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RESUMO

SILVA, E.L. (1998) Analise dos modelos estruturais para determinagéo dos
esforgos resistentes em sapatas isoladas. Sdo Carlos, 129p. Dissertacao
(mestrado) - Escola de Engenharia de Sao Carlos. Universidade de Sao

Paulo.

Esta dissertacdo de mestrado discute e analisa os critérios
especificados em normas brasileiras e internacionais sobre projetos de
sapatas isoladas em concreto armado, com relacdo a determinagdo dos
esforgos solicitantes, dimensionamento e detalhamento das armaduras. O
trabalho contém as recomendagdes essenciais para o projeto e a construgao
de sapatas isoladas, como o tipo de fundacdo rasa mais freqientemente
utilizado. Sao discutidos os critérios apresentados no Boletim niumero 73 do
CEB(1970), da norma brasileira “ Projeto e execug&o de obras de concreto
armado “, NBR 6118(1982), do Cdédigo Modelo do CEB - FIP(1991), Cddigo
de Projeto de Edificios do ACI 318/1995, Eurocode 2 (1992) e do Texto Base
para Revisdo da NB 1/78(1992) e alguns modelos de calculo néao
normalizados mas encontrados na literatura técnica. Observa-se em alguns
desses codigos a omissdo com relagdo ao dimensionamento no estado
limite ultimo de sapatas isoladas, onde foram, portanto, adaptados critérios
indicados para lajes macicas. Exemplos de projetos de sapatas isoladas
submetidas a acdo centrada, excéntrica com plano de acdo do momento
paralelo a um dos lados do pilar e sapata com agao centrada e momentos
paralelos aos dois lados do pilar sdo analisados para facilitar o entendimento
dos conceitos emitidos pelas varias normas citadas e que sio utilizadas
comumente pelo meio técnico. Observou-se nos exemplos apresentados
que para as tensdes normais de tracdo foram encontradas armaduras

minimas ou valores préximos aos minimos. Para os valores das forgas



Xii

cortantes e forgas para verificar a pungédo, em alguns casos, se aproximaram
das forgas ultimas. Foi notado que geralmente os efeitos das tensdes
cisalhantes determinam nao sé6 as alturas das sapatas mas também todo o

seu dimensionamento.

Palavras-chaves: Concreto armado; Sapatas isoladas; Dimensionamento.
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ABSTRACT

SILVA, E.L. (1998) Analysis of structural models to determine limits forces
in spread footings. 129p. Dissertacdo (mestrado) - Escola de Engenharia

de Sao Carlos. Universidade de Sao Paulo.

This paper discusses the changes contained in the most recent
versions of Brazilian and international codes on reinforced concrete design in
regard to footing design criteria. The paper sets forth the essential concepts
and recommendations for the design and construction of spread footings,
such as the most frequently used type of shallow foundation. The author
engages in a discussion of the criteria presented in the CEB/1970, NBR
6118/1982, CEB MC-90, ACI 318/1995, EC-2/92, e text which serve as the
basis for the revised version of the Brazilian code NBR 6118/1997 , as well
as of some design models that are not yet normalized. Since some of these
codes do not take into consideration the ultimate limit state in spread footing
design, some criteria that are applicable to slabs were adapted for this study.
Several examples are analysed to facilitate understanding of the concepts
and recommendations outlined in the codes. One of these examples, in
which a comparison is made of the results of different codes, shows that the
limit values of shear force drawn up in the CEB Bulletin d’Information
n.73[1970] are low.

Keywords: Reinforced Concrete; Spread Footings; Design.



1 INTRODUCAO

1.1. GENERALIDADES

Fundacdo é o elemento estrutural que transmite para o terreno as
acdes atuantes na estrutura. Uma fundacdo deve transmitir e distribuir
seguramente as agdes da superestrutura ao solo, de modo que nao cause

recalques diferenciais prejudiciais ao sistema estrutural, ou ruptura do solo.

De acordo com a NBR-6122 [1996], pode-se ter as seguintes classes

de fundacgdes:

Fundagao superficial (ou rasa ou direta)

Elemento de fundagdo em que a acdo €& transmitida
predominantemente pelas pressdes distribuidas sob a base da fundacéo, e
em que a profundidade de assentamento em relagédo ao terreno adjacente é

inferior a duas vezes a menor dimensao da fundagao.

Fundagao profunda

Elemento de fundacado que transmite as acdes ao terreno pela base
(resisténcia de ponta), por sua superficie lateral (resisténcia de fuste) ou por
uma combinacao das duas e que esta assente em profundidade superior ao
dobro de sua menor dimensao em planta e no minimo 3m. Neste tipo de

fundacao incluem-se as estacas, os tubuldes e os caixdes.



1.2 TIPOLOGIA DAS FUNDAGOES RASAS

1.2.1. Sapatas
Elemento de fundacao superficial de concreto armado, dimensionado
de modo que as tensdes de tragdo nele produzidas n&o sejam resistidas

pelo concreto, mas sim pelo emprego da armadura.
As sapatas podem ser divididas em:

Sapatas isoladas

Transmitem agdes de um Unico pilar. E o tipo de sapata mais
frequentemente utilizado. Estas podem receber acbes centradas ou
excéntricas. Podem ser quadradas, retangulares ou circulares. E podem

ainda ter a altura constante ou variavel (chanfrada), (figura 1.1).

L |

] ]
| |

a) altura constante b) altura variavel

Figura 1.1 - Sapatas isoladas

Sapatas associadas ou combinadas

Transmitem ac¢des de dois ou mais pilares adjacentes. S&o utilizadas
quando a distancia entre as sapatas é relativamente pequena, onde este tipo
de fundacdo oferece uma opg¢do mais econdmica. Com condi¢cbes de
carregamento similares, podem ser assentes em uma sapata corrida
simples(figura 1.2), mas quando ocorrem variagbes consideraveis de

carregamento, um plano de base trapezoidal satisfaz mais adequadamente a



imposicdo de coincidir o centro geométrico da sapata com o centro das
acOes. Podem ser adotadas também no caso de pilares de divisa, quando ha
um pilar interno préximo, onde a utlizacdo de viga-alavanca nao é
necessaria (figura 1.3); a viga de rigidez funciona também como viga-

alavanca.

~ VIGA DE RIGIDEZ

— PILAR

Figura 1.2 - Sapata associada retangular

/~ VIGA DE RIGIDEZ ~PILAR

7 Tt

Figura 1.3 - Sapata associada em divisa



Sapatas com vigas de equilibrio

Utilizadas em pilares de divisa, onde o0 momento produzido por um
pilar extremo, colocado excentricamente sobre a sua base, € balanceado por
um pilar interno, através de uma viga de equilibrio (ligacdo rigida), Da
utilizacdo da viga de equilibrio resultam cargas nas fundac®es, diferentes
das ac¢Oes dos pilares nelas atuantes (figura 1.4). A NBR 6122 [1996] indica
que, quando ocorre uma reducdo das acbes, a fundacdo deve ser
dimensionada, considerando-se apenas 50% desta reducéo; e quando da
soma dos alivios totais puder resultar tracdo na fundagdo do pilar interno, o
projeto deve ser reestudado.

. l__'|'i
VIGA-ALAVANCA e |
S e el S N

"

Figura 1.4 - Sapata com viga de equilibrio

Sapatas corridas para pilares

Os pilares sao locados frequentemente em uma fila com
espacamentos relativamente curtos, de maneira que, se fossem utilizadas
sapatas isoladas, estas se aproximariam ou mesmo se sobreporiam a uma
base adjacente. Uma sapata corrida continua é entdo desenvolvida na linha
dos pilares (figura 1.5).



Sapatas corridas sob carregamento continuo
Semelhantes as anteriores, no entanto suporta acdo de paredes ou

muros (figura 1.6).
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Figura 1.5 - Sapata corrida para pilares

Figura 1.6 - Sapata corrida sob carregamento continuo

Sapatas para pilares pré-moldados

Sapatas com pedestal vazado de encaixe para vinculacdo de pilares

pré-moldados (figura 1.7).

1.2.2. Radier

Quando a area da base das sapatas totaliza em mais de 70% da area
do terreno, € recomendado o emprego de radier. Trata-se de uma sapata
associada, formando uma laje espessa, que abrange todos os pilares da
obra ou acdes distribuidas. Podem ser executados sem vigas ou com vigas

inferiores ou superiores (figura 1.8).
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Figura 1.7 - Sapata pré- fabricada
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Figura 1.8 - Radier com vigas superiores

1.2.3. Blocos

Sé&o elementos de grande rigidez, executados com concreto simples
ou ciclopico, dimensionados de modo que as tensbes de tracdo neles
produzidas possam ser resistidas pelo concreto. Podem ter suas faces
verticais, inclinadas ou escalonadas e apresentar normalmente em planta

secao quadrada ou retangular (figura 1.9).
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a) altura constante b)altura variavel

Figura 1.9 - Blocos

1.3. HISTORICO

Segundo LEONARDS [1962], as sapatas indubitavelmente
representam o modo mais antigo de fundacfes. As sapatas isoladas, que
serdo abordadas neste trabalho, surgiram durante a idade média, com o
desenvolvimento da arquitetura gética e, conseqientemente, das colunas
individuais. Nenhuma regra de projeto era seguida. A largura da sapata
freqientemente era determinada a partir da resisténcia do solo. Portanto,
para solos mais resistentes, empregavam-se sapatas com areas menores do
gue para solos de maior resisténcia. Raramente se associava o tamanho da
sapata a acdo que essa iria receber, e sim ao espaco disponivel e a forma
da coluna ou parede que ela suportava. Na ocorréncia de falhas, alargavam-
se as fundacles afetadas. Os recalques de tais fundacdes com frequéncia

eram grandes.

Até o meados do século XIX, muitas sapatas eram construidas de
alvenaria. A evolucéo da arquitetura, com projetos cada vez mais arrojados,
trouxe os edificios altos e de grande peso préprio, resultando, portanto, em

dificeis casos de fundacdes, despertando maior interesse em projeto nessa



area. As sapatas, para suportarem maiores agfes, tornaram-se mais largas,
profundas e, portanto, com maior peso proprio, contribuindo com uma
grande parte do peso da estrutura. Uma solugcdo encontrada para o
problema do peso das fundacdes foi a construcdo de grelhas, executadas
em camadas perpendiculares entre si, constituidas de madeira ou ago (figura
1.10). As sapatas convencionais de alvenaria eram construidas sobre estas
grelhas. Utilizadas primeiro em Chicago (EUA), no final do século XIX, essas
grelhas, principalmente as de aco, representaram um importante avango na
diminuicdo de peso e profundidade das sapatas. Com o desenvolvimento do
concreto armado no inicio do século XX, o custo das funda¢gfes diminuiu

consideravelmente, substituindo, portanto, as sapatas com grelhas.

Um significante avanco na éarea de fundacbes foi obtido com a
concepcdo de que a é&rea da fundacdo deveria ser proporcional a acao
aplicada e que o centro de aplicagéo deveria ser alinhado com o centro de
gravidade da sapata. Esta grande contribuicdo foi dada por Frederick

Baumann em Chicago, no ano de 1873.
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Figura 1.10 - Sapatas com grelhas

Ainda, segundo LEONARDS[1962], a engenharia de fundactes
progrediu rapidamente, com o desenvolvimento recente da mecéanica dos
solos. Muito deste avango deve-se a Karl Terzaghi quando, em 1925,
publicou um trabalho, fornecendo a primeira andlise integrada do
comportamento dos solos e particularmente dos recalques, encontrando

solucéo para muitos problemas de fundacdées.



Na engenharia estrutural, os processos de célculo vém se
desenvolvendo. No entanto poucos ensaios experimentais sao realizados,
para melhoria dos atuais modelos de céalculo. Com o advento do
computador, o0s métodos numéricos ganham espaco para O
dimensionamento automatizado. Hoje, muitos softwares, trazem rotinas para

dimensionamento de fundacdes.

1.4. OBJETIVO DO TRABALHO

O objetivo deste trabalho é a analise dos modelos para determinacéo
dos esforcos resistentes em sapatas isoladas. Pretende-se comparar
resultados com modelos e critérios de verificacdes, baseados no Cdédigo
Modelo CEB [1991], ACI 318 [1995], EUROCODE 2 [1992], NBR 6118
[1982] e Texto Base para revisao da NB 1 [1993]. Frente aos resultados, dar
condicbes de opcdo ao engenheiro de projetos estruturais com relagdo ao
método de calculo a ser escolhido para o dimensionamento econdmico de
sapatas isoladas. Pretende-se contribuir para o meio técnico, com formas e

disposicdes construtivas mais freqientemente utilizadas.

1.5. PLANEJAMENTO

No capitulo 2, serdo apresentados conceitos basicos, da area de

geotecnia, relacionados ao projeto de fundacdes.

No capitulo 3, serdo apresentados 0s modelos existentes para
determinacdo dos esforcos resistentes em sapatas isoladas, como também

as recomendacfes de normas brasileiras e internacionais.

No capitulo 4, serdo resolvidos diversos exemplos com os diferentes
modelos estudados, apresentando forma, detalhes construtivos e detalhes

das armaduras.

No capitulo 5, serdo apresentadas as conclusdes finais do trabalho.
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Por fim, seré relacionadas a bibliografia utilizada para realizagdo do
trabalho.

1.6. RIGIDEZ DA SAPATA

Pela relacdo entre suas dimensfes, uma sapata pode ser rigida ou
flexivel. Em MONTOYA [1973], diz-se que a sapata é flexivel, quando ¢ > 2h
e rigida quando ¢<2h (figura 1.11). A rigidez influi, principalmente, no

processo adotado para determinacdo das armaduras.

Um outro fator determinante na definicdo da rigidez da sapata € a
resisténcia do solo. Para baixas tensfes indica-se sapata flexivel, e para
tensdes maiores sapata rigida. ANDRADE [1989] sugere a utilizacdo de

sapatas flexiveis para solos com tenséo admissivel abaixo de 150 kN/m?.

A

L | ——=f

[ iy

Figura 1.11 - Dimensdes da sapata

Nas sapatas flexiveis, o comportamento estrutural é de uma peca
fletida, devendo-se, além de dimensionar a peca para absorver o0 momento
fletor, verificar o cisalhamento oriundo da forca cortante e o puncionamento.

Jé nas sapatas rigidas néo é necessaria a verificacdo da puncao.

1.7. DETALHES CONSTRUTIVOS

A base de uma fundacdo deve ser assente a uma profundidade tal
que garanta que o solo de apoio ndo seja influenciado pelos agentes
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atmosféricos e fluxos d’agua. Na divisa com terrenos vizinhos, salvo quando
a fundagéo for assente sobre rocha, tal profundidade n&o deve ser inferior a
1,5m. E na escolha do nivel da base da sapata, devem ser considerados os

seguintes fatores:
a) altura da sapata;
b) altura dos baldrames;
c) dificuldades de execugao das formas e das concretagens;

d) necessidade de espaco acima das sapatas para passagem de

dutos, pisos rebaixados, etc;
e) profundidade da camada de solo de apoio;
f) volume de terra resultante das escavagdes;
g) presenca de agua subterranea;
h) necessidade de aumentar as cargas permanentes.

A altura da sapata pode ser variavel, linearmente decrescente, da
face do pilar até a extremidade livre da sapata, proporcionando uma
economia no volume de concreto. No entanto, a altura hy (figura 1.11) é
limitada a um valor tal, que o cobrimento seja suficiente nas zonas de
ancoragem, e no minimo 15 cm; e o angulo das superficies laterais
inclinadas do tronco de piramide nao dificulte a concretagem. Segundo
MONTOYA [1973] este angulo ndo deve ultrapassar 30°, que corresponde

aproximadamente ao angulo do talude natural do concreto fresco.

As sapatas de altura constante sdo mais faceis de construir, mas
como o consumo de concreto € maior; sdo indicadas quando ha a
necessidade de um volume elevado para aumentar o peso proprio e para

sapatas de pequenas dimensdes.

No caso de sapatas de altura variavel, no topo da sapata deve existir

uma folga para apoio e vedagéo da férma do pilar.

No caso de sapatas proximas, porém situadas em cotas diferentes, a

reta de maior declive que passa pelos seus bordos deve fazer, com a
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vertical, um angulo o como mostrado na figura 1.12, com os seguintes

valores:
e solos pouco resistentes: a > 60°;
e solos resistentes: o = 45°;
e rochas: a = 30°;

A fundacdo situada em cota mais baixa deve ser executada em

primeiro lugar, a ndo ser que se tomem cuidados especiais.

-

-
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Figura 1.12 — Fundacgbes préximas, mas em cotas diferentes NBR 6122

Deve ser executada uma camada de concreto simples de 5 a 10 cm,
ocupando toda a area da cava da fundacdo. Essa camada serve para nivelar
o fundo da cava, como também serve de férma da face inferior da sapata.
Em fundagdes apoiadas em rocha, apdés o preparo da superficie
(chumbamento ou escalonamento em superficies horizontais), deve-se
executar um enchimento de concreto de modo a se obter uma superficcie
plana e horizontal, nesse caso, o concreto a ser utilizado deve ter resisténcia

compativel com a pressao de trabalho da sapata.

O cobrimento utilizado para as sapatas deve ser igual ou maior que
5 cm, visto que se encontram num meio agressivo. Em terrenos altamente

agressivos aconselha-se executar um revestimento de vedacgao.



