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RESUMO

CONTRIBUICAO AO ESTUDO DA VERIFICA CAO DA
SEGURANCA DAS FUNDACOES PROFUNDAS

Apos consideracdes sobre a incerteza, estados limites, coeficientes
parciais de seguranca e valores caracteristicos das variaveis envolvidas no
projeto de fundagdes, descreve-se a forma como, de acordo com a NBR -
6122/96, se procede a avaliacio da seguranga das fundagdes por estacas.
Aborda-se depois o problema da quantificagcdo dos coeficientes de
séguranca parciais com bases deterministicas e probabilisticas,
exemplificando a partir de dados relativos a estacas pré - moldadas de
concreto de diversos tamanhos e em varios tipos de terreno. Por
comparacao dos resultados podem-se tirar conclusdes sobre a justeza dos
valores atribuidos aos coeficientes de Seguranga parciais em questio.
Como fecho, apresentam-se algumas sugestées que poderdo ser
eventualmente consideradas no preparo de futuras recomendacdes ou

normas de projeto.

Palavras chave: fundacoes, seguranca, coeficientes de seguranca, estados
limites



vii

ABSTRACT

CONTRIBUTION TO THE SAFETY ANALYSIS OF PILE
FOUNDATION

this thesis dealt with the limit states analysis concept; partial safety
factors, characteristic values of mechanical parameters and procedures for
safety evaluation in the case of precast piles. Reliability theory was the basic
tool to quantify the partial safety factors. Some examples shows that the
suggested values for the partial safety factors are in good agreement with
actual values. Some proposals concerning future researches and future

Brazilian code of practice revision are envisaged.

Keywords: foundations, safety, safety factors, limit states



1. INTRODUCAO

1.1 Objetivos

Tendo em vista o desenvolvimento verificado nas dreas de projeto e
execucdo das fundacées por estacas, surgiu a necessidade de uma revisao
sistematica dos conceitos de seguranca a elas pertinentes. Como nos
paises europeus, integrados pelo sistema de Eurocodes, deve existir entre
nos a ardua tarefa de reformulacdo das normas de fundacdes, para atualiza-

las a luz dos novos conhecimentos.

A transicdo da NBR - 6122/1986 para a que agora se apresenta traz
profundas alteragdes nos conceitos relativos ao projeto de fundacgdes. De
uma norma determinista em cargas admissiveis passa-se a uma norma
probabilista em estados limites. O projeto de fundagdes passa a seguir os
mesmos caminhos trilhados pelo projeto das estruturas de aco, concreto e
madeira. Todavia, a absorgdo dos novos conceitos demandara algum

esforco por parte dos usuérios da nova norma.
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Tendo em vista o aspecto de transicdo da norma brasileira de
"Projeto e Execucdo de Fundacdes" NBR - 6122/1996 , esta dissertacdo se

propde a atingir quatro objetivos basicos -

* unificar os conceitos ligados & seguranca das estruturas e de fundagdes:

e esclarecer os conceitos de Seguranca nas fundacdes ligados a aplicacéo
do método probabilista dos estados limites;

* apontar os caminhos que podem ser seguidos para a futura otimizacéo do
modelo de introducgo da seguranca da norma em questao:

e alertar para o reconhecimento da importancia dos métodos de controle de
execugdo de estacas na introduc&o da seguranca no novo método que se

apresenta.

A unificagdo dos conceitos ligados a seguranca das fundagdes e da
teoria das estruturas e como consequéncia a uniformizacéo de notacao traz
vantagens aprecidveis ao meio técnico nacional, habituado a utilizar

simultaneamente literatura dessas duas origens.

A aplicacdo do método probabilista dos estados limites altera, de
modo aprecidvel, as atuais rotinas de projeto de fundacdes. A falta de
familiaridade, bem como um conhecimento insuficiente dos conceitos
envolvidos na aplicacdo deste método, pode vir a ser responsavel por
confusédo e controvérsia, acarretando relutdncia dos projetistas de
fundacdes em aceitar sua aplicagdo. Para que esta aceitacdo seja possivel
esta dissertacdo pretende servir de orientacéo para a aplicacdo do novo
método de calculo. Para tanto julga-se necessario analisar e esclarecer 0s
conceitos de engenharia de fundagées e os conceitos probabilisticos de
Seguranca, para que se identifique quais destes conceitos devem ser

incluidos na regulamentacao do projeto e execucdo de fundacdes.

Como a avaliacgo da Seguranga das fundacées é um tema complexo

e sujeito a decisbes de natureza empirica, ao se alterar uma norma de
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projeto, & da boa técnica de normalizag&o que, em um primeiro instante, a
nova norma produza praticamente os mesmos resultados gue a versao
antiga. Em um segundo instante, poder&o ser discutidos e adequados cada
um dos parédmetros que compdem a seguranca das fundagdes, de modo
que, as variaveis basicas que compéem a seguranca sejam discriminadas e

sua influéncia seja quantificada.

As disposicdes construtivas, ou de controle de execucido devem ser
regulamentadas paralelamente as condi¢gbes de verificagdo de seguranga

contra os estados limites.

A presente dissertacdo ter por finalidade contribuir para que na
reformulacdo das Normas de Fundagdes Brasileiras os objetivos acima
propostos sejam satisfatoriamente alcangados, para tanto, procurou-se uma

redagéo que facilite a sua aplicacéo.

N&o € objetivo desta dissertacdo discorrer ou aprofundar comentarios
sobre métodos probabilisticos ou estatistica aplicada, mas utilizar dessas
areas de estudo apenas os elementos necessarios & verificacdo da

seguranca pelo método dos estados limites.

1.2 Metodologia empregada

A metodologia aplicada consiste nas seguintes fases:

* revisdo dos conceitos ligados aos diversos meétodos de introducdo da
Seéguranca no projeto de fundacdes:

e estudo em estatistica para uma melhor compreensé&o dos conceitos
ligados a introducdo da seguranca utilizando o método dos estados
limites;

* estudo abrangente da introdugzo da seguranca atraves do método dos
estados limites;
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e mostrar detalhadamente como foi feita a calibracdo dos coeficientes de
seguranca do método das cargas admissiveis para o método dos estados
limites, e como os coeficientes de seguranca do método dos estados
limites podem ser obtidos por via estatistica;

e desenvolvimento de exemplos de aplicag&o para uma melhor fixagdo do

conteudo deste trabalho.



2. O PROJETO DE FUNDACOES

2.1 Generalidades

Os objetivos primarios de qualquer projeto de engenharia sio:
seguranca, utilidade e economia. A seguranga pode ser garantida e
implementada com o aumento da margem de seguranga ou nivel de
seguranca, reduzindo assim a probabilidade de ruina, entretanto, o aumento
da margem de seguranca geralmente implica em um aumento do custo das
construgdes. As consideracdes sobre economia no projeto devem envolver
estudos sobre os custos de uma possivel ruina ou desempenho

insatisfatério das construcgdes.

Independentemente da filosofia de projeto utilizada, o critério basico
de qualquer projeto é o de que a capacidade resistente do sistema deve
exceder, com uma certz margem de seguranca, as solicitacdes geradas
pelas cargas aplicadas. Quanto mais importante a estrutura e mais sérias as
consequéncias de uma ruina, maijor devera ser a margem de seguranca
utilizada no projeto. O critério basico de projeto pode ser definido pela
seguinte inequacao:

Resisténcias (R) > Solicitacdes (S) (2.1)



Para auxiliar na elaboracdo do projeto, introduzir seguranca e
assegurar um nivel minimo de qualidade técnica, os engenheiros recorrem
a um codigo jurisdicional de pratica (Norma). A finalidade das normas é
auxiliar os engenheiros a tomarem decisdes apropriadas a produzir um
projeto seguro e econdmico. As normas de fundacdes, geralmente fornecem
regras gerais para a realizacdo de investigagdes preliminares, escolha dos
valores dos parametros geotécnicos envolvidos no projeto, especificam
combinacdes de cargas e solicitagdes, fornecem coeficientes de seguranca,
apresentam discussbes sobre a teoria apropriada e modelos de calculo ou

equacgdes para as resisténcias.

A escolha dos valores dos parametros geotécnicos € funcdo de
varios fatores e sujeita a variabilidade e incerteza. N&o ha resposta Unica
para questdes, tais como: que valores de parametros de resisténcia e de
deformagéo sdo mais apropriados para fins de projeto?. Dependendo da
experiéncia e julgamento, diferentes engenheiros irdo chegar a valores

diferentes para um mesmo projeto.

A determinacdo da resisténcia Ultima ou capacidade de carga da
fundacéo é geralmente feita de forma tedrica, empirica ou semi-empirica. Os
metodos semi-empiricos amplamente utilizados no Brasil sdo baseados em
investigagées “In situ” tais como os ensaios de penetracao estatica (CPT) e
Os ensaios de penetracdo dindmica (SPT). Quando nio se dispde de
ensaios CPT , mas apenas ensaios SPT , algumas correlagdes podem ser
aplicadas entre esses dois ensaios, tais correlacdes necessitam ser
aplicadas com cautela, pois envolvem grandes dispersées. Cabe lembrar
ainda que os métodos semi-empiricos s6 devem ser aplicados aos tipos de
estacas e regides geotécnicas para os quais foram estabelecidos, todavia,
apesar dessas ressalvas esses métodos sio parte integral da pratica de
projeto de fundacdes e consequentemente a heranga profissional &

incorporada ao seu uso.



As normas especificam coeficientes de seguranca objetivando
introduzir no projeto um nivel de seguranca. Os coeficientes de seguranca
especificados ajudam a levar em conta incertezas no projeto, tais como,
aquelas relacionadas &s cargas, as propriedades dos materiais, aos

modelos tedricos adotados e a variabilidade inerente ao solo.

2.2 Incertezas no projeto

Diferentes tipos de incerteza s&o inerentes a0 projeto de fundacgées,
essas incertezas podem ser agrupadas em quatro categorias:
(1) incertezas na determinacé&o das cargas;:
(2) incertezas associadas a variabilidade das condigbes do solo;
(3) incertezas na determinacdo dos parametros geotécnicos de projeto;
(4) incertezas associadas com o grau no qual o modelo analitico

representa o comportamento real da fundacgio.

As incertezas acima podem ser razoavelmente quantificadas
explicitamente ou implicitamente; sdo assim conhecidas como incertezas
objetivas (EISENSTEIN 1989). As incertezas associadas com a
variabilidade natural das condigbes do solo e com a avaliacdo dos
parametros geotécnicos sdo geralmente as maiores, como consequéncia
dos complexos processos envolvidos na deposicdo e formacdo do solo e
rocha (BOLTON 1981; TAN et al. 1991; PHOON et al. 1993).

Ao contrério das incertezas objetivas, erros grosseiros, incluindo
erros humanos ou omissdes que ocorrem na pratica raramente podem ser
quantificadas no projeto, sendo assim chamados de incertezas subjetivas.
Esses erros sdo usualmente reduzidos a partir do controle de qualidade
(SIMPSON et al. 1981; EISENSTEIN 1989; TAN et al. 1991).



SIMPSON et al. (1981) também apontam que erros grosseiros ou
humanos s&o provavélmente responsaveis pela maioria das falhas na
pratica. BOLTON (1981) afirma que 90% das falhas ocorrem devido a
calculos de projeto inadequados para a situagéo préatica. Nenhum nivel de
Seguranga, economicamente aceitavel, pode cobrir situagées em que as
condicdes do local ou propriedades do solo foram mal entendidas, onde
uma carga foi esquecida ou onde um calculo ou analise foram

inapropriados .

2.3 Consideragées sobre seguranca,

Sob o aspecto qualitativo, as fundacGes serdo consideradas seguras
quando houver um grau de convicgdo suficiente de que, durante sua vida

util, ndo serdo atingidos estados de ruina.

Para as estruturas entendem-se como estados de ruina aqueles
estados em que a estrutura deixa de ser Util aos fins, para que foi feita, ou
por se ter rompido, ou por se ter tornado hipostatica, ou por ter flambado, ou
por ter sofrido deformagées exageradas, ou por ter fissurado além do limite

prescrito (Vocabulario de Teoria das Estruturas).

De modo paralelo, a fim de serem satisfeitos os aspectos qualitativos
de seguranca, em condices de utilizac@o normal as fundacdes ndo devem
atingir estados de ‘pseudo-ruina”, os quais podem causar inquietacdo nos
usuarios das construcdes, por serem interpretados como estados de

iminéncia de ruina.

A fixac&o das margens de Seguranca a serem introduzidas no projeto
de fundacbes pode seguir diversos critérios, entretanto, deve ser feita de

modo a atender os aspectos qualitativos de seguranca.



Sob o ponto de vista de danos materiais, a seguranca das fundacdes
formula um problema econdmico. Desse modo, é politicamente justificavel
aceitar-se a fixacdo das margens de segurancga levando em conta os custos
da construgc&o e o montante dos danos decorrentes de uma eventual ruina
da mesma. O grande problema para a aplicacédo desse critério é a
necessidade de, no caso de existirem vidas humanas envolvidas,
estabelecer valores para as mesmas, para que elas possam ser levadas em

conta.

Sob o aspecto ético, a seguranca formula um problema moral,
portanto, ndo existem critérios cientificos para resolvé-lo. Sua solugdo
somente pode ser encontrada dentro das regras morais em vigor para as
sociedades consideradas. Desse modo, € preciso observar que as
exigéncias de seguranca das construcdes tendem a ser mais rigorosas, a
medida que as sociedades se desenvolvem tecnicamente, pois esse
desenvolvimento corresponde a um aumento geral da confiabilidade dos
equipamentos e materiais dessas sociedades. Por essa razéo, a fixacdo das
margens de seguranga das fundacbes é um problema que deve ser

resolvido regionalmente e ndo em carater universal.

E importante frisar que as decisbes tomadas para a especificacdo
das margens de seguranca das fundagdes ndo devem ser influenciadas por
eventos catastréficos ocorridos em casos isolados, cuja probabilidade de
ruina néo estava subordinada as eventualidades impostas as estruturas
para as quais as margens de seguranca foram especificadas. As causas
irracionais de falha ou “erro grosseiro’, eliminam as fundagdes da
populagéo para a qual a seguranca € especificada. A especificacdo de
margens de seguranca mais elevadas nio recoloca tais fundagées dentro
das populagdes consideradas pelos regulamentos normalizadores. As
principais formas de evitar tais erros s3o: controle de qualidade na fase de

projeto e no local de execucao, educacdo, desincentivo aos erros (leis e
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punicdes), e apontamento da honestidade e integridade de todos os

participantes do processo.

Durante muito tempo, a fixacdo das margens de seguranca foi feita
empiricamente. Os valores dos coeficientes de seguranca empregados no
método das cargas admissiveis foram consagrados num lento processo de
observacédo dos resultados de sua utilizacdo. Os coeficientes de seguranca
globais foram sendo assim paulatinamente reduzidos, a medida que um
melhor comportamento das fundacGes sugeria tal possibilidade de reducao.
Entretanto, com o advento dos conceitos probabilisticos de seguranca, a
especificagdo de margens de seéguranca passou a estar subordinada a
critérios de racionalidade, ou seja, tornou-se necessario quantificar os

critérios qualitativos de seguranca.

De acordo com os conceitos probabilisticos de seguranca, o
problema da seguranca das estruturas é essencialmente baseado em
probabilidades. Existem inimeras incertezas na previsdo do comportamento
de estruturas, a variabilidade das caracteristicas resistentes dos materiais;
0s inevitaveis erros e nao cumprimento das especificacdes de projeto; os
afastamentos entre os comportamentos reais dos protétipos e os inferidos
através de modelos matematicos ou reduzidos, etc.. S&o esses fatores que
nao permitem afirmar que uma estrutura nao atingira um estado limite.
Quando muito, poder-se-& avaliar sua probabilidade de ruina, dentro de um
certo intervalo de tempo, em geral, o previsto para sua vida funcional, com
efeito, € a probabilidade de ruina que mede na verdade a seguranca das

estruturas.



11

2.4 A fungédo das normas

A International Standards Organization (1SO) define uma norma como
um documento, estabelecido por concenso e aprovado por um organismo
reconhecido, que fornece para uso comum e repetido, regras, diretrizes ou
caracteristicas para atividades ou seus resultados. De um modo geral, as
normas sao documentos de referéncia, que devem fornecer informacées
suficientes, de modo claro, consistente e conciso para auxiliar o engenheiro
de projeto a tomar decisbes corretas. A decisio correta é entendida como
sendo aquela que produz uma estrutura suficientemente segura e

econdmica.

Em resumo, o papel das normas de calculo é garantir a seguranca de
todas as estruturas construidas sob sua jurisdicdo. A funcéo do calculista &
entao criar estruturas que atendam as exigéncias minimas das normas para
@ seguranca e que sejam ao mesmo tempo praticas e econdmicas. E
necessario que a norma dé atencéo a praticidade e & economia, mas sua

principal fungéo é a garantia da seguranca.

Um dos principais objetivos de uma norma & o de assegurar, através
da quantificagdo de determinados parametros, niveis minimos de seguranca
considerados adequados. Também pode contribuir, como é o caso dos
Eurocodes, para o estabelecimento de uma concorréncia justa num mercado
tdo vasto como o da unido européia. Uma boa norma deve ser facil de
consultar e usar e ndo deve impedir o recurso a procedimentos alternativos,
desde que justificados e com a salvaguarda do nivel de seguranga que a

norma estipula.

E importante destacar que o aparecimento e evolucdo das normas
técnicas direcionam a construcdo civil, estabelecendo regras a serem
cumpridas pelos projetistas e construtores. Segundo CASTRO (1997) os

maiores avangos em normas estruturais nos tltimos 40 anos foram:;
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* aénfase ao controle e garantia de qualidade na obra;

° a emergéncia de métodos de introducdo da seguranca baseados em
probabilidade;

e a mudanga do método de introdu¢do da seguranca, de cargas
admissiveis para estados limites:

® a progressiva internacionalizacdo do processo de elaboracdo de

normas, como por exemplo, os cédigos europeus (EUROCODES).

2.5 A funcdo do julgamento de engenharia e experiéncia

O projeto de fundacées possui algumas caracteristicas especificas
que o diferenciam substancialmente do projeto de estruturas (aco, concreto,
madeira), entre elas:

o A selegdo dos parametros de projeto dos materiais geotécnicos nao &
uma tarefa fécil pois os mesmos ndo sdo fabricados, ou seja, nao
possuem caracteristicas pré determinadas, como é o caso do concreto e
aco;

* nafase de projeto, geralmente existe uma certa timidez na solicitacdo de
ensaios para bem caracterizar os parametros, entdo se dispbe de
informacdes limitadas e escassas para efeito de amostragem:;

® 0s modelos analiticos de base empirica e semi-empirica sio apenas
aplicaveis dentro de uma faixa de condigbes especificas refletidas ou
incluidas em seu processo de calibragdo, a extrapolacdo além dessas

condicdes pode, potencialmente, resultar em previsdes errdneas do

desempenho.

