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Cs- coeficiente para calculo de recalque (VESIC, 1977);

C, - coeficiente para calculo de recalque (VESIC,1977);

E - estaca escavada;

e - indice de vazios do solo;

E. - modulo de elasticidade da estaca (kPa).

E. - modulo de elasticidade da estaca (GPa);

E. - modulo de elasticidade da nata de cimento (kPa);

f. - atrito lateral local (CPT);

fios - resisténcia a compressao do concreto aos 28dias (MPa);,
fo - resisténcia a compressao caracteristica do concreto (MPa),
f; - atnto lateral unitario (kPa);

f. - atrito unitario na ruptura (kPa),

G - modulo de cisalhamento do solo (kPa);

Gy - modulo de cisalhamento inicial do solo (kPa),

h - profundidade da camada semi-infinita (m);

IP - indice de plasticidade (%),

K - rigidez da estaca como pega estrutural,

L - comprimento da estaca embutida no solo (m);

n - porosidade do solo (%);

N - fator de capacidade de carga (Terzaghi):

N - fator de Terzaghi,

N. - média do numero de golpes do SPT, 0,5m acima e abaixo da ponta da Estaca;
Nai - fator de capacidade de carga (Terzaghi);

Nser - numero de golpes do SPT;

N; - numero de golpes médios do SPT, imediatamente acima e abaixo da ponta da estaca,

R’ - coeficiente de correlacdo estatistico,
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r - raio da estaca (m)

RI - parcela de resisténcia por atrito lateral (kN)

S - deslocamento total da estaca (mm)

S«-deslocamento da estaca em um meio semi-infinito (mm)

Se - deslocamento devido ao encurtamento elastico da estaca (mm)
Tmax - torque maximo do SPT (kgf.m);

Tres- torque residual do SPT (kegf m);

w - umidade natural do solo (%);

yi - deslocamento necessario para esgotar a resisténcia por atrito numa dada secgdo da estaca
(mm),

Asp - acréscimo do recalque da ponta da estaca |

AQ - incremento de carga,

Q.. - carga correspondente a um valor de rigidez nulo;

% - infinito,

R - nigidez de uma fundagao,

S - recalque

LCPC - Method of Laboratoire Central des Ponts et Chaussees (Método do Laboratorio Central
de Pontes e Pavimentos).
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Resumo

Nesta pesquisa analisa-se 0 comportamento da curva carga vs recalque de estaca
isolada carregada a compressao, atraves do emprego de métodos de previsdao. Foram
ensaiadas duas estacas raiz, uma com 23m de comprimento e 31cm de diametro, e outra
com 12m de comprimento € 41cm de didmetro, no intuito de atribuir o comportamento da
interagao solo-estaca, a um ou outro fator caracteristico do elemento de fundagdo Para
1ss0, foram realizadas provas de carga do tipo lenta. O subsolo local € composto por solo
proveniente de diabasio, constituido basicamente de duas camadas, a primeira de argila
silto-arenosa (0 a 6,5m de profundidade) e a segunda de silte argilo-arenoso (6,5-23m de
profundidade), ambas as camadas sio predominantes da regido de Campinas (SP) e de
grande parte das regioes sul e sudeste do Brasil.

A prova de carga foi instrumentada de maneira a se obter os dados do mecanismo
de transferéncia de carga e de deslocamento em profundidade. Dessa forma, obteve-se o
valor da carga de ruptura, bem como, da respectiva carga admissivel (Q.am), atraves da
completa solicitagdo por atrito lateral e por resisténcia de ponta, apresentados pela
interagao do sistema solo-estaca, ou convencionando-se uma ruptura em fungdo de um
recalque limite ou ainda de critérios de ruptura fisica, como o método da rigidez
(Décourt), Chin e outros.

De maneira geral, analisa-se, de maneira critica, os métodos de previsio de
recalque e de curva carga vs recalque, comparando os resultados reais com os previstos,
atraves dos métodos teodricos e empiricos para o recalque do elemento fundagao quando
submetido a carga admissivel estimada (Q.am) € para a curva carga vs recalque. Dessa
forma, pretende-se chegar a algum entendimento sobre a intera¢do solo-estrutura e seu

modelo de transferéncia de carga para o solo.
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Abstract

In this research, the behavior of the curve load versus settlement of loaded isolated
pile to the compression is analyzed, through forecast methods. Two root piles had been
assayed, one with 23m of length and 31 cm of diameter, and the other with length of 12 m
and 41 cm of diameter, in order to attribute the behavior of the interaction ground-pile to
one or another characteristic factor of the foundation element. For this, load tests of the
slow type had been carrried out. The local subsoil is composed of ground of diabasio,
consisting basically of two layers: the first one of silt-sandy clay (6,5m - 23m of depth)
and second silt clay-sandy (6,5 - 23m of depth), both layers are predominant in the region
of Campinas (SP) and in a great part of the southern and southeastern regions of Brazil.

The load test was instrumented to get the data of the mechanism of transference of
load and displacement in depth. Thus, the value of the rupture load was obtained, as well
as the respective permissible load (Qaam), through the complete request for lateral attntion
and tip resistance, presented by the interaction of the ground-pile system or stipulating a
rupture related to a stress limit or still of criteria of physical rupture, as the method of the
rigidity (Décourt), Chin and others.

In general, the methods of forecast of settlement and curve load versus stresses are
analysed in a critical way, by comparing the real results with the foreseen ones, through
theoretical by empirical methods for the settlement of the foundation element when
submitted to the esteemed permissible load (Q.am) and for the curve load versus
settlement. Therefore, there is the intention to come to an agreement about the ground-

structure interaction and its model of load transference to the ground.
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1 Introducao

As estacas do tipo raiz surgiram na década de 1950 quando o engenheiro italiano,
Fernando Lizzi, em Napoles, Italia, desenvolveu um processo inédito de confecgao de
estacas injetadas, denominado de estaca raiz (“Pile Radice™).

Devido ao processo diferenciado de execugdo, esse tipo de estaca possibilita obter
algumas vantagens em relacao aos demais processos de escavacao existentes, dependendo
das condigdes locais e das peculiaridades do solo em que sera executada. Por apresentar
eficacia no desempenho como elemento de fundagao, as estacas raiz ou injetadas possuem
grande aplicabilidade nas obras geotécnicas, tais como: estabilizagao de encostas, paredes
de contengao para protecao de escavacoes, reforgo de fundagdes, fundacao de estruturas
“off-shore”, funda¢do de maquinas, além de muitas outras.

Segundo SODRE (1994), a utilizagio de estacas injetadas faz-se necessario,
principalmente, em grandes centros urbanos, no qual tém-se muitas restrigdes para
instalagao de estacas, tais como:

- Locais de dificeis condi¢des de acesso por equipamentos de grandes dimensoes.

- Vibragdes causadas pelo equipamento de instalagdo da estaca que possam causar
danos as construg¢des vizinhas,

- Restrigdes de barulho quando instaladas proximas a hospitais, escolas, etc...

O emprego de estacas injetadas se faz cada vez mais frequente, por atender as
restrigdes(supra mencionadas), e dentre as estacas injetadas, a estaca raiz € a que
apresenta menor relac@o custo/carga. Isto porque, € a que necessita de equipamentos mais
simples, de execugdao simplificada e, portanto, de mais facil controle € rapidez na
instalacao (CABRAL, 1986).

O emprego de tal técnica, embora recente no Brasil, tem sido bastante explorada
nos ultimos anos pelas empresas de fundagdes e pelas instituigdes de pesquisa, atraves de
estudo sobre a técnica de execucdo e previsdao do comportamento desta estaca. Espera-se
que o estudo mais detalhado de previsao e controle dos recalques resultantes dos efeitos
dos carregamentos na interagdao do sistema solo-estrutura, sejam melhor compreendidos,

podendo-se comparar os resultados do caso particular com os métodos tedricos e



empiricos de previsdo de recalques. Dessa forma, melhor se podera compreender os
detalhes intervenientes no desempenho das estacas raiz, os quais estejam, porventura,
influenciando o comportamento da curva carga vs recalque e, assim, contribuir no elenco

dos trabalhos mais representativos e qualitativos existentes na literatura.



2 Objetivos

Os objetivos deste trabalho partem da necessidade de melhor compreender as
possiveis causas que distanciam as previsoOes tedricas dos resultados praticos, inciando

com a determinagao dos itens abaixo:

‘;l"

Previsdo da curva carga vs recalque das estacas raiz;

Y

Verificagdo da carga de ruptura do elemento de fundagio;

Y

Previsdo do recalque para carga de trabalho prevista,

Y

Comparagdo do recalque associado as cargas de trabalho, estimado e real,;

7

Analise do comportamento das parcelas de resisténcia de ponta e do atrito

lateral.

Assim, através de comparagdes entre as determinagdes praticas e de previsdo,
pretende-se estabelecer as vantagens da previsdo do comportamento, da carga de ruptura e

do recalque para a carga admissivel obtidos para este tipo de funda¢@o em particular.
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3 Revisao Bibliografica

3.1 Estacas Raiz

3.1.1 Origem e evolucao

O pioneirismo do procedimento de execugao de estacas escavadas injetadas surgiu
na primeira metade da década do ano de 1950 por LIZZI (1970), na Italia, sendo
denominado pelo autor como “pali radice” (estaca raiz) Primeiramente, este modelo de
estaca foi utilizado como reforgo de fundagdo e melhoramento de solos moles,
idealizando-se, dessa forma em, criar com as mesmas um reticulado de estacas inclinadas
em varias diregdes de modo a obter blocos de “solo armado”, com processo de

dimensionamento semelhante aos casos de fundagdes diretas (figura 3.1).

Figura 3.1. Refor¢o de funda¢des com estacas raiz
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A partir da década de setenta, ja expirada a patente, passou a ser usada e
comercializada por diversas empresas nao so como reforco de fundagdao e melhoramento
do solo, mas também como nova técnica de fundagdo, com a concepgdo de elemento
estrutural individual, empregando-se diametros entre 10 € 20 cm e armaduras constituidas
por uma ou mais barras em forma de feixe com espagador (quando o diametro do fuste <
15 cm) (PRESA & POUSADA, 2004).

No Brasil a estaca raiz foi introduzida a partir de meados da década de setenta e,
atualmente, sdo aplicadas tanto em refor¢o de fundagdo como em obras novas

Através das atualizagdes e corregdes das denominagdes existentes, verifica-se que
“estacas raiz” € reservada para fundagdes que se aplicam inje¢des de ar comprimido no
topo da estaca imediatamente apos a moldagem do fuste com argamassa de cimento €
concomitantemente com a remog¢ao do revestimento e quando usam-se baixas pressoes (<

0,5 MPa).

3.1.2 Estacas raiz: definicio e processo executivo

E uma estaca de pequeno diametro concretada in loco, cuja perfuragdo ¢ realizada
por rotacao ou rotopercussao, em direcdo vertical ou inclinada. Essa perfuragdao se
processa com um tubo de revestimento e o material escavado € eliminado
continuadamente, por uma corrente fluida (agua, lama bentonitica ou ar) que, introduzida
através do tubo, reflui pelo espago entre o tubo e o terreno. Completada a perfuragao,
coloca-se a armadura ao longo da estaca, concretando-se a medida que o tubo de
perfuragdo ¢ retirado (Figura 3.2).

A argamassa € constituida de areia e cimento, sendo acrescida ou nao de aditivos
fluidificantes adequados para cada caso. A concretagem ¢ feita através de um tubo de
inje¢ao introduzido até o fundo da futura estaca, por onde € injetada a argamassa, dosada
com 600 kg de cimento por metro cubico de areia, com relagao agua/cimento de 0,4 a 0,6.

Durante o processo de ancoragem o furo permanece revestido. Quando o tubo de
perfuragdo esta posto € montado um tampao em sua extremidade superior e se extrai a

coluna de perfuragdo aplicando-se, a0 mesmo tempo, golpes de ar comprimido.



Assim, a composi¢ao € a consisténcia do aglomerado que € utilizado na fabricagdo
da argamassa, a armacdo longitudinal, o processo de perfuragdo e o emprego de ar
comprimido na concretagem, em conjunto, concorrem para conferir a estaca uma
adequada resisténcia estrutural e 6tima aderéncia ao terreno, 0 que garante uma elevada

capacidade de carga.
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Figura 3.2. Fases de execucdo das estacas raiz

O processo executivo das estacas raiz pode ser resumido da seguinte forma:

A execucdo do furo, por rotagdo de coroa com auxilio de circulag@o de agua, que €

introduzida pelo interior da perfuratriz e retorna a superficie entre a face externa do tubo
de perfuragdo e a face interna do tubo de revestimento (ou parede do furo nos trechos sem
revestimento); os tubos vao sendo emendados por rosca a medida que a perfuragao
avanca,

Coloca¢do da armadura, apos concluida a perfuragao e realizada a limpeza do furo

por circulagdo, de agua € colocada a armadura (barras longitudinais com estribos -
confecgao tipo “gaiola™) ou com “pastilhas”, para garantir o cobnimento;

Preenchimento com argamassa, apos a colocagdo da armadura € feita a inje¢@o da

argamassa atraves do tubo de injeg@o (de ago ou PVC rigido), de baixo para cima até que
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a argamassa extravase na superficie, garantindo a retirada da agua ou eventual resto da
lama para fora;

Aplicacdo de pressdo de ar comprimido, durante a extrag@o do revestimento € apds

ter completado o preenchimento com argamassa, faz-se o rosqueamento do tamp@o
metalico na extremidade superior do revestimento e, em seguida, aplicam-se os golpes de

pressao de ar.