2 ALGUNS ASPECTOS GEOTECNICOS
PARA O PROJETO DE SAPATAS

O projeto de uma fundacéo envolve consideragdes de mecanica dos
solos e de analise estrutural. O projeto deve associar racionalmente, no caso

geral, os conhecimentos das duas especialidades.

Este capitulo traz conceitos basicos atinentes aos problemas de
geotecnia no projeto de fundagdes, que ajudam a prever e adotar medidas
que evitem recalques prejudiciais ou ruptura do terreno, com consequente

colapso da estrutura.

2.1. INVESTIGAGOES GEOTECNICAS

O engenheiro de fundagbes deve iniciar o seu projeto com um
conhecimento, tdo perfeito quanto possivel, do solo onde ira se apoiar a
fundacdo. E importante que numa investigacdo geotécnica haja confianca
nos resultados obtidos, portanto, deve ser realizada por empresas e
profissionais experientes e de conhecimento confiavel no mercado.
Resultados de uma investigagdo geotécnica mal realizada, muitas vezes
impdem um perigo maior do que a auséncia de dados sobre um terreno, pois
no segundo caso, o projetista torna-se altamente cauteloso. Os problemas
causados em uma superestrutura por insuficiéncia de infra-estrutura séo
graves na maioria das vezes, e sempre de correcdo onerosa. E

recomendavel negligenciar economias nas investigacdes geotécnicas, para
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evitar desperdicio ou reforco nas fundagdes, que poderia ser evitado com a
realizacédo de ensaio complementar, cujo valor torna-se irrelevante quando

comparado ao valor total do empreendimento, .

O projetista deve saber acerca da extrema complexidade do solo, cujo
comportamento é funcdo das pressdes com que € solicitado, e depende do
tempo e do meio fisico, ndo sendo possivel uma definir precisamente a
relacédo tensdo-deformagao. Uma investigagédo tdo completa quanto possivel
da natureza do solo € indispensavel, no entanto, sempre havera risco em

relagao a condi¢cdes desconhecidas.

A amplitude das investigagbes geotécnicas € fungdo de diversos
fatores, entre eles: tipo e tamanho da obra; e o conhecimento prévio das
caracteristicas do terreno, obtidas através de dados disponiveis de

investigacdes anteriores de terrenos vizinhos ou de mapas geoldogicos.

Através dessas investigagbes geotécnicas sao obtidas as
caracteristicas do terreno de fundacao, natureza, propriedades, sucessao e
disposicdo das camadas; e a localizagao do lencol freatico, de maneira que

se possa avaliar mais corretamente a tensao admissivel do solo.

Para fins de projeto e execugdo, as investigagdes geotécnicas do

terreno de fundagao deve seguir as especificagdes da NBR 6122.

2.2. ESCOLHA DO TIPO DE FUNDAGOES

A qualidade e o comportamento de uma fundagao dependem de uma
boa escolha, que melhor concilie os aspectos técnicos e econdmicos de
cada obra. Qualquer insucesso nessa escolha pode representar, além de
outros inconvenientes, custos elevadissimos de recuperacédo ou até mesmo

0 colapso da estrutura ou do solo.

O engenheiro de fundagdes, ao planejar e desenvolver o projeto, deve

obter todas as informacdes possiveis, atinentes ao problema; estudar as
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diferentes solucdes e variantes; analisar os processos executivos; prever
suas repercussdes; estimar os seus custos e, entdo, decidir sobre as

viabilidades técnica e econdmica da sua execugao.
Os fatores que influenciam na escolha do tipo de fundagao sao:
a) Relativos a superestrutura
¢ Tipo de material: concreto, madeira, aco, etc.
e Funcao: edificios, galpdes, pontes, silos, etc.
e Acles: grandeza, natureza, posigao, tipo, etc.
b) Caracteristicas e propriedades mecanicas do solo

As investigagdes geotécnicas sdo primordiais e muito importantes
para a definicdo do tipo de fundagdo mais adequado. Delas obtém-se dados
do solo, tais como: tipo de solo, granulometria, cor, posicdo das camadas

resisténcia, compressibilidade, etc.
c) Posicao e caracteristica do nivel d’agua

Dados sobre o lencgol freatico sao importantes para o estudo de um
possivel rebaixamento do lengol freatico. Consideraveis variagdes do nivel
d’agua podem ocorrer devido as chuvas. Um pogo de reconhecimento
muitas vezes €& uma boa solucdo para observacdo dessas possiveis

variagoes.
d) Aspectos técnicos dos tipos de fundagoes

Muitas vezes surgem algumas limitagdes a certos tipos de fundagdes
devido a capacidade de carga, equipamentos disponiveis, restricoes
técnicas, tais como: nivel d’agua, matacdes, camadas muito resistentes,

repercussao dos provaveis recalques, etc.

e) Edificacdes na vizinhanga
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Estudo da necessidade de protecdo dos edificios vizinhos, de acordo
com o conhecimento do tipo e estado de conservagdo dos mesmos; como

também a analise da tolerancia aos ruidos e vibragdes sao indispensaveis.
f) Custo

Depois da analise técnica € feito um estudo comparativo entre as
alternativas tecnicamente indicadas. De acordo com as dificuldades técnicas
que possam elevar os custos, o projeto arquitetdénico podera ser modificado.
Um outro ponto relativo ao custo é o planejamento de inicio e execugao,
pois, algumas vezes, uma fundagdo mais cara, garante um retorno financeiro

mais rapido.
g) Limitagcdes dos tipos de fundagdes existentes no mercado

Determinadas regides optam pela utilizagdo mais frequiente de alguns
poucos tipos que se firmaram como mais convenientes localmente, o
mercado torna-se limitado, sendo, portanto, necessaria uma analise da
viabilidade da utilizagao de um tipo de fundagao tecnicamente indicada, mas

nao existente na regiao.

O problema é resolvido por eliminagao escolhendo-se, entre os tipos
de fundacgdes existentes, aqueles que satisfagcam tecnicamente ao caso em
questdo. A seguir, é feito um estudo comparativo de custos dos diversos
tipos selecionados, visando com isso escolher o mais econémico. A escolha
de um tipo de fundacdo deve satisfazer aos critérios de seguranga, tanto
contra a ruptura (da estrutura ou do solo), como contra recalques

incompativeis com o tipo de estrutura.

Muitas vezes um unico tipo impde-se desde o inicio, e, entdo, a
escolha é quase automatica. Outras vezes, apesar de raras, mais de um tipo

€ igualmente possivel e de igual custo.

Quando o terreno é formado por uma espessa camada superficial,
suficientemente compacta ou consistente, adota-se previamente uma
fundacdo do tipo sapata, que € o primeiro tipo de fundacdo a ser

pesquisada. Existe uma certa incompatibilidade entre alguns tipos de solos e
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0 emprego de sapatas isoladas, pela incapacidade desses solos de suportar

as agdes comuns das estruturas.

ALONSO [1983] indica que, em principio, o0 emprego de sapatas so é
viavel técnica e economicamente quando a area ocupada pela fundagao
abranger, no maximo, de 50% a 70% da area disponivel. De uma maneira

geral, esse tipo de fundagdo n&o deve ser usado nos seguintes casos:
e Aterro ndo compactado;
¢ Argila mole;
¢ Areia fofa e muito fofa;
e Solos colapsiveis;

e Existéncia de agua onde o rebaixamento do lencol freatico ndo se

justifica economicamente.

Segundo MELLO [1971], o encaminhamento racional para o estudo
de uma fundacdo, apdés o conhecimento das acbes estruturais e

caracteristicas do solo, é o seguinte:

¢ Analisa-se inicialmente a possibilidade do emprego de fundagdes
diretas. No caso da n&o ocorréncia de recalques devidos a camadas
compressiveis profundas, o problema passa a ser a determinagao da cota de
apoio das sapatas e da tensao admissivel do terreno, nessa cota. No caso
de haver ocorréncia de recalques profundos, devera ainda ser examinada a
viabilidade da fundacao direta em fungao dos recalques totais, diferenciais e
diferenciais de desaprumo (isto é, quando a resultante das acdes dos pilares
nao coincide com o centro geométrico da area de projegado do prédio, ou

quando ha heterogeneidade do solo).

e Sendo viavel a fundacado direta poder-se-a entdo compara-la com
qualquer tipo de fundagao profunda para determinagcdo do tipo mais

econdmico.

e Nao sendo viavel o emprego das fundagdes diretas passa-se entao

para fundacgdes profundas (estacas ou tubuldes).
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O conhecimento dos avangos tecnoldgicos na area de fundagdes €&
necessario para que nao se esbarre em problemas associados a uma cultura
técnica inercial. Na escolha de um tipo de fundagao, o engenheiro precisa ter
em maos 0s recursos mais modernos a disposigao da tecnologia, quer seja
dos materiais disponiveis no mercado, quer seja dos equipamentos

executivos.

2.3. DIMENSIONAMENTO GEOMETRICO DE SAPATAS

As dimensbdes em planta necessarias para uma sapata isolada sao
obtidas a partir da divisdo da acao caracteristica total do pilar pela tenséo
admissivel do terreno. Para levar em conta o peso proprio da fundacéo,
deve-se considerar um acréscimo nominal na acéo do pilar. Esse acréscimo

pode ser de 5% para sapatas flexiveis e 10% no caso das sapatas rigidas.

Segundo ALONSO [1983], conhecida a area da superficie de contato,
a escolha do par de valores a e b (figura 2.1), para o caso de sapatas

isoladas, deve ser feita de modo que:

a) o centro de gravidade da sapata deve coincidir com o centro de
aplicacao da acao do pilar;
b) a sapata n&o devera ter nenhuma dimensdo menor que 60 cm;

c) sempre que possivel, a relagado entre os lados a e b devera ser
menor ou, No maximo, igual a 2,5;
d) regularmente, os valores a e b devem ser escolhidos de modo que

os balangos ¢ da sapata, em relagéo as faces do pilar, sejam iguais nas duas

direcoes.
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Figura 2.1 - Dimensdes de uma sapata em planta

Em consequiéncia do item d, a forma da sapata fica condicionada a
forma do pilar; caso ndo existam limitacbes de espaco, podem ser
distinguidos trés casos:

1.° Caso: Pilar de sec¢éo transversal quadrada (ou circular).

Neste caso, quando n&o existe limitagdo de espacgo, a sapata mais
indicada deve ter em planta secao quadrada, cujo lado é igual a:

a= | (2.1)

onde F, é a acdo vertical do pilar e cagm a tenséo admissivel do solo.
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2.° Caso: Pilar de secéo transversal retangular.

Neste caso, com base na figura 2.1, quando nao existe limitagao de

espaco, pode-se escrever:

axb=_v (2.2)
Gadm

Para um dimensionamento econdémico, consideram-se 0s balangos

iguais nas duas direcdes, portanto:

a-a, =b-Db, (2.3)

Com esta condicdo, as secbes de armaduras resultam
aproximadamente iguais nas duas dire¢des.

3.°Caso: Pilar de secdo transversal em forma de L, Z, U etc.

Este caso recai facilmente no caso anterior ao se substituir a secao
transversal do pilar por uma sec¢do retangular equivalente, circunscrita a
mesma, e que tenha seu centro de gravidade coincidente com o centro de

acao do pilar em questéo (figura 2.2).

* i
1|
{ |
L
==l a Iz '
- a -

Figura 2.2 - Pilar de secéo transversal em forma de L
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2.4. DISTRIBUICAO DAS TENSOES SOB A BASE DA SAPATA

As principais variaveis que regem a distribuicdo das tensdes sobre o
solo em contato com uma fundacao sdo a natureza do solo (rocha, areia ou

argila) e a rigidez da fundacao (rigida ou flexivel).

A distribuicdo real ndo € uniforme, mas por aproximacgado admite-se na
maioria dos casos uma distribuicdo uniforme para as pressées do solo,
representada pelas linhas tracejadas (figuras 2.3 e 2.4). No
dimensionamento estrutural, esta consideracdo eleva os valores dos
esforgos solicitantes quando comparados com a situacdo em que se usa a

distribuicao real.

A NBR 6122 [1996] indica que para efeito de calculo estrutural de
fundagdes sobre rocha, o elemento estrutural deve ser calculado como peca
rigida, adotando-se o diagrama bitriangular de distribui¢do (figura 2.3 a).

Nas sapatas sobre solos coesivos, a distribuicdo uniforme de tensbes
ndo difere muito da distribuicdo real, o que pode ser observado nas figuras
2.3.be2.4.b.

No caso de sapatas flexiveis apoiadas sobre solo arenoso, o

diagrama triangular de distribuicdo € o mais indicado (figura 2.4 c).

2.4.1. Sapatas sob acGes excéntricas

No caso de acdo axial, a tensdo admissivel a ser adotada no
dimensionamento da sapata € considerada em seu total. No entanto, a
sapata pode ser sujeita a carregamento excéntrico (figura 2.5) e, quando a
excentricidade € muito grande, tensdes de tracdo podem ocorrer em um lado
da sapata, o que ndo é aceitavel, pois entre o solo e a fundacdo ndo pode

haver tens@es de tracao.
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a) Rocha b) Argila c) Areia

Figura 2.3 - Distribuicdo de tensdes nas sapatas rigidas

a) Rocha b) Argila c) Areia

Figura 2.4 - Distribuic&o de tensdes nas sapatas flexiveis

Diz-se que uma fundacdo € solicitada a acdo excéntrica quando

submetida a:

a) uma forcga vertical cujo eixo ndo passa pelo centro de gravidade da

superficie de contato da fundacédo com o solo;
b) forcas horizontais situadas fora do plano da base da fundacéo;

c) qualquer outra composicdo de forcas que gerem momentos na

fundacao.
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Figura 2.5 - Sapata sob agdo excéntrica

As vigas de equilibrio devem ser empregadas, como uma solugéo
estrutural, para absorver o momento fletor oriundo da excentricidade nos

casos de sapatas dos pilares situados nas divisas de terrenos.

2.4.2. Limitacdo das tens@es admissiveis do terreno, no caso de acdes

excéntricas

O valor da tensdo maxima na borda mais comprimida da sapata deve
ser limitado ao valor da tenséo admissivel do solo, com a qual deve ser feito

o dimensionamento estrutural da fundagéo.
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Conforme a NBR 6122 [1996], quando forem levadas em
consideracdo todas as combinacdes possiveis entre 0s diversos tipos de
carregamentos previstos pelas normas estruturais, inclusive a acao do vento,
poder-se-a, na combinacdo mais desfavoravel, majorar 30% os valores
admissiveis das pressfes no terreno, logo o < 1,3cag4m. Entretanto, esses
valores admissiveis ndo podem ser ultrapassados quando consideradas

apenas as acdes permanentes e acidentais .

O valor da tensdo maxima é obtido atraves de principios basicos da
resisténcia dos materiais, relacionados ao caso geral de acdo excéntrica. A
distribuicdo de tensdes depende do ponto de aplicacdo da ag&o; no entanto
este ponto limita-se a uma regido, de modo que ndo ocorram tensdes de

tracéo entre o solo e a sapata.

a) Excentricidade em uma direcao

e Caso em que o ponto de aplicagcdo da acdo estd dentro do

nudcleo central de inércia.

Este caso, que pode ser observado na figura 2.6a, ocorre quando

e<alb.

A partir da formula de flexdo composta da Resisténcia dos Materiais,

tem-se:
F, M
ooty My (2.5)
Al

Neste caso tem-se:

F M.y
v ) 2.6
AT (2.6)
A area da base da sapata;
M momento aplicado ou devido a excentricidade da acéo;

I momento de inércia da base da sapata;
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y distancia do eixo central ao ponto onde a tensdo estd sendo
calculada.

Fazendo-se a substituicdo na equacao (2.4) pode-se obter:

F 6.
o= V[li er 2.7)
ab a
Onde a tensdo maxima é dada por:
F 6.
oo = V@+ %j (2.8)
ab a

A tensdo minima € dada por:
F 6.e

O pin = — (l— Xj (2.9)
ab a

e Caso em que o ponto de aplicacdo da acdo esta no limite do

nucleo central de inércia.
Este caso, pode ser observado na figura 2.6b, ocorre quando e = a/6.

O valor da tensdo maxima € obtido através da seguinte expressao:

5 —oxrv (2.10)
max a.b

Neste caso tem-se:

F M.y
v ) 2.11
AT (2.11)

e Caso em que o ponto de aplicacdo da acéo esta fora do nucleo

central de inércia.

