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4 ANÁLISES PROBALÍSTICAS 

 

4.1 Conceitos 

 

 

 A análise da segurança de estruturas com vidas úteis diferentes das 

correntes, de estruturas existentes, de estruturas submetidas a esforços atípicos, ou 

de estruturas reforçadas, é bastante complexa. A abordagem correta deste problema 

não pode dispensar a utilização de modelos probabilísticos, que são desconhecidos 

da maioria dos engenheiros civis.  

 

 Antes de descrever os métodos de análise, cabe destacar a estatística como 

a disciplina que descreve, sumariza e tira conclusões a partir de dados coletados de 

amostras. Inclui, portanto, a coleta de dados, sua análise e interpretação. 

 

 Probabilidade é a medida que indica a possibilidade de que  um evento venha 

a ocorrer. A probabilidade é expressa através de um número adimensional variando 

entre zero à unidade, onde o valor zero indica o quanto um evento é impossível de 

ocorrer enquanto a unidade indica a sua ocorrência certa. 

 

 Em geral, os métodos de análise da segurança estrutural ou geotécnico 

dividem-se em quatro níveis: determinísticos, semi-probabilísticos, probabilísticos 

simplificados e puramente probabilísticos, Aoki (2011).  

 

 Os métodos determinísticos fornecem um único resultado para diferentes 

repetições de um experimento e se mostra obsoleto à medida que o coeficiente 

global de segurança depende das grandezas comparadas e dos referenciais 

utilizados. Desta forma, portanto, um único fator global de segurança não pode ser 

considerado como uma medida da segurança, DITLEVSEN e MADSEN (1996).  

 

 Os métodos semi-probabilísticos de análise de segurança baseiam-se na 

utilização de coeficientes parciais de segurança. A maioria das normas vigentes 

baseia-se na utilização de coeficientes parciais de segurança. A utilização desse 
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método que combina o método determinístico com o método probabilístico torna-se 

complexo em algumas situações. 

 

 Numa análise probabilística simplificada as variáveis são descritas pela sua 

média e desvio padrão. A relação de dependência entre as diversas variáveis é 

traduzida pela matriz de covariância. Neste tipo de análise a segurança é definida 

em termos de situações desfavoráveis, definidas a partir de uma função estado 

limite, que toma valores positivos, se não for ultrapassado o limite aceitável, e 

negativos, no caso contrário. Uma estrutura é considerada suficientemente segura, 

em relação a um estado limite, se a probabilidade da função estado limite assumir 

um valor negativo for inferior a um determinado valor. No entanto, esta probabilidade 

não deve ser considerada de um modo restrito, pois na realidade corresponde à 

probabilidade de haver colapso, considerando que não foram cometidos erros 

significativos, quer no dimensionamento, quer na construção da estrutura.  Esse será 

o tipo de análise utilizada para as fundações submetidas a esforços de tração no 

presente trabalho. 

 

 Uma análise probabilística completa é realizada considerando a distribuição 

conjunta de probabilidade de todas as variáveis. Nas variáveis em que a dispersão é 

independente do valor médio é comum utilizar a variância ou o desvio padrão. Nos 

casos contrários é, em geral, utilizada uma medida adimensional da dispersão, tal 

como o coeficiente de variação. A partir de observações realizadas são propostas 

distribuições estatísticas que aproximem as diversas variáveis aleatórias. A 

quantidade de informação necessária para uma análise deste tipo inviabiliza a sua 

aplicação corrente.  

 

 Como resultado das análises probabilísticas, obtemos uma faixa de variação 

de resultados para diferentes repetições. 

 

 Os métodos semi-probabilísticos, probabilísticos e probabilísticos completos 

permitem interpretar os resultados para fins de decisão de engenharia. A 

probabilidade de decisão ou confiabilidade de decisão representa o grau de 

confiança individual de uma avaliação subjetiva e pode ser representada por: 
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(Eq. 17) 

 

onde, 

Pf é a probabilidade de falha. 

 

 As funções densidade de probabilidade são necessárias nas análises 

probabilísticas para determinação do parâmetro de posição média ou valor esperado 

 e dos parâmentros de dispersão variância V , desvio padrão  e coeficiente 

de variação . 