Em fung&o dessas caracteristicas, o papel do engenheiro de projeto &
de fundamental importancia, pois, através de seu julgamento e experiéncia é
possivel apreciar as complexidades do comportamento geotécnico e
reconhecer as limitagdes inerentes aos modelos e teorias. N&o vale a pena

dedicar muita atencéo 3 quantificagdo da seguranca quando se comete um
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erro grosseiro, tal como escolher um modelo nao adequado ao projeto em

causa.

2.6 Filosofias e métodos de projeto

Para prever o desempenho das fundagdes e introduzir seguranca ao
seu projeto, desenvolveram-se vérias filosofias e enfoques de projeto. Os
enfoques de projeto nao permanecem estagnados, mas, tem mudado ou
evoluido com o passar dos anos, em resposta a um ambiente social

mutante, maior consciéncia publica e avancgos da tecnologia.

O critério de projeto basico, independente do método usado, é o de
que a resisténcia deve ser maior do que a soma dos efeitos de cargas
(solicitacbes) com uma margem aceitavel de seguranca. A comparacgéo
entre os efeitos de carga e resisténcia para uma avaliacdo de seguranca,
pode ser executada de varias maneiras, incluindo as seguintes:

(1) pela aplicagéo de um coeficiente de seguranca global, como no método
das cargas admissiveis:

(2) pela aplicagdo de coeficientes de seguranca parciais (também
conhecidos como coeficientes de ponderacéo), como no método dos
estados limites:

(3) por meio de métodos probabilisticos baseados em confiabilidade.

A base para estabelecer os valores dos parametros de projeto ou
estabelecer o nivel de Seguranca constituem as diferencas fundamentais
entre os métodos citados. Cada um desses métodos serd descrito e
discutido nos préximos capitulos desse trabalho, introduzindo a sus
formulacdo e sua critica, procurando mostrar até onde, dentro das
perspectivas atuais, se pode pretender chegar nesse campo, bem como até

onde ja foi possivel chegar.
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3. METODOS DE VERIFICACAO DA SEGURANCA

3.1 Métodos de calculo

Uma vez introduzido o conceito de seguranga, que € puramente
qualitativo, resta definir métodos que conduzam & construcéo de estruturas
que apresentem seguranca.

Do ponto de vista da Seguranca estrutural os métodos de céiculo

podem ser classificados segundo dois critérios distintos:
1- Classificagéo segundo o método de introduc&o de seguranca no projeto:

1-a) Método das cargas admissiveis

No método das cargas admissiveis, a seguranca é garantida pela
limitacdo das maximas Cargas atuantes em servico a valores
admissiveis, estabelecidos para cada material e para cada tipo de
solicitacdo, em funcdo do conhecimento existente sobre o tipo

considerado de construcgo.

1-b) Método dos estados limites
No método dos estados limites, a seguranca é verificada pela

comparacao das solicitacdes majoradas com a correspondente
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capacidade resistente minorada da estrutura. Esta comparagao é

condicionada a ocorréncia de estados limites.

2- Classificagao segundo a propria concepcao das condi¢des de seguranca

2-a) Métodos deterministicos de célculo
Nos metodos deterministicos de célculo, os parametros que definem a

seguranca sao considerados como grandezas nio aleatdrias.

2-b) Métodos probabilisticos de célculo

Nos métodos probabilisticos de célculo, os parametros que definem a
seguranca sdo considerados como grandezas aleatérias. Este método
visa quantificar a seguranca associando-a a probabilidade de

sobrevivéncia da estrutura.

No estagio atual dos conhecimentos, ndo é exequivel a aplicacdo de
um método totalmente probabilistico dos estados limites ao projeto de
estruturas e fundagdes ( seja uma combinagdo dos métodos 1b e 2b), pois,
néo existem ainda informacgdes experimentais em quantidade e qualidade
suficientes para formulagéo de estudos estatisticos confiaveis. No entanto o
método de calculo proposto pode ser definido como um método

parcialmente probabilistico.

A esséncia deste método & transformar valores caracteristicos (ou
médios) das grandezas em valores de calculo (i. e valores extremos) pela
aplicagcdo de coeficientes de ponderacdo. Observe-se que cada um dos
coeficientes de ponderacéo deve ser aplicado diretamente a grandeza a
qual ele se refere. A condi¢&o de verificagdo da seguranca é que, para
Cada estado limite, as solicitacdes de calculo nao excedam as resisténcias

de célculo.
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Assim, no chamado método parcialmente probabilistico - que se vem
firmando como a simplificacdo mais adequada para as aplicagdes correntes
- renuncia-se a calcular a probabilidade de sobrevivéncia da estrutura,
contentando-se em ponderar adequadamente os diferentes fatores que

intervém na avaliacdo da seguranca.

3.2 O método das cargas admissiveis

O método das cargas admissiveis foi o primeiro método racional de
projeto de fundacdes desenvolvido, antes de seu advento as fundacdes
eram projetadas com base em experiéncia. O projeto com base em
experiéncia funcionava bem pois geralmente se trabalhava com os mesmos
materiais, métodos construtivos, e obras de pequeno e médio porte, (ALLEN
1994). Entretanto, com o advento da revolucéo industrial e o surgimento de
Novos materiais e metodologias de construcdo, o panorama comegou a
mudar rapidamente, inviabilizando o projeto baseado somente em
experiéncia. Para acomodar essas mudancas rapidas, os engenheiros

tiveram que desenvolver um método mais racional de projeto.

O método das cargas admissiveis tem sido a base dos projetos de
fundagdes desde o inicio do século XIX . A filosofia do projeto consiste em
assegurar que, as cargas de trabalho (ou servigo) serdo menores que as
cargas admissiveis (fracdo de uma carga limite). E utilizado um coeficiente
de seguranca Unico aplicado a capacidade de carga ultima, o qual
considera todas as incertezas associadas ao projeto sem fazer distincdo
entre as incertezas associadas as resisténcias e aquelas associadas ao
carregamento aplicado. O coeficiente de seguranca dito “global” assegura
um nivel de seguranca a fundacdo, esse coeficiente & desenvolvido com
base em experiéncia com estruturas semelhantes em condicdes similares.

Os valores dos coeficientes de seguranca globais refletem a experiéncia
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anterior e as consequéncias de ruina. Quanto mais sérias as consequéncias

da ruina ou maior a incerteza, maior sera o coeficiente de seguranca.

O coeficiente de seguranca global representa a relacdo entre
quantidade aplicada e quantidade aceitavel. Este conceito é simples e
aplicavel, mas também acompanhado de certa ambiglidade . O problema
surge quando o coeficiente de seguranca é usado sem primeiramente ser
definido ou sem se entender o motivo de sua utilizagdo. A ambiglidade
pode ser eliminada se os procedimentos de projeto para a determinacdo da
Capacidade de carga do terreno, da andlise e do calculo forem
estabelecidos pelas normas, entretanto isso raramente acontece, resultando

em falta de uniformidade entre os engenheiros.

Um exemplo dessa falta de uniformidade é o da escolha do valor de
resisténcia ultima (capacidade de carga ultima) a ser utilizado no projeto,
esse valor pode ser obtido de diferentes maneiras por diferentes
engenheiros, resultando em valores diferentes para um mesmo projeto. Por
exemplo, um engenheiro pode escolher o valor médio para a resisténcia,
enquanto outro pode escolher um valor minimo entre as resisténcias
calculadas, ou seja, um valor mais conservador. Deste modo, para um
mesmo valor numérico de coeficiente de seguranga as margens de

seguranga seréo diferentes.

3.2.1 Definicbes de coeficiente de seguranca global

A determinacio dos coeficientes de seguranca globais (CS) é feita
com base empirica, sendo seus valores justificados pelos resultados
disponiveis de estruturas concebidas com sua utilizagdo. Esses dados
também orientam a sua alteragdo, permitindo uma evolucdo gradual e

segura nos criterios de projeto.
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Os coeficientes de seguranga globais introduzem uma conveniente
distancia entre a situacdo de utilizacdo da fundagdo e aquela que
corresponderia a uma ruina. Geralmente a medida desta distancia, é
representada pela razdo entre a resisténcia (R) e os efeitos das cargas
atuantes (§):

R (3.1)
CS=73

Quando CS = 7, teoricamente existe uma condicdo limite, onde as

resisténcias se igualam as solicitagdes (i. e. um estado de ruptura).

O CS tradicional é definido como a razo entre a resisténcia Ultima
(Ru) e a solicitagéo gerada pela carga aplicada (S,):
R (3.2)

No método das cargas admissiveis as cargas e as resisténcias séo
consideradas deterministicas, ou seja, representadas por vélores unicos.
Entretanto, as resisténcias e as cargas dependem de uma série de variaveis
Ou parémetros, ou seja, na realidade existe variabilidade das cargas e
resisténcias, essa variabilidade implica na existéncia de distribuicbes de

frequéncia para ambas as partes.

Nas distribuicbes de freqiéncias pode-se identificar valores
especificos como por exemplo, valores médios e valores nominais. O projeto
n&o necessariamente deve ser baseado em valores médios, como € comum
na pratica geotécnica, ele pode também ser baseado em valores nominais,
este processo envolve a majoracdo das cargas e minoragcdo das
resisténcias. Estes fatos evidenciam a necessidade de, conhecidas as
distribuicées de frequéncia das variaveis, definir aquilo a que se chama

coeficiente de seguranga.

Surgem assim duas definigbes alternativas para o coeficiente de

seguranga global :
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e Coeficiente de Seguranca Médio ou Central:

R (3.3)

CS==

S

e Coeficiente de Seguranca Nominal:
R (3.4)

(’Sn = 'S

v

n

Os valores numéricos dos coeficientes definidos pelas equacées 3.3
e 3.4 ndo sdo iguais, o valor do coeficiente de seguranca médio € maior que

0 nominal, mas ambos s&o maiores que a unidade.

f

-

Sh CS.MEDIO —Ry/g
C.S.NOMINAL = R /5

Freqtiéncia de Ocorréncia (%)

L

R,S

Figura 3.1: Coeficientes de Seguranca globais, médios e nominais

3.3 O método dos estados limites

O desenvolvimento histérico do método dos estados limites na
engenharia de estruturas (ago e concreto), é revistd e discutido por ALLEN
(1975,1994) e MacGREGOR (1976). O método dos estados limites foi
delineado no século XVII através dos trabalhos de HOOKE, NEWTON,
EULER, e outros. Os paises europeus comecaram a desenvolver o método

dos estados limites na engenharia de estruturas na década de 60 A
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International Standards Organization (ISO) adotou o método dos estados
limites como base para a elaboragdo de normas internacionais de estruturas
em 1973.

O desenvolvimento histérico do método dos estados limites em
Geotecnia foi sumariado por MEYERHOF (1970, 1984, 1993, 1995),
OVESEN (1981,1993), OVESEN e ORR (1991) e por outros. Os primeiros
trabalhos empregando os conceitos de estados limites em Geotecnia
incluem o trabalho de COULOMB (1773) que, baseado em consideractes
de estados limites, deduziu a altura critica de um aterro em um solo coesivo
e o trabalho de RANKINE (1857), que estabeleceu estados limites para

empuxos de terra.

Além disso, problemas envolvendo estados limites em Geotecnia
podem ser encontrados nas teorias de empuxos de terra, estabilidade de
taludes e capacidade de carga desenvolvidas nos séculos XVIIl e XIX . Em
1943 . TERZAGHI dividiu os problemas da mecanica dos solos em dois
grupos principais: problemas de estabilidade e problemas de elasticidade,
0s problemas de estabilidade (estados limites ultimos) deveriam ser
analisados em condicdes imediatamente antes da ruptura por deformaczo
plastica, sem considerar a deformac&o. Por outro lado, nos problemas de
elasticidade (estados limites de utilizac&o), deveria ser considerada a
deformacé&o do solo devida a seu Peso préprio ou devida a forcas externas,

sem se considerar a ruptura.

A primeira norma geotécnica baseada no método dos estados limites
foi a Danish Standard for Foundations, 1956 (Norma Dinamarquesa de
Fundagbes), que nasceu baseada nos trabalhos de HANSEN (1953,1956).
Aparentemente a engenharia geotécnica foi a primeira a despertar interesse
na aplicacdo da filosofia dos estados limites, antes mesmo de sua aplicacéo

na engenharia de estruturas.
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Como consequéncia da criacdo do Mercado Comum Europeu (MCE)
tem sido feito, a partir de 1982, um esforgo no sentido de unificar o mercado
da construcéo. Esse esforco visa eliminar as diferencas técnicas e legais
que afetam n&o somente os produtos usados no setor da construc&o, como
também os regulamentos que tratam da seguranca das estruturas. Em 1975
foi aprovado um programa de ac3o pelo qual foi criado um grupo de trabalho
para estudar a estabilidade de estruturas. Deste modo foi introduzido o
conceito de “Eurocodes” e ,em 1978 comecou-se a trabalhar no Eurocode
1 que diz respeito a regras unificadas comuns a vérios tipos de construgées
€ materiais e Eurocodes 2 e 3 que se referem as construgdes de concreto e
aco, respectivamente. Em 1980 , foi firmado entre o MCE e 3 “International
Society for Soil Mechanics and Foundation Engineering” (ISSMFE) acordo
pelo qual essa sociedade deveria fazer um levantamento nos cédigos
existentes nos paises membros e a rascunhar um codigo que pudesse ser
adotado como Eurocode para fundagdes. O documento foi preparado no
estilo do cddigo dinamarqués dentro da filosofia dos Estados Limites e dos

Coeficientes Parciais.

A filosofia original de projetos baseados nos estados limites envolve
0s seguintes procedimentos:

e lIdentificagdo de todas as potenciais formas de ruina ou estados limites
que a estrutura pode sofrer. O termo ruina é usado no sentido de
comportamento insatisfatério e representa condigcdes na qual a estrutura
deixa de atender aos requisitos para os quais foi projetada, nao significa
necessariamente esgotamento da capacidade de carga;

e Verificar separadamente cada estado limite;

e Demonstrar que a ocorréncia de estados limites & improvavel ou aceitavel

(i. e., n&o trard perdas para a sociedade ou proprietario do projeto).

Com o passar do tempo a filosofia original dos projetos baseados em
estados limites tem sido modificada, isso se deve sobretudo ao

desenvolvimento e aplicagdo desta filosofia de projeto em varios codigos de
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fundagSes em diferentes paises, por exemplo, existe uma sensivel diferenca
entre o projeto baseado nos estados limites desenvolvido na Europa e
aquele desenvolvido na América do Norte. Entre os paises europeus essa

diferenca foi atenuada a partir da criagdo do Eurocode 7.

3.3.1 Método dos estados limites utilizando coeficientes de

seguranca parciais

Os coeficientes de seguranca parciais sdo ferramentas utilizadas
para a aplicag&o do principio dos estados limites, ou seja, os estados limites
de cada projeto sdo verificados com a aplicagdo de coeficientes de
seguranca especificos a cada estado limite e individuais a cada variavel do
problema. Esta idéia teve como pioneiros os estudos de TAYLOR (1948) e
HANSEN (1953, 1956).

TAYLOR (1948) introduziu coeficientes de seguranca diferentes aos
parémetros de resisténcia do solo (c e ¢) para a andlise de estabilidade de
taludes. Este procedimento foi formalizado e generalizado para estacas e
estruturas de contengéo por HANSEN (1953, 1956) , que estabeleceu uma
filosofia de projeto baseada em estados limites e na aplicacdo de

coeficientes de seguranca as cargas e resisténcias.

Segundo HANSEN (1953, 1956), os valores caracteristicos das
cargas seriam multiplicados por seus respectivos coeficientes parciais para
serem obtidos valores de calculo, de outro modo, 0s parametros
Caracteristicos de resisténcia do solo seriam divididos por seus respectivos
coeficientes de seguranca resultando em parametros de calculo para o

célculo da resisténcia.

Os valores dos coeficientes de Séguranga parciais propostos por

HANSEN encontram-se sumariados na tabela 3.1, estes coeficientes foram
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calibrados de forma a proporcionar o mesmo nivel de seguranca que o

método das cargas admissiveis. Os valores numericos propostos por

HANSEN sofreram alteracdes com o passar dos anos, essas alteracdes sdo

decorrentes da experiéncia adquirida através da aplicacdo do método. Os

valores dos coeficientes parciais também t&m sido definidos através de

métodos probabilisticos, com base em medidas da variabilidade das cargas,

parametros de resisténcia do solo e outros parametros de projeto.

Tabela 3.1:. Sumdrio dos coeficientes de Seguranca parciais para o projeto

de fundagées.

Canada U.S.A.
Brinch Hansen Dinamarca EC7 CFEM NBCC ANSI A58
1953 1956 1965 1993 1992 1995 19380
Cargas
Carga Permanente e
peso proprio do solo 1,0 1,0 1,0 1,1(0,9 1,25(0,8 1,25 (0,85 1,2-1,4(0,9)
Cargas Acidentais 1.5 1,5 1.5 1,5 (0 1,5 (0) 1.5 (0) 0,5-1,6 (0)
Cargas Ambientais 1,5 15 1,5 1,5 (0) 1,5 (0 1,5 (0) 1,3-1,6 (0)
Empuxos de Agua 1,0 1,0 1.0 1,0(1,00 1,25(0,8 1,25 (0)
Cargas 1,0 1,0 1,0 (0
Excepcionais
Parametros de Resisténcia do Solo
Atrito (tan ¢) 1,25 1,2 1,25 1,25 1,25 Fatoresde Fatores de
Coeséo (c) Resisténcia Resisténcia
Taludes e empuxos 1,25-2.0 1,2-15
de Terra 1,5 1,5 1,50 14-1,6 1,5
Coeséo (c)
Fundagbes Rasas y g 1,75 14-16 2,0
Estacas 2,0 2,0 2,0 14-16 2,0
Capacidade de Carga
Prova de carga 1,6 1.6 1.7-24 16-20 1,6
Férmulas Dinamicas 2,0 2.0 2,0 2,0
Teste de penetragio 2,0-3,0 2,5
Deformacgdes
1,0 1,0 1,0 1,0 1:0 1,0

Nota: Os valores entre parénteses referem

-Se a agbes favordveis.
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3.3.2 Projeto em estados limites

A concepcéo do projeto em estados limites (LSD), com o uso de
coeficientes parciais de segurancga, foi desenvolvida de modo diferente na
América do Norte e Europa, a diferenca reside na maneira como é obtida a

resisténcia de célculo para a verificagao do ELU.