3.1.3 Diferenca entre estacas raiz e micro-estacas

Sob a denominagdo genérica de estacas injetadas ou estacas escavadas injetadas
englobam-se diversas variantes de estacas moldadas /7 Joco mediante inje¢ao de calda ou
argamassa de cimento que podem ser englobadas em dois tipos de sistemas distintos: a)
estacas raiz e b) microestacas (Pressoancoragens).

As principais diferencas entre estacas injetadas e as demais sao:

» Podem ser executadas com maiores inclinagoes (0 a 90°);
» Possuem maior densidade de armadura que as outras estacas de concreto,

» Sua carga admissivel (Q_, /F.S.) resulta basicamente da parcela resistente

de atrito lateral.

As vantagens do modelo executivo de estacas injetadas, no caso, estacas raiz, para
execugdo e acessibilidade, s3ao

» em areas de dimensoes reduzidas;
» em locais de dificil acesso;
» em solos com presenga de matacdes, rocha ou concreto,
» em solos onde existem “cavernas” ou “vazios’,
» em reforcos de fundagdes;
» para contencao lateral de escavagoes;
» em locais onde haja necessidade de auséncia de ruidos ou de vibragoes:
» quando s@o expressivos os esforgos horizontais transmitidos pela estrutura

as estacas de fundagao (muros de arrimo, pontes, carga de vento, etc.);



.

» quando existe esforgo de tragao a solicitar o topo das estacas (ancoragem
de lajes de subpressdo, pontes rolantes, torres de linha de transmissdo, etc.).
Apesar de varias vantagens, sua utilizagdo pode ser inviabilizada pelo seu custo
relativamente elevado.
Segundo PRESA & POUSADA (2004), com equipamentos de pequeno porte
usados em condig¢des dificeis de refor¢co de fundagao, alcancaram-se produtividades da
ordem de 10 a 30m / turno, enquanto que, com equipamentos de grande capacidade pode-

se atingir excelentes produtividades de até 50 a 100m / turno.

3.2 Prova de Carga Instrumentada

3.2.1 Carregamento estatico

A NBR 12.131/91 cita que. “...na execugdo da prova de carga, a estaca € carregada
até a ruptura ou, ao menos, até duas vezes o valor previsto para sua carga de trabaltho. A
critério do projetista o ensaio pode ser realizado™:
» Com carregamento lento;,
» Com carregamento rapido.
“Os recalques correspondentes a estes dois tipos de ensaios podem ser diferentes e
sua interpretacdo deve considerar o tipo de carregamento empregado.”
O ensaio de carregamento lento seria mais vantajoso em relagdo a acuracia dos
resultados, pois para cada estagio de carga, aguarda-se a estabiliza¢do dos recalques.
A NBR 12.131/91 estabelece que o ensaio de carregamento lento consiste em
seguir as seguintes prescrigdes:
O carregamento ¢ feito em estagios iguais e sucessivos, observando-se que:
» A carga aplicada em cada estagio nao deve ser superior a 20% da carga de
trabalho prevista para estaca ensaiada;
» Em cada estagio a carga deve ser mantida até a estabilizagdo dos

deslocamentos e, no minimo, por 30 minutos;



» Em cada estagio, os deslocamentos devem ser lidos imediatamente apos a
aplicagdo da carga correspondente, fazendo-se leituras decorridos 2 min, 4
min, 8 min, 15 min e 30 min;

» A estabilizagdo dos carregamentos € determinada através da avaliagdo do
desempenho da curva tempo vs deslocamento, sendo admitida quando a
diferenga entre as leituras realizadas nos tempos t e t/2 correspondem a, no
maximo, 5% do deslocamento ocorrido no mesmo estagio (entre o
deslocamento da estabilizagdao do estagio anterior e o atual, até o tempo
“);

» Nao sendo atingida a ruptura da estaca, a carga maxima do ensaio deve ser
mantida durante um tempo minimo de 12h entre a estabilizacdo dos
recalques e o inicio do descarregamento;

#» O descarregamento deve ser feito em, no minimo, quatro estagios. Cada
estagio € mantido até a estabilizagao dos deslocamentos. O tempo minimo
de cada estagio € de 15 min;

» Apos o descarregamento total, as leituras dos deslocamentos devem

continuar ate sua estabilizac¢do.

3.2.2 Instrumentacido em profundidade

A utilizagao de instrumentagdo ao longo do fuste de estacas possibilita a medida,
em cada estagio do carregamento, dos valores de resisténcia lateral e de ponta. Dessa
forma, pode-se apurar com mais exatidao, como ocorre a dissipagdo da carga em
profundidade na camada de solo. Para garantir a correta aquisi¢do eletronica dos dados,
deve-se dispor de mao-de-obra técnica especializada na instalagao da instrumentagao e na
aquisi¢@o dos dados obtidos.

Para obtencdo dos valores reais de tensoes € deformagoes, deve-se fazer uso das
formulagdes tedricas existentes apresentadas por COSTA NUNES & FERNANDES
(1982). Embasados em suas observagOes, comentam a importancia do uso da
instrumentagdo em provas de carga, visando o conhecimento da mobilizagdo na
resisténcia de ponta e lateral. Segundo os autores, “A distribui¢do da carga transmitida por
uma estaca ao solo circunvizinho, tanto pela resisténcia de ponta como lateral, constitui
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um elemento decisivo para solugao de problemas bastante dificeis numa formulagdo
teorica rigorosa em mecanica dos solos”.

ALBIERO (1993), durante abordagem do emprego de fundag¢des no interior do
Estado de Sao Paulo, recomenda o aumento do namero de provas de carga instrumentadas
em varios tipos de fundagdes.

Apesar de constatada a eficiéncia da instrumentagdo, atraves dos excelentes
resultados quando da sua utilizacdo em provas de carga, ainda € pouco empregada pelas
empresas ligadas a Geotecnia, restringindo-se basicamente as instituigdes de pesquisa.
Isso ocorre principalmente por se utilizar equipamento e materiais de alto custo que

podem inviabilizar economicamente seu uso comercial.

3221 Principio de funcionamento

Segundo ALBUQUERQUE (2001), o extensometro elétrico de resisténcia € um
elemento sensivel que relaciona pequenas variagdes de dimensdo com variagoes
equivalentes em sua resisténcia elétrica. Associado a instrumentos especiais
(transdutores), possibilita a medida de pressdo, tensdo, forga e aceleragao.

O principio de funcionamento apresenta a deformagao (g) causada em determinada
parte da secg¢do transversal da estaca de area (A) devido a um carregamento. Esta
deformacao e fornecida pelos extensdmetros elétricos de resisténcia. Para chegar ao valor
da forca que proporcionou a respectiva deformagao, faz-se o uso da Lei de Hooke
apresentada na equagao 1:

F=E_-g-A (1)

Em que:

E. - modulo de elasticidade da estaca;

¢ - deformagao associada a carga aplicada,

A - area da secgado transversal da estaca.

A ponte de Wheatstone (completa) € o circuito mais utilizado com extensdmetros
elétricos de resisténcia, tanto para medidas de deformagdes estaticas como dindamicas
Este tipo de circuito permite eliminar, com facilidade, a influéncia da temperatura e
flexdao, desde que se faga a montagem adequada.
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Os extensometros elétricos sao considerados uma ferramenta indispensavel para
aquisi¢ao precisa dos dados em prova de carga de estacas, principalmente por apresentar
as seguintes caracteristicas:

» Elevada precisao de medida,
» Eficiente resposta dinamica;
Linearidade constante;
» Pode ser utilizado imerso em agua ou em atmosfera de gas corrosivo, desde
que se faga o tratamento adequado;
» Possibilidade de se efetuar medidas a distancia, etc.

Estas caracteristicas fazem com que o extensdometro elétrico de resisténcia tenha
ampla aplicagdo em estudos experimentais.

Os cuidados e a importancia desta técnica podem ser compreendidos pelo fato de
que, quando se instala a instrumentagcdo na estaca, antes da concretagem, pode haver
perda de 10 a 20% dos instrumentos (DYSLI, 1983). ALBUQUERQUE (2001)
apresenta uma técnica para instrumentagdo e instalagdo de barras instrumentadas em
fundagdes profundas que reduz para proximo de zero a perda da instrumentagao

Para obter sucesso na aquisi¢do dos resultados, pela instrumentagao durante a
prova de carga € imprescindivel que se tome os devidos cuidados na confecgao e

instalacdo dos extensOmetros.

3.3 Capacidade de Carga Estatica (Qnyp)

A capacidade de carga estatica € a capacidade da fundagdo resistir, sob
carregamento vertical, pela resisténcia ao cisalhamento gerada ao longo do fuste e
parcialmente pelas tensoes normais geradas sob sua ponta. Dessa forma, a capacidade de
carga pode ser definida como sendo a soma das resisténcias lateral e de ponta da estaca.

A Norma NBR 6122/96 define a carga admissivel com sendo: “A carga sobre uma
estaca ou tubuldo i1solado a qual provoca apenas recalques que a construgao pode suportar
sem inconvenientes e oferecendo, simultaneamente, seguranca satisfatoria contra a ruptura

ou o escoamento do solo ou do elemento de fundacgao™ Portanto, deve-se analisar a
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seguranca em relacdo a perda da capacidade de carga e aos recalques sob as cargas de
Servico.

Para o calculo da capacidade de carga (estatica) de uma estaca utilizam-se
formulas, métodos estaticos, que baseiam na mobilizacdo de toda a resisténcia ao
cisalhamento estatica do solo. Os métodos podem ser subdivididos em:

» Meétodos racionais ou teoricos: sdo aqueles que utilizam solugdes de
capacidade de carga e parametros do solo;

» Meétodos semi-empiricos: sao aqueles que se baseiam em ensaios in sifu de
penetracdo (SPT, CPT, SPT-T, DMT e PMT).

Pode-se, com base em métodos empiricos que consideram a classificagao das
camadas atravessadas pela estaca ou tubulao, determinar a capacidade dos mesmos.

Segundo ALONSO (1989), a capacidade de carga de uma estaca € obtida como o
menor dos dois valores, entre:

» Resisténcia estrutural do material da estaca; e

» Resisténcia do solo que lhe da suporte (elemento de fundagao).

Segundo DE BEER (1988) existem dois tipos de ruptura, a fisica ¢ a
convencional. A primeira pode ser definida como o limite da razdo entre o acréscimo do
recalque da ponta da estaca (Asg) pelo incremento de carga (AQ), tendendo ao infinito.

Qu=QparaAsg/AQ=x

A ruptura convencional Q,. € definida como sendo a carga correspondente a uma
deformagdo da ponta (ou do topo) da estaca de 10% de seu diametro, no caso de estacas
de deslocamento e de estacas escavadas em argila, e de 30 % de seu diametro, no caso de
estacas escavadas em solos granulares.

DECOURT (1996a) propds definir a ruptura fisica de fundagbes em geral com
base no conceito de rigidez. Define-se rigidez de uma fundacgao (R), a relagdo entre a
carga a ela aplicada e o recalque produzido pela aplicagdo dessa carga. Define-se ruptura
fisica (Quu) como sendo a carga correspondente a um valor de rigidez nulo.

Quu = limite de Q quando s — w e, portanto R=Q /s — 0
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3.4 Extrapolagdo da Curva Carga vs Recalque

A forma da curva carga vs recalque, segundo CORREA (1988), sera o resultado
da interagdo solo-estaca, tanto do atrito lateral quanto da ponta, e se constitui na medida
final do comportamento da estaca. Nesta curva carga vs recalque, pode-se reconhecer trés
fases distintas: a primeira reflete certa proporcionalidade entre cargas e recalques; a
segunda corresponde a uma deformacgdo visco-plastico em que a velocidade de
carregamento exerce grande influéncia sobre os recalques; e a terceira corresponde a
defini¢do da carga de ruptura.

Segundo DECOURT (1998), as verificagdes experimentais de capacidade de
carga apresentam resultados em termos de graficos carga vs recalque, onde a inexisténcia
de condigdes claras de ruptura na curva carga vs recalque mostra-se ser a regra geral.

Sobre a definigdo da carga de ruptura, CORREA (1988) cita que na maior parte
dos casos ndo existe um colapso visivel da fundacdo e nao se caracteriza uma carga de
pico (o aumento da carga P provoca aumento progressivo dos recalques ndo
caracterizando uma carga de ruptura bem definida).

Como as provas de carga, geralmente, nao sao levadas até a ruptura fisica, surge a
necessidade de limitar um valor de carga para o uso da fundagdo. Deste modo, inimeros
especialistas desenvolveram métodos de extrapolagdo da curva carga vs recalque para
provas de carga interrompidas antes da ruptura do sistema de fundagdo, impossibilitando
obter a carga limite que a fundagao resiste.

Com base nos conceitos para determinagao da curva carga vs recalque de estacas,
alguns critérios foram propostos no intuito de predizer o comportamento da curva
caracteristica da interagdo solo-estrutura, ou de simular curvas a partir de determinado
ponto, que por alguma razdo, nao se pode chegar a carga de ruptura. Dentre os varios
critérios existentes na literatura, ressalta-se: NBR 6122 /1996, VAN DER VEEN (1953),
CHIN (1970), DAVISSON (1973), VERBRUGGE (1986) E DECOURT (1995).



