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RESUMO 
 

As torres de transmissão de energia são importantes na infraestrutura de um 
país, havendo uma previsão de expansão de sua malha nos próximos anos. Devido 
aos longos traçados das linhas, os projetistas de fundações destas estruturas se 
deparam com grandes variabilidades de tipos de solos, de relevos e de vegetação. É 
necessário, na elaboração de projetos, a busca por novas soluções, como o uso de 
melhoramento de solo - alternativa promissora para este tipo de estrutura, conforme 
relatado por vários autores. O presente trabalho visa discutir técnicas de solo 
reforçado para aumento da capacidade de carga de fundações de torres de 
transmissão. São analisados dois tipos de misturas: solo-fibras e solo cimento com 
fibras de polipropileno. O principal instrumento de avaliação das misturas foram 
ensaios triaxiais não drenados, comparando-se com o ensaio em solo sem adição. O 
equipamento triaxial utilizado foi montado durante a elaboração deste trabalho, 
constituindo uma importante parte da pesquisa. As amostras reforçadas apresentaram 
melhor comportamento ao cisalhamento, sendo que, nas misturas que continham 
apenas fibras, obteve-se rupturas dúcteis, maiores magnitudes de tensão desviadora 
e incrementos no intercepto coesivo. Para as misturas reforçadas com cimento e 
fibras, foram obtidos resultados que demonstraram um grande aumento na coesão e 
ângulo de atrito, como consequência de uma ruptura abrupta dos corpos de prova. 
Foram estudadas condições de aplicação em campo, através de um estudo de caso: 
determinação da capacidade de carga de uma fundação superficial tracionada por 
diferentes métodos de dimensionamento. Os resultados de ganho de capacidade de 
carga e maiores parâmetros de resistência ressaltam a aplicabilidade desta solução, 
tanto no sentido técnico quanto no econômico. 
 

Palavras Chave: Fibras de Polipropileno; Solos Melhorados; Fundações 
Tracionadas; Torres de Transmissão; Ensaios Triaxiais. 
  



 
 

ABSTRACT 
 

Transmission towers has an important part in a country’s infrastructure and, in 
the coming years, there is a prediction of expansion of the mesh. Due to the long 
extension of the lines, the foundation designers find great variability of types of soils, 
reliefs and vegetation. It is necessary, in the elaboration of projects, looking for new 
solutions. One example of new solution is the soil improvement technique - promising 
alternative for this type of structure, as reported by several authors. The present work 
aims to discuss reinforcement soil techniques to increase the bearing capacity of 
transmission towers foundations. Two types of mixtures are analyzed: soil-fibers and 
soil cement with polypropylene fibers. In the mixtures, the main instrument for 
evaluation were undrained triaxial tests, with a comparation in the results between the 
mixtures and soil without additions. The triaxial equipment used was assembled during 
the elaboration of this work, constituting an important part of the research. The 
reinforced samples showed better shear/stress behavior: in the mixtures whereas 
containing only fibers, occurred ductile ruptures, greater magnitudes of deviator stress 
and increments in the cohesive intercept. For the reinforced mixtures with cement and 
fibers, results were obtained demonstrated a great increase in the cohesion and friction 
angle, as a consequence of an abrupt rupture of the specimens. Field application 
conditions were discussing by a case study: determination of the bearing capacity of a 
shallow foundation by different methods. The gain in bearing capacity and the better 
shear parameters in the reinforce specimens showed this solution has applicability, in 
the way of technical sense as in the economic sense. 

 
Keywords: Polypropylene Fiber; Reinforcement Soils; Uplift Foundations; 

Transmission Towers; Triaxial Shear Test. 
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1 INTRODUÇÃO  

 

A busca por soluções econômicas que atendam aos critérios de segurança é 

frequente dentro da engenharia, incluindo-se o campo das fundações. A variabilidade 

das características dos solos e as restritas informações disponíveis, em geral oriundas 

de poucos ensaios, são fatores que dificultam a realização de projetos. Nesse sentido, 

o desenvolvimento de técnicas e novos métodos dentro da área surgem como 

ferramentas na busca por economia. 

A NBR 6122 (ABNT, 2010) define capacidade de carga como a resistência do 

elemento de fundação à ruptura. Em determinadas situações há uma dificuldade de 

se conseguir manter as solicitações abaixo da resistência do solo, sendo necessário 

se adotar onerosas soluções de fundações para se atender os requisitos do projeto. 

O melhoramento das características do solo apresenta-se como alternativa a 

essa situação. Define-se como o uso de processos físicos e químicos para melhorar 

determinados parâmetros do solo afim de se obter um material mais competente sob 

o ponto de vista geotécnico. Adições de elementos resistentes no solo, como 

geossistéticos, materiais cimentantes ou processos de compactação e pré-carga são 

exemplos de processos de melhoramento. 

Os geossintéticos se apresentam como uma interessante alternativa dentro do 

campo de melhoramento de solos, sendo atualmente empregados em várias obras de 

Engenharia Geotécnica e fonte de diversas pesquisas. A principal característica é que 

o material é produzido a partir de polímeros, podendo ser naturais ou artificiais. As 

fibras de polipropileno se apresentam como uma das soluções dentro do campo dos 

geossintéticos, onde sua adição ao solo possibilita ganhos de características 

desejadas, como resistência.  

Nesse sentido, o emprego de melhoramento de solos com fibras em fundações 

de torres de transmissão pode ser vantajoso. Caracterizam o cenário da construção 

de tais estruturas a presença de longos trechos, ocorrência de vários tipos de solos e 

dificuldades de acesso, o que torna complicado a mobilização de equipamentos. 

Neste tipo de obras, grandes equipamentos - que são necessários em alguns métodos 

de melhoramento de solos como técnicas de injeção - dificilmente podem ser 

utilizados. Procuram-se soluções que possam ser usadas pontualmente, como o 

reforço do próprio solo oriundo das escavações para a construção.  
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Outra possibilidade de melhoramento viável para o reforço do solo nestas 

estruturas é a cimentação artificial através de aglomerantes, como o uso de solo-

cimento. Maiores valores de resistência à compressão são o principal benefício da 

adição de cimento, tendo também influência nos parâmetros das envoltórias de Mohr- 

Coulomb. 

A associação de ambas as adições - solo melhorado com fibras e cimento - é 

uma técnica recente, tendo sido fonte de pesquisas, como os trabalhos de Consoli et 

al. (2009, 2011, 2017). Busca-se mais informações sobre o comportamento mecânico 

das misturas e sobre as características que estas adições proporcionam ao solo. Os 

registros do uso relatam que há um aumento de parâmetros de resistência e 

ductilidade, porém essas características precisam ser estudadas quanto a aplicação 

em campo e suas influências nos dimensionamentos. 

 
1.1 OBJETIVOS 

 

Considerando a utilização de misturas de solo cimento reforçado com fibras de 

polipropileno em fundações superficiais de torres de transmissão, este trabalho busca 

caracterizar os parâmetros geotécnicos de resistência e deformabilidade necessários 

para a aplicação da solução em tais estruturas. Objetiva-se, também, realizar um 

estudo de viabilidade técnica, através da verificação de uma fundação tipo grelha 

metálica em várias considerações de traços. A finalidade é determinar a capacidade 

de carga à tração de uma maneira comparativa: entre vários traços e com o emprego 

de solo compactado sem nenhuma melhoria. 

Na questão de viabilidade do emprego da solução, objetiva-se ter um estudo 

sobre a influência dos teores de fibras e cimento na capacidade de carga de uma 

fundação solicitada à tração, buscando servir como uma referência para se adotar 

soluções mais econômicas. 
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1.2 JUSTIFICATIVA 

 

Na definição do traçado de linhas de transmissão, o tipo do solo em que será 

construída a fundação não se caracteriza como um dos fatores determinantes de 

projeto. Este fato justifica-se pela grande extensão das linhas e a pouca quantidade 

de informações prévias. Por isso, em vários locais as torres precisam ser ancoradas 

em terrenos de baixa capacidade de carga. Nestas condições, solicitações de tração 

que usualmente as torres geram no solo podem agravar a condição de estabilidade 

da estrutura de fundação. Os riscos para a falta de suporte da fundação seriam, de 

maneira mais drástica, a possiblidade do colapso da estrutura e subsequentes 

prejuízos, como a interrupção do fornecimento de energia. Porém outras 

consequências podem ser citadas, como a possibilidade de se ocorrer manifestações 

patológicas, recalques e esforços excessivo nos cabos. 

Como muitas vezes as torres estão em locais de difícil acesso, torna-se 

necessário estudos de viabilidade de soluções para se atender os estados de 

segurança da estrutura, como a técnica de reforço de solo. No presente trabalho é 

apresentado o uso de fibras de polipropileno e cimento, que conferem à mistura com 

solo uma maior resistência, principalmente à tração. 

Nesta solução é preciso definir a relação do traço das misturas com os dados 

de resistência. Nos métodos de dimensionamento de fundações à tração é necessário 

verificar a sensibilidade quanto a variações dos dados de entrada obtidos com o 

reforço de solo. 
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1.3 METODOLOGIA 

 

Para a realização dos objetivos propostos no presente trabalho, a seguinte 

metodologia é empregada: 

• No capítulo 2 são apresentadas as considerações sobre torres de 

transmissão, condições de execução de fundações em campo, 

procedimento de ensaios e métodos de dimensionamento de 

fundações à tração; 

• O capítulo 3 exibe a caracterização do solo do local de estudo, 

definição dos traços de fibras e cimento, estudos iniciais quanto a 

previsibilidade de resistência; 

• A execução de ensaios triaxiais consolidados e não drenados e seus 

procedimentos são expostos no capítulo 5; 

• No capítulo 6 constam a apresentação dos resultados dos ensaios, a 

comparação entre traços e entre solo sem adições e a verificação 

comparativa com métodos de previsibilidade de resistência; 

• Ainda no capítulo 6 é apresentado a aplicação dos parâmetros obtidos 

nos métodos de dimensionamento apresentados para um estudo de 

caso, e determinação da capacidade de carga para cada situação; 

• As conclusões e comparações de resultados são exibidas no 

capítulo 7. 

São apresentados os métodos de dimensionamento geotécnico de fundações 

solicitadas a tração mais utilizados, bem como o resultado do dimensionamento das 

fundações das torres com solo cimento reforçado com fibras sob esses diferentes 

métodos. É empregado mais de um método para evitar conclusões tendenciosas, uma 

vez que são obtidos diferentes resultados a partir de considerações distintas em cada 

proposição. 

As determinações de parâmetros de resistência envolveram a execução de 

ensaios triaxiais consolidados e não drenados, para se comparar a influência do traço 

e do teor de fibras na coesão e no ângulo de atrito das amostras. O objetivo principal 

dos ensaios é definir dados de entrada nos métodos de dimensionamento, mas utiliza-

se também os resultados para se avaliar o comportamento e a influência das adições 
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nas condições de deformabilidade das misturas, comparando os resultados com 

métodos de previsão de resistência de solos artificialmente cimentados 

 

2 REVISÃO BIBLIOGRÁFICA 

 

Nesta seção constam os tópicos relevantes à metodologia proposta no 

trabalho. São apresentadas considerações sobre torres de transmissão de energia e 

suas fundações, uma conceituação sobre solo reforçado e tópicos referentes aos 

ensaios executados em laboratório: triaxiais não drenados e compactação. Por fim, 

são abordados alguns trabalhos referentes a métodos de dimensionamento de 

fundações tracionadas. 

 

2.1 TORRES DE TRANSMISSÃO  

 

Na matriz energética brasileira, 61,1% da energia elétrica é gerada por usinas 

hidrelétricas, conforme relatório do Ministério de Minas e Energia (2016). A grande 

maioria destas usinas são localizadas distantes dos centros consumidores, fator que 

gera a necessidade de uma extensa rede de transmissão. Segundo o mesmo relatório, 

a rede de distribuição brasileira possuía 131,1 mil km de extensão em dezembro de 

2016. 

Grande parte das linhas de transmissão de energia compõem o Sistema 

Interligado Nacional (SIN), o qual é constituído por quatro subsistemas: Sul, 

Sudeste/Centro-Oeste, Nordeste e Norte. Entre cada subsistema existe uma conexão 

por malha de transmissão, que permite a exploração da diversidade entre os regimes 

hidrológicos das bacias, atendendo o mercado de maneira mais segura (ONS, 2018). 

Este fato explica a grande extensão do sistema. 

A disposição do SIN no território nacional e a localização dos 131,1 mil km de 

linhas existentes podem ser verificados na Figura 1. Consta também a identificação 

da tensão em cada linha - um dos fatores que indica o tipo de torre a ser utilizado. 

Pode-se também verificar que vários trechos têm previsão de futura construção, 

principalmente na região Centro-Oeste/Norte, o que leva a um possível cenário de 

demanda por construção de torres de transmissão nos próximos anos. 
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Figura 1: Sistema Interligado Brasileiro 

 

Fonte: ONS (2018) 

  

As torres metálicas treliçadas compõem a maioria do sistema de transmissão, 

existindo dois tipos de torres nessa configuração: as autoportantes e as estaiadas. No 

caso de torres estaiadas, a estabilidade quanto a ações horizontais é garantida 

através da ação dos cabos, que transmitem ao terreno a solicitação em um ponto 

afastado do centro da torre. Essas torres apresentam como desvantagem a 

necessidade de uma área de instalação maior, se comparadas às autoportantes, além 

de precisarem de uma topografia plana no seu local de instalação (SINGH, 2009). 

 O presente trabalho buscou discutir a solução do tipo torres autoportantes, nas 

quais todos os esforços são transmitidos ao solo pelas fundações da estrutura 

principal. Segundo Gontijo (1994) os tipos mais comuns de torres autoportantes são: 

(a) tronco-piramidal, (b) delta e (c) ‘’cara de gato’’, conforme apresentado na Figura 2. 
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Figura 2: Tipos de Torres Autoportantes 

 

Fonte: Gontijo (1994), adaptado 

 

As estruturas de suporte de torres de transmissão são dimensionadas para 

suportar as cargas dos cabos condutores e para-raios, o peso próprio da estrutura e 

a carga de vento incidente diretamente sobre a torre (FURNAS, 2003). Conforme 

Pedroso (2015), a maior parte dos esforços máximos nas fundações é devido à 

pressão do vento e forças de tração dos cabos. Dado esta condição, o esforço 

preponderante nas fundações dessas estruturas é o de arrancamento, ocasionado 

pelo momento solicitante, produto dos esforços horizontais pela altura da torre. Este 

esforço gera condições alternadas de solicitação dependendo da direção da rajada de 

vento, o que leva a necessidade de se avaliar em todos os elementos de suporte os 

possíveis casos de compressão e tração máximos para o dimensionamento. 

Quanto ao tipo de fundação, são variadas as soluções possíveis de serem 

empregadas nestas estruturas, sendo que a escolha depende do tipo de solo e do 

carregamento atuante na torre. A carga pode ser transmitida às fundações através de 

elementos metálicos de ligação denominados “stub”, para casos de fundações em 

concreto armado (VELOZO, 2010). Para este caso, sapatas, radiers, tubulões, blocos 

e estacas podem ser empregados como estrutura. 