 

4.4.4 Distribuição exponencial 

  

 A distribuição exponencial é frequentemente utilizada para simular fenômenos 

que variam com o tempo ou à distância, Pacheco (2010). 

 

 A distribuição exponencial é descrita pela função: 

 

xexf                                                        (Eq. 18) 

 

1
x                                                              (Eq. 19) 

 

  xxxxV
11

2
                                            (Eq. 20) 

 

x  1                                                          (Eq. 21) 

R = 1-Pf 
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Figura 33 – Gráfico da função densidade de probabilidade – Distribuição exponencial. 

 

 E tem como função de distribuição acumulada: 

 

xexf                                                      (Eq. 22) 

 

xexf 1                                                       (Eq. 23) 

 

 

Figura 34 – Gráfico da função de distribuição acumulada – Distribuição exponencial. 
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4.1.2 Distribuição lognormal 

  

 Seja a distribuição de uma variável x, x0 , onde se conhece a média μx 

e o desvio padrão x . A distribuição de x será log normal se, através de 

transformação y=lnx, a distribuição de y for normal. 

 

 A função de distribuição é dada por: 
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                                                        (Eq. 24) 

 

                             (Eq. 25) 

 

 

Figura 35 – Gráfico da função de densidade de probabilidade – Distribuição log normal. 
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 Problema básico: 

 

μx e σx   conhecidas 

 

 μy e σy   determinar 

 

2
ln

YV
xx                                                     (Eq. 26) 

 

2
1ln xYV                                                     (Eq. 27) 
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                                                         (Eq. 28) 

 

 Fórmula alternativa para cálculo de μy: 
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x
Y                                                      (Eq. 29) 

 

 

Figura 36 – Gráfico da função de distribuição acumulada – Distribuição log normal. 
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4.1.3 Distribuição normal ou de Gauss 

 

 O teorema do limite central enuncia que na maioria dos casos, a distribuição 

correspondente a uma variável aleatória tenderá para uma distribuição limite (a 

distribuição normal) quando o número de amostras (ou de repetição do experimento) 

tender a infinito. 

 

 A distribuição normal é descrita pela função: 

 

2

2

2

2

1
x

exf                                                   (Eq. 30) 

 

onde, x  

 

 

 

Figura 37 – Gráfico da função de densidade de probabilidade – Distribuição normal ou de gauss. 

 

 A determinação da probabilidade de ocorrência de um determinado evento x é 

representada pela área hachurada no gráfico abaixo: 

 

 



75 

 

Figura 38 – Probabilidade de ocorrência de um evento x – Distribuição normal. 

 

 

 Como alternativa para evitar o desenvolvimento tão trabalhoso dessa 

equação, utilizam-se tabelas ou funções aproximadas. 

 

 

4.1.4 Distribuição normal standard ou padrão 

 

 

 

 

 Toda variável aleatória X normalmente distribuída, com média μ e desvio 

padrão σ, reduz-se à distribuição normal standard Z, onde:  

 

X
Z                                                               (Eq. 31) 

 

μ = 0 σ = 1 
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 Figura 39 – Gráfico da função de densidade de probabilidade – Distribuição normal padrão. 

  

 Na distribuição normal padrão, estima-se que: 

 

 • 68% dos valores possíveis de Z estão entre -1σ e 1σ 

 • 95,5% dos valores possíveis de Z estão entre -2σ e 2σ 

 • 99,7% dos valores possíveis de Z estão entre -3σ e 3 σ 

 

 

 

 Ou ainda, graficamente: 

Z 

σ=1 σ=1 

μ=0 

f(Z) 
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 Figura 40 – Esquema gráfico da distribuição de probabilidade de ocorrência - Distribuição normal 

padrão. 

 

4.1.5 Ocorrência de ruína 

 

  
 Conforme publicado por Harr (1987), admite-se adotar o parâmetro β, 

conforme equação apresentada a seguir, quando a carga e resistência são variáveis 

estatisticamente independentes. 

 

 
22

SR

SR                                            (Eq. 32) 

  

 Nesta dissertação, admite-se também que a carga atuante seja determinística 

o que conduz a 0S . 

M

SR                                               (Eq. 33) 

 

Onde, 

 

Fator de confiabilidade ou ocorrência de ruptura 

R  = Resistência média 

S  = Solicitação média 
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M = Desvio padrão da resistência  

S Desvio padrão da solicitação 

  

 A ocorrência da ruína ou fator de confiabilidade é determinada conforme a 

tabela 10 da escala subjetiva MIL – STD – 882 ampliada 12/03/2011 copiada abaixo. 