Resisténcia Fatorada ( Europa )

Os coeficientes parciais ( f, | fs ) s&o aplicados diretamente aos
parametros de resisténcia do solo. Esta metodologia segue o
trabalho original de HANSEN e da Norma Dinamarquesa de
Fundacbes, onde os coeficientes parciais especificados s&o
aplicados a coes&o (c) e ao angulo de atrito (tan ¢) antes que
estes sejam introduzidos no modelo para o calculo da resisténcia,
a resisténcia obtida é entdo chamada de resisténcia de calculo
(Ra).

Resisténcia Ndo Fatorada (América do Norte).
Os parémetros de resisténcia do solo sdo introduzidos no modelo
de calculo da resisténcia. sem que |hes sejam aplicados
coeficientes de seguranca. O coeficiente de seguranca € aplicado
diretamente sobre o valor da resisténcia obtida pelo modelo de
calculo, a resisténcia obtida apos a aplicagdo do coeficiente de

seguranca € entdo chamada de resisténcia de calculo (Rq).

Para a verificacdo da séguranga, em ambos os casos, a resisténcia de
calculo deve ser maior ou igual a solicitacdo de célculo. A diferenca béasica
consiste na forma como ¢é obtida a resisténcia de calculo. As solicitagdes de
calculo (Sy) sdo obtidas de modo idéntico, isto &, aplicando coeficientes de
Seguranca aos valores das cargas para a obtencdo das solicitacdes.
Entretanto, diferentes coeficientes e combinagdes de cargas s3o usados em

cada um dos casos.
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O projeto baseado em resisténcias no fatoradas combina todas as
incertezas, associadas ao calculo da resisténcia, em um coeficiente de
seguranca. A principal vantagem deste formato & que o coeficiente de
seguranca aplicado a resisténcia reflete as incertezas associadas aos
parametros de resisténcia do solo, geometria, construcdo, modelo para o
calculo da resisténcia e conseqléncias de ruina. A desvantagem é que o
coeficiente de seguranca nao é aplicado diretamente as fontes de incerteza,
© como consequéncia & mais dificil manter confiabilidade constante sobre

todas as situacdes de calculo.

O projeto baseado em resisténcias fatoradas € um estagio mais
sofisticado de aplicacédo do método dos estados limites, pois os coeficientes
parciais s&o aplicados diretamente as varidaveis que contribuem para o
calculo da resisténcia. Por exemplo, o angulo de atrito efetivo ¢’ pode ser
determinado com maior precisdo que a coesdao ndo drenada c,
consequentemente parece ldgico que o valor do coeficiente parcial aplicado

a ¢’ seja maior que aquele aplicado a ¢,

A maior vantagem deste método & permitir uma margem de
seguranca mais uniforme para os diversos tipos de solos, através do estudo
da variabilidade de seus parametros de resisténcia. A maior desvantagem
do método & n&o permitir que outras fontes de incerteza, que n&o os

parametros de resisténcia do solo, sejam levadas em conta.

3.4 Fundamentos do método probabilistico de verificacdo da
seguranca

Os métodos probabilisticos de verificacdo da seguranca consideram
as variaveis estruturais como grandezas aleatdrias. Define-se como
variaveis aleatdrias aquelas que tém uma probabilidade de ocorréncia

associada a cada valor do seu campo de variagdo.
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Indicando-se simbolicamente por R a capacidade resistente e por S o

nivel de solicitacdo da estrutura, a condicdo de segurancga é expressa por:

R>S§

De modo geral, a capacidade resistente pode ser representada
simbolicamente pela expressao:

R=R(X,,X,,....,X,;C,) (3.5)

na qual X, X;,....X, sdo as varidveis basicas de resisténcia , @s quais medem

as grandezas aleatdrias que determinam a capacidade resistente, e onde C,

simboliza um conjunto de constantes e de funcdes deterministicas que

relacionam X, a R.

Analogamente, o nivel de solicitac&o pode ser posto sob a forma
simbélica:

§=5(%..%,.....7,:C,) (3.6)

2 nr?
na qual Y3, Y,,...Y, sdo as varidveis basicas de solicitacdo , as quais medem
as grandezas aleatérias que determinam o nivel de solicitac&o, sendo C, um

conjunto de constantes e de funcdes deterministicas que relacionam Yiab

De acordo com o que j3 foi visto, devendo a seguranca ser verificada
contra a ocorréncia de p diferentes estados limites, em lugar de uma Unica

condi¢&o, a verificacgo da seguranca sera feita por meio de p condicgdes.
RP(X15X23 """" 7XI7;CX) >Sp(}’l'>}/27 '''' )K}I;CL') (3?)

sendo p o nimero de estados limites que caracterizam o aparecimento de

desempenhos insatisfatorios.

Para a efetiva determinagdo das condicbes de ruinas, tanto as
solicitagbes § quanto a capacidade resistente R devem ser representadas
por uma unica grandeza 7. A grandeza escolhida para a comparagéo tanto

pode ser tensdo, esforco solicitante, como agées, ou outras grandezas de
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mesma espécie adotadas para termo de comparagéo. Entdo a condicdo de
Seguranca pode ser expressa por:

L B Xy (3.8)

Os métodos probabilisticos de verificag&o da seguranca, tomam

como medida da seguranca a probabilidade de ruina, isto é, o valor de:

P

s = PYZ S 2.} (82)
A obtencao de P, nos casos praticos ndo é, no entanto, um problema

de facil solugéo, envolvendo dificuldades tanto conceituais (estabelecimento

dos parémetros Z; e Zs), quanto estatisticos (determinacdo das fungoes que

representam as distribuicGes de probabilidade destes paréametros).

Os métodos probabilisticos utilizados para a analise da seguranca
estrutural apresentam-se divididos em categorias conforme sua

complexidade e alcance:

No Método Probabilistico Puro (MPP) analisam-se todas as possiveis
configuracdes de ruina da estrutura, chegando-se até o calculo mais

completo da seguranca da mesma.

No Método Probabilistico Condicionado (MPC) estudam-se apenas as
configuracdes de ruina analisadas pelos métodos deterministicos, o que
equivale a dar um tratamento probabilistico as expressdes decorrentes das
teorias deterministicas para o dimensionamento ou g verificagdo da
Segurancga das estruturas. Esse procedimento, na grande maioria dos casos,
€ perfeitamente aceitavel para fins praticos. O MPC pode ser aplicado em

trés niveis diferentes:

NIVEL 111

O nivel III do MPC corresponde ao processo exato, € o0 mais

completo e conceitualmente o mais correto. Obtida a funcdo de distribuicdo

de [LR_J , @ condicao de verificacdo da seguranca sera:

Zs
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[5&] . (3.10)

sendo (2}?_) o valor de [ZRJ ao qual corresponde a probabilidade de
Zs

§ extr

ruina aceita para a estrutura (a escolha desta probabilidade sera discutida
na apresentac&o do Método Probabilistico dos Estados Limites).
O que se faz ¢, em ditima analise, impor que a FDP de (_%R_J esteja
Zs

suficientemente afastada da origem para que o quantil correspondente a

{QJ - isto &, que a probabilidade de p[[.z_R] < 1}- seja igual ou inferior a
ZS ZS

probabilidade de ruina aceitavel (p).

E possivel - e até usual - prescindir da distribuicdo de (Z_RJ ; basta
Zg

que as distribuicées de 7 e Z; sejam tratadas isoladaménte, sendo a
probabilidade de ruina dada pela integral das probabilidades de todas as

situagdes possiveis em que Zp < Zs. (figura 3.2)

fr® I5@ =l(zg)
fgfa)

fR®=1(zg)

—

P(stz) . zg

Figura 3.2 : Nivel i/ de aplicacdo do MPC
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Tem-se entdo:

" (3.11)
P(Zr<z)= [ fr(z)dz

—0
e

P(zSZS Sz+cfz)=f5(z)dz (3.12)

A ruina é causada pela ocorréncia simultanea de ambas as condigbes, isto
é:
Zrp<z<Zg¢<z+dz (3.13)
Admitindo-se que os dois eventos sejam independentes entre si, a
probabilidade de que eles ocorram simultaneamente & igual ao produto das
probabilidades individuais, ou seja:

z (3.14)
S Zs <z+dz)= f5(2)dz [ fr(z)dz

—-»

P(Zp<zm

N

Deste modo, como a ruina pode ocorrer para qualquer valor de Z,

desde que seja Z; < Zs, obtém-se a probabilidade:

+ z (2.15)
Po= [ fs(2). I_/}g(z)dz:ldz

— =0
No entanto, como Z; e Z; sao essencialmente ndo negativos a
expressao anterior pode ser escrita:

o (3.16)
P, = [ Fr(2)fs (2)dz
0

Este tipo de integral é chamado de integral de convolugzo.

A condicdo de verificacdo da seguranca do nivel III corresponde a limitar
superiormente o valor dessa integral & probabilidade de ruina aceita para as
estruturas; ou seja entre as FDP’s deve haver um afastamento minimo tal

que esse limite seja respeitado.

No nivel III do MPC, a medida de seguranca tem um claro significado

ldgico, pois a decis&o de se considerar uma estrutura como segura depende
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de um juizo probabilistico no qual esta envolvida uma Unica probabilidade,
qual seja, a probabilidade de ruina previamente fixada. Todavia, a
complexidade do estudo das distribuicbes das fungdes R - S ou R / S, bem
como o desconhecimento das distribuicbes de muitas das varidveis X, e F..

impedem a aplicacdo pratica do nivel III

NIVEL 11
O nivel IT do MPC corresponde ao processo dos extremos funcionais,
a condicdo de verificagdo da seguranca é dada pela expressio:

[ZR(XIJXE ----- :Xn;Cx)]extr = [ZS(YhYZ ------ ¥ 'C_u)]exrr (317)

2 m-»>

Aos valores 7z, e Zg  correspondem probabilidades aceitas “a

priori” de que z, e z; assumam, independentemente, valores mais

desfavoraveis, de acordo com as respectivas FDP'’s.

Do ponto de vista pratico a condic&o de verificacdo da seguranga
também equivale, como a do nivel 111, 3 impor um afastamento minimo entre
as duas FDP’s. A diferenca esta em que a probabilidade de ruina da
estrutura n&o é explicitada e, portanto a seguranca néo é verificada através
de sua medida conceitualmente mais perfeita, mas isoladamente, através de
dois valores convencionais, aceitos “a priori’, das probabilidades de

Zs 2(Z.«;)e_u.r e ZR S (Zn)nlr'

NIVEL 1
O nivel I do MPC corresponde ao processo dos valores extremos. A
condic&o de seguranga é dada pela expressao:

ZR (xl_e.rtr X2 extr s Xy gy CI) > ZS (yl,exn- 2 V2 extraeoes ym,extr;C_v) (3 1 8)

A seguranga ¢ introduzida através das probabilidades P { x ;} e P {

Y}, previamente fixadas, que determinam respectivamente os valores
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extremos X ; ey © Y j extr , COM 0S quais sdo calculados os valores limites

das solicitagdes e das resisténcias.

r‘i(xi)

P (x;, extr)

Figura 3.3: Valores extremos das varidveis no nivel |

Observe-se que no método probabilistico de verificacdo da
seguranca ndo ha, a rigor, necessidade do conceito de coeficiente de

seguranca. Entretanto, para evitar a introducdo no célculo estrutural de
valores extremos (2 )extr © (ZR)oyy OU X i extr €Y j extr, definem-se os

coeficientes parciais de Seguranca, que apenas transformam os guantis
extremos em outros quantis das distribuicbes das varidveis em

consideracio.

Assim, por exemplo, no nivel T em lugar dos valores x i extr © Vi extr
podem ser usados valores centrais ou valores caracteristicos multiplicados
ou divididos por coeficientes adequados. Desse modo, a condicdo de

Séguranca passa a ser escrita sob uma das formas seguintes:

B2 2. o e - - Y1 ¥, ;ﬂ ) (3.19)
ISGLY %27 g ¥m 7 i C) < 22, 22 2o o
4 v1 ¥ »2 7 i
ou
Yk Yok Y.k (3.20)
ZS(xl._k-}’.\-l,lﬁxzﬂk-}’xz.k=--~-xm.k-yxm.k;Cx)gZR( B Cy)

YylLk Yv2.k Y vk
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Como os coeficientes parciais de seguranga transformam os quantis
extremos em outros quantis, caracteristicos ou centrais, eles também sdo

designados por coeficientes de ponderacéo.

O nivel I reconhece o carater aleatério das grandezas envolvidas na
verificag&o da seguranca. Contudo, assim como no nivel II, a probabilidade
de ruina da estrutura ndo é explicitada, ficando a verificacdo da seguranca
restrita a valores convencionais, aceitos “a priori”, das probabilidades das
variaveis envolvidas assumirem independentemente valores mais

desfavoraveis do que os respectivos extremos.

O nivel I leva em considerac&o as incertezas e erros associados as
variaveis basicas, entretanto, as incertezas e erros associados ao calculo

das resisténcias e solicitagdes ndo sdo consideradas.
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4. PROJETO BASEADO EM ESTADOS LIMITES

4.1 Estados limites: conceitos basicos

Entende-se por Seéguranca de uma obra sua capacidade de satisfazer
as exigéncias de comportamento que lhe s&o impostas com a finalidade
expressa de evitar a ocorréncia de anomalias. A satisfagéo das exigéncias
de comportamento deve dar-se durante toda a vida util da obra, isto e,
durante todo o periodo de tempo no qual a obra, por sua propria existéncia,

implique em risco potencial.

Em principio o aparecimento de um estado de ruina decorre de uma
mudanca do comportamento da estrutura. Essa transicdo de comportamento
€ delimitada por estados particulares da estrutura considerada, ditos

estados limites de ruina.

O conceito de ruina conforme sua definicdo, abrange uma
multiplicidade de estados nos quais a estrutura deixa de cumprir suas
finalidades. De um modo geral esses estados podem ser classificados de
acordo com dois critérios distintos, dai decorrendo dois tipos de estados

limites contra os quais deve ser garantida a seguranca:
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e ESTADOS LIMITES ULTIMOS, que sao aqueles correspondentes
ao valor maximo da capacidade de suporte do sistema de
fundacéo.

e ESTADOS LIMITES DE UTILIZACAO, que decorrem de critérios
de utilizagdo normal, funcionalidade e durabilidade da

Superestrutura associada ao sistema de fundacso.

Os estados limites Ultimos s&o portanto estados limites de ruina ou
ruptura (ruptura real ou convencional), caracterizados por ter sido alcancada
a maxima capacidade de suporte do sistema solo - estaca. Tal estado limite
devera ter uma probabilidade de ocorréncia muito pequena, pois podera ter

como conseqléncia a perda de vidas humanas e da propriedade .

Os estados limites ultimos s30 definidos de modo arbitrario. Para
tanto, pode ser estabelecida uma limitacdo convencional para o
esgotamento da resisténcia dos materiais que compoem a fundacdo, em

funcdo de varios fendmenos que ndo o da simples ruptura dos mesmos.

Assim, por exemplo, na verificacdo do estado limite uGltimo de ruptura
do solo que constitui o sistema de fundag&o, lanca-se méo de critérios para
a determinacdo da carga de ruptura , impondo-se arbitrariamente:

e Carga de Ruptura Fisica - & definida como o limite da relacdo do
acréscimo do recalque da ponta da estaca (V Sg) pelo acréscimo de
carga (V' Q), tendendo ao infinito.

e Carga de Ruptura Convencional - é definida como sendo a carga
correspondente a uma deformacéo da ponta (ou do topo) da estaca de
10% de seu diametro no caso de estacas de deslocamento e de estacas
escavadas em argila e de 30% de seu diametro no caso de estacas

escavadas em solos granulares.
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Conclui-se portanto que o conceito de “valor Ultimo” corresponde aos
estados do sistema de fundagéo nos quais é esgotada a sua capacidade de
suporte. Como os estados limites Ultimos afetam a propria existéncia da
estrutura (constituida pela superestrutura e pelo sistema de fundacao), eles
ndo devem ser atingidos em condicdes normais de utilizacdo das
construgdes, devendo existir margens efetivas de seguranga contra tais

estados limites.

Os estados limites de utilizagdo correspondem a limitagdes dos
estados em que o comportamento do sistema de fundacdo € julgado
satisfatorio para a utilizagdo normal da superestrutura. Para esses estados
limites, maior probabilidade de ocorréncia podera ser tolerada, pelo fato de
ndo representarem situagdes tdo perigosas quanto os estados limites

ultimos.

Estes estados limites estdo associados aos movimentos permitidos
para as fundacdes, os limites para estes movimentos s3o funcéo de fatores
como a interagdo solo - estrutura, a finalidade da construcdo, fissuracéo
nociva, vibragcdo e distorcdo. Os limites utilizados para a avaliagdo da
seguranca contra estes estados limites geralmente s3o: recalques totais,

inclinacdes, recalques diferenciais e distorcdo angular.

Quando a estrutura atinge um dos estados limites de utilizacdo como,
por exemplo, o estado de deformacgdes ou de fissuracdo, nos quais sao
ultrapassados valores limites pré - fixados, em principio deles ndo decorre,
de imediato, o impedimento da utilizagdo posterior da construcdo. A
gravidade desses estados limites & medida pelos danos funcionais da
construgdo e ndo por danos estruturais ou perda de vidas humanas. Por
essa razao, aos estados de deformacdo e de fissuracdo sdo usualmente
associados comportamentos limites, aos quais definem estados limites de

utilizacdo. Entretanto, as deformacdes e a fissuragdo também podem ser
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fixados limites que definem estados limites dltimos, seja por caracterizarem
uma ruina convencional da estrutura, seja por corresponderem ao

esgotamento da capacidade de funcionamento da construcéo.

A rigor, os movimentos e deformacées considerados aceitaveis para
as estruturas deveriam ser determinados caso a caso, mas para estruturas
usuais como edificios de concreto, contudo, s&o fixados limites para a
rotacéo relativa considerados seguros, estes limites s3o sugeridos como
regras. Esses limites, propostos por varios pesquisadores (e. g. ,
SKEMPTON AND MACDONALD 1956;: BJERRUM 1973, BURLAND et al.
1974), s&o sumariados por MEYERHOF (1982).

4.2 Estados limites na verificacdo da seguranca

Uma das vantagens da utilizagdo do método probabilistico dos
estados limites é a separacéo clara entre ELU e ELUt .

Quando empregando o método das cargas admissiveis, o termo
carga admissivel pode ser comandado pelo critério de ruptura ou recalque,
Ou seja, o método das cargas admissiveis considera estes dois estados
limites, mas ndo o faz explicitamente. Neste sentido pode haver certa
confus&o entre engenheiros de estruturas e de fundacdes quando o termo

“‘admissivel” é utilizado.