Outra solução muito utilizada são as grelhas metálicas, caracterizada como 

fundação superficial e constituídas por perfis horizontais que formam uma base plana 

e elementos verticais de ligação. Segundo Gontijo (1994), estas estruturas 
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apresentam como vantagem a rapidez de execução e a possibilidade de produção em 

escala industrial. 

As soluções de fundação diretas em forma de grelhas metálicas e sapatas são 

discutidas no presente trabalho. A Figura 3 (a) apresenta a seção típica da solução do 

tipo grelha, e em (b) o emprego de uma sapata com o “stub” como elemento de 

ligação. 

 

Figura 3: Esquema da solução com Grelha (a) e Sapata (b) 

 

Fonte: Gontijo (1994), adaptado 

 

As sapatas são executadas com escavação de todo o terreno acima da base 

da fundação, que geralmente tem formato quadrado ou retangular. (ASHCAR, 1999). 

Geralmente são empregadas em fundações de até 3 m de profundidade e em 

condições acima do nível freático. Esta limitação ocorre, em profundidades maiores, 

devido ao grande volume de escavação gerado e a necessidade de se prever 

contenções laterais. Segundo o manual da CESP (1999), o pilarete da sapata 

geralmente é inclinado, pois essa medida gera momentos menores na base, 

reduzindo-se o custo da fundação. A Figura 4 apresenta uma solução de fundação 

por sapatas, onde também pode ser verificado o “stub” como espera para fixação da 

torre. 
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Figura 4: Fundações em Sapatas para Torres Autoportantes 

 

Fonte: Jung (2009) 

 

Para o caso das grelhas metálicas, as condições de terreno e limitação de 

profundidade são as mesmas das sapatas. Conforme Gontijo (1994), as grelhas 

possuem facilidade de execução e possibilidade de montagem fora do local de 

instalação. Porém são estruturas mais sujeitas às condições de agressividade do meio 

em que estão inseridas devido à corrosão. Devem ser tomadas medidas de proteção, 

como a galvanização das peças metálicas, especialmente em solos agressivos 

(VELOZO, 2010). Um exemplo de grelha colocada na cota de assentamento, sem a 

execução do retroaterro, pode ser verificada na Figura 5. 

 

Figura 5: Fundação por Grelha Metálica 

 

Fonte: Braga (2013) 
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2.2 SOLO REFORÇADO 

 

As obras de engenharia do último século procuraram locais mais nobres para 

sua implantação, solos homogêneos, mais resistentes, pouco deformáveis e pouco 

erodíveis, mesmo que isso representasse um custo maior (VERTEMATTI, 2004). Mas 

em várias situações, as condições do solo na localização em que se apoiará a 

estrutura não podem ser escolhidas, sendo grandes as possibilidades de se encontrar 

solos que não atendam a determinados requisitos de projeto. Isso se deve à estrutura 

heterogênea e à variabilidade espacial dos parâmetros geotécnicos de grande parcela 

dos solos encontrados na superfície terrestre. 

Uma das maneiras de se solucionar problemas desta natureza é a 

substituição do solo existente no local por outro com características melhores de 

resistência e deformabilidade, por exemplo, apesar desse procedimento nem sempre 

ser viável, por questões de dificuldade de transporte e disponibilidade de material. São 

nessas situações que novas soluções geotécnicas, como o solo reforçado, se 

apresentam como competitivas. 

O reforço de solo pode ser entendido como melhoria das características por 

meio de processos físicos ou químicos, como a inclusão de compostos cimentantes, 

cal ou cimento, ou elementos com características de elevada resistência à tração, 

casos dos geossistéticos e fibras (NETO, GONÇALVES, et al., 2016).  

Segundo Mitchel (1981), existem várias alternativas possíveis de serem 

empregadas para o melhoramento de solo, sendo as principais: 

• Compactação; 

• Injeção de materiais para estabilização química; 

• Consolidação por pré-carregamento ou drenos verticais; 

• Estabilização por processos físicos – químicos; 

• Inclusão de elementos resistentes (fibras, geotêxtis, tiras, grelhas). 

Nessa classificação, a solução de inclusão de fibras em uma matriz de solo-

cimento pode ser caracterizada como a associação de mais de uma técnica de 

melhoramento de solo. 
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2.2.1 Reforço de Solo com Fibras 

 

É vasto o campo de melhoramento de solo com fibras, sendo que existem 

relatos de utilização e desenvolvimento de pesquisa de diversos materiais, como por 

exemplo, o uso de fibras naturais, poliméricas, minerais e metálicas. As fibras naturais 

podem ser consideradas como as primeiras usadas de maneira associativa com solos 

na humanidade. Existem indícios da utilização de fibras vegetais e de lã de animais 

na construção da Grande Muralha da China e nas Estradas Incas (PALMEIRA, 1992).  

Contudo, a utilização de fibras nos modos atuais é recente, datados de menos 

de três décadas de desenvolvimento. A inclusão aleatória de fibras oriundas de 

materiais industrialmente trabalhados, como polímeros e tiras de metal, vem 

despertando o interesse do mercado e sendo fonte de diversas pesquisas 

(CASAGRANDE, 2001). 

No contexto de aplicabilidade e melhoria de características, as fibras de 

polipropileno se apresentam como o material mais promissor, pelas suas 

características de alta resistência à tração, inerência à água e flexibilidade de 

aplicação (TRINDADE, IASBIK, et al., 2004). 

O polipropileno é um material constituído por longas cadeias de moléculas 

polimerizadas, que conferem ao material uma consistência plástica com o aumento 

da temperatura, característica do grupo denominado termoplásticos. As fibras 

possuem grande flexibilidade e tenacidade, onde seu módulo de elasticidade gira em 

torno de 8 GPa, e a resistência à tração tem valores de cerca de 400 MPa. Além 

dessas características, é um material com grande resistência a ataques químicos e a 

álcalis (TAYLOR, 1994). 

O efeito principal de sua inclusão no solo se dá no reforço do compósito a todas 

as solicitações que induzem esforços de tração, como flexão e cisalhamento. Em um 

segundo plano, as misturas possuem características de melhorar a ductilidade, 

tenacidade e controle de fissuras. (JOHNSTON, 1994) 

A variação das propriedades de desempenho de solos reforçado com fibras é 

influenciada por diversos fatores e características do material inserido. Taylor (1994) 

lista as características mais importantes das fibras e sua consequência no 

comportamento de uma matriz reforçada: 
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• Teor de Fibras: No estado de pós fissuração, onde as fibras atuam de 

maneira mais ativa, uma maior quantidade de fibras confere aumento da 

resistência à tração e, então, redução das dimensões das fissuras. Como 

consequência negativa, existe grandes dificuldades de tornar 

homogênea uma matriz com uma grande quantidade de fibras; 

• Módulo de Elasticidade da Fibra: Um alto módulo de elasticidade pode 

agir da mesma maneira que a quantidade de fibras no sentido de reduzir 

o tamanho de fissuras, porém valores altos tem efeito de aumentar a 

possibilidade de arrancamento, caracterizada pelo deslocamento da 

fibra em relação ao solo; 

• Aderência entre Fibra e Matriz: As condições de deformabilidade e 

resistência proporcionadas pelas fibras dependem de condições de 

aderência com o solo; 

• Resistência da Fibra: Possui relação com a ductilidade e estado pós 

fissuração da mistura, porém estas características também variam com 

as condições de aderência da fibra com a matriz. A resistência da fibra 

necessária é determinada pelo teor e as condições de aderência com a 

matriz; 

• Comprimento da Fibra: As condições de arrancamento das fibras são 

diretamente relacionadas com o seu comprimento. Fibras maiores 

oferecem mais condições de suporte, porém pode ocorrer situações que 

desfavorecem a resistência, por dificuldades de mistura e criação de 

emaranhados, conforme citado por Consoli et al. (2009). A Figura 6 

apresenta o aspecto da mistura com uma grande quantidade de fibras. 

Figura 6: Dificuldades quanto a aplicação de excesso de Fibras 

 

Fonte: Piuzzi (2017) 



25 
 

2.2.2 Solo Cimento 

 

O uso de técnica de solo-cimento tem uma aplicabilidade consagrada na 

engenharia rodoviária, constituindo um importante material para construção de base 

e sub-base de pavimentos. Como por exemplo, estima-se que cerca de 50% da malha 

rodoviária do estado de São Paulo possui solo cimento nas suas camadas (DE 

SENÇO, 2010).  

A aplicação da solução nas áreas de fundações superficiais e profundas vem 

sendo crescente. O material é empregado para se ampliar a capacidade de carga do 

solo e possibilitar o uso de fundações mais econômicas. 

A mistura é caracterizada pela adição de cimento e água ao solo do local da 

obra, em traço definido por dosagem. A quantidade de cimento a ser adicionada cria 

uma distinção quanto a nomenclatura do resultado final da mistura – solo cimento e 

solo estabilizado com cimento. Quando a porcentagem do aglomerante garante 

melhoria das características mecânicas, obtendo uma associação dos materiais 

através da hidratação completa do cimento, esta mistura é considerada solo-cimento 

(VITALLI, 2008). 

Baixos teores do aglomerante caracterizam o solo estabilizado com cimento, 

onde esse é aplicado para se garantir condições de aplicação e durabilidade, mas o 

solo comporta-se como material essencialmente granular. Esta distinção não é 

usualmente utilizada no emprego do material como reforço de fundações, sendo 

considerado todas as misturas entre os dois materiais como solo-cimento. 

Para que ocorram as reações de hidratação do cimento é necessária uma certa 

quantidade de água, cujo volume seja suficiente para reagir com os grãos do 

aglomerante. Segundo Gomes Correia et al. (2002), consultado em Vitalli (2008), a 

quantidade de água definida pelo teor de umidade do ensaio Proctor é suficiente para 

que ocorra as reações de hidratação do cimento. 

Vitalli (2008) cita que a mistura de solo-cimento é aplicada de maneira mais 

efetiva a solos arenosos. Em solos com grande porcentagem de finos, a alta superfície 

de contato gera um maior consumo de cimento, fato que leva a perda de pontos de 

contato entre grãos que favorecem o ângulo de atrito. 
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2.2.3 Solo Cimento Reforçado com Fibras de Polipropileno 

 

O comportamento mecânico da mistura de solo-cimento pode ser considerado 

frágil devido à redução de condições de deformabilidade, apesar do ganho de 

resistência. Desta maneira, a adição de fibras na matriz pode contrapor a este efeito, 

sendo vantajosa no quesito de ductilidade e resistência. (TANG, SHI, et al., 2006). 

Porém, a adição de fibras ao solo deve ser dosada de forma correta para se 

obter características de resistências almejadas, afim de que se garanta que a 

quantidade de fibras tenha um efeito benéfico nos desempenhos mecânicos. A 

questão econômica também é importante de ser observada, no sentido de utilizar o 

material em proporções ótimas que garantam o desempenho. 

Consoli et al. (2011, 2017) realizou estudos de dosagem nos quais é possível 

relacionar a relação entre a resistência à compressão ou tração aos teores de fibras 

de polipropileno e cimento. No trabalho de Consoli et al. (2011) foi desenvolvida uma 

equação ajustada para correlacionar as resistências à compressão simples e à tração 

de solos melhorados com cimento e fibras de polipropileno aos teores de adições. 

A porosidade da mistura é um parâmetro de entrada do método, sendo 

calculada através das porcentagens de cimento e fibras e das densidades relativas 

dos materiais. A Equação (1) apresenta o cálculo da porosidade. 

 

𝑛 = 100 − 100 {[
𝛾𝑑

1 +
𝐶

100 +
𝐹

100

] [

1
100
𝛾𝑠𝑠

+

𝐶
100
𝛾𝑠𝑐

+

𝐹
100
𝛾𝑠𝑓

]} (1) 

 

Onde: 

𝑛 = porosidade da mistura (sem dimensão); 

𝛾𝑑 = densidade relativa da mistura, definida como a massa seca/massa de 

água para um mesmo volume (sem dimensão); 

𝐶 = quantidade de cimento em massa, expresso em porcentagem; 

𝐹 = quantidade de fibras em massa, expressas em porcentagem; 

𝛾𝑠𝑠 = densidade relativa dos grãos dos solos (sem dimensão); 

𝛾𝑠𝑐 = densidade relativa do cimento (sem dimensão); 

𝛾𝑠𝑓 = densidade real das fibras (sem dimensão); 
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Na equação de previsibilidade de resistência, apresentada na equação (4), são 

necessários mais dois parâmetros: (a) a quantidade de cimento expressa em relação 

ao volume total do corpo de prova, segundo a equação (2) e (b) o parâmetro 

adimensional Δ, expresso na equação (3). O parâmetro (a) é dado de entrada para o 

parâmetro (b). 

 

𝐶𝑖𝑣 = 100 
𝐶  𝛾𝑑

(1 + 𝐶)𝛾𝑠𝑐
 (2) 

 

Onde: 

𝐶𝑖𝑣 = Quantidade de cimento em relação ao volume total do corpo de 

prova (adimensional); 

𝐶 = quantidade de cimento em massa, expresso em porcentagem; 

𝛾𝑑= densidade relativa da mistura, razão da massa específica seca/ 

massa específica da água (adimensional); 

𝛾𝑠𝑐 = densidade relativa do cimento (adimensional); 

 

 

Δ =
𝜂

𝐶𝑖𝑣
0,28 (3) 

 

Δ = Parâmetro Adimensional; 

𝜂 = Porosidade da Mistura (sem unidade); 

𝐶𝑖𝑣 = Quantidade de cimento em relação ao volume total do corpo de prova 

(adimensional); 

 

A equação (4) representa o método de previsibilidade de resistência, 

apresentado por Consoli et al. (2011). 

 

q𝑢

𝑞𝑢(Δ 𝑐𝑜𝑛ℎ𝑒𝑐𝑖𝑑𝑜)
 𝑜𝑢 

q𝑡

𝑞𝑡(Δ 𝑐𝑜𝑛ℎ𝑒𝑐𝑖𝑑𝑜)
= Δ∝[

𝜂

𝐶𝑖𝑣
0,28]−∝ 

 

Onde: 

(4) 

q𝑢 = Resistência à compressão simples (kPa); 

q𝑡 = Resistência à tração (kPa); 
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Δ = Parâmetro adimensional; 

∝ = Parâmetro de calibração, ajustado a partir das resistências do Δ 

escolhido; 

𝜂 = Porosidade da mistura (sem unidade); 

𝐶𝑖𝑣 = Quantidade de cimento, definida na equação (2). 

 

O método apresentado apresenta bons resultados para uma grande quantidade 

de tipos de solos. Consoli et al. (2017) definiu os seguintes parâmetros para que as 

equações sejam válidas:  

• Solos com no mínimo 10,0% de finos; 

• Fibras de polipropileno, com 0,023 cm de diâmetro e comprimento de 

6 mm a 24 mm, com teores variando entre 0,25% a 0,75%; 

• Cimento CPV-ARI, variando de 0,5% a 7%. 

 

Para uso desta proposição, o procedimento sugerido seria iniciar com um traço 

qualquer, que respeite as quantidades limites estipuladas;  determinar os valores de 

densidade de cada material; calcular os valores de 𝜂, 𝐶𝑖𝑣 𝑒 Δ e inseri-los na Equação 

(4), definindo o parâmetro α através de um ajuste com ensaios de resistência à 

compressão e/ou tração. Obtendo-se esta calibração e o valor de resistência base 

(valor para o Δ conhecido do traço inicial) pode-se variar os teores de cimento e 

calcular a previsibilidade de resistência para cada caso. 