Neste caso tem-se e > a/6. Apenas parte da sapata esta comprimida.
Para que nédo ocorram tensdes de tracdo entre o solo e a sapata, o ponto de
aplicacdo da acédo deve estar alinhado com o centro de gravidade do
diagrama triangular de pressdes. Portanto, a largura do triangulo de
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pressdes € igual a trés vezes a distancia desse ponto a extremidade direita
da sapata (Figura 2.6 c).
A tensdo maxima é dada por:

oF
S L (2.12)

b) Excentricidade nas duas dire¢8es (solicitagdo obliqua),
O equilibrio é obtido com o diagrama linear das pressfées atuando em

apenas uma parte da secao (figura 2.7). Tem-se portanto:

M. . M, .z
lei T (2.13)

s

O =

>|T

G
R
)

e ]

-

i
.
|
\ 3(a/2 — e \

|
(

s
Gmox

niiwvaliwil
|

a a
b) e=— c) e>—
) 6 ) 6

a
a)e<—
6

Figura 2.6 - Tensfes maximas para as acdes excéntricas
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Segundo CAPUTO [1978], dividindo-se a area da base da sapata em
regides, a obtengdo da tensdo maxima depende das coordenadas e e ey
que definem o ponto de aplicacdo da acéo e caracteriza a zona na qual esta

sendo aplicada tal acéo.

| ~Agao

Figura 2.7 - Excentricidade nas duas diregdes

e Z0Onal

Esta regido corresponde ao nucleo central de inércia da sapata,

aplicando-se a formula ja conhecida:

F 6. 6.e

o =14 28 2y (2.14)
ab a b

e Zona?2

E inaceitavel a aplicagdo da acio nesta regido, pois o centro de

gravidade da sapata estaria na regiao tracionada.

e Zona 3

A regido comprimida corresponde a area hachurada na figura 2.9a. O

eixo neutro fica definido pelos parametros s e a (figura 2.9):

O valor de s é obtido através da seguinte equacao:

2
S_EX[L b_lzJ 2.15)



o pode ser obtido da seguinte equacao:

A tensdo maxima é dada por:

12F, b+2s
= X

G =
™ btga b*+12s?
- -
biwﬁb’sf
b/6
b/4 | bl(ﬁg Vg
Figura 2.8 - Zonas de aplicagso da acao

e Zona4

(2.16)

(2.17)
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A regido comprimida corresponde a area hachurada na figura 2.9b. O

eixo neutro fica definido pelos parametros t e p:

O valor de t € obtido através da seguinte equacao:

enquanto B é obtido da equacéo:

(2.18)



30

3 b-2e,
tg p="x—8F 2 (2.19)
2 t+e,
A tensdo méxima é dada por:
12 F .
max = o a+2l (2.20)

= X
atgp a®+12.t?

e Zona 5

Neste caso, a regido comprimida corresponde a area hachurada na

figura 2.9c e a tensdo maxima sera calculada pela formula aproximada:

Cax = % X oc[12 - 3,9(6(x - l)x (1— 20)x (2,3 - 2a)] (2.21)
onde
0=, Sy (2.22)
a b

tomando-se e, e e, sempre com o sinal positivo.

T T
| 8 | T
O 1 b
| | = |
SL S \ - | L
a) Zona 3 b)Zona 4 c) Zona 5

Figura 2.9 - Parametros das areas comprimidas

O célculo da pressdo maxima e da extensdo da area comprimida

pode ser facilitado pelo emprego do abaco da figura 2.10 ou tabela 2.1
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2.5. RECALQUES

Os recalques sdo deformagbes do solo, com consequentes
deslocamentos dos apoios da estrutura. Os recalques de fundacdes podem
causar prejuizos a boa utilizacdo da obra, como também ameacar a

estabilidade.

Os recalques totais das fundacdes diretas sdo obtidos através da

soma do recalque imediato, recalque de adensamento e recalque secular.

O recalque imediato € proveniente das deformacfes com mudanca de
forma, sem diminuicdo de volume do solo. Ocorre simultaneamente com
aplicacdo da carga. A grandeza desses recalques € estimada com base na
teoria da elasticidade; por exemplo: os solo arenosos, que devido a alta
permeabilidade, a agua flui tdo rapidamente que a expulsdo de agua dos
poros € praticamente instantdnea. Portanto, as fundacdes em areias

recalcam quase imediatamente a aplicacdo da carga.

O recalque de adensamento resulta da expulsdo gradual de agua e de
ar dos vazios do solo e ocorre lentamente com o decorrer do tempo; por
exemplo: os solos argilosos, submetidos a carregamentos permanentes,
onde os recalques se processam lentamente face a baixa permeabilidade

destes solos.

Os recalques uniformes ocorrem quando as fundacdes sofrem
recalques iguais em toda extensdo da obra. J& quando os recalques séo

desiguais, séo ditos recalques diferenciais.
As principais causas dos recalques diferenciais séo:

a) superposicdo dos campos de pressdes de construcdes vizinhas
(figuras 2.11 a 2.14);

b) grande concentracdo de pressbes no centro das edificacbes
submetidas a acfes aproximadamente distribuidas, devido a lei da

distribuicdo de pressdes no solo;

c) distribuicdo irregular das a¢des da edificacéo;
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d) diferentes tipos de fundacdo em um mesmo edificio;

e) variacado de espessura ou de caracteristicas das camadas do solo

gue condicionam os recalques;
f) fundacdes assentes em cotas diferentes.

Em geral, ndo sao os recalques uniformes que prejudicam a estrutura
e sim os diferenciais, por provocar solicitagbes adicionais na estrutura,
podendo comprometer a estabilidade da obra. No entanto, quando os
recalques uniformes comecam a ultrapassar um certo limite e, dependendo
do tipo de construgdo, a utilizacdo da mesma pode ficar bastante
prejudicada. Os recalques diferenciais evidenciam-se por desnivelamentos,

desaprumos e fissuras.

" Superposigio das pressoes

Figura 2.11 - Construcdes simultaneas
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Figura 2.13 Construgdes ndo simultaneas (caso 2)
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As medidas (relativas ao solo ou as estruturas) a serem tomadas,
visando minimizar os efeitos dos recalques, dependem da destinagdo da
obra e do tipo da estrutura a serem adotados. As estruturas metélicas
suportam melhor os efeitos dos recalques que as estrutura de concreto,
enguanto as hiperestaticas sdo mais sensiveis que as isostaticas; portanto,
prevendo uma construgdo suficientemente rigida, pode-se minimizar o0s

efeitos dos recalques diferenciais.

No caso de solo compressivel, pode-se reduzir a um minimo o0s
recalques, retirando por escavacdo um peso de terra que se substitui pelo

peso da construcéo.

|Edificio 1

o
. < Terreno preadensado
- Terreno nao preadensado

Figura 2.14 - Construcdes ndo simultaneas (caso 3)
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2.6. INTERACAO SOLO - ESTRUTURA

O comportamento real de uma estrutura apoiada sobre o solo envolve
um processo interativo que comec¢a com a fase de execucédo, passa por um
periodo de ajustamento de tensdes e esforcos na estrutura e no solo, e
termina com um estado de equilibrio. O projetista ndo pode ignorar este
comportamento, para que se possa estimar a magnitude dos recalques,
adotar solucdes estruturais e entdo avaliar o mérito da fundacgéo escolhida.

A conclusdo de que uma estrutura pode acomodar os recalques
previstos, necessita de uma larga experiéncia do projetista. No entanto,

critérios baseados em situagdes similares na préatica podem ser adotados.

A andlise da interacdo solo-estrutura € de grande complexidade e
esta intimamente relacionada com a utilizacdo de métodos numeéricos, pois
0os célculos de interacdo s6 se tornaram praticamente possiveis com 0s

computadores.

Em algumas circunstancias, onde a estrutura ndo tem poder de
acomodacdo, para os recalques diferenciais previstos pelo calculo
geotécnico convencional, a estrutura pode ser projetada como isostatica
(podendo acomodar os deslocamentos sem provocar solicitagcdes internas),
introduzindo-se rotulas que permitam deslocamentos relativos sem, no

entanto, causar prejuizos estéticos, de durabilidade e de desempenho.

2.7. COEFICIENTES DE SEGURANCA

Os coeficientes de seguranca buscam refletir as incertezas quanto as
acbes e as resisténcias, respectivamente majorando e minorando estes
valores. Incertezas essas ligadas aos préprios fendmenos naturais aos quais
as obras devem resistir (por exemplo, as incertezas hidrologicas ou
meteoroldgicas), outras vezes devidas a insuficiéncia de informacdes (por

exemplo, bolsdes de solo mole ou até vazios subterraneos que podem néo
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ser detectados por sondagens de reconhecimento programadas e
executadas dentro da melhor técnica vigente).

De acordo com HACHICH [1996], uma estrutura € considerada segura
quando puder suportar as acées que vierem a solicitd-la durante a sua vida
atil sem ser impedida, quer permanentemente, quer temporariamente, de
desempenhar funcbes para as quais foi concebida. Denomina-se estado-
limite qualquer condicdo que impeca a estrutura de desempenhar essas

funcoes.

Os estados-limites dltimos correspondem ao esgotamento da
capacidade portante da estrutura; por exemplo: esgotamento da capacidade
de carga de uma sapata. Os estados-limites de utilizacdo correspondem a
situacfes em que a estrutura deixa de satisfazer a requisitos funcionais ou

de durabilidade; por exemplo: recalques excessivos.

Tendo em vista que os dados basicos necessarios para o projeto e
execucao de uma fundacao provém de fontes as mais diversas, a escolha do
coeficiente de seguranca é de grande responsabilidade. A tabela 2.2 resume
0s principais fatores a considerar.

Para maiores detalhes, critérios e valores bésicos relacionados a

seguranca no projeto de fundacdes, o leitor devera recorrer a NBR 6122.

2.8. PRESSAO ADMISSIVEL DO TERRENO

De acordo com a NBR 6122 [1996], a pressdo admissivel pode ser
estimada segundo métodos tedricos, empiricos, semi-empiricos e prova de
carga sobre placa. Indica, também, que os seguintes fatores devem ser

considerados na determinacao da tensao admissivel:
a) profundidade da fundacéo;
b) dimensdes e forma dos elementos de fundagéo;

c) caracteristicas das camadas de terreno abaixo do nivel da

fundacéao;
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d) modificacdo das caracteristicas do terreno por efeito de alivio de

pressoes, alteracdo do teor de umidade ou ambos;

Tabela 2.2 - Fatores que influenciam a escolha do coeficiente de seguranca

[CAPUTO,1978].

Fatores que

influenciam a escolha

do coeficiente de

seguranca

Coeficiente de seguranca

Pequeno

Grande

Propriedade dos

materiais

Solo homogéneo
InvestigacBes

geotécnicas amplas

Solo ndo homogéneo
Investigacdes

geotécnicas escassas

Influéncia exteriores,
tais como: vento,
agua, tremores de

terra, etc

Grande nuamero de
informacdes, medidas e

observacdes disponiveis

Poucas informacdes

disponiveis

Precisdo do modelo

de calculo

Modelo bem
representativo das

condicdes reais

Modelo grosseiramente
representativo das

condicdes reais

Consequéncias em

caso de acidentes

Consequéncias
financeiras
limitadas e sem
perda de vidas

humanas

Consequéncias
financeiras
consideraveis e
risco de perda
de vidas

humanas

Conseguéncias
financeiras
desastrosas e
elevadas perdas
de vidas

humanas

f) caracteristicas da obra, em especial a rigidez da estrutura;

g) recalques admissiveis, definidos pelo projetista da estrutura.
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Em obra de pequeno vulto, o engenheiro é muitas vezes levado a
tomar decisGes em cima de poucos resultados de sondagens de percussao
(SPT).

A NBR 6122 [1996] apresenta uma tabela com os valores basicos de

tensdo admissivel, que serve para orientacao inicial.

HACHICH [1996] apresenta rotina de método empirico para estimativa

das pressdes admissiveis, que € dada pela expresséao:

G aam =0,02xN (em MPa) (2.23)

valida para qualquer solo natural no intervalo 5<N<20.

N valor médio representativo da camada de apoio, estimado dentro da
profundidade do bulbo de tensdes das sapatas (~1,5b). Este valor
corresponde, na maioria das vezes, a média dos trés valores de SPT

abaixo do apoio da sapata.

No exemplo da figura 2.15, tem-se:

N it v2+v3 (2.24)
3
g I
SPTI—
vl
| ~15b |
v3 L
ud‘ \_“‘w-._ T//

Figura 2.15 — Estimativa de N



3 MODELOS DE CALCULO

Este capitulo apresenta processos de dimensionamento de sapatas
rigidas e flexiveis, como também critérios de verificagdo da seguranca

estrutural.

O dimensionamento de sapatas deve ser feito no estado limite ultimo,

onde duas condigdes devem ser satisfeitas:

a) A resisténcia de calculo tem que ser maior do que a solicitagéo
interna de calculo. Para isto, as deformagdes nos materiais concreto e aco,
sob solicitacbes de calculo, ndo deve ultrapassar valores limites . As

solicitagbes internas sao:

e Solicitagdes internas resultantes de tensdes normais, no caso das

sapatas, momentos fletores;

e Solicitagbes internas resultantes de tensdes tangenciais, tais como:

esforgo cortante, pungao, aderéncia e ancoragem das armaduras.

b) Equilibrio estatico da estrutura
Este estado considera os riscos de tombamento e deslizamento das
sapatas em condi¢cdes desfavoraveis, que € o caso das sapatas submetidas

a acoes horizontais e agdes excéntricas.

O dimensionamento a flexdo das sapatas € baseado na mesma teoria
aplicada as vigas submetidas a flexdo simples. Basicamente, o que difere
entre os critérios do ACI 318 [1995], CEB-FIP [1970] e o método classico € a
secao de referéncia indicada para o calculo do momento fletor, que se

desenvolve nas proximidades do pilar. Para maior simplificacdo, as sapatas
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sdao armadas nas duas direcdes principais. Os esforgos solicitantes séo
determinados para uma distribuicdo uniforme de pressdes no solo como
apresentado no capitulo 2, e ndo se admite que as forgcas de atrito possam

reduzir a forga de tragdo na armadura principal das sapatas.

As sapatas podem ser dimensionadas por diferentes modelos de
célculo, ou seja, podem ser consideradas rigidas ou flexiveis em fungéo da

relacédo entre a altura e o comprimento do balanco.

3.1. METODO CLASSICO

Segundo ANDRADE [1989] este modelo de calculo se aplica as
sapatas flexiveis e consiste em calcular o momento fletor no eixo central da
sapata, enquanto o esfor¢o cortante é verificado na secao adjacente a face
do pilar. A area da secdo transversal da armadura, para absorver os
momentos fletores, pode ser determinada no centro da sapata, como nas
vigas submetidas a flexdo simples, e estendida ao longo da mesma sem
reducdo, ou seja, a armadura é distribuida uniformemente nas duas

direcdes.

Uma dificuldade do método esta em fixar a proporcdo de
carregamento para cada dire¢cdo. Para esta reparticdo, critérios empiricos

s&o apresentados a seguir:
a) Totalidade da agao nas duas diregoes

Este critério permite que cada diregcao trabalhe independentemente
com toda a agao. Esta consideragéo eleva os valores do momento fletor e do
esforgo cortante, tornando a area de armadura antieconémica. A parcela de
agao considerada no célculo age no centro de gravidade da regiao (figura
3.1).



No calculo do momento fletor na direcéo x tem-se:

Fqe a Fq a
MSdX:(%ij—t 2d XTOJ (3.1)
simplificando a equacgao 3.1 obtém-se:
FV
Mgy, =?"(a—a0) (3.2
A
/ Ia / R/ 2
/ /2
B B |b/4
b bo[ } / % VLJA/ 4] X
A a
a/4 a ‘

Figura 3.1 - Totalidade da ag¢ao nas duas dire¢des

Para determinagéo do esforgo cortante junto a face do pilar tem-se:

F. a-a
Vdezﬁxbx( 2 O] (3.3)
donde pode-se obter:
F a
Vgyo = —21--2 3.4
= {122 3.4)
Analogamente na diregédo y obtém-se:
de
Msg, = —5=(b—bo) (35)
F b
Vgy =2 1--2 3.6
Sdy 2 ( b J ( )

b) Divisao da area da sapata em tridngulos (regra dos triangulos)

43
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Esta regra é apropriada quando a area da base da sapata e a area da
secao transversal do pilar sdo homotéticas. As areas sao repartidas em
tridangulos, cabendo a cada uma V2 da agao total (figura 3.2).

Na determinacdo do momento fletor na diregéo x tem-se:

Mgy = Fus ><g><i — Fixzxa—o (3.7)
4 3 2 4 3 2

donde, obtém-se:

F
Mde =i(a_ao) (3.8)

‘A R/ 4

i // - B| % Bw a/3

A | L%J
a/3 °

Figura 3.2 - Regra dos triangulos

Para determinacao do esforco cortante considera-se:

Ve, :Fix|:(b+b0jx£a_a()}:| (3.9)
ab 2 2

logo, simplificando-se:

Vg, =Fi(1+%°jx(1-a—°j (3.10)

4 a

Analogamente na diregdo y obtém-se:

F
Mg, :1—V2d(b—b0) (3.11)
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F. a b
A =Td(1+?°}{ —FOJ (3.12)

c) Divisao da area da sapata em trapézios (regra dos trapézios)

Adequado, quando a area da base da sapata e a area da secgao
transversal do pilar nao sdo homotéticas. Este critério também é o mais
indicado para as sapatas dimensionadas geometricamente com balangos
iguais nas duas direcbes. A area da sapata é repartida em trapézios,
enquanto a area da secdo transversal do pilar em tridngulos (figura 3.3).

Neste caso, uma parcela da agao age no centro de gravidade do trapézio.

Uma simplificacdo adotada neste critério € a de considerar F,/4 para

cada direcdo; o que nao acontece na realidade.

‘ A

p & 7,

| X

‘ A L%J
O

So
2

£
A\

|

|

|

|

|

a—do 2b+b,

0 b+bg

+
Figura 3.3 - Regra dos trapézios

Na determinacdo do momento fletor na direcdo x tem-se:

My =20 x| 2720, 2000 B0} 1 (2,8 (3.13)
4 6 b+b, 2) 4 |3 2

simplificando a expresséo 3.13 obtém-se:

My, = v (330 ), [20¥Do ) 3 (3.14)
SN g 6 b+b, 6 '
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Para determinagao do esforgo cortante junto a face do pilar tem-se:

Vde:Fi‘bemOJx(a_aOH (3.15)
ab 2 2

F b a
Voy, =214+ -2 -2 3.16
BEARANIEN e
Analogamente na diregao y
F b-b 2 b
Mgq, =—= 0 |x[ 22780 |, Po (3.17)
4 6 a+a, 6
F a b
Vgy, =21+ 2 1-=2 3.18
4( aj( bj >

3.2. CRITERIOS DO ACI-318 [1995]

3.2.1. Determinagao do momento fletor

Os critérios do ACI 318 [1995], aplicam-se no dimensionamento das

sapatas flexiveis. De acordo com a norma americana, o momento fletor é

calculado na secao adjacente a face do pilar (figura 3.4), levando em

consideragcdo a pressdo do solo atuante na area hachurada (figura 3.5).