3.4.1 Ciritério de VAN DER VEEN (1953) (modificado por Aoki)

O método proposto pelo autor € uma representacao da curva carga vs recalque,
dada pela seguinte expressao:
Q=Qu-(1-e™) (2)
onde:
Q = carga aplicada no topo da estaca (kN);
Q. = carga ultima correspondente a assintota vertical da curva (kN);
S = deslocamento correspondente a carga Q (mm),

a = coeficiente que define a forma da curva

A equacao 2 foi reescrita por Nelson Aoki resultando na equagao 3
6, =0, [I-e ] (3)
Onde:
r € o recalque;
b € o ponto de intersecc@ao com o eixo das ordenadas no grafico de tensao e

deformacéao

3.4.2 Método da Norma (NBR - 6122/ 1996)

A NBR 6122/1996 preconiza que, nos casos em que nao se obteve a ruptura da
estaca (elemento de fundagdo) por algum tipo de limitagao, como por exemplo, sistema de
reacao inadequado, ou quando apesar de obtido um recalque consideravel, ainda sim, nao
se tem uma ruptura nitida na curva carga vs recalque. Conclui-se que nestes casos deve-se
empregar a equagao 4 para obter-se a extrapolagao da curva:

]
* A<E 30

4

A; = recalque de ruptura convencional,

P, = carga de ruptura convencional,

L = comprimento da estaca (cm);

A = area da segao transversal da estaca (cm?);

E = modulo de elasticidade da estaca;

14



D = diametro da estaca em cm.

3.4.3 Método de DAVISSON (1973)
DAVISSON (1973) define a ruptura convencional (ruptura admitida para um

determinado recalque normatizado) em uma prova de carga estatica como a carga que

corresponde a um recalque 1gual a:

Pl D
= ——+——+3,8mm (5)
A-E 120

Onde:

P = carga aplicada,

L = comprimento da estaca,

A = area da secdo transversal da estaca,
E = modulo de elasticidade da estaca,

D = diametro da estaca (mm).
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Figura 3.3. Limite de ruptura Davisson (1973).
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Na figura 3.3 tem-se um exemplo da aplicacdo do método de Davisson e, na
equagao 5, verifica-se que o deslocamento do topo da estaca na ruptura € igual a

compressao estatica mais o deslocamento de ruptura da ponta.

3.4.4 Meétodo de CHIN (1970)

Na figura 3.4 tem-se o método proposto por CHIN (1970 e 1971) apud
FELLENIUS (1980) para estacas sob a carga de trabalho gerada por KONDNER (1963).
O método assume que a curva carga vs recalque quando proximo da carga de ruptura € da
forma hiperbélica. Pelo método de Chin, cada valor da carga € divisor para cada valor
correspondente de recalque e o valor resultante € plotado em fungdo do recalque. Na
figura 3.4, depois de uma variagdo inicial, os valores tragados assumem uma linha reta. O

inverso do coeficiente angular do trecho reto € a carga de ruptura.
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Figura 3 4. Carga de ruptura de acordo com Chin (1970) (apud FELLENIUS, 1980).

As equacgoes apresentadas sao utilizadas na determinacao da carga de ruptura, com

consequente determinagao da curva carga vs recalque:

%:CI'A“:‘C: (6)

Onde
A = recalque;
P = carga aplicada; e

C, e C; = constantes da equagao 6;

—

Pa = )

L)

Onde:
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Py = Carga de ruptura.

. Pyl

(8)

Desta forma, dois pontos determinardo uma reta € um terceiro ponto na mesma
reta confirma o alinhamento. No meétodo de Chin quando se aplica o metodo
precocemente nos resultados da prova de carga. Normalmente, a linha reta correta ndo
inicia até que a carga do ensaio passe o limite de ruptura. Como na escala, a carga de
ruptura de Chin € aproximadamente 20 a 40% maior do que o limite de Davisson. Quando
nao for este o caso, é aconselhavel fazer uma analise mais critica em todos os dados da
prova de carga.

O método de Chin € aplicavel as provas de carga rapidas e lentas, desde que o

tempo de aplica¢@o dos incrementos seja constante.

3.4.5 Maétodo de DECOURT (1998)

Também conhecido como método da rigidez, este método faz uso dos valores reais
para averiguar a carga de ruptura e estimar a curva carga vs recalque. mostrando-se
bastante simples e eficaz quanto a sua utilizagdo € precisao.

Deve-se examinar o aspecto da curva Rigidez (RIG) x Carga (Q). Duas sao as
situagdes possiveis. A primeira € o caso de fundagGes que se rompem, 0 que na pratica €
restrito ao atrito lateral de estacas em geral e a capacidade de carga de estacas de
deslocamento. Nesses casos, os pontos formam uma linha reta. Analisa-se entdo, as
diversas equagdes de regressdo linear possiveis (3 pontos, 4 pontos, "n" pontos) e escolhe-
se a que melhor se ajusta (maior valor de R*). A intersecgdo com o eixo das abcissas "x"
define a carga de ruptura fisica Uma segunda situagao € o caso de fundagdes que nao se
rompem, como, por exemplo, sapatas e bases de estacas escavadas. Observa-se claramente
que a curva que melhor se ajusta € do tipo log-log. Fica claro que ha uma assintota sub-
horizontal, o que significa que praticamente n3o ira se atingir o eixo dos "x".

Observa-se neste método que, mesmo que a prova de carga tenha sido
interrompida prematuramente, € possivel tracar a curva carga vs recalque na sua
totalidade
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3.5 Previsdo de recalque de estacas sob carga a compressao axial

A determinagdo dos recalques de estacas, sujeitas, a carregamento axial,
verificados a curto e longo prazo, quando das aplicagGes das cargas, €, ainda hoje, um
campo aberto as pesquisas. Os métodos de calculo de recalques propostos pelos
especialistas que se dedicam ao assunto ndo deram solucdo definitiva a esse problema.

Segundo ALBUQUERQUE et al. (2001), a esumativa do recalque do topo de
uma estaca € muito importante para qualquer projeto de fundagdes, pois a carga de
trabalho (Qu.b) € também fungdo dos recalques que a estrutura pode tolerar

Os estudos realizados até o momento possibilitam a determinagdo do recalque ou
formas para que seja possivel atingir tal objetivo. Dentro desse contexto surgiram varias
propostas para se avaliar o recalque de estacas isoladas ou em grupo.

As propostas existentes para a previsao dos recalques de fundagdes de edificagdes
sdo as somatorias de: a) recalques imediatos, b) recalques diferidos ou de adensamento
primario; ¢) recalques secundarios (VARGAS, 1978).

Algumas propostas estudadas ao longo destes anos de pesquisa objetivaram
desenvolver formulagdes, algumas com elevado grau de complexibilidade para previsdo
de recalques, dificultando a aplicagdo de alguns meétodos para a finalidade desejada.
Muitas vezes, as considera¢des adotadas para a interpretagdo dos recalques de fundacdes
sdo intrinsecas ao principio que rege o método empregado. Alguns modelos baseiam-se na
Teoria da Elasticidade, principalmente nas equagdes de Mindlin.

Ha trabalhos empiricos que foram desenvolvidos ao longo dos anos que
relacionam a intensidade do recalque ao tipo de solo, a intensidade da carga (em relagdo a

carga altima Q,) e a analise do ponto de vista de cada autor, como mostra a tabela 3.1.
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Tabela 3.1. Pontos notaveis da curva carga vs recalque de estacas de deslocamento

Tipo de solo Nivel de carga Recalque Autor
Argila 85% de Q, 2.4-859 Torstensson (1973) *
Argila 100% de Q, 4.0-850 Torstensson (1973) *
Areia 75% de Q, 2,0-0s0 Sellgren (1985) *
Areia 85% de Q, 2.5-0sp De Beer (1988)
Areia 100% de Q, 5,0-3s0 Sellgren (1985) *

* Apud Hansbo (1994)

DECOURT (1991b), apos analisar diversos resultados de provas de carga em
estacas de deslocamento, sugere que para cargas nao superiores a Qnp / 2, 0 recalque s, na
maioria dos casos, estara entre 2.0 e 6.0mm.

Neste trabalho, estima-se o recalque para a carga de trabalho (Qu.p), denominado

Osq0, - Visto que, as fundagdes sdo projetadas e dimensionadas de acordo com o valor

desta carga.

3.5.1 Implicacdes da Interacao Estaca-Solo

Durante a execu¢do e instalagdo de fundagbes por diversas metodologias
executivas, a interagdo com o solo adjacente a futura estaca € bastante pertubadora. De
maneira que, torna-se extremamente complexo o entendimento do comportamento dessa
fundag@o, pois nao se tem mais o solo nas mesmas condi¢des conhecidas anteriormente a
execuc¢ao da fundacao.

Pode-se ocasionar nesta fundag@o algumas mudangas em seu comportamento, no
entanto, deve-se ressaltar alguns fatores que influem no recalque, sendo eles:

- recalques imediatos, aqueles em que a medida que sdo aplicados incrementos de
carga obtem-se diretamente valores de recalque;

- recalques devido ao adensamento do solo, os quais ocorrem em longos periodos
de tempo,

- recalques estruturais, inclusive do proprio elemento de fundagio:



- caso ocorram recalques diferenciais, considerados os mais danosos a estrutura,
estes implicardo em redistribui¢do das cargas da estrutura e consegiiente mudang¢a no

estado de tensdes aplicadas ao solo.

Ressalta-se que, a grande dificuldade no entendimento do comportamento carga vs
recalque de fundagOes, encontra-se na ndo-linearidade dos fatores que compdem o

recalque.

3.5.2 Modelo de Transferéncia de Carga

Sao varias as analogias adotadas para tentativas de previsao dos recalques de
fundagGes por estacas, sendo uma delas a analise comparativa com o dimensionamento
estrutural de um pilar. Dessa maneira tenta-se compreender o sistema de transferéncia de
carga de modo a definir a forma de como quando ocorre o equilibrio entre as forgas
solicitantes e as resistentes ao longo do elemento de fundagao.

Existem alguns estudos os quais propdem solugbes graficas e analiticas para
compreensdo dos fendmenos de transferéncia de carga no interior da massa de solo, de tal
sorte que se possa prever a curva carga vs recalque a ser obtida através das medigoes
efetuadas pelos medidores de deformagdao do material durante a prova de carga. Dos
metodos existentes, aqueles que s3o baseados na solugdo de MINDLIN (1936)
apresentam resultados satisfatorios para previsdo do recalque.

PANDO et. al. (2004) propde uma curva de transferéncia de carga, a qual pode ser
obtida usando os dados do ensaio in situ do CPT sismico (SCPT). Descobriu-se que as
previsdes que usam as curvas de transferéncia de carga, baseadas no modelo hiperbolico
convencional, sdo mais rigidas do que as medidas obtidas em campo Dessa forma,
acredita-se que este fato possa estar relacionado com a degradagdo mais lenta do modulo
de cisalhamento (G). Esta taxa de degradag@o nao € considerada apropriada quando se usa
o modulo de cisalhamento inicial (Go) com muito baixas deformagdes como valor inicial

de referéncia.
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P,

3.52.1 Solucdo de MINDLIN (1936)

Para o caso de uma forga vertical unitaria aplicada no interior do semi-espaco
homogéneo a profundidade c, MINDLIN (1936) obteve a seguinte solugdo analitica para
os campos de tensdo e de deslocamentos verticais em um ponto qualquer do meio elastico

(Figura 3.5).

vy _ _\_ superficie
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\ Ry =@ +@z+¢)%)?
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r=(x"+v°)*

Figura 3.5. Solugdo de Mindlin (1936) para forca vertical I no interior do semi-espaco

homogéneo.
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3.5.3 Fatores que influenciam no recalque de estacas isoladas

A analise do comportamento n&o-linear do solo tem sido levada em consideragao
por varios autores. Os pardmetros do solo, tais como, médulo de cisalhamento € modulo
de elasticidade parecem exercer grande influéncia no comportamento tensao-deformacao
do elemento de fundacao.

No geral, o comportamento de uma estaca € influenciado por inumeros fatores, tais

como as caracteristicas da estaca, 0 comportamento mecanico ndo linear do solo, e pela
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influéncia de fatores tecnologicos e de instalagdo. Um procedimento util para avaliar estes
e outros fatores no ensaio € a retro-analise dos resultados das provas de carga estatica
executadas em estaca isolada. Partindo-se do conhecimento dos parametros do solo
Assim, o comportamento da curva carga vs recalque pode ser previsto e os valores da
rigidez operacional podem ser avaliados (BERARDI & BOVOLENTA, 2005).

O segundo os autores acima, os valores da tensdo de rigidez podem ser definidos
ensaiando-se o solo ou usando-se a fungao de rigidez de redu¢ao proposta na literatura. Os
valores s3o geralmente expressos por curvas de G/Gg como uma fungdo de y (tensao de
cisalhamento). Um valor comum da tensdo de cisalhamento para o solo ao redor da estaca
¢ avaliado e uma curva de degradagdo satisfatona € escolhida de acordo com o tipo de
solo, permitindo-se, entdo, que a determinagao da curva carga vs recalque seja calculada
por um processo de iteragdo.

Segundo PANDO et al. (2004) ¢ fundamental o conhecimento do modulo de
cisalhamento inicial do solo (Gp) para um maior entendimento na percepgao da nao-
linearidade do mesmo, principalmente quando se utiliza um valor muito baixo de
resisténcia como referéncia inicial. A estimativa destes parametros pode ser feita a partir
de ensaios como o CPT, o qual se tormou extremamente usual na pratica geotécnica em
muitos paises.

O uso do modelo hiperbolico modificado € necessario para se incorporar a rapida
redug¢do do modulo de cisalhamento secante observado quando valores muitos baixos de
solicitacdo de Gy de medigcdes de CPT sismico sdo usados como referéncia inicial
(PANDO et. al, 2004).

Apesar das consideragdes feitas anteriormente, ressalta-se que existem varios
fatores que podem influenciar o recalque de estacas isoladas. Como exemplo. pode-se
citar POULOS (1989):

- O indice de esbeltez da estaca, também conhecida como razdo de embutimento,
ou seja, a razao entre o seu comprimento e o diametro (L/d),

- O fator de rigidez K, também denominado rigidez relativa da estaca, definido

por

e S (11)



Onde.