Pode se verificar na Figura 7 que a equação (4) se ajustou bem a vários casos, 

sendo válidas para traços e solos diferentes. Para a elaboração deste gráfico, os 

autores utilizaram um parâmetro Δ = 30 e um ajuste de α = -2,45. 
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Figura 7 : Gráfico de ajuste da curva de previsibilidade de Resistência 

 

Fonte: Consoli; Marques et al. (2017) 

 

Festugato et al. (2018) apresentam um modelo teórico que sugere existir uma 

relação linear entre os valores de resistência a compressão e à tração em solos 

artificialmente cimentados, comprovado através da execução de ensaios de 

compressão simples e de tração por compressão diametral. O estudo parte da a 

equação de previsibilidade de resistência, definida por Consoli et al. (2011)e define 

um parâmetro ξ, resultado da divisão da equação para previsão da resistência à 

compressão pela de resistência à tração para um mesmo parâmetro de ajuste Δ, 

definido pela Equação (3). 

Piuzzi (2017) ajustou equações de previsibilidade de resistência para solos 

arenosos melhorados da região litorânea do Paraná, mesmo solo utilizado no presente 

estudo. A equação (5) apresenta o ajuste para previsão da resistência à compressão 

encontrada pelo autor e a equação (6) o ajuste da resistência à tração.  

 

q𝑢 = 4,32 × 1017[
𝜂

𝐶𝑖𝑣
0,28]−9,569 (5) 

q𝑡 = 7,11 × 1016[
𝜂

𝐶𝑖𝑣
0,28]−9,569 (6) 

 

Segundo a proposição de se definir um escalar que representa a relação entre 

a resistência à compressão e a tração, a divisão da equação (6) pela (5) resulta no 
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valor ξ = 0,1646. Nota-se que este valor é independente da porosidade e quantidade 

de cimento, variáveis que dependem do traço adotado para cada caso. 

 Com relação a determinação da envoltória de resistência de misturas de solo-

cimento reforçado com fibras, Consoli et al. (2013) propõem um processo alternativo 

a execução de ensaios de resistência confinados para estimar o ângulo de atrito e 

coesão, que relaciona a resistência à compressão e à tração simples com os 

parâmetros da envoltória de Mohr- Coulomb.  

Na metodologia, os dados de entrada são ξ, razão do valor de resistência à 

tração pela resistência à compressão e a tensão de ruptura de corpos de prova em 

ensaio de compressão simples. As proposições do estudo para o ângulo de atrito e 

intercepto coesivo constam nas equações (7) e (8), respectivamente: 

 

𝜙′ = arcsen(
1 − 4𝜉 

1 − 2𝜉
) 

 

(7) 

 

𝑐′ =
σc [1 − (

1 − 4 𝜉
1 − 2𝜉

)]

2 cos  [arcsen (
1 − 4 𝜉
1 − 2𝜉

)]
  

(8) 

Onde: 

σc= Tensão de compressão de ruptura na compressão simples não confinada 

 

A proposta leva em consideração que o ângulo de atrito não depende da 

porosidade e quantidade de cimento, parâmetros de ajuste da Equação (4). Portanto, 

a tensão de ruptura do ensaio não confinado e as quantidades de adições não 

influenciam este parâmetro. Já o intercepto coesivo depende, além da relação 

resistência a tração/compressão, da tensão de ruptura a compressão não confinada. 

Os autores citam que a metodologia apresentou resultados próximos a ensaios 

triaxiais, com valores estimados ligeiramente acima dos obtidos nos ensaios. A 

proposição é válida apenas para baixas tensões confinantes, valores menores que 

100 kPa. 

 Com relação a validade destas proposições, a relação da resistência à 

compressão simples com a coesão e o ângulo de atrito da mistura pode ser 

determinada com a execução de ensaios triaxiais. Uma outra condição possível de 
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ser analisada nas misturas de solo-cimento com fibras nesses ensaios é o 

comportamento quanto a deformações, citados pelos autores como materiais de 

características dúcteis. Em determinados casos de fundações, cujo o objetivo seja 

limitar deformações, este comportamento dúctil pode não ser benéfico no emprego da 

solução. 

 

2.3 ENSAIOS TRIAXIAIS 

 

O ensaio de compressão triaxial convencional consiste na aplicação de um 

estado hidrostático de tensões e de um carregamento axial sobre um corpo de prova 

cilíndrico de solo (PINTO, 2006). O corpo de prova é colocado dentro de uma câmara 

de ensaio e envolto por uma membrana de borracha impermeável. Desta maneira, a 

entrada ou saída de água é controlada, sendo feita através do topo ou base do corpo 

de prova, e são medidas as variações de volume e poropressão nas diversas etapas 

do ensaio. 

O ensaio usualmente consiste de três etapas: saturação, adensamento e 

cisalhamento. Cabe citar que existem variações com a realização de procedimentos 

diferenciados em determinada etapa. A câmara triaxial envolve o corpo de prova com 

água sob pressão, chamada no ensaio de pressão confinante, para conferir um estado 

hidrostático ao corpo de prova. Quando se chega à condição de saturação todo o 

acréscimo de tensão confinante torna-se excesso de poropressão. Se permitido a 

dissipação deste excesso, o ensaio é chamado consolidado – caracterizando a etapa 

de adensamento. 

Após esta etapa é aplicado uma tensão vertical, conhecida como tensão 

desviadora para a ruptura do corpo de prova. Esta tensão é obtida através do 

movimento ascendente da prensa e consequente reação com o corpo de prova até 

que este apresente características de rompimento por cisalhamento. Ensaios cuja 

velocidade da prensa seja constante recebem o nome de deformação controlada. 

As vantagens dos ensaios triaxiais para obtenção de parâmetros de resistência 

são a garantia da saturação dos corpos de prova, o controle das condições de 

drenagem, medidas da poropressão e falha por cisalhamento ocorrendo no plano de 

ruptura (CRAIG, 2004). Essas características tornam possível a execução de rupturas 

drenadas ou não drenadas, sendo o ensaio o mais difundido e utilizado na obtenção 

de parâmetros de resistências em variados tipos de solo. 
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Na execução de ensaios de deformação controlada, a velocidade de 

deslocamento é importante nos ensaios drenados no sentido de garantir a dissipação 

de excessos de pressões de água dos poros do corpo de prova, através de uma 

velocidade de aplicação da tensão vertical suficientemente pequena (SOARES, 2005). 

Para ensaios não drenados a velocidade da prensa influi na resistência obtida no 

ensaio. Em ambos os casos pode-se calcular através da equação (9) a velocidade da 

prensa, segundo modelo proposto por Gibson & Henkel (1954) que consta na norma 

britânica BS 1377 - 8 (BRITISH STANDARD, 1990). 

 

𝑡𝑓 = 𝐹 × 𝑡100 

 
(9) 

 

Onde: 

tf = Tempo de Ruptura (min); 

F = Fator de correção segundo condições da etapa de adensamento e tipo de 

ensaio; 

t100= tempo estimado para a consolidação do corpo de prova na etapa de 

adensamento, sendo procedimento gráfico para determinação deste parâmetro 

detalhado na norma. 

 

2.4 COMPACTAÇÃO  

 

A compactação é definida como a aplicação de energia mecânica no solo para 

diminuir o índice de vazios e torna-lo mais denso. Como resultado, há um aumento da 

resistência do solo, da capacidade de carga de fundação e redução de recalques. 

(DAS, 2007).  

 

2.4.1 Ensaio de Compactação em Laboratório 

 

Em laboratório, o ensaio de Proctor é utilizado para se definir a curva de 

compactação, relação entre a densidade aparente e o teor de umidade. No ponto de 

inflexão desta curva o solo apresenta a densidade máxima, sendo que qualquer 

variação de umidade reduz o peso específico da amostra. 
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Existem variações no ensaio, quanto à energia de compactação empregada 

e ao volume do cilindro do ensaio. Os mais empregados são o Proctor Normal (PN) e 

o Proctor Modificado (PM). A NBR 7182 (ABNT, 2016) define o procedimento de 

ensaio para ambos os casos. Na Tabela 1 consta um resumo das características do 

ensaio para o Proctor Normal e Modificado (MASSAD, 2016). 

 

Tabela 1: Características do Ensaio de Proctor Normal e Modificado 

Designação Peso (N) 
Altura de Queda 

(cm) 
Número de 
Camadas 

Número 
de Golpes 

Volume do 
Cilindro (cm³) 

Proctor Normal 25 30,5 3 26 1000 

Proctor Modificado 45,36 45,7 3 55 2085 

 

Fonte: Massad (2016) 

 

Durante a execução do ensaio de compactação são realizadas medidas do 

teor de umidade e da massa específica úmida do solo compactado, ambas com o solo 

utilizado na confecção do corpo de prova. 

 
2.4.2 Controle da Compactação na Execução de Retroaterros 

 

O solo de reaterro da fundação deve ser bem compactado para que possa 

garantir as condições determinadas em projeto. A capacidade à tração aumenta em 

cerca de 100% ou mais caso o reaterro seja imediatamente executado e bem 

compactado ao invés de apenas despejar o solo na escavação (IEEE, 1991). 

Na aplicação do solo em campo devem ser empregados métodos de controle 

de energia de compactação. O grau de compactação, definido pela razão entre o peso 

específico em campo e o peso específico máximo determinado no ensaio Proctor, é 

aceito se acima de 95% (DAS, 2007). Outro critério é quanto ao controle do teor de 

umidade, sendo tolerados variações entre ± 1 a 2% em relação à umidade ótima 

(PINTO, 2006). 

Para a aplicação, a espessura da camada solta deve estar entre 15 a 20 cm. 

No processo de compactação de cada camada, podem ser empregados 

equipamentos manuais ou mecânicos, sendo recomendado equipamentos vibratórios 

em solos granulares. 
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2.5 MÉTODOS DE DIMENSIONAMENTO DE FUNDAÇÕES À TRAÇÃO 

 

Como citado no item 2.1, a carga de projeto preponderante em fundações de 

linhas de transmissão usualmente é o esforço de tração. A estrutura é solicitada a 

esforços de vento por conta de sua grande altura e ao esforço de tração dos cabos de 

energia. Devido ao seu baixo peso, que estabilizaria o momento devido a estes dois 

fatores, as fundações das torres possuem momentos que tenderão a tracionar o solo. 

É necessário a verificação para ambos os estados – tração e compressão. 

As fundações diretas transmitem os esforços ao solo majoritariamente pela 

base e, em casos de solicitações de compressão, existem três diferentes mecanismos 

de ruptura: generalizada, localizada e puncionamento (VELLOSO e LOPES, 2011). A 

consideração de qual tipo de ruptura ocorre depende do tipo de solo e geometria dos 

elementos. Existem várias teorias para se determinar a capacidade de carga nessas 

situações, onde na maioria é utilizado o método o equilíbrio limite (VELLOSO e 

LOPES, 2011) . Nessas teorias há uma distinção quanto ao embutimento da fundação, 

classificando estas como fundações superficiais ou profundas, segundo distinção 

similar a NBR 6122 (ABNT, 2010). 

 Para esforços de tração no solo os mecanismos de ruptura são diferentes do 

caso de compressão. Uma série de trabalhos foram publicados com metodologias de 

dimensionamento para a situação. Os métodos mais utilizados no Brasil são o Método 

do Tronco de Cone e Método de Grenoble (LAUTENSCHLÄGER, RIGHETTO, et al., 

2009). Cita-se também o trabalho desenvolvido por Balla (1961), um dos primeiros 

com uma formulação teórica para determinação da capacidade de carga. A seguir são 

apresentadas as considerações dos métodos citados. 

 

2.5.1 Método do Tronco Cone 

 

O método considerado mais antigo para o dimensionamento de fundações 

solicitadas à tração é o Método do Tronco Cone (LAUTENSCHLÄGER, RIGHETTO, 

et al., 2009). A resistência à tração não é caracterizada por valores mobilizados, mas 

devido a ação estabilizante do peso do elemento de fundação e da coluna de solo.  

O volume de solo considerado é compreendido por um tronco de cone (tronco 

de pirâmide no caso de sapatas retangulares) formado pela dimensão da sapata como 

base menor e, como base maior, uma área da sapata acrescida, onde o cálculo é feito 
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com um raio somado à altura multiplicada pela tangente do ângulo 𝛼. A seção 

transversal considerada no método é detalhada na Figura 8. 

 

Figura 8: Superfície de Ruptura do Método do Tronco Cone 

 

Fonte: Garcia (2005) adaptado 

 

Os valores de 𝛼 são exclusivamente empíricos, pois não representam a 

verdadeira superfície de ruptura que ocorre. Conforme cita Santos (1985), há uma 

impossibilidade de se correlacionar de 𝛼 com resultados de ensaios ou parâmetros de 

resistência do solo, visto que esse ângulo depende de muitas variáveis.  

Segundo Danziger (1983), os seguintes fatores influenciam a determinação do 

ângulo α: características do terreno, tipo de fundação, dimensões da base da 

fundação e profundidade da fundação. O autor cita que usualmente é utilizado o 

próprio ângulo de atrito do solo, minorado por um fator de segurança que depende da 

escolha do projetista. 

Diante destas considerações, o dimensionamento através do Método do Tronco 

de Cone pode ser considerado como de baixa confiabilidade, conforme relatado por 

vários autores (LAUTENSCHLÄGER, RIGHETTO, et al., 2009). As considerações 

empíricas do método podem levar a resultados contrários a segurança. 

 

2.5.2 Método de Grenoble 

 

Este método foi desenvolvido na Universidade de Grenoble na França, 

contando com o apoio da organização estatal francesa de energia elétrica (GARCIA, 

2005). Conforme cita Santos (1985), foram determinados os mecanismos de ruptura 
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do solo através do equilíbrio limite, baseados na observação de ensaios em modelos 

reduzidos. O método conta com equações de capacidade de carga para praticamente 

todos os tipos de fundações normalmente utilizadas, validadas em provas de carga 

em escala natural. O detalhamento completo pode ser encontrado nos trabalhos de 

Danziger (1983) e Davison Dias (1987). 

O método tem proposições para três tipos de fundações: estacas, placas e 

sistema placa-fuste. É abordado no presente trabalho o grupo compreendido pelas 

placas, cuja característica é que o elemento de ligação da estrutura com a base da 

fundação não tem sua parcela de contribuição na resistência ao arrancamento 

considerada, diferentemente do grupo chamado de placa-fuste. São exemplos de 

elementos inclusos na categoria de placas as sapatas de pequena espessura e as 

grelhas.  

Os solos também são divididos em duas categorias: solo de categoria 1 e 2. 

A formulação e a diferenciação de cada uma são apresentadas em 2.5.2.1 e 2.5.2.2. 

Para ambas, o método diferencia a capacidade de carga segundo a posição da base 

da fundação em relação a uma profundidade crítica (Dc), definida na equação (10) 

para sapatas circulares. Para bases retangulares, o valor de R pode ser substituído 

por metade da menor dimensão.  