Tem-se portanto:

onde:

Mde:{FVd Xbx(a_aO)}X(a_aO) (3.19)
axb 2 4

Simplificando a expressao acima tem-se:

de % (a_aO)2

= . (3.20)

F,=14xG+17xQ (3.21)
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G acdes permanentes

Q acoOes variaveis

Analogamente na diregdo y tem-se:

_ P (b-by)° (3.22)

Figura 3.4 - Distribuigdo de pressdes sob a base da sapata.
MACGREGOR [1992]

A justificativa fisica da secao critica na face do pilar deve-se ao fato
do pilar, solidario com a sapata, contribuir para a resisténcia do prisma de

base ap x bg, obrigando a sapata a romper fora deste prisma.

Tais momentos devem ser resistidos pelas armaduras, cujas areas

sao calculadas nas duas diregdes principais.

3.2.2. Distribuicao da armadura inferior

O momento fletor por unidade de comprimento varia ao longo do corte
A-A, com o maximo ocorrendo na seg¢ao adjacente ao pilar (figura 3.7), no
entanto, nas sapatas quadradas, a armadura devera ser distribuida

uniformemente na largura total, em ambas as diregdes.
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[y

Ca ?

Figura 3.5 - Secao de referéncia para o calculo do momento fletor (planta)

il

A Fa/ab

Figura 3.6 - Secdo de referéncia para o calculo do momento fletor
(corte A-A)

Ja nas sapatas retangulares, a distribuicido da armadura difere ao
longo das duas dire¢bes. A armadura paralela ao maior lado pode ser
distribuida uniformemente na largura b, enquanto, na outra diregcédo, deve-se
ter uma maior densidade de barras numa faixa proxima do pilar (figura 3.8).
Esta faixa, de largura b, deve conter a armadura Asi determinada através
da equacdo 3.23, enquanto Asy, equagao 3.24, deve ser distribuida

uniformemente fora desta faixa central
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Tem-se portanto:

A=A, 2D (3.23)
a+b
e
AsZ = As _As1 (324)

Figura 3.7 - Momento fletor na sapata

Segundo BARROSO [1974], a distribuicdo concentrada préxima ao
pilar € desaconselhavel a medida que aumenta a relagdo a/b da sapata,
devido as grandes deformagdes que ocorrem na diregdo do maior lado. Por
tal motivo se recomenda limitar a retangularidade da sapata pela relagao
a=2xb.

As2/ 2 As Asa/ 2

Figura 3.8 - Distribuicdo da armadura
3.3. RECOMENDAGOES DO CEB-FIP/1970
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Tais critérios sao aplicaveis a sapatas rigidas com a seguinte relagao

geométrica:

2££s2h (3.25)

onde ¢ € o menor balango.

3.3.1. Determinacao do momento fletor

O momento fletor que determinara a armadura inferior é calculado
em cada diregao principal, em relacdo a uma secido de referéncia S
(figura 3.9), situada entre as faces do pilar, a uma distancia 0,15a, na
diregdo x e 0,15by na direcdo y, medida no sentido perpendicular a segao
considerada. Esta recomendacdo deve-se ao fato de que no caso dos
pilares de segéo alongada o valor do momento pode crescer sensivelmente

além da secao situada na face do pilar.

A altura util d da se¢édo S¢ é tomada igual a altura da secéo paralela a
S:1 e situada na face do pilar, salvo se esta altura exceder 1,5 vezes o
comprimento do balango da sapata (1,5¢), medida perpendicularmente a S;.

Neste ultimo caso, a altura util deve ser limitada a 1,5 vezes o balango.

3.3.2. Area da secio transversal da armadura inferior

O calculo da area da seg¢ao da armadura que atravessa Sq é feito a
partir das caracteristicas geométricas da secao de referéncia S+, definidas no

item anterior, e do momento fletor calculado.

No caso de rede ortogonal de armaduras, a relagdo das areas das
secgOes transversais das barras correspondentes a cada dire¢ao deve pelo

menos ser igual a 1/5.
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Figura 3.9 - Secédo S¢ para o calculo do momento fletor

3.3.3. Disposig¢ao da armadura

Em todos os casos a armadura deve ser prolongada sem reducéo de

segao sobre toda extensao da sapata.

No caso das sapatas de base quadrada, a armadura pode ser
uniformemente distribuida, paralelamente aos lados do quadrado. Um
acréscimo de resisténcia ao esforgo cortante pode ser adquirido nas sapatas
de altura constante, localizando uma maior densidade de armadura nas
faixas paralelas aos lados do quadrado, centradas sob o pilar e de largura ag
+ 2h (figura 3.10).

]

I
I

PR g I
o

J }“
st 2h

Figura 3.10 - Disposi¢cao de armadura nas sapatas quadradas

Nas sapatas de base retangular a armadura € distribuida de modo

semelhante ao indicado no item 3.2.2. No entanto se b <a, + 2h a equacgéo

3.23 deve ser substituida pela expressao 3.26 dada por:

A 2x(a, +2h) (3.26)

A s
a+a, +2h

s1
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Neste caso Ag1 deve ser distribuida na faixa central de largura

a, +2h.

3.4. METODO DAS BIELAS

Este método foi proposto por LEBELLE apud GUERRIN [1955]'.
Aplica-se as sapatas rigidas, baseado na teoria das bielas, onde se pode,
entdo, compreender a existéncia de bielas inclinadas de compressao, que
sdo resistidas pelo concreto e transmitem as barras de ago esforcos de

tracdo (figura 3.11).

TTrrT i

a) Isostasticas b) Bielas de compressao

Figura 3.11. - Teoria das bielas

Segundo GUERRIN [1955], ensaios mostraram que rupturas por
excesso de compressao do concreto nas proximidades do pilar nunca se

verificam, podendo-se, portanto, dispensar tal verificagao.

Nado se pode falar de flexdo numa sapata rigida, por isso ndo ha

necessidade de verificar o esforgo cortante.

O método consiste em calcular os esforgos de tragdo na armadura,

determinando posteriormente a area de ago para resistir a tais esforgos.

3.4.1. Determinacgao dos esforgos de tragao na armadura

' O método de calculo proposto foi baseado nos numerosos ensaios sistematicos que foram
realizados pelo “Bureau Securitas”. LEBELLE, M. apud GUERRIN, A. Traité de Béton
Armé, Paris, Dunot, 1955. p.61
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Analisando inicialmente a sapata quadrada de lado a, tem-se a

componente horizontal dFy do esforco dF transmitido pela biela DM

equilibrada pelas tensdes das duas barras, passando por M (x, y).

De acordo com a figura 3.12 tem-se:
F

dF, = dx.dy.c 4, = — dxdy (3.27)
a

Por semelhancga de triangulos obtém-se:

v =0 - dF, =—dF 3.28
r T d \ ( )

-
Figura 3.12 - Bielas de concreto comprimido GUERRIN [1955]
Substituindo-se a expresséo 3.27 na 3.28 pode-se obter:
F
dF; =" dxdy (3.29)
d, xa
Como
dF;, =dF; cos6 (3.30)

Substituindo-se 3.29 em 3.30 obtém-se:



F,.
dFTy = %7 dXdy

Logo para o esforco total tem-se:

F al2 al2
Fry =+ jdx Iy.dy
a.d, 32 0

Resolvendo as integrais obtém-se:

F,.a

Py = 8.4,

Pela figura 3.13 pode-se obter:

d d,
tga = =
(a—ay)/2 al2
Logo
d, = axd
a-a,

Figura 3.13 - Determinacao de do
Analogamente na outra diregao tem-se:

(3.31)

(3.32)

(3.33)

(3.34)

(3.35)

(3.36)

54
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(3.37)

No caso das sapatas retangulares com a secédo transversal do pilar
homotética da base, as equacdes expostas para a base quadrada serao

validas, portanto:

F, (a-a,)
F. =—v 3.38
Tx 8 X d ( )
F, (b-Dby)
FTy = EX d 0 (3.39)

3.4.2. Area da secdo transversal da armadura inferior

No método das bielas a determinacdo da area de aco € bastante
simples. Depois de determinados os esfor¢os de tragdo na armadura, pode-

se obter a area da mesma por meio da seguinte equagao:

A, =-1d (3.40)

Analogamente na outra diregcdo tem-se:

F

A, =2 (3.41)
f
yd

3.5. VERIFICAGOES

3.5.1. Verificagcao da estabilidade

Para evitar que as sapatas possam estar sujeitas a movimentos de
tombamento e deslizamento, suas dimensbdes a e b devem ser determinadas

de modo a satisfazer as condicdes de estabilidade.

a) Seguranga ao tombamento
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Segundo MONTOYA [1973], a primeira verificagdo que deve ser feita
em sapatas submetidas a momentos ou forgas horizontais (figura 3.14) é a
seguranga ao tombamento. O momento de tombamento majorado por um
coeficiente de segurancga deve ser inferior ao momento das forgcas que se

opdem ao tombamento, logo:
(M+F, xh,)xy, <(F, +Gpp)x% (3.42)

Gpp  peso proprio da sapata;
Y1 coeficiente de seguranga ao tombamento que segundo MONTOYA

[1973] deve serigual a 1,5.

K

Ed\m

—>
h,

e

|

A
| 4

a
Figura 3.14 - Sapata submetida a momento e for¢a horizontal

A pressao do solo ndo € levada em consideragado porque nao existe

na iminéncia do tombamento.

b) Seguranga ao deslizamento

Para sapatas isoladas com ag¢ao horizontal, o deslizamento é evitado
pelo atrito entre a base da sapata e o terreno ou a coesdo do mesmo. O
empuxo passivo sobre a superficie lateral da sapata é desprezado, a menos

que se garanta sua agao permanentemente.

Deve-se verificar a seguinte condigéo:
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(FV + Gpp)x tg ¢, = v, xF, (solos arenosos) (3.43)
Axcy 2>y, xF, (solos argilosos) (3.44)
onde:
2
Pq 3 ¢
c,=05xc

Qg angulo de atrito de calculo (minorado);
Cq valor de calculo da coesao (minorado);
A area da base da sapata;

Y2 coeficiente de seguranca ao deslizamento que, segundo MONTOYA

[1973], pode-se tomar o valor de 1,5.

3.5.2. Pungao nas sapatas

O Texto Base para a revisdo da NB 1/78 [1997] define pungdo como
sendo o estado limite ultimo determinado por cisalhamento no entérno de
cargas concentradas. Ela é diferente do estado limite ultimo determinado por
cisalhamento em seg¢des planas solicitadas a forga cortante. A pungao
basicamente &€ a perfuracdo de uma placa devida as altas tensdes de

cisalhamento, provocadas por for¢cas concentradas.

Devido a fatores construtivos e econémicos é recomendado evitar-se
sapatas com armadura transversal, adotando-se uma altura suficiente para
que ndo ocorra ruptura por puncdo. Portanto, o efeito de puncionamento

geralmente determina a altura da sapata.

Nas sapatas rigidas para pilares isolados ndo ha necessidade de
verificagdo a puncao, no entanto nas flexiveis nao se pode deixar de verificar

0 puncionamento.
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Os primeiros estudos do fendbmeno do puncionamento foram
realizados por TALBOT? apud FIGUEIREDO FILHO [1989] onde ensaiou,
até a ruptura, 83 sapatas de concreto armado sob pilares, das quais
aproximadamente 20 romperam devido ao puncionamento, com superficie
de ruptura tendo a forma de um tronco de cone, e as faces inclinadas a
aproximadamente 45°. Sua proposta foi para que a acdo de puncéo fosse

determinada a partir de uma tensao nominal dada pela expressao abaixo:

F,
Tse =1 de (3.45)

onde u é o perimetro de um contorno critico com lados paralelos aos lados

do pilar, distante de um valor igual a altura util d da sapata.

RICHART? apud FIGUEIREDO FILHO [1989] numa extensa pesquisa,
onde foram ensaiadas 164 sapatas, das quais 140 sob pilares, pbde
observar que sado as tensdes tangenciais, e ndo o momento fletor, que

freqlentemente causam situacao critica no projeto de sapatas.

A resisténcia a puncdo das sapatas isoladas € usualmente verificada
pelo chamado método classico e foi utilizado ja por TALBOT [1913]. Tal
modelo, conhecido como modelo da superficie de controle, considera como
secao critica uma superficie vertical em torno do pilar, cuja distdncia em
relagdo a ele tem sido tomada como funcéo da altura util da sapata e varia
conforme o regulamento utilizado. A tensdo média nominal de cisalhamento
1sq Obtida nessa superficie deve entdo ser limitada a uma fracdo da
resisténcia do concreto, fracdo esta determinada com base em valores
obtidos em ensaios de modelos fisicos. A NBR 6118 [1982], o EUROCODE
n° 2 [1992], o Cdédigo Modelo CEB-FIP [1991], o ACI 318 [1995] e o Texto

’TALBOT, A. N. (1913) Reinforced concrete wall footings and column footings.
University of lllinois, Engineering Experiment Station. Bull. n.67, 114p. apud FIGUEIREDO
F J. R (1989) Sistemas estruturais de lajes sem vigas: subsidios para o projeto e
execugao. Sdo Carlos. Tese (doutorado), EESC-USP.

*RICHART, F. E. (1948) Reinforced concrete wall and column footings. AC/ Journal,
v.45, n.2, p.97-127, n.3, p.237-260 apud FIGUEIREDO F° J. R. (1989) Sistemas

estruturais de lajes sem vigas: subsidios para o projeto e execugdo. Sdo Carlos. Tese
(doutorado), EESC-USP.
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Base para a revisdo da NB 1/78 [1993] baseiam-se neste modelo, no entanto
diferem basicamente na definicdo da superficie de controle e na escolha do

parametro de resisténcia.

Alguns parametros interferem na pung¢ao das sapatas isoladas sem

armadura transversal; entre eles destacam-se:
¢ Resisténcia a compressao do concreto

A resisténcia ao cisalhamento da sapata € proporcional a resisténcia a

compressao do concreto.
e Armadura de flexao

A resisténcia ao cisalhamento da sapata cresce proporcionalmente a
quantidade de armadura longitudinal, representada pela taxa de armadura
de flexdo. TALBOT [1913] em seu trabalho pioneiro, ao ensaiar 197 sapatas
verificou que os maiores valores de resisténcia a pungao foram encontrados
nas sapatas mais armadas a flexdo, o que também foi observado por

posteriores estudos.
e Altura da sapata

Com o aumento da altura da sapata a tensdo solicitante de

cisalhamento diminui.

No dimensionamento das sapatas, quando o valor da tensdo de
cisalhamento ultrapassa os valores limites fixados por norma, ANDRADE
[1989] indica que a melhor alternativa para evitar-se a utilizacdo de
armadura transversal € aumentar a altura da sapata, visto que o aumento da
taxa de armadura longitudinal é antiecon6mico, e o0 aumento da resisténcia a

compressao do concreto é pouco eficiente.




a) Critérios do ACI 318 [1995]

onde:

Ade

Be

Os

Para o projeto de sapatas sem armadura de pungao tem-se:

< _ de, red <1 (3 46)
Sd — UXd — “Rd -

de, red = de - Ade (347)

F,=14xG+17xQ (3.48)

agao da pressao do solo dentro do perimetro de controle.

TRd € 0 menor valor obtido através das seguintes expressoes:

Ty = 0 x| 0,08303 x 2+Bijx fck} (3.49)
i o d

Ty = 0 x| 0,08303 x| 2= +2J fck} (3.50)
u

Tre = 0 [0,33212,7,, | (3.51)
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coeficiente de minoragéo da resisténcia, igual a 0,85 para o caso de

torgao e cisalhamento;

razao entre os lados mais longo e mais curto do pilar;

comprimento do perimetro critico localizado a d/2 do contorno do pilar;

altura util da sapata ;

constante que assume os seguintes valores: 40 para pilares no centro

da sapata, 30 para pilares na borda da sapata e 20 para pilares no

canto da sapata.

fox € trg estdo em MPa

b) Recomendag6es do EUROCODE N° 2 (1992)
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As recomendagdes deste codigo sédo aplicadas a sapatas isoladas
com pilares retangulares cuja relagdo entre o lado maior e 0 menor seja

inferior a 2.

No caso de pilares alongados, o esforco cortante se concentra nos
cantos dos apoios; portanto, na auséncia de uma analise mais detalhada,
recomenda-se que se considere apenas certos trechos do perimetro critico
(figura 3.15).

= —-
b2

—]
1,5-:1—} 7/ L

[ JE

\ Y
.. S a,

-\_\____' e
gy 2 gyl 2 a, <:2b,

og 7k

1=

A
—
OO'

2,8d
Figura 3.15 - Consideracgao do perimetro critico para pilares alongados
No projeto de sapatas sem armadura transversal, a seguinte
consideragao deve ser satisfeita:
Vey £ Viat (3.52)

Vsq esforgo cortante de calculo, dado por unidade de comprimento de um

perimetro critico u, localizado a 1,5d do contorno do pilar;

Vrq1 esforgo resistente de calculo, dado por unidade de comprimento do

perimetro critico u, para uma sapata sem armadura de puncéo.