R - indice de area (projeto / real):

E,/E. a razdo entre o modulo de elasticidade do solo na base da estaca E, (estaca)
€ 0 modulo ao longo do fuste da estaca E;

De acordo com a figura 3.6, para o caso de uma estaca flutuante em um meio

elastico homogéneo, o recalque diminui na medida em que L/d e K aumentam
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Figura 3 6. Influéncia dos parametros adimensionais L'd e K no recalque de estacas
isoladas em solo homogéneo (Poulos, 1989).

Em outra circunstincia, o recalque de uma estaca n3o €, entretanto,
significativamente influenciado pela razao Ey/E no caso de uma estaca relativamente
esbelta e/ou compressivel, conforme indicado na figura 3.7.

Pode-se observar na figura 3.7 que, para valores de L/d>50, a redugdo no recalque
devido a presenga do estrato de apoio € inferior a 40%. Consequentemente, neste caso,
para se obter uma reduc@o significativa no valor do recalque, um aumento no didmetro
e/ou na rigidez da estaca € muito mais aconselhavel do que apoia-la sobre um estrato
rigido. Isto é justificado pela parcela minima de carga transferida para a ponta, pois

praticamente toda a carga € absorvida pelo solo ao longo do fuste da estaca.
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Figura 3 7 Razdo entre os recalques de estacas de ponia e flutuante em solo homogéneo
(Poulos, 1989).

Um exemplo da influéncia da distribui¢do do modulo de elasticidade com
profundidade no calculo do recalque e na transferéncia de carga € dado pela figura 3 8.
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Figura 3.8. Distribui¢do das tensoes cisalhantes ao longo do fuste da estaca (Poulos,
1989).
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No caso onde o perfil de solo apresenta um crescimento linear do modulo de
elasticidade com a profundidade (solo de Gibson), a distribuigao das tensdes cisalhantes
também cresce linearmente, enquanto que no caso de um solo homogéneo esta
distribuig¢ao € relativamente uniforme.

Verifica-se que os parametros que compdem os materiais envolvidos (solo e
estaca) na analise de fundagbes exercem grande influéncia no comportamento da curva
carga vs recalque. Desta forma, verifica-se que o modulo de elasticidade exerce relevante
influéncia na determinagdo e / ou previsao dos recalques que um elemento de fundagao

pode sofrer.

3.6 Estimativas de parametros ¢ do estado de tensoes

Durante a instalag@o de uma estaca em um terreno tem-se varias incognitas, dentre
elas, verifica-se que, durante o processo executivo de estacas raiz, podem ocorrer
mudanga no estado de tensdes proximo a estaca e amolgamento de uma fina camada ao
redor da mesma.

Esse amolgamento causa modificagao das caracteristicas de resisténcia do solo em
torno da estaca. Nao € possivel quantificar com exatiddao qual sera a variacdo dos
parametros do material amolgado, mas € possivel estimar os parametros de resisténcia
antes da instalagao e considerar os efeitos depois da instalagdo através de coeficientes
empiricos que deverao englobar, dentro de uma margem de seguranca, os efeitos da perda
de resisténcia promovido pelo processo de instalagdo da estaca. Nota-se, que as
metodologias para previsdao de capacidade de suporte de estacas estdo sempre baseadas
nas caracteristicas mecanicas e parametros do material antes da instalagdo da estaca como
elemento de fundacido.

O conhecimento dos parametros do solo e do estado de tensGes € fator
imprescindivel para o correto entendimento e eficaz previsao do comportamento de um
elemento de fundagdo. Das varias possibilidades de se estimar as caracteristicas fisico-
mecanicas do solo, verifica-se que existem varios fatores intervenientes para obter

resultados confiaveis.
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Segundo LEHANE & FAHEY (2004), estabelece-se que devido a dificuldade de
se obter amostras ndo perturbadas de areia, para a determinagdo em laboratorio dos
parametros de rigidez, deve-se confiar nos ensaios “in situ”.

Para a estimativa do modulo de cisalhamento inicial, pode-se fazé-lo a partir das
medidas de velocidade de onda cisalhante e das resisténcias laterais e de ponta da estaca
PANDO et. al (2004).

Existem inumeras correlagdes que procuram determinar de forma empirica
parametros geotécnicos a partir de ensaios de campo. Essas formulagdes normalmente nao
possuem nenhum fundamento teorico, e sendo totalmente empiricas. Além de serem
oriundas da literatura internacional, a qual trata do comportamento do solo de clima
temperado que apresenta comportamento bastante distinto quando comparado ao solo de
clima tropical, quer seja pela sua origem pedogenetica, quer seja pela sua origem

intemperica.

3.6.1 Parametros dos Solos

Varios s3o os parametros do solo que sdo imprescindiveis para a solugiao de
problemas geotécnicos e que, no entanto, nao necessitam serem determinados atraves de
ensaios especificos realizados em laboratorio. Com o emprego de ensaios realizados
diretamente in situ pode-se determinar alguns parametros, talvez ndo com o grau de
precisdo que um ensaio de laboratorio poderia oferecer, porém com maior rapidez. Os
ensaios in-situ oferecem analises com maior garantia de que o estado de tensdes, assim
como as caracteriticas originais da macroestrutura do solo tenham menor perturbagao no
momento em que esteja sendo realizado o ensaio.

A realizagdo de coletas de amostras, indeformadas ou ndao, mostra-se normalmente
dispendiciosa, exceto para as amostras indeformadas se forem retiradas em grandes
profundidades. Para este servico de amostragem, demanda-se tempo e utilizacd@o de mao-
de-obra especializada, a qual normalmente € contratada para este servico.

Pela maneira como as amostras indeformadas s3o coletadas, apesar da mao-de-
obra ser tecnicamente capaz, podem ser facilmente perturbadas, de tal modo que nao

possam mais serem consideradas como uma amostra representativa daquele solo.
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O intuito da aplicagdo de ensaios de campo, neste caso, OS ensaios de cone.
pressiometro e dilatometro, é o de viabilizar as estimavas do modulo de elasticidade.
modulo de cisalhamento, dentre outros parametros que possam ser determinados atraves
de correlagdes empiricas a partir dos resultados dos ensaios supra-citados.

Dentre os parametros que se mostram mais relevantes com relagio a determinag@o
e interpretagao do comportamento nao-linear do recalque de fundagdes, ressalta-se os

modulos de elasticidade (E) e o modulo de cisalhamento inicial (Go).

3.6.2 Moddulo de Elasticidade

A curva tensao vs deformagdao de um solo tem a forma indicada na figura 3 9. No
trecho inicial dessa curva existe proporcionalidade entre tensdo e deformacao (reta 1) A
inclinagao dessa reta denomina-se modulo de elasticidade tangente inicial, para
diferencia-la da reta 2, a qual ¢ denominada modulo tangente para uma dada pressao ¢ A
inclinagdo da reta 3, denominada modulo secante, € usada quando se pretende dar
tratamento linear a uma fungdo n@o linear, através de calculos iterativos de tal sorte que as
coordenadas o4 € €4 do ponto A, calculados pelo modulo secante, coincidam com os da
curva real

Para o caso especifico desta pesquisa, utiliza-se 0 médulo secante para os calculos

das deformacdes e para os casos onde for necessario 0 seu emprego.

' EA &

Figura 3.9. Modulos de elasticidade.
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Na figura 3 10a mostra-se, esquematicamente, cCoOmo varia a curva ¢ X € €,
portanto, os modulos de elasticidade, com a pressio confinante; e, na figura 3.10b tem-se

a varia¢do, quando se permite ou nao a drenagem durante o carregamento.

- T
ul G3 = varidvel G5 - constante
G >0
i —
i G’
(a) "€ (b) 2

Figura 3.10.Consideracdes sobre o modulo de elasticidade

Uma correlagdo entre o modulo de elasticidade E, = arctg(f3) (ndo-drenado) e E =
arctg (o) (drenado) é apresentado por BARATA (1986).
3
W m (12)
Em que:
E, = 1.000 Cu (argilas inorganicas)
« = 100 Cu (argilas organicas)

C, = coesdo ndo-drenada (metade da resisténcia a compressao simples).

Uma correlag@o analoga entre o modulo de elasticidade drenado E e o modulo de
adensamento Eyq €

2-0°
1-0

E=(- )-Ey (13)

O modulo de elasticidade drenado E pode ser correlacionado com a resisténcia a

ruptura do solo (resisténcia de ponta do ensaio CPT). Para solos ndao saturados ou de
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compressibilidade rapida, essa correlacic pode ser obtida de maneira direta, pela

eXpressao:
E=a-q, (14)

Em que “a” € uma constante denominada coeficiente de Buisman.

Tabela 3.2. Valor do Coeficiente de Buisman (modificado de BARATA et al, 1970)

Coeficiente de

Tipo de solo
Buisman

Argila areno-siltosa (“porosa”)
(solo residual de basalto, ao natural) 5,20-9,20
(Refinaria do Planalto, Campinas, SP)

Os ensaios de campo de mecanica dos solos, usualmente empregados, tais como:
pressiometro, cone de penetragdo estatica e dilatémetro de Marchetti podem contribuir
consideravelmente na obteng@o de parametros que possibilitem a determinacdo do modulo
de elasticidade. No entanto, ressalta-se que em todos os ensaios supracitados, 0 modulo
estimado previamente a execugdo da fundagdo pode ndo refletir as novas condi¢des do
estado de tensdes a que o solo foi submetido, quer pelo método executivo das estruturas

de fundagdes, quer pelo alivio de tensdes e pela interagao solo com material da estaca.

3.6.2.1 Ensaio Pressiométrico

O ensaio pressiométrico destaca-se pela sua portabilidade e alta adaptabilidade aos
diversos tipos de perfis de solo, além de permitir a obteng@o direta dos parametros de
resisténcia e deformagdao do solo. Este equipamento € relativamente caro e dificil de
operar. Ressalta-se que o pressiometro Ménard € um dispositivo simples, facil de
transportar, operar e calibrar e que, por ser produzido industrialmente, esta menos sujeito
as adulteragOes nas suas caracteristicas do que o SPT.

Seu principio basico consiste na expansao de uma cavidade cilindrica no macigo
de solo, com o objetivo de medir as propriedades de deformag@o e a tensdo de ruptura do

material (Figura 3.11). Na pratica, o ensaio consiste na execugao de um furo de sondagem
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at¢ a profundidade desejada inserindo-se, entdo, a sonda pressiométrica na qual sao

aplicadas pressdes em incrementos € medidas as variagdes volumeétricas correspondentes.

VOLUMIMETRO MANOMETROS

CONTROLE
PRESSAD-VOLUME

|

NIVEL DO TERRENO

" CELULA DE GUARDA

SONDA CELULA DE MEDIGAO

I, e
TTTYPTE TREIIE T

Figura 3.11 Modelo do ensaio pressiométrico

A sonda pressiométrica possui, normalmente, trés cilindros ou camaras
superpostas. As camaras do topo e do fundo tém como fungao principal impedir a
possibilidade de deformagdes longitudinais (conforme figura 3.11) da célula de medi¢do
(célula central) em wvirtude do seu comprimento finito. Assim, uma situagdo de
deformacao plana ¢ simulada e a interpretag@o dos resultados do ensaio pode ser feita com
base em formulagao da teoria da elasticidade linear sob condi¢des de deformagdo plana.

Com os dados obtidos, plota-se a curva pressdo vs variagao volumétrica, conforme
figura 3.12. Observando-se a forma da curva, nota-se que a mesma apresenta trés fases
distintas:

A primeira fase corresponde ao recarregamento do solo amolgado, adjacente as
paredes do furo, até a tensao horizontal inicial existente antes de aberto o furo.

A segunda fase mostra uma relagdo pseudo-elastica entre tensdes e deformacgdes,
praticamente proporcional. Nesta etapa, aplica-se a teoria da elasticidade linear para a

determinacdo das caracteristicas de deformagdo do solo ensaiado.

-
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A terceira fase indica um comportamento plastico do solo em torno da cavidade,

com a ruptura sendo atingida gradualmente

Puf == T T T T T T T ==

Zona dc comportamento
plastico

Pressiio atuanie ne solo

Zona linear elastica

A

Zona de recompressao

Vanagao de volume da cavidade

Figura 312 Representacdo de curva tipica obtida em um ensaio pressiométrico.

A obtengao das caracteristicas de deformagao do solo a partir deste ensaio parte da
hipétese, ja mencionada, da linearidade do trecho pseudo-elastico da curva. A expansao
de uma cavidade cilindrica em um meio elastico e infinito, obtida por Lame em 1852,
permite concluir que:

G=V_-AP/AV (15)
onde:

G = modulo de cisalhamento do solo.

AP = incremento de pressdo na cavidade;

Vm = volume da cavidade;

AV = variag@o volumétrica na cavidade causada pelo incremento de pressao AP

(AV = V- V,).

