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O trabalho analisa a influência da qualidade da compactação dos 

reaterros na capacidade de carga de fundações superficiais à tração. Foram realizados 

ensaios de laboratório em amostras indeformadas de um solo coluvial na umidade 

natural e embebidas. O material do reaterro foi ensaiado em duas condições de 

compactação, representando uma compactação controlada e uma mal efetuada. Cada 

situação foi ensaiada segundo duas condições de umidade, representando uma umidade 

média ao longo do ano e uma estação chuvosa. Os parâmetros geotécnicos obtidos em 

laboratório foram empregados em métodos de previsão de capacidade de carga em uma 

sapata hipotética, de dimensões comumente utilizadas em linhas de transmissão. 

Empregando-se o método mais confiável, a capacidade de carga da sapata com o 

reaterro adequadamente compactado foi apenas 1 % menor no caso da estação chuvosa 

do que no caso de umidade média. A capacidade de carga prevista no caso de 

compactação inadequada foi de 41 a 57% do caso de compactação adequada quando se 

considerou a umidade média. Na situação que representou uma estação chuvosa, esta 

relação caiu para 30 a 36%. A importância de uma adequada compactação do reaterro 

ficou demonstrada. 
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The influence of backfill compaction quality on the uplift capacity of 

shallow foundations has been analysed. Laboratory tests on undisturbed samples of a 

colluvium soil have been carried out both at natural water content and in soaked 

specimens. The backfill material was tested in two compaction conditions, representing 

an adequate compaction control and an improper compaction. Each situation has been 

tested under two different water content conditions, simulating an average water content 

throughout the year in the field and a wet season. The obtained geotechnical parameters 

have been used in different methods to predict the uplift capacity of a hypothetic 

shallow foundation with dimensions commonly found in transmission line towers. The 

predicted uplift capacity of the foundation with the backfill properly compacted was 

only 1 % smaller in a wet season than in the case of an average water content. For an 

average water content, the predicted uplift capacity of the foundation with an improper 

backfill compaction was about 41 to 57 % of the case with an adequate compaction. In 

the case of a wet season, this ratio decreased to 30 to 36%. The importance of a proper 

quality control of the backfill has been demonstrated. 
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I 
CAPÍTULO 

 

 

 

INTRODUÇÃO 

 

I-1 – Generalidades 

 

As Linhas de Transmissão de energia elétrica são empreendimentos de 

grande porte responsáveis pela interligação de unidades geradoras de energia (usinas) às 

de sua distribuição (subestações). São constituídas basicamente por estruturas metálicas, 

autoportantes ou estaiadas (figuras I.1a e I.1b), operando como suspensão ou ancoragem 

para os cabos condutores. 

O projeto de fundação dessas torres distingue-se do das demais obras de 

engenharia por uma série de fatores importantes e que podem ser considerados como 

gerais, ou seja, comuns a quase todas as linhas de transmissão, como por exemplo, o 
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número elevado de fundações a serem executadas e a grande distância entre essas 

fundações, as dificuldades de acesso aos locais das torres, a inexistência de uma 

estrutura de apoio logístico em cada local de torre, etc (DANZIGER, 1985). 

 

(a) (b)  

Figura I.1  -  (a) torre autoportante, (b) torre estaiada. 

 

Algumas características podem ser destacadas em cada empreendimento, 

as quais dependerão da região atravessada pela linha. Nesse caso, as condicionantes de 

um projeto de fundações de uma linha da Eletronorte, atravessando a região amazônica, 

serão distintas das de uma linha de Furnas, cujo traçado se desenvolva, por exemplo, ao 

longo dos estados de São Paulo e Paraná. Cada região terá suas condições 

geomorfológicas, climatológicas, econômicas, etc., diferentes. Juntando-se a isso, 

existem, ainda, problemas específicos especiais correspondentes, por exemplo, a regiões 

de encostas, a regiões urbanas, a solos moles (DANZIGER, 1985). 

Com relação à concepção das estruturas, o setor energético tem sofrido 

grande influência de pesquisas feitas no exterior, em universidades, centros de pesquisa 

ou indústrias de grande porte. Esta evolução tecnológica chega ao nosso país através das 
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empresas fabricantes de torres (multinacionais) e de consultores internacionais em 

cooperação com empresas de projeto e consultoria, além das próprias concessionárias. 

A tecnologia desenvolvida para projetos de fundações de torres nos 

países que dominam o setor e lideram as pesquisas nesta área não podem ser aplicadas 

diretamente em nosso país, em função de algumas restrições relativas a três fatores 

básicos (DANZIGER, 1985): 

a) Diferenças entre os equipamentos utilizados para construção no 

Brasil e no exterior; 

b) Custos relativos entre materiais, equipamentos e mão-de-obra, 

substancialmente distintos nos países mais desenvolvidos e nos 

menos desenvolvidos como o nosso; 

c) Diferenças das características geológico-geotécnicas do Brasil com 

relação aos países mais desenvolvidos. 

Esses países estão situados em regiões de clima temperado, de solos 

preponderantemente sedimentares; já o Brasil localiza-se em região tropical, com solos 

residuais ocupando a maior parte de seu território (BARATA, 1981), de características 

bastante distintas dos solos sedimentares das regiões temperadas. 

Existem diferentes tipos de torres, as quais provocam esforços 

significativamente distintos nas suas fundações; mesmo dentro de um determinado tipo 

de torre a concepção estrutural pode influenciar esses esforços. 

O esforço de tração nas fundações das torres é resultado de momentos 

que tendem a tombar a torre, os quais são ocasionados por vários fatores (ORLANDO, 

1985): 

a) Vento na própria torre e principalmente nos cabos; 

b) Eventuais rupturas de cabos; 

c) Desequilíbrio dos esforços nos cabos nas torres de ancoragem (por 

exemplo, final de linha) e nas torres de ângulo (onde ocorre 

inflexão na direção dos cabos). 
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Esses fatores geram esforços horizontais e momentos nas torres, que, por 

sua vez, causam esforços de arrancamento ou compressão nas pernas de torres 

autoportantes, ou somente de arrancamento nos estais de torres estaiadas. Em geral, a 

verificação ao arrancamento nos projetos é a situação mais crítica, salvo em solos 

excepcionalmente fracos (DANZIGER, 1985). 

A grande maioria das torres empregada até hoje no Brasil é do tipo 

autoportante, embora, por questões econômicas, nas linhas mais recentes, tem-se 

empregado um grande número de torres estaiadas, sendo estas mais leves, possibilitando 

um custo menor no aço e nas fundações. Salienta-se que, na prática, somente quando a 

topografia possibilita a utilização de pelo menos 60% de torres estaiadas na linha o 

empreendimento de linha mista (autoportante e estaiada) se justifica como 

economicamente viável. 

No presente trabalho apenas as fundações superficiais de torres 

autoportantes serão estudadas. Tais fundações podem ser sapatas ou grelhas metálicas. 

Na grande maioria dos casos das torres autoportantes, em vista da 

possibilidade de alternância dos esforços atuantes nos pés, as quatro fundações são 

iguais. Esses esforços são fornecidos pelo fabricante da torre, e seu ponto de aplicação 

coincide normalmente com o último furo de ligação das diagonais dos pés com o stub (o 

elemento de ligação da torre à fundação de concreto, figura I.2) ou com os montantes 

das grelhas. 

Em decorrência da hipótese de treliçamento e da geometria da torre, o 

esforço resultante em cada pé tem praticamente a direção do montante, já que a 

contribuição do montante é muito maior que as contribuições das outras duas peças. 

Nesse caso, o ângulo que o montante faz com a vertical depende, naturalmente, da torre. 

Os ângulos de inclinação do montante com a vertical são geralmente pequenos (da 

ordem de 7º a 10º). Dessa forma, a análise das fundações no que diz respeito à 

verificação à tração é efetuada segundo os modelos de cargas verticais atuantes 

(DANZIGER, 1985). 
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Figura I.2  -  Ligação entre a torre autoportante e a fundação em concreto, com materialização do ponto 
de aplicação dos esforços. 

 

I-2 – Objetivos 

 

Os métodos existentes para a estimativa da capacidade de carga de 

fundações à tração admitem a hipótese de solo homogêneo. Naturalmente, no caso 

abordado na presente pesquisa, de fundações superficiais (em sapatas ou grelhas), esta 

hipótese não corresponde à realidade, uma vez que o solo escavado para a implantação 

da fundação precisa ser reaterrado. Diante desta situação, os objetivos da presente 

pesquisa podem ser assim descritos: 
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a) Obter parâmetros de resistência ao cisalhamento de um dado solo 

tropical (que pode ser encontrado ao longo de traçados de linhas de 

transmissão no Brasil). Esses parâmetros correspondem às 

situações do solo nas condições: (i) natural (representando o 

maciço não escavado), (ii) compactado e (iii) amolgado mal 

compactado. Para cada situação, dois casos são analisados: 

umidade natural (ou ótima) e com embebição. 

b) Com os parâmetros obtidos, realizar estimativas de capacidade de 

carga para verificar de que modo as variações dos parâmetros 

geotécnicos podem afetar os resultados. São empregados os 

métodos mais tradicionais de projeto. 

 

I-3 – Organização 

 

A presente dissertação é organizada da seguinte forma: segue-se a esta 

introdução o capítulo 2, onde são expostos os principais métodos de estimativa de 

capacidade de carga de fundações superficiais à tração. Especial ênfase é dada ao 

método desenvolvido na Universidade de Grenoble. 

A aplicação dos métodos ao caso de fundações de linhas de transmissão é 

apresentada no terceiro capítulo, onde também será introduzida a questão do solo na 

condição natural, amolgado e compactado, com influência ou não da embebição. 

No quarto capítulo são descritos os ensaios de laboratório realizados, 

incluindo-se a fase inicial de coleta de amostras indeformadas e representativas. 

No quinto capítulo, são efetuadas as estimativas de capacidade de carga 

de fundações com base nos resultados dos ensaios de laboratório realizados. 

As conclusões sobre a pesquisa e as sugestões para futuras pesquisas são 

apresentadas no sexto capítulo. 

Finalmente são listadas as referências bibliográficas. 
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II 
CAPÍTULO 

 

 

 

MÉTODOS DE ESTIMATIVA DE CAPACIDADE DE CARGA DE 

FUNDAÇÕES SUPERFICIAIS À TRAÇÃO 

 

II-1 – Generalidades 

 

Neste capítulo é apresentada uma breve revisão bibliográfica dos 

métodos de estimativa de capacidade de carga de fundações à tração mais utilizados 

para o desenvolvimento de projetos em linhas de transmissão. 

Conforme citado por DANZIGER (1983) e BARATA (1985), o método 

mais antigo, embora não leve em consideração a resistência ao cisalhamento do solo, é o 

método do cone. 



II - Métodos 
 

 

 8

Ainda segundo aquele autor, um segundo método – que aparece em 

muitos trabalhos que fazem referências a métodos anteriores – é o chamado Método do 

Cilindro de Atrito. Este método representa um avanço em relação ao Método do Cone, 

por já considerar a resistência ao cisalhamento do solo ao longo da superfície de ruptura 

admitida. 

O trabalho publicado por BALLA (1961) é considerado pela grande 

maioria dos autores que escreveram sobre o tema – ver por exemplo, VESIĆ (1969), 

MEYERHOF e ADAMS (1968) – como um dos trabalhos pioneiros, ou mesmo o 

trabalho pioneiro, constituindo-se no marco da pesquisa moderna sobre o assunto 

(DANZIGER, 1983). 

Após essa publicação, muitas pesquisas surgiram ainda na década de 60, 

com o desenvolvimento de várias metodologias de cálculo. Universidades, geralmente 

associadas a organizações do setor elétrico, desenvolveram tais pesquisas, podendo-se 

citar as relativas às Universidades de Grenoble (França), Nova Scotia / Technical 

College (Canadá), Duke e Cornell (EUA), dentre outras. 

As pesquisas, inicialmente, versaram sobre o comportamento de 

fundações submetidas a cargas verticais. Posteriormente, cargas não verticais foram 

também estudadas. No caso específico de placas (ou sapatas), uma constatação 

experimental – verificada por diferentes pesquisadores – foi a de que existe uma 

profundidade, denominada crítica, a partir da qual o fenômeno de ruptura modifica-se 

qualitativamente. Esta profundidade depende de parâmetros geotécnicos e da geometria 

da placa. 

Nos casos práticos de projetos de fundações em sapata ou grelha de 

torres de linhas de transmissão, as profundidades usuais de instalação fazem com que a 

estimativa de carga de ruptura seja efetuada segundo o modelo do que se chama placa 

em pequena profundidade, embora deva ser sempre efetuada uma verificação para 

confirmação desse caso. 

O objetivo da presente pesquisa, conforme mencionado no primeiro 

capítulo, está associado ao estudo das fundações superficiais de torres de linhas de 

transmissão. Caberia, portanto, apenas uma revisão bibliográfica associada a este caso. 
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No entanto, considerou-se útil, no que se segue, uma breve referência ao caso de placas 

em maiores profundidades. 

Os itens seguintes neste capítulo abordam apenas os métodos mais 

empregados em projetos de fundações de linhas de transmissão, e apenas os casos de 

cargas verticais. Pesquisas bibliográficas bastante abrangentes podem ser encontradas 

nas teses relacionadas na tabela II.1 (item II-7) e, mais especificamente, na mais 

recente, de RUFFIER DOS SANTOS (1999). 

 

II-2 – Método do Cone 

 

Este método representa a forma mais antiga de determinação da 

capacidade de carga de fundações tracionadas. Essa capacidade de carga é obtida 

calculando-se simplesmente o peso de solo contido num tronco de cone (ou pirâmide, 

dependendo da forma da fundação), de base menor correspondendo à base da fundação, 

de geratriz formando um determinado ângulo (α) com a vertical e base maior 

consistindo na interseção da superfície lateral com o nível do terreno, mais o peso 

próprio da fundação (figura II.1). Não é considerada nenhuma parcela de resistência 

devida às tensões de cisalhamento mobilizadas ao longo da superfície de ruptura. 

 
T

Superfície fictícia

α

de ruptura

 

Figura II.1  -  Representação da superfície fictícia de ruptura do Método do Cone. 
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Segundo DANZIGER (1983), não se tem nenhuma notícia a respeito de 

correlações do ângulo α (ângulo de arrancamento considerado nesse método) com 

parâmetros geotécnicos nem geométricos da fundação, tornando a sua previsão bastante 

difícil. Devido à inexistência das correlações citadas, nenhum ensaio, seja de campo ou 

de laboratório, pode ser realizado de forma a fornecer o valor de α. Só se obtém esse 

ângulo através de provas de carga em escala natural e, mesmo assim, num dado terreno, 

para qualquer variação da profundidade da fundação ou da sua geometria, seu valor 

sofre alteração. 

De fato, todos os fatores que influenciam a capacidade de carga estão 

englobados no ângulo α e, portanto, seu valor pode variar aleatoriamente, segundo os 

seguintes elementos: características do terreno, tipo de fundação, dimensões da base da 

fundação e profundidade da fundação (DANZIGER, 1983). 

Alguns autores, como ADAMS e HAYES (1967) e DANZIGER e 

PEREIRA PINTO (1979a) mencionam que o método pode fornecer resultados tanto 

conservativos como contrários à segurança. 