 𝐷𝑐 = 5 𝑅 (10) 

 
2.5.2.1 Solos de categoria 1 

 

Este grupo é compreendido pelos solos argilosos, com elevado grau de 

saturação e ângulo de atrito interno inferior a 15º (DAVISON DIAS, 1987). Conforme 

a Figura 9, a superfície de ruptura teórica para placas sobre solos desta categoria 

forma um ângulo 𝜆 em relação a vertical, definido como o arco tangente de 0,2 

(PEDROSO, 2015). 
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Figura 9: Superfície de Ruptura para Placas em Solos de Categoria 1 

 

Fonte: Pedroso (2015), adaptado 

 

 A partir da equação (11) calcula-se a capacidade de carga à tração para 

placas em solos da categoria 1, cuja profundidade seja menor que a crítica 

(DANZIGER, 1983): 

 

𝑄𝑟𝑡 = 𝑃𝑏 𝐷[𝑐 𝑀𝑐 + 𝛾 𝐷 (𝑀∅ + 𝑀𝛾) + 𝑞𝑜 𝑀𝑞] + 𝑃 + 𝑆𝑏 𝐷 𝛾     𝑝𝑎𝑟𝑎 𝐷 ≤ 𝐷𝑐 (11) 

 

Onde: 
𝑄𝑟𝑡= Carga de ruptura da placa (kN); 

𝑃𝑏= Perímetro da base (m); 

𝐷= Profundidade (m); 

𝑐= Coesão (kPa); 

𝛾= Peso específico natural (kN/m³); 

𝑃= Peso da fundação (kN); 

𝑞𝑜= Sobrecarga no terreno (kN/m²); 

𝑆𝑏= Área da base (m²); 

 𝑀𝑐, (𝑀∅ + 𝑀𝛾), 𝑀𝑞 = Coeficientes de capacidade de carga, definidos pelas 

equações (12), (13) e (14), retiradas de Garcia (2005). 

 

𝑀𝑐 = {−
𝑡𝑎𝑛 𝜆

tan 𝜙
+

𝑓

𝐻
cos 𝜙 (1 +  

𝑡𝑎𝑛 𝜆

tan 𝜙
)}(1 −

1

2
tan 𝜆 

𝐷

𝑅
) (12) 
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𝑀∅ + 𝑀𝛾 =
𝑠𝑒𝑛 𝜙 cos(𝜙 + 2 𝜆)

2 cos2 𝜆
[1 −

1

3
tan 𝜆

𝐷

𝑅
} (13) 

 

𝑀𝑞 = 𝑀𝑐(tan 𝜙 + tan 𝜆) (14) 

 

Em que R equivale ao raio da base, ϕ é o ângulo de atrito interno do solo e 

𝑓

𝐻
, 𝑚, 𝑛 são definidos pelas equações (15), (16) e (17). 

 

𝑓

𝐻
= tan (

𝜋

4
+

𝜙

2
) 

cos 𝑛 − 𝑠𝑒𝑛 𝜙 cos 𝑛 

cos 𝑛 + 𝑠𝑒𝑛 𝜙 cos 𝑛
 

 

(15) 

𝑚 =
𝜋

4
+

𝜙

2
+ 𝜆 (16) 

 

𝑛 = 𝑎𝑟𝑐𝑠𝑒𝑛 (𝑠𝑒𝑛 𝜙 𝑠𝑒𝑛 𝑚)  (17) 

 

Para a determinação dos coeficientes em sapatas retangulares, pode ser 

encontrar a um raio equivalente a partir da Equação (18) (DANZIGER, 1983). 

 

𝑅𝑒 =
𝑃𝑏

8
  (18) 

Sendo: 

𝑃𝑏= Perímetro da base (m) 

 

Nos casos em que a base da sapata se situa em uma profundidade maior do 

que a crítica, para solos da categoria 1, a resistência é dada equação (19).  

 

𝑄𝑟𝑡 = 𝑃𝑏 𝐷𝑐[𝑐 𝑀𝑐 + 𝛾 𝐷𝑐  (𝑀∅ + 𝑀𝛾) + 𝑞𝑜 𝑀𝑞] + 𝑃 + 𝑆𝑏 𝐷𝑐 𝛾     𝑝𝑎𝑟𝑎 𝐷 > 𝐷𝑐 (19) 

 

Onde são empregados os mesmos parâmetros definidos anteriormente, e 𝐷𝑐 é 

a profundidade crítica. Os valores dos coeficientes 𝑀𝑐, (𝑀∅ + 𝑀𝛾), 𝑀𝑞são calculados a 

partir das equações (12), (13) e (14) em que a profundidade D é substituída por Dc. 
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Para fundações retangulares, a consideração de raio equivalente, definida na equação 

(10), também deve ser usada. 

 

2.5.2.2 Solos de Categoria 2 
 

Esta formulação é aplicada a solos onde o ângulo de atrito é superior a 15º, 

podendo ser arenosos, saturados ou não, ou argilosos com baixo grau de saturação 

(DAVISON DIAS, 1987). A profundidade crítica também é válida neste grupo, 

calculada segundo a equação (10). As superfícies de ruptura consideradas, e as 

equações de capacidade de carga se diferem para a posição da base em relação a 

profundidade crítica. Na Figura 10 são apresentadas as superfícies de ruptura teórica 

e a considerada no método para o caso de sapatas com contribuição do fuste. A 

consideração é similar ao caso de placas. 

 

Figura 10: Superfícies de Ruptura para Solos de Categoria 2 

 

Fonte: Garcia (2005) 

 

A equação (20) define a capacidade de carga para 𝐷 ≤ 𝐷𝑐 (DANZIGER, 

1983). 

 

𝑄𝑟𝑡 = 𝑃𝑑  𝐷[𝑐 𝑀𝑐 + 𝛾 𝐷 (𝑀∅ + 𝑀𝛾) + 𝑞𝑜  𝑀𝑞] + 𝑃 + 𝑆𝑏 𝐷 𝛾 (20) 
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A diferença em relação a equação (11) se dá na determinação dos 

coeficientes 𝑀𝑐, (𝑀∅ + 𝑀𝛾), 𝑀𝑞, onde os parâmetros de entrada das equações (12), 

(13) e (14) devem ser ϕ, D/R e 𝜆 = −
𝜙

4
. O ângulo λ negativo indica que a superfície de 

ruptura para placas em solos desta categoria forma um cone invertido, com base maior 

na superfície, diferentemente do caso apresentado na Figura 9.  

Para o caso de fundações retangulares, considera-se um raio equivalente 

segundo equação (21). 

𝑅𝑒 =
𝑃𝑏

2 𝜋
  (21) 

 

Nas placas situadas em terrenos arenosos, onde c’=0, observou-se que o 

ângulo λ se aproxima do ângulo de atrito ϕ. Desta maneira, 𝑀𝑐, 𝑀∅ 𝑒 𝑀𝑞se anulam e o 

coeficiente 𝑀𝛾 é calculado para 𝜆 = −𝜙. A equação (22) define a capacidade de carga 

para este caso (DANZIGER, 1983). 

 

𝑄𝑟𝑡 = 𝑃𝑏 𝐷2 𝛾 𝑀𝛾 + 𝑃 + 𝑆𝑏 𝐷 𝛾  (22) 

 

Para o caso de 𝐷 > 𝐷𝑐, utiliza-se a equação (23) para o cálculo. 

 

𝑄𝑟𝑡 = 𝑆𝑏 𝑀( 𝛾 𝐷 tan 𝜙 + 𝑐) + 𝑃 (23) 

 

Onde o coeficiente M é obtido com o ângulo de atrito ϕ e a razão entre Rf e R 

é igual a 0, devido a consideração de que o fuste não contribui com a resistência ao 

arrancamento. O raio equivalente definido na equação (21) também é valido. A relação 

entre estes fatores, M e Φ, é apresentada em forma de ábaco, originalmente 

retratados em Martin (1966)  e que podem ser consultados em Danziger (1983, p. 64). 

 

2.5.3 Método de Balla 

 

Balla (1961) estudou a ancoragem de placas rasas a partir de ensaios em 

modelos reduzidos com areias secas, observando fatores que influenciavam a 

capacidade de carga e a superfície de ruptura. (SANTOS, 1985). Os ensaios para 



41 
 

estudo do método foram realizados apenas em areias, mas o desenvolvimento teórico 

do autor inclui solos com coesão. 

A superfície de ruptura é definida por um tronco cone, conforme Figura 11. A 

tensão mobilizada no solo depende de parâmetros de resistência, coesão e ângulo de 

atrito. 

Figura 11: Superfície de ruptura no Método de Balla 

 

Fonte: Balla (1961) apud. Garcia (2005). 

 

A capacidade de carga é proporcional a profundidade (D-v) elevada ao cubo, 

sendo dependente também da coesão, ângulo de atrito e peso específico do solo. 

Além destes, é necessário um coeficiente λ, definido pela Equação (24). 

 

𝜆 =
𝐷 − 𝑣

𝐵
  (24) 

 

Sendo: 

𝐷 − 𝑣= Diferença da profundidade e espessura do elemento de fundação, 

conforme Figura 11; 

𝐵= Largura da Base.  

 

A expressão da capacidade de carga é definida na Equação (25) (SANTOS, 

1985). 

 

𝑉 = 𝑇𝑣 + 𝐺1 + 𝐺2  (25) 
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Sendo: 

𝑉 = Capacidade de Carga a tração; 

𝑇𝑣 = Parcela correspondente à resistência ao cisalhamento; 

𝐺1, 𝐺2 = Parcelas devido ao peso do elemento de fundação e do solo. 

 

Devido a complicada relação entre esses parâmetros, os resultados são 

fornecidos pelo autor em forma de ábacos, apresentado na Figura 12. As equações 

para determinação dos parâmetros da Equação (25) constam no próprio ábaco. 

 

Figura 12: Ábaco para determinação dos parâmetros do método de Balla 

 

Fonte: Balla (1961) apud. Danziger (1983) 
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2.6 PROVAS DE CARGA EM PLACAS TRACIONADAS EMBUTIDAS EM SOLO 

MELHORADO 

 

No estudo de Consoli et al. (2012) são apresentados resultados de provas de 

carga em placas solicitadas à tração em solos arenosos melhorados. A realização das 

provas ocorreu em placas circulares de 0,3 m de diâmetro embutidas em solos 

submetidos a duas situações de melhoramento: estabilizado com cimento e em uma 

matriz solo-cimento melhorado com fibras. 

No estudo foram adotadas três diferentes relações embutimento/diâmetro 

(H/D), de valor 1,0; 1,5 e 2,0. Ao todo foram realizadas 6 provas de carga, sendo duas 

em cada relação de embutimento, diferenciadas segundo a adição. A massa de solo 

responsável pelo embutimento do solo era constituída, em planta, por um quadrado 

cujo lado tem medida de cinco vezes o diâmetro da placa. Nesta massa foi aplicado 

solo melhorado compactado em umidade ótima. Na questão do traço foram utilizados 

os critérios apresentados em 2.2.3, sendo que as medidas utilizadas foram de 0,5% 

de fibras em relação a massa total de solo no caso da inclusão deste reforço, além da 

adição de 3% de massa de cimento em todos os solos do estudo. 

Na Figura 13 são apresentados os resultados das provas de carga e os 

valores de falha para cada caso. 

 

Figura 13: Resultados das Provas de Carga 

 

Fonte: Consoli, Thomé et al. (2012) 
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Os resultados obtidos pelos autores foram que a capacidade de carga à tração 

das placas aumentou consideravelmente com a adição de fibras ao solo cimento para 

todas as relações H/D, em comparação as provas de carga em solos sem fibras. As 

capacidades de carga para a placa testada mudaram de 22.3 kN, 44.3 kN e 87.3 kN 

na matriz de solo-cimento, para 32.0 kN, 55.9 kN e 104.6 kN na situação de solo- 

cimento com fibras. Como pode ser observado na Figura 13, as situações que o solo 

foi melhorado com fibras resultaram em curvas tensão deslocamento de aspecto mais 

dúctil, novamente em comparação com a mistura solo-cimento. Conforme exposto na 

seção 2.2.1, este comportamento se deve a redistribuição de tensões provocadas 

pelas fibras e a atuação destas no estado pós fissuração. 

Outra conclusão importante foi o mecanismo que levou à ruptura, distinto em 

cada caso de melhoramento. Nas misturas estabilizadas com cimento ocorreu uma 

intensa fissuração radial próximo ao ponto de aplicação da carga e a formação de um 

bloco junto a placa após o término do ensaio. Nas misturas que levavam fibras a 

ocorrência de fissuras ocorreu em uma área maior e de maneira aleatória, com o 

aumento de seu tamanho conforme a capacidade de carga se esgotava. Na Figura 14 

pode ser observado o mecanismo de ruptura para ambos os casos. 

 

Figura 14: Mecanismos de Falha nas provas de carga realizadas 

 

(a) Solo cimento e (b) Solo Cimento e Fibras 

Fonte: Consoli, Thomé et al. (2012) 
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3 APRESENTAÇÃO DO ESTUDO DE CASO 

 

Como um dos objetivos do presente trabalho é verificar o aumento da 

capacidade de carga de uma fundação solicitada a tração quando o solo desta é 

melhorado com cimento ou fibras, buscou-se um caso hipotético, uma fundação do 

tipo grelha quadrada, cujo lado tem a medida de 2 m. A fundação encontra-se 

embutida no solo em 3 m, conforme representação da Figura 15. 

 

Figura 15: Esquema da Grelha utilizada no estudo de caso 

  

Fonte: O Autor (2018) 

 

A elaboração de um projeto de uma torre de transmissão passa por uma 

complexidade na determinação dos esforços da fundação. Pode-se citar como 

solicitações o peso próprio, reação dos cabos, vento, sobrecarga, inclinação da torre 

entre outros. A determinação da magnitude destas cargas foge do objetivo do 

presente estudo. Portanto foi realizada a avaliação do comportamento de uma 

fundação de dimensões usuais, em diferentes cenários de melhoramento de solo.  
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4 MATERIAIS 

 

Na realização das misturas para a confecção dos corpos de prova dos ensaios 

foi utilizado um solo arenoso, oriundo de Pontal do Paraná (PR). A primeira etapa da 

fase experimental consistiu em caracterizar cada material utilizado, sendo 

apresentados a seguir as características de cada grupo: areia, bentonita, cimento CP-

V ARI e fibras de polipropileno. 

 

4.1 AREIA 

 

A areia utilizada foi extraída de uma jazida do município de Pontal do Paraná 

(PR), localizada nas coordenadas 25°36’02”S e 48°25’32”O. Na Figura 16 é 

apresentado a localização da jazida e na Figura 17 as condições de extração na 

jazida. 

Figura 16: Localização da Jazida 

 

Fonte: Google Earth (2018) 

Figura 17: Extração da Areia 

 

Fonte: Piuzzi (2017) 
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A areia foi transportada em sacos de ráfia seca e mantida em estufa a 100°C, 

durante 24 horas para secagem. Após este processo, o material ficou armazenado em 

bombonas para se garantir controle da umidade.  

Realizou-se a análise granulométrica da areia conforme a NBR 7181 (ABNT, 

1984). É apresentado na Figura 18 a curva obtida no ensaio e na Tabela 2 os valores 

resultantes do peneiramento. Pelo fato que apenas 0,07 % da massa passou na 

peneira de abertura #200 não foi realizado ensaio de sedimentação, devido ao solo 

praticamente não apresentar finos.  