Em um meio elastico, o médulo de cisalhamento (G) pode ser relacionado com o

modulo de elasticidade (E) através de:



- E
2-(1+v) (16)

onde

E = modulo de elasticidade

v = coeficiente de Poisson

Como o ensaio ndao permite avaliar os dois parametros elasticos (E, v) em geral
assume-se, ou determina-se de forma independente em outro tipo de ensaio, o valor do
coeficiente de Poisson. (adota-se v = 0,33)

Enquanto a razao AP/AV, coeficiente angular do trecho linear da curva
pressiometrica, permanece constante, o volume da cavidade V,, varia durante o ensaio.
BAGUELIN et al (1978) sugerem que Vi, seja tomado como o valor meédio entre o
volume inicial (V,) e o final (Vy) no incremento de pressao AP, ou seja:

v, =V, + Yot Vo)

m 1

(17)

onde

V; = volume inicial da celula de medigao

Um fator importante na determinagdo do modulo de cisalhamento € a forte
dependéncia deste em rela¢do ao nivel de variacdo volumétrica adotada (AV/Vy, em %)
para a determina¢do da deformabilidade do solo, conforme indicado na figura 3.13.
Observa-se que quanto menor a deformagao volumeétrica especifica, maior € o modulo de

elasticidade obtido.
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Figura 3.13.Modulo de elasticidade vs deformacao volumétrica especifica para um solo.
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Uma outra observa¢ao importante refere-se a determinacao do modulo de

elasticidade através da curva de recarregamento do ensaio. Pode-se verificar (figura 3.14)

que os modulos de elasticidade assim obtidos sdo maiores que os determinados através da

curva de carregamento virgem (inicial) do ensaio, justificado pelo fato de que. na curva de

recarregamento, o valor do volume da cavidade (V,,) é maior para um mesmo AP/AV,

fornecendo, consequentemente, um maior valor de modulo nas equagdes 15 e 16

;\P1
¥}

48
2 carregamenm\

Carregamento virgem S

dp T\ Recarregamento

/

L ]
A

MO

%

= YAMR v

Figura 3.14./lustracd@o esquematica da determinacao do volume da cavidade no ensaio

pressiomerrico.
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V; +V,
Vs = +(—l—2——1\ para recarregamento.

)

Além disso, se o volume da cavidade V., € maior para uma determinada varia¢do
volumeétrica AV, a deformagdo volumétrica especifica (AV/V,%) € menor e, portanto,
maior sera o valor do modulo a ser obtido, de acordo com a figura 3.14.

A tabela 3.3 (ROCHA FILHO, 1989) apresenta um conjunto de correlagoes entre
o modulo de elasticidade obtido atraves deste ensaio e o Ngpr. Nesta tabela, ao apresentar
alguns resultados proprios com os de outros autores MARTIN, em 1977, e em 1987,
Rocha Filho indica que os valores do modulo pressiométrico de recarregamento sao
aproximadamente 2 a 3 vezes maiores que os obtidos na fase de carregamento inicial.

Uma determinag@o precisa dos modulos do solo a pequenos niveis de deformacao
especifica, ndo €, entretanto, possivel atraves deste ensaio, justificado por dois motivos
principais. O primeiro, devido ao amolgamento provocado no solo durante a execugao do
furo e posterior inser¢do da sonda pressiomeétrica, que afeta significativamente a
interpretagao dos resultados do ensaio, uma vez que a determinagao do deslocamento
radial ¢ feito através da medi¢do de variagoes volumétricas que serdao sensivelmente
maiores devido a este amolgamento, fazendo com que as deformagdes volumétricas
especificas calculadas sejam maiores do que para o solo intacto. Segundo BRIAUD
(1992), a espessura da zona perturbada (amolgada) atinge cerca de 40% do raio inicial de
perfuracdo, refletindo-se num valor do modulo significativamente menor do que o real
Com o objetivo de reduzir esse amolgamento, recomenda-se executar a perfuragao com
um didmetro muito proximo ao da sonda pressiométrica, mantendo-se o intervalo de
tempo entre a execugao do furo e a realizagdo do ensaio o menor possivel.

O segundo motivo € devido a falta de precisdao da instrumentagdo utilizada nas
medigdes das variagdes volumétricas, o que impede que sejam feitas medidas de

deformacao volumétricas especificas pequenas. Segundo FONSECA (1996), para
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materiais de rigidez média, ha grandes condicionantes na obtengdo de precisao do sistema
abaixo de valores correspondentes a 2% de deformagao volumétrica especifica.

Algumas correlagdes publicadas na literatura entre o modulo de elasticidade obtido
através deste ensaio € os resultados de ensaios SPT, para solos residuais e areias, sdo

apresentadas nas tabelas 3.4 e 3.5.

Tabela 3.3. Correlagées entre modulo pressiométrico e Nspr (ROCHA FILHO, 1989).

Correlagdes )
P Referéncia Observagoes
(E em kgf/cm”)
Baseado em 120 ensaios, com um
- ) coeficiente de correlagao 0,788 Solos
E=22N** Martin (1977) ) o .
saproliticos de micaxistos e gnaisse
(Piedmont, EUA).
Baseada em 459 ensaios, com um
- ) coeficiente de correlagao 0,79. Solos
E=15N°" Martin (1977) . o _
saproliticos de micaxistos e gnaisse
(Piedmont, EUA).
Expressao geral baseada nos resultados
= o dos campos experimentais | e 2 (PUC-
£=80N Rocha Filho (1989) poRExP (
E=15N+240 Rio). Solo saprolitico de gnaisse.
Toledo Filho (1986) ) P &
E=25N+160 Rocha Filho e R " 0,005 <B <0,021e7 <N <15
ocha Filho e Romane
E=26N+120 . 0.05 < <0,15¢20 < N <30
0,15<B<0,25e30< N <60
. - Carregamento Solos saproliticos
E=10N°® , )
- ) virgem de gnaisse (PUC-
E=19N™* Rocha Filho (1989) " i
. - 2" carregamento Rio)
E = 90 NO.)U
- recarregamento
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Tabela 3.4. Correlacoes entre o modulo pressiométrico e o Nspr para solos residuais.

Correlagdes Referéncia Observagoes
E(MPa)=17N"% Carregamento inicial B
) Solo saprolitico de
E(MPa)=21N"" Rocha Filho, 1988. | 2° carregamento ‘
, gnaisse
E(MPa)=223N"* Recarregamento

N/E(MPa)=08-28
N/E(MPa)=0,4-0.7

Rocha Filho, 1982.

Carregamento inicial

Recarregamento

Solo Saprolitico de

gnaisse

E(kgf /cm*) = 24N +90

Rocha Filho, 1982

Carregamento inicial

Solo saprolitico de

gnaisse

E(MPa)=081+2,83N

Brandt, 1978

Carregamento inicial

Solo saprolitico de

gnaisse

E(kef /cm®)=18N +343
(20< N <60)

Brandt, 1978.

Carregamento inicial

Solo saprolitico de

gnaisse

E(MPa)=7,9+0,24N
N/E(MPa)=14

Fonseca, 1996.

Carregamento inicial

Solo residual de

granito

labela 3.5. Correlacoes entre o modulo pressiométrico e o Nspr para areias (apud ROCHA

FILHO, 1989).
Correlagdes Referéncia Observagoes
E(kgf /cm?) = 4N Ohya et al (1982) Solos arenosos
E(MPa)=N/2 Kormonik et al (1974) Solos arenosos

E(bar)=7,35N*®

Tsuchiya e Toyooka (1982)

Solos arenosos

N/E(MPa)=29

Gonin et al (1992)

Solos arenosos

Das propostas de correlagdo entre os valores de Go e os resultados dos ensaios

SPT e CPT (Nspr € qc, respectivamente), salientam-se aquelas mencionadas por Fonseca

(1996) para solos residuais de granito:
G,(MPa)=98+042-N,,

(18)



G,(MPa) =957 +32-q. (19)

Na tabela 3.6 apresenta-se a estimativa de possiveis valores do modulo

pressiometrico, depdendendo da composigao do solo analisado.

Tabela 3.6. Valores do modulo pressiométrico de acordo com o tipo de solo.

Tipo de solo Modulo pressiométrico (Epy) i Pressdo limite (Py)
(MPa) (kPa)
Argila mole 0,5-3.,0 50 - 300
Argila media 3,0-80 300 - 800
Argila rija 8,0-400 600 - 2000
Silte arenoso 0,5-20 100 - 500
Silte 2,0-100 200 - 1500
Areia e pedregulhos 8,0 -40,0 1200 - 5000
Areias sedimentares 7.5-400 1000 - 5000

3622 Pressiometro Autoperfurante

O desenvolvimento do pressiometro autoperfurante foi a mais importante
modificacdo em relagdo ao instrumento basico proposto por Ménard no ano de 1957.

O principio basico deste ensaio € o mesmo do pressiometro tipo Ménard, ou seja,
consiste na expansdo de uma cavidade cilindrica no macigo de solo, com o objetivo de
medir propriedades de deformagao e a tens@o de ruptura do material. A diferenca basica €
que, neste ensaio, a sonda pressiométrica € introduzida no solo por pressdo estatica, ou
seja, sem a necessidade da execugdo prévia do furo de sondagem convencional,
eliminando, assim, deslocamentos laterais das paredes do furo e um possivel alivio de
tensoes.

Adicionalmente, a expansdo radial da célula pressiométrica € medida por trés
sensores de deformacdo (extensdmetros) separados de 120°, possuindo uma precisio

satisfatoria para medigdo de deformagdes radiais especificas bastante pequenas.
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Percebeu-se, também, que a expansdo da membrana que constitui a célula
pressiomeétrica ndo produz praticamente nenhum movimento axial, 0 que garante a
condigao ideal de deformagdao plana. Assim, a avaliagdo das caracteristicas de
deformabilidade dos solos € particularmente bem sucedida neste tipo ensaio, por ser um
dos que melhor relaciona tensdes aplicadas com deformagdes induzidas, ainda que
especificamente na direg¢do radial. O médulo de cisalhamento do solo € dado por

dP
(20)

G=1.%
2 de,

Onde

€. € a deformac@o especifica radial

Considerando que para pequenas deformagdes €. =1/2-AV/V  vém
d
G=V.-—*X- (21)
dv

onde V é o volume da cavidade

Para a determina¢ao do modulo de elasticidade do solo (E), utiliza-se a equagao
16, admitindo-se 0 meio como linearmente elastico. Os parametros elasticos obtidos sao E
e v, pode-se também assumir um valor para o coeficiente de Poisson (v) ou,
alternativamente, calculando-o de forma independente por meio de outro tipo de ensaio.

O declive inicial da curva pressao vs deformagao radial obtida no ensaio (figura
3.15) permite determinar o modulo de cisalhamento do solo a baixos niveis de
deformacgdo. No entanto, por este ser muito sensivel ao processo de execugao do ensaio,
realiza-se, geralmente, alguns ciclos de descarga e recarga antes de sua determinagao,
procurando recuperar a componente elastica da resposta do material Em solos residuais,
segundo FONSECA (1996), ha ainda que se considerar as “reservas de rigidez” do
material, associadas a cimentagdes do tipo estrutural que se perdem gradativamente a

medida que aumentam os niveis de deformacao impostos pelo ensaio.
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Figura 3.15.Curva tipica obtida no ensaio pressiométrico auto-perfurarte.

E importante salientar ainda, que nos ensaios pressiométricos (tipo Ménard e
autoperfurante) as caracteristicas de deformabilidade e resisténcia do solo sdo
determinadas a partir de um volume relativamente pequeno de solo, pois as medidas de
pressao e deformagdo radial sdo pontuais (células localizadas). No caso em que a regido
de solo ensaiada apresente, por exemplo, um numero grande de microfissuras, o
comportamento estimado a partir deste ensaio sera, quase que certamente, muito diferente
do comportamento global e real do macigo.

Além disso, como o modulo de elasticidade nos ensaios pressiométricos €
determinado na dire¢do horizontal, alguns autores consideram discutivel a utilizagdao deste
parametro no calculo de recalques em macigos, principalmente naqueles que exibem
acentuado grau de anisotropia.

O ensaio pressiométrico se mostra como uma ferramenta atraente para estimar a
capacidade de carga de estacas comprimidas axialmente e na resolucao de outros

problemas de fundagdes.

3.6.2.3 Ensaio CPT (“Cone Penetration Test™)

A utilizagdo do CPT tem aumentado significativamente nos ultimos 20 anos e, em
alguns paises, vem se tornando um ensaio de campo tao comum quanto o SPT. Um dos

motivos para esta utilizagao crescente € a sua facilidade de operagao.
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Existem dois tipos de ensaios: o penetrometro elétrico e o mecanico, sendo o
emprego do primeiro mais vantajoso. Além da indicagao continua da variagio da
resisténcia de ponta com a profundidade, o penetrometro elétrico minimiza erros em perfis
com alta resisténcia a penetracao e profundidade de execugao (ROCHA FILHO, 1991).

No ensaio CPT, a identificacdo direta do tipo de solo ensaiado ndo € possivel,
como no ensaio SPT, mas apenas indiretamente atraves da razao entre os dois parametros
obtidos no ensaio, o atrito lateral (f;) e a resisténcia de ponta do cone (qc), definida como
razao de atrito (Ry).

Também n3o mede diretamente as propriedades do solo, sendo necessaria a
utiliza¢@o de correlagdes empirica, que, por sua vez, apresentam uma grande variabilidade
e forte componente local.

No entanto, a classificacdo do tipo de solo pode ser obtida através de
procedimentos graficos que relacionam diretamente g X Ry (ROBERTSON &
CAMPANELLA, 1983; BEGEMAN, 1965; SANGLERAT, 1972; SHEMERTMAAN,
1978; DOUGLAS & OSLEN, 1981), conforme mostra a figura 3.16.

40 4 . S
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Figura 3.16.Abaco para classificacdo do tipo de solo sedimentar (ROBERTSON &
CAMPANELLA, 1983).
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Estas correlagbes sdao extremamente dependentes do nivel de tensao (ou
deformag@o) para o qual se deseja determinar o modulo de elasticidade, devido a nao-
linearidade tipica da curva tensdo-deformacdo dos solos. Sao influenciadas por fatores
como a historia de tensdes do macigo, a densidade relativa, no caso de solos arenosos, o
indice de plasticidade, no caso de solos argilosos, etc.