De uma forma geral, os critérios basicos que um projeto baseado em

estados limites deve satisfazer sio-

Estados limites ultimos (ELU):

Resisténcia de calculo > Solicitacdes de calculo

Estados limites de utilizacdo (ELUL):

Recalques < Recalques toleraveis
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Vérios formatos de equacdes para obtencéo dos valores de célculo
s&o possiveis. A selegéo do formato deverd ser guiada pela necessidade de
simplicidade e continuidade em relacdo a formatos existentes, bem como

pelas consideragdes tedricas.

A diferenca essencial entre o método dos estados limites e o método
das cargas admissiveis € o modo como os niveis de seguranca ou margens
de seguranca s&o especificados para cada estado limite. No método dos
estados limites o nivel de séguranca varia de acordo com a conseqiiéncia

de ocorréncia de cada estado limite.

4.2.1 Estados limites ultimos - anélise de ruptura

Para a determinacdo da carga de colapso ou ruptura do solo,
geralmente adota-se o Método do Equilibrio Limite, o mordelo reolégico
adotado é o rigido - plastico perfeito (ignorando o comportamento do solo
até que o estado limite ultimo seja atingido). O método consiste,
inicialmente, em se construir um mecanismo de colapso, arbitrario,
constituido por formas genéricas simples ou associadas. Em seguida,
garantindo-se o atendimento ao critério de escoamento em todos os pontos
da superficie de escoamento, analisa-se o equilibrio estatico dos blocos que

compdem o mecanismo de colapso.

Na analise do estado limite Gltimo - analise de ruptura - os valores de
calculo das acées em sua combinag&o Ultima, sdo comparados aos valores
de calculo da capacidade de carga (ou carga de ruptura) do solo e do
elemento estrutural de fundacdo (EEF). Os valores de célculo sdo obtidos
aplicando diferentes coeficientes de Seguranca aos valores caracteristicos

Ou nominais das agdes e capacidade de carga.
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Admite-se que ha seguranca quando os valores de calculo das
agdes, na sua combinacdo mais desfavoravel (combinacdo Ultimas das
acoes), n&o ultrapassam a capacidade de carga limite correspondente aos

valores de calculo da capacidade de carga.

Fq <Py

4.2.2 Estados limites de utilizacdo - anélise de deformacoées

Para a verificagdo dos estados limites de utilizacdo (analise de
deformacdes) é utilizada a teoria da elasticidade, considerando o solo como
elastico linear e isotrépico. Admite-se que ha seguranga quando os
recalques causados pelas acbes de célculo (em suas combinagdes de
utilizagdo), ndo ultrapassam os recalques limites, além dos quais as
condicbes de utilizacdo da Superestrutura nao s&do aceitéaveis por
apresentarem deformacdes exageradas, ou seja, os deslocamentos das
fundages devem ser inferiores aos limites admitidos como adequados para

a construcéo.

Os valores limites para os recalques das fundacdes s3o resultantes
da experiéncia na observacdo de obras, portanto, influenciados pela
redistribuicdo de tensdes devidas a rigidez da superestrutura, entretanto os
modelos usuais para previsdo dos recalques nio levam em consideracdo a
rigidez da superestrutura. Sendo assim, a aplicagdo destes limites como
parémetros para projeto s6 se justifica através dos resultados satisfatdrios
usualmente obtidos, o que torna desejavel a formulacdo de modelos mais
completos (que incluam a superestrutura) na previsdo dos recalques, para

que as cargas resultantes das deformagées sejam incluidas.

Os valores de célculo para esta andlise sdo obtidos através da
aplicacdo de um coeficiente de seguranca de valor unitario aos valores

caracteristicos ou nominais das acdes de uso (ou melhor, sob agdes no
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estado de utilizagéo), parametros de deformaczo e compressibilidade do
solo. Os valores caracteristicos ou nominais dos parametros de deformacgao
e compressibilidade do solo geralmente sdo valores conservadores médios

obtidos de correlagcdes com ensaios “in situ” ou em laboratdrio.

A introdugéo da seguranca no caso dos estados limites de utilizacdo
recai em uma simples verificagdo do comportamento da estrutura, sujeita as
acles correspondentes a sua utilizacdo, comparando-o com o
comportamento desejavel para as condicdes funcionais e de durabilidade
especificadas. As condigcdes usuais de verificag&o da seguranca relativas

aos estados limites de utilizacdo s&o expressas por desigualdades do tipo:

Fy <P jim

As principais razées para a adogzo deste tipo de desigualdade e de
coeficientes de seguranca de valor unitario na verificagéo dos ELUt s3o:

° as conseqguéncias de se atingir um ELUt sd0 menos sérias gue um

colapso (i.e. ELU), entdo adota-se coeficientes parciais de valor unitério;

* 0s critérios de ruina para os ELUt dificilmente podem ser definidos com

precisdo; deste modo sdo aceitaveis regras empiricas ou correlacdes

baseadas na experiéncia e em observagdes de desempenho que

geralmente trazem associadas coeficientes de seguranca intrinsecos.
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5. VALORES CARACTERISTICOS E VALORES DE
CALCULO

Considerando-se uma varigvel gualquer de interesse para a
seguranca das fundacGes, podemos definir valor caracteristico dessa
variavel como o valor que tenha uma certa probabilidade, fixada a priori, de

nao ser ultrapassado por valores mais desfavoraveis.

Para a formulac&o de um juizo probabilistico a respeito dos valores
assumidos por uma variavel, é indispensével o conhecimento da fungao
distribuicdo de probabilidade (" (x)) ou da funcdo de densidade de
probabilidade (f (x)) dessa variavel. Usualmente para a fixacdo de valores
caracteristicos das variaveis admite-se fungdes dependentes de um ou dois
parametros. De modo geral, adota-se distribuicGes normal ou log-normal,
embora também possam ser adotadas Outras distribuicdes, desde que
devidamente justificadas. O tipo de funcgéo pode ser escolhido, por exemplo,
a partir de conhecimentos sobre a esséncia dos fendbmenos envolvidos.
Outras vezes, o tipo de funcdo é escolhido empiricamente, procurando-se
um ajustamento razodvel da func@o escolhida aos dados experimentais

disponiveis. Os parametros da fungao probabilista devem ser determinados,
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em qualquer caso, por meio de uma andlise estatistica dos resultados

experimentais conhecidos.

A aplicagéo da definicdo anterior para a determinacdo de valores
caracteristicos € inexequivel para aquelas varidveis das quais nao se tenha
um conhecimento estatistico suficiente. Quando isso acontece & usual
recorrer a valores caracteristicos nominais para a implementac&o do método

dos estados limites.

5.1 Resisténcias

A resisténcia de um elemento de fundac&o isolado é constituida de
duas parcelas: a resisténcia oferecida pelo elemento estrutural de fundacao
e a resisténcia oferecida pelo macico de solo de fundacdo. Assim sendo a
resisténcia das fundactes decorre de uma dupla variabilidade, entretanto,
esta ultima, na maioria das vezes, condiciona o limite inferior para a
resisténcia do conjunto e o objetivo central de interesse para a engenharia

de fundacgdes.

A verificag&o da seguranga & ruptura, no caso de estacas, é feita
através do calculo de sua capacidade de carga ultima. A capacidade de
carga ultima de uma estaca, do ponto de vista geotécnico, é a carga que
aplicada & estaca mobiliza toda a resisténcia disponivel do solo. A
capacidade de carga de uma estaca é funcdo das caracteristicas do

elemento estrutural e da resisténcia do solo.

Os macicos de solo sdo sistemas complexos, e devido & sua
formacdo natural sdo compostos de materiais dos mais variados, a
variabilidade destes materiais pode ser local ou regional (AOKI & CINTRA,

1996). Este fato torna dificil a fixacdo de valores normativos, tais como
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aqueles fixados na teoria das estruturas, para os valores médios e

coeficientes de variagdo das resisténcias destes materiais.

No caso especifico de estacas cravadas, pode-se determinar os
valores médios, coeficientes de variagdo e ajustar distribuicdes de
probabilidade para a capacidade de carga mobilizada durante a cravacéo
das estacas (resisténcia mobilizada do solo) através de ensaios de
carregamento dinamico, realizados durante a cravacdo em elementos de
escala real, analogamente a rotina que se faz com os resultados de corpos
de prova de concreto. Em alguns casos, quando a energia transferida a
estaca € suficiente para mobilizar toda a resisténcia do solo, a carga
mobilizada pelo ensaio de carregamento dinamico corresponde @

capacidade de carga Ultima da estaca.

As figuras 5.1 e 5.2 constituem exemplos de uma obra onde foram
empregadas estacas pré - moldadas cravadas (6 50 cm), controladas por
meio de provas de carga dinamica. Na capacidade de carga mobilizada
houve predominancia da parcela de atrito lateral. As pontas das estacas
tiveram uma mesma penetracio (15m). O perfil do solo é constituido por
areia, areia siltosa e areia argilosa (pouco a medianamente compactas). Na
fig. 5.1 observa-se, para 63 estacas, a variacdo da carga mobilizada em
funcdo da energia utilizada na cravacdo, observa-se também que para
energias iguais também ha dispersio da carga mobilizada, esta dispersao
deve-se sobretudo & variabilidade da resisténcia do solo. Na fig. 5.2
observa-se, para 13 estacas analisadas pelo método CAPWAP, a parcela

de atrito lateral mobilizado.
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Figura 5.1: Capacidade de carga mobilizada em fung&o da méaxima energia
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Figura 5.2: Parcela de atrito lateral mobilizado: valor médio = 183 kN, desvio
padrdo = 23,6 kN e coeficiente de variagdo = 12,8%.

A tabela 5.1 constitui o resultado de estudos realizados por
ERIKSSON (1991). Nestes estudos a carga mobilizada em estacas pré -
moldadas de concreto ¢ 27 mm, foi calculada pelos Métodos CASE e
CAPWAP. O coeficiente de variacdo da capacidade de carga mobilizada foi
calculado em funcdo do tipo de transferéncia de carga. Segundo
ERIKSSON, a dispersdo da capacidade de carga mobilizada € maior nas
estacas que trabalham por ponta que nas estacas que trabalham por atrito.
Isso porque as estacas que trabalham por atrito sdo menos sensiveis &

estratos de baixa resisténcia que as estacas que trabalham por ponta.
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Tabela 5.1: Coeficiente de variacdo da capacidade de carga mobilizada em

fungéo do tipo de transferéncia de carga (ERIKSSON, 1991).

Transferéncia de 8P, min Op, max
Carga

Atrito 5% 12%

Atrito e Ponta 6% 18%

Ponta 8% 20%

De acordo com a NBR - 6122 /1996 o valor da capacidade de carga
caracteristica pode ser determinado de trés diferentes maneiras:
a) a partir de provas de carga estaticas ou ensaios de carregamento
dinamico;
b) a partir de métodos tedricos, quando o calculo é feito de acordo com
teoria desenvolvida dentro da mecénica dos solos:
C) a partir de modelos semi - empiricos ou empiricos, quando s&o usadas

correlagées com ensaios “in situ”;

Como nos casos b e ¢, a capacidade de carga é geralmente obtida
através de modelos baseados em parametros de resisténcia do solo obtidos
em laboratdrio ou alguns poucos ensaios “in situ”’, em ndmero insuficiente
para constituir estudo estatistico, convenciona - se chamar a capacidade de
carga obtida através destes métodos de capacidade de carga caracteristica

nominal (Py ,).

Algumas consideragdes importantes podem ser feitas a respeito das
regras acima:
1- Néo fica explicita a definicdo de valor caracteristico, podendo
diferentes usuarios interpretar de diferentes formas e chegar a valores de
calculo os mais diversos e incongruentes;
2- N&o fica claro como proceder para obter o valor caracteristico a partir
de provas de cargas (o valor da carga de ruptura obtida no ensaio é o

valor caracteristico ?, e quanto ao tipo e nimero de ensaios ?);
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3- Surgem duvidas guanto a definicdo de valores nominais, por exemplo:
quando mais de um teste é utilizado para determinar a capacidade de
carga do terreno (ex.. duas sondagens) qual o valor caracteristico

nominal a ser adotado?.

a) Métodos tedricos

Quando se utilizam métodos tedricos, a capacidade de carga de
calculo (P,) é obtida introduzindo em um modelo analitico os valores de
calculo dos parametros de resisténcia do solo. Os valores de calculo dos
parametros de resisténcia do solo sdo obtidos a partir dos valores
caracteristicos ou valores caracteristicos nominais (¢ e ¢) minorados por
seus respectivos coeficientes de seguranca. Este método é conhecido como

Meétodo da Resisténcia Fatorada.

A vantagem deste formato é que os coeficientes sao aplicados
diretamente as fontes de incertezas e assim é relativamente facil manter
constante a confiabilidade para muitas situagées de calculo. A desvantagem
€ que a variabilidade devida ao erro no modelamento, efeito do modo de
falha e importancia do elemento ndo s3o tio faciimente incluidos, porque os
coeficientes parciais de resisténcia s&o tipicamente os mesmos para todos

os elementos e estados limites.

a.1) Valores caracteristicos dos parametros de resisténcia do solo

Uma das questdes mais dificeis introduzidas na norma NBR-
6122/1996 é a da definicdo dos valores caracteristicos dos parametros de

resisténcia do solo (c e ¢) com base nos ensaios “in situ” e de laboratério.
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Esta dificuldade deve-se sobretudo ao fato de que, enquanto na
engenharia estrutural € relativamente facil obter o nimero necessario de
medicdes dos parémetros (pesos especificos, resisténcias, etc.) dos
materiais construtivos, e logo obter os respectivos valores médios, desvios
padrées e valores caracteristicos (fox , fyk, etc.), na engenharia geotécnica,
na melhor das hipéteses, dispde-se de um resultado estatistico de poucas
amostras geotécnicas colhidas, durante a fase de prospeccéo em cada tipo
de terreno, havendo portanto a dificuldade de selecionar parametros de

resisténcia que sejam representativos das condicées “in situ” do solo.

O Eurocode 7 (CEN 1992) sugere sob forma de recomendacéo (isto
€, ndo obrigatoria), que o valor caracteristico deve ser escolhido a partir de
resultados experimentais, de tal forma que a probabilidade de ocorrerem
valores inferiores a ele seja igual ou inferior a 5%. Mas reconhecendo as
dificuldades desta matéria o EC7 prevé também que na auséncia de dados
para analises estatistica valores nominais possam ser adotados para os

parametros de resisténcia do solo.

Saliente-se que esta probabilidade (de 5%) é reflexo e conseqiiéncia
das recomendacées emanadas do Comité Euro - Internacional do Concreto
(CEB) que em carater pioneiro preconizou o uso do método semi -
probabilistico em substituicdo a abordagem exclusivamente determinista,

anteriormente adotada na teoria das estruturas.
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Tabela 5.2: Coeficientes de variacéo de alguns pardmetros geotécnicos

(BECKER, 1996).

Parametro Geotécnico

OX

Referéncia

Propriedades Indices
variabilidade natural

umidade natural

limite de liquidez e plasticidade
peso especifico

indice de vazios inicial

SPT N teste de penetracio

CPT g resisténcia de ponta

Resisténcia

angulo de atrito interno
testes de laboratdrio

correlagbes CPT para areias
resisténcia ndo drenada

Deformacgao

médulo de elasticidade
modulo de deformacéo
indice de compress3o, Cc

Modelos de Resisténcia
capacidade de carga
fundacdes rasas

0,05-0,15
(18)
(0,11)

(0,20)
0,15- 0,50

0,15-0,37

0,15-0,25

02-05
02-04

Kay 1993
Kulhawy 1992; Phon et al. 1993
Kulhawy 1992; Phon et al. 1994

0,04 - 0,16 (0,07) Cherubini et al. 1993: Kulhawy 1992

Kulhawy 1992

Baker et al. 1991; Meyerhof 1993,
1994

Baker et al. 1991; Meyerhof 1993,
1995

0,05 - 0,25 (0,13) Cherubini et al. 1993; Meyerhof 1993,

1995;

Kulhawy 1992; Manoliu and Marcu
1993

Baker et al. 1991

0,12 - 0,85 (0,34) Meyerhof 1993, 1995; Cherubini et al.

1993; Kulhawy 1992

Meyerhof 1993, 1995
Meyerhof 1993, 1996

0,17 - 0,55 (0,37) Cherubini et al. 1993: Meyerhof 1993,

1995; Kulhawy 1992

CPT/SPT correlagbes 0,5 Baker et al. 1991
teoria 0,25-0,30 Baker et al. 1991; Meyerhof 1993,
1995
Capacidade de carga de estacas:
teoria
método a, A 0,17 - 0,41 Baker et al. 1991
método B 0,21 Baker et al. 1991
correlagbes CPT 0,36 Baker et al. 1991
correlagcbes SPT 0,5 Baker et al. 1991
provas de carga 0,08 -0,30 Kay 1993; Hetter 1993; Matsumoto et
al. 1993:
Okahara et al. 1993
empuxos de terra 0,15-0,20 Baker et al. 1991; Meyerhof 1993,
1995
Ka, Kg 0,20 Baker et al. 1991
estabilidade de taludes 0,14 -0,32 Kay 1993
incerteza no modelo de projeto 0,05-0,25 Kay 1993
incerteza nas decisdes de projeto 0,15-0,45 Kay 1993
variabilidade construtiva 0,05-0,15 Kay 1993
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a.2) Variabilidade de c e ¢

HANSEN (1967) assegura que uma das caracteristicas inovadoras de
sua filosofia de projeto consiste em permitir gue valores diferentes sejam
atribuidos aos coeficientes de minoracdo da coesédo e do angulo de atrito.
No entanto, n#&o utiliza em nenhum dos exemplos apresentados,
coeficientes diferentes em uma mesma analise. Na verdade 0os exemplos
s&0 os classicos de analise tipo ¢ = 0 e tipo ¢ = 0, nos quais os coeficientes
de minoragdo das resisténcias assumem valores diferentes “porque ¢ &

geralmente conhecido com menor incerteza do que ¢’.

HACHICH (1978) esclarece que, em primeiro lugar, cabe investigar
S€ as pesquisas realizadas tratam de um Unico tipo de ensaio, ou de
ensaios diferentes (por exemplo ¢ de ensaio rapido e ¢ de ensaio lento).
Observa também que freqiientemente ouve-se afirmagbes sobre a maior
variabilidade de ¢, sem esclarecimentos adicionais que permitam identificar

O universo para o qual se pretende que essa afirmativa seja valida.

Como de fato, o comportamento do solo € governado por tensdes
efetivas, a resisténcia, quando definida a partir de ensaios rapidos (para
uma analise tipo ¢=0), possui além da incerteza inerente & definicdo da
envoltoria de resisténcia em termos de tensGes efetivas, a incerteza relativa

ao desenvolvimento de pressdes neutras.