Outro ponto observado na curva granulométrica é a distribuição uniforme do 

tamanho das partículas, praticamente todo concentrado na faixa de 0,1 a 0,4 mm. A 

curva apresenta coeficiente de uniformidade, relação entre os diâmetros efetivos 

D60/D10 de 1,94, indicando um padrão muito uniforme da curva.  

 

Figura 18: Curva de Distribuição Granulométrica da Areia 

 

Fonte: O Autor (2018) 
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Tabela 2: Valores do ensaio de granulometria da Areia 

Peneira nº Abertura (mm) % Passante Acumulada 

# 4 4,8 100,00 

# 10 2 99,98 

# 16 1,2 99,97 

# 30 0,6 99,78 

# 40 0,42 98,49 

# 60 0,25 22,97 

# 100 0,15 4,07 

# 200 0,075 0,07 

Fundo  0,00 
 

Fonte: O Autor (2018) 

 

Conforme citado no item 2.2.3, as equações de previsibilidade de resistência  

aplicam-se a solos com, pelo menos, 10% de finos - material passante na peneira de 

abertura 0,075 mm. Devido ao solo de estudo não se encaixar nesse critério foi 

utilizado bentonita para aumentar a quantidade de finos do solo. Os critérios de 

dosagem são abordados no item 5.1, mas para a confecção dos corpos de prova foi 

adotado o mínimo estipulado pelos critérios de previsibilidade, de 10% de bentonita 

em relação a massa total da mistura para compor a fração fina do solo. 

 

4.2 BENTONITA 

 

Existem dificuldades na aplicação do ensaio de análise granulométrica 

normatizado pela NBR 6181 (ABNT, 1984) na bentonita, conforme relatado por outros 

trabalhos, devido a característica do material de formar grumos quando em presença 

de umidade. Desta maneira, a curva granulométrica do material foi realizada com a 

aplicação através da técnica de raio à laser, utilizando o equipamento na análise do 

fabricante Microtrac®, modelo o S3500. A curva granulométrica apresentada na 

Figura 19 foi consultada no trabalho de Piuzzi (2017), sendo o ensaio realizado por 

Júnior (2017). 
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Figura 19: Curva Granulométrica da Bentonita 

 

Fonte: Júnior (2017) apud. (PIUZZI, 2017) 

 

Percebe-se na distribuição da curva que praticamente todo o material passaria 

na peneira #200 (75 μm). Desta maneira, toda a bentonita pode ser considerada como 

solo fino e assim, a adição ao solo de 10% é suficiente para atender os critérios dos 

estudos de previsibilidade de resistência de Consoli et al. (2011). Uma outra 

justificativa para que se fosse adotado essa quantidade de bentonita é que sua adição 

reduz significativamente o coeficiente de permeabilidade do solo, adotando 

quantidades maiores acarretaria em dificuldades na execução dos ensaios propostos, 

principalmente na saturação dos corpos de prova. 

 

4.3 CIMENTO CP V ARI 

 

Nas misturas melhoradas com cimento foi utilizado um CP V - ARI, com o 

objetivo de acelerar a cura dos corpos de prova e propiciar ganho de resistência mais 

rapidamente. O material foi fornecido pela Cia de Cimentos Itambé, sendo que no 

ANEXO 1 constam as informações técnicas fornecidas pelo fabricante. 
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4.4 FIBRAS DE POLIPROPILENO 

 

As fibras de polipropileno foram fornecidas pela empresa Maccaferri, material 

de nome comercial FibroMac24®. Essas fibras possuem grande aplicação no campo 

de argamassas e concretos, sendo que o fabricante indica que os principais ganhos 

de seu emprego se dão no controle da retração, resistência ao fogo, controle de 

fissuras e de exsudação. (MACCAFERRI, 2009). As fibras possuem comprimento de 

24 mm, semelhantes as utilizadas no estudo de Consoli et al. (2011, 2017) e Piuzzi 

(2017). As demais especificações das características do material podem ser 

consultadas no ANEXO 2. 

 

4.5 SOLO DE ESTUDO 

 

A mistura de 90% de areia e 10% de bentonita (C1) recebe a nomenclatura 

de solo no presente trabalho. Na Tabela 3 apresentam-se as faixas granulométricas 

do solo, cujos valores formam a curva granulométrica apresentada na Figura 20, 

resultado da combinação das curvas da areia (Figura 18) e bentonita (Figura 19) já 

apresentadas anteriormente. 

Figura 20: Granulometria da Mistura denominada Solo 

 

Fonte: O Autor (2018) 
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Tabela 3: Faixas Granulométricas da Mistura 

Peneira nº Abertura (mm) % Passante Acumulada 

# 4 4,8 100,00 

# 10 2 99,98 

# 16 1,2 99,97 

# 30 0,6 99,80 

# 40 0,42 98,67 

# 60 0,25 32,30 

# 100 0,15 15,69 

# 200 0,075 12,17 

60 micrômetros 0,006 7,30 

10 micrômetros 0,001 0,1 

Fundo  0 
 

Fonte: O Autor (2018) 

 

Para a realização das dosagens das adições no solo, como primeiro passo 

realizou-se o ensaio de massa específica real dos grãos, segundo o documento de 

referência ME 093/94 (DNER, 1994). Conforme relatório do ensaio constante no 

APÊNDICE 2 obteve-se uma massa de 2,672 g/cm³. 
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5 METODOLOGIA 

 

Neste item são apresentadas as considerações referentes a dosagem e 

confecção dos corpos de provas para a realização dos ensaios propostos, de 

compactação e os ensaios triaxiais. 

 

5.1 DOSAGEM  

 

Para a realização dos ensaios triaxiais de uma maneira comparativa entre 

diferentes situações de melhoramento, foram determinados três traços: 

• C1 – 90% Areia + 10% Bentonita 

• C2 – 90% Areia + 10% Bentonita + 0,5% Fibras  

• NC1 – 90% Areia + 10% Bentonita + 0,5 % Fibras + 5% Cimento 

 

Vale ressaltar que na composição dos traços foi adotada uma simplificação: 

as adições de fibras e cimento não alteram o peso específico do solo e a sua 

distribuição granulométrica, pela sua pequena quantidade em relação ao total do solo. 

Devido a isto, as quantidades de adições nos traços foram calculadas com 

porcentagens em relação a massa total de solo. Na Tabela 4 é possível consultar as 

massas de material para a produção de um corpo de prova, em cada um dos três 

traços. Para a confecção foi previsto um excedente de material de 20% da massa 

total, para cobrir o material retirado para teores de umidade e eventuais perdas na 

moldagem. 
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Tabela 4: Dosagem dos Corpos de Provas 

Dosagem dos Corpos de Provas 

Traço C1 C2 NC-1 

Solo 90% Areia + 10% Bentonita 90% Areia + 10% Bentonita 90% Areia + 10% Bentonita 

Cimento (%) 0,0% 0,0% 5,0% 

Fibras (%) 0,0% 0,5% 0,5% 

Massas para um CP de 196,35 cm³+20% 

Solo (g) 410,0 410,0 410,0 

Areia (g) 369,0 369,0 369,0 

Bentonita (g) 41,0 41,0 41,0 

Cimento (g) 0,0 0,0 20,5 

Fibras (g) 0,0 2,0 2,0 

Água (g) 67,6 67,6 67,6 
 

Fonte: O Autor (2018) 

 

Para a execução dos ensaios definiu-se uma identificação para cada tipo de 

corpo de prova, como pode ser consultado na Tabela 5. 

Tabela 5: Identificação dos Corpos de Prova 

Identificação dos Corpos de Prova 

Identificação Adição 
Tensão Confinante no 

ensaio 

C1 -1 - 100 kPa 

C1 - 2 - 50 kPa 

C1 -3 - 25 kPa 

C2 - 1 Fibras 100 kPa 

C2 - 2 Fibras 50 kPa 

C2 - 3 Fibras 25 kPa 

NC - 1 Fibras e Cimento 100 kPa 

NC - 2 Fibras e Cimento 50 kPa 

NC - 3 Fibras e Cimento 25 kPa 
 

Fonte: O Autor (2018) 

 

5.2 ENSAIO DE COMPACTAÇÃO 

 

Na mistura denominada solos (90% areia + 10% bentonita) foi realizado o 

ensaio de compactação através do ensaio de Proctor Normal, conforme definido em 

2.4.1. O ensaio foi realizado com 5 pontos e resultou em uma umidade ótima de 

compactação de 14,2%, ajustada conforme a curva da Figura 21. Este valor de teor 

de umidade leva a uma massa específica natural (γn) de 1,65 g/cm³. Incialmente foram 
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produzidos corpos de prova com esta umidade, porém devido a dificuldades no 

processo de saturação no equipamento triaxial, optou-se por produzir corpos de prova 

em um teor de umidade maior, de 16,5%, sendo descartados os resultados iniciais.  

O ponto identificado pela cor azul da Figura 21 corresponde a amostra C1 com 

teor de umidade de 16,5%. Neste ponto, a mistura apresenta massa específica 

aparente de 1,63 g/cm³. Os resultados completos do ensaio de compactação podem 

ser consultados no APÊNDICE 1. 

Figura 21: Curva do Ensaio de Compactação 

 

Fonte: O Autor (2018) 

  

Cabe ressaltar que o uso de um teor de umidade diferente do ótimo definido no 

ensaio pode levar a obtenção de valores de resistência ligeiramente menores na 

realização dos ensaios triaxiais. Apesar deste fato, existe um incremento do teor de 

umidade durante o ensaio com o processo de saturação, levando a amostra para um 

ponto próximo da curva de saturação.  
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5.3 ENSAIOS TRIAXIAIS 

 

A metodologia de execução dos ensaios triaxiais seguiu a norma BS 1377:8 

(BRITISH STANDARD, 1990). Inicialmente definiu-se uma tensão de campo média de 

50 kPa, valor aproximado da tensão vertical do solo de retroaterro próximo ao 

elemento de fundação. Seguindo o item 2.1.3 da norma, devem serem realizados 

ensaios com confinamento de metade, o dobro e a respectiva tensão in situ. Sendo 

assim, as três tensões em cada amostra de cada bateria de ensaios foram, 100 kPa, 

50 kPa e 25 kPa. 

Uma etapa importante da pesquisa foi a montagem do equipamento triaxial, 

que se encontrava inoperante a algum tempo, para a realização dos ensaios. Foi 

gerada uma demanda por pesquisa sobre o funcionamento do equipamento e testes 

até o início dos ensaios descritos. 

Foram realizados ensaios nos três traços definidos na seção 5.1, três 

amostras em cada situação, totalizando 9 amostras. O procedimento adotado foi o 

mesmo em todas as amostras, com exceção da etapa de moldagem: o procedimento 

para produzir o corpo de prova era diferenciado dependendo-se da adição colocada. 

Nos próximos itens são descritos os passos realizados em cada etapa. 

 

5.3.1 Moldagem do Corpos de Provas 

 

Para a confecção dos corpos de prova, utilizou-se um molde de metal 

cilíndrico, de diâmetro igual a 5 cm e altura de 10 cm. O molde possui um parafuso 

que torna possível a retirada do corpo de prova após a moldagem. Os componentes 

do traço foram pesados na balança e misturados manualmente em um almofariz de 

porcelana. Quando foram confeccionados os CP que continham fibras observou-se 

uma dificuldade: estas se aglomeravam e dificilmente se misturavam de maneira 

homogênea no solo, conforme observa-se na Figura 22. Para conseguir contornar 

esta dificuldade as fibras foram misturadas primeiramente com areia seca, e então 

colocados os outros componentes, obtendo assim uma mistura homogênea, como 

observa-se na Figura 23. 
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Figura 22: Aglomeração das Fibras 

 

Fonte: O Autor (2018) 

 

Figura 23: Mistura Homogênea das Fibras 

 

Fonte: O Autor (2018) 

 

Após a mistura, procedeu-se a compactação do solo nos moldes para se 

formar os corpos de prova. Foi passado nas áreas de contato entre solo e molde um 

desmoldante para facilitar a desforma. A compactação ocorreu de maneira padrão em 

todos os corpos de prova, com 4 camadas e 20 golpes do soquete em cada, conforme 

Figura 24. 
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Figura 24: Compactação dos Corpos de Prova 

 

Fonte: O Autor (2018) 

 

Com o corpo de prova retirado do molde e com as arestas talhadas, foram 

realizadas medidas da massa e do teor de umidade, este último em três cápsulas com 

o material excedente ao que foi utilizado para moldar. A Tabela 6 apresenta um 

resumo dos parâmetros de moldagem dos corpos de prova. 

Tabela 6: Resumo das Características dos Corpos de Prova 

Identificação Teor de Umidade na Moldagem Grau de Saturação Inicial Massa do CP 

C1 -1 16,70 % 69,20 % 373,21 g 

C1 - 2 15,90 % 63,00 % 364,15 g 

C1 -3 17,10 % 71,10 % 374,86 g 

C2 - 1 16,60 % 69,00 % 373,26 g 

C2 - 2 17,90 % 66,60 % 360,77 g 

C2 - 3 16,67 % 61,30 % 355,32 g 

NC - 2 20,83 % 77,60 % 369,99 g 

NC - 3 22,20 % 79,20 % 367,37 g 
Fonte: O Autor (2018) 

As amostras melhoradas com cimento foram deixadas em cura por um 

período de 7 dias. Após a moldagem estes corpos de prova eram enrolados em papel 

filme e papel alumínio e deixados durante o período de cura dentro de um isopor. 
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5.3.2 Equipamento Triaxial 

 

Nos ensaios triaxiais foi utilizado um equipamento da marca alemã Wille 

Geotechnik, cuja disposição geral pode ser verificada na Figura 25. A seguir é 

detalhado os elementos que o compõem. 

 

  Figura 25: Disposição geral do equipamento triaxial 

 

Fonte: O Autor (2018) 

 

5.3.2.1 Câmara Triaxial 
 

A câmara abriga o corpo de prova para aplicação das pressões e possui as 

conexões para aplicação de pressão de água e o pistão responsável pela tensão 

desviadora. Consiste em uma parede cilíndrica de vidro com pressão máxima 

admissível de 1600 kPa, acoplada a duas placas de metal na base e no topo. Na base 

existem válvulas para enchimento da câmara e conexões com os outros elementos, 

enquanto que no topo há o pistão que aplica a tensão vertical. 

 

5.3.2.2 Painel Controlador de Pressão 
 

O painel controlador é responsável por receber a pressão de ar constante 

oriunda do compressor e a água do reservatório, converter a pressão de ar em 
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pressão de água e distribuir para os dois canais – o canal de pressão confinante e o 

de contrapressão – de maneira a atingir as pressões necessárias no ensaio. 

O equipamento consiste em dois manômetros, onde a pressão desejada é 

escolhida através de um registro de controle, e duas buretas graduadas. A 

alimentação do equipamento com ar e água acontece pela lateral, sendo que a 

pressão selecionada nos manômetros é aplicada a bureta se a válvula superior está 

aberta. A partir da pressão da bureta, esta é aplicada a linha que vai para a câmera 

com controle nas válvulas inferiores. O aspecto frontal do controlador pode ser 

verificado na Figura 26. 