BALDI et al (1988) indicam limitagdes na avaliagdo racional da deformabilidade
a partir de ensaios de penetragao (SPT, CPT, etc) que, por induzirem grandes deformagdes
ao redor das ponteiras, criam zonas de ruptura localizadas, deixando margem apenas para
proposi¢ao de correlagdes e estimativas empiricas.

Para a determinacao do modulo através de correlagbes com o dados obtidos no
ensaio CPT, BALDI et al (1981) propdem que para 25% da tensdo desviadora maxima
seja utilizada a seguinte relagao:

E;=15-q, (23)

A tabela 3.7 apresenta as correlagdes obtidas por FONSECA (1996) entre o
modulo de elasticidade e a resisténcia de ponta (q.) do ensaio CPT, para um solo residual
granitico, obtidas a partir de ensaios triaxiais com instrumentagao interna, genericamente
expressa por:

E=A+B-R (MPa) (24)

Onde A e B: 530 coeficientes que dependem do tipo de modulo considerado.

Foram considerados os seguintes modulos:

E4s : modulo secante definido entre os vértices do ciclo de carregamento-
descarregamento;

Ey - modulo tangente definido no trecho logo apos o ciclo de recarregamento;

Esjge. - modulo secante definido a 10% da carga de ruptura,

Es2s0, - mddulo secante definido a 25% da carga de ruptura,

Essqs, : modulo secante definido a 50% da carga de ruptura.;

Eq : modulo tangente definido no trecho retilineo (inicial) da curva de

descarregamento do ensaio.



Tabela 3.7. Coeficientes da correlacdo entre o modulo de elasticidade E e gc (FONSECA, 1996).

Tipo de Coeficiente de
& = Ee] Edl' ELI E‘\ 10% ES 25% E% S0
Instrumentagao correlagao
Instrumentagao A (MPa) 31,71 | 14,71 | 16,88 | 9,57 6,55 4,74
Interna B (MPa) 3,93 | 2,25 1,65 0,70 | 0,63 0,58

Ha uma tendéncia de se propor correlacdes lineares entre os valores de Ng. e a
resisténcia de ponta do cone qe, na forma qc/ Ng-r, com o objetivo de extrapolar para um
ensaio a experiéncia acumulada com a utilizagdo do outro. No entanto, existem algumas
reservas quanto ao emprego destas correlagdes, devido ao fato das mesmas serem
dependentes da profundidade (nivel de tensoes) e por assumirem que um valor nulo de qc
indicaria também um valor nulo de Ne-r

Segundo WHITE & BOLTON (2005), a similaridade geométrica das estacas ¢
dos instrumentos de CPT sugere que durante a penetragdao constante (ou aplicagdo da
carga em prova de carga constante), o qp (unidade de resisténcia da base) deve igualar-se
ao (. (unidade de resisténcia na ponta), como € prevista por métodos da analise continua,
tais como, solucdes da expansao da cavidade e o método de propagag¢dao das tensoes.
Entretanto, um numero de autores sugeriu que os fatores da redugido devem ser aplicados a
resisténcia do cone, qc, tal que gy = & g, onde o & < 1. Estes fatores recomendados para
reducdo variam significativamente. Por o exemplo, BUSTAMANTE & GIANESELLI
(1982) sugerem que a = 0.4 - 0,5 para a areia e o cascalho, visto que de RUITER &
BERINGEN (1979) sugerem que o o varia entre 0.5 e 1, dependendo da relagao de
sobre-adensamento.

A reducao da relag@o qy / qc, pode ser atribuida aos seguintes fatores: embutimento
parcial (L/D), nao-homogeneidade local, diametro absoluto da estaca, mobilizagao parcial
e tensdo residual (WHITE & BOLTON, 2005).



3.6.24 Ensaio Dilatométrico - DMT (“Dilatometer Test of Marchetti™)

Entre os ensaios de campo, o dilatdmetro de Marchetti, pela sua simplicidade e
baixo custo, € um equipamento que tem grande utilidade para a determinagdo de varios
parametros geotécnicos dos solos (MARCHETTL, 1997), com destaque para o modulo
de compressdao dilatométrica simples, modulo de Young, modulo de cisalhamento
maximo, resisténcia ao cisalhamento ndo-drenada, razio de sobre-adensamento,
coeficiente de empuxo no repouso, densidade relativa, coeficiente de adensamento e
coeficiente de permeabilidade. O ensaio dilatométrico fornece trés parametros que
refletem o comportamento mecanico dos solos, como se segue:

Indice do material (Ip), que se relaciona com o tipo de solo, do ponto de vista da
composig¢do granulométrica, pode ser determinado atravées da equagdo 25.

Ip = SL20. (25)
Py —uy

Onde:

P} e Py - sdo pressoes corrigidas a partir das pressdes medidas A, B e C.

Pg - ug € a pressdo horizontal efetiva;

Ug - € a pressao hidrostatica no solo.

A Tabela 3.8 (SCHMERTMANN, 1988) apresenta uma relagdo entre os valores

de Ip e os varios tipos de solos.

Tabela 3.8. Relacdo entre tipo de solo e o parametro 1; (SCHMERTMANN, 1988).

Tipos de solo Iq
Turfa / argila sensitiva <0,10
Argila siltosa 0,10-0.35
Argila siltosa 0,35 - 0,60
Silte 0,90 - 1,20
Silte arenoso 1,20- 1,80
Areia siltosa 1,80 -3,30
Areia > 3,30
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Segundo SCHNAID (2000), o Indice de Tensdo Horizontal (Kp) ¢ definido de
forma analoga ao coeficiente de empuxo no repouso Ko: sendo o aumento de Kp
proporcional a tensdo horizontal in situ, porém € também sensivel a outras propriedades
do solo; a razao de sobre-adensamento, idade do deposito e grau de cimentagio afetam as

medidas de Kp,.

PQ —u
Kp=—"+2" (26)

Oy

O indice Kp pode ser comumente visualizado como um parametro K, amplificado
pela penetragao do equipamento no solo; sabe-se, tambem, que esse parametro € de valia
no entendimento do historico de tensdes de um macico, pois apresenta forma grafica
similar ao perfil de sobre-adensamento dos solos. SCHMERTMANN (1988) destaca que
uma correlagao empirica entre os indices Kp e Kg que tem dado bons resultados para siltes

e argilas, € aquela sugerida por MARCHETTI (1980), na equagdo 26 e na equagio 27.

/k 0.47
k, =| d} -06 (27)
o

O Modulo dilatométrico (Ep), que segundo MARCHETTI (1997) € comumente
utilizado para a obten¢ao do modulo tangente vertical confinado drenado, obtido a tensao
vertical oyw’, € 0 mesmo modulo obtido do ensaio edométrico [M = (1/mv)]. Para
coeficientes de Poisson na faixa de 0,25 a 0,30, pode-se obter o0 modulo de Young (E' =
0,80M).

Segundo SCHNAID (2000), o modulo dilatométrico é drenado em areias, nao-
drenado em argilas e parcialmente drenado em solos argiloso-arenosos, € pode ser
expresso pela equagao 28:

E,=34]1-(P,-P) (28)

Onde, P, e P; sdo pressoes corrigidas a partir das pressdes medidas A, Be C.

Segundo SCHNAID (2000), a razio E / (1-v%) ¢é definida como o modulo
dilatomeétrico do solo Ep. Para r, = 30mm, r = Omm e 8(r) = 1, Imm.

Dessa forma, tem-se determinado o modulo de elasticidade do solo (E) a partir do
Ensaio Dilatométrico.
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3.7 Meétodos de previsdo de recalque

3.7.1 Meétodos Teoricos

Por ser considerado um dos mais complexos céalculos de dimensionamento de
fundagoes profundas, encontram-se poucas publicagdes sobre este assunto. Apesar disso,
existem alguns trabalhos que merecem destaque pelo teor de informagdes e modelos
matematicos desenvolvidos. Dentre os principais pode-se citar alguns, tais como o0s

seguintes:

3.7.1.1 Meétodo de POULOS & DAVIS (1980)

Os autores fazem uso da teona da elasticidade linear para analisar ©

comportamento individual de uma estaca cilindrica, incompressivel e flutuante, sob
carregamento axial, em solo elastico ideal de duas fases Através de processo numeérico
que emprega a solucdo de MINDLIN (1936) calcula-se a agdo da estaca sobre o solo,
conforme o sistema da figura 3.17.

Segundo POULOS & DAVIS (1980), para estacas em areias ou em solos nao
saturados, pode-se considerar que o recalque final (excluindo a possibilidade de
movimentos de creep) ocorre imediatamente apos a aplicagao do carregamento, portanto

ocorre sob condi¢oes drenadas.
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Figura 3.17 (a) esquema analisado; (b) elemento da estaca.

Considerando a estaca com material incompressivel e imersa em solo de camada
finita com coeficiente de Poisson v = 0.5, tem-se que:

-_— Q'IO
B-E

s

w

(28)

onde:

w = recalque

Q = carga aplicada a estaca;

B = diametro da estaca;

E; = mddulo de elasticidade do solo,

Iy = fator de influéncia para deformagdes.
O fator 1 € funcdo de By, / B, onde By, € o didmetro da base da estaca.

Para obteng¢@o de I; os autores propdem a utilizagao de abacos como, por exemplo,

o apresentado na Figura 3.18a
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Figura 3.18 Pardmetros para calculo do recalque de estaca compressivel: (a) fator de

deslocamento I, - camada finita (v=0,3), (b) influéncia da compressibilidade da estaca,
(c) camada de espessura finita do solo compressivel, (d) coeficiente de Poisson do solo
(POULOS & DAVIS, 1974).

Durante a realizagao de novos trabalhos os autores propuseram solu¢ao para o caso

de estaca feita com material compressivel, imersa em solo de espessura finita, com

material de ponta resistente, através da equagao 29

Q-1
= a5
B-E, (2%
sendo que:
I=1;-R, R, ‘R, R, (30)

Onde tem-se os seguintes fatores de corregao.
Ry = para compressibilidade da estaca (Figura 18b);

Ry, = para a espessura h (finita) de solo compressivel (Figura 18c),
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R, = para o coeficiente de Poisson do solo (Figura 18d);
Ry, = para a base ou ponta quando estiver em solo mais rigido (Figura 19).

Através das figuras 3.18 e 3.19 pode-se estimar os valores de Ry, Ry, Ry e Ry, €
conseqiientemente estimar o valor de L.

As condigdes de recalque sdo de fundamental importidncia para a previsao
adequada do comportamento das fundagGes por estacas, pois deve-se garantir que 0s
recalques, principalmente os diferenciais, nao prejudiquem o bom desempenho da

estrutura.

Figura 3 19. Parametros para calculo do recalque de estaca em solo mais rijo: (a) condi¢céo
L/B = 75, (b) condi¢ao L/B = 50, (c) condigao L'B = 25, (d) condicao I.B = 10 e (e)
condi¢do L/B = 5 (POULOS & DAVIS, 1974).
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3.7.1.2 Meétodo de VESIC (1969, 1975a)
VESIC (1969, 1975a) apud ALBUQUERQUE (2001) propde um método semi-
empirico, baseado na forma de distribuigdo do atrito lateral e do tipo de estaca em estudo.

O recalque de uma estaca ¢ dado pela soma de trés parcelas:
S. = recalque devido ao encurtamento elastico da estaca;
Sy = recalque do solo devido a carga de ponta da estaca,

Sr= recalque do solo devido as cargas de atrito ao longo do fuste.

O recalque devido ao encurtamento elastico da estaca (Se) é determinado em

fungao da distribuig¢@o do atrito lateral e do valor da carga de ponta, através da expressao

L
A-E

Sc = (Qp +tag -Qla: )

onde:

Q, = carga na ponta no estagio de carregamento (kN),

Qi = Carga lateral no estagio de carregamento (kN);

A = area da sec¢do transversal da estaca (m2),

E. = modulo de elasticidade do material da estaca (MPa);

a.. = fator que depende da distribuigdo do atrito ao longo do fuste:

L = comprimento da estaca (m)

Na Figura 3.20, pode-se verificar as varias formas de distnibui¢dao do atrito e os

respectivos valores de o

Para a parcela de recalque devido a carga transmitida na ponta tem-se:

Para a parcela de recalque devido a carga transmitida ao longo do fuste tem-se:
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Cs-Q,
5, =3t

(33)

Nestas expressdes C, (Tabela 3.9) e C; (equagdo 34) sdo coeficientes que

dependem do tipo de solo e tipo de estaca.

Tabela 3.9. Valores de Cp

Tipo de Solo Estaca Cravada Estaca Escavada
Areia (densa a fofa) 0,02 - 0,04 0,09-0,18
Argila (rija mole) 0,02 - 0,04 0,04 - 0,08
Silte (denso a fofo) 0,03 - 0,05 0,09-0,12
O valor de C; € dado pela seguinte equagao:
C. =(0.93+0,16- I%)- s (34)

H”“ i

1 e

%=0,5 ——\ @%=0,33
——— ——
1
g =
— S
j
—— ——
B —aw=05 E= @s=0,67
—— —_—
—_—— f—
= v

Figura 3 .20 Distribui¢do de atrito
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3.7.1.3 Meétodo de AOKI & LOPES (1975)
Conforme exposto por ALONSO (1989) este método fornece, em qualquer ponto

no interior de um meio elastico, o recalque, assim como as tensdes, causadas pelo
carregamento de estacas. As tensdes transmitidas pela estaca ao terreno, pela base e pelo
fuste, sio substituidas por cargas concentradas com efeitos superpostos. As equagdes
desenvolvidas por Mindlin sd3o adotadas para equacionar e dar solu¢do ao caso de segdo
circular e prismatica.

