upy, =2%X0504+2%x0254+2%xm7x091=722m

. Up _ 7,22
" nepardes 15

St = 0,48m < 2,0d = 0,78m (OK!)

392



Verificacdo da armadura minima

0,08 (s;s0)  +/foxr 0,08x(025x0,48) +25

Aswmin = = X ——x 10* = 0,64cm?
SWIM T (1,5sina + cosa) fyx 1,5x1 500 an

Solucdo: 1310 (Ae=0,79cm?)
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ANEXO V — DIMENSIONAMENTO GEOTECNICO E ESTRUTURAL DE ESTACAS
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Método de Meyerhof

396

Valor de célculo da capacidade resistente & compressdo de uma estaca moldada, Ry,, para estacas de 400mm

Valor
Identificagio B L. médio . Ay Rom Rsm
daestaca [m L./B [m] angulo Ko Ke K N M Le/B [KN] [KN]
atrito [
35 0,43 0,27 0,39
GERAL 0,40 10,00 4,00
44 0,31 0,18 0,27 150,00 0,13 4 678,58 160,34
Angulo de . .
Identificacdo | Profundida _g \ oy on s
N (N1)eo [ atrito (dx)
da estaca de (m) [ [KPa] [KPa] [KPa]
1,50 3 6 25 13,50 5,23 3,66
3,00 8 12 31 27,00 10,46 7,33
4,00 36,00 13,95 9,77
4,50 14 20 35 36,00 13,95 9,77
6,00 16 19 36 36,00 13,95 9,77
GERAL 7,50 7 8 30 36,00 13,95 9,77
9,00 11 12 33 36,00 13,95 9,77
10,50 31 33 40 36,00 13,95 9,77
12,00 26 26 39 36,00 13,95 9,77
13,50 60 55 44 36,00 13,95 9,77
15,00 60 52 44 36,00 9,87 9,53
16,50 60 49 44 36,00 9,87 9,53
Valor de célculo da capacidade resistente a compresséo de uma estaca moldada, Ry,, para estacas de 500mm
Valor
Identificagio B L. médio . Ay Rom Rsm
da estaca [m] L./B [m] angulo Ko K K N [m?] Le/B [KN] [KN]
atrito []
35 0,43 0,27 0,39
GERAL 0,50 10,00 5,00
44 0,31 0,18 0,27 150,00 0,20 4 1325,36 248,42




Identificacéo | Profundida Anglo de : '
y N (s |atrito (o) | o -
da estaca de (m) [ [KPa] [KPa] [KPa]
1,50 3 6 25 13,50 5,23 3,66
3,00 8 12 31 27,00 10,46 7,33
4,50 14 20 35 40,50 15,70 10,99
5,00 45,00 17,44 12,21
6,00 16 19 36 45,00 17,44 12,21
GERAL 7,50 7 8 30 45,00 17,44 12,21
9,00 11 12 33 45,00 17,44 12,21
10,50 31 33 40 45,00 17,44 12,21
12,00 26 26 39 45,00 17,44 12,21
13,50 60 55 44 45,00 17,44 12,21
15,00 60 52 44 45,00 12,33 11,91
16,50 60 49 44 45,00 12,33 11,91
Valor de célculo da capacidade resistente a compressdo de uma estaca moldada, R,,, para estacas de 600mm
Valor
Identificacdo B L. médio . Ap Rom Rsm
da estaca [m] L/B [m] angulo Ko Ka K No m? Le/B [KN] [KN]
atrito []
35 0,43 0,27 0,39
GERAL 0,60 10,00 6,00
44 0,31 0,18 0,27 150,00 0,28 4 2290,22 354,69
Identificacdo | Profundid Angulo de ' '
entificagéo | Profundida N (Nowo | atrito (0) oy [y s
da estaca de (m) [l [KPa] [KPa] [KPa]
1,50 3,00 6,43 25 13,50 5,23 3,66
3,00 8,00 12,12 31 27,00 10,46 7,33
4,50 14,00 19,63 35 40,50 15,70 10,99
6,00 16 19 36 54,00 20,93 14,65
7,50 7 8 30 54,00 20,93 14,65
GERAL 9,00 11 12 33 54,00 20,93 14,65
10,50 31 33 40 54,00 20,93 14,65
12,00 26 26 39 54,00 20,93 14,65
13,50 60 55 44 54,00 20,93 14,65
15,00 60 52 44 54,00 14,80 14,29
16,50 60 49 44 54,00 14,80 14,29
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Valor de célculo da capacidade resistente a compressao de uma estaca moldada, R4, para a combinagdo 1

e Ne | x| 2| R | g A | | Re | Re | Re | R | Re | R | R o | TEEERE
domacio | [KN] | st | [m] | N ] N | oEN | EN | omN | RN | RN | For Ao | 025G |FoxAes
[ Pa] A Pa] 025

A1 344506 1 040 34508 0.13 150,00 GTR5E 1834 284,70 11455 11455 509 OK 104 5,15 0K

2 4T8& 1 040 478.63 0.13 150,00 GTR5E 1834 284,70 11455 11455 509 OK 178 5,15 0K
A3 527,58 1 050 33738 020 500D | 132536 | 24842 H6.060 1774 17744 934,70 OK 186 5,25 OK
M4 35148 1 0.50 38145 020 500D | 132536 [ 24842 H6.60 1774 1774 934,70 OK 220 5,25 OK
M5 4183 1 040 41554 0.13 150,00 GTR58 1834 44,70 11455 11453 5039 OK 147 5,25 OK
ME 13424 4 0.50 §35.50 020 S+ 132536 | 24842 S50 1774 174 934,78 DR 203 5,23 OR
M7 165456 2 0.50 B2R2E 020 7500 132536 | 24842 H6.65 1774 174 934,79 oK 307 5,15 OK
AE 105857 2 050 31528 020 500 132536 | 24842 S5.85 1774 1774 934,70 R 155 5,15 CE
AE 31404 1 050 31404 020 000 | 132536 | 2842 Pt 1774 174 934,70 R 155 513 CK
M10 72548 1 050 548 4 020 000 | 132536 | 2842 Pt 1774 174 934,70 R 1,72 513 CK
M1l 184412 1 0,50 BI 08 0,20 75,00 13 5| 24842 S, 60 177,44 177,44 834,75 0K 305 5,25 0K
M11 D48.58 1 040 47,45 0,13 75,00 180,34 484,70 11453 11453 500,25 0K 2,76 5,25 0K
A13 960,38 1 040 480,15 0,13 7500 1834 484,70 11453 1145 500,25 QK 183 5,15 0K
14 139745 1 0.50 §08.73 020 7500 24242 4560 1774 1774 034,70 QK 1,61 515 QK
A15 182435 3 0.50 §42.18 020 000 24242 4560 1774 1774 034,70 QK 138 515 QK
M1& SERE 1 0.40 1853 .13 7500 § 1834 484,70 11453 11453 500,25 QK 1,74 5,15 QK
M17 41045 1 0.40 410,45 .13 50,00 GTR5E 1834 484,70 11453 11453 5019 OK 142 5,15 QK
M8 58010 1 050 58010 020 LOod | 132536 | 24840 45,60 17744 17744 93470 OK 118 5,15 0K
M8 §75.95 1 0.50 §5.53 020 100D | 132536 [ 24840 46,60 1774 17744 934,70 OK 155 5,15 QK
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Valor de célculo da capacidade resistente a compressdao de uma estaca moldada, R4, para a combinagdo 1

Identificacao NEgg N° de B Fead L./B Ap N Rom Rym Ro Rsi Rog Rug Res - Verificagdo adicional
da sapata [KN] estacas [m] [KN] [m?] g [KN] [KN] [KN] [KN] [KN] [KN] [KN] ' T FewAyp 0,25fy | Fex/ Ap<
[MPa] | [MPa] | 025f
M1 262,02 1 0,40 262,02 0,13 150,00 678,58 160,34 484,70 114,53 302,94 88,10 391,04 OK 2,04 6,25 OK
M2 364,63 1 0,40 364,63 0,13 150,00 678,58 160,34 484,70 114,53 302,94 88,10 391,04 OK 2,79 6,25 OK
M3 402,25 1 0,50 402,25 0,20 150,00 1325,36 248,42 946,69 177,44 591,68 136,49 728,17 OK 1,96 6,25 OK
M4 451,66 1 0,50 451,66 0,20 150,00 1325,36 248,42 946,69 177,44 591,68 136,49 728,17 OK 2,20 6,25 OK
M5 317,64 1 0,40 317,64 0,13 150,00 678,58 160,34 484,70 114,53 302,94 88,10 391,04 OK 2,47 6,25 OK
M6 1911,80 4 0,50 477,95 0,20 37,50 1325,36 248,42 946,69 177,44 591,68 136,49 728,17 OK 2,03 6,25 OK
M7 1271,49 2 0,50 635,75 0,20 75,00 1325,36 248,42 946,69 177,44 591,68 136,49 728,17 OK 3,07 6,25 OK
M8 790,56 2 0,50 395,28 0,20 75,00 1325,36 248,42 946,69 177,44 591,68 136,49 728,17 OK 1,93 6,25 OK
M9 390,15 1 0,40 390,15 0,13 150,00 678,58 160,34 484,70 114,53 302,94 88,10 391,04 OK 3,05 6,25 OK
M10 554,24 1 0,50 554,24 4 0,20 150,00 1325,36 248,42 946,69 177,44 591,68 136,49 728,17 OK 2,72 6,25 OK
M11 1260,72 2 0,50 630,36 0,20 75,00 1325,36 248,42 946,69 177,44 591,68 136,49 728,17 OK 3,05 6,25 OK
M12 721,78 2 0,40 360,89 0,13 75,00 678,58 160,34 484,70 114,53 302,94 88,10 391,04 OK 2,76 6,25 OK
M13 731,51 2 0,40 365,76 0,13 75,00 678,58 160,34 484,70 114,53 302,94 88,10 391,04 OK 2,83 6,25 OK
M14 1070,04 2 0,50 535,02 0,20 75,00 1325,36 248,42 946,69 177,44 591,68 136,49 728,17 OK 2,61 6,25 OK
M15 1470,32 3 0,50 490,11 0,20 50,00 1325,36 248,42 946,69 177,44 591,68 136,49 728,17 OK 2,39 6,25 OK
M16 444,26 2 0,40 222,13 0,13 75,00 678,58 160,34 484,70 114,53 302,94 88,10 391,04 OK 1,74 6,25 OK
M17 310,32 1 0,40 310,32 0,13 150,00 678,58 160,34 484,70 114,53 302,94 88,10 391,04 OK 2,42 6,25 OK
M18 448,18 1 0,50 448,18 0,20 150,00 1325,36 248,42 946,69 177,44 591,68 136,49 728,17 OK 2,19 6,25 OK
M19 516,28 1 0,50 516,28 0,20 150,00 1325,36 248,42 946,69 177,44 591,68 136,49 728,17 OK 2,55 6,25 OK
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Dimensionamento estrutural das estacas

L . Armadura longitudinal Armadura longitudinal minima ArmadLiratransversaI

Identlflce_l(;ao NEgg Megq N°de B A Perimetro " N w Aq (secgdo corrente)
do macico (KNI (KN.m] estacas (ml (m’] tml [em’] Solugdo | N°varbes @ vardes Asl dire n°varGes 2 As Smax [mm] [ Solugéo As
[mm] [cm’] [mm] [mm] [em?] [em?]