 

Figura 26: Painel Controlador de Pressão 

 

Fonte: O Autor (2018) 

 

As medidas de variação de volume do corpo de prova são realizadas na bureta 

graduada associada ao canal de contrapressão, sendo necessárias medidas manuais 

na etapa de adensamento e, se realizado ensaio em condições drenadas, na etapa 

de cisalhamento. 
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5.3.2.3 Medidas de Força 
 

Para medida de força aplicada ao corpo de prova foi utilizado um anel 

dinanométrico, cuja equação de calibração, relação entre a deformação vertical e a 

força para ocorrer esta deformação, consta na equação (26). 

 

                 𝐹 (𝑁) =545,24* d (mm) + 0,6701267257003 (26) 

 

O pistão da câmara faz conexão com o cap superior, encostado no corpo de 

prova, e o anel dinanométrico. Sendo assim, a força aplicada no corpo de prova pode 

ser medida através da transferência para o anel. 

O equipamento trabalha com deformação controlada, sendo aplicada uma 

velocidade ascendente constante na prensa e, consequentemente, uma deformação 

constante com o tempo ao corpo de prova. 

 

5.3.3 Montagem da Câmara 

 

Esta etapa consiste na colocação da membrana e posicionamento na base da 

câmara triaxial. As linhas da base e topo da câmara são saturadas de água, assim 

como as pedras porosas, o papel filtro e a membrana, deixadas imersas em água por 

24 h. 

Conforme pode ser observado na Figura 27, eram dispostos na base uma 

pedra porosa, um papel filtro e o corpo de prova. Com o auxílio de um colocador de 

membranas, esta era posicionada sobre o corpo de prova e fixados dois anéis o’ring 

na base. O cap superior era então posicionado sem as mangueiras, e a membrana 

era fixada com dois o’rings com o auxílio do colocador de membrana.  
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Figura 27: Posicionamento do CP na base da câmara 

 

Fonte: O Autor (2018) 

 

A mangueiras eram então posicionadas e a câmara fechada, com cuidado na 

colocação do pistão responsável pela tensão vertical. O aspecto final do 

posicionamento após a moldagem e colocação da membrana pode ser verificado na 

Figura 28. 

Figura 28: Corpo de Prova com Cap e Membrana 

 

Fonte: O Autor (2018) 



62 
 

 

 

5.3.4 Saturação 

 

A etapa de saturação seguiu a recomendação da norma BS 1377:8 (BRITISH 

STANDARD, 1990), item 5.3, que consiste em saturar a amostra através de 

incrementos de pressão da célula e contrapressão. 

A percolação foi a primeira etapa realizada dentro do processo, através de 

colunas d’água obtidas com dois reservatórios abertos para a atmosfera. O 

reservatório responsável pela pressão confinante foi posicionado a 2 m de altura e o 

da contrapressão a 1,5 m do piso. Esta pressão ficava aplicada na base da câmara, 

com o topo aberto para a superfície, criando assim um gradiente hidráulico e um fluxo 

ascendente na amostra. Estas condições foram mantidas por 48 horas em cada 

amostra. 

Após a etapa de percolação era realizado a saturação por incrementos de 

pressão da célula e contrapressão. A rotina desta etapa consiste em: 

• Leitura do valor inicial de pressão da câmara e poropressão antes dos 

aumentos de pressão; 

• Incremento de pressão da câmara de 50 a 100 kPa com as condições 

de drenagem impedidas; 

• Leitura do novo valor de poropressão; 

• Cálculo do Parâmetro B de Skempton (1954), através da equação (27); 

𝐵 =  
∆𝑢

∆𝑝
=

𝑢1 − 𝑢0

𝑃1 − 𝑃0
 (27) 

•    Se o valor de B fosse maior que 0,95 considera-se saturado o solo, 

caso contrário realiza-se um incremento da contrapressão, para um valor 

de 10 kPa abaixo da pressão da célula e abre-se as válvulas de 

drenagem. Mantém essas condições por 24 h, após esse tempo realiza-

se um novo teste. 

 

5.3.5 Adensamento 

 

Seguindo a referida norma, o processo de adensamento seguiu o item 6, 

ocorrendo após a finalização da saturação. No processo, a contrapressão fica fixada 
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no valor final atingido no processo de adensamento e permanece neste valor até o fim 

do ensaio. A pressão da célula é ajustada para que a diferença entre esta e a 

contrapressão seja igual a tensão confinante efetiva prevista no ensaio (σ3´). 

Com as válvulas de contrapressão fechadas, anota-se o acréscimo de 

poropressão causado pela pressão da célula. Utiliza-se um cronômetro que, assim 

que disparado, inicia o processo. Anota-se os valores de volume na bureta graduada 

ligada a saída de água do corpo de prova e as leituras de poropressão no transdutor 

conectado à base. 

Ambas as medidas foram realizadas nos tempos estabelecidos pela norma, 

de 15 s, 30 s, 1 min, 2 min, 4 min, 8 min, 12 min, 15 min, 30 min, 1 h, 2 h, 4 h, 6 h, 8 h 

e 24 h.  

 O tempo de ruptura dos corpos de prova e, consequentemente, a velocidade 

da prensa, é retirado da curva de adensamento, representada pela variação de 

volume da amostra pela raiz do tempo em minutos. Nas Figura 29, Figura 30 e Figura 

31 são apresentadas as curvas de adensamento para os três ensaios realizados. 

 

Figura 29: Curvas de Adensamento para C1 

 

Fonte: O Autor (2018) 
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Figura 30: Curvas de Adensamento para C2 

 

Fonte: O Autor (2018) 

Figura 31: Curvas de Adensamento para NC1 

 

Fonte: O Autor (2018) 

 

A velocidade foi retirada da primeira curva, conforme procedimento do item 

6.3.2 da BS 1377:8, que consiste em se obter da curva variação de volume x raiz 
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tempo de ruptura e, a partir desta informação e do valor programado de deformação 

máxima, chega-se a velocidade da prensa -  sendo fixada para todos os ensaios em 

0,25 mm/min. No APÊNDICE 6 é apresentado o procedimento referido e o cálculo da 

velocidade da prensa. 

 

5.3.6 Cisalhamento 

 

O rompimento do corpo de prova se dá após a etapa de adensamento. São 

mantidas as mesmas condições de pressão confinante e contrapressão e, no caso do 

ensaio não drenado, as válvulas de conexão entre o corpo de prova e a parte externa 

são fechadas, impedindo assim a saída ou entrada de água durante o cisalhamento. 

A tensão desviadora é aplicada no corpo de prova através de um pistão 

conectado ao cap superior. Esta tensão é obtida através do movimento vertical 

ascendente do platô inferior da prensa. Na Figura 32 é apresentado equipamento 

geral, com o mecanismo de aplicação da tensão desviadora.  

 

Figura 32: Disposição do Equipamento na etapa de Cisalhamento 

 

Fonte: O Autor (2018) 
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A boa precisão da velocidade de subida no equipamento permite adotar a 

variação de altura, em relação à altura inicial e a altura do corpo de prova em um 

tempo t, como o produto da velocidade do ensaio pelo tempo a partir do início. 

A rotina na etapa de cisalhamento dos corpos de prova consistiu no seguinte 

procedimento: 

• Posicionamento da câmara com o pistão em contato com o anel 

dinanométrico e liberação da trava que mantinha o pistão em posição 

nas etapas anteriores; 

• Fechamento das válvulas de contrapressão, deixando aberta apenas a 

válvula de medição da poropressão; 

• Leitura inicial dos valores de poropressão e deslocamento do anel; 

• Ajuste da velocidade da prensa e início da fase de cisalhamento, 

disparando o cronômetro; 

• Leitura dos valores de deslocamento do anel e poropressão a cada 

intervalo de 2 minutos; 

O critério de parada da etapa foi estabelecido como o primeiro fato a ocorrer 

entre: 

• Deformação máxima programada do ensaio, de 20%; ou 

• Indício da ruptura do corpo de prova, caracterizado por três leituras 

sem incremento de força ou força decrescente, acompanhado de 

constância na medida de poropressão.  

 

Os corpos de prova que não continham cimento apresentaram uma ruptura 

dúctil, caracterizada pelo aumento seção transversal no centro, dando a amostra um 

formato de “barril”, como pode ser verificado na Figura 33. 
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Figura 33: Corpo de Prova na Ruptura 

 

Fonte: O Autor (2018) 

  

Nas misturas que recebiam cimento ocorreram rupturas frágeis, verificadas por 

uma redução súbita na tensão desviadora medida durante o ensaio. Após a retirada 

da membrana, estes corpos de prova apresentaram aspecto similar ao da Figura 34. 

 

Figura 34: Plano de Ruptura das Misturas Solo-Cimento 

 

Fonte: O Autor (2018) 

 

Durante a realização do ensaio, a tensão desviadora (σ3- σ1) é obtida pela 

razão da força pela área da seção média do corpo de prova, corrigida pela deformação 
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a cada instante do ensaio. A Equação (28) apresenta o cálculo da tensão desviadora 

em cada instante t do ensaio (HEAD, 1998). 

 

𝜎1 − 𝜎3 =  
𝐹(𝑡)

100 𝐴𝑐
100 − 𝜀(%)

 (28) 

 

Plotando-se a tensão pela deformação axial (ε), chega-se a curva do 

comportamento tensão x deformação do corpo de prova durante o ensaio. São 

apresentadas nas Figura 35, Figura 36 e Figura 37 para os três ensaios. 

Figura 35: Curva Tensão Deformação para C1 

 

Fonte: O Autor (2018) 
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Figura 36: Curva Tensão Deformação para C2 

 

Fonte: O Autor (2018) 

 

Figura 37: Curva Tensão Deformação para NC1 

 

Fonte: O Autor (2018) 
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Observa-se que a principal diferença entre as curvas é a magnitude das tensões 

desviadoras obtidas, mostrando que as adições aumentaram a tensão de ruptura e o 

módulo inicial. Comparando as amostras de 25 kPa de tensão confinante, na amostra 

C1-3 chegou-se em uma tensão de 288 kPa com 15% de deformação na condição de 

ruptura. Já no ensaio C2, que continha fibra, a amostra de 25 kPa chegou a 644 kPa 

na ruptura com o mesmo nível de deformação de 15%. Porém observa-se que, devido 

a presença das fibras, as curvas de C2 apresentam níveis de deformação maiores, 

antes da ruptura, muito pela ação das fibras no estado pós fissuração.  

Para o ensaio NC1 não foi possível realizar o triaxial de 100 kPa de confinante 

pelo fato de que o anel dinanométrico utilizado não teria condições de ler os valores 

de força que seriam obtidos nesta amostra. Nos dois corpos de prova com cimento 

observa-se uma ruptura mais brusca, caracterizando a curva por um pico e uma queda 

brusca. A ruptura aconteceu também em um valor de deformação menor, de cerca de 

11%. Porém o nível de tensão desviadora atingido foi bem maior neste ensaio em 

comparação com os demais devido a ação cimentante. 

Na Figura 38 é apresentado a variação de poropressão das amostras durante o 

cisalhamento para os três ensaios. Percebe-se que o comportamento de todas as 

amostras foi semelhante: um pequeno acréscimo de poropressão inicial seguido de 

valores negativos. Na amostra NC1 ocorreram as maiores variações de poropressão, 

tanto no trecho positivo quanto no trecho negativo. 

O relatório completo dos ensaios triaxiais pode ser consultado nos apêndices, 

sendo o APÊNDICE 3 referente a amostra C1, o APÊNDICE 4 da amostra C2 e, por 

fim, o APÊNDICE 5 com os dados da amostra NC1. 
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Figura 38: Variação de poropressão com a deformação 

(a) Amostra C1 

 

(b) Amostra C2 

 

(c) Amostra NC1 

 

Fonte: O autor (2018) 
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6 ANÁLISE DOS RESULTADOS 

 

6.1 TRAJETÓRIAS DE TENSÕES 

 

Como pode ser observado na Figura 39, quando plotados os resultados dos 

ensaios no espaço paramétrico p’ x q, para os três casos foram obtidas trajetórias de 

tensões efetivas de mesmo aspecto, diferenciando-se pela magnitude das tensões em 

cada amostra e caso. Na figura constam as trajetórias dos três ensaios, sendo a parte 

(a) referente a amostra C1, (b) sobre a amostra C2 e (c) os dados da amostra NC1. 

Durante a realização dos ensaios os corpos de prova apresentavam um 

pequeno aumento da poropressão seguido de uma geração de poropressão negativa 

que prosseguia até o fim do ensaio. Tal comportamento gerou trajetórias efetivas 

deslocadas para a direita em comparação com a trajetória de tensão total, que faz um 

ângulo de 45º com a horizontal. Observa-se também que a curva acompanha o valor 

do ajuste da envoltória no espaço paramétrico até a ruptura do corpo de prova em 

todos os casos.  
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Figura 39: Trajetória de Tensões 

(a) Amostra C1 

 

(b) Amostra C2 

 

(c) Amostra NC1

Fonte: O Autor (2018) 
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6.2 ENVOLTÓRIAS DE RESISTÊNCIA  

 

Para a amostra C1, obteve-se a envoltória de resistência da Figura 40 a partir 

do ajuste e posterior transformação das trajetórias de tensão no espaço paramétrico 

p’ x q. Os parâmetros ajustados foram um ângulo de atrito de 35º e coesão de 5 kPa 

neste caso. 

Figura 40: Envoltória de Resistência para Amostra C1 

 

Fonte: O Autor (2018) 

 

Da mesma maneira, para a amostra C2 que continha o reforço com fibras 

resultou na envoltória de resistência da Figura 41. Obteve-se um ângulo de atrito de 

36º e uma coesão de 68 kPa neste caso. Nota-se que a presença das fibras 

praticamente não apresentou significativa alteração no ângulo de atrito da amostra 

(35º para 36º), mas em compensação, a coesão aumentou substancialmente, 

obtendo-se um incremento de 1360 % em relação aos resultados de C1.  
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Figura 41: Envoltória de Resistência para Amostra C2 

 

Fonte: O Autor (2018) 

Para a amostra NC1, obteve-se um ângulo de atrito de 44º e um intercepto 

coesivo de 168 kPa, conforme Figura 42. 

Figura 42: Envoltória de Resistência para Amostra NC1 

 

Fonte: O Autor (2018) 
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6.3 COMPARAÇÃO COM MÉTODOS DE PREVISIBILIDADE DE RESISITÊNCIA 

 

Conforme apresentado no item 2.2.3, Consoli et al. (2015) apresentaram um 

método no qual é possível prever o ângulo de atrito e coesão efetiva de uma amostra 

de solo- cimento reforçado com fibras a partir dos valores de resistência à compressão 

simples e o valor do escalar ξ, resultado da razão entre as equações de previsibilidade 

de resistência à tração e a compressão.  

Para aplicação desta conceituação, a equação de previsibilidade de 

resistência deve ser ajustada para o tipo de solo em estudo, sendo que os mesmos 

parâmetros de ajustes devem ser utilizados na previsão de resistência tanto a 

compressão quanto a tração, para produzir o valor ξ para o caso. 