DANZIGER (1983) comenta também que pelo fato do método não levar 

em consideração o conceito de profundidade crítica, até mesmo uma fundação pontual, 

representada pelo vértice do cone da figura II.2, teria capacidade de carga maior que as 

demais fundações. Nesse caso, as fundações mais profundas já estariam abaixo dessa 

profundidade crítica e teriam menores capacidades de carga. 

Por esse método não se consegue verificar a capacidade de carga de um 

chumbador preso ao teto pelo fato do peso do cone de arrancamento estar agindo no 

mesmo sentido da força atuante. Entende-se, nesse caso, que as únicas forças que 

mantêm a estabilidade desse chumbador estão relacionadas aos parâmetros de 

resistência (coesão e ângulo de atrito) do material no qual está inserido. 
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Figura II.2  -  Fundação com capacidade de carga crescente pelo Método do Cone – DANZIGER (1983) 

 

II-3 – Método do Cilindro de Atrito 

 

Este método admite que a ruptura se dá ao longo da superfície de um 

cilindro (ou prisma), com sua base coincidindo com a base da fundação. Sua capacidade 

de carga é obtida pelas suas parcelas de peso (peso do solo contido no cilindro e peso 

próprio da fundação), somadas à resistência, por aderência, ao longo da superfície 

admitida como sendo a de ruptura (figura II.3), DANZIGER (1983). 

DANZIGER (1983) menciona que não se faz nenhuma referência, na 

literatura técnica, sobre a determinação da tensão de aderência, a não ser através de 

diagramas de empuxo horizontal multiplicados pela tangente do ângulo de atrito e 

somado à força de coesão, ou mais simplesmente, de tabelas semi-empíricas ou 

empíricas. 

Sabe-se que, em vários casos, por exemplo, de estacas e tubulões sem 

alargamento de base, a superfície de ruptura admitida é bastante próxima da realidade 

(DANZIGER, 1983). 



II - Métodos 
 

 

 12

 

 

Figura II.3  – Método do Cilindro de Atrito, no caso de sapata (a), tubulão sem base alargada ou estaca (b) 
e tubulão com base alargada (c) – DANZIGER (1983). 

 

 

II-4 – Método de Balla (1961) 

 

Através de uma série de ensaios realizados em modelos reduzidos em 

areia, BALLA (1961) desenvolveu seus estudos preconizando que a capacidade de 

carga de uma fundação submetida a esforços de tração deveria ser a soma de duas 

parcelas: a primeira composta pelo peso próprio da fundação mais o peso de solo 

interior à superfície de ruptura e a segunda a proveniente das tensões de cisalhamento 

do solo mobilizadas ao longo da superfície de ruptura observada (figura II.4). 

BALLA (1961) sugere adotar uma superfície de ruptura cuja geratriz é 

parte de uma circunferência que começa com uma tangente vertical junto à extremidade 

da base da sapata e, na superfície do terreno, a tangente faz um ângulo de ( )2º45 φ−  

com a horizontal. 
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Figura II.4  -  Parcelas de capacidade de carga – BALLA (1961). 

 

Apesar dos ensaios terem sido realizados apenas em areias, seu 

desenvolvimento teórico também englobou solos com coesão. A capacidade de carga é 

proporcional ao cubo da profundidade (D-v) e depende dos parâmetros de resistência do 

solo: coesão (c), ângulo de atrito interno (φ) e peso específico (γ). As deduções da 

formulação do método partem da equação de Kötter. 

 

II-5 – Método desenvolvido na Universidade de Grenoble 

 

II-5.1 – Generalidades 

 

O método desenvolvido na Universidade de Grenoble é extremamente 

abrangente, envolvendo praticamente todos os tipos de fundação normalmente 

executados. Está fundamentado em um número elevado de ensaios em modelos 

reduzidos, de cujas observações originou-se a formulação da teoria. As considerações 

teóricas são baseadas no estudo do equilíbrio limite dos solos (DANZIGER, 1983). 
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As pesquisas realizadas na Universidade de Grenoble contaram com o 

apoio e a colaboração da E.D.F. – Electricité de France, organização estatal francesa de 

energia elétrica – ,tendo a teoria sido aferida, além dos resultados obtidos dos próprios 

modelos reduzidos ensaiados, em um número elevado de provas de carga realizadas em 

escala natural por uma série de instituições, através de países membros da C.I.G.R.É. 

(Conférence Internationale des Grands Réseaux Électrique à Haute Tension). 

Dentre os trabalhos de pesquisa sobre fundações à tração realizados na 

Universidade de Grenoble, pode-se citar as teses de RIBIER (1962), MARTIN (1963), 

MONTEL (1963), MARTIN (1966), TRÂN-VÔ-NHIÊM (1971), BATMANABANE 

(1973). 

No que diz respeito a esforços verticais de tração, a tese talvez mais 

importante – e que engloba praticamente toda a teoria – é a de MARTIN (1966), com as 

teses anteriores fornecendo embasamento para este trabalho. As duas teses posteriores, 

de TRÂN-VÔ-NHIÊM (1971) e BATMANABANE (1973) tratam do caso de fundações 

– sobretudo placas – inclinadas com esforços inclinados. Vale ressaltar que pelo menos 

cinco teses na área de Equilíbrio Limite dos Solos, desenvolvidas em Grenoble, 

serviram de base aos estudos teóricos, além de uma série de publicações versando sobre 

o tema (DANZIGER, 1983). 

Ainda sobre fundações submetidas a esforços verticais de tração, foram 

publicados, além das teses referidas anteriormente, muitos trabalhos para congressos, 

seminários, etc., seja descrevendo a teoria e aplicações, seja comparando os resultados 

de ensaios com os previstos pela teoria. Dentre esses trabalhos, pode-se citar os de 

BIAREZ e BARRAUD (1968), PORCHERON e MARTIN (1968), MARTIN (1973). 

Em função dos objetivos da presente pesquisa, apenas os procedimentos 

de cálculo para as fundações em sapatas, serão abordados a seguir. 

Cabe ressaltar que hoje em dia, devido à grande confiabilidade alcançada 

através de numerosos estudos e ensaios, pode-se dizer que esse é o método (Grenoble) 

mais empregado para verificação de capacidade de carga à tração em linhas de 

transmissão no Brasil, embora o Método do Cone seja ainda utilizado. 
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II-5.2 – Estimativa da capacidade de carga de sapatas 

 

Os solos analisados foram agrupados em dois tipos (ou categorias), para 

os quais o processo de ruptura é qualitativamente distinto. 

• Categoria 1:  Solos fracos, argilosos, com alto grau de saturação 

e ângulo de atrito interno igual ou inferior a 15º. 

• Categoria 2:  Solos resistentes, arenosos (saturados ou não) e 

argilosos com baixo grau de saturação e ângulo de atrito interno superior 

a 15º. 

A categoria 1 refere-se a solos argilosos moles, para os quais muito 

dificilmente a alternativa de fundação seria em sapata. Mesmo assim, o modelo 

correspondente é apresentado a seguir. 

 

a) Sapatas em solos de categoria 1 

O modelo de ruptura envolve a formação de uma cunha acima da base da 

sapata. Tal cunha só pode se formar completamente além de determinada profundidade 

denominada profundidade crítica Dc (figura II.5). Define-se profundidade crítica – para 

uma dada fundação – como sendo a profundidade que limita duas regiões do terreno 

com mecanismos de ruptura distintos. Por meio de dados experimentais, verificou-se 

que a profundidade crítica atinge valores próximos de 5 (R – Rf) ou    5 (B – b)1, caso se 

trate de sapatas circulares ou retangulares, respectivamente. 

Vale notar que neste caso o ângulo λ é positivo, o que indica que ele 

fecha na direção da superfície do terreno. Observa-se ainda que a superfície de ruptura 

se desenvolve a partir da aresta superior da base. 

 

 

                                            
1 Alguns autores consideram a largura da fundação como 2B, outros como B. A presente 

dissertação manteve a terminologia original de cada autor. 
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Figura II.5  -  Formas de ruptura para sapatas em solos fracos (categoria 1) – MARTIN (1966). 

 

a.1) Determinação da capacidade de carga 

a.1.1) D ≤ Dc 

Nesse caso, os vestígios de ruptura podem ser observados na superfície 

do terreno. 

 

( )( ) ( )fbqcbRT SSDPMqMMDcMDPQ −+++++= γγ γφ 0  (II.1)

 

Sendo, QRT = carga de ruptura; 

Pb = perímetro da base da fundação; 

 D = profundidade da fundação; 

 c, φ = parâmetros de resistência; 

 γ = peso específico do solo; 

 qo = sobrecarga uniforme atuante na superfície do terreno 

 P = peso próprio da fundação; 

 Sb e Sf = áreas da base e do fuste respectivamente. 



II - Métodos 
 

 

 17

Os coeficientes Mc, (Mφ + Mγ) e Mq podem ser determinados em função 

de φ e D/R (para λ = arctg 0,2) através das expressões e ábacos incluídos no apêndice B 

ou tabelas nos trabalhos de DANZIGER e PEREIRA PINTO (1979b). 

Para sapatas quadradas ou retangulares, deve-se considerar um raio 

equivalente 8
b

e
PR = . Para os coeficientes que se seguirem, valem as mesmas 

observações. 

 

a.1.2) D > Dc 

Nesse caso, a ruptura da base da sapata ocorre sem atingir a superfície do 

terreno, e envolve a contribuição do pilarete (ou fuste) na região entre o nível do terreno 

e a profundidade crítica. 

 

P)fuste(Q)base(QQ RTRTRT ++=  (II.2)

 

Parcela da base: 

 

( ) ( ) ( )( )( ) ( )fbcqccccbRT SSDMDDqMMDcMDPbaseQ −+−++++= γγγ γφ 1011  (II.3)

 

Parcela do pilarete (ou fuste): 

 

( ) ( ) ( )( )( )2022 qcccfRT MqMMDDcMDDPfusteQ ++−+−= γφγ  (II.4)

 

Sendo, Pf = perímetro do fuste. 
 

Para a determinação dos coeficientes Mc1, (Mφ + Mγ)1 e Mq1 são seguidos 

os mesmos critérios descritos no item a.1.1, com exceção da profundidade D, que 

deverá ser substituída por Dc na relação D/R. Para sapatas quadradas ou retangulares, 

deve-se considerar também o raio equivalente 8
b

e
PR = . 
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Os coeficientes Mc2, (Mφ + Mγ)2 e Mq2 podem ser determinados em 

função de φ e (D-Dc)/R (para 8
φλ −= ). Para fustes quadrados ou retangulares, deve-

se considerar π2
f

e
PR = . 

 

b) Sapatas em solos de categoria 2 

A superfície de ruptura do solo indicada na figura II.6 mostra o que 

acontece nas duas hipóteses de D ser maior ou menor que Dc. Observa-se que quando a 

profundidade D é maior que Dc, o fuste atua como uma estaca isolada com ângulo de 

ruptura para cálculo 8
φλ −= . Vale notar que neste caso o ângulo λ é negativo, o que 

indica que ele abre na direção da superfície do terreno. Observa-se ainda que a 

superfície de ruptura se desenvolve a partir da aresta superior da base. Cabe lembrar 

ainda que a consideração de λ constante é uma simplificação da forma da superfície de 

ruptura observada. 

 

T
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q0

T
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ruptura observada

ruptura equivalente
Superfície de

ruptura observada

ruptura equivalente
Superfície de

Superfície de

 

Figura II.6  -  Formas de ruptura para sapatas em solos resistentes (categoria 2) – MARTIN (1966). 
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b.1) Determinação da capacidade de carga 

b.1.1) D ≤ Dc 

Nesse caso, os vestígios da ruptura podem ser observados na superfície 

do terreno. 

 

( )( ) ( )fbqcbRT SSDPMqMMDcMDPQ −+++++= γγ γφ 0  (II.5)

 

Os coeficientes Mc, (Mφ + Mγ) e Mq podem ser determinados em função 

de φ e D/R (para 4
φλ −= ). Para sapatas quadradas ou retangulares, deve-se considerar 

π2
b

e
PR = . 

Para solos arenosos (c = 0), observou-se que o ângulo λ se aproxima do 

valor do ângulo de atrito interno do solo (φ), o que implica dizer que os coeficientes Mc, 

Mφ  e Mq se anulam. Salienta-se que, nesse caso, o agrupamento do coeficiente (Mφ + 

Mγ) é desfeito valendo-se apenas o termo Mγ cuja expressão não se anula com a 

condição apresentada. Nesse caso, utiliza-se a seguinte expressão: 

 

( )fbbRT SSDPMDPQ −++= γγ γ
2  (II.6)

 

O coeficiente Mγ pode ser determinado em função de φ e D/R (para 

φλ −= ). Para sapatas quadradas ou retangulares, deve-se considerar π2
b

e
PR = . 

 

b.1.2) D > Dc 

Nesse caso, a ruptura da base da sapata ocorre sem atingir a superfície do 

terreno, e envolve a contribuição do pilarete (ou fuste) na região entre o nível do terreno 

e a profundidade crítica. 
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P)fuste(Q)base(QQ RTRTRT ++=  (II.7)

 

Parcela da base: 

 

( ) ( ) ( )cDtgmMSSbaseQ fbRT +−= φγ  (II.8)

 

O coeficiente m é dado por: 

⎟
⎟
⎠

⎞
⎜
⎜
⎝

⎛

−
−=

fRR
earcsenm

π2
11        para       fRRe −<  

750,m =        para       fRRe −≥  

 

O coeficiente M pode ser determinado em função de φ e Rf/R. Para 

sapatas quadradas ou retangulares, deve-se considerar π2
b

e
PR = . 

 

Parcela do pilarete (ou fuste): 

 

( ) ( )( )qcfRT MqMMDcMDPfusteQ 0+++= γφγ  (II.9)

 

Os coeficientes Mc, (Mφ + Mγ) e Mq podem ser determinados em função 

de φ e D/R (para 8
φλ −= ). Para fustes quadrados ou retangulares, deve-se considerar 

π2
f

e
PR = . 

Na figura II.7 são indicados os aspectos das curvas representativas da 

variação de QRT com a profundidade, para os dois regimes de ruptura. 
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D < Dc

Dc

D > Dc
1

2

1 - Variação de Q      em regime de ruptura generalizada.

2 - Variação de Q      em regime de ruptura localizada.
RT

RT

QRT

 

Figura II.7  -  Variação da capacidade de carga com a profundidade, em solos resistentes – MARTIN 
(1966). 

 

O ângulo simbolizado no presente trabalho como λ é representado nas 

publicações originais como α. Esta medida foi tomada a fim de se evitar confusões com 

o ângulo utilizado no Método do Cone, o qual é representado por α. 

 

II-6 – Método de Meyerhof e Adams (1968) 

 

Originando-se de uma série de experiências desenvolvidas em duas 

instituições, a Ontário Hydro Research Division e a Nova Scotia Technical College, 

MEYERHOF e ADAMS (1968) desenvolveram um método simplificado e semi-

empírico, para os casos de fundações corridas e que posteriormente foi adaptado para 

fundações circulares e retangulares, em areias e argilas. 

Foram realizados ensaios em modelos reduzidos empregando-se discos 

metálicos de diâmetros variando entre 2,5 cm e 10 cm. Os ensaios foram realizados em 

várias profundidades em areias, os quais foram descritos por MACDONALD (1963) e 

ADAMS e HAYES (1967). Ensaios semelhantes foram realizados em argilas saturadas 

por SPENCE (1965) e ADAMS e HAYES (1967). Em ambos os casos, a superfície de 
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ruptura para grandes profundidades não foi nítida se comparada com a superfície 

referente a pequenas profundidades, a qual foi bem caracterizada (figura II.8). 