Segundo HACHICH (1978) a principal fonte de incertezas e erros na
determinac&o da resisténcia do solo a partir de ensaios de laboratério é o
amolgamento devido as operagdes de extracdo, manipulagéo e talhagem
dos corpos de prova. Entretanto, pode-se distinguir, o erro devido ao
aumento sistematico da razao de sobreadensamento, da incerteza devido a
variabilidade do valor desse aumento, em funcdo do grau de amolgamento

dos corpos de prova.
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Se, por um lado, a maior incerteza (aleatdria) na trajetdria de tensoes
efetivas justificaria de fato um maior coeficiente de minoracdo das
resisténcias nas andlises do tipo ¢=0, por outro lado, o fato de ocorrer
simultaneamente uma reducdo sistematica das resisténcias aponta em
sentido contrario. Como a experiéncia aponta que coeficientes de
seguranca maiores tém sido, em geral, necessérios para garantir o
comportamento adequado de estruturas projetadas com base em
resisténcias provenientes de ensaios rapidos, outros fatores (tais como
deficiéncias do modelo de comportamento estrutural, rotacdo de eixos
principais e anisotropia, influéncia da tensao principal intermedidria, etc.)
devem ter um efeito final compensatorio, ndo sendo prudente, em
conseqléncia, advogar uma reducdo dos coeficientes de seguranca,

enquanto estes efeitos ndo forem suficientemente esclarecidos.

Muito esforco vem sendo investido na pesquisa dos desvios
introduzidos pelos métodos de avaliagdo da resisténcia. A medida que
novas influéncias sdo quantificadas, verifica-se que alguns desvios
aparentemente aleatdrios s&o, na realidade, provenientes do efeito conjunto
de diversos desvios sistematicos passiveis de corregéo. As incertezas
reduzem-se assim gradualmente aquelas inerentes a qualquer método

experimental.

De qualquer forma, persiste o fato de que os valores diferentes de
minoragc&o dos parmetros de resisténcia utilizados por HANSEN dizem
respeito a diversas andlises, cada uma das quais com resisténcias definidas
a partir de curvas monoparamétricas obtidas através de um tipo de ensaio
diferente. Deve-se reconhecer que neste aspecto o método dos coeficientes
parciais ndo representa inovacdes em relacdo aos métodos tradicionais.
Pergunta-se entdo: haveria de fato uma justificativa para a utilizacdo de
diferentes coeficientes de minorag&o de ¢ e fg ¢ , no caso de curvas de
resisténcia biparamétricas ? O “Danish Code of Practice for Foundation

Structures”, baseado nos trabalhos de HANSEN, ndo esclarece esse ponto
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ao recomendar valores dos coeficientes parciais, tampouco o fazem outros
autores que discutem o significado de coeficientes de seguranca (totais e
parciais) entre eles FELD (1965) e MEYERHOF (1970).

O trabalho de LUMB (1970) se destaca como um dos esforgcos mais

criteriosos para a representacdo estatistica da resisténcia de alguns solos.

LUMB (1970) comeca enfatizando um ponto que deve sempre estar
presente quando se analisa os parametros de resisténcia de um solo:
qualquer que seja o tipo de ensaio, linhas de Mohr - Coulomb
(biparamétricas) sdo apenas aproximagdes de curvas mais complicadas,
validas estritamente para uma certa faixa de variacdo da tensdo normal.
Sendo assim, ndo tem sentido falar em variabilidade desses parametros
quando n&o se limitar previamente o intervalo de tensGes normais de
interesse (e definir, é claro, o tipo de ensaio). Caso contrério, a variabilidade
dos parémetros poderd sofrer a influéncia de pontos situados fora do

intervalo de validade da regresso linear.

Mostra em seguida que, para os solos analisados (com envoltérias
monoparamétricas e biparamétricas), distribuicies beta representam
melhor a variabilidade da coeszo e do coeficiente de atrito do que outras
distribuicées freqiientemente citadas (normal ou log - normal). Mesmo assim
a duvida quanto a representatividade das distribuicbes nas regides das
caudas persiste (nas caudas as probabilidades sdo tdo baixas que as
amostras para terem poder discriminatério suficiente teriam que ter

tamanhos economicamente inaceitaveis).

Reconhece que nas rotinas usuais de projeto utilizam-se coeficientes
(parciais) de seguranca internos, com valores iguais para a coes&o e para o
coeficiente de atrito; tendo observado uma maior variabilidade da coeséo
nos solos biparamétricos analisados, mostra que, para que sejam iguais as
probabilidades de c e tg ¢ assumirem valores mais desfavoraveis do gue os

respectivos valores limites, o coeficiente de minoragdo da coesao deve .de



51

fato, ser maior do que o do coeficiente de atrito. Utilizando as distribuicbes
sugeridas e impondo que essas probabilidades sejam nulas (o que é
possivel pois as distribuicdes beta sZo limitadas, chega-se a valores dos
coeficientes de minoragéo da coesdo e do coeficiente de atrito em notavel
concordancia com os valores propostos por HANSEN (1967) e pelo “Danish
Code of Practice for Foundation Structures”, o que sugere que ha algum
fundamento estatistico para aquelas recomendagdes, mesmo no caso de

solos com curva de resisténcia biparamétrica.

As discussbes sobre os critérios para a escolha dos valores
caracteristicos dos parametros de resisténcia do solo estdo longe de se
esgotar e, com certeza, os coeficientes parciais adotados no projeto viréo a

sofrer alteragées no futuro.

b) Método semi - empiricos ou empiricos

Uma grande parte dos projetos de fundagdes profundas baseia-se em
formulas empiricas e semij - empiricas para a determinacdo da carga de
ruptura do solo, as correlagbes mais comuns envolvem os ensaios SPT e
CPT. As formulas empiricas e semi - empiricas para o célculo da
resisténcia ndo empregam os parémetros de resisténcia (c e ¢), portanto
outro tipo de procedimento deve ser empregado para obter a capacidade
de carga de célculo (P,).

Uma alternativa consiste em aplicar coeficientes de minoracao
diretamente aos valores de Capacidade de carga caracteristica ou
caracteristica nominal obtida através dos metodos empiricos ou semij -
empiricos. Este procedimento é equivalente ao Método da Resisténcia Néo
Fatorada, ou seja, combina todas as incertezas associadas 3 resisténcia em

um unico coeficiente de segurancga.



52

O critério geral de seguranca pode entio ser expresso pela seguinte
inequacéo:
g1

= EZ},_I',‘FK,
Vg ’

(5.1)

O coeficiente de minoracdo da capacidade de carga geralmente
modifica a expressdo toda para P, mas em algumas normas estes
coeficientes podem atuar nas parcelas individuais da expressio (ponta e
atrito lateral). Para satisfazer o critério de seguranca a inequacdo 5.1 deve

ser verificada quanto a todos os possiveis estados limites

Admitindo-se que dispée de um numero adequado de ensaios “in
situ” para realizacdo de estudo estatistico, que a populacio de estacas seja
homogénea e a distribuicdo de probabilidade da capacidade de carga &
normal, aceita-se geralmente a probabilidade de obter até 5% dos

resultados experimentais abaixo do valor representativo.
f (P)

N

P, P n =

Figura 5.3: Valores: médio (u p), caracteristico (P «) e de célculo (Py);

para a capacidade de carga de estacas.

O valor representativo basico adotado € chamado resisténcia
caracteristica inferior, resulta:

Po=P (1-2z,.6,) (5.2)
onde;
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P,, = capacidade de carga média :
z-= valor obtido na distribuicdo normal tabelada. Para o= 5%, z..= 1,64;
dr = coeficiente de variacdo das resisténcias ou capacidade de carga das

estacas.

Tabela 5.3. Exemplos de resultados de estatistica de capacidade de carga
em estacas pré - moldadas (AOKI & CINTRA, 7996).

MACICO DE SOLO | QUANTIDADE | CARGA | DESVIO 3
DE MEDIA | PADRAO
ESTACAS (kN) (kN) (%)
Sedimentar 68933 1.241 215 17
Lateritico 95¢70 2.953 1112 19
Poroso 137¢50 2.989 406 14

Quando ndo se dispde de ensaios em quantidade suficiente para

efetuar estudo estatistico, o valor da capacidade de carga estabelecido por

consenso ¢é dito capacidade de carga caracteristica nominal (ﬂ)

Os valores de calculo da capacidade de carga devem ser
comparados diretamente aos valores de calculo das acles. Estes valores
$&o obtidos a partir dos valores médios ou caracteristicos correspondentes,
pela divisdo por coeficientes de ponderagdo adequados, esta divisdo tem
como objetivo reduzir a probabilidade de ocorréncia de valores

desfavoraveis a valores aceitaveis (cerca de 0.1%).

Em sua forma basica, a capacidade de carga de célculo pode ser

definida pelas expressées:

_B (5.4)

Vp,

B =

3|l
S
|
|

Sendo:

7 »~ coeficiente de minoragso da capacidade de carga média;

¥v, - coeficiente de minoracdo da Capacidade de carga caracteristica ou

caracteristica nominal.
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5.2 Agodes e solicitacdes

5.2.1 AcGes

De acordo com NBR-8681/1984. os valores caracteristicos das acdes
(Fk) sao definidos em funcdo de sua classificacéo (varidvel, permanente,
excepcional) e da variabilidade de sua intensidade, ou seja de dados
estatisticos relativos & dispersdo dos valores das acles consideradas. Os
valores caracteristicos das acdes s&o determinados aceitando-se uma
probabilidade, a priori, de que as acles efetivas possam ser superiores a

esses valores caracteristicos.

Ao se organizar o método probabilistico dos estados limites na teoria
das estruturas, pensou-se em atribuir as acbes caracteristicas o quantil de
95% da respectiva distribuicdo de probabilidade. Haveria entdo uma
simetria, as resisténcias caracteristicas nao seriam atingidas por apenas 5%
do material e as acdes caracteristicas seriam ultrapassadas por apenas 5%

de suas incidéncias, entretanto, esse pensamento n3o sobreviveu.

Investigagdes realizadas na década de 80 mostraram que os valores
usuais das agbes prescritas pelos diferentes regulamentos normalizadores
eram sensivelmente menores que os quantis de 95% das respectivas

distribuicdes de probabilidade.

Apenas as acdes permanentes, como os pesos proprios das
construcdes, ainda sao imaginados com distribuicdo normal e seus valores
Caracteristicos correspondentes ao quantil de 95%. E importante frisar que
este quantii de 95% das acdes permanentes corresponde a uma
variabilidade espacial, isto €, & variabilidade existente entre diferentes

construcdes da mesma natureza, feitas portanto em locais diferentes.

A adogZo dos valores efetivos dos quantis de 95% das distribuicoes

das agdes varidveis como valores caracteristicos acarretaria um aumento
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consideravel dos valores das agdes prescritas pelas normas de projeto.
Entdo, para que as dimensées das pecas estruturais resultantes dos novos
projetos fossem compativeis com a experiéncia profissional dos engenheiros
seria necessario reduzir os coeficientes de seguranca parciais a valores

proximos da unidade.

Para evitar uma desorganizacdo nas atividades de projetar
estruturas, procedeu-se entdo de modo contrario. As cargas prescritas
pelas diferentes normas foram consideradas como sendo os valores
caracteristicos nominais e, assim, essas normas puderam ser mantidas sem

alteracéo.

Na tabela 5.4 encontram-se resumidos os valores medios,
coeficientes de variacdo e distribuicbes de probabilidade para efeitos das
maximas acées em 50 anos e das acdes reduzidas. De modo geral estes
estudos estatisticos sdo um resumo de valores relatados em varios estudos
anteriores de acbes e modelos de agdes estruturais, comportamento de
elementos estruturais e célculo baseado em confiabilidade. Tanto quanto
possivel, as estatisticas das acdes sdo baseadas em pesquisas “in loco
medidas de pressdo do vento em edificios e modelamento probabilistico da
conversao de uma agdo pesquisada em uma maxima acdo usada para

propdsitos de andlise e calculo de confiabilidade.

Além da variabilidade basica da acao, incertezas surgem do modelo
que transforma a acg&o real variavel tanto no tempo quanto no espaco , em
uma acao estatica equivalente distribuida uniformemente que sera usada no
calculo. Incertezas também surgem na analise que transforma a acao
uniformemente distribuida em efeito desta acao, incluindo idealizagso
bidimensional de estruturas tridimensionais, idealizacdo de apoios, etc.
(GALAMBOS et al., 1982).
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Tabela 5.4: Resumo de dados estatisticos das acdes (GALAMBOS et al.,

1982).
Acao Xl Xn Sy Distribuigdo de
probabilidade

D (acdo permanente) 1,05 0,10 Normal
L (acdo variavel) 1,00 025 Valor extremo tipo |
L reo ( acdo variavel | 0,25-0,5 0,60 Gama
reduzida)
W (ac&o do vento) 0,78 0,37 Valor extremo tipo |
S (acdo da neve) 0,82 0,26 Valor extremo tipo Il
Nota:
Xm- acdo média
Xq- acdo nominal
8- coeficiente de variacdo da agdo

Os célculos em estados limites baseados em probabilidade
empregam tradicionalmente, agdes ou efeitos das agbes multiplicados pelos
coeficientes de ponderagéo das agdes. Varios formatos de equacdes de
verificagdo da seguranca sdo possiveis. A selecdo do formato devera ser
guiada pela necessidade de simplicidade e continuidade em relacédo aos

formatos existentes, bem como pelas consideracses tedricas.

Alguns formatos utilizados para o lado das acdes na expressao 5.1
sé&o listados a seguir, por exemplo, a forma utilizada pelo National Building
Code of Canada (NBCC) para seu novo critério de célculo em estados
limites, da os valores de célculo para as acles fatoradas como:

Fy=yoD, +w(y L, + 75 W, +7.T,) (5.9)
em que D,, L, W, e T, correspondem a agdo permanente nominal, acdo
variavel (sobrecarga) nominal, acdo nominal do vento e acao nominal
devido a variac&o da temperatura ou deformac&o imposta; y, 7, yw e 7 sdo
0s coeficientes de ponderacéo das acoes e y € um fator de probabilidade
de combinacéo, calculado para refletir a pequena probabilidade de duas ou
mais agdes atingirem seus valores maximos de calculo simultaneamente.

Outro formato tem sido utilizado por varios grupos normativos europeus:

Fy=15D,+70(0, + v, 0,) (5.6)
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em que Q, € a acdo variavel principal e v, 0, S0 0s valores frequentes

das demais agGes variaveis (:,uo <1), que € o formato utilizado pela norma
J

brasileira de agbes e seguranca nas estruturas NBR 8681.

As acdes

variaveis individuais consideradas devem ser alternadas na equacao 5.6,

cada agdo sendo tomada como principal, para se obter a combinacio

critica.

Os fatores de combinacdo vy, , salvo indicacdo em contrério,

€xpressa em norma relativa ao tipo de construcdo e de material

considerados, estéo indicados na tabela 5.5, juntamente com os fatores de

reducao v, e\, referentes as combinacées de utilizacZo.

Tabela 5.5: Valores dos fatores de combinagédo e utilizacdo (NBR - 8681).

Acdes em Geral

Vo W1 Va2
Variagbes uniformes de temperatura em relagado 4 média| 06 | 0,5 | 0,3
anual local
Pressdes dinamicas do vento nas estruturas em geral 04 | 02
Pressbes dindmicas do vento nas estruturas em que aagédo| 0,6 | 0,2 0
variavel principal tem pequena variabilidade durante grandes
intervalos de tempo (ex: edificios de habitacao)
Cargas Acidentais nos Edificios Yo W1 Y2
Locais em que ndo hé predominancia de pesos de| 04 | 0,3 | 0,2
equipamentos que permanecem fixos por longos periodos de
tempo, nem de elevadas concentragdes de pessoas
Locais em que ha predominancia de pesos de equipamentos | 0,7 | 0,6 | 0,4
que permanecem fixos por longos periodos de tempo, ou de
elevadas concentragdes de pessoas
Bibliotecas, arquivos, oficinas e garagens 08 | 0,7 | 06
Cargas Moveis e seus Efeitos Dinamicos Wo 12 W2
Pontes de pedestres 0,4 0,3 0.2
Pontes rodoviarias 0.6 0.4 0,2
Pontes ferroviarias 0,8 0,6 0,4
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Os coeficientes de ponderacéo Yo majoram os valores representativos
que provocam efeitos desfavoréaveis e minoram os valores representativos

que provocam efeitos favoraveis para a seguranca da estrutura. Para uma
dada acdo permanente, todas as suas parcelas s&o ponderadas pelo
mesmo coeficiente jp , ndo se admitindo que algumas de suas partes
possam ser majoradas e outras minoradas. para os materiais sélidos que
possam provocar empuxos, a componente vertical é considerada como uma
acdo e a horizontal como outra agdo. As aclOes permanentes podem ainda
ser divididas em :

a) acOes permanentes de grande variabilidade:

acdes correspondentes ao peso proprio das estruturas, dos elementos

construtivos permanentes ndo estruturais e dos equipamentos fixos,

todos considerados globaimente quando o peso proprio da estrutura

n&o supera 75% da totalidade destes pesos permanentes

b) acbes permanentes de pequena variabilidade:

acdes permanentes quando o peso proprio da estrutura supera 75% da

totalidade dos pesos permanentes.

Os coeficientes de ponderacéo j relativos as agoes permanentes
que figuram nas combinacdes ultimas, salvo indicacdo em contrario,
expressa em norma relativa ao tipo de construcdo e ao material

considerado, devem ser tomados com os valores basicos indicados na
tabela 5.6.

Os coeficientes de ponderacéo y, das acdes variaveis majoram os
valores representativos das acdes varidveis que provocam efeitos
desfavoraveis para a seguranca da estrutura. As acdes varigveis que
provocam efeitos favordveis ndo sdo consideradas nas combinacdes de
acOes referentes aos estados limites que nd&o envolvam a perda de

equilibrio como corpo rigido ou ruptura por fadiga.
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Tabela 5.6: Valores dos coeficientes de ponderagéo das acdes (NBR-8681)

ACOES

permanentes variaveis recalques de apoio /

combinacgdes grande pequena | geral [temperatura| retracdo dos materiais
variabilidade | variabilidade
desfavoraveis |favoraveis

normais 1,4 (0,9) 1,3 (1,0) 1,4 1,2 1,2 1,0
especiais 1,3 (0,9) 1,2 (1,0) 1.2 1,0 g 1,0
excepcionais 1,2 (0,9) 1.1.(1,0) 1,0 0 0 0

Nota: Os valores entre parénteses referem-se a agbes favoravejs.