O coeficiente de majoracdo da agéo é iguala y, =15.

O valor de Vg4 € dado através da equacao:
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(3.53)

B € um coeficiente que leva em conta os efeitos de excentricidade da
acao. Nos casos em que nao houver excentricidade B = 1, para pilares no
canto da sapata B = 1,50, para pilares na borda da sapata § = 1,40 e para

pilares no centro da sapata § = 1,15. u € dado em m.

VRra1 € obtido através da seguinte expresséo:

Vag = Try XKx (1+40p,)xd (3.54)
onde:

k=[16-d>10  (d em metros) (3.55)

Py = /P X Py, <0015 (3.56)

p1x € p1y S&o os valores das taxas de armadura de tragdo nas

direcdes x e y respectivamente.
d altura util da sapata

Os valores de trg sdo dados pela tabela 3.1.

Tabela 3.1 - Valores de trq

fa (MPa) 12 16 20 25 30 35 40 45 50

tre (N/mm? 0,18 0,22 0,26 0,30 0,34 0,37 041 0,44 0,48
)

c). Recomendacgdes do Coédigo Modelo CEB-FIP [1991]

A tensdo nominal atuante € comparada a tensdo nominal resistente

no perimetro a 2d do perimetro do pilar.

Para carregamento concentrado tem-se:



onde:

u

d
Fud
AFyq4
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Tey = Fuares < Tpg (3.57)
ud
de, red — de - Ade (358)

perimetro a 2d da face do pilar;
altura util da sapata;
acao total do pilar;

acao da pressao do solo dentro do perimetro de controle.

Os coeficientes de majoragdo da acdo e minoragéo da resisténcia do

concreto séo iguais a 1,5.

onde:

Ay

Msq

Wi

A tensao limite é dada por:

Tag = 0,12x Ex(100x px f, )" ><2><i§0,5fCd2 (3.59)
a

u

distancia da face da coluna ao perimetro de controle em questao

E=1+ % (com d em mm) (3.60)
f,=060x|1- Fox x f (3.61)
cd2 — ¥ 250 cd )

Para acdes excéntricas tem-se:

Mgy U
o= 1K (3.62)
vd 1

coeficiente que fornece a parcela de Mgy transmitida a sapata por
cisalhamento, que depende da relagao cq/c,
momento de calculo transmitido pelo pilar a sapata

pardmetro geométrico referente ao perimetro critico. Pode ser

calculado desprezando a curvatura dos cantos do perimetro critico.
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Para pilar retangular tem-se:

W, =" 1 c.c, +4c,d+16d? + 2ndc, (3.63)
CZ
com:
C1 dimensao do pilar paralela a excentricidade da acao

C2 dimensao do pilar perpendicular a excentricidade da acéo

Os valores de K podem ser obtidos da tabela 3.2.

Tabela 3.2 - Valores de K

cil/ca 0,5 1,0 2,0 3,0

K 0,40 0,60 0,70 0,80

d) Recomendagoes da NBR [1982]

Para que se dispense a armadura transversal de puncgio, a tensao

nominal de calculo devera ser comparada a tensao resistente de calculo,

logo:
Fug TRd
=< =< 3.64
Fsd uxd 2 ( )
u perimetro do contorno critico distante d/2 da face do pilar (figura
3.16);
d altura util da sapata ao longo do contorno critico;

Fsq¢ acao concentrada de calculo.

A tensao trq € determinada através da seguinte expressao:

063
Yo

f. (f« em MPa) (3.65)

TRd
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onde y. = 1,4.

PILAR

- SECGAD CRITICA

a2

Figura 3.16 - Perimetro do contorno critico

e) Recomendacgoes do Texto Base para a revisao da NB 1/78 [1993]

O Texto Base para a revisdo da NB 1/78 fundamenta-se no CEB
[1991], ndo havendo, portanto, a necessidade de reescrever aqui tais
critérios, lembrando apenas que os coeficientes de majoracdo das agdes e
minoragdo da resisténcia do concreto no Texto Base s&o iguais a 1,4,
levando a uma pequena diferenca nos valores obtidos com o CEB
[1991]. Tal diferenga é corrigida com a mudanga do coeficiente de 0,12

para 0,13 da equacgao (3.59) da tensao resistente.

3.5.3. Esforgo cortante

Armadura para absorver a forca cortante raramente é utilizada nas
sapatas isoladas pelas mesmas razdes do caso de pungdo. Portanto, as
sapatas isoladas s&o dimensionadas de modo que a forga cortante seja

resistida pelo concreto.

A verificacdo é feita determinando-se a forgca cortante solicitante de
calculo (Vsg) como sendo o produto da tenséo do solo pela area da sapata
limitada por uma secédo de referéncia, que estd a uma certa distancia do
pilar, definida segundo o critério de calculo a ser utilizado. O valor de Vsq
nao deve ultrapassar o valor limite também fixado pelo regulamento a ser

adotado e levando em consideragao a auséncia de armadura transversal.
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Os parametros que influem na resisténcia ao esfor¢co cortante das
sapatas, sem armadura transversal, sdo os mesmos indicados para puncao
no item 3.2.2. Portanto, a melhor alternativa para se evitar armadura
transversal € aumentar a altura da sapata, nos casos em que a altura

escolhida, a principio, ndo satisfaca os limites fixados pela norma utilizada.

a) Recomendacdes do ACI 318 [1995]

Essa norma indica que a forca cortante nas sapatas deve ser
verificada como nas vigas largas. A sec&o critica para a verificagdo do
esforgo cortante é localizada a distancia d da face do pilar como mostra a
figura 3.17 Para que se dispense a armadura transversal de combate ao

esforgo cortante, a seguinte condicdo deve ser satisfeita:

Vv

Teq = bwi‘:d < Tpg (3.66)

Vsq € 0 esforgo cortante na segao critica dado por:

Vg, = x| 2 _230 —d| na direco x (3.67)

vd _b - bO ] : =

Vs b X 7~ d| nadirecéoy (3.68)
onde:

F,=14xG+17xQ (3.69)
G acao permanente

Q acao variavel
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Figura 3.17 - Secéo critica para o calculo do esforgo cortante

O valor limite trq € dado por:

Tre = 6[01664T,, | (3.70)

sendo ¢ = 0,85. fx e t1rg €m MPa

b) Recomendagdes do EUROCODE 2 (1992)

Os critérios do EUROCODE 2 aqui utilizados para verificacdo da forca

cortante nas sapatas sao baseados naqueles adotados para laje maciga.

No projeto de sapatas sem armadura transversal, a seguinte

consideracao deve ser satisfeita:
Ves < Vrg (3.71)
Vsq esforco cortante de calculo atuante, determinado na secéo critica a d

da face do pilar;

VRrq1 esforco resistente de calculo.

Vsq € 0 esforgo cortante na secao critica dado por:

F —

Vgy = 2 x 7% 4| na diregdo x (3.72)
a | 2 |
vd b_bO ] : =

Vg = 5 X 5 —d| nadirecdoy (3.73)
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No caso de sapata com altura variavel, tem-se:
VSd,v =Vsg = Ves = Vi

CC

Veed CcOomponente da forca na zona de compressao paralela a Vsg

Vi¢  componente da forca na zona de tracéo, paralela a Vgq.
Veed € Vig s@0 tomadas como positiva na mesma diregao de Vg,

VR4t € obtido através da expressao:

Vigi = Trg XK x (1,2 +40p, )b, d (3.74)
onde:

k=[16-d>10  (d em metros) (3.75)

Py = bjj <0,02 (3.76)
d altura util da secao critica

Os valores de trq sao dados pela tabela 3.1.

c) Recomendagdes do CEB - FIP [1970]

A forca cortante ¢é verificada numa secdo S, (figura 3.18),
perpendicular a superficie de apoio da sapata, distante d/2 da face do pilar,
considerando-se a resultante das tensdes no terreno que atua a direita da

secao Sy, na regido hachurada, e sua largura é dada por:

b, =b, +d (3.77)
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Figura 3.18 - Definicdo da secao de referéncia S,

No caso em que a base da sapata e a secao transversal do pilar séo
quadradas, concéntricas e uniformemente carregadas, as caracteristicas da
secdo de referéncia S, sdo tais que conduzem as mesmas disposicdes

previstas nas recomendacgdes para as superficies de pungao.

Nas sapatas alongadas (/x >1,5b), a secéo de referéncia S, relativa a
forgca cortante Vsq, fica situada na face do pilar e perpendicular a direcéo de

¢ (figura 3.19).

fs15b |

Figura 3.19 - Sapatas alongadas
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Na verificagao da forga cortante na segao critica, a seguinte condi¢cao

deve ser satisfeita:

Vsd

VRg

ou

onde:

p
b
dz

Vg, < Vg, (3.78)

forca cortante solicitante de calculo, determinada na sec¢ao critica;
forga resistente de calculo.

VRrg € 0 menor valor obtido através das seguintes equagoes:

47
Vo, = %ﬂdﬂ/ﬁ\/ﬂ (fsc em MPa ) (3.79)
47
V,, = 247xb; x4, g (fa em MPa) (3.80)
Yo
p=t Asd <001 (3.81)
2 XU,

taxa de armadura de tracdo na sec¢ao Sy;
largura da sec¢ao critica em m;

altura util da segao critica em m.

Os coeficientes de majoracéo das agdes e minoragédo da resisténcia

do concreto sao dados por 1,5.

d) Recomendagoes da NBR 6118 [1982] (anexo da NB 116/89)

Os critérios da NBR 6118 [1982] aqui utilizados para verificagdo da

forca cortante nas sapatas sdo baseados naqueles adotados para lajes

macigas.

Quando nao se pretende dispor de armadura transversal a tenséo de

cisalhnamento de referéncia, devida a forga cortante, ndo deve ultrapassar o

valor de tyy1, OU seja:
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(3.82)

‘de < Twu1

Twd  tensao de cisalhamento de calculo atuante na secéo de referéncia;

Twu1 tensao de cisalhamento ultima de calculo na se¢do sem armadura.

O valor de tq € obtido através da seguinte expressao:

VSd

=—" 3.83
wd bw Xd ( )

T

No caso das sapatas de altura variavel pode-se considerar o efeito

favoravel da variagao da segao, logo se tem:

M

Vey —%tge
T (3.84)
Onde:
tgo = _h-hy (3.85)
(@a-a,)/2

Mss momento solicitante de célculo na se¢éo adjacente a face do pilar.

O valor da tensao de cisalhamento ultima de calculo t,y1 € dado por:
Twut = Vay/fu (3.86)
Limita-se y,+/f,. @ 1,0 Mpa, onde y4 assume os seguintes valores:

axk

v, =012 (d > L/20) (3.87)
1_3d
L

v, =014 x o xk (d < L/20) (3.88)

L é igual a dimensao da sapata perpendicular a se¢ao que esta sendo

verificada.

Os coeficientes a e k sdo dados pelas seguintes expressoes:

a=1+50p, <15 (3.89)
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k=16-d>1 (com d em metros) (3.90)

onde:
Py taxa de armadura longitudinal de tragédo, perpendicular a segao que

esta sendo verificada.

Limita-se o valor de ok a 1,75.

e) Recomendacdes do texto base para revisdao da NB 1/78 [1993]

Os critérios do texto base para revisdo da NB 1/78 aqui utilizados para
verificagdo da forgca cortante nas sapatas sdo baseados naqueles adotados

para lajes macigas.

Vsa < Vg (3.91)

Vsq forga cortante de calculo solicitante na secdo que dista d da face do
pilar;

VRrat esforco resistente de calculo na se¢ao sem armadura.
No caso das sapatas de altura variavel pode-se considerar o efeito

favoravel da variacdo da secao, subtraindo-se de Vsy 0 valor de V414 dado

pela seguinte expressao:

V, = Mde tgo (3.92)

Onde:

tgo = _h=h, (3.93)
(@-a,)/2

Mss momento atuante de calculo na secdo adjacente a face do

pilar.

O valor da forga cortante resistente de calculo Vrq1 € dado por:

Veat = W4 /fyb,,d (3.94)

Limita-se y,+/f,, @ 1,0 MPa onde y, assume os seguintes valores:
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v, =00952 X3'; (d > L/20) (3.95)
1->=
L

v, =011x axk (d < L/20) (3.96)

L é igual a dimensdo da sapata paralela a dire¢do que esta sendo

verificada.
Os coeficientes o e k sdo dados pelas seguintes expressoes:
a=1+50p, <15 (3.97)
k=16-d>1 (com d em metros) (3.98)

onde:
0,001<p, <0,015

o) taxa de armadura longitudinal de tragdo, perpendicular a segao

transversal que esta sendo verificada.

Limita-se o valor de ok a 2.

3.5.4. Aderéncia

Para ndo haver escorregamento das barras, a verificagdo pode ser
feita calculando-se a tensdo de aderéncia e comparando-a com valores
ultimos, fixados por norma. O calculo da tensdo de aderéncia é feito
considerando-se o equilibrio das forgas atuantes na barra e no concreto que
a envolve. O resultado é a tensdo de aderéncia relacionada com a tenséo

atuante na barra, com suas caracteristicas geométricas.

A resisténcia do concreto tem uma grande influéncia no valor da
tensao limite de aderéncia (tvqim ). Os resultados experimentais indicam que

Tbg € proporcional a resisténcia do concreto a tragao.

A partir dos esforgos apresentados na figura 3.20 pode-se obter a

seguinte equacao para o calculo da tensao de aderéncia nas pegas fletidas:
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_ Vg4
Tpd =
09xdxnxmnxd

(3.99)

Vsq forga cortante de calculo na face do pilar por unidade de largura;
n numero de barras por unidade de largura;

(%) didmetro da barra.

\ \
‘ . R+ AR
RCC_>! ‘ 4700 cc
uCytl T, v D M+ AM ,
| -— - - - |
- ! —>
Rst i - 4 4 < i Rst+ARst

Figura 3.20 - Tensao de aderéncia em pecas fletidas

Nas sapatas rigidas, em uma deducgao baseada no método das bielas,
pode-se obter a tensdo de aderéncia a partir dos esforgcos apresentados na
figura 3.21. Tem-se:

Foo a-a,

_ 3.100
T T ona T ad (3.100)

A NBR 6118 [1982] limita o valor da tensédo de aderéncia em:

1, = 074 x (f )" (f.a em MPa) (3.101)

Figura 3.21 - Transmissao dos esforgos para a barra através da aderéncia
3.5.5. Ancoragem
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Todas as barras das armaduras deverdo ser ancoradas com
seguranga no concreto, transmitindo a esse as for¢cas que o solicita. O
comprimento necessario de ancoragem por aderéncia das barras
tracionadas deve ser calculado de acordo com as prescricdes da NBR 6118,
considerando-se ancoragem com ou sem gancho e respeitando os limites

minimos fixados.

De acordo com o CEB-FIP [1970], no fasciculo onde s&o tratadas as
sapatas de fundagbes, se a aba ¢ da sapata ndo exceder a altura h, a
armadura inferior deve ser totalmente ancorada na vizinhanga imediata da
borda da sapata (figura 3.22.a); o comprimento de ancoragem deve ser
medido a partir da extremidade da parte retilinea das barras. Neste caso, o
raio de dobramento deve ser correspondente ao de barras curvadas e deve

respeitar os limites fixados por norma.

Se a aba ¢ da sapata exceder a altura h, a armadura inferior deve ser
totalmente ancorada além da secéao situada a distancia h da face do pilar
(figura 3.22.b). O comprimento de ancoragem deve ser calculado,
considerando-se a barra com gancho na extremidade.

Em nenhum caso, a armadura pode ser interrompida antes de ter

atingido a borda da sapata.

2
~~
_—

a) ¢ <h b) ¢ >h

Figura 3.22 - Comprimento de ancoragem

3.5.6. Transmissdo dos esforcos do pilar para a sapata segundo os
critérios do ACI 318 [1995].
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As forgas na base do pilar sdo transmitidas para a sapata através das
tensdes de compressdo no concreto e também pela armadura de ligagao,
que transmite a sapata tensdes de compressao e de possiveis esforgos de

tracao (figura 3.23).

No estado limite ultimo considerado no projeto de sapatas, na
transmissao de esfor¢os do pilar para a sapata, o colapso pode surgir em

trés situacoes diferentes:

a. esmagamento do concreto na base do pilar por insuficiéncia de

area da secao transversal da armadura de ligacéo;

b. esmagamento do concreto na sapata por falha de aderéncia da

armadura de ligagao dentro da sapata;

c. falha nas emendas por traspasse entre a armadura de ligagao e as

barras de aco do pilar.
Na base do pilar deve ser verificada a seguinte condi¢ao:

F.o <0(085xf, xA_) (3.102)

onde ¢ = 0,70.