Os ensaios mostraram pequenas deformações para as areias. Verificou-se 

que a previsão de capacidade de carga de fundações em areias fofas forneceu resultados 

em torno da média dos valores obtidos nos ensaios. Em areias compactas, a capacidade 

de carga prevista foi inferior à do ensaio, sendo, portanto, a favor da segurança. 

No caso das argilas, onde foram verificados grandes deslocamentos, a 

capacidade de carga obtida através dos ensaios foi menor em comparação com a 

prevista pelo método. Segundo aqueles autores, esta diferença se deu devido às grandes 

deformações ocorridas antes da ruptura e à sucção. 

 

B

D

H

D

δ

φ

δ

φ

 

Figura II.8  -  Formas de ruptura – MEYERHOF e ADAMS (1968). 

 

II-7 – Contribuições de pesquisas brasileiras 

 

Com relação às teses desenvolvidas no Brasil com fim específico de 

aplicação em linhas de transmissão, a tabela II.1 a seguir as relaciona. 
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Tabela II.1  -  Teses brasileiras desenvolvidas visando aplicações de fundações de linhas de transmissão. 

Autor Título Resumo 

DANZIGER 
(1983) 

Mestrado 
COPPE / UFRJ 

Capacidade de carga de 
fundações submetidas a 
esforços verticais de 
tração 

Realização de provas de carga em sapatas e tubulões para aferição de 
teorias quanto à sua aplicabilidade em um solo residual de gnaisse. 
Foram observados deslocamentos muito pequenos, mesmo estando 
próximo da ruptura. Foram sugeridas algumas adaptações e 
modificações nos métodos, os quais forneceram resultados aceitáveis. 

ORLANDO 
(1985) 

Mestrado 
ESCOLA 

POLITÉCNICA 
USP 

Fundações submetidas a 
esforços verticais axiais 
de tração. Análise de 
provas de carga de 
tubulões em areias 
porosas 

Realização de provas de carga em tubulões, com e sem base alargada, 
para aferição de teorias quanto à sua aplicabilidade em areia porosa da 
região da cidade de Bauru. Foram traçados comentários sobre as 
condições de segurança dessas fundações. 

PEREIRA 
PINTO 
(1985) 

Mestrado 
COPPE / UFRJ 

Comportamento de 
ancoragens para torres 
estaiadas em solo 
residual 

Realização de provas de carga em grelhas inclinadas para aferição de 
teorias quanto à sua aplicabilidade em um solo residual. Foram 
investigados a sua capacidade de carga e seu processo de ruptura, assim 
como a influência da geometria, o efeito de ciclos de carregamento e o 
puncionamento. Foram observados fatores que influenciaram no 
comportamento das ancoragens como: alteração na umidade do solo, 
diferenças entre as profundidades das fundações e a maior resistência do 
reaterro compactado em relação ao terreno natural. 

RUFFIER DOS 
SANTOS 

(1985) 
Mestrado 

COPPE / UFRJ 

Análise de fundações 
submetidas a esforços de 
arrancamento pelo 
método dos elementos 
finitos 

Análises de ensaios de sapatas e tubulões em um solo residual de 
gnaisse. Comparação dos resultados obtidos em campo com os métodos 
existentes para cálculo de capacidade de carga e com um programa 
desenvolvido que utiliza a técnica dos elementos finitos. Os parâmetros 
de resistência do solo foram determinados através de retroanálises de 
ensaios in situ. Levou-se em consideração, nas análises, o 
comportamento não linear e a plastificação do solo. 

OLIVEIRA 
(1986) 

Mestrado 
COPPE / UFRJ 

Ensaios, “in situ”, de 
resistência ao 
arrancamento de placas 
horizontais reduzidas 

Realização de provas de carga com placas circulares de pequeno 
diâmetro em pequenas profundidades, observando a influência do seu 
diâmetro e profundidade e do diâmetro da escavação. Validação da 
aplicabilidade de alguns métodos teóricos aos solos tropicais. 

DAVISON 
DIAS 
(1987) 

Doutorado 
COPPE / UFRJ 

Aplicação de pedologia 
e geotecnia do projeto 
de fundações de linhas 
de transmissão 

Realização de provas de carga a tração em sapatas em solo laterítico, 
cujos resultados foram comparados com os do método do Cone e de 
Grenoble. O trabalho procurou sistematizar um método de definição de 
fundações de linhas usando levantamentos pedológicos existentes. 
Coletaram-se amostras para o estudo geotécnico usando a pedologia 
para interpretação de muitos resultados. Foi estudada a influência do 
processo executivo do reaterro em situações de compactação superficial 
e com compactação por camadas. 

ORLANDO 
(1999) 

Doutorado 
ESCOLA 

POLITÉCNICA 
USP 

Contribuição ao estudo 
da resistência de estacas 
tracionadas em solos 
arenosos. Análise 
comparativa da 
resistência lateral na 
tração e na compressão 

Provas de carga à tração em estacas escavadas em solos arenosos, 
verticais, isoladas, em terra (“onshore”), de dimensões usuais, sem base 
alargada. Contribuição ao estudo da resistência à tração dessas estacas, 
mostrando a influência das suas características geométricas e das 
propriedades da areia através de modelos físicos. Discussão do 
mecanismo de ruptura à tração e análise comparativa entre a resistência 
lateral das estacas à tração e a compressão. 

RUFFIER DOS 
SANTOS 

(1999) 
Doutorado 

COPPE / UFRJ 

Capacidade de carga de 
fundações submetidas a 
esforços de tração em 
taludes 

Desenvolvimento de um método semi-empírico de estimativa da 
capacidade de carga de fundações à tração em taludes, empregando a 
equação de Kötter. Foram desenvolvidas formulações, ábacos e tabelas 
para utilização do método proposto. Em areias e em solos c e φ, as 
previsões foram contrárias à segurança, porém no caso de argilas em 
situação não drenada, as previsões foram muito boas. A técnica das 
redes neurais também foi empregada nas estimativas, porém 
necessitando de parâmetros adequados para fornecimento de excelentes 
previsões. 
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Traçando alguns comentários sobre a tese de RUFFIER DOS SANTOS 

(1999) pode-se dizer que, através de estudos matemáticos com a utilização da equação 

de Kötter, aquele autor propôs a utilização de alguns artifícios para se estimar a 

capacidade de carga de fundações submetidas a esforços de tração em terrenos 

inclinados. 

A proposta adotada para o desenvolvimento deste método semi empírico 

baseia-se no trabalho de BALLA (1961), onde se considera a integração da equação de 

Kötter como representação aproximada da resistência ao cisalhamento mobilizada ao 

longo da superfície de ruptura. 

O método foi desenvolvido considerando dois tipos de superfícies de 

ruptura: superfície circular e em espiral logarítmica. Consideraram-se os estudos para 

terreno plano, conforme desenvolvido por BALLA (1961), fundações corridas em 

taludes e circulares em taludes. 

Ressalta-se que a capacidade de carga da fundação à tração é composta 

pelo peso próprio da fundação somado ao peso do solo contido no interior da superfície 

de ruptura e à resistência ao cisalhamento desenvolvida ao longo desta superfície de 

ruptura. 

Na figura II.9 é apresentado o esquema proposto por RUFFIER DOS 

SANTOS (1999) para fundações corridas em talude. 

A formulação matemática desenvolveu-se através da integração da 

superfície de ruptura considerando-se os fatores adimensionais F1, F2 e F3 similares aos 

de BALLA (1961), calculados segundo a metodologia apresentada por RUFFIER DOS 

SANTOS (1999). Estes fatores são correspondentes às parcelas de resistência devidas 

ao peso do solo mobilizado e às tensões de cisalhamento desenvolvidas na superfície de 

ruptura. Em sua tese, RUFFIER DOS SANTOS (1999), apresenta estes fatores através 

de várias tabelas e ábacos para várias situações de inclinação de talude, compondo uma 

relação entre a profundidade relativa da fundação e o ângulo de atrito do solo. 
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Figura II.9  -  Superfície de ruptura circular em talude – RUFFIER DOS SANTOS (1999). 

 

Logo, a capacidade de carga de fundações em taludes submetidas a 

esforços de tração pode ser estimada conforme as fórmulas desenvolvidas por 

RUFFIER DOS SANTOS (1999) e apresentadas na tabela II.2 em função dos tipos de 

fundações estudadas. 

 

Tabela II.2  - Fórmulas para estimativa da resistência ao arrancamento – RUFFIER DOS SANTOS 
(1999). 

Tipo de fundação Capacidade de carga 

Fundações circulares em terrenos 
horizontais 

WFF
D

cFDQu +⎟⎟
⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛
++= 32113

γ
γ  

Fundações corridas em taludes WFF
D

cFDQu +⎟⎟
⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛
++= 32112

γ
γ  

Fundações circulares em taludes WFF
D

cFDQu +⎟⎟
⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛
++= 32113

γ
γ  
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III 
CAPÍTULO 

 

 

 

APLICAÇÃO DOS MÉTODOS A FUNDAÇÕES DE LINHAS DE 

TRANSMISSÃO 

 

III-1 – Generalidades 

 

Os métodos abordados no capítulo II tratam do caso da estimativa da 

capacidade de carga de fundações em solos homogêneos, embora o Método de Grenoble 

também permita a utilização em solos estratificados. No caso de fundações superficiais, 

as características de execução fazem com que seja praticamente impossível que esta 

hipótese seja atendida. De fato, conforme ilustra a figura III.1, existem em princípio 

dois tipos de solo que influenciam o mecanismo de ruptura: o primeiro, o solo natural, e 

o segundo, o solo reaterrado. Cabe salientar que se admitiu que o solo escavado (e 



III – Aplicação dos métodos 
 

 

 27

posteriormente reaterrado) tem propriedades que permitem que o corte se faça na 

vertical. Dificilmente, nos casos práticos brasileiros, isto não se verifica. 

Dessa forma, duas situações podem ser admitidas: 

a) O solo reaterrado é adequadamente compactado e suas 

propriedades de compressibilidade e resistência são melhores que 

as correspondentes propriedades do solo natural. Nesta 

circunstância é razoável admitir-se que a superfície de ruptura se dê 

no solo natural, e a contribuição do solo reaterrado diz respeito 

apenas à sua parcela de peso (figura III.1). 

b) O solo reaterrado é mal compactado e suas propriedades de 

compressibilidade e resistência apresentam-se com valores 

inferiores às do solo natural. Neste caso é razoável admitir-se que a 

superfície de ruptura se dê no interior do reaterro, com sua geratriz 

fechando em direção à superfície, ou na vertical (figura III.2). 

 

Superfície
de rupturaReaterro

bem
compactado

 

Figura III.1  -  Superfície de ruptura provável no caso do reaterro possuir propriedades mecânicas 
superiores às do solo natural. 
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Figura III.2  -  Superfície de ruptura provável no caso do reaterro possuir propriedades mecânicas 
inferiores às do solo natural. 

 

Ainda relacionado ao item a, apresenta-se na figura III.3 o diagrama de 

trincas de uma sapata ensaiada por BARATA et al (1978), (1979) e DANZIGER 

(1983). Pode-se observar que as trincas mapeadas na superfície do terreno propagam-se 

além da projeção da base da sapata. Este fato é uma indicação de que a superfície de 

ruptura ocorreu em solo natural, tal como representado na figura III.1. 

OLIVEIRA (1986) desenvolveu um estudo onde foram realizadas provas 

de carga à tração em placas metálicas circulares com profundidades de assentamento de 

0,30, 0,45 e 0,60 m e diâmetros de 0,20, 0,30, 0,40 e 0,50 m. O diâmetro da escavação 

foi, em quase todos os casos, o dobro do diâmetro da placa, a exceção da placa de 0,30 

m de diâmetro, para a qual foram realizados também ensaios com diâmetro de 

escavação igual ao diâmetro da placa e de três vezes aquele diâmetro (figura III.4). A 

compactação do reaterro foi considerada adequada, porém não houve qualquer 

comentário quanto ao seu controle de execução. 

Para análise, os ensaios foram divididos, pela autora, em três grupos, 

tendo como referência o desenvolvimento das trincas observadas na superfície do 

terreno. Cada grupo teve placas com diâmetros e profundidades de assentamento 

diferentes, fato este que pode ter influenciado a comparação entre os resultados. 
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Figura III.3  -  Diagrama de trincas – BARATA et al (1978), (1979) e DANZIGER (1983) 
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No primeiro grupo, as trincas apareceram com abertura e extensão 

pequenas (limitando-se à área de projeção da placa), e embora tenha sido usada toda a 

capacidade do sistema de aplicação de cargas, não se conseguiu arrancar as placas. 

Acredita-se que, nesses casos, a maior profundidade de assentamento das placas – em 

relação aos grupos seguintes – , aliada ao diâmetro da escavação empregado, tenham 

sido os fatores responsáveis para que a capacidade do sistema de aplicação de cargas 

não tenha sido suficiente para provocar a ruptura. 

 

D

B

L

Q

SOLO
COMPACTADO

B < L < 3B

 

Figura III.4  -  Esquema das placas ensaiadas – OLIVEIRA (1986)  -  B = diâmetro da placa, 
L = diâmetro da escavação e D = profundidade da placa. 

 

No segundo grupo de ensaios, apesar das placas, diâmetros das 

escavações e trincas observadas terem sido semelhantes aos do primeiro grupo, as 

profundidades de assentamento foram inferiores às daqueles ensaios. OLIVEIRA (1986) 

mencionou que a ruptura ficou bem caracterizada, havendo levantamento do solo onde 

se observou uma figura tronco-cônica dentro dos limites do reaterro (figura III.5). Em 

função do exposto, OLIVEIRA (1986) associou os limites das trincas com os limites da 

superfície de ruptura. Nesse caso, acredita-se que o fato de ter havido ruptura bem 

caracterizada esteja diretamente ligado às profundidades de assentamento, as quais 
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foram menores que as do primeiro grupo. Fica evidente, em função das características 

apresentadas, que a superfície de ruptura se desenvolveu dentro do reaterro compactado 

(em meio homogêneo), podendo ter atingido o limite entre o reaterro e o solo natural. 

Provavelmente as propriedades do reaterro foram inferiores às do solo natural. Nesse 

grupo de ensaio ainda houve uma placa com escavação de diâmetro três vezes maior 

que o da placa, a qual apresentou comportamento semelhante às anteriores. 

 

D

B

L

Q
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COMPACTADO
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B

L

COMPACTADO

Q

SOLO

(B = 0,40 m, D = 0,30 m e L = 0,80 m)

PROVÁVEL SUP.
RUPTURA

PROVÁVEL SUP.
RUPTURA

(B = 0,30 m, D = 0,45 m e L = 0,90 m)  

Figura III.5  -  Prováveis superfícies de ruptura relativas aos ensaios do segundo grupo – OLIVEIRA 
(1986). 
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No terceiro grupo de ensaios, foi observado que as trincas ultrapassavam 

os limites da escavação, caracterizando que o solo natural havia sido solicitado com a 

superfície de ruptura extrapolando os limites do reaterro compactado (figura III.6). 

Após o arrancamento dessas placas, notou-se que a figura tronco-cônica, formada pelo 

solo, abria, a partir da extremidade da placa, em direção à superfície do terreno, mas 

atingindo o solo natural. Portanto, acredita-se que as propriedades mecânicas do reaterro 

tenham ficado semelhantes (ou melhores) às do solo natural, no qual a ruptura também 

se manifestou. 
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Figura III.6  -  Provável superfície de ruptura relativa aos ensaios do terceiro grupo – OLIVEIRA (1986). 