 

Tabela 12 – Tabela 10 da escala subjetiva MIL – STD – 882 – Ocorrência de ruptura ou fator de confiabilidade. 

β  Ocorrência de ruptura ou Fator de confiabilidade 

-7,94 Certeza 

0,00 50% probabilidade 

0,52 Freqüente 

1,88 Provável 

2,75 Ocasional 

3,43 Remota 

4,01 Extremamente remota 

4,53 Impossível 

7,27 Nunca 
Fonte: Harr (1987). 

 

4.2 Desenvolvimento  

 

 A variação da resistência das fundações submetidas a esforços de tração em 

relação aos parâmetros de resistência (ângulo de atrito e coesão) foi estudada neste 

trabalho com objetivo de comparar os resultados teóricos obtidos através da 

aplicação do método desenvolvido pela Universidade de Grenoble com os 

resultados das simulações computacionais obtidos através da aplicação do método 

dos elementos finitos.  

 

 No entanto, outra importante informação pode ser extraída a partir das curvas 

apresentadas nas figuras 25 a 32: as derivadas das funções Rt(φ) e Rt(c), visto que 

o cálculo da variança e do desvio padrão da resistência pode ser obtido a partir de 

tais derivadas conforme funções apresentadas a seguir: 

 

yV
y

z
xV

x

z
zV

22

                                                  (Eq. 34) 
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 Traduzindo para os termos pertinentes a esse trabalho, tem-se: 

 

V
Rt

cV
c

Rt
RtV

22

                                             (Eq. 35) 

 

Rt  Resistência à tração 

c  coesão 

 tg  

 

xxV ²                                                                                                          (Eq. 36) 

__

xxx
x

x
x                                                                                 (Eq. 37) 

ccc 40,040,0                                                                                 (Eq. 38) 

2
40,0 cxV                                                                                                   (Eq. 39)      

__

10,015,0                                                                                 (Eq. 40) 

2
__

10,0V                                                                                                (Eq. 41) 

 

 Na ausência de quantidade suficiente de ensaios, o valor esperado de c e ϕ é 

igual ao valor adotado pelo trabalho de Danziger (1983). 

  
Tabela 13 – Variância da coesão para as fundações de S1 a S4. 

 

Coeficiente de variação da coesão 
Ω[c] 

0,40 

Fundação Coesão Desvio Variância 

S1 29 11,6 134,56 

S2 25 10 100,00 

S3 32,5 13 169,00 

S4 29 11,6 134,56 
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Tabela 14 – Variância da tangente do ângulo de atrito para as fundações de S1 a S4. 
 

Coeficiente de variação de tg (ϕ) 
 Ω [tg(ϕ)] 

0,15 

Fundação tg (ϕ) Desvio Variância 

S1 0,4856 0,0728 0,0053 

S2 0,4986 0,0748 0,0056 

S3 0,4452 0,0668 0,0045 

S4 0,4770 0,0715 0,0051 
 

 

 Em suma, as análises pelos métodos probabilísticos fornecem uma faixa de 

variação de resultados para diferentes repetições de um experimento. Torna-se 

interessante analisar a probabilidade de ruptura para as fundações em estudo 

considerando os diferentes métodos de determinação da carga de ruptura, nesse 

caso, o método teórico da Universidade de Grenoble e as modelagens 

computacionais. 

 

 Primeiro, serão apresentados os resultados das análises probabilísticas 

referentes às cargas previstas pela aplicação do método da Universidade de 

Grenoble: 

 

Tabela 15 – Coeficientes de variação e erros associados ao cálculo da capacidade de carga das fundações S1 a 
S4 verificados através dos resultados obtidos pelo método da Universidade de Grenoble. 
 

Fundação Carga de 
ruptura 

experimental 
(kN/m²) 

(A) 

Cargas de 
ruptura (kN/m²) 

previstas na 
aplicação dos 
métodos de 

Coeficiente 
de variação  

Erro 
(A-B)/A 

Grenoble 

λ≠0 
(B) 

λ =0 
 

S1 1300 1467 1304 18% 13% 

S2 1240 1381 1231 16% 11% 

S3 585 538 481 21% -8% 

S4 1160 893 794 19% -23% 
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 No apêndice A encontram-se os cálculos relativos à determinação dos 

coeficientes de variação da tabela 15. 