Na verificacdo do concreto no topo da sapata, como o pilar
descarrega diretamente sobre a sapata, onde a superficie de suporte é

maior que a area da base do pilar, o codigo permite que a tensdo maxima de
compressdo dada pela equagado (3.102) seja multiplicada por /A, /A, , no

entanto este valor ndo pode ser maior que 2. A,y € a area carregada e A1 €
geometricamente similar e concéntrica a area carregada. A;1 € a maior area
homotética de A, € com o centro de gravidade no mesmo eixo vertical, que
se pode inscrever na area total do elemento, ou seja, € a maior area que
pode ser obtida com uma inclinacdo 2:1 das faces laterais do tronco de
piramide (2 na horizontal, 1 na vertical) (figura 3.24). Essa inclinagao visa
garantir a existéncia de um volume suficiente de concreto na regido da area
Ay, onde atuam tensdes elevadas, ndo devendo ser confundida com a

inclinagao das superficies de espalhamento de tensdes.
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Armadura
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Figura 3.23 - Ligag&o pilar-sapata

Figura 3.24 - Definicdo de Aq € Aci

Caso a condi¢cado da expresséao (3.102) seja satisfeita deve-se adotar

uma armadura minima de ligagcéo dada por:

A =0005xA, (3.103)

sl, min
onde A; é a area da sec¢ao transversal da base do pilar.

Na situagcdo em que isso nao acontega, é necessario calcular a area

de armadura para resistir aos esforgos excedentes (Fyqg, exc). NO entanto, se
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tal valor for inferior ao dado pela equacdo (3.103), adota-se a armadura

minima, logo:

F
Ag=—C>A (3.105)
of, |

Esta reducédo da area da segao transversal de armadura na ligagao
pilar - sapata diminui a aglomeragcdo de ago na base do pilar e s6 foi

permitida a partir do ACI 318 [1971], baseando-se em diversas experiéncias.

Quando, além da ag&o axial, sdo transmitidos momentos, geralmente

isso leva a ndo redugao de ago na ligagao pilar-sapata.

3.5.7. Comprimento de ancoragem da armadura de ligagao

As barras que forem apenas comprimidas deverdo ser ancoradas
dentro da sapata com ancoragem retilinea (sem gancho), € o comprimento
de ancoragem devera ser calculado como no caso de tragdo. Ja no caso de
armadura sujeita a esforgos de tragdo, seu comprimento de ancoragem deve
ser calculado considerando-se o gancho na extremidade, dentro da sapata.
Tal comprimento influi na determinacdo da altura da sapata, no entanto,

pode-se considerar apenas 60% desse total.

O comprimento de ancoragem da armadura de ligagdo no interior do
pilar deve ser igual ao comprimento das barras no interior da sapata e
deverdo ser emendadas as barras longitudinais do pilar por traspasse

segundo indicacbes da NBR 6118.



4 EXEMPLOS

Neste capitulo serdo apresentados alguns exemplos de
dimensionamento de sapatas isoladas rigidas e flexiveis, utilizando os
processos de calculo apresentados no capitulo 3. Serdo consideradas no
célculo os diferentes coeficientes de majoragdo das normas, assim como 0s
valores de armadura minima. Em alguns métodos, onde nao sao definidas
secOes de calculo de esforgos solicitantes, utiliza-se o método classico que
€ um método ndo normalizado. No primeiro exemplo sera feito o calculo de
uma mesma sapata flexivel, com os diferentes modelos de calculo para

flexao.

4.1. EXEMPLO 1

Este exemplo apresenta o dimensionamento de uma sapata isolada

considerada como flexivel (o,,. <150 kN/m?) e com acdo centrada,

adm
utilizando o método classico e os critérios do ACI 318 [1995] (que sé&o
aplicaveis as sapatas flexiveis}. Nas verificagcbes das solicitagdes internas
resultantes de tensdes tangenciais, os valores nas segdes criticas seréo
comparados aos limites fixados pela NBR [1982], texto base para revisao da
NB 1/78 [1993], ACI 318 [1995] e EC 2 [1992].

4.1.1. Dados do problema
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A sapata sera dimensionada para um pilar de 25 cm x 35 cm, com
uma acgao vertical de 1200 kN. A resisténcia caracteristica do concreto a ser
utilizado na obra é de 25 MPa e o aco do tipo CA-50 A. A tensao admissivel
do solo é de 130 kN/m?,

4.1.2. Dimensionamento geométrico

Tratando-se de sapata flexivel, o acréscimo da acao de servigo
atuante na sapata para levar em conta a agao do peso proprio sera de 5%.

Logo para se obter a area da sapata tem-se:

Ao 1,05 xF,
Gadm

onde, com a substituicdo dos dados, obtém-se A = 9,7 mZ.

Para um dimensionamento econdmico, consideram-se os balangos
iguais nas duas diregbes principais, resultando, portanto, em areas de ago

aproximadamente iguais em tais dire¢des; logo:
a-b=ay—-by=10cm

donde, para a consideracdo de uma sapata aproximadamente quadrada,

tem-se:

J97 =311 {b =305 m

a=315m

4.1.3. Determinagao da altura
Para sapata flexivel h < //2. Determinando-se o valor do balango tem-
se:

315-035
2

! 14 m
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[ Jes 3,05

35

3,15

Figura 4.1 — Dimensdes em planta da sapata

Adota-se, portanto, uma altura constante de h=60 cm e

considerando-se um cobrimento de 5 cm tem-se uma altura util de

d=55 cm.

0.60

Figura 4.2 — Corte transversal

4.1.4. Dimensionamento segundo prescrigoes da NBR 6118 [1982]
a) Determinagao dos momentos fletores

Como a NBR 6118 [1982] n&o indica as seg¢bes para o calculo dos
momentos fletores nas sapatas isoladas, adotam-se aqui as secgdes
definidas no método classico. As areas da secao transversal do pilar e da
base da sapata ndo sao homotéticas. Utiliza-se, portanto, a regra dos

trapézios. Logo, na diregao x e de acordo com a equagéao 3.14 obtém-se:
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14x1200 |315-35 2x305+25 315
Mggx = X

X + =59.765 kN.cm
4 6 305+ 25 6

e na diregao y conforme expresséao 3.17:

14x1200 |305-25 2x315+35 305
Mdez X

X + =58.590 kN.cm
4 6 315+35 6

b) Verificagao da pung¢ao

De acordo com a NB1/78 a puncéao deve ser verificada num perimetro

a uma distancia d/2 da face do pilar.

Para determinacéo do perimetro critico tem-se:

u=2x(ag +bg )+ nd

U=2x(35+25)+nx55=293 cm

A carga de pungéo pode ser reduzida da pressao do solo aplicada na

face oposta da sapata, logo:

F

vd,re

d =1’4X(Fv_6adeA1)

onde:

2
Aq=ag xbg +dx(a0+b0)+%=6551 cm?

Substituindo os dados nas equagdes acima obtém-se:
Fvdred = 1561 kN

Calculando-se a tensdo de referéncia conforme expressdo 3.64

obtém-se o valor de:

1561

-2 _0,097 kN/cm? =097 MPa
293 x 55

TSd
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Para ndo se dispor de armadura transversal de puncgao, a tensido de
referéncia deve ser menor ou igual a metade do valor de trq , dado pela

expressao 3.65:

1
try = 74 % 0.63x+/25 = 2,25 MPa

T .
Como T&K%, pode-se dispensar a armadura transversal de

puncao.

c) Verificagao do esforgo cortante

Pelo mesmo motivo citado no item a, adotam-se aqui as secdes
definidas no método classico, onde a verificacdo do esforco cortante é feita
na se¢ao adjacente a face do pilar. Logo, de acordo com as equagodes 3.16 e

3.18, obtém-se:

Vg = 21290 Xl 20, (1 ¥ E] x (1 - ﬁj — 404 kN

Vegy = 1200, (1+£)>{1-£) =428 kN
4

Calculando-se a tensdo de referéncia na diregdo x conforme

expressao 3.83 obtém-se:

404

Twdx = ———— = 0,024 kN/cm? =024 MPa
305x 55

Para se dispensar armadura transversal, a tensdo de referéncia deve
ser menor ou igual ao valor de 1,1 dado pela equacéao 3.86.
Twutx = W4/ <10 MPa

Para d > L/20 y4 € calculado pela equacédo 3.87. Logo, adotando-se

uma taxa de armadura p= 0,0015, tem-se:

k=16-055=105>1
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Substituindo os dados acima, tem-se:

1075x105
\ 0,12 X‘|_37’55 = 0,285
315

donde se pode obter:
Twutx = 142 MPa>10 MPa

Logo twutx seraigual ao valor limite 1,0 MPa.

Analogamente na diregdo y obtém-se:
Twdy =025 MPa <tyyy =10 MPa

Em ambas dire¢cdes fica dispensado o uso de armadura transversal,

pois as condi¢des exigidas sdo satisfeitas.

d) Determinacao da area da sec¢ao transversal da armadura inferior
No calculo da armadura tem-se na diregao x:

by, xd?

=154
IVIde

Ke =

onde da tabela 1(anexo), obtém-se kg = 0,024 .

Para determinacao da area total da armadura na dire¢ao x tem-se:

_ ks X Mde

A = 26,08 cm?

$,X

Tal valor deve ser comparado a armadura minima dada por:

Asx.min = 00015 xb,,h = 27,45 cm? > Ag x
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Sera adotada a area da armadura minima, pois seu valor excede ao

da armadura calculada. Tem-se, portanto, por unidade de comprimento:
Asx =90 cm? /m, equivalente a & 12,5 c/14 ( 8,93 cm?/m)
Analogamente na diregdo y tem-se:

by, x d?

K. =
© Mde

=1575

onde, da tabela 1(anexo), obtém-se kg = 0,024
Asy =2557 cm’

A armadura minima para a dire¢ao y é dada por:

Asymin =00015xb,,h=2835 cm® > Ay

A area de armadura por unidade de comprimento € igual a:

A, ,=825 cm? /m que é equivalente a & 12,5 ¢/15 ( 8,33 cm?/m)

4.1.5. Dimensionamento segundo prescricoes do texto base para
revisao da NB 1/78

a) Determinagao dos momentos fletores

Os momentos fletores sdo os mesmos calculados no item 4.1.4.a,

onde:

Mggy =59.765 kN.cm

Msgy =58.590 kN.cm

b) Verificagao da pung¢ao
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De acordo com o texto base para revisdao da NB1/78, a puncao deve
ser verificada num perimetro a uma distancia 2d da face do pilar, cujo

comprimento € dado por:
u=2x(ag +bg)+4nd=811 cm

A carga de puncédo pode ser reduzida da pressao do solo aplicada na

face oposta da sapata; logo:

Fugred = 14 % (F, — Oagm X Ay)

onde:
Aq=ag xbg +4dx(ag +bg)+4nd? =52.088 cm?
Substituindo os dados nas equagdes acima obtém-se:

Fudred = 732 kN

Calculando-se a tensdo de referéncia conforme expressdo 3.57

obtém-se o valor de:

732
811x55

Tsq =0,016 kN/cm? =016 MPa

Para nao se dispor de armadura transversal de puncao a tenséo de
referéncia deve ser menor ou igual a trq dado pela expressdo 3.59

(observar que na NB1 o coeficiente da equacgéo € igual a 0,13), onde:

228} x(100x0,0015% 25)"/3 = 0,32 MPa < 05 fqy

TRd 20,13X[1+

fap = 060x[1--221x2° _ 964 MPa
250 14

Como tg4 > TRy, Pode-se dispensar a armadura transversal.

c) Verificagao do esforgo cortante
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De acordo com o texto base para revisdo da NB 1/78, o esforco
cortante é verificado na seg¢do a d da face do pilar, logo, calculando-se o

esforco cortante de referéncia na direcdo x obtém-se:
Vgax =14 x[(14 -0,35) x 3,05 x130 = 583 kN

Para se dispensar armadura transversal, o esfor¢co cortante atuante
de célculo deve ser menor ou igual ao valor de Vrg1 dado pela equagao
3.94.

Vrat = W4~/ i by d
onde:
ya/fy <10 MPa

Para d > L/20 y4 é calculado pela equagao 3.95, logo adotando-se

uma taxa de armadura p = 0,0016, tem-se:
a=1+50p =1+50x0,0016 =108 <15
k=16-055=105>1
Substituindo os dados acima, tem-se:

1075x105
e 0,095 X 1_37’55 = 0,24

3,05

Como yy+/fex =117 >10 MPa, tem-se:

VRa1x =0,1x305x55=1678 MN =1678 kN > Vggy
Analogamente na direcdo y obtém-se:

VRd1,y =1733 kN > Vde =659 kN

d) Determinacgao da area da sec¢ao transversal da armadura inferior
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No calculo da armadura tem-se na diregao x:

by, xd?

=154
IVIde

Ke =

onde da tabela 1(anexo), obtém-se kg = 0,024 .

Para determinacao da area total da armadura na dire¢ao x tem-se:

As,x = % = 26,08 Cm2
Tal valor pode ser comparado a armadura minima dada por:
Asxmin = 00012xb,,d=2013 cm® < A«

Sera adotada a seguinte area de armadura por unidade de

comprimento:

Asx =855 cm?/m, equivalente a & 12,5 ¢/15 ( 8,33 cm?/m)
Analogamente na direg¢ao y tem-se:

by, xd?

=16,3
Msay

ke =

onde da tabela 1(anexo), obtém-se kg = 0,024
Asy =2557 cm?

A armadura minima para a dire¢ao y é dada por:

ASy,min = 0!0012 X bwd = 20,79 Cm2 < As,y
A area de armadura por unidade de comprimento é igual a:

AS y = 812 cm? /m que é equivalente a @ 12,5 ¢/15 (8,33 cm?m)

4.1.6. Dimensionamento segundo prescrigoes do EUROCODE N° 2
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a) Determinagao dos momentos fletores

Assim como nos dois itens anteriores, adotam-se aqui as secodes
definidas no método classico. Utiliza-se, no entanto, ys =1,5. Logo, na diregao

x e de acordo com a equacgao 3.14 obtém-se:

Mggx =

1,5><1200>< 315—35X2x305+25+315
4 6 305+ 25 6

} =64.034 kN.cm

e na diregao y conforme expresséo 3.17:

Mde =

’I,5><1200>< 305—25X2x315+35+305
4 6 315+35 6

} =62.775 kN.cm

b) Verificagao da pung¢ao

Para utilizacdo dos critérios do EUROCODE N° 2 a condigcao

ay /by <2 deve ser satisfeita; logo:

§=1,4<2
25

A puncao é verificada num perimetro a uma distancia 1,5d da face do
pilar, cujo comprimento é dado por:

u=2x(agy +bgy)+3nd=638 m

A carga de puncédo pode ser reduzida da pressao do solo aplicada na

face oposta da sapata; logo:

de,red =15x (Fv — Oggm X A1)

onde:

A4 =ag xbg +3dx(ag +b0)+n(1,5d)2

Substituindo os dados nas equacgdes obtém-se:
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Fvdred =1173 kN
Calculando-se a forga cortante por unidade de comprimento, de

acordo com a expressao 3.53 obtém-se o valor de:

1173 x 1
_ ~ 184 kN/m
Sd ~ 7638

Para nao se dispor de armadura transversal Vsq deve ser menor ou
igual a Vrq1 dado pela expresséo 3.54:

Vrg1 = Trg Xk x (1+40p,)x d
onde:

k=16-d=105>1

Trg = 300 kN/m? (tabela 3.1)

Adotando-se p4 =0,0016, obtém-se:

VRd1 =191 kN/m > VSd

c) Verificagao do esforgo cortante
O esforgo cortante é verificado na sec¢ao a d da face do pilar,

logo calculando-se o esforgo cortante de referéncia na dire¢do x de acordo

com as equacoes 3.72 e 3.73, obtém-se:

- 1'5;1200 «| 319085 -0,55} — 486 kN

151200 [305-035 _ 0,55} 502 kN
3,05

Para se dispensar armadura transversal os valores de Vs4x € Vsgy NG0

devem ultrapassar o limite fixado pela equagao 3.74, dado por:



onde:
k=16-d=105>1
Trg = 300 kN/m? (tabela 3.1)

Adotando-se p4 =0,0016, obtém-se:

VRd1,X =668 kN > VSdX
VRd1,y =710 kN > Vde

d) Determinacao da area da sec¢ao transversal da armadura inferior

No calculo da armadura tem-se na diregao x:

by, x d?

=135
IVIde

Ke =

onde, da tabela 1(anexo), obtém-se kg = 0,024 .

Para determinacao da area total da armadura na direcao x, tem-se:

A, = Mso _og o2

$,X

Tal valor deve ser comparado a armadura minima dada por:

A . =00015xb,d=25 cm® < A

sx,min
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A area da armadura minima por unidade de comprimento € igual a:

Asx =916 cm? /m, equivalente a @ 12,5 c/14 (8,93 cm2/m)

Analogamente, na diregao y, tem-se:
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by x d?