 

Foi constatado também que a pressão de ruptura dessas placas cresce 

com o seu embutimento, porém diminui à medida que se aumenta o diâmetro da placa 

para uma mesma profundidade de ensaio. Após as análises dos ensaios, OLIVEIRA 

(1986) menciona que a influência da qualidade do reaterro é bastante significativa, pois 

com seu peso próprio passa a contribuir cada vez mais com a resistência à tração. Pode-

se acrescentar, ainda, que a melhoria da qualidade do reaterro também provoca 

melhorias nos parâmetros de resistência do solo, aumentado assim a sua capacidade de 

carga. Um exemplo no capítulo V ilustra o fato de que é provável que, na maioria dos 

casos, a contribuição da variação dos valores de coesão e ângulo de atrito deve ser 

maior que a do peso específico. 
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Durante a comparação dos ensaios, OLIVEIRA (1986) observou que a 

capacidade de carga à tração do conjunto placa-solo aumentou com o aumento do 

diâmetro da escavação. Esse fato aconteceu, segundo a autora, porque o aumento da 

área de escavação gerou um aumento da área de reaterro fazendo com que a superfície 

de ruptura se desenvolvesse no reaterro compactado, de propriedades melhores que o 

solo natural. 

Outro estudo bastante interessante foi realizado por DAVISON DIAS 

(1987), o qual contou com uma série de provas de carga em sapatas em escala natural, 

dando uma importante contribuição para a análise da qualidade da compactação dos 

reaterros. DAVISON DIAS (1987) observou que o processo executivo do reaterro das 

sapatas é fundamental e influencia diretamente sua capacidade de carga, visto que o solo 

solicitado situa-se, principalmente, acima da base da fundação, de onde partem as 

superfícies de ruptura. Salienta-se que essas superfícies de ruptura podem, em função da 

qualidade de compactação do reaterro, se desenvolverem dentro do próprio reaterro ou 

abrirem para o solo natural, conforme anteriormente abordado. 

Em sua tese esses reaterros foram executados de duas maneiras : 

a) Lançamento do solo em camadas de 40 cm compactadas até atingir 

uma densidade igual ou superior à do solo natural; 

b) O solo lançado em uma só etapa na cava é compactado apenas na 

superfície. 

As provas de carga foram realizadas em sapatas de base quadrada com 

1,0 m x 1,0 m de aresta e fuste também quadrado com seção transversal de 0,35 m x 

0,35 m. Algumas sapatas tiveram fustes inclinados e outras verticais e as cargas de 

ensaio foram sempre aplicadas na direção do eixo do fuste. Foram executadas em solo 

laterítico e a escavação procedeu-se com paredes verticais. Sua base foi escavada com 

medidas exatas no terreno e concretada sem a utilização de formas, sendo estas 

utilizadas somente para a concretagem do fuste. 

DAVISON DIAS (1987) verificou em seus ensaios que as sapatas com 

fuste vertical apresentaram melhor desempenho do que as de fuste inclinado, 

comportamento este verificado tanto nas fundações com compactação superficial como 
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nas de compactação em camadas. Segundo a autora, esses resultados justificam-se 

possivelmente pelos seguintes fatores: (i) volume escavado para a execução das 

fundações; (ii) mecanismo de ruptura diferenciado entre as fundações com fuste vertical 

e inclinado; (iii) maior facilidade de execução da compactação nas fundações com fuste 

vertical. Observou-se também que a capacidade de carga das fundações executadas com 

escavações que excederam os limites de suas bases, tanto as sem controle quanto 

aquelas com controle da compactação, apresentou valores menores do que as fundações 

que tiveram os limites de sua escavação coincidindo com as dimensões da base. 

Acrescenta-se que as fundações com fuste vertical tiveram menor acréscimo de volume 

escavado. Em vista disso, talvez o reaterro não tenha ficado em condições tão boas 

quanto a autora imaginou. 

Em uma análise comparativa, DAVISON DIAS (1987) mostrou que, 

dentre as sapatas com fuste inclinado, aquelas que foram executadas com compactação 

em camadas apresentaram uma melhora de 72% em relação àquelas executadas com 

compactação superficial. Da mesma forma, dentre as sapatas com fuste vertical, aquelas 

executadas com compactação em camadas apresentaram uma melhora de 56% quando 

comparadas com aquelas executadas com compactação superficial. 

A figura III.7 mostra as superfícies de ruptura estimadas no campo por 

DAVISON DIAS (1987), em função da observação das trincas que surgiram na 

superfície do terreno na ocasião da aplicação das cargas máximas. 
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Figura III.7  -  Esquema das superfícies de ruptura – DAVISON DIAS (1987) 

 

Embora não sendo o caso específico abordado na presente dissertação, a 

pesquisa de PEREIRA PINTO (1985) também ilustra a influência das propriedades 

distintas do reaterro e do solo natural na forma da superfície de ruptura. Abordou-se o 

caso de sapatas inclinadas e na figura III.8 é mostrada uma tentativa de se representar o 

fenômeno ocorrido no campo através do esboço com a forma de ruptura típica das 

fundações testadas. O volume desta massa de solo era definido por superfícies curvas 
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desenvolvidas a partir da base da fundação. Observou-se também que no trecho inicial 

(próximo à base da fundação) a superfície de ruptura se desenvolveu no contato do 

terreno natural com o reaterro. 

 

TRINCAS SUPERFICIAIS

REATERRO

SUPERFÍCIE DE RUPTURA

SUPERFÍCIE DE RUPTURA

TRINCA INFERIOR

VISTA LATERAL

VISTA FRONTAL

REATERRO

SUPERFÍCIE DE RUPTURA
PREVISTA NO MÉTODO
DE GRENOBLE

OBSERVADA

OBSERVADA

SUPERFÍCIE DE RUPTURA
OBSERVADA

SUPERFÍCIE DE RUPTURA
OBSERVADA

 

Figura III.8  -  Forma de ruptura típica – PEREIRA PINTO (1985). Comparação com forma de ruptura 
em meio homogêneo, segundo TRÂN-VÔ-NHIÊM (1971). Adaptado de PEREIRA PINTO (1985). 
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PEREIRA PINTO (1985) constatou em todos os testes realizados uma 

forte influência do reaterro na forma de ruptura. Para esse reaterro utilizou-se o próprio 

solo oriundo das escavações (solo poroso), devidamente compactado em camadas de 20 

cm. Não houve realização de ensaios de resistência no material compactado, sendo a sua 

maior resistência constatada pelo fato das superfícies de ruptura observadas não 

desenvolverem trajetórias interceptando o reaterro. 

 

III-2 – Comparação entre os métodos 

 

Em seu estudo de aferição e comparação dos métodos de cálculo de 

capacidade de carga à tração BARATA et al (1978), (1979) e DANZIGER (1983) 

ensaiaram sapatas de base quadrada com arestas de 2,0, 2,5 e 3,0 m em solo residual de 

gnaisse. As profundidades de assentamento foram iguais à largura da base da sapata. 

Comparando-se as previsões fornecidas pelos métodos de BALLA 

(1961), MEYERHOF e ADAMS (1968), Universidade de Duke (BHATNAGAR, 1969) 

e da Universidade de Grenoble (MARTIN, 1966), observou-se (figura III.9) que em sua 

maioria, esses métodos verificados forneceram resultados razoáveis, em termos de 

engenharia, com erros de até cerca de 30%. 

As previsões realizadas utilizando-se o Método da Universidade de 

Grenoble aproximaram-se bastante do comportamento real da fundação. A 

aplicabilidade desse método é bastante simples para fundações de linhas de transmissão, 

sendo muito difundido no Brasil. Com relação ao controle da compactação dos 

reaterros, DANZIGER (1983) partiu do princípio de que os reaterros de todas as sapatas 

ensaiadas haviam sido executados dentro de critérios adequados de qualidade. 
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1 2 3 4 5 6 λ = -φ/4 λ = 0
S1 1300 1713 1641 2034 1650 1710 1405 1467 1304

S2 1240 1609 1546 1899 1539 1601 1318 1381 1231
S3 585 485 476 831 603 677 562 538 481

S4 1160 937 914 1301 1008 1073 884 893 794

Colunas:
(1) considerando todo o peso de solo como sendo de material compactado
(2) considerando apenas o peso de solo acima da base da sapata como de material compactado, e aquele além dos limites 
da projeção da base da sapata como de material natural
(3) considerando a superfície de ruptura partindo da aresta inferior da base da sapata
(4) considerando a superfície de ruptura partindo da aresta superior da base da sapata
(5) correspondente à área da placa circular
(6) correspondente à área da placa quadrada
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ruptura 
da prova 
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Figura III.9  -  Tabela e gráfico com cargas de ruptura prevista x medida – DANZIGER (1983). 

 

○   -   Balla (1) 
●   -   Balla (2) 
◊   -    Meyerhof e Adams (1) 
♦  -    Meyerhof e Adams (2) 
Δ   -   Universidade de Duke (1) 
▲  -   Universidade de Duke (2) 
□   -    Universidade de Grenoble (λ=-φ/4) 
■   -    Universidade de Grenoble (λ=0) 
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III-3 – Análise paramétrica desenvolvida por DAVISON DIAS (1987) 

 

DAVISON DIAS (1987) ilustrou, através de gráficos, utilizando o 

Método de Grenoble e o Método de MEYERHOF e ADAMS (1968), como a 

capacidade de carga pode variar em função dos parâmetros geotécnicos. No primeiro 

gráfico, fixou-se o peso específico aparente natural em 16,5 kN/m3 e, com diversos 

valores de coesão relacionados a um ângulo de atrito, obtiveram-se os valores de 

capacidade de carga incluídos nas figuras III.10 e III.11. No segundo gráfico, fixou-se o 

ângulo de atrito em 10 graus e, aplicando-se três valores de peso específico aparente 

(12,5, 16,5 e 18,5 kN/m3) para cada valor de coesão, obtiveram-se os valores de 

capacidade de carga incluídos nas figuras III.12 e III.13. 

Verificou-se ainda, que nas duas categorias de solo propostas pelo 

método, a influência da coesão, para um dado ângulo de atrito, é bastante significativa e 

que o ângulo de atrito é muito importante nas areias, sendo pouco representativo nos 

solos com coesão, principalmente para valores de coesão superiores a 15 kN/m2. Com 

relação ao peso específico, DAVISON DIAS (1987) mostrou que a sua variação 

ocasiona pequena alteração na capacidade de carga ao arrancamento. Segundo a autora, 

esse estudo foi aplicado para outras dimensões de sapatas, resultando em valores 

semelhantes. 

 

Figura III.10  -  Variação da capacidade de carga à tração com a coesão e ângulo de atrito interno – Solo 
de categoria 1 – Método de Grenoble – DAVISON DIAS (1987). 
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Figura III.11  -  Variação da capacidade de carga à tração com a coesão e ângulo de atrito interno – Solo 
de categoria 2 – Método de Grenoble – e com o ângulo α – Método do Cone – DAVISON DIAS (1987). 

 

 

Figura III.12  -  Variação da capacidade de carga à tração com a coesão e peso específico aparente natural 
– Solo de categoria 1 – Método de Grenoble – DAVISON DIAS (1987). 
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Figura III.13  -  Variação da capacidade de carga à tração com a coesão e peso específico aparente natural 
– Solo de categoria 2 – Método de Grenoble – DAVISON DIAS (1987). 

 

III-4 – Considerações adicionais 

 

CRONEY e COLEMAN (1953) abordam o papel desempenhado pelo 

teor de umidade nas propriedades mecânicas do solo, sugerindo que essas propriedades 

estejam associadas à sucção do solo, e também tratam do efeito que as mudanças na 

condição de umidade do solo podem ter na capacidade de carga de fundações rasas. 

Essa publicação talvez tenha sido a primeira a relacionar a sucção do solo com o 

comportamento de fundações (CINTRA, 2004). 

Alguns fatores como, por exemplo, a infiltração de água de chuva ou a 

elevação do nível do lençol freático podem introduzir no solo uma condição de 

inundação total ou parcial, diminuindo a sua sucção (CINTRA, 2004). 

FREDLUND e RAHARDJO (1993) relacionaram o efeito da sucção na 

capacidade de carga de fundações em sapatas, utilizando a equação de Terzaghi. Eles 
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mostram que a diminuição da sucção por conseqüência de inundação do solo causa 

diminuição na capacidade de carga de uma fundação em sapata. Apesar desse estudo ter 

sido elaborado para cargas de compressão, ele pode ser estendido para o caso de cargas 

de tração. 

Sabe-se que com a diminuição do índice de vazios do solo, através da 

compactação, seus parâmetros de resistência aumentam e conseqüentemente contribuem 

para aumentar a sua capacidade de carga (FREDLUND e RAHARDJO, 1993). 

Salienta-se que a sucção no campo pode aumentar ou diminuir em 

resposta a mudanças nas condições climáticas tais como evaporação e precipitação, 

porém, mesmo que não se atinjam valores tão elevados para esta sucção, constata-se que 

esta aumenta bastante a capacidade de carga em relação à condição inundada 

(FREDLUND e RAHARDJO, 1993). 
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IV 
CAPÍTULO 

 

 

 

OBTENÇÃO DE PARÂMETROS GEOTÉCNICOS 

 

IV-1 – Generalidades 

 

As respostas para um problema em geotecnia, conforme comenta 

LAMBE (1951), são normalmente obtidas diagnosticando-se o mecanismo e o 

fenômeno em jogo e, posteriormente, determinando-se as propriedades do solo em 

questão que permitam uma quantificação do mecanismo envolvido para fins de projeto. 

Como os solos apresentam comportamentos diferentes dependendo de sua gênese, 

história de tensões e solicitações a que serão submetidos, é sempre recomendável que as 

propriedades pertinentes ao problema sejam avaliadas, por comparação com solos 

similares ou por ensaios de campo e/ou laboratório. 
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Durante a coleta de amostras no campo e antes de ensaiá-las, deve-se 

fazer uma análise táctil-visual da amostra descrevendo suas características, além de 

tentar classificá-la de antemão para depois compará-la com os resultados dos ensaios. 

Este procedimento ajuda o desenvolvimento de um sentimento em relação ao que se 

deve esperar do comportamento de um solo, permitindo também que sejam detectados 

erros grosseiros nos ensaios. 

Usualmente em linhas de transmissão não se realizam ensaios nos solos 

existentes no entorno de cada uma das torres. O que se faz, na prática, é dividir todo o 

trecho em zonas geológico-geotécnicas, as quais são marcadas para a realização de 

ensaios em amostras consideradas representativas de cada área. Além desse 

procedimento, é comum também selecionar áreas especiais identificadas como críticas. 

Tais áreas críticas são aquelas que potencialmente se apresentam sujeitas a problemas 

geotécnicos como erosão ou ruptura de um talude. Nessas áreas ditas críticas, é 

conveniente fazer uma investigação geotécnica mais detalhada. 

No caso das linhas de transmissão, os projetos de fundações das torres 

são baseados nos resultados das investigações geotécnicas realizadas na zona geológico-

geotécnica à qual as torres pertencem ou, no caso de áreas consideradas críticas, nos 

resultados específicos daquela zona restrita. 