 

 A partir das informações da tabela 15, ilustradas na figura 41, percebe-se que 

as fundações S1, S2 e S3 apresentaram erro inferior a um desvio padrão. Entende-

se, a partir do gráfico ilustrado na figura 40 que a probabilidade da resistência última 

estar contida nessa faixa de valores é de 68%.  

 

Figura 41 – Demonstração gráfica do grau de assertividade do cálculo da resistência através do Método da 

Universidade de Grenoble. 
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 A seguir, na tabela 16, são apresentados os resultados das análises 

probabilísticas para os resultados obtidos pela modelagem computacional: 

 
 
Tabela 16 – Coeficientes de variação e erros associados ao cálculo da capacidade de carga das fundações S1 a 
S4 verificados através dos resultados obtidos pela Modelagem Computacional 2-D. 

 

Fundação Carga de 
ruptura 

experimental 
(kN/m²) 

(A) 

Cargas de 
ruptura (kN/m²) 
previstas com a 

utilização de 
modelagem 

computacional 
(B) 

Coeficiente 
de variação  

Erro 
(A-B)/A 

S1 1300 1316 5,19% 1% 

S2 1240 1216 16,66% - 2% 

S3 585 469 14,23% - 20% 

S4 1160 837 16,99% - 28% 

  

 No apêndice A encontram-se os cálculos relativos à determinação dos 

coeficientes de variação da tabela 16. 

  

 Os resultados obtidos através da modelagem computacional são mais 

conservativos que os resultados obtidos pela Universidade de Grenoble. Somente as 

modelagens para a fundações S1 e S2 apresentaram erro inferior a um desvio 

padrão. As fundações S3 e S4 apresentaram erros maiores que um desvio-padrão. 

As informações das tabelas estão representadas na figura 42. Cabe destacar que 

um valor de erro (última coluna das tabelas 15 e 16) inferior ao coeficiente de 

variação indica uma carga calculada distante da carga medida de um valor inferior a 

um desvio padrão. 
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Figura 42 – Demonstração gráfica do grau de assertividade do cálculo da resistência através da modelagem 

computacional. 

 

 A partir dos resultados obtidos através da comparação entre os coeficientes 

de variação e os erros associados aos diferentes métodos para determinação da 

capacidade de carga, desenvolve-se a análise probabilística completa, conforme 

previsto na NBR 6122: 2010. Na falta de quantidade suficiente de ensaios, o valor de 

m  será igual ao valor da carga de ruptura experimental minorada dos valores de 

segurança FS=1,5, FS=2,0 e FS=3,0, de modo análogo ao que foi adotado para o 

valor esperado de c  e . Os resultados são apresentados nas tabelas 17 a 24 e 

figuras 43 a 50.  

 

 Para determinação do valor do índice de confiabilidade β estimado na tabelas 

17 a 24, adotou-se a equação 33. 

 

 No apêndice B ilustra-se a planilha elaborada nesta pesquisa que permite, a 

partir do valor de β calculado, a determinação da probabilidade de ruína para a faixa 

do fator de segurança pesquisado. 

 

 A última linha das tabelas 17 a 24 ilustra o valor do desvio padrão calculado 

no apêndice A. 
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Tabela 17 – Análise probabilística para fundação S1 através dos resultados obtidos pela aplicação do método da 
Universidade de Grenoble para FS=1,5; FS=2,0, FS=3,0. 
 

Método da Universidade de Grenoble - Fundação S1 

Carga de ruptura (média) 1467 Probabilidade de ruína β Ocorrência de ruína 

Carga admissível 01 (FS=1,5) 978,00 0,031062894 1,87 Freqüente 

Carga admissível 02 (FS=2,0) 733,50 0,002570247 2,80 Ocasional 

Carga admissível 03 (FS=3,0) 489,00 9,54387E-05 3,73 Remota 

Desvio padrão 262,14 

 

 

Curva de distribuição normal 

Fundação S1

Qr=978kN

FS=1,5

Pr=0,03

Qr=733,50kN

FS=2,0

Pr=0,003

Qr=489kN

FS=3,0

Pr=9x10E-5

0 500 1000 1500 2000 2500

Carga atuante (kN)

 

Figura 43 – Curva de distribuição normal da carga atuante pelo método da Universidade de Grenoble para 

fundação S1. 
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Tabela 18 – Análise probabilística para fundação S2 através dos resultados obtidos pela aplicação do método da 
Universidade de Grenoble para FS=1,5; FS=2,0, FS=3,0. 