Para o solo de estudo, Piuzzi (2017) determinou as equações de 

previsibilidade de resistência à compressão e à tração, apresentadas respectivamente 

nas Equações (5) e (6). A divisão destas equações gera o valor de ξ = 0,1646. No 

trabalho do autor foram realizados ensaios de compressão simples e diametral no 

mesmo solo apresentado no item 4. A resistência a compressão média dos corpos 

melhorados apenas com fibras de polipropileno, adição de 0,5% em relação a massa 

de solo (equivalente a amostra C2) foi de 349,163 kPa. Para amostras de solo-fibras 

melhorados com 5% de cimento obteve-se uma resistência de 1426,35 kPa para 7 

dias de cura, nas mesmas condições das amostras NC1. 

Os valores obtidos por Piuzzi (2017) podem apresentar uma certa diferença 

com relação a resistência que os corpos de prova deste presente estudo 

apresentariam. Esta suposição leva em consideração que houve uma discrepância 

entre as quantidades de areia e bentonita utilizada para a confecção dos corpos de 

prova entre os dois estudos. Contudo, como foram usadas as mesmas adições, em 

quantidade e especificação do fabricante, é válido a utilização destes ensaios para se 

ter uma estimativa dos parâmetros de resistência ao cisalhamento a partir das 

proposições de Consoli et al. (2015)  e compará-los com os valores obtidos nas 

envoltórias resultantes dos ensaios triaxiais. Conforme o apresentado no item 2.2.3 e 

ilustrado no gráfico da Figura 7 o método de previsibilidade de resistência se adequa 

a uma grande quantidade de solos, justificando o uso dos resultados de Piuzzi (2017). 

Com base nestes dados consta na Tabela 7 os valores de ângulo de atrito e 

coesão estimados segundo as Equações (7) e (8), com o valor de ξ = 0,1646 e os 
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resultados dos ensaios de compressão simples. Estes valores são comparados na 

mesma tabela com os obtidos nos o ajuste das envoltórias apresentadas 6.2. Cabe 

salientar que não foi estimado os parâmetros para a mistura C1 por esta conter apenas 

o solo. 

Tabela 7: Estimativa do Ângulo de Atrito e Coesão  

Amostra 
Resistência à 

compressão média 
(Piuzzi, 2017) 

Consoli et al. (2015) Resultados Triaxiais 

c' Φ' c' Φ' 

C1 215,61 kPa - - 5,00 kPa 35,00º 

C2 349,16 kPa 99,54 kPa 30,62º 68,00 kPa 36,00º 

NC1 1426,35 kPa 406,57 kPa 30,62º 168,00 kPa 44,00º 

 

Fonte: O Autor (2017)  

 

Observa-se que as estimativas apresentam alguma diferença com os dados 

obtidos nos ensaios. Segundo a proposta, o ângulo de atrito não se altera com as 

adições porque este depende apenas do parâmetro ξ. Nos ensaios foram obtidos 

valores de ângulo de atrito diferentes, mas próximos nas amostras C1 e C2. Essa 

observação permite visualizar que as fibras pouco influenciam no ângulo de atrito. 

Porém este valor foi substancialmente na amostra NC1, que continha cimento. 

Os valores de coesão obtidos no ensaio são menores do que os obtidos pela 

equação (8). As discrepâncias podem ser decorrentes dos dados de entrada do 

modelo, imprecisões ou a não aplicabilidade da proposta ao solo do presente estudo.  

 

6.4  RESULTADOS NOS MÉTODOS DE DIMENSIONAMENTO. 

 

Nos métodos de dimensionamento de fundações tracionadas apresentados 

em 2.5, foram aplicados os valores de resistência do solo obtidos nos ensaios triaxiais 

para estimar a capacidade de carga da grelha do estudo de caso do item 3, nos três 

casos de solo ensaiado. Com relação ao solo na região da fundação, é considerado 

que todo o domínio de análise - região influenciada pela presença da fundação e do 

esforço - é constituído pelo tipo de solo ensaiado. Em todos os métodos e, também, 

em todos os casos de melhoramento de solo foi usado um peso específico natural (γn) 

de 16,5 kN/m³, valor obtido no ensaio de compactação. O peso do elemento de 

fundação foi desprezado em todos os casos. 
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No Método do Tronco de Cone utilizou-se um ângulo entre a superfície de 

ruptura e a vertical de 2/3 do ângulo de atrito. Devido à natureza empírica do método 

não se tem uma recomendação embasada para este parâmetro, sendo adotado uma 

proposição comum em projetos de se minorar o ângulo de atrito. A Tabela 8 apresenta 

os resultados da capacidade de carga para cada tipo de solo neste método. 

Tabela 8: Capacidade de Carga pelo Método do Tronco de Cone 

Método do Tronco de Cone 

Caso Φ' 
α = 

2/3 Φ' 
b  h  B V  

Capacidade de 
Carga Última 

Capacidade de 
Carga (FS = 3) 

C1 35,00º 23,33º 2,00 m 3,00 m 4,59 m 30,06 m³ 495,9 kN 165,3 kN 

C2 36,00º 24,00º 2,00 m 3,00 m 4,67 m 30,90 m³ 509,9 kN 170,0 kN 

NC1 44,00º 29,33º 2,00 m 3,00 m 5,37 m 38,59 m³ 636,7 kN 212,2 kN 

 

Fonte: O Autor (2018)  

 

Observa-se que existe pouca variação na capacidade de carga mesmo com 

a melhora do solo, apesar dos parâmetros obtidos nos ensaios apresentarem 

significativa melhora com as adições. Este fato é decorrente da proposição do método, 

onde não entra os valores de resistência mobilizado, mas exclusivamente o peso de 

uma massa de solo acima da fundação. Como nos ensaios de resistência o maior 

ganho se deu no valor de coesão do solo e este não entra na proposição, praticamente 

não há variação. 

Para o Método de Grenoble a capacidade de carga da grelha nos três casos 

foi estimada pelas proposições apresentadas no item 2.5.2. A Tabela 9 contém um 

resumo das categorias de cada caso e os valores dos coeficientes dos métodos, 

sendo também apresentado a capacidade de carga em cada caso. 
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Tabela 9: Capacidade de Carga pelo Método de Grenoble 

Método de Grenoble 

  C1 C2 NC1 

Φ' 35,00o 36,00o 44,00o 

c' 5,00 kPa 68,00 kPa 168,00 kPa 

Solo Categoria 2 Categoria 2 Categoria 2 

Perímetro da Base (Pb) 8,00 m 8,00 m 8,00 m 

Raio Equivalente (Re) 1,27 m 1,27 m 1,27 m 

Dc 6,37 m 6,37 m 6,37 m 

D 3,00 m 3,00 m 3,00 m 

f/H 0,090 0,088 0,076 

m  0,938 0,942 0,977 

n 0,493 0,508 0,637 

D/r 2,356 2,356 2,356 

λ -0,153 -0,157 -0,192 

Mc 0,327 0,325 0,301 

(M∅+Mγ ) 0,314 0,322 0,385 

Mq 0,179 0,185 0,232 

Área da base (Sb) 4,00 m² 4,00 m² 4,00 m² 

Peso Específico do Solo 16,50 kN/m³ 16,50 kN/m³ 16,50 kN/m³ 

Capacidade de Carga Última 610,12 kN 1111,07 kN 1868,57 kN 

Capacidade de Carga (FS = 3) 203,37 kN 370,36 kN 622,86 kN 

 

Fonte: O Autor (2018)  

 

Por fim, no método de Balla (1961), as capacidades de carga foram estimadas 

pela equação (25), sendo empregados os coeficientes obtidos graficamente pelo 

ábaco da Figura 12. A Tabela 10 exibe os valores parciais da equação e a capacidade 

de carga para cada caso dentro deste método. 
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Tabela 10: Capacidade de Carga pelo Método de Balla 

Método de Balla 

  C1 C2 NC1 

Φ' 35,00o 36,00o 44,00o 

c' 5,00 kPa 68,00 kPa 168,00 kPa 

Largura da Base  2,00 m 2,00 m 2,00 m 

Profundidade (D-v) 3,00 m 3,00 m 3,00 m 

λ 1,500 1,500 1,500 

F1 0,750 0,750 0,850 

F2 2,450 2,450 2,200 

F3 0,600 0,600 0,650 

Tv 377,55 kN 1766,70 kN 3615,97 kN 

G1 334,125 kN 334,125 kN 378,675 kN 

Peso Específico do Solo 16,50 kN/m³ 16,50 kN/m³ 16,50 kN/m³ 

Capacidade de Carga Última 711,68 kN 2100,83 kN 3994,65 kN 

Capacidade de Carga (FS = 3) 237,23 kN 700,28 kN 1331,55 kN 

 

Fonte: O Autor (2018)  

 

Para o método de Balla (1961) a parcela G2 da Equação (25) foi desprezada 

por ser referente ao peso do elemento de fundação, negligenciado também nos 

demais métodos. Percebe-se que este método é o que apresenta os maiores valores 

de capacidade de carga. Conforme cita Danziger (1983), o trabalho foi um dos 

pioneiros em métodos de cálculo para fundações tracionadas considerando 

parâmetros de resistência do solo. Porém devido aos recursos tecnológicos da época 

em que o método foi desenvolvido poucas provas de carga em tamanhos reais foram 

realizadas, limitando-se a modelos reduzidos. Outro ponto importante é que o método 

não diferencia o modo de ruptura pelo embutimento da fundação, visto que a 

profundidade influi na forma da superfície de ruptura (Meyerhof e Adams, 1968 apud. 

Boszczowski et al. (2007)). 

Na Figura 43 é apresentado um gráfico comparativo das capacidades de carga 

última estimadas para os três casos de solos, segundo os métodos apresentados. 

Percebe-se que o método de Balla é o que apresenta os maiores valores e também 

as maiores variações se comparando os cenários de melhoramento de solo, o que o 

caracteriza como o mais sensível a variações quando alterados os parâmetros de 

entrada. 
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Figura 43: Comparativo entre capacidades de carga 

 
 

Fonte: O Autor (2018) 
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7 CONCLUSÕES 

 

Os incrementos nos parâmetros de resistência com as adições, aliado as 

maiores capacidades de carga da fundação no estudo de caso apresentado ressaltam 

a importância e a eficiência destas adições no campo de melhoramento de solos. 

A análise dos resultados dos ensaios triaxiais permite verificar que o 

comportamento mecânico das misturas se assimilou ao relatado na literatura. A 

presença de fibras aumentou a ductilidade dos corpos de prova e a coesão, atuando 

de maneira mais acentuada em níveis de deformação maiores. Já a presença de 

cimento ocasiona um melhoramento substancial nos parâmetros das envoltórias. Um 

maior nível de tensão imposto nestes corpos de prova para à ruptura, chegando a 

inviabilizar um dos ensaios triaxiais, mostra o ganho de resistência com a adição. 

Porém, a quantidade de cimento adicionada, de 5% da massa do solo, levou a uma 

ruptura frágil dos corpos de prova. Nesse sentido são importantes estudos de 

dosagem, podendo ser aplicados quantidades menores de aglomerantes que 

satisfaçam às necessidades de resistência. 

Quanto aos valores de coesão e ângulo de atrito das envoltórias de resistência, 

observa-se que as fibras influenciam a parcela coesiva e o cimento possui ação em 

ambos os parâmetros. A variação do intercepto coesivo foi a mais relevante nos 

resultados, saindo de 5 kPa na amostra C1 para 68 kPa em C2 e 168 kPa na amostra 

NC1. Os valores obtidos foram discrepantes do apresentado na metodologia de 

Consoli et at. (2013). Existem vários motivos para esta conclusão, sendo elencados 

como os mais relevantes: o procedimento de cura utilizado, a não validade das 

equações de previsão de resistência apresentadas neste tipo de solo, o tipo de ensaio 

triaxial realizado, entre outros. 

Na aplicação dos parâmetros dos ensaios para se estimar a capacidade de 

carga da grelha do estudo de caso, observou-se um ganho de capacidade com as 

adições expressivo em dois métodos. O método do tronco de cone apresentou pouca 

sensibilidade, muito devido as considerações empíricas apresentadas, o que não o 

torna recomendável para uso nestes casos de dimensionamento em situações de 

melhoramento de solo. 

Para o método de Grenoble, as capacidades de carga minoradas foram de 

203 kN para o solo de C1, 370 kN para C2 e para NC1 o obtido foi de 622 kN. A teoria 
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mais embasada por trás do método, conforme relatado por vários autores, o torna o 

mais próximo dos valores reais, o que ressalta o ganho efetivo de capacidade de carga 

com as adições. Para o método de Balla foram obtidos os valores minorados de 

237 kN, 700 kN e 1331 kN, respectivamente para C1, C2 e NC1. 

Porém, as superfícies de ruptura observadas em placas tracionadas em provas 

de carga, como o apresentado no item 2.6, apresentam ser diferentes dos teóricos 

considerados nos métodos para casos de retroaterro com solo melhorado. Uma 

sugestão de trabalho seria um estudo mais detalhado deste assunto, observando e 

confrontando métodos de dimensionamento de fundações tracionadas e resultados 

de provas de carga em solo reforçado. 

Na questão da aplicação em construções de fundações de torres de 

transmissão com solo melhorado, é preciso observar que a forma que o retroaterro é 

escavado e posteriormente preenchido possui impacto na superfície de ruptura à 

tração obtida. O trabalho de Garcia (2005) apresenta algumas considerações de como 

seria esta geometria para o retroaterro, sendo analisado a influência da compactação 

na capacidade de carga, um outro aspecto muito importante na execução. 

Outro ponto importante levantado que teria influência na execução da fundação 

são as dificuldades de tornar homogênea uma mistura de solo-fibra. Essas 

dificuldades já foram observadas em laboratório, na moldagem dos corpos de prova e 

se ampliariam quando usado a quantidade de material necessária para execução das 

fundações das torres. Torna-se necessário avaliar a eficiência dos possíveis métodos 

de mistura. 

Na realização de projetos de fundações de torres de transmissão, a informação 

geralmente disponível é oriunda de ensaios de campo, sendo incomum a realização 

de ensaios triaxiais para a obtenção de parâmetros. Contudo, a possibilidade de se 

controlar as resistências esperadas das misturas de solo melhorado a partir da 

dosagem, conforme os estudos de Consoli et al. (2014, 2017) são importantes na 

realização de um projeto de linha de transmissão extensa, onde a obtenção das 

envoltórias de ruptura pode ser realizada com ensaios de compressão simples, 

ensaios mais simples e que neste caso podem ser com amostras amolgadas. O ensaio 

de compressão triaxial pode servir de validação destas envoltórias obtidas por estas 

propostas e validade dos parâmetros do solo adotados em um projeto. 

Por fim, é ressaltado a viabilidade destas soluções, no sentido de que a inclusão 

de fibras e agentes cimentantes no solo são técnicas simples, que não demandam 
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grandes equipamentos e geram boas melhoras no comportamento mecânico do 

material. O aumento da capacidade de carga calculada da grelha em solo melhorado 

foi substancial, o que ressalta este viés econômico.  

Como recomendação para próximos trabalhos podem ser estudadas outras 

técnicas ou outros materiais para melhoramento de solo, como fibras de outras 

naturezas, materiais reciclados ou outros agentes artificiais que promovam a 

cimentação, seja no campo de fundações de torre de transmissão ou outras áreas da 

Engenharia Geotécnica. 