Para o desenvolvimento deste trabalho realizou-se uma campanha de 

coleta de amostras de solo no Município de Bananal (SP), com o objetivo de determinar 

suas propriedades físicas. Tais amostras foram consideradas representativas de uma 

zona geológico-geotécnica que poderia fazer parte do traçado de uma linha de 

transmissão. Uma descrição mais detalhada sobre o local da amostragem está 

apresentada no apêndice A. 

 

IV-2 – Apresentação e análise dos ensaios de laboratório 

 

Os ensaios de laboratório, para determinação das propriedades físicas dos 

solos, podem ser divididos em duas categorias (HEAD, 1982): 
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a) Ensaios para classificação, pelos quais determina-se o tipo geral do 

solo; 

b) Ensaios para avaliação das propriedades que regem o 

comportamento dos solos como a resistência ao cisalhamento e a 

compressibilidade. 

 

Foram programados e realizados os seguintes ensaios: 

a) Caracterização completa (Norma Brasileira): 

• Umidade natural e densidade real dos grãos; 

• Granulometria com sedimentação (com e sem defloculante); 

• Limites de consistência (LL e LP). 

b) Compactação – Proctor Normal (determinação da umidade ótima); 

c) Compressão edométrica; 

d) Resistência ao cisalhamento em amostras indeformadas e 

compactadas (Cisalhamento Direto) – basicamente segundo as 

recomendações de HEAD (1982). 

Os blocos das amostras indeformadas foram extraídos a uma 

profundidade de 40 cm, o que facilitou muito a sua retirada no campo, considerando que 

os trabalhos estavam sendo realizados em um talude. Para os ensaios em que não se 

fazia necessário o uso de amostras indeformadas, como por exemplo, caracterização e 

compactação, foi usado o solo restante da operação de modelagem dos blocos 

(~ 60 kgf), material este que foi devidamente ensacado e enviado ao laboratório. 

 

IV-2.1 – Ensaios de caracterização 

 

Os procedimentos adotados para a realização dos ensaios de 

caracterização seguiram as recomendações prescritas nas Normas Brasileiras 

pertinentes. A curva granulométrica é apresentada na figura IV.1. Na tabela IV.1 

apresenta-se o resumo dos resultados dos ensaios de caracterização realizados. 
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Figura IV.1  -  Curva granulométrica 
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Tabela IV.1  -  Resumo dos resultados dos ensaios de caracterização. 

Tipo de 

solo 

Areia 

(%) 

Silte 

(%) 

Argila 

(%) 
Gs 

hnat 

(%) 

LL 

(%) 

LP 

(%) 

IP 

(%) 

Coluvionar 23 5 72 2,695 31,0 84 32 52 

 

Sabe-se que LL e LP são apenas propriedades-índices determinadas por 

procedimentos rudimentares e sujeitas à influência do operador. Acredita-se entretanto 

que, por ter sido usado um aparelho de Casagrande automatizado, o resultado do ensaio 

do limite de liquidez esteja, neste particular, isento da influência do operador. 

Os valores apresentados na tabela IV.1 permitem classificar o solo em 

questão como CH pelo Sistema de Classificação Unificado (USCS). 

A etapa de sedimentação do ensaio de granulometria foi executada com e 

sem defloculante. Com defloculante o ensaio transcorreu normalmente sem nenhum 

problema. No entanto, quando executado sem defloculante, observou-se uma nítida 

floculação. Tão nítida que se fez notar nos 2 primeiros minutos uma superfície de 

separação entre suspensão e água. O aspecto da suspensão, devido à floculação, 

lembrava o de leite talhado. Com isso, as medidas do densímetro foram suspensas, pois 

não valiam mais as hipóteses de partículas individualizadas como preconiza a Lei de 

Stokes. 

A diferença de comportamento entre os ensaios com e sem defloculante 

pode ser observada na foto IV.1 tomada 30 minutos após o seu início. 

Salienta-se que o comportamento desse solo no ensaio de sedimentação 

sem defloculante pode estar relacionado a uma possível estruturação no campo, 

estruturação esta que confere a este solo uma alta capacidade drenante, traduzida pelos 

altos valores de coeficiente de adensamento (cv) como se verá adiante. 
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Foto IV.1  -  Sedimentação com e sem defloculante respectivamente, após 30 min. de ensaio. 

 

IV-2.2 – Ensaios de compactação 

 

Foram realizados os ensaios de compactação Proctor Normal, 

padronizados pela ABNT (NBR 7182/86), para que se pudesse desenhar a curva de 

compactação, que consiste na representação do peso específico seco em função da 

umidade. Unindo-se os pontos do ensaio com uma curva, tem-se um ponto que define o 

peso específico máximo, ao qual corresponde a umidade ótima. O valor da umidade 

ótima para esse solo estudado ficou em torno de 33% conforme observado na figura 

IV.2. 

A Norma Brasileira não determina que esses ensaios sejam executados 

com amostras intactas para cada ponto da curva, no entanto, achou-se melhor, mesmo 

exigindo uma quantidade maior de solo, realizá-los desta forma a fim de se obterem 

resultados sem reuso de material. 
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Figura IV.2  -  Curva de compactação obtida no ensaio de Proctor Normal 

 

IV-2.3 – Ensaios de compressão edométrica 

 

Com o objetivo de determinar as características de compressibilidade do 

solo, foram realizados ensaios de compressão edométrica. Foram ensaiados corpos de 

prova moldados em blocos indeformados e ensaiados nas condições embebida e 

umidade natural. Dos corpos de prova compactados no Proctor Normal foram também 

moldados corpos de prova para serem ensaiados sob condição de embebição e na 
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umidade de 27%. Utilizou-se a norma brasileira como orientação para a realização dos 

ensaios. 

Os ensaios transcorreram dentro do laboratório de reologia (Laboratório 

de Geotecnia – COPPE/UFRJ) com condições de temperatura controlada. Os estágios 

de carga para os ensaios das amostras indeformadas na condição embebida e na 

umidade natural foram os seguintes: 3,13, 6,25, 12,5, 25, 50, 100, 200, 400 e 800 kPa 

com descarregamento para 400 e 200 kPa. Para as amostras compactadas, esses estágios 

sofreram uma pequena alteração inicial devido a um engano na consideração das cargas, 

porém sem comprometimento do propósito dos ensaios, como pode ser visto na 

apresentação dos resultados. Ficou assim a nova configuração de cargas: 3,13, 9,33, 

21,8, 46,6, 96,4, 196, 395, 793 kPa com descarregamento para 395 e 196 kPa. 

Verificou-se que as deformações significativas ocorreram nos primeiros 

minutos. Isto permitiu adotar o tempo de 30 minutos para a duração de cada estágio de 

carregamento e de 15 minutos para cada estágio de descarregamento. 

Na tabela IV.2 pode-se comparar os valores dos índices físicos antes e 

após o término dos ensaios. 

 

Tabela IV.2  -  Índices físicos calculados antes e depois dos ensaios. 

Amostra indeformada  -  umidade natural 
γh (kN/m3) γd (kN/m3) 

antes após antes após 
e0 ef w0 (%) wf (%) S0 (%) Sf (%) 

17,0 18,2 12,8 13,5 1,11 0,99 32,56 34,12 79,3 90,8 
 

Amostra indeformada  -  embebida 
γh (kN/m3) γd (kN/m3) 

antes após antes após 
e0 ef w0 (%) wf (%) S0 (%) Sf (%) 

16,9 18,6 12,8 13,7 1,11 0,96 32,48 35,05 79,1 94,7 
 

Amostra compactada  -  umidade ótima 
γh (kN/m3) γd (kN/m3) 

antes após antes após 
e0 ef w0 (%) wf (%) S0 (%) Sf (%) 

18,5 20,1 14,1 15,2 0,91 0,77 30,75 32,17 91,4 100,0 
 

Amostra compactada - embebida 
γh (kN/m3) γd (kN/m3) 

antes após antes após 
e0 ef w0 (%) wf (%) S0 (%) Sf (%) 

18,1 20,7 13,9 15,3 0,94 0,76 30,65 35,34 87,8 100,0 
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Sendo, γh = peso específico aparente úmido 

 γd = peso específico aparente seco 

 e0 e ef = índice de vazios inicial e final 

 w0 e wf = umidades inicial e final 

 S0 e Sf = grau de saturação inicial e final 

 

Os gráficos que mostram as curvas “deformação específica vertical (ε) x 

tensão vertical efetiva (σ’v)” e “índice de vazios (e) x tensão vertical efetiva (σ’v)” são 

apresentados nas figuras IV.3 e IV.4. 
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Figura IV.3  -  Curvas “ε x σ’v” 
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Figura IV.4  -  Curvas “e x σ’v” 

 

As tensões de pré adensamento (σ’vm) foram determinadas pelo Método 

de PACHECO SILVA (1970) e são apresentadas na tabela IV.3. 

 

Tabela IV.3  -  Resumo das tensões de pré adensamento calculadas. 

Amostra ensaiada σ’vm (kPa) 

Indeformada – umidade natural 250 

Indeformada – embebida 250 

Compactada – umidade ótima 200 

Compactada - embebida 160 

 

Os valores de cv (coeficiente de adensamento) só foram determinados 

para os estágios em que o grau de saturação ultrapassou 95% ( )%95≥S  de forma que 
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não se afastasse em demasia da hipótese de solo saturado da teoria de adensamento de 

TERZAGHI (1943). Sendo assim, calculou-se o grau de saturação ao final de cada 

estágio de carregamento e só então, calculou-se o cv para aqueles estágios que não 

violaram o limite estipulado de 95%. Os valores de cv estão apresentados na tabela IV.4. 

 

Tabela IV.4  -  Coeficientes de adensamento por estágios de carga. 

Estágios de carga (kPa) 
Amostra Índice 

3,13 9,33 21,8 46,6 96,4 196 395 793 

S (%) 93,5 93,7 94,3 95,5 97,3 99,6 100 100 
Compactada 

umid. 
ótima. cv    (10-2 

cm2/s) - - - 1,44 1,85 0,84 0,56 0,71 

S (%) 94,5 94,8 96,1 97,9 100 100 100 100 
Compactada 

embebida 
cv    (10-2 

cm2/s) - - 0,62 1,24 1,65 1,80 0,73 1,16 

 

Em função da rapidez dos recalques observados foi utilizado o Método 

de TAYLOR (1948) para determinação do cv. Mesmo a determinação de t90 do Método 

de TAYLOR (1948) mostrou-se bastante difícil, pois, já na primeira leitura (leitura de 6 

segundos) após o carregamento, pôde-se observar a ocorrência da maior parte da 

deformação correspondente ao adensamento primário e seguindo-se uma rápida 

estabilização da deformação, conforme exemplificado com o estágio de 793 kPa na 

figura IV.5. 

Estes valores de cv mostram que o solo tem adensamento primário 

praticamente instantâneo, ou seja, dissipação rápida de poro-pressões, com 

comportamento típico de solo arenoso. 

Foi feita a calibração das prensas utilizadas nos ensaios de adensamento e 

cujos valores não apresentaram diferença significativa em relação a esses ensaios. Com 

isso, as curvas de adensamento se mostraram praticamente paralelas sem variação nos 

resultados das tensões de pré-adensamento conforme mostradas na figura IV.6. 
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Figura IV.5  -  Aspecto típico do gráfico de Taylor nos ensaios de adensamento 

 

0,76

0,78

0,80

0,82

0,84

0,86

0,88

0,90

0,92

1 10 100 1000

σ'v (kPa)

e

Comp. - sem calibração Comp. - com calibração
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IV-2.4 – Ensaios de cisalhamento direto 

 

O estudo da resistência ao cisalhamento dos solos parcialmente saturados 

torna-se complexo devido às variações das condições de umidade em função das 

condições ambientais. A sua poro-pressão negativa (sucção), varia inversamente com o 

teor de umidade, tendendo a um valor nulo a medida que o seu grau de saturação se 

aproxima de 100%. 

O objetivo principal do ensaio é a avaliação da sua resistência ao 

cisalhamento em um plano horizontal de ruptura (imposição do ensaio), para a obtenção 

dos parâmetros: intercepto de coesão e ângulo de atrito em termos de tensões totais. 

Apesar da sua simplicidade de execução, este ensaio não permite o controle da 

drenagem e da poro-pressão (todos os resultados são em termos de tensões totais), seu 

plano de ruptura é pré-estabelecido e não se tem um estado de tensões definido no corpo 

de prova. 

Foi realizada uma campanha de ensaios de cisalhamento direto em 

corpos de prova indeformados, moldados a partir de um corpo de prova obtido do 

ensaio de compactação Proctor Normal e mal compactados, perfazendo três tipos. De 

cada um desses três tipos foram realizados ensaios de cisalhamento com e sem 

embebição dando, portanto, 6 séries de ensaios. Como cada série contou com 4 corpos 

de prova, o número total de ensaios foi de 24. 

Em todos os ensaios foram usadas as tensões normais de 25, 50, 75 e 100 

kPa. 

Os corpos de prova indeformados foram moldados num “anel” de aço de 

seção transversal quadrada, cujas dimensões internas eram de 6 cm x 6 cm e cuja altura 

era de 2,5 cm. Tal anel era untado com vaselina e então apoiado sobre o bloco de 

amostra indeformada. Com a ajuda de uma pequena faca o corpo de prova foi sendo 

esculpido no formato interno do anel e cuidadosamente forçado a ocupar seu interior. 

Terminada esta tarefa, o conjunto corpo de prova + anel era “desligado da amostra mãe” 

tendo seu topo e base devidamente arrasado com uma régua de aço. A partir daí o 

conjunto corpo de prova + anel era pesado e levado para a caixa de cisalhamento direto 

transferindo-se, com o auxílio de um êmbolo de madeira, do anel para a caixa. 
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Com as sobras de solo provenientes da moldagem foram feitas (para cada 

corpo de prova) duas determinações de umidade. 

Após introduzir o corpo de prova na caixa de cisalhamento, era aplicada 

a tensão normal. 

Nos corpos de prova a serem ensaiados com a umidade natural, esperava-

se cerca de 30 minutos, tempo dentro do qual as deformações verticais (oriundas da 

tensão vertical) estabilizavam. Este mesmo tempo de 30 minutos foi usado para a 

duração dos estágios de carga do ensaio edométrico. Passados os 30 minutos o corpo de 

prova era então cisalhado. 

Aos corpos de prova a serem ensaiados sob embebição, após sua 

introdução na caixa de cisalhamento, era aplicada a tensão normal de ensaio. A seguir 

enchia-se a “bacia” (dentro da qual fica a caixa de cisalhamento) com água e deixava-se 

o corpo de prova submerso e carregado de um dia para o outro (da tarde do dia anterior 

para a manhã do dia seguinte) quando então era finalmente cisalhado. Ao fim do ensaio 

faziam-se novamente determinações da umidade do corpo de prova ensaiado. 

Na preparação dos corpos de prova compactados seguiu-se a mesma 

seqüência acima . Entretanto, as “amostras-mãe” nestes casos foram corpos de prova 

provenientes do ensaio de compactação Proctor Normal. 

Foram também ensaiados corpos de prova aqui denominados “mal 

compactados”. Esses ensaios têm como objetivo reproduzir uma má prática da 

engenharia de fundações de torres de linhas de transmissão que consiste simplesmente 

em reaterrar as cavas após a execução das fundações sem uma compactação adequada. 

Como as fundações das torres de linhas de transmissão trabalham muitas vezes sob 

esforços de arrancamento, deixa-se de contar, com essa má prática de reaterro, com uma 

maior resistência ao cisalhamento que uma compactação adequada conferiria ao solo. 