 

Método da Universidade de Grenoble - Fundação S2 

Carga de ruptura (média) 1381 Pr β Ocorrência de ruína 

Carga admissível 01 (FS=1,5) 920,67 0,020357681 2,05 Provável 

Carga admissível 02 (FS=2,0) 690,50 0,001071637 3,07 Ocasional 

Carga admissível 03 (FS=3,0) 460,33 2,13066E-05 4,09 Extremamente remota 

Desvio padrão 224,95 

 

 

Curva de distribuição normal

Fundação S2

Qr=920,67kN

FS=1,50

Pr=0,02

Qr=690,50kN

FS=2,0

Pr=0,001

Qr=460,33kN

FS=3,0

Pr=2x10E-5

0 500 1000 1500 2000 2500

Carga atuante (kN)

 

Figura 44 – Curva de distribuição normal da carga atuante pelo método da Universidade de Grenoble para 

fundação S2. 
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Tabela 19 – Análise probabilística para fundação S3 através dos resultados obtidos pela aplicação do método da 
Universidade de Grenoble para FS=1,5; FS=2,0, FS=3,0. 

 

Método da Universidade de Grenoble - Fundação S3 

Carga de ruptura (média) 538 Pr β Ocorrência de ruína 

Carga admissível 01 (FS=1,5) 358,67 0,057753744 1,57 Freqüente 

Carga admissível 02 (FS=2,0) 269,00 0,009116061 2,36 Provável 

Carga admissível 03 (FS=3,0) 179,33 0,000822446 3,15 Ocasional 

Desvio padrão 113,94 

 

 

Curva de distribuição normal 

Fundação S3

Qr=358,67kN

FS=1,50

Pr=0,057

Qr=269kN

FS=2,0

Pr=0,009

Qr=179,33kN

FS=3,0

Pr=0,0008

-600 -400 -200 0 200 400 600 800 1000

Carga atuante (kN)

 

Figura 45 – Curva de distribuição normal da carga atuante pelo método da Universidade de Grenoble para 

fundação S3. 
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Tabela 20 – Análise probabilística para fundação S4 através dos resultados obtidos pela aplicação do método da 
Universidade de Grenoble para FS=1,5; FS=2,0, FS=3,0. 
 

Método da Universidade de Grenoble - Fundação S4 

Carga de ruptura (média) 893 Pr β Ocorrência de ruína 

Carga admissível 01 (FS=1,5) 595,33 0,041469604 1,73 Freqüente 

Carga admissível 02 (FS=2,0) 446,50 0,004650043 2,60 Provável 

Carga admissível 03 (FS=3,0) 297,67 0,000262406 3,47 Remota 

Desvio padrão 171,68 

 

 

Curva de distribuição normal 

Fundação S4

Qr=595,33kN

FS=1,50

Pr=0,04

Qr=446,50kN

FS=2,0

Pr=0,005

Qr=297,67kN

FS=3,0

Pr=0,0003

0 200 400 600 800 1000 1200 1400

Carga atuante (kN)

 

Figura 46 – Curva de distribuição normal da carga atuante pelo método da Universidade de Grenoble para 

fundação S4. 
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Tabela 21 – Análise probabilística para fundação S1 através dos resultados obtidos pela modelagem 

computacional para FS=1,5; FS=2,0, FS=3,0 

 

Modelagem computacional - Fundação S1 

Carga de ruptura (média) 1316 Pr β Ocorrência de ruína 

Carga admissível 01 (FS=1,5) 877,33 2,77574E-09 5,83 Impossível 

Carga admissível 02 (FS=2,0) 658,00 1,11898E-18 8,74 Nunca 

Carga admissível 03 (FS=3,0) 438,67 1,02653E-31 11,66 Nunca 

Desvio padrão 75,25 

 

 

 

 

Curva de distribuição normal 

Fundação S1

Qr=877KN

FS=1,5

Pr=2,78xE-9

Qr=658KN

FS=2,0

Pr=1,11xE-18

Qr=438kN

FS=3,0

Pr=1,02xE-31

0 500 1000 1500 2000 2500

Carga atuante (kN)
 

Figura 47 – Curva de distribuição normal da carga atuante pela modelagem computacional para fundação S1. 
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Tabela 22 – Análise probabilística para fundação S2 através dos resultados obtidos pela modelagem 
computacional para FS=1,5; FS=2,0, FS=3,0. 
 