A posigdo da estaca ¢ dividida pelas coordenadas do ponto A (x4, ya, z4) do centro
da ponta da mesma e pelos raios da ponta e do fuste, respectivamente, Ry, e R, (Figura
3.21).

Supondo a base dividida em n; x n; cargas concentradas (Figura 3.21a), e o fuste
em n; X n3 cargas, em que n; € o namero de divisdes da circunferéncia e ny, 0 niimero de

divisdes do raio R, A carga em cada uma dessas subareas sera:

S ] (35)

em que P;; € a carga total atuante na ponta da estaca.
A carga P;; estara aplicada no ponto I;j, centro de gravidade da subarea, cuja
profundidade sera:
c=z, (36)

1 €] s3ao variaveis (contadores) que indicam a posi¢do da subarea.

KB

lPi-i C=ZA

Figura 3.21.Dados geométricos da ponta da estaca
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Outras grandezas geométricas para aplicagdo das equacdes de Mindlin, sio as
coordenadas dos pontos A (ja definido acima) e B, onde se pretende calcular o recalque.
x,=X,-X, —Susen(ﬁ, -a,)

Ve =Y, Y, +8 sen(B -a,)
T Ry
r, =@ +92 -2r,8, cosp)"
em que
n=lx, - X,y +@,-1.)]

2sen@ R, [. — .. =
8, = ‘+'[f\35_(-f_l)ui‘]]

1

M38 n,
B, =220
"
R
(B3
n, HJ
.1_XB
a, =arcig —
J'_YB

Quanto a carga lateral total Q,, a mesma € subdividida em varias forgcas P;
aplicadas no ponto I; x situado na profundidade cx (figura 3.22).

A circunferéncia do fuste de raio R, € subdividida em n; partes iguais e o trecho do
fuste entre as profundidades D, e D, subdivido em n; partes iguais. Sendo i e k as

variaveis que indicam a locac¢ao do ponto I; x da superficie do fuste, pode-se escrever:



-4

IL X X ID1 f1
i F
g /
2 /[
o A =
/ro nq . ) + I'r‘
&2 Z 5
=  J
7 o

Figura 3.22.Dados geométricos do fuste da estaca

e 1
2k ](f,l—f_,)'

_®,-D)f

_ 2f, -
tk 2n3 L 1

| I

£ =¢f,

- 2P,
* n,(1+£)(D,-D,)

onde

& - forma de distribuig¢do da carga.

Tabela 3.10. Valores de&

Distribuig@o da carga ao longo da profundidade | Valor de §
Constante I
Trnangular 0 ou =

D, - n, L

(D,-D)|. o —f )'l—3k]
i I 2 3

3

(37)

g =1 +—i(k—l)+

2k-1

= S~ =gy ——

xp = Xz — X, —Rgsen(B, —a,)
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yg =Ys =Y, +R;cos(B, —a,)

em que:
360-1
B. -
nl
G, = arctﬂx” —%5
: Y, -Y,

r =(2 +R2 -2, RscosB,)?

Os efeitos das cargas concentradas, tanto recalques como tensoes, sdo calculados

com as equagoes de Mindlin e, com base nas expressoes acima podem ser calculados a

tensao o e o recalque ®, do solo no ponto B, de acordo com a figura 3 23

ny - 1
U:Z] z Gl.j +z Gt.k
=

=] i=1 k=l

PL w
w
P w
ETEZE Al 1 >
& 5 o
N >
s - )
. I
E . By &
) v
2 v O
‘ L ‘E
: I o
. B = . T -
: 4 o)
o n
O o
- 2 23
. [

=== | /= W= 1/{=
Z

Figura 3.23 Procedimento para calcular o recalque no topo da estaca.
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Emque ¢, e ®,, sdo, respectivamente, a tensao e o recalque produzidos no ponto

B pela carga de ponta P, .6, e ®_,, os mesmos parametros, também no ponto B, devidos

Li?
a carga do fuste P

Para se calcular o recalque total ® do topo da estaca, basta escolher o ponto B no
pé da mesma e somar ao valor de ®_ com base na lei de Hooke.

Para o calculo de ©, traca-se o diagrama de esfor¢o normal da estaca dado por

N

T iz)

=P-PL, . Assim, tem-se:

®, =——3N

oAz 40
» =5 e, (40)

3.7.1.4 Meétodo de RANDOLPH & WROTH (1978)

Neste meétodo os autores estudaram o recalque de uma estaca isolada, quando

submetida a carregamento vertical. Primeiramente, analisou-se o efeito individual das
cargas transferidas pela base e pelo fuste, posteriormente, analisou-se a situagdo em que
os efeitos estdo sobrepostos. O método dos elementos finitos é uma das ferramentas
empregadas por RANDOLPH & WROTH (1978) para previsdo de recalques, no
entanto, apresenta dificuldades em considerar a nao-homogeneidade e nao-linearidade do
solo.

O aspecto analitico tem desenvolvido solugdes muito aproximadas para o recalque
de estaca sob carga, principalmente pelo fato das equagOes resultantes dos estudos
metodologicos apresentarem um auxilio altamente pratico ao projeto de fundacdes, de tal
modo que, rapidas estimativas de deformagdo da estaca podem ser feitas sem recorrer a
meios tecnologicos complexos.

Existem alguns parametros do solo, os quais s3o mais relevantes e que precisam
ser medidos com maior precisdo, demonstrando que a variagdo das caracteristicas do solo
ao longo do estrato rochoso ao qual se encontra imersa a estaca, influi diretamente no
comportamento do elemento de fundagdo e ndo somente no comportamento do solo

proximo ao fuste da estaca.



A geometria da estaca também € um fator preponderante na solugdo da equagdo do
recalque, visto que esta compde o elemento de fundagio, propiciando uma reagdo tnica da
estaca ao solo, dependendo das caracteristicas da se¢@o da estaca, diametro e geometria,
assim como o seu comprimento.

O autor faz consideragdes acerca das condigdes como a carga aplicada a estaca se

comporta, tanto o efeito individual como em conjunto, da resisténcia de fuste e ponta

(Figura 3.24).

(@) (b)

Figura 3.24.Separagdo de efeitos devido ao fuste e a base da estaca (VELLOSO & LOPES, 2002)

1° - Interagao do fuste da estaca e o solo que a envolve.

A
We =L-—m 41
" Qs _27LG
W g
onde:

et B

- 1
L=inj —
Lr‘,,

r, =25L(0-v)
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m ¢ o chamado raio maximo, no qual a tensdo de cisalhamento torna-se
negligenciavel; L € o comprimento da estaca; Ty € a tensdo de cisalhamento no fuste da

estaca de raio ro; G € médulo de cisalhamento do solo; e E, € o modulo de Young.

- (1r+dr)dé

d’.- - 03" _ﬁ\ e

g J0,
P = o +—=-d
.- G;"'-e.__ loor
dy r+£-dr
i or
r+%-a{v 0' +——-dy
43 ¥ a-l_ o

Figura 3.25. Tensoes no elemento de solo para andlise de recalque de estacas

2° - Interagd@o entre a base da estaca e o solo.

_ 1-v)Q,

4r,G 4

Wy

3° - Combinando transferéncia da carga de base e fuste.
Valendo-se das seguintes condicdes.
W=Wg =W,
e
Q=Q;+Q,
Resulta-se a seguinte expressao:
Q -~ - " 2nL
wr,G (1-v) Cr,

(43)

4° - Compressibilidade do material da estaca.



wy(2) =520 (44)

Solugao simplificada.
RANDOLPH E WROTH (1978) simplificaram seu procedimento através da

seguinte relagao, aplicando-o apenas a cabega da estaca:

[ _4n 2zl tgh(ul)
Q |(O-v) Cr pL .
wr,G |, 4n 1 L tgh(uL) (45)
(1-v) mAr, puL

onde:
a1 2)
o \GA

5° - Solugdo aproximada para solo ndo homogéneo.

Q __4 ,2mL |
wr,G (-v) Cr, 0
onde
G,
_ 2
p GF_
]
G

r, =25L(1-v)p

Solugdo completa.
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i _inLmhitl),
Q _|0-vQ Cr uL
wrg Gy 1 4n 1 L tgh(nL)

(47)

-+ -
(1-v)Qmir uL |

onde:
_G.
Gb
I
n= b
T

6° - Algumas correlacdes obtidas a partir de provas de carga realizadas.

Tabela 3.11. Valores de 1 (adaptada de LOPES et al., 1993)

Tipo de Estaca n
Metalica 1.5
Pré-moldada de concreto 3.0
Tipo Franki 3.5
Escavada de grande diametro 8.0

J'0,3 para Ngpr <10
v=1:0,4para 10 < Ngpt < 20
_0,5 para N SPT > 20

3.7.1.5 Meétodo de VERBRUGGE (1986).

Neste méetodo o autor mostra que o comportamento carga vs recalque de uma

fundacao por estaca depende, fundamentalmente, do mecanismo de transferéncia de carga
no contato entre o solo e o fuste da estaca, e da propagacdo dessas cargas ao solo

circundante a estaca.
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Para aplicacao deste método € necessario que se faga a estimativa da carga de
ruptura. Para tanto Verbrugge (1986) sugere o empregado do método de
PHILIPPONNAT (1980).

O atrito lateral unitario ¢ estimado a partir da equagao 48.
q1=atp-0g (48)
Onde:

o, -fator da relagdo estaca penetrometro, dependendo do tipo de solo:

q.- ¢ a média dos valores de q., medidos na faixa de 3 didmetros acima e 3
diametros abaixo da ponta.

O valor médio de ac pode ser obtido pela expressao 50:

g, =319 (49)

Onde:
gc - € a média dos valores de q. medidos na faixa de 3 diametros acima da ponta.

qc” - € a media dos valores de q. medidos na faixa de 3 didmetros abaixo da ponta.

Maximo atrito lateral unitario:
fs=or ——<fmax (50)
a

Em que:

as - fator de Philipponnat que depende do tipo de estaca:
Qe - valor do q. para a camada i,

o - depende do tipo de solo;

fimax - maximo valor absoluto que pode ser atribuido a fi.

Como estabelecido por CAMBEFORT (1964) e CASSAN (1966, 1968), a
relagdo entre a tensdo e o recalque em um ponto da estaca, pode ser obtido com éxito,
atraves da equacao:

Dy

W0=R'l‘§‘°0 (51)
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0,25),

onde:

wo = recalque no ponto;

Eo = modulo do solo sob o ponto;

A = coeficiente de eixo (estaca circular = 1 e estaca quadrada = 1,12);

R = coeficiente de ponto (estaca cilindrica = 0,32 e estaca com base alargada =

Go = tensdo na interface solo-estaca.

VERBRUGGE (1986) propde a seguinte equagao para a estimativa do modulo do

solo a partir dos valores do ensaio de cone (CPT).

E =22-q. +3,6(MPa) (52)

A tensdo de cisalhamento t; € calculada pela equagdao 53, onde os valores

encontrados devem ser menores ou iguas a f5;, com fi < fray.

B S P A (53)

1 " L
o 1-1

Onde:
T; - mobiliza¢ao do atrito solo-eixo;
E; - modulo do solo em torno do elemento i;

D - diametro da estaca;
W,_; - deslocamento vertical a mais baixa face de elemento i,

B - coeficiente de eixo, obtido por VERBRUGGE (1981).

i
—5J> (54)

A
ln(E |+In(2)
\D/

21—
B:——_{Z-(I—v)

v - coeficiente de Poisson;
L - comprimento da estaca,
Ln - logaritmo natural;

L/D - esbeltez da estaca.
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4'hi *Ti

O =0j—3 + D

(55)

1 2-7;-h;2
Wiy =Wy el B
P D

) (56)

Segundo VERBRUGGE (1986), o calculo do recalque pode ser facilmente
obtido: primeiramente, escolhe-se o valor de oy entre 0 e q/F. Isto permite o calculo de wy
com a equagdo 51, T; com a equagdo 53, w; com a 56, o; com a 55, e, entdo, da-se
prosseguimento ao proximo valor de 1 = n. Finalmente, w, é o recalque no topo da estaca

da respectiva carga:

(57)

Variando-se o, € possivel calcular os diferentes valores de w, e Q, que
possibilitardo adquirir a curva carga vs recalque da estaca.
Como visto, os calculos sdo muito faceis e podem ser trabalhados até mesmo com

uma calculadora eletronica de bolso programavel (VERBRUGGE, 1986).

3.7.1.6 Meétodo da CURVA “t-z” (modificado por PANDO et. al. 2004).

Este método modela a resisténcia do solo por um atrito superficial, usando mola

ndo linear (t-z da mola), e a resisténcia da ponta de estaca, usando uma mola nao linear
(Qv> da mola) apresentadas na figura 3.26. As curvas de transferéncia de carga adequadas
(curvas t-z e Qp-;) sdo essenciais, neste método, para a obteng@o de estimativas razoaveis

de recalques e transferéncia de carga para estacas individuais axialmente carregadas.
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}f,' T-Z curva
Z% ES
Pl £
Zi C:> T 3 Z deslocamenio vertical
v E
’/f Qb forca vertical
Z /J Ou-Z curva
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Z deslocamenio vertical na ponia

Figura 3.26. Modelo proposto para andlise

Tais curvas de transferéncia de carga podem ser obtidas empiricamente ou
teoricamente derivadas usando rigidez (resisténcia) de cisalhamento inicial de baixa
solicita¢do do solo envolta da estaca. (PANDO et al., 2004).

Segundo PANDO et al. (2004), os valores assintoticos necessarios para definir as
curvas de transferéncia de carga podem ser estimados através de sondagens CPT usando o
método LCPC. A metodologia proposta engloba a na3o-linearidade do solo usando um
modelo hiperbolico modificado, do tipo proposto por FAREY & CARTER (1993). O
modelo adotado para analise é semelhante ao proposto por RANDOLPH & WROTH
(1978) (Figura 3.27).