M1 346,06 51,91 1,00 0,40 0,13 1,26 0,06 0,17 0,00 7016 7 16 14,07 190,77 &81/0,15 6,70
M2 478,63 71,79 1,00 0,40 0,13 1,26 0,09 0,23 0,08 3,61 7016 7 16 14,07 190,77 &81//0,15 6,70
M3 527,58 79,14 1,00 0,50 0,20 1,57 0,05 0,16 0,00 916 9 16 18,10 178,35 &81/0,15 6,70
M4 592,49 88,87 1,00 0,50 0,20 1,57 0,05 0,18 0,00 9016 9 16 18,10 178,35 810,15 6,70
M5 419,54 62,93 1,00 0,40 0,13 1,26 0,08 0,20 0,06 2,89 7216 7 16 14,07 190,77 810,15 6,70
M6 2164,01 81,15 4,00 0,50 0,20 1,57 0,05 0,66 0,00 9016 9 16 18,10 178,35 810,15 6,70
M7 1656,56 124,24 2,00 0,50 0,20 1,57 0,08 0,51 0,00 9016 9 16 18,10 178,35 &8110,15 6,70
M8 1038,57 77,89 2,00 0,50 0,20 1,57 0,05 0,32 0,00 916 9 16 18,10 178,35 &81/0,15 6,70
M9 514,04 77,11 1,00 0,50 0,20 1,57 0,05 0,16 0,00 916 9 16 18,10 178,35 &8110,15 6,70
M10 725,48 108,82 1,00 0,50 0,20 1,57 0,07 0,22 0,00 916 9 16 18,10 178,35 6 16 12,06 200 @81/0,15 6,70
M11 1644,12 123,31 2,00 0,50 0,20 1,57 0,08 0,50 0,00 916 9 16 18,10 178,35 &81//0,15 6,70
M12 948,98 71,17 2,00 0,40 0,13 1,26 0,08 0,45 0,00 7216 7 16 14,07 190,77 810,15 6,70
M13 960,38 72,03 2,00 0,40 0,13 1,26 0,09 0,46 0,00 7216 7 16 14,07 190,77 810,15 6,70
M14 139746 104,81 2,00 0,50 0,20 1,57 0,06 0,43 0,00 9016 9 16 18,10 178,35 810,15 6,70
M15 1926,55 96,33 3,00 0,50 0,20 1,57 0,06 0,59 0,00 9016 9 16 18,10 178,35 &8110,15 6,70
M16 586,69 44,00 2,00 0,40 0,13 1,26 0,05 0,28 0,00 7016 7 16 14,07 190,77 @8110,15 6,70
M17 410,46 61,57 1,00 0,40 0,13 1,26 0,07 0,20 0,00 7016 7 16 14,07 190,77 &8110,15 6,70
M18 589,10 88,36 1,00 0,50 0,20 1,57 0,05 0,18 0,00 916 9 16 18,10 178,35 &81//0,15 6,70
M19 675,93 101,39 1,00 0,50 0,20 1,57 0,06 0,21 0,00 916 9 16 18,10 178,35 &81/0,15 6,70
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Dimensionamento estrutural dos macicos de encabecamento de estacas

Macicos de duas estacas

N Controlo de tensdes nas escoras - nd
Identificagio |  Neg a b Diametro | o/ o |o.<sMPa| A B e H d=H-0,10 unto ao pilar
- da estaca 0 a

do macico [KN] [m] [m] (m [m?] [MPa] [MPa] [m] [m] [m] [m] [m] OEd1 ORdmax Seq1 <

[KPa] [MP3g] SRd,max
M7 1 656,56 0,50 0,25 0,50 0,20 3,07 OK 2,30 0,80 1,50 0,90 0,80 52,00 38,00 6,96 15,00 OK
M8 1038,57 1,00 0,25 0,50 0,20 1,93 OK 2,30 0,80 1,50 0,75 0,65 52,43 37,57 1,71 15,00 OK
M11 1644,12 0,50 0,25 0,50 0,20 3,05 OK 2,30 0,80 1,50 0,90 0,80 52,00 38,00 6,86 15,00 OK
M12 948,98 1,00 0,25 0,40 0,13 2,76 OK 1,90 0,70 1,20 0,60 0,50 55,01 34,99 1,70 15,00 OK
M13 960,38 0,40 0,20 0,40 0,13 2,83 OK 1,90 0,70 1,20 0,70 0,60 50,19 39,81 5,45 15,00 OK
M14 1397,46 0,40 0,20 0,50 0,20 2,61 OK 2,30 0,80 1,50 0,95 0,85 52,59 37,41 9,82 15,00 OK
M16 586,69 1,20 0,25 0,40 0,13 1,74 OK 1,90 0,70 1,20 0,60 0,50 59,04 30,96 0,79 15,00 OK

. Controlo de tensc"{es hnas escors - N Armadura principal Armadura superior Estribos verticais Estribos horizontais

Identificagdo unto a estaca N; As Simax Smin
do macigo Ogg2 < 2 Avrea efetiva Area Avrea efetiva Area Area efetiva Avrea efetiva

i [;?g] ([T:/Tg;; U:,Zm; e soug [em?] fem?] solugdo 1oy | et | | ot | | fowtmg
M7 6,79 12,75 OK 711,80 16,37 250,00 25,00 9016 18,10 5,43 7210 5,50 16,00 &12//0,125 18,10 101120 7,85
M8 4,21 12,75 OK 549,24 12,63 250,00 25,00 7016 14,07 4,22 6010 4,71 16,00 ©121/0,125 18,10 @10/120 7,85
M11 6,74 12,75 OK 706,46 16,25 250,00 25,00 916 18,10 5,43 7210 5,50 16,00 &12//0,125 18,10 101120 7,85
M12 5,63 12,75 OK 510,08 11,73 250,00 25,00 616 12,06 3,62 510 3,93 14,00 @12//0,15 18,10 @10//20 7,85
M13 6,47 12,75 OK 440,17 10,12 250,00 25,00 616 12,06 3,62 5710 3,93 14,00 @121/0,15 18,10 @10/120 7,85
M14 5,64 12,75 OK 575,43 13,23 250,00 25,00 7216 14,07 4,22 610 4,71 16,00 &12//0,125 18,10 101120 7,85
M16 3,17 12,75 OK 315,34 7,25 250,00 25,00 416 8,04 2,41 410 3,14 14,00 @121/0,15 15,08 101120 7,85
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Macicos de trés estacas

Digmet Controlo de tensdes nas escoras - n6
Identificagéo Neg a b dalaerzteagg Ay o o.<5MPa a a ag a e H d=H-0,10 0 N unto ao pilar
do macico [KN] [m] [m] ml [m?] [KPa] [MPa] [m] [m] [m] [m] [m] [m] [m] OEd1 ORdmax Sed1 <
[KPa] [M Pa] SRd,max
M15 1926,55 1,20 0,25 0,50 0,20 2,39 OK 0,462 1,962 2,424 2,099 1,50 1,00 0,90 48,11 41,89 6,42 15,00 OK
| Controlo de tensdes nas escoras - n Armadura A, Armadura A, Armadura As (230% Ay) Armadura A, (230% Ay)
Identificagio unto a estaca N A, A; Smax Smin
do macigo < 2 2 Avrea efetiva Avrea efetiva Area Area efetiva Area 3 Area efetiva
iG Ogd2 ORdmax Ogdp < [KN] (cm?) (cm?) [mm] [mm] Solugio 5 ivi Solugéo 5 ivi A Solucio ° ivi " Solucdo ° iv
[KPa] [MPa] ORdmax [cm?] [em] [em“/m] [em“/m] [em/m] [mm] [em/m]
M15 5,90 12,75 OK 153,05 3,52 6,10 250,00 25,00 412 4,52 612 6,79 1,36 10//0,20 3,93 1,36 &10//0,20 3,93
Macigos de quatro estacas
Acch Diamet Controlo de tensdes nas escoras - n6
Identificacio | 5% a b N° de [ametro | a, o |oe<sMPa| A B e H d=H-0,10 unto 2o pilar
. vertical da estaca 5 0 «
domacico | Y | I ml | estecas | mél | IKeal | (MPa] | [m] [m] [m] [m] [ Oear | Omame | Sear <
[KPa] [M Pa] SRd,max
M6 2 164,01 1,10 1,10 4 0,50 0,20 2,03 OK 2,80 2,50 2,00 1,45 1,35 52,78 37,22 2,10 15,00 OK
e Controlo de tensqes ras €scores - no . . Armadura A's Armadura suplementar inferior Armadura superior Armadura horizontal
Identificacio unto a estaca N As Smax Smin
do macico < 2 Area efetiva Area Area efetiva Area Avrea efetiva Area efetiva
¢ OEd2 ORdmax Jedz = [KN] (em?) [mm] [mm] Solugéo N ) Solugéo ) ) Solugéo ) Solugéo )
[KPa] [MPa] ORd,max [em?] [cm®/m] [em/m] [cm/m] [em?/m] [cm/m]
M6 5,10 12,75 OK 341,34 7,85 250,00 25,00 416 8,04 2,41 &10//0,20 3,93 2,41 &310//0,20 3,93 &310//0,20 3,93
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Vigas de equilibrio

Estado limite ultimo de rotura por flexao

. N Dimensdes elemento . . [
Acgio Dimens6es em planta . Dimenséo viga equilibrio A A
] s vertical " " w w s s
Viga vertical M, M, (armadura | (armadura
Equilibrio | (Ve  |Comprimento] L B) | Comprimento |L By L L b) | Altura (h) | Altura i KN KN (armadura | (armadura | (armadura | (@rmadura | o oeny | inerior)

q Ed omprimento| Largura (B) p argura (Bo) efetivo argura (b) ura (h) uralivre| [KN.m] [KN.m] superior) inferior) | superior) inferior) p ) ‘

[KN] (L) [m] [m] (Lo) [m] [m] [m] [m] [m] (d) [m] [em?] [cm?]

vi 346,06 0,70 0,70 0.25 0.25 195 0,25 0,30 0,24 54,34 271 | 022637 | 009461 | 027762 | 010356 | 6,39 2,34
478,63 0,80 0,80 0,25 0,25

V2 592,49 0,80 0,80 0.25 0.25 1,90 0,25 0,35 0,29 65,88 2753 | 018797 | 007855 | 022330 | 008472 | 621 2,35
419,54 0,70 0,70 0,25 0,25

v3 1 656,56 2,30 0,80 0,50 0.25 470 0,50 0,40 0,34 23490 | 11305 | 024379 | 011733 | 030323 | 013110 | 1976 854
1038,57 2,30 0,80 1,00 0,25

V4 514,04 0,80 0,80 0,40 0,20 1,80 0,30 0,35 0,29 91,30 4123 | 021708 | 009803 | 026420 | 010764 | 881 359
725,48 0,80 0,80 0,40 0,20

V5 1644,12 2,30 0,80 0,50 0.25 475 0,50 0,40 0,34 21464 | 10330 | 022277 | 010721 | 027239 | 011870 | 17,75 774
948,98 2,30 0,80 1,00 0,25

V6 960,38 2,30 0,80 0,40 0,20 1,90 0,50 0,35 0,29 17056 | 7703 | 024332 | 010089 | 030252 | 012197 | 1682 6,78
139746 2,30 0,80 0,40 0,20

V7 192655 2,40 2,10 1,20 0.25 1,30 0,30 035 0,29 92,05 0,00 0,21886 | 000000 | 026676 | 0,00000 8,90 0,00
586,69 1,90 0,70 1,20 0,25

ve 410,46 0,70 0,70 0,25 0,25 1,90 0,25 0,35 0,29 64,46 2694 | 018302 | 007686 | 021774 | 008277 | 605 2.30
589,10 0,80 0,80 0,25 0,25
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A, A, Asmin Armadura longitudinal [mm)]
Eq:/iil(‘i;t{jrio (sal:pm;tijs:)a (?r:rft:i(ioLjr;a 12 condigdo|2? condicdo [Acsr;;]x [fnmnaqx] [;mnT] Armadura superior Armadura inferior
[em?] [em?] [em?] [cm’] Solugio N"L\;a:]rges @ [mm] Are;;fze] tiva diivre [Mm] |  Solugdo N°L\$]r§es @ [mm] Are[a;:% tva ivre [MM]
V1 6,39 2,34 0,81 0,78 30,00 250,00 25,00 3020 3 20 9,42 27,00 3010 3 10 2,36 42,00
V2 6,21 2,35 0,98 0,94 35,00 250,00 25,00 3020 3 20 9,42 27,00 3710 3 10 2,36 42,00
V3 19,76 8,54 2,30 2,21 80,00 250,00 25,00 7220 7 20 21,99 37,33 812 8 12 9,05 38,29
V4 8,81 3,59 1,18 1,13 42,00 250,00 25,00 3020 3 20 9,42 52,00 5@ 10 5 10 3,93 28,50
V5 17,75 7,74 2,30 2,21 80,00 250,00 25,00 620 6 20 18,85 48,80 7012 7 12 7,92 46,67
V6 16,82 6,78 1,96 1,89 70,00 250,00 25,00 6 20 6 20 18,85 48,80 612 6 12 6,79 58,40
\Z4 8,90 0,00 1,18 1,13 42,00 250,00 25,00 3020 3 20 9,42 52,00 2010 2 10 1,57 144,00
V8 6,05 2,30 0,98 0,94 35,00 250,00 25,00 3020 3 20 9,42 27,00 3010 3 10 2,36 42,00
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Estado limite ultimo de rotura por esforco transverso

Armadura transversal
) Comprimento Vrae [KN] Vg [KN] < vras [KN] [mm]
Viga ) Lefetivo K ol Megq £ z N VR max .
Equilibrio [m] [KN.m] [KN] 12 condigéo | 22 condigéo N [m] ! [KN] Agls AgwlS, min SLmax St max . |Areaefetiva
[m] Observagao Pw, min ) 5 ' ' Solugéo 5
[KN] [KN] [em’im] | [em?m] [mm] [mm] [cm’/m]
Vi 2,88 1,95 1,91287 0,003933 77,86 40,62 29,51 27,78 KO 0,22 0,54 167,62 0,00080 1,73 2,00 180,00 180,00 |261//0,175 3,23
V2 2,88 1,90 1,83045 0,003255 65,88 34,37 32,03 31,42 KO 0,26 0,54 202,54 0,00080 1,21 2,00 217,50 217,50 610,20 2,83
V3 5,75 4,70 1,76696 0,005324 285,61 74,51 85,42 69,88 KO 0,31 0,54 474,92 0,00080 2,24 4,00 255,00 255,00 @ 8110,25 4,02
V4 2,88 1,80 1,83045 0,004517 141,36 73,75 42,87 37,70 KO 0,26 0,54 243,05 0,00080 2,60 2,40 217,50 217,50 @61/0,20 2,83
V5 5,75 4,75 1,76696 0,004659 260,97 68,08 81,71 69,88 OK 0,31 0,54 474,92 0,00080 2,05 4,00 255,00 255,00 @ 8110,25 4,02
V6 2,88 1,90 1,83045 0,004683 264,10 137,79 72,32 62,84 KO 0,26 0,54 405,08 0,00080 4,86 4,00 217,50 217,50 @81/0,20 5,03
\'Z4 2,88 1,30 1,83045 0,001805 131,89 68,81 31,58 37,70 KO 0,26 0,54 243,05 0,00080 2,43 2,40 217,50 217,50 @61/0,20 2,83
V8 2,88 1,90 1,83045 0,003255 92,36 48,19 32,03 31,42 KO 0,26 0,54 202,54 0,00080 1,70 2,00 217,50 217,50 @61/0,20 2,83
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Calculos descriminados das armaduras dos macicos de estacas