Para reproduzir esta condição de campo, procedeu-se a uma compactação 

pobre e rústica. Admitindo um γ = 13 kN / m3 (peso específico total) e sabendo que a 

caixa de cisalhamento tem dimensões internas de 6 cm x 6 cm x 4 cm, separava-se uma 

quantidade de material (em peso) tal que, quando colocado na caixa de cisalhamento e 

compactado estática e manualmente com o “êmbolo” de madeira, ocupava todo o seu 
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interior. Depois disso, continuava-se o ensaio, tanto o embebido como o realizado na 

umidade natural, como descrito anteriormente. 

Na tabela IV.5 são apresentadas as condições dos corpos de prova antes e 

após os ensaios. 

Calculou-se a velocidade de cisalhamento de forma que permitisse a 

drenagem nos ensaios embebidos, adotando-se a mesma velocidade para os ensaios na 

umidade natural. Pela equação a seguir, pode-se obter a velocidade de ensaios: 

rt
dhV =max  

Sendo, dh = deslocamento relativo horizontal para que a tensão cisalhante 

máxima seja mobilizada (mm). 

 tr = tempo mínimo de ruptura (mobilização da tensão cisalhante 

máxima) que pode ser calculado pela expressão empírica:  

1007,12 ttr ×=  (GIBSON e HENKEL, 1954) 

Em função da rapidez dos recalques observados nos ensaios de 

adensamento, adotou-se t100 = 3 min. Baseado em ensaios de cisalhamento direto 

realizados anteriormente no mesmo solo, tomou-se o deslocamento horizontal na 

ruptura como sendo de 2 mm. Portanto, a velocidade de cisalhamento adotada foi de 

0,0585 mm/min. 

As figuras IV.7 a IV.18 apresentam as curvas “dh x τ/σ” e “dh x dv” 

referentes às medições dos ensaios. 
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Tabela IV.5  -  Índices físicos referentes aos corpos de prova dos ensaios. 

Amostra indeformada  -  umidade natural 
γh (kN/m3) γd (kN/m3) σc 

(kPa) antes após antes após 
e0 ef 

w0 
(%) 

wf 
(%) 

S0 
(%) 

Sf  
%) 

25 16,4 16,3 12,6 12,7 1,14 1,17 30,79 28,48 72,5 65,8 
50 17,0 17,1 12,9 13,1 1,09 1,08 32,07 30,90 79,4 77,4 
75 17,0 17,4 12,8 13,1 1,10 1,03 32,52 32,60 79,7 85,4 

100 16,7 17,3 12,6 13,0 1,14 1,00 32,67 32,71 77,3 87,9 
           

Amostra indeformada  -  embebida 
γh (kN/m3) γd (kN/m3) σc 

(kPa) antes após antes após 
e0 ef 

w0 
(%) 

wf 
(%) 

S0 
(%) 

Sf  
%) 

25 17,0 17,8 13,1 13,1 1,07 1,06 30,03 35,52 75,9 90,5 
50 16,8 18,1 12,7 12,9 1,13 1,06 32,24 40,71 77,1 100 
75 17,0 18,7 12,8 13,2 1,11 1,01 33,10 41,89 80,7 100 

100 17,0 19,2 12,7 13,6 1,12 0,84 33,26 41,30 80,3 100 
           

Amostra compactada  -  sem embebição 
γh (kN/m3) γd (kN/m3) σc 

(kPa) antes após antes após 
e0 ef 

w0 
(%) 

wf 
(%) 

S0 
(%) 

Sf  
%) 

25 16,1 16,2 12,6 12,7 1,14 1,27 27,22 27,89 64,6 59,3 
50 16,2 16,7 12,7 13,1 1,12 1,16 27,24 27,80 65,7 64,7 
75 15,9 16,1 12,5 12,6 1,17 1,26 27,73 27,93 64,1 59,9 

100 17,1 17,8 13,4 14,0 1,01 1,01 27,58 26,82 73,5 71,9 
           

Amostra compactada  -  embebida 
γh (kN/m3) γd (kN/m3) σc 

(kPa) antes após antes após 
e0 ef 

w0 
(%) 

wf 
(%) 

S0 
(%) 

Sf  
%) 

25 16,3 17,7 13,1 12,9 1,11 1,06 27,53 37,13 66,9 94,1 
50 16,0 17,9 12,6 12,8 1,14 1,02 27,48 40,08 64,8 100 
75 15,8 19,1 12,5 13,6 1,16 0,87 27,24 40,08 63,0 100 

100 17,2 19,5 13,5 14,0 1,00 0,87 27,63 39,32 74,1 100 
           

Amostra mal compactada  -  umidade natural 
γh (kN/m3) γd (kN/m3) σc 

(kPa) antes após antes após 
e0 ef 

w0 
(%) 

wf 
(%) 

S0 
(%) 

Sf  
%) 

25 13,0 - 9,9 10,0 1,71 1,81 30,84 - 48,5 - 
50 13,0 - 9,9 10,1 1,72 1,70 31,00 - 48,6 - 
75 13,0 - 10,0 10,1 1,71 1,66 30,94 - 48,8 - 

100 13,0 - 9,9 10,1 1,72 1,59 30,85 - 48,3 - 
           

Amostra mal compactada  -  embebida 
γh (kN/m3) γd (kN/m3) σc 

(kPa) antes após antes após 
e0 ef 

w0 
(%) 

wf 
(%) 

S0 
(%) 

Sf  
%) 

25 13,0 14,7 9,9 10,1 1,71 1,55 31,02 45,53 48,8 79,1 
50 13,0 14,5 9,9 10,2 1,72 1,51 31,13 42,39 48,7 75,4 
75 13,0 16,1 9,9 11,4 1,72 1,27 30,94 40,93 48,4 87,0 

100 13,1 16,1 10,0 11,6 1,71 1,24 31,13 39,50 49,2 86,0 
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Figura IV.7  -  Curva deslocamento horizontal x tensão normalizada (τ/σ)  -  amostra indeformada – 

umidade natural 
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Figura IV.8  -  Curva deslocamento horizontal x deslocamento vertical  -  amostra indeformada – umidade 
natural 
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Figura IV.9  -  Curva deslocamento horizontal x tensão normalizada (τ/σ)  -  amostra indeformada – 
embebida 
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Figura IV.10  -  Curva deslocamento horizontal x deslocamento vertical  -  amostra indeformada – 
embebida 
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Figura IV.11  -  Curva deslocamento horizontal x tensão normalizada (τ/σ)  -  amostra compactada – sem 
embebição 
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Figura IV.12  -  Curva deslocamento horizontal x deslocamento vertical  -  amostra compactada – sem 
embebição 
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Figura IV.13  -  Curva deslocamento horizontal x tensão normalizada (τ/σ)  -  amostra compactada – 
embebida 
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Figura IV.14  -  Curva deslocamento horizontal x deslocamento vertical  -  amostra compactada – 
embebida 
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Figura IV.15  -  Curva deslocamento horizontal x tensão normalizada (τ/σ)  -  amostra mal compactada – 
umidade natural 
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Figura IV.16  -  Curva deslocamento horizontal x deslocamento vertical  -  amostra mal compactada – 
umidade natural 
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Figura IV.17  -  Curva deslocamento horizontal x tensão normalizada (τ/σ)  -  amostra mal compactada – 
embebida 
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Figura IV.18  -  Curva deslocamento horizontal x deslocamento vertical  -  amostra mal compactada – 
embebida 
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Os valores de τmax e σn obtidos na ruptura dos corpos de prova estão 

representados pelas envoltórias de ruptura de Coulomb apresentadas nas figuras IV.19 a 

IV.25. Na tabela IV.6 apresenta-se o resumo dos parâmetros de resistência ao 

cisalhamento de pico (c, φ) obtidos. 
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Figura IV.19  -  Envoltória de ruptura  -  amostra indeformada – umidade natural 
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Figura IV.20  -  Envoltória de ruptura  -  amostra indeformada – embebida 
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Figura IV.21  -  Envoltória de ruptura  -  amostra compactada – sem embebição 
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Figura IV.22  -  Envoltória de ruptura  -  amostra compactada – embebida 
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Figura IV.23  -  Envoltória de ruptura  -  amostra mal compactada – umidade natural 
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Figura IV.24  -  Envoltória de ruptura  -  amostra mal compactada – embebida 
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Figura IV.25  -  Resumo das envoltórias de ruptura 



IV – Obtenção de parâmetros geotécnicos  

 
 

 69

Tabela IV.6  -  Resumo dos parâmetros de resistência ao cisalhamento (em termos de tensões totais). 

Tipo de amostra c (kPa) φ (graus) 
Indeformada – sem embebição 34 33,5 

Indeformada – embebida 32 26,7 

Compactada – sem embebição 30 61,6 

Compactada - embebida 4 30,8 

Mal compactada – sem embebição 20 32,9 

Mal compactada – embebida 1 31,6 

 

Os parâmetros geotécnicos obtidos para o solo nas condições natural e 

embebida apresentam-se distintos de outros casos na literatura. Tem sido reportado que 

a influência da embebição é muito maior na redução de intercepto de coesão do que no 

ângulo de atrito (PEREIRA et al, 1990; FERREIRA e LACERDA, 1993; MACHADO e 

VILAR, 1998). Na presente pesquisa, nas amostras indeformadas, os valores de 

intercepto de coesão foram muito próximos (diferença de apenas 2 kPa), enquanto os 

valores de ângulo de atrito tiveram diferenças significativas (cerca de 7 graus). 

 

a) Amostras indeformadas 

Observa-se que os valores da tensão cisalhante normalizada em relação à 

tensão normal na umidade natural são maiores que os valores de σ
τ  associados às 

amostras embebidas. 

Os ensaios realizados nas amostras com umidade natural mostram que as 

umidades inicial e final são muito próximas, assim como os graus de saturação que 

variaram para mais ou para menos, espelhando a compressão ou expansão das amostras 

durante o cisalhamento (figuras IV.7 e IV.8). 

Os resultados obtidos sugerem que o cisalhamento das amostras na 

condição de umidade natural se realizou com desenvolvimento de sucção, razão pela 

qual os valores de σ
τ  nesses ensaios se mostraram superiores aos obtidos nos ensaios 

das amostras embebidas. 
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As amostras naturais embebidas apresentam, após o ensaio, valores de 

umidade e de grau de saturação significativamente superiores aos valores iniciais. 

Observa-se que os graus de saturação são de 100% em três amostras ao fim do ensaio. 

Isto sugere que pelo menos para as tensões de 50, 75 e 100 kPa os pontos στ ×  possam 

estar sobre a envoltória em termos de tensões efetivas já que os ensaios foram realizados 

com uma velocidade compatível com a dissipação dos excessos de poro-pressão 

eventualmente gerados pelo cisalhamento (figuras IV.9, IV.10 e IV.20). 

Observa-se também, no caso das amostras embebidas, uma tendência das 

curvas marcharem para o mesmo valor de σ
τ  quando os deslocamentos aumentam. Tal 

valor de σ
τ  está em torno de 0,9. 

 

b) Amostras compactadas 

Observa-se nas figuras IV.11 e IV.12 que as tensões cisalhantes 

normalizadas em relação à tensão normal das amostras sem embebição apresentam-se 

altas e há formação de picos de resistência bem definidos caracterizando nitidamente a 

condição de ruptura do solo. Este formato de gráfico não acontece para as amostras 

embebidas (figuras IV.13 e IV.14) e mostram que σ
τ  fica constante ou continua 

crescendo, ainda que suavemente, com o aumento do deslocamento. 

Nas amostras sem embebição a variação de umidade entre o início e o 

fim dos ensaios foi praticamente nula, assim como a variação dos seus graus de 

saturação. Porém nas amostras embebidas as variações de umidade foram bem 

significativas e seus graus de saturação chegaram a 100% em três amostras (50, 75 e 

100 kPa). 

As amostras sem embebição tiveram uma grande expansão (figura IV.12) 

e os valores dos seus ângulos de atrito em termos de tenções totais tenderam, sob 

cisalhamento a volume constante, a valores iguais entre si e iguais a 52º. Nota-se porém, 

que as amostras embebidas apresentaram compressão (figura IV.14) e seus valores de 

ângulo de atrito a volume constante também tenderam a valores iguais entre si, sendo 
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estes valores menores do que aqueles das amostras compactadas e ensaiadas sem 

embebição. 

Nas amostras compactadas e ensaiadas sem embebição, muito 

provavelmente a sucção foi a responsável pelos altos valores de resistência ao 

cisalhamento, o que não deve ter ocorrido nas amostras embebidas já que os graus de 

saturação destas últimas, ao final do ensaio, foram de 100% ou próximos a este valor. 

Assim, a grande diferença entre os valores de resistência ao cisalhamento observados 

entre as amostras compactadas ensaiadas com e sem embebição pode ser creditada a 

existência ou não de sucção. 

Observa-se o comportamento de resistência do solo pelas envoltórias 

apresentadas nas figuras IV.21, IV.22 e IV.25, onde se pode notar, pelas linhas de 

tendência, a superioridade da resistência das amostras sem embebição para as amostras 

embebidas, cujos valores apresentam-se na tabela IV.6. 

 

c) Amostras mal compactadas 

Observa-se nas figuras IV.15 e IV.17 a não existência de picos de 

resistência caracterizando um ponto de ruptura nas curvas de resistência das amostras 

ensaiadas simulando uma situação de solo mal compactado. Há uma tendência de 

crescimento de σ
τ  a medida que os deslocamentos aumentam. Este ganho de tensão 

limita-se às condições de trabalho da fundação em termos de deslocamento máximo. 

Ao final dos ensaios realizados nas amostras sem embebição não houve 

medição de umidade. No entanto, ao final dos ensaios nas amostras embebidas houve 

um elevado ganho de umidade, visto que seus índices de vazios apresentavam-se com 

valores elevados em função da má compactação das amostras. Apesar disso, seus graus 

de saturação não chegaram a 100% (tabela IV.5). 

Quando estes ensaios são comparados com os ensaios nas amostras 

indeformadas nota-se uma pequena diferença entre os valores máximos de σ
τ . 

Salienta-se que estes valores acontecem para grandes deslocamentos no caso dos 

ensaios nas amostras mal compactadas e para pequenos deslocamentos, da ordem de 
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2 mm, nos ensaios nas amostras indeformadas. Ou seja, observa-se que além dos 

parâmetros geotécnicos dos ensaios nas amostras mal compactadas serem inferiores 

àqueles das amostras indeformadas, só se consegue mobilizar a resistência máxima com 

elevados deslocamentos. 

O comportamento observado nas envoltórias das figuras IV.23, IV.24 e 

IV.25 mostra uma leve superioridade das amostras sem embebição para as amostras 

embebidas. Seus parâmetros de resistência podem ser observados na tabela IV.6. 
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V 
CAPÍTULO 

 

 

 

PREVISÕES DE CAPACIDADE DE CARGA CONSIDERANDO-SE 

A INFLUÊNCIA DA COMPACTAÇÃO 

 

V-1 – Generalidades 

 

Um projeto convencional de fundações de torres de linhas de transmissão 

admite, geralmente, uma situação como aquela delineada na figura III.1, isto é, que a 

ruptura ocorre em solo natural. Naturalmente, esta hipótese pressupõe – como descrito 

no capítulo III – que as propriedades mecânicas do solo compactado sejam melhores 

que as do solo natural. Na grande maioria dos casos verificados no Brasil, esta hipótese 

é verdadeira, desde que o solo seja adequadamente compactado. 
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Até alguns anos atrás, quando o setor elétrico era estatizado, havia 

controle rigoroso de compactação dos reaterros das cavas de fundação. Percebe-se que 

este quadro mudou por ocasião das privatizações no Brasil e no mundo (RUFFIER DOS 

SANTOS, 2005), em que este controle é feito de modo menos rigoroso, ou mesmo não é 

efetuado. Por vezes, o controle é feito exclusivamente com base no peso específico do 

material, o que é decorrência do emprego do Método do Cone em projeto. 