Modelagem computacional - Fundação S2 

Carga de ruptura (média) 1216 Pr β Ocorrência de ruína 

Carga admissível 01 (FS=1,5) 810,67 0,036148461 1,80 Freqüente 

Carga admissível 02 (FS=2,0) 608,00 0,003510298 2,70 Provável 

Carga admissível 03 (FS=3,0) 405,33 0,000162515 3,59 Remota 

Desvio padrão 225,53 

 
 

Curva de distribuição normal

Fundação S2

Qr=810kN

FS=1,50

Pr=0,04

Qr=608kN

FS=2,0

Pr=0,003

Qr=405kN

FS=3,0

Pr=0,0002

0 500 1000 1500 2000 2500

Carga atuante (kN)
 

 
Figura 48 – Curva de distribuição normal da carga atuante pela modelagem computacional para fundação S2. 
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Tabela 23 – Análise probabilística para fundação S3 através dos resultados obtidos pela modelagem 
computacional para FS=1,5; FS=2,0, FS=3,0. 

 

Modelagem computacional - Fundação S3 

Carga de ruptura (média) 469 Pr β Ocorrência de ruína 

Carga admissível 01 (FS=1,5) 312,67 0,061809638 1,54 Freqüente 

Carga admissível 02 (FS=2,0) 234,50 0,010454117 2,31 Provável 

Carga admissível 03 (FS=3,0) 156,33 0,001036684 3,08 Ocasional 

Desvio padrão 101,53 

 

 

Curva de distribuição normal 

Fundação S3

Qr=312kN

FS=1,50

Pr=0,06

Qr=234kN

FS=2,0

Pr=0,01

Qr=156kN

FS=3,0

Pr=0,001

0 200 400 600 800 1000 1200 1400

Carga atuante (kN)
 

Figura 49 – Curva de distribuição normal da carga atuante pela modelagem computacional para fundação S3. 
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Tabela 24 – Análise probabilística para fundação S4 através dos resultados obtidos pela modelagem 
computacional para FS=1,5; FS=2,0, FS=3,0. 

 

Modelagem computacional - Fundação S4 

Carga de ruptura (média) 837 Pr β Ocorrência de ruína 

Carga admissível 01 (FS=1,5) 558,00 0,146416621 1,05 Freqüente 

Carga admissível 02 (FS=2,0) 418,50 0,057295459 1,58 Freqüente 

Carga admissível 03 (FS=3,0) 279,00 0,01769563 2,10 Provável 

Desvio padrão 265,23 

 

 

Curva de distribuição normal 

Fundação S4

Qr=558kN

FS=1,50

Pr=0,15

Qr=418kN

FS=2,0

Pr=0,057

Qr=279kN

FS=3,0
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Figura 50 – Curva de distribuição normal da carga atuante pela modelagem computacional para fundação S4. 

 

  

 No capítulo 5 serão apresentadas as interpretações das análises elaboradas. 
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5 ANÁLISE DOS RESULTADOS E CONCLUSÕES 

 

 A seguir, são apresentados os resultados da avaliação teórica, numérica e 

probabilística das fundações rasas tracionadas cujas provas de carga foram 

documentadas por Danziger (1983). 

 

 A primeira etapa consistiu da modelagem da capacidade de carga pelo 

procedimento de Grenoble e pela análise numérica utilizando-se os mesmos 

parâmetros selecionados anteriormente por Danziger (1983). Os resultados das 

modelagens apresentaram em todas as simulações da primeira etapa resistências 

últimas menores do que os valores encontrados através da aplicação do método da 

Universidade de Grenoble, o que sugere a utilização de maiores fatores de 

segurança quando se utilizam resistências obtidas a partir de modelagens 

computacionais.  