Macico de duas estacas — M7

Tensdo em servigo na estaca mais solicitada

_1207,17/2

-3 _
max = g5z 107 = 3,07MPa < 5,0MPa (OKY)

Geometria

A=4x0+030=4x050+0,30=230m

B=¢+030=0,50+0,30 =0,80m

e=>3x@P=3x050=150m

H>-=15x0=15x%x05=0,75m

N| ®

Macicos rigidos

Considerar @ = 45° a 55°

[¢]

0,80
) = 52,00

— fan-1
0 =tan (0,625

H—07><(e—9)—07><(150—0’—50)—0875m
- ) 2 - ) ) 2 - )

A altura total a considerar é H=0,90m e altura util d=0,90-0,10=0,80m
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Armaduras (método das bielas — modelo de escoras e tirantes)

(2xe—a)xNgg (2% 150 —0,25) x 1656,56

Npgs = = 711,80KN
Eat 8xd 8 x 0,80 ’
Ngae 711,80
Ay =22 = x 10* = 16,37cm?
ST fq 43478 X 10° cn

A distancia livre entre vardes devera ser:

Smin = {Dmax + 5mm = 20 + 5 = 25mmm (condicionante)

{ > @ varao
20mm

O espagamento maximo entre vardes da armadura principal é determinado como:

{Zh =2 X900 = 1800mm
Smax = 250mm (condicionante)

Solu¢do para a armadura inferior: 916 (Aer=18,10cm?)
Soluc¢do para a armadura superior (30% armadura inferior): 710 (Aer= 5,50cm?)

Solugdo para estribos verticais: ©12//0,125 (Aer=18,10cm?/m)

M4

>20x B =20x0,80=16cm?/m

Solugdo para estribos horizontais: 10//0,20 (Aes=7,85cm?/m)

Controlo das tensdes nas escoras no né junto ao pilar (né comprimido)

Orarmax = k17 feq = 1,00 X 0,90 X 16,67 = 15,00MPa

fck 25
—=1-—-=10,90
250 250 ’

v=1
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Ngas = Ag X fyq = 18,10 x 10™* x 434,78 x 103 = 786,95KN

Ngae = Npg—Ngq s = 1656,56 — 786,95 = 869,61KN

Npae 869,61

- - x 1073 = 6,96MPa < 15,00MPa (OK!
Bt = Y e 0,50 X 0,25 4 a (OKY

Controlo das tensdes nas escoras no nd junto a estaca (n6 sujeito a compressdo e tracdo com armadura

numa direcao)

1656,56
Nig.est = — — = 828,28KN

Oramax = k27 fq = 0,85 % 0,90 X 16,67 = 12,75MPa

fck 25
- =1-=—-=10,90
250 250 ’

v=1

 Npgese 828,28

= = x 1073 = 4,22MP
%Ea2 = T T 1% 0,252 ¢

Cpqp = —Edest _ _ 025,28 x 1073 = 6,79MPa < 12,75MPa
Ed2 ™ 4, X cos?a  m x 0,252 X c0s238,00 ’ -
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Macico de trés estacas — M15

Tensdo em servico na estaca mais solicitada

_1406,88/3

-3 _
max = 7oz 107 = 2.39MPa < 5,0MPa (0K

Geometria

e=>3xP=3x%x050=1,50m

3 3
a; = (@ +0,30) x 3= (0,50 +0,30) x 3= 0,462m

V3 V3
a; = e+ (@ +0,30) X -~ = 1,50 + (0,50 + 0,30) X —- = 1,962m

23 243
as = e+ (@ +0,30) x —- =150+ (0,50 + 0,30) X —5 = 2/424m

V3 V3
@ =eX—+0+030 =150 x—+050+030 = 2,099m

Considerar @ = 45° a 55°

tgf = d = 050 = 48,11°
s <e\/§ B eﬁ) <1,50\/§ B 0,25\/§> ’
6

3
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A altura total a considerar é H=1,00m e altura util d=1,00-0,10=0,90m

Armaduras (método das bielas — modelo de escoras e tirantes)

Armadura com disposi¢ao mista

Ny, = X3 @ Np,; = 150 X3 0,25° X 1926,55 = 153,05KN
Edt = 36 x d 3 X e2 Ed ™ 36 % 0,90 3 x 1,502 R T
N 153,06
Ay = 24t = 10* = 3,52cm?

= X
fya 434,78 x 103

A, =3 x A; =3 % 3,52 = 6,10cm?

A distancia livre entre varzes devera ser:

>

Smin = \Dmax + 5mm = 20 + 5 = 25mmm (condicionante)

{ > @ variao
20mm

O espagamento maximo entre vardes da armadura principal é determinado como:

Smax S

{Zh =2 x 1000 = 2000mm
250mm (condicionante)

Solucdo para a armadura A;: 4312 (Aes= 4,52 cm?)
Solucdo para a armadura A2: 6312/ (Aef= 6,79 cm?)
Solugdo para armadura suplementar inferior (A3): &10//0,20 (Ae=3,93 cm?/m)

Solug¢3o para armadura superior (A4): J10//0,20 (Aes=3,93 cm?/m)
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Controlo das tensdes nas escoras no né junto ao pilar (né comprimido)

Orarmax = k17 feq = 1,00 X 0,90 X 16,67 = 15,00MPa

fck 25
& =1 —-—=10,90
250 250 ’

v=1

 Npg 192655
BT e 1,20 X 0,25

x 1073 = 6,42MPa < 15,00MPa (OK")

Controlo das tensdes nas escoras no né junto a estaca (n6 sujeito a compressdo e tragdo com armadura

numa direcdo)

1926,55
Niqest = ——5— = 642,18KN

Oramax = ko v foq = 0,85 X 0,90 X 16,67 = 12,75MPa

fck _ 25 _
~250 L 250 090

v=1

Npaese 642,18

_ _ x 1073 = 3,27MP
ka2 =y T T % 0,252 a

Nig est 642,18

Opaz =7 = x 107* = 590MPa < 12,75MPa

est X COS2a X 0,252 X c0s241,89
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Macico de trés estacas — M6

Acdes reduzidas ao centro gravidade do macico

Nggpar1 = 197,07 + 119,56 + 29,45 + 0,6 X 0,27 = 346,12KN
Ngaparz = 292,28 + 114,20 + 41,61 + 0,6 X 18,42 = 459,14KN
Ngapars = 270,47 + 104,06 + 56,99 + 0,6 X 1,50 = 432,42KN
Ngaparsa = 176,30 + 110,30 + 44,85 + 0,6 X 19,78 = 343,32KN
M; = 346,24 X 1,14 — 432,42 x 0,86 = 22,83KN.m

M, = 459,14 x 1,00 — 343,32 x 1,00 = 115,82KN.m

N 1581,12 N 22,83 N 11582 66.62KN
Ed1 ="y 1,70 2,00

Tensdo em servigo na estaca mais solicitada

466,62

W,ZSZ) x 1073 = 2,38MPa < 5,0MPa (OK")

Nomax = (

Geometria

e=>3x0=3x%x050=150m (considerado 2,00m)

A=4Xx0+0,30=4x0,50+ 0,30 = 2,30m (considerado 2,80m)
1,10

H=e—-2=200—->==1,45m
2 2

Considerar @ = 45° a 55°
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oo 4 4%1,35 R
8 T Ze—aWZ 2x200—110)xvZ

A altura total a considerar é H=1,45m e altura util d=1,45-0,10=1,35m

Armaduras (método das bielas — modelo de escoras e tirantes)

Neapar1 = 1,35 X 316,63 + 1,5 X 29,45 + 0,60 X 1,5 X 0,27 = 471,87KN
Nggparz = 1,35 X 374,53 + 1,5 X 56,99 + 0,60 X 1,5 x 1,50 = 592,45KN
Negpars = 1,35 X 406,48 + 1,5 X 41,61 + 0,60 X 1,5 X 18,42 = 627,74KN

Npgpara = 1,35 X 286,60 + 1,5 X 44,85 + 0,60 X 1,5 x 19,78 = 471,99KN

M; = 471,87 x 1,14 — 592,45 x 0,86 = 28,433KN.m
M, = 627,74 x 1,00 — 471,99 x 1,00 = 155,75KN.m

2164,01 28,43 155,75

Npy 1 = - KN
a1 T+ 170t 200 = 63560
N 2e—a . = 2X200 =110 o 60« 4) = 341,34KN
= — = * =
Edt — 16 xd = Ed 16 x 1,35 (635, ) ’

4o = Neae _ 34134
ST fya 434,78 x 103

x 10* = 7,85cm?

A distancia livre entre varges devera ser:

Smin = {Dmax + 5mm = 20 + 5 = 25mmm (condicionante)

{ > @ vario
20mm

O espagamento maximo entre vardes da armadura principal é determinado como:

2h =2 x 1050 = 2100mm

Smax < { 250mm (condicionante)
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Solucdo para a armadura As: 416 (A= 8,04cm?)

Soluc3o para armadura suplementar inferior (>30% A’s): ©@10//0,20 (Aes=3,93cm?/m)
Solucdo para armadura superior (=30% A’y): ©10//0,20 (Aer=3,93 cm?/m)

Solucdo para armadura horizontal: ©10//0,20 (Aes=3,93 cm?/m)

Controlo das tensdes nas escoras no nd junto ao pilar (né comprimido)

Oraimax = K17 foq = 1,00 X 0,90 X 16,67 = 15,00MPa

fex 25
- =1--—=1090
250 250

v=1

Npg _ 4 X 635,60

- - x 1073 = 2,10MPa < 15,00MPa (OK!
OB = G e 1,10 X 1,10 ¢ a (OKY

Controlo das tensdes nas escoras no nd junto a estaca (n6 sujeito a compressdo e tracdo com armadura

numa direcao)

Ngd.ese = 635,60KN

Oramax = k27 feq = 0,85 X 0,90 X 16,67 = 12,75MPa

Negest 635,60

= = x 1073 = 3,24MP
OEa2 = T T T 1% 0,252 ¢

_ Ngg est _ 635,60 X 1073 = 5,10MPa < 12,75MP
42 T4 X cos?a 7 X 0,257 X cos?37,22 o = ’
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Viga de equilibrio (V1)

= Acodes de célculo

A viga de equilibrio V1 tem como func¢do equilibrar/transmitir para a macico M2 o momento fletor
resultante da excentricidade da carga atuante no macico M1. A distancia entre os dois pilares medido ao

eixo é de 2,88m.

Corte |-l

gl

VEd [KM]

am2l

MEd [KM.rri]

i ml ) l
L ) et

Mgq =77,86KN.m

Mgq
Mea .2 __ {x1 =1,92m
X1 X, ~ 7 |x, =0,96m
X1 + Xy = 2,88
77,86 M,

_ <=> M, = 54,34KN.
102 (1,92 —0,58) 1 m

415



77,86
2 M,

0,96 _ (0,96 — 0,40)

<=>M, =22,71KN.m

= Estado limite ultimo de rotura por flexao

Armadura superior:
M; = 54,34KN.m
O momento reduzido vird igual a:

B M, B 54,34
T bxd?Xf.,, 025x0,24%2x%16,67 x 103

u = 0,22637

A percentagem mecanica de armadura é igual a:
w=uX 14+ w) =0,22637 x (14 0,22637) = 0,27762
A area da seccdo transversal da armadura longitudinal de tracdo sera:

fea 16,67
A =wXbXxdXx—=0,27762x 0,25 x 0,24 x

X 10* = 2
fyd 13478 0 6,39 cm

Armadura inferior:
M, = 22,71KN.m
O momento reduzido vird igual a:

oM, 22,71
B b xdZxf,q  0,25x 0,242 x 16,67 x 103

= 0,09461

A percentagem mecanica de armadura é igual a:
w=uX 1+ w) =009461 x (1 + 0,09461) = 0,10356
A area da secgdo transversal da armadura longitudinal de tragdo sera:

fea 16,67
A; = wXbxdx—=—=0,10356 x 0,25 x 0,24 x

x 10* = 2,34 cm?
Fra 434,78 am

A drea minima a considerar tem que respeitar as seguintes condi¢des:

2,6
Jeum X by xd=0,26X——X 0,25 x 0,24 x 10* = 0,81 cm?
fyk 500

Ag min = 0,26 X

Agmin =0,0013 b, d = 0,0013 X 0,25 X 0,24 x 10* = 0,78 cm?
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A area maxima é dada por:
Asmax < 0,04 A, = 0,04 x 0,25 x 0,30 X 10* = 30 cm?