No presente item, serão feitas algumas previsões de capacidade de carga 

de fundações em uma sapata hipotética, com base nos parâmetros geotécnicos obtidos 

no capítulo IV, os quais representam as seguintes situações: (i) solo natural, (ii) solo 

adequadamente compactado, (iii) solo mal compactado. 

Por outro lado, os projetos – mesmo mais bem elaborados sob o ponto de 

vista geotécnico – não consideram a variação das propriedades do solo ao longo do ano, 

em decorrência das variações sazonais meteorológicas. Ou seja, admitem-se certos 

parâmetros geotécnicos como sendo “representativos”, válidos ao longo de todo o ano. 

Uma vez que se sabe que estes parâmetros variam ao longo do ano (ver, por exemplo, 

MOTA, 2003), sobretudo nas profundidades de interesse das fundações superficiais, 

resulta que o fator de segurança em relação à ruptura também sofre variação. 

DANZIGER e PEREIRA PINTO (2002) sugerem o emprego de fatores 

de segurança diferenciados para as condições de solo natural – representando uma 

situação média de umidade – e de solo embebido, o qual estaria associado às estações de 

chuvas intensas. 

No presente capítulo, e também tomando-se por base os ensaios 

apresentados no capítulo IV, a sapata mencionada acima será também analisada 

considerando-se os parâmetros geotécnicos de solos em condição natural e em condição 

de embebição. 

 

V-2 – Sapata a ser empregada nas análises de capacidade de carga 

 

Admitiu-se uma sapata com dimensões e características associadas 

àquelas normalmente utilizadas em linhas de transmissão, tida aqui como “padrão”, 
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apresentada na figura V.1. Esta fundação será utilizada para as previsões de capacidade 

de carga que serão efetuadas neste capítulo. Possui fuste e base quadrados e está 

assentada a 2,5 m de profundidade. As escavações são consideradas, em sua seção 

transversal, com as mesmas medidas da base da sapata. 
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Figura V.1  -  Fundação adotada para as estimativas de capacidade de carga. 

 

V-3 – Previsões efetuadas 

 

V-3.1 – Previsões de capacidade de carga pelo Método de Grenoble 

 

Os dois casos relacionados no item III.1 serão analisados a seguir. Os 

parâmetros geotécnicos considerados em cada caso estão incluídos na tabela V.1. Os 

pesos específicos aparentes representam a média dos valores da tabela IV.5, enquanto os 

parâmetros de resistência (c e φ) são os relacionados na tabela IV.6. 
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Cabe lembrar, conforme mencionado no item III-1, que: 

a) No caso 1, correspondente à hipótese de reaterro adequadamente 

compactado, a ruptura é suposta acontecer no material natural. Portanto, são os 

parâmetros do solo natural que alimentam o método de cálculo, sendo a contribuição do 

solo reaterrado relativa apenas à sua parcela de peso. 

b) No caso 2, correspondente à hipótese de reaterro mal compactado, a 

ruptura é suposta acontecer neste material, e todos os parâmetros dizem respeito apenas 

ao solo do reaterro. 

 
Tabela V.1  -  Resumo dos parâmetros geotécnicos empregados nas verificações de capacidade de carga. 

Parâmetros geotécnicos 
Solo c 

(kPa) 
φ 

(graus) 
γh 

(kN/m3) 
γc 

(kN/m3) 
γm 

(kN/m3) 
Condição natural 

*1 *1 *1   caso 1 
(reaterro bem comp.) 34 33,5 16,8 16,8 - 

*2 *2    caso 2 
(reaterro mal comp.) 20 32,9 - - 13,0 

Condição embebida 
*1 *1 *1   caso 1 

(reaterro bem comp.) 32 26,7 17,0 17,0 - 
*2 *2    caso 2 

(reaterro mal comp.) 1 31,6 - - 13,0 
*1 – parâmetros do solo natural e *2 – parâmetros do solo mal compactado 

Sendo γm = peso específico aparente do solo mal compactado 
 γc = peso específico aparente do solo adequadamente compactado 

Reaterro

Superfície
de ruptura

CASO 1 CASO 2

λ=arc tg 0,2

λ=0

Superfície
de ruptura

λ=-φ/4

Superfície
de ruptura

bem
compactado

Reaterro

compactado
mal

 
Figura V.2  -  Casos de ruptura analisados 
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Os valores das estimativas de capacidade de carga à tração pelo Método 

de Grenoble são apresentados na tabela V.2. Para o caso de reaterro mal compactado 

apresentam-se duas hipóteses (A e B) referentes a duas situações de superfícies de 

ruptura: λ = arc tg 0,2 e λ = 0 (figura V.2). Na situação em que λ = 0, supõe-se a ruptura 

acontecendo na interface entre o reaterro mal compactado e o solo natural. 

Admitiu-se nos cálculos a superfície de ruptura partindo da aresta 

superior da base da sapata. 

 

Tabela V.2  -  Estimativas de capacidade de carga efetuadas pelo Método de Grenoble. 

Capacidade de carga (kN) 
Método de Grenoble Verificações 

Condição 
natural 

Condição 
embebida 

caso 1 (λ=-φ/4) 
(reaterro bem comp.) 

748 739 

caso 2 – hip. A (λ=arc tg 0,2) 
(reaterro mal comp.) 303 225 

caso 2 – hip. B (λ=0) 
(reaterro mal comp.) 425 265 

 

Com base nos resultados incluídos na tabela V.2, algumas conclusões 

podem ser obtidas: 

i) Quando se considera a capacidade de carga da fundação com reaterro 

executado adequadamente, observa-se que a diferença entre os valores correspondentes 

à condição de umidade natural e à de embebição é de apenas 1%. Esta pequena 

diferença pode ser creditada às pequenas diferenças dos parâmetros geotécnicos das 

amostras na condição de umidade natural e embebida. Salienta-se que, provavelmente, 

as condições de umidade por ocasião da coleta dos blocos indeformados tenham sido 

muito influenciadas por chuvas intensas que ocorreram no período. 

Cabe ressaltar que os resultados obtidos na presente dissertação não 

podem ser extrapolados para outros casos da prática da engenharia, havendo sempre a 

necessidade da realização de ensaios tais como os ora analisados. 
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ii) Comparando-se agora as situações de reaterro bem e mal compactado 

em período que corresponderia a uma época não chuvosa, observa-se que a diferença 

relativa de capacidade de carga entre as duas situações é de 59% e 43%, 

respectivamente para as hipóteses A e B. Em outras palavras, a inadequada 

compactação do reaterro teria provocado uma redução de 59% a 43% em relação à 

carga de ruptura correspondente à hipótese do reaterro ser adequadamente compactado. 

iii) Efetuando-se agora uma comparação entre as capacidades de carga 

relativas ao reaterro mal compactado (hip. A) em condições sem e com embebição 

(simulando uma época chuvosa), obtém-se uma diferença relativa que atinge 26%. Em 

outras palavras, haveria uma perda de capacidade de carga da situação sem chuva para a 

época chuvosa de 26% caso o reaterro tivesse sido mal executado. Essa diferença seria 

de 38% no caso da hipótese B. 

iv) Entre as situações de reaterro bem e mal compactado em período que 

corresponderia a uma época chuvosa, a diferença relativa de capacidade de carga 

atingiria 70% na hipótese A e 64 % na hipótese B. 

Cabe salientar que as diferenças relativas de capacidade de carga 

verificadas entre os casos 1 e 2, tanto na hipótese de época não chuvosa como na de 

estação chuvosa, não refletem de modo algum as diferenças de pesos específicos dos 

materiais na condição natural e mal compactada. De fato, na situação que representa 

uma época não chuvosa, a diferença relativa de pesos específicos é de 23%, enquanto a 

diferença relativa de capacidade de carga atinge 43 a 59%. Na situação de época 

chuvosa, a diferença relativa de pesos específicos é de 24%, e a de capacidade de carga 

alcança 64 a 70%. 

Com base nos resultados obtidos, pode-se dizer que, de uma maneira 

geral, fica evidente que a qualidade de compactação do reaterro influencia diretamente a 

capacidade de carga da fundação. A importância de um controle de compactação 

adequado fica, pois, plenamente justificada. 
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V-3.2 – Previsões de capacidade de carga pelo Método do Cone 

 

Adotar-se-ão os valores apresentados na tabela V.2 como sendo os 

valores reais de capacidade de carga da fundação caso tivesse acontecido uma 

campanha de ensaios à tração, os quais servirão de base para as comparações que se 

desenvolverão neste item. 

Inclui-se o Método do Cone nessa análise, pois ainda é um método muito 

empregado para verificação de capacidade de carga à tração de fundações de linhas de 

transmissão, apesar de ser bastante contestado no meio técnico. Com isso, procura-se 

novamente mostrar qualitativamente o quanto esse método pode influenciar o 

dimensionamento das fundações, quando estas são dependentes apenas de um ângulo 

que não possui nenhuma relação com a geometria da fundação ou o tipo de solo. 

Em decorrência dos comentários incluídos no item II.2, é executada uma 

retroanálise para estimativa do ângulo α, ou seja, pelos valores de capacidade de carga 

obtidos através do Método de Grenoble, apresentados na tabela V.2 e adotados como 

referência para comparações, definem-se valores para α, os quais são apresentados na 

tabela V.3. Admitiu-se nos cálculos o tronco de cone a partir da aresta superior da base 

da sapata. Os valores de pesos específicos adotados na análise foram: caso 1 – peso 

específico do solo adequadamente compactado; caso 2 – peso específico do solo mal 

compactado. Em ambos os casos tais valores foram considerados nas condições com e 

sem embebição. 

 

Tabela V.3  -  Valores do ângulo α necessários para se conseguir, pelo Método do Cone, atingir os 
valores de capacidade de carga obtidos pelo Método de Grenoble apresentados na tabela V.2. 

Valores de α (graus) 
Método do Cone Verificações 

Condição 
natural 

Condição 
embebida 

caso 1 
(reaterro bem comp.) 49,4 48,8 

caso 2 – hip. A 
(reaterro mal comp.) 22,2 11,3 

caso 2 – hip. B 
(reaterro mal comp.) 33,9 17,2 
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Observa-se que no caso 1, para as duas condições de solo com e sem 

embebição, o ângulo α  apresenta-se com valor elevado em relação aos valores de α 

usuais em projetos (de 15º a 30º), o que representa uma situação muito conservativa. 

Comparando-se agora as situações de reaterro bem e mal compactado em 

período que corresponderia a uma época não chuvosa, observa-se que a diferença 

relativa do ângulo α entre as duas situações é de 55% e 31%, respectivamente para as 

hipóteses A e B. Efetuando-se a mesma comparação para uma época chuvosa, essa 

diferença passa a ser de 77% e 65%. 

Um outro tipo de verificação é realizado, a fim de identificar os erros 

relativos que poderiam acontecer quando fossem adotados valores correntes 

empregados na prática de projetos. Foram admitidos, como usuais, valores de α na faixa 

de 15º a 30º. Os resultados dessa verificação, correspondentes às cargas de ruptura 

determinadas com o emprego de α, são apresentados na tabela V.4. 

Através da tabela V.4 e do gráfico apresentado na figura V.3, pode-se 

observar que no caso de reaterro bem compactado, tanto em uma época chuvosa como 

em uma não chuvosa, haveria uma tendência de obtenção de valores de capacidade de 

carga contrários à economia. O erro percentual máximo é muito semelhante em ambos 

os casos, 63% e 62% (para α = 15º), respectivamente em época não chuvosa e chuvosa. 

Ou seja, o emprego de valores correntes de α resultaria, em projeto, em um aumento nas 

dimensões da fundação para que se conseguisse alcançar a capacidade de carga 

desejada. 

No caso de reaterro mal compactado, duas situações podem ser 

observadas. Quando se considera a estação chuvosa, há uma tendência de os valores 

correntes de α fornecerem valores contrários à segurança (erro percentual máximo de 

69% para α = 30º). Já na estação não chuvosa, a hipótese A forneceria previsões do 

Método do Cone em torno da média, enquanto a hipótese B conduziria a previsões 

conservativas pelo Método do Cone, com erro máximo de 42% para α = 15º. 
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Tabela V.4  -  Carga de ruptura para diversos valores de α, mediante a aplicação do Método do Cone aos 
valores de capacidade de carga obtidos pelo Método de Grenoble apresentados na tabela V.2. 

α = 15º α = 20º α = 25º α = 30º 

Verificações Qr G 
(kN) Qr C 

(kN) 
Erro 
(%) 

Qr C 
(kN) 

Erro 
(%) 

Qr C 
(kN) 

Erro 
(%) 

Qr C 
(kN) 

Erro 
(%) 

Condição natural 
caso 1 

(reaterro bem comp.) 748 277 63 313 58 356 52 407 46 

caso 2 – hip. A 
(reaterro mal comp.) 303 248 18 285 6 327 -8 378 -25 

caso 2 – hip. B 
(reaterro mal comp.) 425 248 42 285 33 327 23 378 11 

Condição embebida 
caso 1 

(reaterro bem comp.) 739 279 62 316 57 359 51 411 44 

caso 2 – hip. A 
(reaterro mal comp.) 225 249 -11 286 -27 329 -46 381 -69 

caso 2 – hip. B 
(reaterro mal comp.) 265 249 6 286 -8 329 -24 381 -44 

Qrup G = carga de ruptura obtida com o emprego do Método de Grenoble. 
Qrup C = carga de ruptura obtida com o emprego do Método do Cone. 
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Figura V.3  -  Gráfico comparativo entre as cargas de ruptura (nas condições natural e embebida) 
previstas pelos Métodos de Grenoble (Qr G) e do Cone (Qr C). 
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VI 
CAPÍTULO 

 

 

 

CONCLUSÕES E SUGESTÕES PARA FUTURAS PESQUISAS 

 

VI-1 – Conclusões 

 

A pesquisa desenvolvida objetivou o estudo da influência da 

compactação na capacidade de carga de fundações superficiais à tração. Para atingir este 

objetivo, foram realizados ensaios de laboratório em amostras indeformadas e 

compactadas de um solo coluvial. Duas condições de compactação foram consideradas, 

representando uma compactação controlada e uma mal efetuada. Cada situação foi 

ensaiada segundo duas condições de umidade, representando uma umidade média ao 

longo do ano e uma estação chuvosa. Os parâmetros geotécnicos obtidos em laboratório 

foram empregados em métodos de previsão de capacidade de carga em uma sapata 

hipotética, de dimensões comumente utilizadas em linhas de transmissão. 
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Quanto à campanha de ensaios de laboratório e à amostragem associada, 

concluiu-se que: 

a) A coleta das amostras indeformadas foi procedida com um gabarito com faces 

articuladas, o qual facilitou e agilizou o processo de proteção dos blocos, com a 

aplicação de uma camada mais espessa de parafina à sua volta. Esse processo fez 

com que aumentasse a rigidez do bloco, proporcionando uma maior segurança na 

manutenção da umidade e estrutura do solo no transporte até o laboratório. 

b) Tanto no caso do solo natural quanto no do solo adequadamente compactado 

houve uma pequena variação do valor de peso específico aparente em decorrência 

da embebição (16,8 kN/m3 para 17,0 kN/m3 em ambos os casos). 

c) As diferenças entre os parâmetros de resistência obtidos para o solo indeformado 

nas condições natural e embebida foram distintas de outros casos na literatura. 