Outra questão importante de ser verificada seria a influência do tipo de solo nas 

características obtidas com o melhoramento. A areia usada neste estudo é muito 

uniforme e não exibe grandes diferenças em diferentes condições de confecção dos 

corpos de prova, devido aos grãos não serem angulosos. Em solos mais irregulares, 

areias residuais ou até mesmo argilas, a relação entre o tipo de grão e o material 

usado no melhoramento seria interessante de ser analisada. 
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ANEXO 1: CARACTERÍSTICAS DO CIMENTO
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ANEXO 2: PROPRIEDADES DAS FIBRAS 

  



92 
 

 

 



93 
 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

APÊNDICE 1: ENSAIO DE COMPACTAÇÃO 
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1

12,73

10,00

999,81

2268,00 20 14,38 24,68 24,67 0,10

15 16,7 31,65 31,63 0,13

17 15,21 36,18 36,16 0,10

0,11
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1,73 1,85 1,89 1,84 1,78

1,60 1,64 1,64 1,55 1,46

49 999 9 216 10

15,1 14,68 14,73 19,86 16,71

44,18 53,49 48,91 44,32 48,97

41,94 49,22 44,3 40,43 43,19

8,35 12,36 15,59 18,91 21,83

14,2

Massa específica aparente seca máxima (g/cm3) 1,65

Umidade ótima (%)

Umidade 

(%)

Massa cápsula + solo seco (g)

Teor de umidade (%)

Massa específica dos 

grãos (g/cm3):
2,68

Curva de compactação

Massa esp. aparente (g/cm3)
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ENSAIO DE COMPACTAÇÃO

ABNT NBR 7182:2016

IDENTIFICAÇÃO DA AMOSTRA: 90% Areia Pontal + 10% Bentonita

DATA DO ENSAIO: 01/11/2018

EXECUTADO POR: Cleyton Stresser

Número cilindro:

Altura (cm):

Diâmetro (cm):

Volume (cm3):

Massa (g):

Dados do cilindro

Média (%) =

Determinação da umidade inicial
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Massa cilindro + solo (g)
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APÊNDICE 2: ENSAIO DE MASSA ESPECÍFICA 
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VERSÃO 1

Massa específica (g/cm3) = 2,672

18,0 1,000 2,670

15,0 1,001 2,769

90% Areia + 10% Bentonita

14/11/2018

Cleyton

IDENTIFICAÇÃO DA AMOSTRA:

DATA DO ENSAIO:

EXECUTADO POR:

82,62

27,62 31,30 82,34 79,99

2

3

28,75 33,02 85,29

Massa picnômetro 

vazio (g)

Massa picnômetro + 

solo seco (g)

Massa picnômetro + 

solo + água (g)

Massa picnômetro + 

água (g)

1 30,10 34,40 87,44 84,75

OBSERVAÇÕES:

DATA: MARÇO/ 2017

MASSA ESPECÍFICA DOS GRÃOS

DNER-ME 093/1994

Temperatura da 

água destilada (ºC)

Densidade da água 

destilada (g/cm3)

Massa específica 

(g/cm3) 

15,0 1,001 2,673

Número 

Picnôme-

tro
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APÊNDICE 3: ENSAIO TRIAXIAL NÃO DRENADO NA AMOSTRA C1 
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Cod. Relatório: C1 - Solo Tipo de CP Compactado

Condições iniciais 1 2 3

Altura (cm) 10 10 10

Diâmetro (cm) 5 5 5

Massa umida (g) 373,21 364,15 374,86

Área (cm²) 19,63 19,63 19,63

Volume (cm³) 196,35 196,35 196,35

Indice de Vazios Inicial 0,65 0,68 0,65

Umidade inicial (%) 16,7 15,9 17,1

Massa Especifica dos Grãos (g/cm³) 2,683 2,683 2,683

Peso Específico Aparente (kN/m³) 18,646 18,194 18,729

Peso Específico Aparente Seco (kN/m³) 15,978 15,698 15,994

Grau de Saturação (%) 69,2 63,0 71,1

Saturação 1 2 3

Método Utilizado

B final 0,95 1,00 0,99

Adensamento 1 2 3

Pressão de Câmara (kPa) 305 250 270

Contra Pressão (kPa) 228 225 167

Poro Pressão Inicial (kPa) 252 225 100

Poro Pressão Final (kPa) 228 225 100

Pressão Efetiva Final (kPa) 82 25 100

Variação Volumétrica (cm³) 8,40 2,10 8,90

Volume Final (cm³) 187,95 194,25 187,45

Diâmetro (cm) 4,93 4,98 4,92

Altura (cm) 9,86 9,96 98,49

Volume de Vazios (cm³) 83,47 83,58 81,63

Indice de Vazios Final 0,70 0,71 0,68

Cisalhamento 1 2 3

Velocidade de Cisalhamento (mm/min) 0,25 0,25 0,25

Pressão de câmara (kPa) 310 250 270

Poro Pressão Inicial (kPa) 229 229 168

Pressão Efetiva Inicial (kPa) 81 21 47

Critério de Ruptura Tensão Desviadora Máxima

Ruptura: 1 2 3

Tensão Desviadora Corrigida (kPa) 502 291 667

Deformação Axial (%) 21,43 14,57 15,64

Poro Pressão (kPa) 128 147 47

Tensão Principal  Menor (kPa) 182 103 223

Tensão Principal Maior (kPa) 684 394 890

Razão de Tensões Principais 4 4 4

Parâmetro A -0,20 -0,28 -0,18

p' (kPa) 433 249 556

p (kPa) 561 396 603

q (kPa) 251 146 333

Condições Finais 1 2 3

Teor de Umidade (%) 26,1 26,6 25,5

Grau de Saturação (%) 100,0 100,0 100,0

Tipo de Ruptura Ductil Ductil Ductil

Ângulo de atrito (°) 35

Coesão (kPa) 5

Amostra

Contra Pressão

Ensaio Triaxial Adensado Não Drenado com Medida de Poro Pressão

BS 1377 part 8

Relatório do ensaio - Resumo
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Cod. Relatório: C1 - Solo

Responsável: Cleyton

Tipo de CP Compactado

BS 1377 part 8

Relatório do ensaio - Resumo
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Cod. Relatório: C1 - Solo

Responsável: Cleyton

Tipo de CP Compactado

Ângulo de Atrito (°) 35,00

Coesão (kPa) 5,00

Ensaio Triaxial Adensado Não Drenado com Medida de Poro Pressão

BS 1377 part 8

Relatório do ensaio - Resumo
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Cod. Relatório: C1 - Solo

Responsável: Cleyton

Tipo de CP Compactado

Ensaio Triaxial Adensado Não Drenado com Medida de Poro Pressão

BS 1377 part 8

Relatório do ensaio - Resumo
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APÊNDICE 4: ENSAIO TRIAXIAL NÃO DRENADO NA AMOSTRA C2 
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Cod. Relatório: C2 - Solo Fibras Tipo de CP Compactado

Condições iniciais 1 2 3

Altura (cm) 10 10 10

Diâmetro (cm) 5 5 5

Massa umida (g) 373,26 360,77 355,32

Área (cm²) 19,63 19,63 19,63

Volume (cm³) 196,35 196,35 196,35

Indice de Vazios Inicial 0,65 0,72 0,73

Umidade inicial (%) 16,6 17,9 16,7

Massa Especifica dos Grãos (g/cm³) 2,683 2,683 2,683

Peso Específico Aparente (kN/m³) 18,649 18,025 17,752

Peso Específico Aparente Seco (kN/m³) 15,994 15,288 15,216

Grau de Saturação (%) 69,0 66,6 61,3

Classificação Táctil Visual

Saturação 1 2 3

Método Utilizado

B final 0,96 1,00 0,98

Adensamento 1 2 3

Pressão de Câmara (kPa) 300 600 300

Contra Pressão (kPa) 200 550 275

Poro Pressão Inicial (kPa) 345 588 300

Poro Pressão Final (kPa) 252 550 275

Pressão Efetiva Final (kPa) 98 50 100

Variação Volumétrica (cm³) 6,60 5,10 4,10

Volume Final (cm³) 189,75 191,25 192,25

Diâmetro (cm) 4,94 4,96 4,97

Altura (cm) 9,89 9,91 99,30

Volume de Vazios (cm³) 84,19 80,48 73,70

Indice de Vazios Final 0,71 0,71 0,65

Cisalhamento 1 2 3

Velocidade de Cisalhamento (mm/min) 0,25 0,25 0,25

Pressão de câmara (kPa) 300 600 300

Poro Pressão Inicial (kPa) 230 538 273

Pressão Efetiva Inicial (kPa) 70 62 185

Critério de Ruptura

Ruptura: 1 2 3

Tensão Desviadora Corrigida (kPa) 1237 782 644

Deformação Axial (%) 27,31 17,65 15,61

Poro Pressão (kPa) 78 417 185

Tensão Principal  Menor (kPa) 222 183 115

Tensão Principal Maior (kPa) 1459 965 759

Razão de Tensões Principais 7 5 7

Parâmetro A -0,12 -0,15 -0,14

p' (kPa) 840 574 437

p (kPa) 918 991 622

q (kPa) 618 391 322

Correção de Membrana Aplicada (kPa)

Correção de Dreno Aplicada (kPa)

Condições Finais 1 2 3

Teor de Umidade (%) 26,3 26,3 24,2

Grau de Saturação (%) 100,0 100,0 100,0

Tipo de Ruptura Ductil Ductil Ductil

Ângulo de atrito (°) 36

Coesão (kPa) 68

Amostra

Contra Pressão

Tensão Desviadora Máxima

Ensaio Triaxial Adensado Não Drenado com Medida de Poro Pressão

BS 1377 part 8

Relatório do ensaio - Resumo
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Relatório do ensaio - Resumo
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Cod. Relatório: C2 - Solo Fibras

Responsável: Cleyton

Tipo de CP Compactado

Ângulo de Atrito (°) 36,00

Coesão (kPa) 68,00

Ensaio Triaxial Adensado Não Drenado com Medida de Poro Pressão

BS 1377 part 8

Relatório do ensaio - Resumo
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Cod. Relatório: C2 - Solo Fibras

Responsável: Cleyton

Tipo de CP Compactado

Ensaio Triaxial Adensado Não Drenado com Medida de Poro Pressão

BS 1377 part 8

Relatório do ensaio - Resumo

-180

-160

-140

-120

-100

-80

-60

-40

-20

0

20

40

0 4 8 13 17 21 25 29 34

V
a

ri
a

ç
ã

o
 d

e
 P

o
ro

 
P

re
s
s
ã

o
 (

k
P

a
)

Deformação Axial (%)

100 kPa 50 kPa 25 kPa

0

2

4

6

8

10

12

14

16

0 4 8 13 17 21 25 29 34

σ
'1
/
σ
'3

Deformação Axial (%)

100 kPa 50 kPa 25 kPa



108 
 

  

Cod. Relatório: C2 - Solo Fibras

Responsável: Cleyton

Tipo de CP Compactado

Relatório do ensaio - Resumo

Ensaio Triaxial Adensado Não Drenado com Medida de Poro Pressão

BS 1377 part 8
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APÊNDICE 5: ENSAIO TRIAXIAL NÃO DRENADO NA AMOSTRA NC1 
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Cod. Relatório: NC1 Tipo de CP Compactado

Condições iniciais 1 2 -

Altura (cm) 10 10 -

Diâmetro (cm) 5 5 -

Massa umida (g) 369,99 367,37 -

Área (cm²) 19,63 19,63 -

Volume (cm³) 196,35 196,35 -

Indice de Vazios Inicial 0,72 0,75 -

Umidade inicial (%) 20,8 22,2 -

Massa Especifica dos Grãos (g/cm³) 2,683 2,683 -

Peso Específico Aparente (kN/m³) 18,485 18,355 -

Peso Específico Aparente Seco (kN/m³) 15,298 15,020 -

Grau de Saturação (%) 77,6 79,2 -

Saturação 1 2 -

Método Utilizado

B final 0,97 1,00 -

Adensamento 1 2 0

Pressão de Câmara (kPa) 580 800 -

Contra Pressão (kPa) 555 750 -

Poro Pressão Inicial (kPa) 570 796 -

Poro Pressão Final (kPa) 555 750 -

Pressão Efetiva Final (kPa) 15 50 -

Variação Volumétrica (cm³) 2,10 6,70 -

Volume Final (cm³) 194,25 189,65 -

Diâmetro (cm) 4,98 4,94 -

Altura (cm) 9,96 9,89 -

Volume de Vazios (cm³) 83,90 79,97 -

Indice de Vazios Final 0,74 0,71 -

Cisalhamento 1 2 -

Velocidade de Cisalhamento (mm/min) 0,25 0,25 -

Pressão de câmara (kPa) 580 800 -

Poro Pressão Inicial (kPa) 543 758 -

Pressão Efetiva Inicial (kPa) 37 42 -

Critério de Ruptura Tensão Desviadora Máxima

Ruptura: 1 2 -

Tensão Desviadora Corrigida (kPa) 1831 2318 -

Deformação Axial (%) 11,54 11,63 -

Poro Pressão (kPa) 403 537 -

Tensão Principal  Menor (kPa) 177 263 -

Tensão Principal Maior (kPa) 2008 2581 -

Razão de Tensões Principais 11 10 -

Parâmetro A -0,08 -0,10 -

p' (kPa) 1092 1422 -

p (kPa) 1495 1959 -

q (kPa) 915 1159 -

Condições Finais 1 2 -

Teor de Umidade (%) 27,4 26,6 -

Grau de Saturação (%) 100,0 100,0 -

Tipo de Ruptura Ductil Ductil -

Ângulo de atrito (°) 44

Coesão (kPa) 168

Ensaio Triaxial Adensado Não Drenado com Medida de Poro Pressão

BS 1377 part 8

Relatório do ensaio - Resumo

Amostra

Contra Pressão
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Cod. Relatório: NC1 

Responsável: Cleyton

Tipo de CP Compactado

Ensaio Triaxial Adensado Não Drenado com Medida de Poro Pressão

BS 1377 part 8

Relatório do ensaio - Resumo
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Cod. Relatório: NC1 - Solo Cimento com Fibras

Responsável: Cleyton

Tipo de CP Compactado

Ângulo de Atrito (°) 44,00

Coesão (kPa) 168,00

Ensaio Triaxial Adensado Não Drenado com Medida de Poro Pressão

BS 1377 part 8

Relatório do ensaio - Resumo
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Cod. Relatório: NC1 

Responsável: Cleyton

Tipo de CP Compactado

Ensaio Triaxial Adensado Não Drenado com Medida de Poro Pressão

BS 1377 part 8

Relatório do ensaio - Resumo
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APÊNDICE 6: CÁLCULO DA VELOCIDADE DA PRENSA  
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1. Curva de adensamento da amostra C1-1 (100 KPa)

2. Através da interseção das duas retas tangentes aos trechos da curva de adensamento

chega-se ao ponto amarelo, valor correspondente ao √T100

√T100 = 1,75

T100 = 3,06

3. Fator de Correção F (item 6.3.6 BS 1377:90)

F = 2.1 (undrained test, drainage from both end)

4. Tempo de Ruptura

Tf = 6,42 min

5. Tempo mínimo de falha

Tmin = 90 min

6. Velocidade da prensa

Sendo:

εc = deformação programada (30%)
Lc = comprimento do corpo de prova (100 cm)

tf = tempo de falha

dr = 0,333 mm/min

Velocidade adotada = 0,25 mm/min
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