A distancia livre entre vardes devera ser:

>

Smin = {Dmax + 5mm = 20 + 5 = 25mmm (condicionante)

{ > @ variao
20mm

O espacamento maximo entre vardes da armadura principal é determinado como:

{Zh =2 x 300 = 600mm
Smax = 1250mm (condicionante)

A solucdo da armadura a adotar para a armadura superior é: 3220 (Aer= 9,42 cm?)

250—-2x60—-2%x8—-3x20

livre = 3_1 =27mm

A solucdo da armadura a adotar para a armadura inferior é: 310 (Aer= 2,36 cm?)

250-2x60—-2%x8—-3x%x10
livre = 3_1 =42 mm

= Estado limite ultimo de rotura por esforco transverso

As armaduras de esforgo transverso sdo dispensdveis sempre que se verifique a seguinte desigualdade:
Vea = Vra,e

v _ 3Mgg 3% 77,86
Ed = oL 7 2x2,88

= 40,62KN

O valor de célculo do esforco transverso resistente assume o valor:

Veae = 0,12 K(100 p; f)/3 by,d = 0,12 x 1,91287 x (100 x 0,00393 x 25)1/3 x 0,25 x 240
= 29,51KN

Veae = 0,035 K3/2 £, 1% b, d = 0,035 x 1,912873/2 x 251/2 x 0,25 x 240 = 27,78KN
K=1+ |22 _ 191287 < 2,0 (ok!
- 240 < 2,0 (ok!)
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_Ag 236x107*
" b, xd 0,25x0,24

P = 0,00393 < 0,02(ok!)

Como o valor de Vey é maior do que o Vzq,, logo é necessario armadura de esforgo transverso.
Vea < Vras

O valor de célculo do esforgo transverso resistente, Vg4, € 0 menor dos valores:

Agw  Vras 40,62 )
S Zfywa cotd 0,216 x 434,78 x 103 X 2,5

0* = 1,73 cm2/m

z=09d=09x%x0,24=0,216m

A

%,min = Py minbw SEN @ = 0,00080 X 0,25 x 1 x 10* = 2,0cm?/m
vV fck V25
. =0,08 = 0,08 x —— = 0,00080
Py min fyk 500

Veamax = @w bw ¥, 7 foq/(cot8 + tan8) = 1 x 0,25 x 0,54 x 0,216 x 16,67 x 103 x -
2,5+ 5=
© T35

=167,62KN

_ fck _ 25 _
1 =06 (1—250)—0,6x<1—ﬁ>—0,54

Simax < 0,75 d X (1 4+ cota) = 0,75 % 0,24 X 1 X 103 = 180mm

= (0,75 x d = 0,75 x 0,24 x 10° = 180mm
STmax = 600mm

A solucdo da armadura de esforc¢o transverso é: & 6 // 0,175 (Aer= 3,23 cm?/m)
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=  Comprimento de amarragao das armaduras longitudinais

O comprimento de amarragdo é obtido a partir da consulta da tabela 8.1, depende do tipo de betdo, do

tipo de aco e das condigdes de aderéncia. Neste caso o betdo a aplicar é o C25/30, o aco é A500 NR
lpg1 = 400 = 40 x 2,0 = 80cm (boas condigOes de aderéncia)
lpaz = 600 = 60 x 2,0 = 120cm (fracas condigdes de aderéncia)

lpaz = 400 = 40 x 1,0 = 40cm (boas condigdes de aderéncia)

Corte longitudinal

Corte [l

lbd2

i LI
lbdi I: ‘ lbdd | Ibd3
LI |

ER.

—-
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ANEXO VI — VERIFICACAO DA SEGURANGCA RELATIVAMENTE A
INSUFICIENCIA DE CAPACIDADE RESISTENTE DO TERRENO APLICANDO AS

PROPOSTAS DE TERZAGHI, MEYERHOF, BRINCH HANSEN, VESIC
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Proposta de Terzaghi

Combinagéo 1

Identificagio |Comprimento| Largura | Capacidade resistente do terreno Forma da fundagéo Vgl A Vs [KN] 12 parcela-| 22 parcela- |32 parcela-| Ry/A' Ry [KN] Vg /Ry | Vea [KN]
da sapata (L) (B) Nq N, N, Sy s, s, [KPa] coesdo sobrecarga peso [KPa] (%) <Ry [KN]
S1 1,50 0,75 42,92 55,63 42,43 1,00 1,20 0,80 321,11 361,25 0,00 1630,96 241,87 1872,83 | 2106,93 17,15% OK
S2 1,25 1,25 42,92 55,63 42,43 1,00 1,20 0,80 319,82 499,72 0,00 1630,96 403,12 2034,08 | 3178,25 15,72% OK
S3 1,30 1,30 42,92 55,63 42,43 1,00 1,20 0,80 325,68 550,40 0,00 1630,96 419,25 2050,20 | 3464,84 | 15,89% OK
4 1,35 1,35 42,92 55,63 42,43 1,00 1,20 0,80 338,59 617,09 0,00 1630,96 435,37 2 066,33 | 3765,88 16,39% OK
S5 1,70 0,85 42,92 55,63 42,43 1,00 1,20 0,80 305,52 441,48 0,00 1630,96 274,12 1905,08 | 2752,84 | 16,04% OK
S6 3,05 2,40 42,92 55,63 42,43 1,00 1,20 0,80 309,13 2262,83 0,00 1630,96 773,99 240495 | 17 604,24 | 12,85% OK
S7 2,25 2,25 42,92 55,63 42,43 1,00 1,20 0,80 347,47 1759,07 0,00 1630,96 725,62 2356,58 | 11930,17 | 14,74% OK
S8 2,60 1,30 42,92 55,63 42,43 1,00 1,20 0,80 327,52 1107,01 0,00 1630,96 419,25 2050,20 | 6929,69 15,97% OK
S9 1,80 0,90 42,92 55,63 42,43 1,00 1,20 0,80 332,49 538,64 0,00 1630,96 290,25 1921,20 | 3112,35 17,31% OK
S10 1,50 1,50 42,92 55,63 42,43 1,00 1,20 0,80 335,94 755,86 0,00 1630,96 483,75 2114,70 | 4758,08 15,89% OK
S11 2,25 2,25 42,92 55,63 42,43 1,00 1,20 0,80 345,02 1746,64 0,00 1630,96 725,62 2356,58 | 11930,17 | 14,64% OK
S12 2,50 1,25 42,92 55,63 42,43 1,00 1,20 0,80 323,92 1012,26 0,00 1630,96 403,12 2034,08 | 6356,50 | 15,92% OK
S13 2,50 1,25 42,92 55,63 42,43 1,00 1,20 0,80 327,57 1 023,66 0,00 1630,96 403,12 2034,08 | 6356,50 | 16,10% OK
S14 2,10 2,10 42,92 55,63 42,43 1,00 1,20 0,80 335,45 1479,33 0,00 1630,96 677,25 2308,20 | 10179,17 | 14,53% OK
S15 2,50 2,50 42,92 55,63 42,43 1,00 1,20 0,80 330,18 2 063,66 0,00 1630,96 806,24 2437,20 | 15232,51 | 13,55% OK
S16 2,00 1,00 42,92 55,63 42,43 1,00 1,20 0,80 308,53 617,06 0,00 1630,96 322,50 1953,45 | 3906,91 15,79% OK
S17 1,70 0,85 42,92 55,63 42,43 1,00 1,20 0,80 299,24 432,41 0,00 1630,96 274,12 1905,08 | 2752,84 | 15,71% OK
S18 1,35 1,35 42,92 55,63 42,43 1,00 1,20 0,80 336,74 613,70 0,00 1630,96 435,37 2 066,33 | 3765,88 16,30% OK
S19 1,45 1,45 42,92 55,63 42,43 1,00 1,20 0,80 334,99 704,32 0,00 1630,96 467,62 2098,58 | 4412,26 15,96% OK
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Combinagéo 2

Identificacio |Comprimento| Largura | Capacidade resistente do terreno Forma da fundagéo Veg/ A Ves [KN] 1°parcela | 2* parcela | 3*parcela | RA/A" | [KN] Vea /Ry | Ved [KN]
da sapata (W] (B) Nqg N, N, Sy s, S, [KPa] (coesdo) | (sobrecarga) | (peso) [KPa] (%) <Ry [KN]
S1 1,50 0,75 20,87 32,94 19,73 1,00 1,20 0,80 242,90 273,27 0,00 793,07 112,44 905,51 1018,70 | 26,82% OK
S2 1,25 1,25 20,87 32,94 19,73 1,00 1,20 0,80 243,37 380,26 0,00 793,07 187,40 980,47 153199 | 24,82% OK
S3 1,30 1,30 20,87 32,94 19,73 1,00 1,20 0,80 248,02 419,15 0,00 793,07 194,89 987,97 1669,67 | 25,10% OK
4 1,35 1,35 20,87 32,94 19,73 1,00 1,20 0,80 257,83 469,89 0,00 793,07 202,39 995,46 181423 | 25,90% OK
S5 1,70 0,85 20,87 32,94 19,73 1,00 1,20 0,80 231,07 333,90 0,00 793,07 127,43 920,50 1330,13 | 25,10% OK
S6 3,05 2,40 20,87 32,94 19,73 1,00 1,20 0,80 234,07 1713,36 0,00 793,07 359,80 1152,88 | 8439,07 | 20,30% OK
S7 2,25 2,25 20,87 32,94 19,73 1,00 1,20 0,80 266,16 1347,43 0,00 793,07 337,32 1130,39 | 5722,60 | 23,55% OK
S8 2,60 1,30 20,87 32,94 19,73 1,00 1,20 0,80 248,89 841,26 0,00 793,07 194,89 987,97 3339,33 | 25,19% OK
S9 1,80 0,90 20,87 32,94 19,73 1,00 1,20 0,80 252,08 408,37 0,00 793,07 134,93 928,00 1503,36 | 27,16% OK
S10 1,50 1,50 20,87 32,94 19,73 1,00 1,20 0,80 256,33 576,74 0,00 793,07 224,88 1017,95 | 2290,39 | 25,18% OK
S11 2,25 2,25 20,87 32,94 19,73 1,00 1,20 0,80 264,03 1 336,66 0,00 793,07 337,32 1130,39 | 5722,60 | 23,36% OK
S12 2,50 1,25 20,87 32,94 19,73 1,00 1,20 0,80 245,97 768,65 0,00 793,07 187,40 980,47 3063,97 | 25,09% OK
S13 2,50 1,25 20,87 32,94 19,73 1,00 1,20 0,80 249,08 778,39 0,00 793,07 187,40 980,47 3063,97 | 25,40% OK
S14 2,10 2,10 20,87 32,94 19,73 1,00 1,20 0,80 256,39 1130,68 0,00 793,07 314,83 1107,90 | 488585 | 23,14% OK
S15 2,50 2,50 20,87 32,94 19,73 1,00 1,20 0,80 251,50 1571,88 0,00 793,07 374,80 1167,87 | 7299,19 | 21,53% OK
S16 2,00 1,00 20,87 32,94 19,73 1,00 1,20 0,80 233,38 466,76 0,00 793,07 149,92 942,99 188598 | 24,75% OK
S17 1,70 0,85 20,87 32,94 19,73 1,00 1,20 0,80 226,01 326,58 0,00 793,07 127,43 920,50 1330,13 | 24,55% OK
S18 1,35 1,35 20,87 32,94 19,73 1,00 1,20 0,80 255,92 466,41 0,00 793,07 202,39 995,46 181423 | 2571% OK
S19 1,45 1,45 20,87 32,94 19,73 1,00 1,20 0,80 255,55 537,30 0,00 793,07 217,38 1010,46 | 2124,48 | 25,29% OK
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Proposta de Meyerhof