 

 A modelagem computacional para a fundação S4 apresentou, assim como o 

cálculo da resistência à tração pelo método da Universidade de Grenoble, resultados 

muito baixos em relação ao resultado da prova de carga, indicando erros da ordem 

de 25%. Comparando esses resultados também com o trabalho publicado por Ruffier 

dos Santos (1985), percebe-se a possibilidade de que algum fator não mensurado 

ou desconhecido possa ter influenciado no resultado da prova de carga 

acompanhada e documentada por Danziger (1983), conforme demonstrado na 

tabela 25. 

 

 

 

Tabela 25 – Comparação entre os resultados de Danziger (1983), Ruffier dos Santos (1985) e Arpino (2011). 

Fundação Prova de carga 
(kN) 

Arpino (2011) 
MEF 
(kN) 

Ruffier dos Santos 
(1985)  
MEF 
(kN) 

S1 1300 1316 1175 

S2 1240 1216 1125 

S3 585 469 550 

S4 1160 837 875 

  



93 

 As regiões do solo que apresentam maiores valores de tensões cisalhantes 

mobilizadas durante o carregamento (regiões caracterizadas nas figuras 16, 17, 18 e 

19) indicam a formação de uma superfície de ruptura com α≠0, conforme modelo 

proposto por Balla (1961) e validado pelo método da Universidade de Grenoble. 

 

 Os pontos de plastificação mobilizados durante o carregamento se estendem 

a uma distância de aproximadamente 15 metros a partir do eixo das fundações 

tracionadas. Essa constatação ratifica a importância da retroanálise realizada por 

Danziger (1983) para confirmação dos parâmetros do solo após influência do 

carregamento de fundações próximas submetidas à tração. Recomenda-se que esse 

tipo de análise seja realizado mesmo para fundações adjacentes cuja distância seja 

superior ao estabelecido na NBR 6122: 2010, podendo ser precedido de 

modelagens computacionais específicas para verificação do raio de influência em 

cada caso. 

 

 Na segunda etapa procederam-se os mesmos cálculos realizados na primeira 

etapa, porém com parâmetros variando numa faixa pré-estabelecida. O 

comportamento das curvas que descrevem a capacidade de carga obtidas com a 

variação dos parâmetros geotécnicos ratifica o que já havia sido indicado por Garcia 

(2005), qual seja, o parâmetro do solo que mais influencia na variação da resistência 

última à tração é a coesão. A interpretação da análise probabilística, apresentada a 

seguir, indica esse mesmo comportamento. 

 

 O comportamento de todas as curvas da variação de ângulo de atrito segundo 

o método da Universidade de Grenoble apresenta descontinuidade que não tem 

explicação física para valores de ϕ próximos de 15°, o que torna os resultados 

obtidos pela modelagem computacional, para essa faixa de valores, mais próximos 

do desempenho real das fundações. 

 

 Os resultados das análises probabilísticas apresentaram índices satisfatórios 

de confiabilidade para fatores de segurança acima de 2,0. Vale ressaltar, conforme 

citado por Aoki (2011), que o fator de segurança do projeto ótimo deve atender a 

três aspectos da engenharia, são eles: o aspecto técnico que considera a fórmula 

que associa o fator de segurança à probabilidade de ruína, o aspecto legal de ter 
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que adotar o valor mínimo das normas vigentes e compatíveis com mercado que 

comanda o custo total incluindo o custo do risco das conseqüências econômico-

financeiras da ruína. 

 

 Quando se comparam os resultados das análises probabilísticas da aplicação 

do método da Universidade de Grenoble e da modelagem computacional 2-D, 

percebe-se que os dois métodos apresentam confiabilidade bem semelhante de 

seus resultados para as sapatas S2, S3 e S4. Os resultados da Universidade de 

Grenoble apresentam índices de confiabilidade ligeiramente maiores que os índices 

obtidos a partir dos resultados das modelagens computacionais, conforme figura 51.  