5.2.2 Solicitagées
O valor caracteristico da solicitag&o é a solicitacdo determinada com

0 valor caracteristico da acao:
Sk = efeito de F),

Os valores de calculo das acoes sdo, de modo geral, obtidos a partir
dos valores representativos das agbes multiplicados por coeficientes de
majoracao s :

Sd=S (Fd)=S (Fk. vy
De acordo com a NBR-8681/1 984, se o calculo da solicitagao for feito

por processo linear (elastico ou pseudo - elastico) o coeficiente de
majoracéo y; podera ser aplicado 2 acao caracteristica ou diretamente 3

solicitag&o caracteristica, pois, se a relacéo entre agéo e seu efeito & linear

n&o faz diferencga onde o coeficiente de ponderacéo é aplicado:
Sd=S (vr. Fy)
ou

Sd='}’f.Sk='}’f.S(Fk)

Entretanto se o calculo da solicitagdo for feito por processo nédo
linear, o coeficiente y; sera aplicado & agéo caracteristica, pois pode ser
n&o conservador aplicar estes coeficientes nos efeitos das acdes:

Sd =S (y;. F)
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Diz-se que ha resposta linear, enquanto as relagbes tensdo -
deformacdo do material permanecerem lineares (linearidade fisica) |,
enquanto a sua geometria ficar pouco alterada pelos deslocamentos
produzidos pelo carregamento (linearidade geométrica) e, enquanto todas

as acbes na estrutura se mantiverem proporcionais entre si.

5.3 Exemplo de calculo

Com base no perfil da sondagem representativa e utilizando um método
semi-empirico (sondagem e planilha em anexo), determinar a profundidade
do terreno necessaria para a instalagdo de estacas pré - moldadas (¢ 50),

submetidas as acdes:

D =1200 kN
L =400 kN
W =200 kN

5.3.1 Método das cargas admissiveis

Para seguranca contra a ruptura tem-se que:

Pr,
D.'I + ["?1 i WH S (Y.jst‘

PR
(1200 + 400 + 200) < s

Py 2 3600kN

Combinagao de agées e eventual acréscimo de carga admissivel:
Quando sZo levadas em consideracdo todas as combinacdes
possiveis entre os diversos tipos de carregamentos previstos pelas
normas estruturais, inclusive agéo do vento, pode-se, na combinagéo
mais desfavoravel majorar em 30% o valor da capacidade de carga
do terreno. Entdo a capacidade de carga do terreno para suportar a
carga prevista é:
PR
3% =D, +L,+ W,

LK
pp
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P, 22.770kN

Para seguranca contra o recalque tem-se que:

Py
-

Dy+L,+W, <

A condig&o de seguranca ao recalque exige que a carga admissivel
nao seja superior a 1/1,5 da carga correspondente ao recalque
medido no topo da estaca, admissivel para a superestrutura. A carga
correspondente ao recalque limite (P,;) é determinada a partir de
analise da curva carga - recalque, prevista a partir dos dados de
resisténcia e rigidez do solo e da estaca. Tomando como recalque
admissivel 2 cm, a carga que corresponde a este recalque é 2.676 kN
e portanto a carga que aplicada as estacas correspondera a um

recalque admissivel sera:

P
—li=1.784kN

h

Padm, < 1T84kN

Pode-se dizer que neste caso a carga admissivel é comandada pelo
critério de recalque, pois, como a carga prevista na estaca é de
1.800kN esta carga devera ser reduzida a valores menores que
1.784kN para satisfazer a seguranga ao recalque.

Carga (kN)
0 500 1000 1500 2000 2500 3000
0,00 ; ; ; - - {

Recalque (cm)

W M N = = O
8 &8 8 8 8 8

—t

w
S

400 1

Figura 5.4: Curva carga-recalque prevista na profundidade estimada

pelo método das cargas admissiveis
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5.3.2 Método dos estados limites
Verificagdo do estado limite Gltimo:

Calculo da acdo de célculo, para combinagdes Ultimas normais:
Fq=ypDy,+7vo (Q;‘." + Z Wonk,,J)
De acordo com o exposto na tabela 4.5, adota-se:

yp=13. Correspondente a acbes permanentes, quando o peso

proprio da estrutura supera 75% da totalidade dos pesos
permanentes;

7o =1,4. Correspondente a agdes variaveis.
v, =0,6. Correspondente a acdo do vento em edificios de habitacdo;
w,=04. Locais em que ndo ha predominancia de pesos de

equipamentos que permanecem fixos por longos periodos de tempo

ou de elevada concentragdo de pessoas.

As agbes varidveis so alternadas para fornecer a combinacéo critica
para o calculista:
Sobrecarga como acgéo variavel principal:
Fy =13x1200+1,4(400 + 0,6 x 200) = 2.288kN
Vento como acgéo variavel principal:
F‘,: =13 x1200+1,4(200 + 0,4 x 400) = 2.064kN

Como F; > F; tem-se que:

P> Fy

d

P o
> F,
e %

P, >1,5x 2288

P, 23432kN

Portanto para serem consideradas seguras quanto a ruptura estas
estacas deverdo ser instaladas a uma profundidade que apresente

carga de ruptura P, >3432kN.
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Verificacédo do estado limite de utilizacao:
de., = P[im "

Calculo de F; |, para combinagbes quase - permanentes de
il

utilizacao: _
Fg,, =Dy, + (Z WzJ,anJJ
F, =1200+(0,2x400+0x200)
I,  =1280kN
Carga (kN)
0 1000 2000 3000
0,00 - L -
050 -
1,00 +
T 150 ¢
(%]
@ 200 1
Y
E 250 1
@ 300 |
350 |
4,00 1
as0 L

Figura 5.5: Curva carga-recalque prevista na profundidade estimada

pelo método dos estados limites

E como B, , =3220kN  portanto maior que Fy ~as estacas
apresentam seguranca quanto estado limite de utilizacao.

Pode-se discutir que o dimensionamento pelo método das cargas
admissiveis - devido a majoragdo de 30% da capacidade de carga do
terreno quando se considera a acdo do vento - quando comparado com o
dimensionamento pelo método dos estados limites exige estacas
superdimensionadas sob acdes gravitacionais, ou pelo contrdrio, estacas

subdimensionadas sob combinagdes envolvendo acdo do vento.
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6. QUANTIFICACAO DOS COEFICIENTES DE
SEGURANCA PARCIAIS

A quantificacZo € o processo pelo qual se determinam e especificam
valores numéricos para os coeficientes de seguranca que serdo aplicados

as cargas e as resisténcias.

Os coeficientes de Seéguranca parciais a serem utilizados no projeto
de fundacbes podem ser quantificados de uma das seguintes maneiras:
® a primeira consiste numa calibragem determinista dos resultados da
aplicacdo dos coeficientes parciais, tomando como padrao os resultados
obtidos da pratica habitual (coeficientes de seguranca globais);
* asegunda consiste na avaliacdo da probabilidade de ruina das estruturas
geotécnicas, recorrendo a métodos como o do segundo momento de

primeira ordem da teoria da probabilidade .

6.1 Quantificacdo através de calibragcédo

A quantificagcdo por calibragdo deve ser feita de forma que, os
resultados do calculo empregando o método dos estados limites sejam

coerentes com aqueles empregando o método das cargas admissiveis. O
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principal objetivo da calibragdo & transferir a experiéncia adquirida pela
utilizacdo de um método de célculo tradicional para o novo método de

céalculo.

Neste sentido, em principio, na mudanca do modelo de seguranca do
meétodo deterministico de cargas admissiveis para o método de estados
limites, o ponto basico de ligacdo constitui em fazer com que a capacidade
de carga decorrente das acoes caracteristicas sejam similares a capacidade
de carga anteriormente adotada no método das cargas admissiveis. Assim,
assegura-se que qualquer dos métodos de calculo empregados produzirdo

resultados que nao divergirdo significativamente.

A calibragéo € um processo relativamente simples, entretanto, devido
a0 seu carater conservador ndo resulta necessariamente em um nivel de
seguranca mais uniforme ou em projetos mais econdmicos. Devido a esses
fatos a calibragéo é indicada somente durante a fase de transicdo entre os
dois métodos de célculo, ficando os coeficientes parciais determinados
através de calibracdo sujeitos a alteragbes decorrentes do conhecimento

adquirido através da aplicacio do novo método de calculo.

Como exemplo do processo de calibragéo toma-se aquela feita pela
norma técnica brasileira de projeto e execucao de fundacdes NBR 6122 da
ABNT, recentemente revisada, para obter os coeficientes de ponderacdo da
capacidade de carga de fundagbes profundas para os estados limites

ultimos - a analise de ruptura.

As maiores combinagdes de acbes envolvendo agbes gravitacionais
s&o as combinacdes de acdes permanentes com maximas acles variaveis
de ocupagdo em pisos. Estes casos de acdes gravitacionais governam os
projetos em muitas situagbes praticas. Nas especificagbes em cargas
admissiveis, cada situacéo de célculo é definida por um conjunto de valores

nominais de acGes e resisténcia. Portanto:



Nas especificagdes em estados limites:
Py (6.2)
yD-Dr +yp.Lg, =},—P"“

I. Obra ndo controlada _

Para que os niveis de seguranca sejam compativeis tem-se a
seguinte condigio:

Yrxyp=20

onde :
ye= coeficiente de minoracéo da capacidade de carga caracteristica nominal
(a ser determinado);

7 = coeficiente de majoracéo total das acles caracteristicas nominais =
LJ ;

r(L

De acordo com a norma os valores de calculo das acOes devem ser

calculados conforme a NBR 8681, portanto os coeficientes de ponderacgéo

das agdes adotados sio:

L = agles variaveis de ocupagao em pisos, y, = 1,4;

D = agGes permanentes, yp= 1 4.

Ex.: y € fung@o do carregamento. Adotando: L = i
D

50% D = yp =14
50% L = y; =14

0,5x1,4+0,5x1.4
= =14

Yr
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Il. Obra controlada
Para que os niveis de seguranca sejam compativeis tem-se a
seguinte condic&o:

Yrxrp =16

Yr=14

_L6 1L14=12
y])_174—3 =4

Com base nos jtens | e | pode-se concluir que - quando atuando
exclusivamente acdes gravitacionais do tipo acles permanentes e acbes
variaveis tipo sobrecarga de utilizac&o - os coeficientes de ponderacdo dag
Capacidade de carga das fundacdes especificados pela NBR-6122/96
devem continuar sendo aplicados aos valores nominais rotineiros da
Capacidade de carga das estacas para produzirem projetos com o mesmo
nivel de seguranca que no método das cargas admissiveis. Ou seja:

P,=P,

Entretanto a norma de fundacdes ndo torna explicito este fato,
podendo alguns de seus usuérios interpretar, equivocadamente, o valor
caracteristico citado como aquele geralmente utilizado na teoria das
estruturas (correspondente 3 probabilidade de 5% de ocorréncia de valores

desfavoraveis).

6.2 Quantificacdo dos coeficientes de seguranca parciais com
base na teoria da probabilidade

A quantificacdo da Séguranca através da teoria da probabilidade &
um processo racional, em que a seguranca € medida pela probabilidade de
ruina. A probabilidade de ruina pode ser obtida através de uma analise
sistematica das incertezas associadas as variaveis de projeto. Esta analise

€ mais complicada que a empregada no método determinista de calibragao,
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pois requer conhecimentos de estatistica, probabilidade e dados suficientes
para a implementacdo da andlise, mas é capaz de produzir niveis de
seguranca mais realisticos e econdmicos, associados aos diferentes tipos

de fundacgdes e solos.

6.2.1 Anaélise da confiabilidade

A confiabilidade de um sistema é a probabilidade de que, quando
operando sob condicdes ambientais estabelecidas, o sistema
desempenhard adequadamente suas fungdes durante um intervalo de
tempo especificado (KAPUR e LAMBERSON, 1977).

Tradicionalmente, a confiabilidade de sistemas estruturais é
alcancada através da utilizaco de coeficientes ou margens de seguranca,
visando assegurar uma minima condicdo de resisténcia para suportar a
atuac&o de uma agdo maxima. Na realidade , a determinagéo'da resisténcia
disponivel bem como da maxima solicitagdo na estrutura nio sao problemas
simples. Estimativas e previsdes sao sempre necessarias para estes tipos
de problemas, incertezas s3o inevitaveis pela simples razédo de que as
informagdes relativas aos problemas de engenharia s&o invariavelmente
incompletas. Diante de tajs incertezas, a resisténcia disponivel e a
solicitag&o real ndo podem ser determinadas precisamente, elas podem ser
descritas como pertencentes a determinados intervalos, podendo ser
modeladas como varidveis aleatdrias. Nestes termos, portanto, a
confiabilidade de um sistema pode ser mais realisticamente medida em
termos de probabilidade.

Para o desenvolvimento dos critérios de Célculo baseados em
probabilidade s&o requeridos dados das varidveis acdo e resisténcia
estrutural . A informacdo basica requerida € a distribuicio de probabilidade
de cada varidvel acio e resisténcia e estimativas de suas médias e desvios

padréo ou coeficientes de variagdo. A média e o coeficiente de variagao



69

destas varidveis basicas deverao ser representativos dos valores esperados
para as estruturas reais. Em muitos casos, quando ndo ha dados suficientes
para obter uma estimativa razoavel da distribuicdo de probabilidade, esta

pode ser assumida com base em fundamentos fisicos Ou por conveniéncia
(GALAMBOS et al., 1982).

6.2.2 Funcéo de estado limite e indice de confiabilidade

Considerando uma estrutura cuja resisténcia R e solicitages S sejam
variaveis aleatérias normais, N(ur, or) © N(us ,05) a distribuicdo de
probabilidade da margem de segurangca M = R - § é também normal g
om), em que:

Hy = Hp — Hg (6.3)

€, para R e S estatisticamente independentes :

& =gt +0o: ' (6.4)

A probabilidade de ruina P, é iguala P[ (R - S) <0 ] que por sua vez

éiguala P M <0 /., representando M g funcdo de estado limite

correspondente ao modo de ruina em consideracio.

b M

p O

Densidade de
Probabilidade

Probabilidade
de
Ruina, P,

!
0 M=R-§ ' M=R-$

Figura 6.1: Funcéo densidade de probabilidade da margem de seguranca
R-S.
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Como pode ver-se na Fig 6.1 a distancia da média de M LUy, a

fronteira de ruina, isto €, ao ponto onde M = 0 pode ser expressa em termos
de desvio padréo de M, oy, e é igual a Boy. B é o indice de confiabilidade
e é uma medida da seguranga do sistema, quanto maior o valor de [, maior

a confiabilidade e menor a probabilidade de ruina. Assim:

Bzﬂizhh (6.5)
B, ~fasd6;

E interessante chamar a atencdo para o fato do coeficiente de

seguranca global, ser igual a p = /1L, logo uma expressdo puramente
determinista. J& a equacéo 6.5 inclui oy que € uma medida da incerteza

de Re §. Dai a maior adequacéo de B na quantificacdo da seguranca.

Generalizagdo

Acontece, que nos casos praticos R e S raramente serdo funcdes de
uma so variavel, sendo antes vetores formados a partir de um conjunto de
varidveis bésicas. Ou seja, as varidveis basicas sio os parametros
fundamentais envolvidos no projeto. Se uma dada variavel aleatéria X for
constituida por n variaveis bésicas, tal que :

X = X Hgmmanens X

n

ter-se-a que o espaco varidvel basico é o espaco a » dimensbes que

representara todos os possiveis valores de X,

Isto significa que sendo x um ponto de coordenadas x;, x,,....., x,
representa a situag&o em que as varidveis basicas X, X,......, X, assumem

valores x; a x,.

Neste contexto e para a proposta de uma formulagdo geral, define-se

uma fungdo desempenho ou fungdo estado, que é funcdo de todas as

variaveis basicas relevantes.
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8X)=g(X), X5, ..., Xy)

A exigéncia de desempenho limitante pode ser definida como 2(X)=0,
que é o chamado estado limite do sistema. Geometricamente, a equacéo
estado limite, g(X)= 0, € uma superficie n dimensional que pode ser
chamada de superficie de falha. De um lado da superficie de falha esta o

estado seguro, g(X)>0 , a0 passo que do outro lado esta o estado de ruina,

8(X)<0.

Sendo assim, a probabilidade do estado de ruina é:
P=P[g(X, X,,...X,)<0] (6.6)

6.2.3 Método do Segundo Momento de Primeira Ordem

O método é baseado numa simplificacdo feita com a fronteira de
ruina que € admitida plana em torno do ponto de maior probabilidade de
ruina ou ponto de projeto representado por x*. Matematicamente, isso é feito
por meio de um desenvolvimento em série de Taylor no qual sao
desprezados os termos de ordem superior & primeira. Dai o método ser

Chamado de Método do Segundo Momento de Primeira Ordem (SORM).

Deve-se a CORNELL (1969) e ROSENBLUETH e ESTEVA (1972) a
implementac&o deste método o qual, no entanto, possui o inconveniente de
a posicdo de aproximagdo da superficie de estado limite poder variar

consoante a forma de expressar g(X) (e. g. as expressdes gX)=2x + 2xy e

g(X)= 2x (x + y) dariam origem a valores de [ diferentes) (SMITH,1986).

Posteriormente HASOFER e LIND (1974) mostraram que se o ponto

escolhido para aproximacdo linear situar-se na superficie de estado limite
pode obter-se um B invariante. Este ponto de probabilidade de ruina

maxima se localiza em algum lugar da superficie de estado limite. Designa-
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s€ por ponto de dimensionamento e é representado por x. O método que
incorpora estes conceitos é o chamado Método do Segundo Momento de

Primeira Ordem Avancado.

X2

g<0

X3
Figura 6.2. Superficie de estado limite no caso de duas varidveis aleatdrias
basicas.
A Fig. 6.2 representa a superficie de estado limite £(X) quando esta
consiste de duas variaveis. Como pode ver-se em x seré X
gex) =0 (.7)
Para aproximar g(X) a uma equacio linear pode seguir-se a técnica

seguinte.

Expandindo g(x*) em série de Taylor, e desprezando os termos superiores

ao de primeira ordem tem-se a aproximac&o linear de primeira ordem -
Z=g(xl',x;,,....x;)+Z(X=—x:')g’(x]') (6.8)

sendo x* o valor de X em relagéo ao qual se toma a aproximagéo e g'(x*) a

primeira derivada de gX) para X = x *,

E como o primeiro termo do segundo membro & nulo, vem:
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" n . . n P . (6.9)
1z = gl 1 skl )+ D (4 =21 )g'(x} ) = D (ui—x7)g'(x})

f:] 1=1

e

, (6.10)
. =1/Z=1 [g'(x )s J?

E ainda importante o chamado coeficiente de sensibilidade, q;,

it (6:11)

gz

a;

que quantifica a contribuicdo relativa de qualquer varidvel X; para o valor de
O-.