Combinagao 1

Identificacio |Comprimento| Largura Capacidade resistente do terreno Forma da fundagéo Profundidade da sapata Vgl A’ Vea [KN] 12 parcela-| 22 parcela- |32 parcela-| Ry/A’ Ry [KN] Vea /Ry | Vea [KN]
da sapata (L) (B) Nq N, N, S, s, s, dq d, d, [KPa] coesdo sobrecarga peso [KPa] (%) <Ry [KN]
S1 1,50 0,75 42,92 55,63 53,27 1,20 1,40 1,20 1,53 2,07 1,53 321,11 361,25 0,00 3006,78 699,73 370652 | 4169,83 8,66% OK
S2 1,25 1,25 42,92 55,63 53,27 1,40 1,80 1,40 1,32 1,64 1,32 319,82 499,72 0,00 3021,00 117174 | 4192,73 | 6551,15 7,63% OK
S3 1,30 1,30 42,92 55,63 53,27 1,40 1,80 1,40 1,31 1,62 1,31 325,68 550,40 0,00 2992,77 1207,22 | 4199,99 | 7097,98 7,75% OK
sS4 1,35 1,35 42,92 55,63 53,27 1,40 1,80 1,40 1,30 1,59 1,30 338,59 617,09 0,00 2 966,63 1242,70 | 4209,33 | 767151 8,04% OK
S5 1,70 0,85 42,92 55,63 53,27 1,20 1,40 1,20 1,47 1,94 1,47 305,52 441,48 0,00 2883,51 760,52 3644,03 | 526563 8,38% OK
S6 3,05 2,40 42,92 55,63 53,27 1,63 1,32 1,32 117 133 117 309,13 2262,83 0,00 3108,69 1866,31 | 4974,99 | 3641696 | 6,21% OK
S7 2,25 2,25 42,92 55,63 53,27 1,40 1,80 1,40 1,18 1,36 1,18 347,47 1759,07 0,00 2694,80 1881,39 | 4576,19 | 23166,97 | 7,59% OK
S8 2,60 1,30 42,92 55,63 53,27 1,20 1,40 1,20 131 1,62 1,31 327,52 1107,01 0,00 2563,49 1034,06 | 3597,55 | 12159,72| 9,10% OK
S9 1,80 0,90 42,92 55,63 53,27 1,20 1,40 1,20 1,45 1,89 1,45 332,49 538,64 0,00 2832,15 790,91 3623,07 | 586937 9,18% OK
S10 1,50 1,50 42,92 55,63 53,27 1,40 1,80 1,40 1,27 1,53 1,27 335,94 755,86 0,00 2 898,67 1349,15 | 4247,82 | 9557,60 7,91% OK
Si1 2,25 2,25 42,92 55,63 53,27 1,40 1,80 1,40 1,18 1,36 1,18 345,02 1746,64 0,00 2694,80 1881,39 | 4576,19 | 23166,97 | 7,54% OK
S12 2,50 1,25 42,92 55,63 53,27 1,20 1,40 1,20 1,32 1,64 1,32 323,92 1012,26 0,00 2 587,67 1003,67 | 3591,34 (1122293 | 9,02% OK
S13 2,50 1,25 42,92 55,63 53,27 1,20 1,40 1,20 1,32 1,64 1,32 327,57 1023,66 0,00 2587,67 1003,67 | 3591,34 (1122293 | 9,12% OK
S14 2,10 2,10 42,92 55,63 53,27 1,40 1,80 1,40 1,19 1,38 1,19 335,45 1479,33 0,00 272393 177494 | 4498,87 | 19840,01 | 7,46% OK
S15 2,50 2,50 42,92 55,63 53,27 1,40 1,80 1,40 1,16 1,32 1,16 330,18 2 063,66 0,00 2654,03 2058,80 | 4712,83 | 2945519 | 7,01% OK
S16 2,00 1,00 42,92 55,63 53,27 1,20 1,40 1,20 1,40 1,80 1,40 308,53 617,06 0,00 274484 851,70 3596,54 | 7193,08 8,58% OK
S17 1,70 0,85 42,92 55,63 53,27 1,20 1,40 1,20 1,47 1,94 1,47 299,24 432,41 0,00 2883,51 760,52 3644,03 | 526563 8,21% OK
S18 1,35 1,35 42,92 55,63 53,27 1,40 1,80 1,40 1,30 1,59 1,30 336,74 613,70 0,00 2 966,63 1242,70 | 4209,33 | 767151 8,00% OK
S19 1,45 1,45 42,92 55,63 53,27 1,40 1,80 1,40 1,28 1,55 1,28 334,99 704,32 0,00 2919,76 1313,67 | 4233,43 | 8900,79 7,91% OK
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Combinagao 2

Identificacio |Comprimento| Largura | Capacidaderesistente do terreno Forma da fundacéo Profundidade da sapata Veg!/ A' Vey [KN] 1*parcela | 2°parcela | 3 parcela | RA" | (KN] Vea /Ry | Ved [KN]
da sapata (L) (B) Nq N, N, S, s, s, dq d d, [KPa] (coesdo) | (sobrecarga) (peso) [KPa] (%) <Ry [KN]
S1 1,50 0,75 20,87 32,94 18,88 1,16 1,31 1,16 1,47 1,94 1,47 242,90 273,27 0,00 1 350,77 229,15 1579,92 | 1777,40 | 1537% OK
S2 1,25 1,25 20,87 32,94 18,88 1,31 1,63 1,31 1,28 1,57 1,28 243,37 380,26 0,00 1337,08 378,04 171512 | 2679,87 14,19% OK
S3 1,30 1,30 20,87 32,94 18,88 1,31 1,63 1,31 1,27 1,54 1,27 248,02 419,15 0,00 1325,72 389,82 1715555 | 2899,27 14,46% OK
S4 1,35 1,35 20,87 32,94 18,88 1,31 1,63 1,31 1,26 1,52 1,26 257,83 469,89 0,00 131521 401,61 1716,82 | 3128,90 | 15,02% OK
S5 1,70 0,85 20,87 32,94 18,88 1,16 1,31 1,16 1,42 1,83 1,42 231,07 333,90 0,00 1299,79 249,90 1549,69 | 2239,30 | 14,91% OK
S6 3,05 2,40 20,87 32,94 18,88 1,25 1,49 1,25 1,15 1,30 1,15 234,07 1713,36 0,00 1134,77 616,02 1750,79 | 12815,75| 13,37% OK
S7 2,25 2,25 20,87 32,94 18,88 1,31 1,63 1,31 1,16 1,31 1,16 266,16 1347,43 0,00 1 205,86 613,70 1819,56 | 9211,52 14,63% OK
S8 2,60 1,30 20,87 32,94 18,88 1,16 1,31 1,16 1,27 154 1,27 248,89 841,26 0,00 1167,44 343,28 1510,73 | 5106,26 16,48% OK
S9 1,80 0,90 20,87 32,94 18,88 1,16 1,31 1,16 1,39 1,79 1,39 252,08 408,37 0,00 1278,55 260,28 1538,83 | 2492,90 | 16,38% OK
S10 1,50 1,50 20,87 32,94 18,88 1,31 1,63 1,31 1,24 1,47 1,24 256,33 576,74 0,00 1287,87 436,96 1724,83 | 3880,86 | 14,86% OK
S11 2,25 2,25 20,87 32,94 18,88 1,31 1,63 1,31 1,16 1,31 1,16 264,03 1 336,66 0,00 1 205,86 613,70 1819,56 | 9211,52 14,51% OK
S12 2,50 1,25 20,87 32,94 18,88 1,16 1,31 1,16 1,28 1,57 1,28 245,97 768,65 0,00 1177,44 332,91 1510,35 | 4719,85 | 16,29% OK
S13 2,50 1,25 20,87 32,94 18,88 1,16 1,31 1,16 1,28 1,57 1,28 249,08 778,39 0,00 1177,44 332,91 1510,35 | 4719,85 | 16,49% OK
S14 2,10 2,10 20,87 32,94 18,88 1,31 1,63 1,31 1,17 1,34 1,17 256,39 1130,68 0,00 1217,58 578,35 179593 | 7920,03 | 14,28% OK
S15 2,50 2,50 20,87 32,94 18,88 1,31 1,63 1,31 1,14 1,28 1,14 251,50 1571,88 0,00 1189,46 672,61 1862,07 | 11637,94 | 13,51% OK
S16 2,00 1,00 20,87 32,94 18,88 1,16 1,31 1,16 1,35 1,71 1,35 233,38 466,76 0,00 1242,44 281,03 1523,47 | 3046,94 | 15,32% OK
S17 1,70 0,85 20,87 32,94 18,88 1,16 1,31 1,16 1,42 1,83 1,42 226,01 326,58 0,00 1299,79 249,90 1549,69 | 2239,30 | 14,58% OK
S18 1,35 1,35 20,87 32,94 18,88 1,31 1,63 1,31 1,26 1,52 1,26 255,92 466,41 0,00 131521 401,61 1716,82 | 3128,90 | 14,91% OK
S19 1,45 1,45 20,87 32,94 18,88 1,31 1,63 1,31 1,24 1,49 1,24 255,55 537,30 0,00 1 296,36 425,17 1721,53 | 3619,51 14,84% OK
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Proposta de Brinch Hansen

| Combinagdo 1

Identificacio |Comprimento| Largura Capacidade resistente do terreno Forma da fundagéo Profundidade da sapata Vgl A’ Vea [KN] 12 parcela-| 22 parcela- |32 parcela-| Ry/A’ Ry [KN] Vea /Ry | Vea [KN]
da sapata (L) (B) Nq N, N, S, s, s, dq d, d, [KPa] coesdo sobrecarga peso [KPa] (%) <Ry [KN]
S1 1,50 0,75 42,92 55,63 47,38 1,30 1,39 0,80 1,29 1,48 1,00 321,11 361,25 0,00 2736,21 270,09 3006,30 | 3382,09 | 10,68% OK
S2 1,25 1,25 42,92 55,63 47,38 1,60 1,77 0,60 1,24 1,40 1,00 319,82 499,72 0,00 324437 337,61 3581,98 | 5596,84 8,93% OK
S3 1,30 1,30 42,92 55,63 47,38 1,60 1,77 0,60 1,24 1,40 1,00 325,68 550,40 0,00 3233,27 351,11 3584,38 | 6057,61 9,09% OK
sS4 1,35 1,35 42,92 55,63 47,38 1,60 1,77 0,60 1,23 1,39 1,00 338,59 617,09 0,00 322243 364,62 3587,04 | 6537,38 9,44% OK
S5 1,70 0,85 42,92 55,63 47,38 1,30 1,39 0,80 1,28 1,47 1,00 305,52 441,48 0,00 2714,36 306,10 3020,46 | 4364,56 | 10,12% OK
S6 3,05 2,40 42,92 55,63 47,38 1,47 1,61 0,69 1,20 133 1,00 309,13 2262,83 0,00 2881,88 740,30 3622,18 | 26514,34| 853% OK
S7 2,25 2,25 42,92 55,63 47,38 1,60 1,77 0,60 1,21 1,36 1,00 347,47 1759,07 0,00 3167,39 607,69 377508 | 19111,37 [ 9,20% OK
S8 2,60 1,30 42,92 55,63 47,38 1,30 1,39 0,80 1,24 1,40 1,00 327,52 1107,01 0,00 2625,89 468,15 3094,04 | 10457,85( 10,59% OK
S9 1,80 0,90 42,92 55,63 47,38 1,30 1,39 0,80 1,27 1,46 1,00 332,49 538,64 0,00 2703,72 324,10 3027,83 | 4905,08 | 10,98% OK
S10 1,50 1,50 42,92 55,63 47,38 1,60 1,77 0,60 1,22 1,37 1,00 335,94 755,86 0,00 3191,37 405,13 3596,50 | 8092,12 9,34% OK
Si1 2,25 2,25 42,92 55,63 47,38 1,60 1,77 0,60 1,21 1,36 1,00 345,02 1746,64 0,00 3167,39 607,69 377508 | 19111,37 | 9,14% OK
S12 2,50 1,25 42,92 55,63 47,38 1,30 1,39 0,80 1,24 1,40 1,00 323,92 1012,26 0,00 2634,90 450,14 3085,04 | 9640,76 | 10,50% OK
S13 2,50 1,25 42,92 55,63 47,38 1,30 1,39 0,80 1,24 1,40 1,00 327,57 1023,66 0,00 2634,90 450,14 308504 | 9640,76 | 10,62% OK
S14 2,10 2,10 42,92 55,63 47,38 1,60 1,77 0,60 1,23 1,38 1,00 335,45 1479,33 0,00 3207,03 567,18 377421 | 16644,26 [ 8,89% OK
S15 2,50 2,50 42,92 55,63 47,38 1,60 1,77 0,60 1,19 1,32 1,00 330,18 2 063,66 0,00 3111,90 675,21 378712 | 23669,47 | 8,72% OK
S16 2,00 1,00 42,92 55,63 47,38 1,30 1,39 0,80 1,26 1,44 1,00 308,53 617,06 0,00 2 683,04 360,11 3043,16 | 6086,31 | 10,14% OK
S17 1,70 0,85 42,92 55,63 47,38 1,30 1,39 0,80 1,28 1,47 1,00 299,24 432,41 0,00 2714,36 306,10 3020,46 | 4364,56 9,91% OK
S18 1,35 1,35 42,92 55,63 47,38 1,60 1,77 0,60 1,23 1,39 1,00 336,74 613,70 0,00 322243 364,62 3587,04 | 6537,38 9,39% OK
S19 1,45 1,45 42,92 55,63 47,38 1,60 1,77 0,60 1,23 1,38 1,00 334,99 704,32 0,00 3201,48 391,62 3593,10 | 7554,49 9,32% OK
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Combinagao 2