K. =
° Msay

=142

onde da tabela 1(anexo), obtém-se kg = 0,024
Asy =274 cm’
A armadura minima para a dire¢ao y é dada por:
Asymin =00015xb,,d=26 cm® < Ag,
A area de armadura por unidade de comprimento é igual a:

AS y = 8,7 cm? /m que é equivalente a & 12,5 ¢/14 (8,93 cm?/m)

4.1.7. Dimensionamento segundo critérios do ACI 318 [1995]

a) Determinagao dos momentos fletores

Os momentos fletores sao calculados nas se¢des adjacentes as faces
do pilar. Tem-se entao:

de (a_ 80)2

Moo ="g %5
2
M _M (b_bO)
Sdy — 8 x b

A acédo atuante de célculo na sapata é dada por:

Fa=14xG+17xQ

Como as agdes permanentes e as variaveis ndao estdo bem definidas
nos dados do problema, adota-se aqui 80% da acao total como sendo agao

permanente, e os outros 20% agéo variavel; logo:
F.g =1200x(14x0,8+17x0,2)=1752 kN

Com a substituicdo dos dados, obtém-se:
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Mggx =54.507 kNecm e Msgy =96.294 kN.cm

b) Verificagao da pung¢ao
A pungao deve ser verificada num perimetro a uma distancia d/2 da

face do pilar, cujo comprimento € dado por:
u=2x(ag +bgy)+nd=293 cm

A carga de pungéo pode ser reduzida da pressao do solo aplicada na

face oposta da sapata; logo:

A
de,red = de x (1 - ﬁj

onde:

2
Aq=ag xbg +dx(ag +b0)+%=6.551 cm?

Substituindo os dados nas equagdes acima, obtém-se:

Fudred = 1633 kN

Calculando-se a tensdo de referéncia conforme expressdao 3.46,
obtém-se o valor de:

1633

Tgg =————— =001 kN/cm? =101 MPa
293 x55

Para nao se dispor de armadura transversal, a tensdo de referéncia
nao deve ultrapassar ao menor dos valores dados pelas expressoes 3.49,

3.50 e 3.51, de onde se obtém:

jxﬁ} 171 MPa

[ ( 4
Trg = 0,85XL0,08303X 2450 s

tRd =085 {0,08303 ‘ (% ; 2) x+/25 } _ 3366 MPa
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tRq = 0:85x[033212xv25]|= 141 MPa

c) Verificagao do esforgo cortante

O esforgo cortante é verificado na segcéo a d da face do pilar, logo,
calculando-se o esforgo cortante de referéncia na diregcdo x de acordo com a

equacgao 3.67, obtém-se:

1752 [3,1 5-0,35
Vsdx

= X -0,55|=473 kN
315 2

Para se dispensar armadura transversal, a for¢ga cortante de calculo

deve ser menor ou igual ao valor de Vgrq dado pela expresséo 3.70; logo:
VRdx = 0,85x0,166 x 25 x3,05x055 = 1183 MN =1.183 kN

Como Vsgx < Vrax, @ altura da sapata é suficiente para se dispensar a

armadura transversal.

Analogamente, na direg&o y, obtém-se:

Vde =488 kN < VRdy =1.222 kN

d) Determinacgao da area da seg¢ao transversal da armadura inferior

No calculo da armadura, tem-se o coeficiente de majoragéo y. dado

por:
YC = 1’4 X 0,8 + 1,7 X 0,2 = 1’46
logo
305 x 11;146 x 552
k¢ = ’ =158
54 507

onde, da tabela do anexo A, obtém-se k, = 0,024.

Para determinagao da area total da armadura na dire¢ao x tem-se:
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0024 x54.507
55

=2379 cm?

AS,X
Tal valor deve ser comparado a armadura minima dada por:

ASX,min = 0’0018 X bWh = 32,94 Cm2 > AS, X

Sera adotada a seguinte area de armadura por unidade de

comprimento:

Agsx =108 cm?/m, equivalente a & 12,5 ¢/12 (10,42 cm?m)
Analogamente, na diregao y, tem-se:

14 315x552

. =46 ~169
56.294

onde, da tabela 1(anexo), obtém-se k, = 0,024
Asy = 2457 cm?
A armadura minima para a diregao y € dada por:
Asymin =00018xb,h=3119 cm? > A,

A area de armadura por unidade de comprimento é igual a:

A, ,=99 cm? /m que é equivalente a & 12,5 ¢/13 (9,62 cm?m)

S,

4.1.9. Resumo
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Tabela 4.1 — Resumo do exemplo 1

Critério Altura Asx Asy Volume
(cm) (cm?) (cm?) concreto
(m?)
NB 1/78 60 27,45 28,35 5,76
Texto base/93 60 26,08 25,57 5,76
EC-2/92 60 27,94 27,40 5,76
ACI 318/89 60 32,94 31,19 5,76

4.1.10. Verificagado da aderéncia

Para o caso de sapata flexivel, a tensdo de aderéncia da armadura

inferior junto a face do pilar é determinada conforme expressao 3.99; logo:

_ Vg
_0,9><d><n><7r><®

b

Considera-se para verificagdo de aderéncia a armadura do item

4.1.5.d. Substituindo os valores, tem-se:

rp = —20xA0xA4xAd 650 (Njem? = 20 MPa

0,9><55><11050><75><1,25

sendo que, para satisfazer as condigdes de aderéncia, ndo deve ultrapassar
o valor limite dado pela NB1/78.

Ty, = 0,74 3f2 =506 MPa

Como 1,4 <14, @ armadura satisfaz as condi¢cdes de aderéncia.

4.1.11. Verificagdao da Ancoragem
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4.1.11. Verificacdo da Ancoragem

Como os balangos sao iguais nas duas dire¢des, e maiores do que a
altura da sapata, a armadura inferior devera ser ancorada a partir de uma

secdo S situada a uma distancia h da face do pilar (figura 3.21.b).

A armadura inferior esta numa regido de boa aderéncia e, de acordo
com a tabela do anexo C, para o aco CA-50 A, concreto C-25 e barras de

diametro de 12,5 mm, o comprimento de ancoragem com gancho € igual a

/p1 =35 cm. As barras devem ser estendidas até a borda da sapata .

A armadura inferior foi dimensionada para resistir a esforcos de

tracéo; logo, nas extremidades serdo colocados ganchos em angulo reto.

4.1.12. Detalhamento

a 3,15
| o
! I | = -
] ITe
&
_ 0,35 ‘ i 0
3,06 025 | ; s 1 E
j o
1 8
‘ 1l &
1 = | £ o
] o 0
————
|
!
R g o ] 960
150 ] 15

21212,5¢/15=335

Figura 4.4 — Detalhamento da sapata do item 4.1 .4
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4.2. Exemplo 2

Este exemplo apresenta o dimensionamento de uma sapata isolada,

considerada como rigida (o,,,, > 150 kN/m?) e com ag&o centrada, utilizando

o método das bielas.

4.2.1. Dados do problema

A sapata sera dimensionada para um pilar de 45 cm x 45 cm, com
uma agao vertical de F, = 1000 kN. A resisténcia caracteristica do concreto a
ser utilizado na obra é de f« = 25 MPa e o0 aco do tipo CA-50 A. A tenséao

admissivel do solo é de 6agm = 200 KN/m?.

4.2.2. Dimensoes da sapata

Considerando-se a sapata quadrada e um acréscimo na agao atuante

de 10%, obtém-se o valor de a = 2,35 m.

6 0,45 2,35

Z

0,45

- ) 35 —————=

Figura 4.5. Dimensbes da sapata em planta

Tratando-se de uma sapata rigida, a altura a ser adotada deve

satisfazer a seguinte condigao:

a-a,
4

h> =47,50 cm
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Adota-se, portanto, uma altura de h = 50 cm e, considerando-se um

cobrimento de 5, cm tem-se uma altura util de d = 45 cm.

Para um dimensionamento econémico, considera-se a sapata com
altura variavel, adotando-se hy = 20 cm. No entanto € necessario verificar o
angulo das faces inclinadas, logo:

50-20
92,5

arctg =18°< 30°

0,50
0,20 Y

Figura 4.6 — Corte transversal

4.2.3. Determinacao dos esforgos de tragao na armadura inferior
Utilizando-se as expressodes 3.36 e 3.37, obtém-se:

1000 235-45
Fr=Fy="g " 45

=528 kN

4.2.4. Determinacgao da area da sec¢ao transversal da armadura inferior

O valor da area da armadura inferior de tracdo é obtida por meio das

equacgdes 3.40 e 3.41, logo:

_ 528x14

_ 20X 47 om?
% ~50/115 cm

A, =A

SX

A area da secado de armadura por metro de largura é igual a

7,23 cm?/m, o que equivale a & 10 c¢/11.
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4.2.5. Verificagao da aderéncia

Calculando-se a tensdo de aderéncia de acordo com a equacgao
3.100, tem-se:

1,4 %1000 235-45

Thd =777100 %
ZX?xnx'l,O 235x45

=044 kN/cm? = 4,4 MPa

onde, para satisfazer as condicbes de aderéncia ndo deve ultrapassar o

valor limite dado pela NB1/78, por intermédio da expressao 3.101:
Toqu = 0,74 3/f2, =506 MPa

Como T,y < Tpy,, NAs duas diregbes, a armadura satisfaz as condi¢cbes

de aderéncia.

4.2.6. Verificagao da Ancoragem

Como o balango da sapata excede a sua altura, a armadura inferior
devera ser ancorada além da secao S, situada a uma distancia h da face do
pilar (figura 3.21.b).

A armadura inferior esta numa regido de boa aderéncia e de acordo
com a tabela do anexo ¢, para o ago CA-50 A, concreto C-25 e barras de

diametro de 10 mm; o comprimento de ancoragem com gancho € igual a

ly4 =28 cm. As barras devem ser estendidas até a borda da sapata.



4.2.7. Detalhamento

/ - “\\-‘\T
101 1 10

22210c/11=245

Figura 4.7 — Detalhamento sapata rigida

=245

22010c/11

101



102

4.3. Exemplo 3

Este exemplo apresenta o dimensionamento de uma sapata isolada,
utilizando o método do CEB-FIP [1970].

4.3.1. Dados do problema

A sapata sera dimensionada para um pilar de 40 cm x 60 cm, com
uma acao vertical de F, = 1040 kN. A resisténcia caracteristica do concreto a
ser utilizado na obra é de fx = 20 MPa e o0 ago do tipo CA-50 A. A tensao
admissivel do solo é de 6agm = 500 kN/m?. A armadura do pilar é dada por
2220, existindo armadura tracionada. Os momentos nas diregdes x e y séo

dados, respectivamente, por my = 280 kN.m e my = 190 kN.m.

4.3.2. Dimensionamento geométrico

Supondo-se inicialmente agcdo centrada e considerando-se sapata
rigida, o acréscimo na agédo de servigo atuante na sapata para levar em
conta a agdo do peso proprio sera de 10%. Obtém-se, portanto, o valor
da area A =229 m?. Para um dimensionamento econdbmico, tem-se a =
1,60meb=140m.

4.3.3. Verificagao da tensao maxima

E necessario verificar a tensdo maxima para as dimensdes adotadas,

visto, que entre o solo e a sapata, ndo devem existir tensdes de tracao.
A tensdo maxima sera determinada pelo do abaco da figura 2.10.

As excentricidades da ac&do sao dadas por:

ey :&:0,27 m
1040

ey :ﬂ:OJS m
1040

donde se pode obter:
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027

_927 047
™ =360
018

_ 918 513
Y =740

Por meio do abaco da figura 2.10 obtém-se:
Aq =034 eestanazonaC
A tensdo maxima é dada por:

_F, _ 110x1040
’qab  034x16x14

o1 = 1502 kN/m?

Tal valor ultrapassa o limite permitido pela NBR 6122 [1996], que é de
1,3 caam, portanto, deve-se aumentar as dimensdes da sapata; logo,

adota-se agoraa=2,20meb=2,00 m.

027
=L 012
=520
o1 hq =044
=——=0,09 zona C{iy4 =0,10
Y =200 4
a = 36°
o= —0>x1040 o1 \/m? < 13500 = 650 KN/m?
0,44 x 2,20 x 2,00

64 = —hgq01=-591 kN/m?

sena

=T _317 kN/m?
sSeno + CcCosoa

o2 =o1-(o1-04)

cosa

P _215 kN/m?
sena + CcCosa

o3 =o1-(01-04)
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591

Figura 4.8 — Tensdes sob a base da sapataa

2,20

Figura 4.9 — Dimensdes em planta

4.3.4. Estimativa da altura
Como a tensdo admissivel do solo tem um valor elevado, por

economia adota-se sapata rigida. Portanto tem-se:

220-60

hslo 2 _40cm
2 2
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Apesar da sapata ser rigida, sera adotada uma altura que satisfaca as
condigdes geométricas do CEB-FIP [1970], para utilizacdo de tal método
neste exemplo, tem-se:

h

2

Nota-se, portanto, que esses limites geométricos levam a uma altura

<80<2h

minima de 40 cm (sapata rigida).

E importante adotar uma altura que seja suficiente para o
comprimento de ancoragem das barras longitudinais do pilar. Nos dados do
problema, tem-se que, na armadura do pilar, existem barras tracionadas e
sao dadas por 22 & 20. Logo, para ago CA 50-A, concreto C-20, em regiao
de boa aderéncia, o comprimento de ancoragem com gancho é dado por

/p =34x20 =68 cm. Portanto € conveniente adotar uma altura de 75 cm,

considerando um cobrimento de 5 cm. Considerando-se a sapata com

altura variavel, e limitando o angulo das faces laterais a 30°, pode-se adotar
hg =35 cm.
h=75 cm
Logo <hg =35 cm
d=70 cm

Com a consideracao de sapata rigida, ndo é necessaria a verificagao

da puncao.

T
0,75

0,35 ]

Figura 4.10 — Corte transversal sapata

4.3.5. Dimensionamento segundo CEB-FIP [1970]
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Aplicando-se a regra de trés obtém-se as tensdes nos pontos A, B, C,

e D (figura 4.11), que sdo respectivamente: op =972 kN/m2,

og =439 kN/m?, 6 =473 kN/m?, op =165 kN/m?.

el

=

e

Figura 4.11 — Tensdes nas segodes de referéncia

Na determinagdo dos momentos, determina-se a tensdo média nas
areas mais carregadas, para que haja uma maior aproximagdo na

distribuicao real de tensdes.

591+ 215 473 +97

— 403 KN/m? = 285 kN/m?

439 +165 591+ 317

= 302kN/m? = 454 kN/m?
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2 — —_
M, = {302 x 0’829 +| (454 - 302)x % x % x 0,89} x 2,00 = 32047 kNm

2 —_
M, = {285 x 0’826 +| (403 - 285)x 0’—26 x % x 0,86} x 2,20 = 29586 kN.m

4.3.6. Determinacao da area da sec¢ao transversal de armadura inferior

P 1;‘ x 220 x 702
kC = = = 19,8
Msgx  15x30.840
ks = 0,024
Agx =1591 cm? Agxmin =210 cm? (2 12.5 ¢/12)

Analogamente na direcéo y, obtém-se:

Asy =151 cm? Asymin =231 cm? (2 12.5 c/12)

4.3.7. Verificagao do esforgo cortante

No calculo do esfor¢co cortante, sera levada em conta a distribuicao
nao uniforme de tensdes causada pela excentricidade, como mostra a figura

4.12. Deste modo, determina-se a tensdo média para a area considerada no

calculo do esforco cortante

591+ 514 + 317 + 240

Oméd,x = 2 — 416 kN/m?

2,00+ (0,40 +0,70)
2

Vsdx =19 X Omed x X Ax = 1,5><416>{ x0,45}

Vggy = 435 kN
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: 514

215 7Y 591

' Pl > DA LEN :

A 153 [ P , 2 X 529 — I‘—

. \ BN :
N |
Rk |

|
| I | S2
59,1 —%10 317 !
10,35 0.45 T

~ Figura 4.12 — Secg&o de referéncia para célculo do esforgo cortante

Smédy = 591+ 529;215 +153 ~ 372 kN/m2
Vsdy =15 Omadx X Ay =15x372x [2'20 +(060+070), 0,45}

Vsgy =43 kN

E importante observar que, para o célculo do esforco resistente se

deve tomar a altura Gtil da se¢édo a d/2 da face do pilar, visto que a altura é

variavel. Tal altura € dada por d, =525 cm figura 4.12

Na mesma sequéncia do item 4.1.7c, obtém-se o esfor¢o resistente

Vrdx =482 kN e Vggy =550 kN.
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4.3.8. Detalhamento

1 15

|
A"
'D I
o
17012,5¢/12=220

151

51 I'1S
18012,5¢/12=240

Figura 4.13 — Detalhamento da sapata
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4.4. Exemplo 4

Este exemplo apresenta o dimensionamento de uma sapata isolada,
com excentricidade em uma diregao, utilizando os critérios do ACI 318
[1995].

4.4.1. Dados do problema

A sapata sera dimensionada para um pilar de 20 cm x 50 cm, com
uma agao vertical de F, = 500 kN. A resisténcia caracteristica do concreto a
ser utilizado na obra é de f,« = 20 MPa e o0 aco do tipo CA-50 A. A tensao

180 kN/m?. A armadura do pilar é dada por

admissivel do solo é de 6agm
8012.5, existindo armadura tracionada. O momento na diregao x € dado por
my = 280 kN.m.

4.4.2. Dimensionamento geométrico

Supondo inicialmente ag¢ao centrada, obtém-se, portanto, o valor da
area A = 2,92 m?, levando as dimensdes a = 1,70 m e b = 1,70 m. No
entanto, na diregdo x sera adotada uma dimensao maior que a calculada
acima, tal aumento da-se devido a excentricidade nesta direcdo, de forma
que nao haja tragdo entre o solo e a base da sapata. Portanto, de acordo
com o capitulo 2, para que isto ndo ocorra, a resultante das acgdes
permanentes deve passar pelo nucleo central de inércia da base da

fundacgao; logo:

a>6e

oo
Y4
(0]
o
[

Tem-se e = M—X =05 m
I:V

donde resulta a=6x05=3,00 m.
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4.4.3. Verificagao da tensao maxima

Com a consideracao de e =a/6, tem-se a agcao aplicada no limite do

nucleo central de inércia, portanto, a equacgao utilizada para o calculo da

tensdo maxima sera a 2.9; logo:

Omax :2x%2196 kN/m? <13 x og0i0

A condi¢ao exigida pela NBR 6122/1986 foi satisfeita. Portanto as
dimensdes da base da sapata serao:

a=300meb=1,70m

5 00 ———————— =

Figura 4.14 — Dimensdes em planta

Observa-se que estes valores fogem das condicbes de geometria

econdOmica para as sapatas isoladas.