Atendendo a equag&o 6.10 e combinando a equacdo 6.11 obtém-se

n . (6.12)
oz = 2.8 (x; )o;
i=1
Atendendo a definigdo de B vem
n . . (6.13)
2 (i —x;)g'(x})
ﬁ = i=]
Do (x; Yo
i=I
de onde
n . " (6.14)
2 &Iy - x]) - a;fo;]= 0
i=1
O valor de x,; Que satisfaz a equacdo anterior & -
x: = H; —a,fo, (6.15)

para os i valores de |,

Determinando todos os valores de x; obtém-se o ponto de

dimensionamento x". Para efetuar a determinagso de B por este processo

adota-se uma técnica iterativa.

De fato verifica-se ser mais adequado e prético calcular B em termos

de variaveis reduzidas (normalizadas). Uma variavel reduzida tem um valor
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médio igual a zero e o desvio padrdo igual a unidade o que significa que a
origem dos eixos que representam este espaco reduzido & precisamente o

ponto medio das varidveis reduzidas (Fig. 6.3).

Se x, for um valor particular da varidvel com média igual a e
desvio padréo o, a varidvel reduzida y, correspondente a x, sera:

Tl O (6.16)

c

Yy =

1

A equac&o de estado limite pode ent&o ser expressa em termos da
variavel reduzida y,
Z=hY)=n1,7Y,,. . Y) (6.17)

o Y

Figura 6.3. Superficie de estado fimite no espaco das varidveis reduzidas.

Procedendo de modo idéntico ao adotado para a obtencdo da
equacéo 6.8, tem-se a aproximagcio linear no ponto y* - (yik,y;,...,y;:)

* * * & ® * 6.18
Z=h(-‘”l7)’2»---=.V}1)+Z(Yi‘y;‘ )h'(J’f) ( )

i=1
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de que resulta

¥ * « (6.19)
Z=3 (Y; - yi)h'(¥])
i=]
visto que a primeira parcela do segundo membro da equacéo € nula.
A médiade Z é entdo
TRPACESHECHEES BRUCH (e:20)

visto que a média de uma variavel reduzida é por definicdo nula. De acordo
com a equagao 6.11:

o, =ah(y)s, (6.21)

mas como, também de acordo com a definicdo de varidvel reduzida, o

respectivo desvio padr&o ¢ igual & unidade, logo o, =1, vem:

. . (6.22)
g = Za:—h'(y,- )
i=1
Entéo,
} =3 B H 0 (6.23)
e G—Z S S
? Z a,h'(y;)
logo :
o (6.24)
2O +a:8)]=0
=1
e a solugdo em termos de varidveis reduzidas é
: (6.25)

Yi =—o;f
para os » valores de i. Esta equacdo mostra que a distancia da origem a y’

€ uma medida do indice de confiabilidade, o que se pode obter da

expressao.

B (6.26)



76

Um processo iterativo, resumido a seguir, permite obter B apos trés
ou quatro iteragdes (SMITH, 1986).
(1) determinar g(X);
(2) converter g(X) em h(Y);
(3) calcular as primeiras derivadas h; de h(Y);
(4) fazer y=0 e B=0;
(5) calcular #;;

(6) calcular h(y);

(7) calcular o desvio padrao oy = \/Z(h;')z ;

hj h(y)
(8) calcular os novos valores de y=———| g+ :
ag

(9) calcular g=4/> y?:

(10) repetir de (5) a (9) até se verificar convergéncia.

A utilizagZo de variaveis reduzidas permite ainda utilizar diretamente
tabelas de valores relativos a distribuico normal desde que as variaveis em
causa tenham distribuicGes de probabilidade semelhante a normal, sejam
nao correlacionadas e admitindo que a aproximago linear & equacdo de
estado limite é realista. Pode-se assim obter o valor da probabilidade de
ruina a partir da expressao:

b =N(-p) (8.27)

onde o segundo membro é o simbolo do valor da probabilidade acumulada
deZde-o a -8 oqual pode obter-se diretamente a partir de tabelas de

valores acumulados da distribuicdo normal.

Se as varidveis n3o tem uma distribuicdo normal' ou se a
aproximagao linear ndo é adequada o valor de P, obtido na equacéo 6.27 &
designado por probabilidade nominal. No entanto € interessante frisar que

No caso de diversas variaveis de peso aproximadamente igual, o qual pode
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ser quantificado através do coeficiente de sensibilidade o, as funcdes de

estado limite tendem a ser normais mesmo quando as varidveis que as
integram n&o s&o elas proprias normais (BENJAMIN E CORNELL, 1970).

O procedimento descrito anteriormente para o calculo da
probabilidade de seguranca ou de falha é baseado na suposicao de que as
variaveis aleatorias X;, X, .....X, ndo sdo correlacionadas. Para variaveis
aleatdrias correlacionadas, as varidveis originais podem ser transformadas
em um conjunto de varidveis ndo correlacionadas. A transformacao
requerida € necessariamente dependente das covaridncias ou matriz
covariancia das varidveis originais. O procedimento descrito anteriormente,
pode ent@o ser aplicado ao conjunto ndo correlacionado de varidveis

transformadas.

" RACKWITZ e FIESSLER (1978) mostraram que uma variavel aleatéria com distribuicdo
ndo normal, .Y}, pode ser aproximada em qualquer ponto de uma distribuicdo normal desde
que a fungdo densidade de probabilidade acumulada bem como a fung@o de densidade de
probabilidade da distribuigio normal equivalente sejam iguais aquelas da distribuigdo ndo
normal correspondente. Para efeitos de aplicagdo do método do segundo momento esse
ponto € o ponto de dimensionamento x: :

Nestas condigdes os valores de p,o (valor médio e desvio padrao , respectivamente ,
da distribuig&o normal equivalente para x, ) podem ser obtidos das expressdes:
bi=x-olo[F, ()] . _ e [FLeDB
g = =
¥ %l )

ondeg (x;) € afungdo de distribuicdo acumulada original de X; calculada em X, (<) é

a funcdo de distribuicdo acumulada da distribuico normal padréo, ¢(-) funcdo de
distribuicdo de probabilidade da distribuicdo normal padrao.

Ha entdo que se usar p,j“ e ¢ emvez de € ¢, Nno processo iterativo de célculo de B
mi
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6.3 Calculo dos coeficientes parciais

No espaco das varidveis reduzidas, célculos em diferentes niveis de
seguranga podem ser vistos como correspondentes para satisfazer a
diferentes superficies de falha representadas pelas varias distancias 2
origem , 8, como mostrado na figura 6.3. O desenvolvimento de um critério
de calculo € essencialmente equivalente a determinacdo dos coeficientes de
ponderacéo que resultardo em superficies de falha que cumpram com um
indice de seguranca exigido, isto &, a distancia da superficie de falha a
origem das varidveis reduzidas deve satisfazer a algum valor alvo

previamente determinado.

Confiabilidades alvos (£) podem ser estabelecidas através da
revisdo de niveis de confiabilidade pertencentes a normas ja existentes que
conduziram a resultados satisfatdrios no passado. A confianga absoluta
nestes valores pode admitir inconsisténcias e certas caracteristicas
indesejaveis da préatica de célculo passada, mas eles s&o Uteis como guias
para a selecde de confiabilidades alvos de um critério baseado em

probabilidade.

MEYERHOF (1970, 1984) baseado em pesquisas sobre rupturas de
fundacSes, barragens e contencées, métodos probabilisticos e usando
consideravel julgamento apresenta comparagdes entre os coeficientes de
seguranca globais tradicionalmente utilizados e as probabilidades de
ruptura e indices de confiabilidade a eles associados, tabela 6.1. Segundo
MEYERHOF um indice de confiabilidade menor para as fundacdes offshore
€ aceitavel, devido as condi¢Bes especiais e restritas de ocupacao e a sua

curta vida util (em média 30 anos).
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Tabela 6.1: Coeficientes de seguranca globais e probabilidades de ruina
correspondentes (MEYERHOF 1970, 1984).

Projeto C.S. global P, B
Obras de terra 1,3-15 10 * 3,0
Contencdes de terra 1,5-2,0 10~ 3.0
e escavagoes
Fundacdes offshore 1,5-2,0 0™ 2,5
Fundacdes 2-3 104 3,5

A forma de célculo mais geral é aplicar coeficientes de ponderacgao,
que transformem valores representativos das variaveis em valores extremos
(valor de calculo) dessas varidveis, conhecido também como método dos
coeficientes de seguranca parciais. Sem perda de generalidade, estes
coeficientes podem ser aplicados aos respectivos valores representativos

das varidveis, assim:
B i Moy Hey sVt ) = 0 (6.28)
Como os valores ;iux; da expressdo deverdo estar na superficie de

falha, em particular, eles devem estar no ponto mais provavel de falha. De
acordo com THOFT-CHRISTENSEN & BAKER (1982) os coeficientes
parciais » de uma variavel x; podem ser relacionados a £ através da

seguinte express&o:

X m(tapes) (6.29)
T T T (12 40)

Xirep~ Valor representativo da variavel. Podendo ser, tanto valores
medios, quanto valores caracteristicos.
X;*- valor extremo da varidvel. Correspondente a uma probabilidade

aceita “a priori” de que a varidvel assuma valores mais desfavoraveis.

Seja por exemplo, determinar os coeficientes de ponderacdo da

capacidade de carga e das acbes, para alcancar projetos com uma
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confiabilidade B= 3,0, para estacas pré - moldadas de concreto sujeita a
solicitagdo normal composta pela combinagdo de acdo permanente mais

sobrecarga maxima (D + L ).

Considera-se uma relagdo L/D =04, varidveis nao
correlacionadas e com distribuicdo normal. Admite-se também:
op=10,2 op=0,1 =025
A forma mais comum das normas atuais para o célculo de elementos
estruturais é a desigualdade linear abaixo:
yp-Pr2yp.Dy +yr. Ly

Pode-se escrever uma equacéo linear de desempenho da seguinte

forma:

gX)=P-D-L
Entao:

P-D-L _ 530

\/0'}2) + O']zJ + O'%
Onde:
L=04D

e
op =0.1D
67 =6;.L=0,25(0,4D)=01D
op=02P
De onde:

P-D-04D

- -t e
V(02P)2 +(01D)2 + (0.1D)>

resultando na seguinte equacéo quadratica

P* —437PD+2,76D% =0
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A solugdo de interesse para P &

P=0,76D
op =0,76D*02=0152D

Os coeficientes de sensibilidade s3o:

Op _ O,IDZD s =74

P — — — J—
Jo+o3+02  1(0152D)2 + (0,1D)? +(0.1D)>

a

ap = —2D Sfeed AP
Jo2 vl +02  0.205D
- - 01D
oy =L = 048

\/a}%+ag+af 0.205D

De onde, de acordo com a equacdo 6.29. os coeficientes médios de

resisténcia e de ponderacio das acdes apropriados s3o:

= _#p(l-apfsp)

Y p =(1-0,74x3,0x0,2) = 0,560
Hp

- l+appfs

7 5 _#p+app D)=(1+o,48x3,oxo,1)=1,140
HD

- I+ a; o

7, A L)=(1+o,48x3,0><o,25):1,365
H,

Estes coeficientes médios deverdo ser usados com as correspondentes
capacidades de carga e agdes médias, isto €, a exigéncia de seguranca
sera:
0,56P >114D + 1361
Exemplos de coeficientes médios de resisténcia e de ponderacédo das
acOes sdo mostrados nas figuras 6.4 e 6.5. Estes coeficientes foram
calculados de acordo com o que foi exposto neste exemplo, com $=30 ,

para diversas combinages de agdo permanente mais sobrecarga maxima.
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Nota-se que o coeficiente de ponderagdo da agdo permanente é muito
menor que os valores recomendados pelas normas. Isto porque a
variabilidade de D é muito pequena comparada com a variabilidade de
outras acdes. As magnitudes de yp e y» parecem pouco sensiveis a

magnitude das sobrecargas, exceto para relacdes L/D muito pequenas.

Por outro lado, o coeficiente de ponderagdo da acgdo variavel na
combinacdo, aumenta sensivelmente quando a importancia desta acéo na
combinagdo aumenta até a razdo de L/D= 2,0, permanecendo quase

constante a partir deste ponto. Isto se deve & sua maior variabilidade.

Estas observagdes indicam que adotar valores de y» e yp constantes
ndo causa significativos desvios de B, por outro lado, se os coeficientes de
ponderacéo para agbes variaveis sdo especificados como constantes, como
sempre foi feito, havera algum desvio da confiabilidade para certas situagdes
de carregamento. Assim ha a necessidade de selecionar um conjunto de
coeficientes de ponderagdo das agbes que minimize a extensdo deste

desvio de B.
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Figura 6.4 Coeficientes de ponderacéo das acbes e da capacidade de

carga, dp= 0,15.
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Figura 6.5: Coeficientes de ponderagéo das aces e da capacidade de
carga, o= 0,20.

Uma anélise simples, com base nos valores dos coeficientes das fig.
6.4 e 6.5, sugere valores razodveis para os coeficientes médios de

ponderacdo das agbes e da capacidade de carga, que poderiam ser

aproximadamente y , =12-10,7; =12-17 e y, =05-08.

7o P27 p D7, L (6.30)

Acontece que, para fins de projeto, as normas de materiais estruturais
especificam valores nominais para as acées e resisténcias. Relagdes entre
valores nominais e valores médios para as agdes encontram-se sumariadas
na tabela 5.4. De acordo com a NBR - 6122/96, valores nominais para a
capacidade de carga ultima devem ser calculados a partir de métodos semi -
empiricos ou empiricos. A equagdo 6.30 pode entdo ser reescrita da
seguinte forma:

¥ pPn 2y pl05.D, +y Ly 6.31

Na tabela 6.2 estdo sumariados os coeficientes de seguranca
especificados pela NBR-8681/84 e NBR-6122/96, os coeficientes parciais
médios quantificados (analise) e nominais (valores médios), obtidos através
de analise estatistica. Estes Ultimos calculados de acordo com o que foi
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exposto no exemplo, com B=3,0 , para diversas combinaces de agio

permanente mais sobrecarga maxima.

Tabela 6.2: Comparagéo entre os coeficientes parciais especificados e

aqueles obtidos através de andlise estatistica.

Coeficientes de Seguranga B dx X/ Xn
Variavel NBR -6122,| v Andlise |y, Médio
8681
acao permanente 1,3-1,4 1a1,2 115 2.0 0,1 1,05
acao variavel
(sobrecarga de 1,4 1,2a1,7 1.4 3.0 0,25 1,0
utilizagdo)
capacidade de carga
das estacas 1.5 1,25a2,0 1,6 30 |1Q15a020] 10
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7. CONTROLE DE CAMPO E OTIMIZACAO

7.1 A importédncia do controle de campo na seguranca das
fundacées

A origem dos coeficientes de seguranca empregados no método das
cargas admissiveis &€ a chamada “experiéncia acumulada’. De acordo com
esse critério, o que foi avaliado pela experiéncia, através de comparacgio
‘previsto x observado” é o conjunto (geometria, propriedades dos solos,
estado inicial, agdes, método construtivo, tipo de instrumentagéo, etc.), o
que dificulta consideracées sobre a aplicagdo de coeficientes de seguranca
sobre as partes constituintes do conjunto quando consideradas

individualmente.

O desenvolvimento da “experiéncia acumulada’ trouxe associado
coeficientes de seguranca variados sem definicBo explicita da origem
desses valores. Em outra palavras, ndo se conhece todas as causas que

geraram os diversos valores de coeficientes de seguranca.

Existe atualmente um panorama de transicdo que tenta relacionar os
valores de coeficientes de seguranca historicamente aceitos como razoaveis
a niveis de seguranca definidos probabilisticamente. Para que haja uma

analise comparativa racional é necessario que se documente da forma mais
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completa possivel, e ndo se restrinja apenas a aspectos julgados mais

importantes pelo relator do caso.

O armazenamento, interpretacéo e divulgacdo de dados de controle
de campo é tarefa prioritéria e fundamental no momento atual, ndo sé para
dar validade aos novos modelos como também para despertar confianca

nos profissionais da pratica diaria de fundacées.

7.2 Fundamentos do controle da seguranca das fundacées

Designa-se genericamente por controle da seguranca das fundacdes
profundas o conjunto das atividades que se destinam a conhecer as
caracteristicas do conjunto solo - estaca, sua capacidade de carga, as
acdes que sobre elas atuam, a acompanhar sua execucao e evolugdo, a
detectar oportunamente as circunstancias conducentes a anomalias e, no
caso de sua ocorréncia, a intervir eficazmente de modo a corﬁgir a situacao
ou, pelo menos, a evitar as consequiéncias de maior gravidade. Desta
forma, o controle da capacidade de carga “in situ” engloba a verificacdo da
integridade e da continuidade estrutural de seus elementos componentes,
verificagdo das profundidades atingidas pelo elemento estrutural, sua
comparacao com as previstas em projeto bem como a afericdo da interacéo

do mesmo com o solo.

A observacdo das obras, ou controle de campo, € componente
indispensavel da avaliacdo continua da seguranca. Contribui também para a
verificac&o dos critérios de projeto e, de modo mais amplo, para o progresso
dos conhecimentos, o que, em Ultima analise, significa aperfeicoamento e

melhoria na qualidade e na economia das fundagdes.

Progressos recentes tém vindo a permitir significativo aumento das
potencialidades de controle da seguranca das fundagbes. Tais
desenvolvimentos resultam, em grande parte, de aperfeicoamentos

introduzidos quer nos métodos de exploracéo dos sistemas de observacéo,
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quer ainda no tratamento e na analise da informacdo deles proveniente.
Neste ultimo ponto - o da introdugdo de novas metodologias - tem sido
marcante o papel da automatizacéo e da informética, quer no recolhimento,
transmiss&o e processamento dos dados, quer na andlise, interpretacdo e

arquivo dos resultados.

Convém observar que a répida obtencdo das informacdes
necessarias ao controle da seguranca e a sua transmissdo imediata aos
centros de tratamento, interpretagdo e anélise sdo fatores fundamentais
para que se possa tomar a tempo e a hora as decisdes convenientes. Neste
campo, a utilizacdo das potencialidades atuais da automatizacdo e da
informatica - na coleta processamento e arquivo das informacgdes - traz
justificada esperanga de aumento da eficacia das atividades ligadas a

avaliagdo continua da seguranca.

A nivel de projeto sdo especificados, a partir de processos tedricos
ou correlagbes semi - empiricas, baseadas em investigacdes de campo,

valores de capacidade de carga nominais ( P, ) O projeto é baseado na

wepee

hipétese que na execucdo das fundacdes sera obedecida a condicdo desse

valor ser inferior & capacidade de carga efetiva estimada (pk ) a partir

das estacas submetidas a ensaio. O projeto & feito com a seguinte hipétese:
B 2y

efet estim n.espec

O valor de (pk‘ ) decorre de uma deciséo de projeto e & funcéo das

caracteristicas técnicas das estacas, do numero e tipo de ensaio utilizado
(laboratério/campo) e do modelo utilizado (tedrico/semi - empirico) para sua
previsdo. A partir desse valor o construtor deverd garantir a validade da

hipotese de segurancga através do controle de campo.