Embora tenha sido reportado que a influência da embebição é muito maior na 

redução de intercepto de coesão do que no ângulo de atrito (PEREIRA et al, 1990; 

FERREIRA e LACERDA, 1993; MACHADO e VILAR, 1998), os valores de 

intercepto de coesão foram muito próximos (diferença de apenas 2 kPa), enquanto 

os valores de ângulo de atrito tiveram diferenças significativas (cerca de 7 graus). 

d) No caso das amostras adequadamente compactadas, houve diferença significativa 

tanto no intercepto de coesão (de 30 kPa para 4 kPa) quanto no ângulo de atrito 

(61,6º para 30,8º) da amostra não embebida para a embebida. Já no caso das mal 

compactadas, apenas o intercepto de coesão apresentou variação significativa (de 

20 kPa para 1 kPa), enquanto o ângulo de atrito apresentou pequena variação (de 

32,9º ara 31,6º) da amostra não embebida para a embebida. 

e) As vantagens de uma adequada compactação ficaram muito bem demonstradas 

através dos parâmetros geotécnicos obtidos. 

 

Quanto às previsões de capacidade de carga, considerou-se o Método de 

Grenoble como a referência para as análises efetuadas. O método necessita de 

parâmetros geotécnicos que representem cada situação analisada. Assim, foram 

consideradas as seguintes condições de solo: (i) natural (representando o maciço não 
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escavado), (ii) adequadamente compactado e (iii) mal compactado. Para cada situação, 

foram estimados os valores de capacidade de carga em dois casos: umidade natural (sem 

embebição) e com embebição. Concluiu-se que: 

 

Quanto ao emprego do Método de Grenoble 

a) Nem todos os parâmetros geotécnicos apresentaram o mesmo nível de 

importância quando do emprego do método. Observou-se a seguinte ordem 

decrescente de importância: coesão, ângulo de atrito e peso específico aparente. 

b) A diferença relativa entre os valores de capacidade de carga correspondentes à 

condição de umidade natural e à de embebição, quando se considera o reaterro 

executado adequadamente, foi de apenas 1%. Esta pequena diferença pode ser 

creditada às pequenas diferenças dos parâmetros geotécnicos das amostras na 

condição de umidade natural e embebida. Salienta-se que, provavelmente, as 

condições de umidade por ocasião da coleta dos blocos indeformados tenham sido 

muito influenciadas por chuvas intensas que ocorreram no período. 

c) Nas situações de reaterro bem e mal compactado em período que corresponderia a 

uma época não chuvosa, observou-se que a diferença relativa de capacidade de 

carga entre as duas situações foi de 59% e 43%, respectivamente para as hipóteses 

A e B. Em outras palavras, a inadequada compactação do reaterro teria provocado 

uma redução de 59% a 43% em relação à carga de ruptura correspondente à 

hipótese do reaterro ser adequadamente compactado. 

d) Na comparação entre as capacidades de carga relativas ao reaterro mal 

compactado (hipótese A) em condições sem e com embebição (simulando uma 

época chuvosa), obteve-se uma diferença relativa que atingiu 26%. Em outras 

palavras, haveria uma perda de capacidade de carga da situação sem chuva para a 

época chuvosa de 26% caso o reaterro tivesse sido mal executado. Essa diferença 

seria de 38% no caso da hipótese B. 

e) Entre as situações de fundações executadas com reaterro bem e mal compactado 

em período que corresponderia a uma época chuvosa, a diferença relativa entre os 
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dois valores de capacidade de carga atingiu 70 % na hipótese A e 64 % na 

hipótese B. 

f) As diferenças relativas de capacidade de carga verificadas entre os casos 

1 (reaterro adequadamente compactado) e 2 (reaterro mal compactado), tanto na 

hipótese de época não chuvosa como na de estação chuvosa, não refletiram de 

modo algum as diferenças de pesos específicos dos materiais na condição natural 

e mal compactada. De fato, na situação que representou uma época não chuvosa, a 

diferença relativa de pesos específicos foi de 23%, enquanto a diferença relativa 

de capacidade de carga atingiu 43 a 59%. Na situação de época chuvosa, a 

diferença relativa de pesos específicos foi de 24%, e a de capacidade de carga 

alcançou 64 a 70%. A importância de uma adequada compactação do reaterro 

ficou demonstrada. 

 

Quanto ao emprego do Método do Cone 

a) No caso de reaterro bem compactado, tanto na condição com embebição como na 

sem embebição, o ângulo α  apresentou-se com valor elevado em relação aos 

valores de α usuais em projetos (de 15º a 30º), o que representou uma situação 

muito conservativa. 

b) A diferença relativa do ângulo α entre as situações de reaterro bem e mal 

compactado, em período que corresponderia a uma época não chuvosa, foi de 

55% e 31%, respectivamente para as hipóteses A e B. No caso de uma época 

chuvosa, essa diferença passou a ser de 77% e 65%. 

c) No caso de reaterro bem compactado, com o emprego de valores de α usuais em 

projeto, tanto em uma época chuvosa como em uma não chuvosa, verificou-se 

uma tendência de obtenção de valores de capacidade de carga contrários à 

economia. O erro percentual máximo foi muito semelhante em ambos os casos, 

63% e 62% (para α = 15º), respectivamente em época não chuvosa e chuvosa. Ou 

seja, o emprego de valores correntes de α resultaria, em projeto, em um aumento 

nas dimensões da fundação para que se conseguisse alcançar a capacidade de 

carga desejada. 
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d) No caso de reaterro mal compactado, duas situações puderam ser observadas. 

Quando se considerou a estação chuvosa, houve uma tendência de os valores 

correntes de α fornecerem valores contrários à segurança (erro percentual máximo 

de 69% para α = 30º). Já na estação não chuvosa, a hipótese A forneceria 

previsões do Método do Cone em torno da média, enquanto a hipótese B 

conduziria a previsões conservativas pelo Método do Cone, com erro máximo de 

42% para α = 15º. 

 

VI-2 – Sugestões para futuras pesquisas 

 

a) Desenvolver estudo teórico, modelagem numérica e provas de carga para 

investigar a real superfície de ruptura desenvolvida nos casos abordados na 

presente pesquisa. 

b) Pesquisar a variação da umidade ao longo do ano em diferentes regiões e tipos de 

solo, estudando a sua influência nos parâmetros geotécnicos e estabelecendo 

variações de fatores de segurança aplicáveis no caso de arrancamento de 

fundações. 

c) Ampliar o estudo sobre a qualidade do reaterro para outros solos tropicais. 

d) Estudar o comportamento da fundação sob carga de curta duração 

(comportamento dinâmico). 
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CAMPANHA DE COLETA DE AMOSTRAS DE SOLO 

 

A campanha de coleta de amostras de solo foi realizada no Município de 

Bananal, Estado de São Paulo, no bairro de Cantagalo (Estação Bom Jardim). Uma 

visão panorâmica do local da coleta dos blocos é apresentada na foto A.1. 

A escolha dessa região para coleta de amostras de solo se deu pelos 

seguintes fatos: 

a) Já existiam, no local, alguns trabalhos no âmbito do Pronex – 

Projeto “Engenharia Geotécnica e Hidrologia no Sistema Encosta – 

Planície Costeira”, com ensaios de laboratório realizados 

(MORAES SILVA et al, 2002 e FONSECA et al, 2002). Esses 

ensaios, eventualmente, poderiam servir para esclarecer algumas 

dúvidas que pudessem surgir durante a realização dos novos 

trabalhos. 
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b) Pelo ponto de vista logístico, sendo de fácil acesso para pessoas, 

materiais e movimentação das amostras. 

c) Por ser um solo residual, caracterizado anteriormente, seria 

representativo para o desenvolvimento do presente trabalho como 

solo de maior ocorrência no território brasileiro dentro do aspecto 

de linhas de transmissão. 

 

 

Foto A.1  -  Vista panorâmica da região da coleta de solos – colúvio residual maduro. 

 

Nessa campanha, coletaram-se amostras deformadas e indeformadas para 

a execução dos ensaios de laboratório. As amostras deformadas foram coletadas do 

material solto produzido pela modelagem dos blocos indeformados. Tais amostras 

deformadas foram acondicionadas em sacos plásticos devidamente selados e 

identificados perfazendo um total de 60 kgf de material. As amostras indeformadas 

foram esculpidas no talude, revestidas com parafina e acomodadas em caixotes de 

madeira. Foram retirados cinco blocos cúbicos indeformados, de 25 cm de aresta. 

O local escolhido foi um trecho de um talude onde já haviam sido 

extraídos anteriormente alguns blocos indeformados para estudos em outros trabalhos. 

Nesse local havia espaço para os trabalhos de escavação, movimentação de ferramentas 

e acondicionamento adequado dos cinco blocos indeformados. 

O processo de modelagem dos blocos envolveu a utilização de 

ferramentas variadas e apesar da aparência bastante rústica, a operação necessitou de 
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alguma experiência e habilidade do técnico. A medida que o bloco ganhava o formato 

desejado, a sua modelagem exigia um maior cuidado, pois devido à perda de umidade 

superficial, as suas arestas se tornavam frágeis e quebradiças. 

Após terem sido esculpidos, os blocos foram envolvidos em tela tipo 

mosquiteiro e, logo depois, com o auxílio de um gabarito de madeira apresentado na 

foto A.2, foi aplicada uma camada de parafina protetora ao seu redor. As faces do 

gabarito são articuladas por intermédio de fechos “tipo cadeado”, interligados por uma 

fina barra de ferro. Este dispositivo articulado, cujas arestas internas medem 27 cm, 

propicia uma camada de 1cm de parafina ao redor do bloco (foto A.3). Essa camada de 

parafina confere à amostra uma rigidez adequada, que a protege durante o transporte, 

além de não permitir perda de umidade. 

 

 

Foto A.2  -  Gabarito de madeira com faces articuladas. 
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Foto A.3  -  Tela e gabarito articulado envolvendo o bloco esculpido pronto para receber a parafina. 

 

O primeiro bloco, devido às dificuldades encontradas e imprevistas como 

pequenas pedras ocultas na massa de solo, foi esculpido com dimensões menores do que 

aquelas planejadas para a coleta. No entanto, estes problemas iniciais serviram para que 

durante a modelagem dos próximos blocos se tomassem maiores cuidados e as 

dificuldades fossem minimizadas. 

Os demais blocos foram esculpidos lado a lado, tendo o cuidado para que 

os trabalhos em um deles não afetasse o outro conforme mostrado nas fotos A.4 a A.7. 

 

 

Foto A.4  -  Blocos esculpidos lado a lado com um deles já protegido pela parafina. 
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Foto A.5  -  Cortes iniciais do solo no talude para modelagem dos blocos. 

 

 

Foto A.6  -  Processo final de modelagem do bloco. 

 

           

Foto A.7  -  Blocos finalizados e prontos para receber a parafina. 
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Após a modelagem o bloco era envolvido por folhas de papel alumínio e 

externamente por tiras de tela tipo mosquiteiro com sobras para cada lado para 

envolverem o restante do bloco após o seu desligamento do talude. O papel alumínio era 

aplicado no bloco antes da tela para que a parafina líquida fosse impedida de penetrar 

em sulcos ou pequenos canais existentes no bloco. 

Após essas proteções, procedia-se à aplicação da parafina envolvendo o 

bloco, e esperava-se o tempo necessário para a sua secagem (cerca de uma hora e meia), 

para só então remover o gabarito e iniciar o seu desligamento do talude. Esse processo 

de separação do bloco do talude, quando cisalhava-se a sua base, era executado com 

auxílio de um cabo de aço fino (tipo cabo de freio de bicicleta). 

Posteriormente, o excesso de tela era dobrado para a parte cortada do 

bloco, onde se aplicava uma camada de parafina (fotos A.8 e A.9). Após a secagem 

desta parafina, o bloco era acomodado em uma caixa de madeira preparada para 

transporte forrada com serragem umedecida, com o objetivo de amortecer os impactos 

relativos ao transporte e ao mesmo tempo manter a umidade no interior da caixa (foto 

A.10). 

 

    

Foto A.8  -  Processo final de desligamento do bloco do talude e acabamento em sua base. 
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Foto A.9  -  Bloco recebendo camada de parafina na face desligada do talude. 

 

 

Foto A.10  -  Caixa de madeira com serragem para acomodação e transporte do bloco. 

 

Ao chegarem no laboratório, os blocos foram retirados das caixas 

protetoras e devidamente acomodados na câmara úmida até o momento de moldagem 

dos corpos de prova para os ensaios. As amostras deformadas foram secas ao ar e 

posteriormente destorroadas para utilização nos ensaios de caracterização e 

compactação Proctor Normal. 
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COEFICIENTES DO MÉTODO DE GRENOBLE 

 

B-1 – Expressões 

 

São apresentadas as expressões para a determinação dos coeficientes de 

capacidade de carga para sapata com fuste vertical utilizados no Método de Grenoble. 

São utilizados nas expressões do capítulo II. 
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fRR
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π2
11   fRRepara −<  
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Os valores de α e Re (raio equivalente) variam com o tipo de solo, 

conforme tabela B.1. 

 

Tabela B.1  -  Variação de α e Re conforme tipo de solo 

Categoria Tipo de ruptura α Re 

Argila    cDD ≤  20,arctg  
2
B  

Base 20,arctg  
2
B  015≤φ  

Argila    
cDD >  

Fuste 
8
φ

−  
π
b2  

Argila 
4
φ

−  
cDD ≤  

Areia φ−  π
B2  

Base - 

015>φ  

Argila    
cDD >  

Fuste 
8
φ

−  π
b2  

 

B-2 – Ábacos 

 

São apresentados os ábacos para a determinação dos coeficientes de 

capacidade de carga para sapata com fuste vertical utilizados no Método de Grenoble. 

São utilizados nas expressões do capítulo II. 
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Figura B.1  -  Coeficientes de capacidade de carga à tração Mc e (Mφ+Mγ) para λ=-φ/8 – MARTIN 
(1966). 
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Figura B.2  -  Coeficiente de capacidade de carga à tração Mq para λ=-φ/8 – MARTIN (1966). 
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Figura B.3  -  Coeficientes de capacidade de carga à tração Mc e (Mφ+Mγ) para λ=arc tg 0,2 – MARTIN 
(1966). 
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Figura B.4  -  Coeficiente de capacidade de carga à tração Mq para λ= arc tg 0,2  – MARTIN (1966). 
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Figura B.5  -  Coeficientes de capacidade de carga à tração Mc e (Mφ+Mγ) para λ=-φ/4 – MARTIN 
(1966). 
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Figura B.6  -  Coeficiente de capacidade de carga à tração Mq para λ=-φ/4 – MARTIN (1966). 
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Figura B.7  -  Coeficiente de capacidade de carga à tração Mγ para λ=-φ – MARTIN (1966). 
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Figura B.8  -  Coeficiente de capacidade de carga à tração M (sapatas circulares) – MARTIN (1966). 
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Figura B.9  -  Coeficiente de capacidade de carga à tração M (sapatas não circulares) – MARTIN (1966). 

 

 

 