 

 Vale destacar os resultados de alto valor de β obtidos para a fundação S1 

para a modelagem computacional. Esse valor β é conseqüência do baixo valor do 

desvio padrão encontrado a partir da aplicação da formulação FOSM, como pode ser 

verificado na tabela 16. 
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Figura 51 – Gráfico comparativo entre o parâmetro β obtido através do método da Universidade de Grenoble e 

através da modelagem computacional 
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6 SUGESTÕES DE TEMAS PARA PESQUISAS 

 

 

 Sugere-se a proposição de ajuste gradativo da equação para determinação 

da carga de ruptura pelo método da Universidade de Grenoble, devido à 

descontinuidade observada nos gráficos da variação da carga de ruptura em função 

do ângulo de atrito. Certamente, essa descontinuidade não corresponde a aspectos 

físicos, o que provoca aumento da incerteza dos resultados, quando são analisados 

projetos com ângulo de atrito em torno de 15°, como pode ser verificado na figura 

52. 
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Figura 52 - Gráfico da variação da resistência última à tração pelo método da Universidade de Grenoble em 

função da variação do ângulo de atrito para a fundação S1 – Descontinuidade em ϕ=15°. 

 

 Garcia (2005) já havia observado que a coesão é o parâmetro mais relevante 

para o cálculo da capacidade de carga pelo método da Universidade de Grenoble, 

no entanto, há que se estudar a razão para a qual, mantendo-se a coesão constante 

e variando o paramento ϕ , observa-se o comportamento descendente de R(t) em 

função de φ, aproximadamente para os trechos nos quais: 5° < ϕ < 15° e 30° < ϕ < 

40°, como indicado na figura 53. 
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 Figura  53 - Gráfico da variação da resistência última à tração pelo método da Universidade de Grenoble 

em função da variação do ângulo de atrito para a fundação S1 – Comportamento da função. 

 

 De acordo com a figura 54, publicada por Danziger (1983), o método entende 

que a superfície de ruptura não se altera para solos argilosos com φ < 15°, essa 

pode ser uma premissa que influencia no comportamento descendente da curva. 

Sugere-se estudar possíveis variações da superfície de ruptura em função do ângulo 

de atrito também para solos fracos. 

 

 

Figura 54 – Forma de ruptura para fundações rasas em solos fracos – Martin (1966) 

 



97 

 Sugere-se também fazer a retroanálise das modelagens realizadas, variando 

o Rinter (interface entre o solo e a fundação) com objetivo de aproximar ainda mais os 

resultados das modelagens aos resultados das provas de carga. 

 

 Sugere-se pesquisar a influência dos parâmetros E (módulo de Young) e ν 

(coeficiente de Poisson do solo) nas modelagens computacionais, especialmente 

nos casos de fundações submetidas a esforços de tração, em função da pouca 

influência percebida na análise paramétrica realizada neste trabalho, para 

modelagem 2-D. 

 

 Sugere-se comparar a profundidade crítica calculada analiticamente pelo 

método da Universidade de Grenoble com o resultado numérico obtido através de 

modelagem computacional. O cálculo da profundidade crítica através da modelagem 

pode ser realizado aumentando a profundidade de assentamento das fundações S1, 

S2, S3 e S4 até que a tela de saída do programa indique uma mudança de 

comportamento na configuração da superfície de ruptura, conforme previsto na 

figura proposta por Martin (1966). 

 

Figura 55 - Formas de ruptura para sapatas em solos resistentes (categoria 2) –Martin (1966) 
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ANEXO A – Coeficientes do método de Grenoble 

 

 

Expressões: 

 

São apresentadas as expressões para determinação dos coeficientes de capacidade 

de carga para sapata com fuste vertical utilizadas no Método de Grenoble. 
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(para sapatas circulares) 
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Os valores de  e eR  (raio equivalente) variam com o tipo de solo, conforme tabela 

abaixo: 

 

 

 

 

Tabela A1 - Variação de  e eR conforme tipo de solo 
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Fonte: Garcia (2005). 

 

Ábacos: 

 

São apresentados os ábacos para determinação dos coeficientes de capacidade de 

carga para sapata com fuste vertical utilizados no Método de Grenoble. 
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Figura A.1 - Coeficientes de capacidade de carga a tração cM  e MM  para 
8

  

Martin (1966) 
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                         Figura A2 - Coeficientes de capacidade de carga a tração qM  para 
8

 

Martin (1966) 
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Figura A3 - Coeficientes de capacidade de carga a tração cM  e MM  para 2,0arctg   

 Martin (1966) 
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Figura A4 - Coeficientes de capacidade de carga a tração qM  para 2,0arctg -  

Martin (1966) 

 

 

 

 

 

 