Identificacio |Comprimento| Largura | Capacidaderesistente do terreno Forma da fundacéo Profundidade da sapata Veg!/ A' Vey [KN] 1*parcela | 2°parcela | 3 parcela | RA" | (KN] Vea /Ry | Ved [KN]
da sapata (L) (B) Nq N, N, S, s, s, dq d d, [KPa] (coesdo) | (sobrecarga) (peso) [KPa] (%) <Ry [KN]
S1 1,50 0,75 20,87 32,94 17,98 1,26 1,32 0,80 1,34 1,48 1,00 242,90 273,27 0,00 1338,97 102,49 144146 | 1621,64 | 16,85% OK
S2 1,25 1,25 20,87 32,94 17,98 1,52 1,63 0,60 1,29 1,40 1,00 243,37 380,26 0,00 1 546,03 128,11 167414 | 261584 | 14,54% OK
S3 1,30 1,30 20,87 32,94 17,98 1,52 1,63 0,60 1,28 1,40 1,00 248,02 419,15 0,00 1 540,00 133,23 1673,23 | 2827,76 | 14,82% OK
S4 1,35 1,35 20,87 32,94 17,98 1,52 1,63 0,60 1,28 1,39 1,00 257,83 469,89 0,00 1534,11 138,35 1672,46 | 3048,06 | 1542% OK
S5 1,70 0,85 20,87 32,94 17,98 1,26 1,32 0,80 1,33 1,47 1,00 231,07 333,90 0,00 1326,84 116,15 1442,99 | 208513 | 16,01% OK
S6 3,05 2,40 20,87 32,94 17,98 1,41 1,50 0,69 1,24 1,33 1,00 234,07 1713,36 0,00 1377,55 280,91 1658,46 | 12139,90 | 14,11% OK
S7 2,25 2,25 20,87 32,94 17,98 1,52 1,63 0,60 1,25 1,36 1,00 266,16 1347,43 0,00 1504,21 230,59 173480 | 878242 15,34% OK
S8 2,60 1,30 20,87 32,94 17,98 1,26 1,32 0,80 1,28 1,40 1,00 248,89 841,26 0,00 1277,74 177,64 1455,38 | 4919,18 17,10% OK
S9 1,80 0,90 20,87 32,94 17,98 1,26 1,32 0,80 1,32 1,46 1,00 252,08 408,37 0,00 1320,94 122,98 144392 | 2339,15 | 17,46% OK
S10 1,50 1,50 20,87 32,94 17,98 1,52 1,63 0,60 1,26 1,37 1,00 256,33 576,74 0,00 1517,23 153,73 1670,96 | 3759,66 | 15,34% OK
S11 2,25 2,25 20,87 32,94 17,98 1,52 1,63 0,60 1,25 1,36 1,00 264,03 1 336,66 0,00 1504,21 230,59 173480 | 878242 15,22% OK
S12 2,50 1,25 20,87 32,94 17,98 1,26 1,32 0,80 1,29 1,40 1,00 245,97 768,65 0,00 1282,74 170,81 145355 | 4542,34 | 16,92% OK
S13 2,50 1,25 20,87 32,94 17,98 1,26 1,32 0,80 1,29 1,40 1,00 249,08 778,39 0,00 1282,74 170,81 1453555 | 4542,34 | 17,14% OK
S14 2,10 2,10 20,87 32,94 17,98 1,52 1,63 0,60 1,27 1,38 1,00 256,39 1130,68 0,00 1525,74 215,22 1740,96 | 7677,64 | 14,73% OK
S15 2,50 2,50 20,87 32,94 17,98 1,52 1,63 0,60 1,23 1,32 1,00 251,50 1571,88 0,00 1474,06 256,21 1730,27 | 10814,20 | 14,54% OK
S16 2,00 1,00 20,87 32,94 17,98 1,26 1,32 0,80 1,31 1,44 1,00 233,38 466,76 0,00 1309,46 136,65 1446,11 | 2892,21 | 16,14% OK
S17 1,70 0,85 20,87 32,94 17,98 1,26 1,32 0,80 1,33 1,47 1,00 226,01 326,58 0,00 1326,84 116,15 1442,99 | 208513 | 15,66% OK
S18 1,35 1,35 20,87 32,94 17,98 1,52 1,63 0,60 1,28 1,39 1,00 255,92 466,41 0,00 1534,11 138,35 1672,46 | 3048,06 | 15,30% OK
S19 1,45 1,45 20,87 32,94 17,98 1,52 1,63 0,60 1,27 1,38 1,00 255,55 537,30 0,00 1522,73 148,60 1671,33 | 3513,97 15,29% OK
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Proposta de Vesié

Combinacéo 1

Identificacio |Comprimento| Largura Capacidade resistente do terreno p da base da Forma da fundacéo Profundidade da sapata Vgl A Ves KNI 18 parcela-| 22 parcela- |3% parcela-| Rq/A' Ra[KN] Vig /Ry | Veo [KN]
da sapata (L) (B") Nq N, N, b, s, s, s, dy d. d, [KPa] coesdo sobrecarga peso [KPa] (%) <R4[KN]
S1 1,50 0,75 42,92 55,63 66,19 1,00 1,38 1,39 0,80 1,29 1,48 1,00 321,11 361,25 0,00 289579 377,29 | 3273,09 | 368222 [ 9,81% OK
S2 1,25 1,25 42,92 55,63 66,19 1,00 1,75 1,77 0,60 1,24 1,40 1,00 319,82 499,72 0,00 3551,71 471,62 | 4023,33 | 6286,45 7,95% OK
S3 1,30 1,30 42,92 55,63 66,19 1,00 1,75 1,77 0,60 1,24 1,40 1,00 325,68 550,40 0,00 3539,56 490,48 | 4030,04 | 6810,77 | 8,08% OK
sS4 1,35 1,35 42,92 55,63 66,19 1,00 1,75 1,77 0,60 1,23 1,39 1,00 338,59 617,09 0,00 3527,69 509,35 | 4037,03 | 735749 | 83%% OK
S5 1,70 0,85 42,92 55,63 66,19 1,00 1,38 1,39 0,80 1,28 1,47 1,00 305,52 441,48 0,00 287267 427,60 | 330027 | 476888 | 9,26% OK
S6 3,05 2,40 42,92 55,63 66,19 1,00 1,59 1,61 0,69 1,20 1,33 1,00 309,13 | 2262,83 0,00 311539 1034,16 | 414955 | 30374,73 | 7,45% OK
S7 2,25 2,25 42,92 55,63 66,19 1,00 1,75 1,77 0,60 121 1,36 1,00 347,47 1759,07 0,00 346744 848,91 | 4316,35 [ 2185153 8,05% OK
S8 2,60 1,30 42,92 55,63 66,19 1,00 1,38 1,39 0,80 1,24 1,40 1,00 327,52 1107,01 0,00 2779,03 653,98 | 3433,01 | 11603,57 | 9,54% OK
S9 1,80 0,90 42,92 55,63 66,19 1,00 1,38 1,39 0,80 1,27 1,46 1,00 332,49 538,64 0,00 286141 452,75 | 3314,16 | 5368,94 | 10,03% OK
S10 1,50 1,50 42,92 55,63 66,19 1,00 1,75 1,77 0,60 1,22 1,37 1,00 335,94 755,86 0,00 3493,69 565,94 | 4059,63 | 9134,16 | 8,28% OK
S11 2,25 2,25 42,92 55,63 66,19 1,00 1,75 1,77 0,60 121 1,36 1,00 345,02 1746,64 0,00 346744 848,91 | 4316,35 [ 2185153 7,99% OK
S12 2,50 1,25 42,92 55,63 66,19 1,00 1,38 1,39 0,80 1,24 1,40 1,00 323,92 1012,26 0,00 2788,57 628,82 | 3417,39 | 10679,36 | 9,48% OK
S13 2,50 1,25 42,92 55,63 66,19 1,00 1,38 1,39 0,80 1,24 1,40 1,00 327,57 1023,66 0,00 2788,57 628,82 | 3417,39 | 10679,36 | 9,59% OK
S14 2,10 2,10 42,92 55,63 66,19 1,00 1,75 1,77 0,60 1,23 1,38 1,00 335,45 1479,33 0,00 3510,83 792,32 | 4303,15 | 18976,88 | 7,80% OK
S15 2,50 2,50 42,92 55,63 66,19 1,00 1,75 1,77 0,60 1,19 1,32 1,00 330,18 | 2063,66 0,00 3 406,69 943,24 | 4349,93 [ 27187,05( 7,59% OK
S16 2,00 1,00 42,92 55,63 66,19 1,00 1,38 1,39 0,80 1,26 1,44 1,00 308,53 617,06 0,00 2839,52 503,06 | 334258 | 668516 | 9,23% OK
S17 1,70 0,85 42,92 55,63 66,19 1,00 1,38 1,39 0,80 1,28 1,47 1,00 299,24 432,41 0,00 287267 427,60 | 330027 | 476888 [ 9,07% OK
S18 1,35 1,35 42,92 55,63 66,19 1,00 1,75 1,77 0,60 1,23 1,39 1,00 336,74 613,70 0,00 3527,69 509,35 | 4037,03 [ 7357,49 | 8,34% OK
S19 1,45 1,45 42,92 55,63 66,19 1,00 1,75 1,77 0,60 1,23 1,38 1,00 334,99 704,32 0,00 3504,75 547,08 | 4051,83 | 851897 | 827% OK
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Combinacéo 2

Identificacio |Comprimento| Largura Capacidade resistente do terreno p da base da Forma da fundacéo Profundidade da sapata Vig! A Ves IKN] 12 parcela | 22 parcela | 32 parcela RA/A' R [KN] Vea/Ry | Ves [KN]
da sapata L) (B) Ny N, N, b, S s, s, dg d. d, [KPa] (coesdo) | (sobrecarga) | (peso) [KPa] (%) <Ry [KN]
S1 1,50 0,75 20,87 32,94 26,39 1,00 1,30 1,32 0,80 1,34 1,48 1,00 242,90 273,27 0,00 1385,11 150,40 | 153551 | 172745 | 15,82% OK
S2 1,25 1,25 20,87 32,94 26,39 1,00 1,60 1,63 0,60 1,29 1,40 1,00 243,37 380,26 0,00 1634,42 188,00 | 182242 | 284753 | 13,35% OK
S3 1,30 1,30 20,87 32,94 26,39 1,00 1,60 1,63 0,60 1,28 1,40 1,00 248,02 419,15 0,00 1 628,05 19552 | 1823,57 | 3081,83 | 13,60% OK
sS4 1,35 1,35 20,87 32,94 26,39 1,00 1,60 1,63 0,60 1,28 1,39 1,00 257,83 469,89 0,00 1621,82 203,04 | 182486 | 332580 | 14,13% OK
S5 1,70 0,85 20,87 32,94 26,39 1,00 1,30 1,32 0,80 1,33 1,47 1,00 231,07 333,90 0,00 1372,56 170,45 | 1543,01 | 222966 | 14,98% OK
S6 3,05 2,40 20,87 32,94 26,39 1,00 147 1,50 0,69 1,24 1,33 1,00 234,07 171336 0,00 144437 412,25 | 1856,62 | 1359043 [ 12,61% OK
S7 2,25 2,25 20,87 32,94 26,39 1,00 1,60 1,63 0,60 1,25 1,36 1,00 266,16 1347,43 0,00 1590,21 338,40 | 192861 | 976358 | 13,80% OK
S8 2,60 1,30 20,87 32,94 26,39 1,00 1,30 1,32 0,80 1,28 1,40 1,00 248,89 841,26 0,00 1321,76 260,69 | 158246 | 5348,70 | 15,73% OK
S9 1,80 0,90 20,87 32,94 26,39 1,00 1,30 1,32 0,80 1,32 1,46 1,00 252,08 408,37 0,00 1366,45 180,48 | 1546,93 | 2506,03 | 16,30% OK
S10 1,50 1,50 20,87 32,94 26,39 1,00 1,60 1,63 0,60 1,26 1,37 1,00 256,33 576,74 0,00 1603,98 22560 | 182958 | 4116,55 | 14,01% OK
S11 2,25 2,25 20,87 32,94 26,39 1,00 1,60 1,63 0,60 1,25 1,36 1,00 264,03 1 336,66 0,00 1590,21 338,40 | 192861 | 976358 | 13,69% OK
S12 2,50 1,25 20,87 32,94 26,39 1,00 1,30 1,32 0,80 1,29 1,40 1,00 245,97 768,65 0,00 1326,94 250,67 | 1577,60 | 4930,01 | 1559% OK
S13 2,50 1,25 20,87 32,94 26,39 1,00 1,30 1,32 0,80 1,29 1,40 1,00 249,08 778,39 0,00 1326,94 250,67 | 1577,60 | 4930,01 | 15,79% OK
S14 2,10 2,10 20,87 32,94 26,39 1,00 1,60 1,63 0,60 1,27 1,38 1,00 256,39 1130,68 0,00 1612,97 315,84 | 1928,81 | 8506,07 | 13,29% OK
S15 2,50 2,50 20,87 32,94 26,39 1,00 1,60 1,63 0,60 1,23 1,32 1,00 251,50 1571,88 0,00 1558,34 376,00 | 1934,34 | 12089,61 [ 13,00% OK
S16 2,00 1,00 20,87 32,94 26,39 1,00 1,30 1,32 0,80 131 1,44 1,00 233,38 466,76 0,00 1354,58 200,53 | 155511 | 3110,22 | 15,01% OK
S17 1,70 0,85 20,87 32,94 26,39 1,00 1,30 1,32 0,80 1,33 1,47 1,00 226,01 326,58 0,00 137256 170,45 | 1543,01 | 222966 | 14,65% OK
S18 1,35 1,35 20,87 32,94 26,39 1,00 1,60 1,63 0,60 1,28 1,39 1,00 255,92 466,41 0,00 1621,82 203,04 | 1824,86 | 332580 | 14,02% OK
S19 1,45 1,45 20,87 32,94 26,39 1,00 1,60 1,63 0,60 1,27 1,38 1,00 255,55 537,30 0,00 1609,78 218,08 | 1827,87 | 3843,09 | 13,98% OK
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Resumo das diversas propostas