4.4 4. Estimativa da altura

Dimensionando a sapata como flexivel, tem-se:

h<£:E=O,63 m
2 2

Adota-se uma alturade h=40 cm e d=35 cm.

4.4.5. Determinagao dos momentos fletores
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Os momentos sdo determinados levando-se em conta a distribuicao

nao uniforme das tensdes (figuras 4.15 e 4.16).

Figura 4.15 — Tensdes sob a base da sapata na diregao x

1,252

1,25} 2

MSX={114X +[(196—114)x > x§x1,25}x1,70=224 kNm

196,/2

|
|
|
i
|
|
Figura 4.16 — Tensdes sob a base da sapata na diregédo y

Mg =827 kNm

196 0,752
o 2

——x 3,00 x
2

Majorando os momentos, tem-se:

Mgy = 224(14x 0,8 +17 x0,2) = 327 kNm =32.700 kN.cm

Msgy =82,7x146 =120,7 kNm =12.072 kN.cm

4.4.6. Verificagao da puncao
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u=2x(20+50)+nx35=250 cm

Fvqg =500x146 =730 kN
Na redugao da carga de pungao tem-se:

4.4412
51.000

Fyared = 730 (1 - j =667 kN

Logo a tensao de referéncia é dada por:

667

1gq = ——— =0.076 kN/cm? =0,76 MPa
250 x 35

A tensao resistente é dada pelo menor dos valores:

i 4
_ 0,85x|008303x| 2 = J20 | =114 MPa
"Rd * * ( 50/20) * }

TRy = 0,85 x| 0,08303 x (% ; 2) y «/20} _ 240 MPa

TR = 0,85 x[0,33212xv20]= 126 MPa

Tem-se entéo tgq < TRY-

4.4.7. Verificagao do esforco cortante

Determinando-se o esfor¢co cortante na secdo a d da face do pilar

(figura 4.17), tem-se:

x0,90x170 =372 kN

Vsdx =146 x omedx x Ax =146 [MJ

Vsdy = 146 x Omedy X Ay = 146 x % x04x30=172 kN

Os valores resistentes sdo dados por VRgx =375 kN e

VRgy =662 kN.
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1]
137
‘ 196

|
I

LTI o6 2
[

Figura 4. 17 — Sec¢des de referéncia para o calculo do esforgo cortante nas

direcbes x e y.

4.4.8. Determinacao da area da sec¢ao transversal da armadura inferior
Na direcao x tem-se:

170 x 14
1,46

x 352

¢~ 32,700

onde, da tabela anexo A, obtéem-se kg =0,025.
Agy =234 cm? (19 T 12,5 ¢/ 9) e Asx.min =122 cm?
Analogamente, na diregéo y, tem-se:
Agy =79 cm? e Asymin =216 cm? (28 210 ¢/ 11)

No caso deste exemplo a sapata é retangular e a < 2b, onde
recomenda-se uma concentracdo de armadura proxima ao pilar. No entanto,
devido a excentricidade, o grafico do momento ndo € exatamente igual ao

apresentado na figura 3.7. Logo, como o momento foi calculado na segao
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mais carregada, considera-se essa armadura distribuida uniformemente na

largura total, como nas sapatas quadradas.



5 CONCLUSOES

Atualmente, ndo existem recomendacgdes técnicas na normalizagao
brasileira sobre o projeto estrutural de sapatas; o que o meio técnico faz é
associar critérios de verificagcdo da seguranga estrutural preconizados para
vigas e lajes. Em alguns casos, o engenheiro de projeto estrutural reune
critérios de dimensionamento indicados nas normas internacionais e
nacionais, procurando adaptar os diferentes coeficientes de segurancga e de
minoracdo das resisténcias dos materiais; os valores minimos das
dimensdes e das areas das armaduras que devem ser consideradas.
Procurou-se, portanto, reunir neste trabalho, informagdes para a obtencéo
de dados geotécnicos, métodos e critérios referentes ao projeto estrutural e
critérios para arranjos de armaduras e sobre detalhes construtivos que
devem ser atendidos para correta execugcdo e garantia da seguranca de

sapatas isoladas.

Quanto ao aspecto geotécnico, e estando o solo diretamente
relacionado ao dimensionamento das estruturas de fundacbes, o maior
numero de informagdes devem ser obtidas. A escolha do tipo de fundacgao e,
a partir dai, o estudo das distribuicdes dos esforgos nos pilares e possiveis
recalques, devem mostrar o caminho para um projeto seguro e também

atendendo requisitos de economia.

Embora na definicdo da rigidez da sapata, haja grande cautela por
parte da maioria dos autores, alguns, conforme visto no texto do trabalho,
sugerem o emprego de sapatas flexiveis para solo de pouca resisténcia

(0,4m <150 kN/mZ). Nao foi possivel neste trabalho analise mais ampla para

adm —
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justificar este limite. Entende-se que para solos mais deformaveis usam-se
sapatas flexiveis, em contraposicdo para solos menos deformaveis adotam-
se sapatas rigidas. Caberiam, no futuro, pesquisas mais amplas com o

objetivo de indicar ao meio técnico posturas mais corretas.

A rigidez da sapata é fator determinante na definigdo do método de
calculo dos esforgos solicitantes e da verificagdo da seguranga estrutural a
ser utilizado no projeto. Para as sapatas rigidas, pode-se encontrar os
esforcos solicitantes através do método das bielas ou ainda pelas
recomendagdes indicadas no Boletim de Informagao publicado pelo CEB-FIP
[1970], que considera as sapatas submetidas a acdo de momento fletor, no
entanto, ndo verifica a pungdo por se tratar de elemento rigido. Para as
sapatas flexiveis, pode-se utilizar o método classico ou do ACI 318 [1995]. O
meio técnico dimensiona as sapatas flexiveis considerando as secdes de
referéncia adotadas pelo processo indicado no Boletim de Informacédo do
CEB [1970].

Os esforgos solicitantes calculados para as sapatas isoladas podem
ser comparados aos esforgos resistentes determinados com os critérios das
normas NBR 6118 [1982], Eurocode 2 [1992], Boletim de Informag¢do do
CEB-FIP [1970], Cddigo Modelo CEB-FIP [1991] e codigo do ACI 318 [1995].
Em algumas dessas normas nao existem critérios para calculo dos esforgos
resistentes nas sapatas, em tais casos foram considerados os valores

indicados para lajes macigas.

As determinagdes das areas das secodes transversais, das armaduras
nas sapatas flexiveis, sdo baseadas nas mesmas teorias aplicadas as vigas
usuais de edificios submetidas a flexdo simples. Os valores minimos das

areas das armaduras devem ser observados para os casos analisados.

As areas das armaduras, calculadas para absorver as tensdes
normais, nos exemplos apresentados resultaram, na maioria dos casos, com
seus valores minimos ou proximos dos minimos. Isto foi notado para as
indicagdes das varias normas. Os valores das forgas cortantes e forgcas de

puncdo, em alguns casos, se aproximaram bastante dos valores ultimos.
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Lembra-se, novamente, que os efeitos das tensdes cisalhantes nédo sé
determinam as alturas das sapatas mas, também, todo o seu

dimensionamento.

Espera-se que com este trabalho tenha sido alcangado o objetivo de

apresentar modelos de calculo para o projeto de sapatas isoladas.
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ANEXO A

FLEXAO SIMPLES EM SECAO RETANGULAR - ARMADURA SIMPLES

d

D

0

bxd? A, xd M

5K:§ = (Cl’l’l2 /kN) k= Td (Cm2 /kN) ;1
é

c-10]c-15]c20]c-25[c-30]c-35[c-40 [ c-a5[ C-50] cazs | caso T caso [ caeos

0,02 1103,8 (69,2 [ 51,9 [ 41,5 [ 34,6 [ 29,6 | 25,9 | 23,1 | 20,8 | 0,046 | 0,023 [ 0,023 | 0,019

0,04 152,3 (349262209174 [14,9[13,1 11,6 [10,5]0,047 0,023 (0,023 | 0,019

0,06 1352 (234|176 [14,1[11,7]10,0| 88 | 7.8 | 7,0 ] 0,047 [ 0,024 | 0,024 | 0,020

0,08 26,6 [17,7]133]106] 89 | 7.6 | 6,6 | 59 | 5,3 [0,048]0,024]0,024] 0,020

0,10 | 21,4 [ 143107 86 | 7.1 | 6,1 | 5.4 | 48 | 4,3 0,048]0,024 0,024 | 0,020

01218012090 [ 72 6,0 [ 51| 45 40| 3,6 [0,048]0,024]0,024] 0,020

0,141156 (104 78 [ 6,2 [ 52 [ 45 [ 39 [ 3,5 [ 3,1 ]0,049(0,024 0,024 | 0,020 |2

0,16 13,792 | 69 | 55|46 |39 [34] 31| 27]0,049]0,025| 0,025 | 0,020

0,18]1123 | 82 | 6,2 | 49 | 41 | 35 (3,1 |27 | 25 ]0,050]0,025| 0,025 | 0,021

020112 75 |56 |45 (37132 (28]25]22]0,050]0,025]|0,025| 0,021

022]1103| 6,8 | 5,1 | 41 |34 129 (26| 23] 21 ]0,050]0,025]|0,025| 0,021

024195 63 |47 |38 (32]27(24]21]19]0,050]0,025]|0,025| 0,021

026] 88 [ 59 | 44 |35 (12925 (22]20] 18 ]0,051]0,026]|0,026 | 0,021

028] 83 [ 55 (41 |33 (2824 (21 ] 18] 1,7 ]0,052]0,026]|0,026 | 0,022

0301 78 [ 52 (3931 [26]22]19 1,7 [ 16 ]0,052(0,026(0,026| 0,022

032174 (49 (3730252118 |16 [ 1,5 ]0,053(0,026(0,026| 0,022

034 70 [ 47 [ 3528 2320 18] 1.6 | 1,4 0,053]0,027]0,027] 0,022 |3

036167 (45 (332722191715 13 ]0,054(0,027 (0,027 | 0,022

038164 (43 [32 |26 [21 |18 |16 14 [ 13 ]0,054]0,027 0,027 | 0,023

040 | 6,1 [ 41 [ 31 25201815 1.4 1.2]0,055[0,027]0,027] 0,023

048] 57 [ 38|28 | 2319 1,6 | 1.4 13| 1,1 [0,056]0,028]0,028] 0,023

044157 (38 [28 [23[19 (16|14 |13 [ 1,1 J0,056]0,028 0,028 0,023

0,462y 55 | 36 | 27 |22 | 18 | 16| 14| 1,2 | 1,1 ]0,056(0,028|0,028] 0,024

048153 (35 ([27 (21 (18 [15 (13 [12] 1,1 ]0,057]0,028]0,029| 0,025

05250 332520171412 1,1 1,0]0,058]0,0290]0,031] 0,027

056 47 | 32 | 24 | 19 | 1,6 | 1,4 | 12 | 1,1 | 1,0 | 0,059 0,030 [0,033 | 0,029

060} 45 (302318 (15]13 Ll | 10] 09 ]0,061]0,030]0,035 - 4

06280 44 |29 (22 |18 | 15| 13| 1,1 ] 1,0] 09 ]0,061]0,031]0,037 -

06443 (292217141211 ]10]09]o062] - - -

06842 (28 21|17 (14]12]10{09 ] 08]0,063 - - -

0,721 40 [ 27 20|16 (1,3 ] 12| 1,0 |09 ] 08 ]0,065 - - -

076 | 39 [ 26 [ 20 16 [ 1310 10]09] 08 o066] - - ;

077239 [ 26 [ 1o [ 151310 10]09]08o067] - ] ]

Elaborada por Sebastido W. Mendes e Libanio Miranda Pinheiro
Diagrama Retangular de Tensoes no Concreto, y.=1,4¢ v~ 1,15

Para y, # 1,4, multiplicar b por 1,4/y, antes de usar a tabela
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ANEXO B

AREA DA SECAO DE ARMADURA POR METRO DE LARGURA a, (cm’/m)

espaca- BITOLA NOMINAL (mm) espaca-
mento mento
(cm) 3,2 4 5 6,3 8 10 12,5 (cm)
5 1,60 2,50 4,00 6,30 10,00 16,00 25,00 5
5,5 1,45 2,27 3,64 5,73 9,09 14,55 22,73 5,5
6 1,33 2,08 3,33 5,25 8,33 13,33 20,83 6
6,5 1,23 1,92 3,08 4,85 7,69 12,31 19,23 6,5
7 1,14 1,79 2,86 4,50 7,14 11,43 17,86 7
7,5 1,07 1,67 2,67 4,20 6,67 10,67 16,67 7,5
8 1,00 1,56 2,50 3,94 6,25 10,00 15,63 8
8,5 0,94 1,47 2,35 3,71 5,88 9,41 14,71 8,5
9 0,89 1,39 2,22 3,50 5,56 8,89 13,89 9
9,5 0,84 1,32 2,11 3,32 5,26 8,42 13,16 9,5
10 0,80 1,25 2,00 3,15 5,00 8,00 12,50 10
11 0,73 1,14 1,82 2,86 4,55 7,27 11,36 11
12 0,67 1,04 1,67 2,62 4,17 6,67 10,42 12
12,5 0,64 1,00 1,60 2,52 4,00 6,40 10,00 12,5
13 0,62 0,96 1,54 2,42 3,85 6,15 9,62 13
14 0,57 0,89 1,43 2,25 3,57 5,71 8,93 14
15 0,53 0,83 1,33 2,10 3,33 5,33 8,33 15
16 0,50 0,78 1,25 1,97 3,13 5,00 7,81 16
17 0,47 0,74 1,18 1,85 2,94 4,71 7,35 17
17,5 0,46 0,71 1,14 1,80 2,86 4,57 7,14 17,5
18 0,44 0,69 1,11 1,75 2,78 4,44 6,94 18
19 0,42 0,66 1,05 1,66 2,63 4,21 6,58 19
20 0,40 0,63 1,00 1,58 2,50 4,00 6,25 20
22 0,36 0,57 0,91 1,43 2,27 3,64 5,68 22
24 0,33 0,52 0,83 1,31 2,08 3,33 5,21 24
25 0,32 0,50 0,80 1,26 2,00 3,20 5,00 25
26 0,31 0,48 0,77 1,21 1,92 3,08 4,81 26
28 0,29 0,45 0,71 1,12 1,79 2,87 4,46 28
30 0,27 0,42 0,67 1,05 1,67 2,67 4,17 30
33 0,24 0,38 0,61 0,95 1,52 2,42 3,79 33

Elaborada por LIBANIO MIRANDA PINHEIRO

Bitolas especificadas pela NBR 7480
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ANEXO C

COMPRIMENTO DE ANCORAGEM (cm)

C

1?1 CA 25 CA 50 CA 60

C LISAS ALTA ADERENCIA LISAS RANHURADAS
E

T

O

lor [ lo1 =150 by |l =100 | by |l - 150 |ty Uy - 159

Cl10 | 730 58 70 60 1742 | 1599 1220 1072

CI5 | 590 440 539 430 1420 | 1279 96 81

C20 | 510 360 442 340 1232 | 108Y 80 659

C25 | 469 319 380 280 1102 959 70 550

C30 | 420 270 349 240 101 86K 63 48

C35| 399 240 309 200 939 784 574 42

C40 | 360 219 280 189 87< 720 540 399

C45 | 349 199 260 16 82 679 49 340

C50 | 3200 179 240 140 780 639 46 319

Elaborada por SANDRO PEPE ¢ JOSE SAMUEL GIONGO
De acordo com a NB-1/78 e CB-130/92
Ye=LlL4deys=115 - np,=1,0(CA 25 e CA 60, lisas)

Ny = 1,2 (CA 60 ranhuradas)

Ny = 1,5 (CA 50 corrugadas)
ly; = comprimento de ancoragem reta
ly1 - Aly = comprimento de ancoragem com gancho
Valores de /y; calculados para barras localizadas em zona de boa aderéncia; em zona
de ma aderéncia multiplica-se por 1,5.
O comprimento /}, ¢ igual a /,,; multiplicado por Agcal /Ase.
O comprimento /,, deve ser maior do que os seguintes valores:

ly1 /3,10 € 10 cm
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ANEXO



Figura 2.10 - Abaco para determinagdo das tensées maximas nas sapatas

retangulares rigidas para agao com dupla excentricidade.

MONTOYA [1973]
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Figura 2.10 - Abaco para determinac&o das tensées maximas nas sapatas

retangulares rigidas para agdo com dupla excentricidade.

ZONASA-B-C
TENSOES NOS CANTOS:

Fy <i
M.a.b h 3Gadm

01 =

Oy = 7»4.01 (fICtl'CIa)

sena
oy =01 — (01 —0y) S

Cosa
03 =61 — (01 —04)

ZONAD

ena + cosa

sena + cosa

MONTOYA [1973]

Informac &
adicional

TENSAO NO PONTO INTERNO 5:

F
O5 = v < Cadm
k5.a.b

o= F,

a:

Tabela 2.1 - Coeficientes ke de pressdo maxima no solo, em funcéo de e /a

e e, /b (agdo com dupla excentricidade).

Fundacgéo de base retangular, ndo considerando tensées de tragao entre a fundagéo e o solo.

Fv

GPP

PFEIL[1983]