VROUWENVELDER (1992), em carater pioneiro, indica como obter
valores de célculo e valores caracteristicos da capacidade de carga do solo

em func&o do tipo e nimero de ensaios de investigac&o realizados (CPT,
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PC estatica ou dinamica). Este autor sugere equagdes para o calculo do
valor médio e coeficiente de variagdo da capacidade de carga obtidos a
partir de um Unico ensaio, conjunto de ensaios ou por combinacdo de
ensaios. Entretanto, reconhece que, o maior problema para aplicacées
praticas & que as informacGes estatisticas, a respeito da confiabilidade
destes métodos, sdo incompletas - na maioria das vezes nao passam de
estimativas baseadas na intuicdo - além do mais |, para alguns destes
métodos o procedimento e campo de aplicacdo nio estd bem definido.
Apesar destas constatacdes, assegura que cada método tem seus méritos e
um meétodo pode eliminar as incertezas que nac podem ser
economicamente eliminadas por outro método, baseado nestes preceitos
afirma que estimativas reais sobre a variabilidade dos métodos de previsdo

da capacidade de carga certamente levarao a projetos mais econdmicos.

O valor de P et ot - estimado a partir de ensaios em n estacas - é
fungdo das caracteristicas do macigo de solo, caracteristicas das estacas,
do equipamento, da equipe, da metodologia de execucdo e do tipo de
ensaio realizado para controle. Para g realizacdo dos ensaios, em principio
devem ser analisadas as estacas que estiverem sob suspeita. Ndo havendo
estacas sob suspeita espera-se que a amostra seja ocasional, isto €, que
todas as estacas da obra tenham a mesma probabilidade de entrar na

composicdo da amostra.

Para que a qualidade do estaqueamento possa ser julgada através
de ensaios, as estacas ensaiadas devem ser representativas do lote
considerado. Em principio, quanto maior o nimero de estacas ensaiadas,
maior confianga merecer&o os resultados obtidos. No entanto limitacbes de
tempo e de custo imp&em limitagbes ao nimero de estacas ensaiadas que
realmente pode ser empregado. Quando o nimero de estacas ensaiadas é
muito reduzido, em relacdo ao numero total de estacas, o julgamento final
da obra somente poderé ser feito por uma avaliagdo global, até certo ponto

subjetiva das condigdes de seguranca.
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7.3 Tipos de controle

O controle da capacidade de carga das estacas tende a minimizar
sua variabilidade () e conseqientemente assegurar que os coeficientes de
seguranca especificados para o projeto foram aplicados dentro de seu
intervalo de validade. Observa-se que a estimativa do coeficiente de
variagdo a partir dos resultados de ensaios de campo requer que sejam
considerados o tipo, a uniformidade, as caracteristicas e processos do
ensaio. Caso essa precaugdo ndo seja tomada, sera determinada uma
variabilidade aparente sem qualquer significado fisico real para a estimativa

que se pretende fazer.

Os processos de producédo de fundacgbes sdo bastante variados, em
funcéo dos diferentes tipos de fundagdes utilizados. Evidentemente, os
controles destes processos também variam, adequando-se a cada tipo e as
condicbes de producdo muito diversas quando se compara desde a
execucdo de “brocas” por operdrios praticamente sem qualificacdo até a
producgéo de certos tipos de estacas com equipamentos de grande porte por

empresas ultra - especializadas.

Dentre os ensaios de campo utilizados na engenharia de fundacdes,
para o controle da capacidade de carga, destacam-se as provas de carga
estaticas como um dos mais importantes, maiores detalhes podem ser
encontrados em : GODOY (1983), HACHICH et al. (1996), MILITITSKI
(1991), VARGAS (1990), YASSUDA (1985), entre outros. Comprovacéo da
importancia dada a este ensaio ests na norma técnica brasileira de projeto e
execucdo de fundacdes NBR 6122 da ABNT, recentemente revisada. Em
seu texto, a norma admite uma significativa reducdo dos coeficientes de
Seguranca a serem adotados em projetos, utilizados nos calculos em cargas
admissiveis, desde que tenham sido realizadas, “a priori’, provas de carga

em quantidade adequada (1% do estaqueamento).
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HACHICH (1996) revela alguns aspectos interessantes sobre a
inspec&o por amostragem através de provas de carga. Segundo este autor:

“Cabe discutir inicialmente, a diferenca entre provas de carga
destinadas a dirimir dividas sobre o comportamento de elementos de
fundagdo especificos e aquelas destinadas a verificar a conformidade da
obra de fundacdo executada as premissas do projeto.

As primeiras merecem uma interpretacdo “ad hoc” e as decisBes
dependem das caracteristicas de cada caso especifico: reservas da
fundacdo sob o ponto de carga considerado, reservas da estrutura e
possibilidades de redistribuicdo dos esforgos etc. Um resultado insatisfatério
de uma prova de carga do primeiro tipo ndo é via de regra, estendido a toda
a obra;, afinal a prova de carga foi realizada porque foram levantadas
suspeitas a respeito de um particular elemento. N&o & ponto pacifico porém,
que o eventual defeito esteja restrito aquele elemento e muitos consultores
solicitam, na seqiéncia, provas de carga sobre outros elementos.

Ja as provas de carga do outro tivo destinam-se a confirmar se o
elemento de fundacédo consegue suportar a carga de trabalho prevista, com
O coeficiente de seguranga adequado (seguranca contra o estado limite
ultimo) e com deslocamentos aceitsveis para a superestrutura (seguranca
contra os estados limites de utilizagéo).

Neste tipo de prova de carga espera-se que o resultado de um
elemento de fundacgdo, seja ele satisfatério ou insatisfatério, revele algo
sobre o comportamento de todos os demais elementos. Afinal embora haja
chances de o subsolo reservar Surpresas de origem geoldgica, as estacas
foram fabricadas, eventuaimente transportadas e instaladas pelo mesmo
fornecedor, sendo de esperar, portanto, alguma afinidade de
comportamento entre elas.

A interpretacdo das provas de carga pode ser vista, neste caso, como
um problema de inferéncia estatistica, de inducdo do comportamento da

populacdo a partir do comportamento de uma amostra, tal como se faz (com
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amostras bem maiores) no controle tecnolégico do concreto, para aceitacdo

ou rejeicdo de um lote”.

O autor é favoravel, particularmente em situacées de pequenas
amostras e de eventos Unicos - aos quais nido se aplica a definigdo

freqUéncialista de probabilidade - a utilizagdo da estatisca Bayesiana.

Além dos preceitos gerais, no caso especifico de estacas cravadas, é
recomendado utilizar-se técnicas modernas de controle e monitoramento.
Destas, o controle do “repique elastico * pode ser realizado com facilidade e
em todas as estacas (100% do estaqueamento), sendo de todo
recomendado que assim se proceda. Possivelmente, em versées futuras da
norma NBR 6122 (ou em normas especificas) este controle até venha a ser

considerado obrigatério.

A monitoracgdo dinamica da cravag&do com equipamentos como o PDA
(Pile Driving Analiser) ja exige equipamentos mais sofisticados, razdo pela
qual € indicada para obras de maior responsabilidade e onde devem ser
realizadas em quantidade estatisticamente representativa do universo de
estacas; maiores detalhes podem ser encontrados em: AOKI (1989,1994),
NIYAMA (1985,1991), NIYAMA E AOKI (1991) entre outros. O uso da
monitoracdo ou instrumentacdo dinamica para a comprovacéo da carga de
ruptura de estacas cravadas tem aumentado a partir da confirmacéo de sua
compatibilidade com os valores obtidos em provas de carga estaticas. A
vantagem da monitoracdo estd no fato de se poder ensaiar grande
quantidade de estacas de uma obra em um curto periodo de tempo, ao
contrario das provas de carga estaticas, que sZo mais demoradas e

onerosas.

A aplicagdo deste ensaio em pelo menos 3% das estacas de uma
obra (respeitando o ndmero minimo de 3 estacas) permite, segundo a NBR -
6122 que o projetista trabalhe com coeficiente de seguranca globalde 1,6 e

parcial de 1,2. A norma nao & explicita quanto ao critério de aceitacdo do
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estaqueamento (o que seria desejavel), mas supde-se que a obra serd
considerada segura se todas as provas de carga apresentarem resultados

satisfatdrios.

Assim sendo, um novo enfoque passou a ser dado & andlise e
avaliagdo das estacas pré - fabricadas que passaram a diferenciar-se das
demais estacas por permitirem a avaliagdo da capacidade de carga com
mais rapidez e economia. Tal medida, além da diferenciagdo conceitual,
passou a beneficiar as diversas partes envolvidas no projeto e na execucgéo
da obra, por oferecer um maior ndmero de informagdes para o
acompanhamento do projeto e da prépria execucdo do estaqueamento.
Além disso tornou-se possivel aferir os coeficientes de seguranca e como
consequéncia, otimizar-se o custo global das fundacdes. A figura 7.1
constitui o resultado da monitorac&o dinamica de 72 estacas pré moldadas
de concreto ($50) utilizando os métodos CASE e CAPWAP, observa-se o
histograma das cargas mobilizadas nas estacas, a curva de distribuicdo

normal ajustada e o coeficiente de variagao obtido.
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7.4 Aspectos criticos do controle de qualidade das fundagées

Tendo em vista garantir a racionalidade das decisées referentes ao
controle da capacidade de carga das fundacdes os seguintes aspectos
criticos do problema devem ser esclarecidos quando se procura mensurar a
variabilidade da capacidade de carga das estacas através da medida de seu

coeficiente de variacdo (obtido por meio de provas de carga dinamicas):

Energia do Martelo

Sem duvida, um dos aspectos de maior relevancia na avaliacdo da
Capacidade de carga através de provas de carga dinamicas, é a aplicacéo
de uma energia do martelo suficiente para mobilizar toda a resisténcia
disponivel do sistema solo - estaca. Quando a energia € insuficiente ndo
ocorre uma penetrag@o significativa da estaca, o que equivale no modelo
tipo Smith & ndo mobilizagao total do quake (méximo deslocamento elastico
do solo) subestimando-se por conseguinte a resisténcia do solo.
Normalmente a resisténcia medida cresce com a energia aplicada até se

atingir um determinado limite de resisténcia.

Idade das Estacas

Outro aspecto de grande importancia na determinacdo da capacidade
de carga, via medi¢Ges dinamicas, se verifica com solos que apresentam
caracteristicas de resisténcia remoldada pelo processo de cravagao,
dependentes do tempo decorrido apos a cravacao para sua regeneracio ou
ndo. Como se sabe, existem solos que apresentam relaxagdo ou
recuperac&o das resisténcias medidas durante a cravacao, esse fator de
recuperacao das resisténcias tem sido comumente denominado na literatura
como fator de “set up”, em geral aplicado apenas sobre a parcela de atrito
lateral, pois a parcela da ponta ndo é afetada significativamente nesse

processo.

A figura 7.2 representa o grafico de variagdo da capacidade de carga

meédia de estacas pré - moldadas ¢ 50 em funcdo do decorrido apés o
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instante da cravagdo. O que se pretende obter destes graficos é uma
simples visualizacdo do andamento dos resultados, isso permite uma
identificacdo mais facil das eventuais mudancas no comportamento da

capacidade de carga.
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Figura 7.2: Grafico para controle da capacidade de carga média.

Parametros Adotados

A estimativa da capacidade de carga no campo é feita através do
meétodo simplificado “CASE” utilizando o equipamento PDA ou método
equivalente. As formulagées para o célculo das resisténcias dinamicas e
estaticas envolvem alguns parametros basicos como a velocidade de
propagacdo da onda e os coeficientes de amortecimento (“damping”) que
devem ser estimados no campo quando n&o houver experiéncia ou afericdo
anterior sobre o solo daquele local. Uma escolha inadequada destes

parémetros pode ocasionar desvios diretamente proporcionais nos

resultados.
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8. CONSIDERACOES FINAIS

8.1 Sugestées para trabalhos futuros

Perante os estudos e analises realizados nesta dissertacéo, acredita-
S€ que a introducdo da seguranca no projeto de fundacées é uma ampla
area de pesquisa e estudo, principalmente para o meio técnico nacional,
que se apresenta ainda carente de estudos dos nossos casos de incertezas,

carregamentos, resisténcias e controle de execucio.

O problema de introducéo da Segurancga no projeto de fundagdes nao
estara resolvido apenas com boas formulagdes probabilisticas, mas
sobretudo, é necessario que se tenha dados confidveis das variaveis

envolvidas na quantificacdo da seguranca.

De certo modo a evolugdo dos conceitos de seguranca tem ainda que
comegar, pois as primeiras normas em estados limites ndo apresentam
diferencas significativas em relacdo as normas em cargas admissiveis, o
que foi desejado realmente em um estagio inicial, para ndo introduzir
mudancgas muito bruscas em relag&o ao produto final. Sabe-se gue foi feita

inicialmente uma calibragcdo dos coeficientes de seguranga, entretanto,
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espera-se naturalmente que isto mude com a evolugéo das normas e com a

obtencdo de mais dados experimentais.

Esta obtencdo de dados constitui um amplo campo de pesquisas
futuras, proporcionando assim bases para o desenvolvimento de métodos
consistentes com nossas situacdes de projeto, equipamentos e subsolo.
Pois sabe-se que a maioria dos processos e coeficientes de seguranca
recomendados pelas normas brasileiras sio “‘importados” sem grandes
modificagbes ou adaptacdes as nossas condicGes especificas de recursos
humanos, materiais e ambientais.

Para que o método dos estados limites seja plenamente
compreendido e assimilado pelo meio técnico € para que sejam
estabelecidos coeficientes de Seguranca parciais mais refinados, sio
sugeridos esforcos nos seguintes sentidos:

(1) desenvolvimento de uma base de dados ou informagdes para os
parametros geotécnicos, dos solos brasileiros, utilizados no projeto
de fundacdes;

(2) investigagdes sobre a variabilidade e regionalidade dos varios
métodos semi - empiricos para o célculo da capacidade de carga;

(3) investigacdes sobre a variabilidade dos ensaios de campo e
laboratério mais utilizados para a determinacdo dos parametros
geotécnicos envolvidos no projeto de fundacdes;

(4) investigacdes experimentais sobre as correlagdes entre as varigveis

envolvidas no cdlculo da capacidade de carga.
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8.2 Conclusées

A incorporagdo do método probabilistico dos estados limites na
norma de fundagdes brasileira NBR - 6122/1998 promove a aproximacgéo
entre os projetos estruturais e os projetos geotécnicos, envolvendo também

os profissionais destes dois ramos da engenharia.

A quantificacdo da seguranca através da teoria da probabilidade
possui, entre outras vantagens, a de assegurar um nivel de seguranca mais
realistico, racional e consistente, entretanto, necessita de uma vasta gama

de dados para ser implementado.

A afirmacdo de que é possivel separar coeficientes de ponderacdo
supondo que cada coeficiente é dependente somente da incerteza no
parametro ao qual é aplicado, isto é, independe de todas as outras
variaveis, tem certa deficiéncia de rigor probabilistico, por ignorar as
correlagbes entre as varidveis envolvidas, mas este fato ndo condena o
processo como inutil, j& que praticamente nenhum processo utilizado no

projeto geotécnico pode ser rigorosamente justificado.

Aparentemente a majoragdo da capacidade de carga do terreno em
30% (método das cargas admissiveis) quando se considera todas as cargas
atuantes, inclusive a acao do vento, sugere um acréscimo maior do que a
consideragdo da improbabilidade de ocorréncia simultanea de duas acoes
maximas no periodo de vida util da fundacdo, ja que esse efeito esta
incluido na combinacdo de acbes para os estados limites dltimos (método
dos estados limites). Nestes casos, este fato faz com que o
dimensionamento pelo método das Cargas admissiveis seja mais
recomendavel, até que os coeficientes de ponderacdo do método dos

estados limites sejam devidamente ajustados.

A aplicagdo do método probabilistico dos estados limites acarreta

duas alteragdes essenciais nas rotinas de trabalho dos projetistas de
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fundagbes: a consideracdo de valores de célculo e a subordinacdo das
etapas de projeto aos possiveis estados limites da fundacdo considerada. A
consideragdo de valores de calculo das agbes e resisténcias podera trazer,
pelo menos numa fase de transicéo, dificuldades de ordem prética, pois as
controvérsias sobre a definicdo e obtencdo dos valores caracteristicos na
engenharia geotécnica parecem longe de se esgotar. A subordinacdo das
etapas de projeto ao elenco de possiveis estados limites da estrutura trard
um aprimoramento geral da técnica de projetar fundacdes, evitando-se
omissCes que podem conduzir a colapsos catastroficos. Esse fato torna
altamente recomendével que na normalizagdo do projeto de fundacdes
sejam explicitados os estados limites, os coeficientes de ponderacio, as
regras de combinac&o das agdes, e os recalques limites para estruturas

convencionais envolvidos na verificagdo da seguranca.

A tendéncia internacional é enquadrar as fundacoes nas exigéncias
de desempenho e controle de qualidade de produtos industrializados.
Desta forma, devem ser previamente testados, mesmo que por amostragem,
e emitidos relatoérios e certificados de controle de qualidade estabelecidos
em fungdo do numero de ensaios efetuados e do coeficiente de variagéo
obtido. Esse € sem duvida o caminho a seguir, e as normas brasileiras, bem
como os codigos de defesa do consumidor estdo claramente orientados

nesse sentido.

Espera-se que as sugestdes acima - todas elas de carater apenas
orientativo - possam ser de utilidade para o preparo de futuras normas que,
consolidando a experiéncia ja adquirida nos projetos brasileiros, irdo

certamente contribuir para o progresso da engenharia de fundagdes no
Pais.
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ANEXO




PERFIL DE SONDAGEM REPRESENTATIVO DO LOCAL:

Cota: 246.000

N.A Prof. | N SPT Descricdo do Solo
(m)
1 0
2 7
S 9
4 10
5 11| Areia de granulagdo média a grossa
6 18| pouco a medianamente compacta
7 19 cor variada.
8 16
9 19
10 17
11,55 11 16
12 16
13 14
14 12 Areia de granulagio fina
15 13| medianamente compacta, cor variada.
16 12
17 16
18 15
19 16
20 17
21 19/ Areia de granulagso fina a grossa
22 17| medianamente compacta, cor variada.
23 15
24 19
25 29
26 27
a7 22
28 21
29 18
30 19
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