Combinagéo 1

Proposta de Terzaghi Proposta de Meyerhof Proposta de Brinch Hansen Proposta de Vesi¢ EC7
Identificagdo [Comprimento| Largura
w9 O hea [ o Moo | e | R o | eo | wea || eom | oo | tea | %EN | ow | oo | iea | S| e | eo
S1 1,50 0,75 1872,83 | 210693 | 17,15% 370652 | 4169,83 | 8,66% 3006,30 | 3382,09 | 10,68% 3273,09 | 368222 | 9,81% 2504,34 | 281739 | 12,82%
S2 1,25 1,25 2034,08 | 317825 15,72% 4192,73 | 6551,15 7,63% 3581,98 | 5596,84 8,93% 4023,33 | 6286,45 7,95% 3137,66 | 490259 10,19%
S3 1,30 1,30 2050,20 | 3464,84 | 1589% 4199,99 [ 7097,98 | 7,75% 3584,38 | 6057,61 | 9,09% 4030,04 | 6810,77 | 8,08% 3158,66 | 533814 | 10,31%
sS4 1,35 1,35 2066,33 | 376588 | 16,39% 420933 | 767151 | 8,04% 3587,04 | 6537,38 | 9,44% 4037,03 | 7357,49 | 8,39% 3179,67 | 5794,95 | 10,65%
S5 1,70 0,85 1905,08 | 2752,84 16,04% 3644,03 | 5265,63 8,38% 3020,46 | 4364,56 10,12% 3300,27 | 4768,88 9,26% 255536 | 3692,50 11,96%
S6 3,05 2,40 2404,95 | 17 604,24 | 12,85% 497499 | 36416,96 | 6,21% 3622,18 | 26514,34 | 8,53% 4149555 | 30374,73 | 7,45% 3503,72 | 25647,26 | 8,82%
s7 2,25 2,25 2356,58 | 11930,17 | 14,74% 4576,19 | 23 166,97 7,59% 377508 | 1911137 | 9,20% 4316,35 | 2185153 | 8,05% 3557,79 |18011,31 9,77%
S8 2,60 1,30 2050,20 | 6929,69 | 1597% 3597,55 | 12159,72| 9,10% 3094,04 | 10457,85| 10,59% 3433,01 | 11603,57 | 9,54% 2784,93 | 941307 | 11,76%
S9 1,80 0,90 1921,20 | 3112,35 17,31% 3623,07 | 5869,37 9,18% 3027,83 | 4905,08 10,98% 3314,16 | 5368,94 | 10,03% 2580,87 | 4181,01 12,88%
S10 1,50 1,50 2114,70 | 475808 | 15,89% | 15,60% | 4247,82 | 9557,60 | 7,91% 8,07% 3596,50 | 8092,12 | 9,34% 9,66% 4059,63 [ 9134,16 | 8,28% 8,64% | 3242,69 | 7296,05 | 10,36% [ 10,84%
S11 2,25 2,25 2356,58 | 11930,17 | 14,64% 4576,19 | 23 166,97 7,54% 377508 | 1911137 | 9,14% 4316,35 | 21851,53 | 7,99% 3557,79 |18011,31 9,70%
S12 2,50 1,25 2034,08 | 635650 | 15,92% 3591,34 | 11222,93| 9,02% 308504 | 9640,76 | 10,50% 3417,39 | 10679,36 | 9,48% 275943 | 862320 | 11,74%
S13 2,50 1,25 2034,08 | 6356,50 16,10% 3591,34 [ 1122293 9,12% 3085,04 | 9640,76 10,62% 3417,39 [ 10679,36 [ 9,59% 275943 | 8623,20 11,87%
S14 2,10 2,10 2308,20 | 10179,17 | 14,53% 4498,87 [ 1984001 7,46% 377421 | 16 644,26 | 8,89% 430315 [ 18976,88 | 7,80% 3494,77 | 15411,93 | 9,60%
S15 2,50 2,50 243720 | 15232,51 | 13,55% 4712,83 | 2945519 | 7,01% 3787,12 | 23669,47 | 8,72% 434993 | 27187,05| 7,59% 3662,82 2289264 [ 9,01%
S16 2,00 1,00 1953,45 | 3906,91 15,79% 3596,54 | 7193,08 8,58% 3043,16 | 6086,31 10,14% 3342,58 | 6685,16 9,23% 2631,88 | 5263,77 11,72%
S17 1,70 0,85 1905,08 | 2752,84 | 1571% 3644,03 | 526563 [ 821% 3020,46 | 436456 | 9,91% 3300,27 | 4768,88 [ 9,07% 255536 | 369250 [ 11,71%
S18 1,35 1,35 2066,33 | 3765,88 16,30% 4209,33 | 767151 8,00% 3587,04 | 6537,38 9,39% 4037,03 | 7357,49 8,34% 3179,67 | 5794,95 10,59%
S19 1,45 1,45 209858 | 4412,26 | 15,96% 423343 [ 8900,79 | 7,91% 3593,10 | 755449 | 9,32% 4051,83 [ 851897 | 8,27% 322168 | 677359 | 10,40%
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ANEXO VII — DETERMINAGCAO DO VALOR MEDIDO DA CAPACIDADE
RESISTENTE DE PONTA E DA CAPACIDADE RESISTENTE LATERAL NOS VARIOS

ESTRATOS, POR UNIDADE AREA, APLICANDO TRES METODOS SEMI-

EMPIRICOS

431



Método de Aoki-Velloso

432

Valor de célculo da capacidade resistente & compressdo de uma estaca moldada, R, para estacas de 400mm

Valor
Identificagdo B L. médio K Ay Ro.m Rsm
da estaca [m] L/B [m] angulo Ko K [Mpa] P m] [mz] Le/B [KN] [KN]
atrito [
35 0,43 0,27 0,39
GERAL 0,40 10,00 4,00
44 0,31 0,18 0,27 1,26 0,1257 4 2010,62 1202,69
Identificacdo oy on s Camadas P (%) K N AL F ( Z:;:mial)
o (]
daestaca | [KPa] [KPa] [KPa] [ml [Mpa] T 2 P
[KN]
13,50 5,23 3,66 Camada 1 1,26 2,00 0,80 3,00 1,50 6,00 15,08
27,00 10,46 7,33 Camada 2 1,26 2,00 0,80 11,00 3,00 6,00 110,58
36,00 13,95 9,77
36,00 13,95 9,77
3600 | 1395 977 | Comada3| 126 2,00 0,80 16,00 6,00 6,00 321,70
GERAL 36,00 13,95 9,77
36,00 13,95 9,77
36,00 13,95 9,77
36,00 13,95 9,77 Camada 4 1,26 2,00 0,80 49,00 4,60 6,00 755,32
36,00 9,87 9,53
36,00 9,87 9,53
Valor de célculo da capacidade resistente & compressdo de uma estaca moldada, R, para estacas de 500mm
Valor
Identificagéo B L. médio K Ay Rpm Rsm
da estaca [m] L/B [m] angulo Ko Ka [Mpa] P ml [ L=/B [KN] [KN]
atrito [
35 0,43 0,27 0,39
GERAL 0,50 10,00 5,00
44 0,31 0,18 0,27 1,57 0,1963 4 314159 1585,46
Identificagido| o, on 0s Camadas P (%) K N AL F ( :rsémial)
o 0,
da estaca [KPa] [KPa] [KPa] [m] T 2 P
[KN]
13,50 5,23 3,66 Camada 1 1,57 2,00 0,80 3,00 1,50 6,00 18,85
27,00 10,46 7,33 Camada 2 1,57 2,00 0,80 11,00 3,00 6,00 138,23
40,50 15,70 10,99
45,00 17,44 12,21
4500 | 1744 | 1221 ) conadas| 157 2,00 0,80 16,00 6,00 6,00 402,12
GERAL 45,00 17,44 12,21
45,00 17,44 12,21
45,00 17,44 12,21
45,00 17,44 12,21 Camada 4 1,57 2,00 0,80 49,00 5,00 6,00 1026,25
45,00 12,33 11,91
45,00 12,33 11,91




Valor de célculo da capacidade resistente a compressdo de uma estaca moldada, R, para estacas de 600mm

Valor
Identificagio B L, médio Ay Rom Rsm
da estaca [m] L/B [m] angulo Ko K K P m] m?7 Le/B [KN] [KN]
atrito [9)
35 043 027 0,39
GERAL 0,60 10,00 6,00
44 031 018 027 1,88 0,2827 4 452389 | 2001,07
Identificagio oy on s Camadas P (%) K N AL F ( S:E:Tal)
o 0
daestaca | [KPa] [KPa] [KPa] [m] T 2 P
[KN]
13,50 523 366 | Camadal| 188 2,00 0,80 3,00 1,50 6,00 22,62
27,00 10,46 733
40,50 15,70 10,99 | Camada2 | 1,88 2,00 0,80 11,00 3,00 6,00 165,88
54,00 20,93 14,65
54,00 20,93 14,65
ERAL
G 5400 | 2098 | 1465 |inagas| 18 2,00 0,80 16,00 6,00 6,00 482,55
54,00 20,93 14,65
54,00 20,93 14,65
54,00 20,93 14,65
54,00 14,80 1429 | Camada4 | 1,88 2,00 0,80 49,00 5,40 6,00 1330,02
54,00 14,80 14,29
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Método de Décourt-Quaresma

434

Valor de célculo da capacidade resistente a compressdo de uma estaca moldada, Ry,, para estacas de 400mm

Valor
Identificagdo B L/B L. [nédio Ky K, K AZ /B Rom Rsm
da estaca [m] [m] angulo [m?] [KN] [KN]
atrito [7]
35 0,43 0,27 0,39
GERAL 0,40 10,00 4,00
44 0,31 0,18 0,27 0,1257 4 1507,96 846,55
o ) Angulo de . . Rem
Identificacdo| Profundidade . . oy on s P "
daestaca m) N (N1)go | atrito (dy) [KPa] [KPa] [KPa] Camadas m] Cc3 Ngpr AL (parcial)
[ [KN]
1,50 3,00 6,43 25 13,50 5,23 3,66 Camada 1 1,26 0,50 3,00 1,50 18,85
3,00 8,00 12,12 31 27,00 10,46 7,33
4,00 36,00 13,95 9,77 | Camada2 | 1,26 0,50 11,00 3,00 87,96
4,50 14,00 19,63 35 36,00 13,95 9,77
6,00 16,00 19,43 36 36,00 13,95 9,77
GERAL 7.50 7,00 850 30 3600 1 1395 1 977 | camada3| 126 050 | 1600 6,00 238,76
9,00 11,00 12,19 33 36,00 13,95 9,77
10,50 31,00 32,96 40 36,00 13,95 9,77
12,00 26,00 25,57 39 36,00 13,95 9,77
13,50 60,00 55,15 44 36,00 13,95 9,77 | Camada4 [ 1,26 0,50 49,00 4,60 500,98
15,00 60,00 51,96 44 36,00 9,87 9,53
16,50 60,00 49,27 44 36,00 9,87 9,53
Valor de célculo da capacidade resistente a compresséo de uma estaca moldada, Ry,, para estacas de 500mm
Valor
| ificaca B L édi A R R
dentificagéo L/B ¢ [nedlo Ko K, K Z Le/B b,m sm
da estaca [m] [m] angulo [m?] [KN] [KN]
atrito []
35 0,43 0,27 0,39
GERAL 0,50 10,00 5,00
44 0,31 0,18 0,27 0,1963 4 2356,19 | 1112,65




Identificao| Profundidade Angulo de i ' q P Ram
N N atrito (¢ ov h s Camadas c3 N AL arcial
da estaca (m) (Nodo (4 kPa] | [KPa] | [KPal [m] s (parcial)
[ [KN]
1,50 3,00 6,43 25 13,50 5,23 3,66 | Camadal 1,57 0,50 3,00 1,50 23,56
3,00 8,00 12,12 31 27,00 10,46 7,33
4,50 14,00 19,63 35 40,50 15,70 10,99 Camada 2 157 0,50 11,00 3,00 109,96
5,00 45,00 17,44 12,21
6,00 16,00 19,43 36 45,00 17,44 12,21
GERAL 7.50 7,00 8.50 30 45,00 17,44 1221 | camada3 1,57 0,50 16,00 6,00 298,45
9,00 11,00 12,19 33 45,00 17,44 12,21
10,50 31,00 32,96 40 45,00 17,44 12,21
12,00 26,00 25,57 39 45,00 17,44 12,21
13,50 60,00 55,15 44 45,00 17,44 1221 | Camada4 1,57 0,50 49,00 5,00 680,68
15,00 60,00 51,96 44 45,00 12,33 11,91
16,50 60,00 49,27 44 45,00 12,33 11,91
Valor de célculo da capacidade resistente & compresséo de uma estaca moldada, R,,, para estacas de 600mm
Valor
Identificagdo B médio A R R
G L./B Le R Ko Ka K ; Ls/B b,m s,m
da estaca [m] [m] angulo [m?] [KN] [KN]
atrito [9]
35 0,43 0,27 0,39
GERAL 0,60 10,00 6,00
44 0,31 0,18 0,27 0,2827 4 3392,92 1 400,52
I ' Angulo de . . Rem
Identificacdo| Profundidade . o on s P I
N N atrito (¢ v Camadas C3 N AL arcial
da estaca (m) (Neo @ kpay | keay | kP [m] s (parcial)
[ [KN]
1,50 3,00 6,43 25 13,50 5,23 3,66 Camada 1 1,88 0,50 3,00 1,50 28,27
3,00 8,00 12,12 31 27,00 10,46 7,33
4,50 14,00 19,63 35 40,50 15,70 10,99 | Camada2 1,88 0,50 11,00 3,00 131,95
6,00 16,00 19,43 36 54,00 20,93 14,65
7,50 7,00 8,50 30 54,00 20,93 14,65
GERAL 9,00 11,00 12,19 33 54,00 20,93 1465 | oodas 188 0,50 16,00 6.00 358,14
10,50 31,00 32,96 40 54,00 20,93 14,65
12,00 26,00 25,57 39 54,00 20,93 14,65
13,50 60,00 55,15 44 54,00 20,93 14,65
15,00 60,00 51,96 44 54,00 14,80 1429 | Camada4 | 1,88 0,50 49,00 5,40 882,16
16,50 60,00 49,27 44 54,00 14,80 14,29
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Método de Teixeira

436

Valor de célculo da capacidade resistente a compressao de uma estaca moldada, R, para estacas de 400mm

Valor
Identificagio B L. médio Ap Rbm Rsm
da estaca [m] /B [m angulo Ko K K M Le/B [KN] [KN]
atrito [
35 0,43 0,27 0,39
GERAL 0,40 10,00 4,00
44 0,31 0,18 0,27 0,1257 4 1809,56 1791,26
I . Angulo de , .
Identificacdo | Profundidade N (NDe | atrito (dy) oy Oh s Camadas P
da estaca (m) [ [KPa] [KPa] [KPa] [m]
1,50 3,00 6,43 25 13,50 5,23 3,66 Camada 1
3,00 8,00 12,12 31 27,00 10,46 7,33
Camada 2
4,50 14,00 19,63 35 36,00 13,95 9,77
6,00 16,00 19,43 36 36,00 13,95 9,77
7,50 7,00 8,50 30 36,00 13,95 9,77 Camada 3 1,26
GERAL 9,00 11,00 12,19 33 36,00 13,95 9,77
10,50 31,00 32,96 40 36,00 13,95 9,77
12,00 26,00 25,57 39 36,00 13,95 9,77
13,50 60,00 55,15 44 36,00 13,95 9,77 Camada 4
15,00 60,00 51,96 44 36,00 9,87 9,53
16,50 60,00 49,27 44 36,00 9,87 9,53
Valor de célculo da capacidade resistente a compressao de uma estaca moldada, R, para estacas de 500mm
Valor
Identificacio B L. médio Ay Rom Rsm
da estaca [m] L/B [m angulo Ko Ka K M Le/B [KN] [KN]
atrito []
35 0,43 0,27 0,39
GERAL 0,50 10,00 5,00
44 0,31 0,18 0,27 0,1963 4 2827,43 2298,39




Identificago | Profundidade Angulo de ‘ ' P
¢ N (NDeo |atrito (b)) | O % 9 | Camadas
da estaca (m) [ [KPa] [KPa] [KPa] [m]
1,50 3,00 6,43 25 13,50 5,23 3,66 Camada 1
3,00 8,00 12,12 31 27,00 10,46 7,33
Camada 2
4,50 14,00 19,63 35 40,50 15,70 10,99
6,00 16,00 19,43 36 45,00 17,44 12,21
7,50 7,00 8,50 30 45,00 17,44 12,21 Camada 3 1,57
GERAL 9,00 11,00 12,19 33 45,00 17,44 12,21
10,50 31,00 32,96 40 45,00 17,44 12,21
12,00 26,00 25,57 39 45,00 17,44 12,21
13,50 60,00 55,15 44 45,00 17,44 12,21 Camada 4
15,00 60,00 51,96 44 45,00 12,33 11,91
16,50 60,00 49,27 44 45,00 12,33 11,91
Valor de célculo da capacidade resistente a compressao de uma estaca moldada, Ry,, para estacas de 600mm
Valor
Identificacdo B L/B L. [nedlo Ky K, K Ap La/B Rom Rsm
da estaca [m] [m] angulo [m? [KN] [KN]
atrito []
35 0,43 0,27 0,39
GERAL 0,60 10,00 6,00
44 0,31 0,18 0,27 0,2827 4 4 071,50 2829,24
Identificagdo | Profundidade Angulo de ' ' P
N N (N1)eo | atrito (dbx) o h % Camadas
da estaca (m) [ [KPa] [KPa] [KPa] [m]
1,50 3,00 6,43 25 13,50 5,23 3,66 Camada 1
3,00 8,00 12,12 31 27,00 10,46 7,33
4,50 14,00 19,63 35 40,50 15,70 10,99 Camada 2
6,00 16,00 19,43 36 54,00 20,93 14,65
7,50 7,00 8,50 30 54,00 20,93 14,65
GERAL 9,00 11,00 12,19 33 54,00 20,93 14,65 1,88
Camada 3
10,50 31,00 32,96 40 54,00 20,93 14,65
12,00 26,00 25,57 39 54,00 20,93 14,65
13,50 60,00 55,15 44 54,00 20,93 14,65
15,00 60,00 51,96 44 54,00 14,80 14,29 Camada 4
16,50 60,00 49,27 44 54,00 14,80 14,29
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ANEXO VIl — PECAS DESENHADAS
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S13/514

$15/516

_/\_m._nm_\_w._m” (Consultar também o capitulo 12)

- BETAO ARMADO
Betao: C 25/30
Armaduras: @& A 500 N R
Recobrimento: - 6 cm (fundagoes superficiais)
- 7 cm (estacas)
- 10 cm (na face inferior dos macigos de encabegamento)

Designacao: Edificio de Habitacdo - Matosinhos

Desenho N.% 01

Autor:  Fernando Manuel Carvalho Martinho, 1930616

Data: JUNHO 2017

Designaggo: Planta Fund. Superficiais

Escala: 1/100

Orientadordor: Tiago Domingues,Eng.




SAPATA S1 SAPATA S2 SAPATA S3 SAPATA $4;518 SAPATA S5;517 SAPATA S7;S11 SAPATA S8 SAPATA S9 SAPATA $10
(Esc. 1/100) (Esc. 1/100) (Esc. 1/100) (Esc. 1/100) (Esc. 1/100) (Esc. 1/100) (Esc. 1/100) (Esc. 1/100) (Esc. 1/100)

SAPATA $15/S16
SAPATA 813/S14 (Esc. 1/100)

(Esc. 1/100)
SAPATA S12 SAPATA S19 SAPATA S6 (eixos 2-1) SAPATA S6 (eixos D-C)
(Esc. 1/100) (Esc. 1/100) (Esc. 1/100) (Esc. 1/100)

Viga equilibrio V3
Viga equilibrio V2 (Esc. 1/100)
(Esc. 1/100)

Viga equilibrio Vi
(Esc. 1/100)

TTTITIITI
_ L _

Viga equilibrio V5
Viga equilibrio V4 (Esc. 1/100)

(Esc. 1/100) Viga equilibrio V7 (generica)
(Esc. 1/100)

_/\_m._nm_\_w._m” (Consultar também o capitulo 12)
Designagdo: Edificio de Habitagéo - Matosinhos Desenho N.°: 02
- BETAO ARMADO

Betao: C 25/30

Armaduras: @ A 500 N R

Recobrimento: - 6 cm (fundagoes superficiais)
- 7 cm (estacas) Designagao: Pormenores construtivos Escala: 1/100 Orientadordor: Tiago Domingues,Eng.
- 10 cm (na face inferior dos macigos de encabegamento)

Autor: Fernando Manuel Carvalho Martinho, 1930616 Data: JUNHO 2017
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V9

_/\_m._nm_\_w._m” (Consultar também o capitulo 12)

- BETAO ARMADO
Betao: C 25/30
Armaduras: @& A 500 N R
Recobrimento: - 6 cm (fundagoes superficiais)
- 7 cm (estacas)
- 10 cm (na face inferior dos macigos de encabegamento)

Designacao: Edificio de Habitacdo - Matosinhos

Desenho N.°: 03

Autor:  Fernando Manuel Carvalho Martinho, 1930616

Data: JUNHO 2017

Designaggo: Planta Fund. Profundas

Escala: 1/100

Orientadordor: Tiago Domingues,Eng.




Macigo de 1 estaca diam.500mm (M3;M4;M3;M10;M18;M19) Macico de 1 estaca diam.400mm (M1;M2;M5;M17)

(Esc. 1/100) (Esc. 1/100)

Macico de 2 estacas (M7,M11) Macigo de 2 estacas (M8)

(Esc. 1/100) (Esc. 1/100)

Macico de 2 estacas (M13) Macico de 2 estacas (M14) Macigo de 2 estacas (M16)

(Esc. 1/100)

(Esc. 1/100) (Esc. 1/100)

_/\_m._nm_\_m_m” (Consultar também o capitulo 12)

- BETAO ARMADO
Betao: C 25/ 30
Armaduras: @& A 500 N R
Recobrimento: - 6 cm (fundagoes superficiais)
- 7 cm (estacas)
- 10 cm (na face inferior dos macigos de encabegamento)

Macico de 2 estacas (M12)
(Esc. 1/100)

Designacao: Edificio de Habitacdo - Matosinhos

Desenho N.°: 04

Autor:  Fernando Manuel Carvalho Martinho,

1930616

Data: JUNHO 2017

Designaggo: Porm. Macigos Estacas

Escala: 1/100

Orientadordor: Tiago Domingues,Eng.




Macigo de 3 estacas - armadura estacas (M15)
(Esc. 1/100)

/

Macico de 3 estacas - armadura inferior (M15)

(Esc. 1/100)

Macigo de 4 estacas - armadura estacas (M6)
(Esc. 1/100)

Macico de 4 estacas - armadura inferior (M6)

(Esc. 1/100)

_/\_m._nm_\_m_m” (Consultar também o capitulo 12)

- BETAO ARMADO
Betao: C 25/ 30
Armaduras: @& A 500 N R
Recobrimento: - 6 cm (fundagoes superficiais)
- 7 cm (estacas)
- 10 cm (na face inferior dos macigos de encabegamento)

Macico de 3 estacas - armadura superior (M15)
(Esc. 1/100)

Macico de 4 estacas - armadura superior (M6)
(Esc. 1/100)

Macico de 3 estacas (M15)

(Esc. 1/100)

-

—

)
VA

¢

| =

Macigo de 4 estacas (M6)

(Esc. 1/100)

Designacao: Edificio de Habitacdo - Matosinhos

Desenho N.°: 05

Autor:  Fernando Manuel Carvalho Martinho, 1930616

Data: JUNHO 2017

Designaggo: Porm. Macigos Estacas Escala: 1/100

Orientadordor: Tiago Domingues,Eng.




©10//0.175
OIR.170

212//0.15
2121919

210//0.25
N\

©10//0.20

@16//0.125

P19

210//0.20

_/\_m._nm_\_w._m” (Consultar também o capitulo 12)

- BETAO ARMADO
Betao: C 25/30
Armaduras: @& A 500 N R
Recobrimento: - 6 cm (fundagoes superficiais)
- 7 cm (estacas)
- 10 cm (na face inferior dos macigos de encabegamento)

Designacao: Edificio de Habitacdo - Matosinhos

Desenho N.°: 06

Autor:  Fernando Manuel Carvalho Martinho, 1930616

Data: JUNHO 2017

Designagéo: Ensoleiramento (Arm.Inf.)

Escala: 1/100

Orientadordor: Tiago Domingues,Eng.
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P1 T P9

P14
216//0.125

216//0.125

_/\_m._nm_\_w._m” (Consultar também o capitulo 12)

Designagdo: Edificio de Habitagéo - Matosinhos Desenho N.°: 07
- BETAO ARMADO

Betao: C 25/30

Armaduras: @& A 500 N R

Recobrimento: - 6 cm (fundagoes superficiais)
-7 cm (estacas) Designagao: Ensoleiramento(Arm.Sup Escala: 1/100 Orientadordor: Tiago Domingues,Eng.
- 10 cm (na face inferior dos macigos de encabegamento)

Autor: Fernando Manuel Carvalho Martinho, 1930616 Data: JUNHO 2017
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19,25

@ Armadura de pungoamento é de 12mm

_/\_m._nm_\_w._m” (Consultar também o capitulo 12)

- BETAO ARMADO
Betao: C 25/ 30
Armaduras: @& A 500 N R
Recobrimento: - 6 cm (fundagoes superficiais)
- 7 cm (estacas)
- 10 cm (na face inferior dos macigos de encabegamento)

Designacao: Edificio de Habitacdo - Matosinhos

Desenho N.°: 08

Autor:  Fernando Manuel Carvalho Martinho, 1930616

Data: JUNHO 2017

Designaggo: Armadura Pungoamento

Escala: 1/100

Orientadordor: Tiago Domingues,Eng.