Segundo os autores, o uso deste modelo hiperbélico modificado € necessario para
se incorporar a rapida redugdo do modulo de cisalhamento secante, observado quando
valores muitos baixos de solicitagdo de Gy de medi¢des de CPT sismico sdo usados como
referéncia inicial. As previsdes dos recalques de estacas usando esta metodologia sdo,
entdo, comparadas com os resultados de prova de carga. A previsdao do recalque de estaca
usando a abordagem teodrica proposta e os dados de CPT sismico mostram-se

concordantes com o comportamento das provas de carga estaticas.
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a) Cilindro concéntrico envolto da estaca

b) tensdes no elemento de solo
carregada

Figura 3.27 Modelo de cilindro concéntrico para andlise de recalque de estacas (Adaptado de
RANDOLPH & WROTH, 1978).

Os autores fazem duas consideragdes para estimativa do recalque, sendo que a
primeira faz uma abordagem para solos de comportamento elastico-linear e a segunda,

considera a ndo-linearidade do solo, ficando mais préximo do comportamento real.

Caso 1: Curvas de transferéncia de carga para solos de comportamento elastico-
linear.

A curva de transferéncia de carga para a ponta da estaca pode ser aproximada
usando a solugido de Boussinesq para uma base rigida que esta apoiada em meio elastico

(POULOS & DAVIS, 1980):
-Gty o
onde:
Qy = carga aplicada na ponta da estaca;
G = Modulo de resisténcia ao cisalhamento do solo;
o = raio da estaca;

v = coeficiente de Poisson do solo.
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O recalque do fuste da estaca, Z, como proposto originalmente por RANDOLPH &
WROTH (1978), ¢ obtido supondo um solo elastico linear com nenhuma variagao radial de G,
como segue:

7= T“—Gilr{:ﬂ} (59)

0

Onde: 1, € a distancia radial em que os cisalhamentos no solo envolto no fuste da estaca

se tornam insignificantes; T, ¢ a tensdo de cisalhamento inicial do solo. RANDOLPH &
WROTH (1978) propdem a estimativa de ry, usando a seguinte expressao empirica:

r, =251, -r-(1-v) (60)

r = fator de homogeneidade da tensio de cisalhamento do solo - G; até a

profundidade da metade da estaca e G; até a base da estaca;

I, = profundidade de embutimento da estaca;

Caso 2: As Curvas de transferéncia de carga para solos de comportamento nao-

linear.

Segundo os autores, é de grande importancia a correta obten¢ao dos parametros a
serem empregados nas formula¢des. O modulo de cisalhamento inicial (Go) pode ser
obtido in-situ através da expressao:

Go=p-Vy (61)

Onde p é a massa especifica do solo e V; a velocidade da onda de cisalhamento
obtida em ensaios de refragdo sismica.

Ressalta-se que os valores do modulo de estacas circunvizinhas estar@o afetados
pelo processo da instalacdo de uma estaca. Esses efeitos sao dificeis de serem
quantificados. Entretanto, sdo considerados menos importantes do que aqueles nao-
lineares e geralmente menores comparados as incertezas envolvidas na estimativa de
propriedades do solo (KRAFT et al. 1981, e RANDOLPH 19%4).

A nao-linearidade do solo € um importante fator a ser analisado para correta

predi¢do do comportamento da curva de transferéncia de carga.
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Os modelos hiperbolicos de cisalhamento tensdo-deformagdo sao empregados para
representar adequadamente o comportamento nao-linear dos solos (KONDNER 1963,
KONDNER & ZELASKO 1963 ¢e DUNCAN & CHANG 1970).

¥

Ao ¥ (62)

Gy Ty

T =

Onde v ¢ a deformacdo pelo cisalhante; Gg € 0 modulo de cisalhamento inicial
tangente e Ty € a tensdo de cisalhamento maxima, ou seja, aquela em que a deformagao
tende a infinito (ndo confundir com a tensdo de ruptura, Tpay).

CHANG (1970) relata a relagao entre o valor assintotico de Ty € @ maxima tensao
de cisalhamento. Tmax.

Toex = Ry~ Ty (63)

Substituindo a equagao 62 em 61, tem-se a seguinte expressao para modulo de

cisalhamento secante:

( .R._
A -Ll e R*J (64)
'cmﬂ.‘;

Analogamente ao procedimento do caso 1, para se chegar a estimativa de recalque

do eixo da estaca através de uma equagao, pode-se fazer uso da seguinte expressao:

(rm_to‘Rf1

To* T, T; Tiesic

Z= (1] 0-111 a max 65

G, I_T;J:_l}i_ | e
tma.‘; J

A rigidez inicial (Go) da equagd@o 63 vem do comportamento elastico linear da

curva t-z quando R¢= 0.

O :1~f-(—f—J (66)
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¥ )
o=l
Z - TG 'r{) 'll'l rﬂ Tmax (67)
Gn'g 3
Tm.

Para o comportamento da base, primeiramente calcula-se o valor de Ky, a partir da
seguinte expressao:
4-G, -1,
K” = 1] () 68
a-v) (68)
Quando ha degradacio do coeficiente de rigidez da mola (representando o solo) na
ponta da estaca, pode-se corrigi-lo a partir da equacao 69 conforme relatado por CHOW

(1986).

\Qh—mu

[ \& ]
KM=K0-Ll-f-(&~JJ (69)

De posse dos parametros e variaveis, parte-se para o calculo do recalque da ponta

da estaca como expressa a equagao 70:

L = = 2 2
Kﬁ.i]_f.j( Q | (70)
L r\be—m;u.- J

A principal contribui¢ao desta metodologia ¢ a melhora na percepcao da nao-
linearidade do solo, quando o modulo de cisalhamento inicial com resisténcia muito baixa
¢ usado como referéncia inicial. Outra vantagem deste método € o uso de dados de CPT.
Com a crescente disponibilidade de ensaios CPT’s, o método proposto de previsao de

recalque de estaca deve ter ampla aplicabilidade.

3.7.1.7 Método de CASTELLI & MOTTA (2003).

Os autores apresentam, na figura 3.28, um método nao-linear simplificado para
previsdo do comportamento de uma estaca isolada e de estacas em grupo sob cargas

verticais. A avaliagdo do recalque ndo-linear ¢ baseada em um procedimento
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incrementado que leva em consideragdo a diminui¢do dos parametros de rigidez com
aumento da carga aplicada. A solugdo deriva primeiramente para estaca isolada,

posteriormente foi estendida ao exemplo de um grupo de estacas.

d; lp= K w

; .

N+ dN

A

(N+dN) —N+pd,=0
(b)

(a)

Figura 3.28 Modelo de solucdo derivado para a previsao do recalque de uma estaca

O modelo emprega fungdes hiperbolicas de transferéncia de carga (t-z) distribuidas
ao longo do eixo e na base da estaca para testar o comportamento nao-linear da resisténcia
dos mesmos e conseqiiente estimativa do recalque.

Na aproximagdo realizada com transferéncia de carga, o relacionamento entre a
tensao mobilizada no eixo e na base, f e g, respectivamente, com o deslocamento vertical
w da estaca, € geralmente expresso nos termos de curvas hiperbolicas do tipo Kondner:

Para o eixo:
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w(z)

1 " w(z) (71)
Kﬂ £
Para a base:
_ w(L)
1, w(l) (72)
K ap
Onde:

w(z) - € o recalque correspondente em uma dada profundidade z;
f. - € a tensao de cisalhamento no eixo da estaca;

Qb - € a resisténcia de ponta da estaca;

K - rigidez inicial do eixo, e

K - rigidez inicial da base.

A solug@o analitica para estaca individual em um solo homogéneo apresenta a
seguinte equagdo diferencial de segundo grau:
W' w =0 (73)

Onde w ¢€ recalque em profundidade z, e

4K )
= . 74
o (EF-D} (74)

Em que K, € uma rigidez média da estaca-solo ao longo do eixo dependendo do

nivel de carga, o E; e D sd@o o médulo de Young e o didmetro da estaca, respectivamente.
Supondo a curva carga vs recalque de uma estaca como uma serie de sequéncia quase-

estatica, a solug@o da equagdo (73) pode ser escrita da seguinte forma:
AWZCI ‘eaz +C2 -C“ﬂz (75)
Onde o w € o recalque adicional devido a um pequeno incremento de carga, e onde

C, e C; sdo dados:

" (1-B) AP
' (+B)-e€ —(1-B) o-E ‘A

(76)
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_ (+pye™ AP
7 (1+B)-e* -(1-B) o-E ‘A,

(77)

Nas equagdes (76) e (77), A, € a area da segao transversal da estaca, o AP € a carga

adicional e

B= (78)

Por causa da ndo-linearidade da curva de carga vs recalque e porque aa rigidezes
do eixo e da base decrescem com o aumento da carga aplicada, um procedimento sugerido
deve computar o recalque da estaca de forma acumulada, atualizando a carga na base e no

eixo, e a rigidez do eixo e da base de acordo com as seguintes formulas:

Paraoeixo: K =K_-(1-1,)° (79)

Paraabase: K, =K, -(1-1,)’ (80)
Onde 1, =R, /R, € a relagdo entre a reagdo do eixo, R, e a resisténcia do
eixo, Ryim; € My, = Ry /Ry, € a relagdo entre a reagdo de base, o Ry, e a resisténcia da

base, Ryjim.

Para a determinag@o da rigidez inicial sao propostas as seguintes equagoes:

Para eixo: K, :L(em kN/m?)
Ro-m[R—mJ (81)
R‘U
4-G i3
Parabase: K, =——>——(emkN/m’
¢ K-Ro-(l—v)( ) (82)

Onde o Ry € o raio do eixo da estaca, Gy € o0 modulo inicial de cisalhamento do
solo, e Ry, € a distancia radial em que tensdao de cisalhamento se torna desprezivel. De
acordo com RANDOLPH & WROTH (1978), a distancia radial, R, pode ser
determinada como:

R_=25-L-(1-v)-p (83)
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Onde L € o comprimento da estaca, o v € o coeficiente de Poisson do solo, e p =
G2/ G é a variagdao do modulo de cisalhamento do solo em profundidade (isto €, a
relacio do modulo de cisalhamento do solo no comprimento médio (L/2) da estaca).
BAGUELIN & FRANK (1975) sugerem para o In(Rn/Rg) um valor que varia de 3 a 5.
Comparando as equagdes (81) e (82) ¢ possivel encontrar,
K, 4-In(R,R,) (84)
K n-(1-v)

St

Para os valores usuais do In(R,/Rg) e v, a relagao Kyi/Ki supde valores que variam
entre 4 e 10. A rigidez inicial, Ky, também pode ser relacionada empiricamente ao fator
flexibilidade, M.

f (85)

5

M, =
K,-D

Desta maneira os valores de K podem ser deduzidos em funcdo da forca de
ctsalhamento, f;, ao longo do eixo da estaca. De acordo com FLEMING (1992), os
valores esperados estao na escala 0,001-0,004, isto €, estao de acordo com os trabalhos
escritos por CASTELLI et al. (1992, 1993), em que se deduziu que os valores do Mg
variam entre 0,001 e 0,005. Estes resultados sdo confirmados também pelas provas de
carga analisadas pelos autores, onde o fator da flexibilidade, M,, € determinado pelas
provas de carga executadas por diversos autores. O relacionamento nao-linear entre f; e

Ks.D, mostrado na figura 3.29, pode ser expresso pela seguinte equagao:
K. D=35¢""5 (86)

Onde fs e o produto de K; D sdo expressos em MPa.

72



140

4

120- .
KD = 3-5 exp (31-15f)
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f.. MPa

Figura 3.29. Determinacdo de K,-D através de fs

3.7.1.8 Método de DECOURT (1995).

O autor propde um método empirico de previsdao da curva carga vs recalque

baseado em resultados de provas de carga, tanto em estacas de deslocamento quanto
escavadas. Inicialmente deve-se determinar a carga de ruptura, atraves de algum metodo
conhecido na literatura, e separar as cargas, lateral e de ponta. O método considera duas
situacdes: estacas de deslocamento, em qualquer solo, e estacas escavadas, em solo
argiloso (situa¢do 1), e as escavadas, em solos granulares (situagdo 2). Os seguintes
passos devem ser seguidos para a obtengdo da curva carga vs recalque:

1 - Determinar o X,

Situagdo 1 (argiloso) - X, = Q,
0,07
. = Q,
Situagdo 2 (arenoso) - X, =
0219

Onde X ¢é o indice de crescimento de carga com o deslocamento ¢ ¢ o didmetro da

estaca,
2 - Obter o valor do atrito lateral na ruptura Q;

3 - Marcar o ponto Q; no eixo das cargas, definindo-se entdo o ponto 0;
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4 - Conhecido o X, traga-se a reta definida pelos pontos 0 e 2 sendo X; = 0,5X e

obtém-se o ponto 3 de ruptura,

S - Traga-se uma reta partindo da origem até encontrar a reta referente aos pontos
1 e 2, correspondentes a Smm na situag@o 1 e 10mm na situagdo 2.

Na tabela 3.12 sao apresentados os fatores de obtencio dos recalques nos pontos 1,
2 e 3 para as duas situagdes acima citadas. Nas figuras 3.30 e 3 31, apresenta-se 0

esquema grafico do método.

Tabela 3.12. Determinacdo de recalques nos pontos em consideragdo.

Pontos Situagao 1 Situacao 2

Ponto 1 6, = 5mm 6, =10mm

Ponto 2 5, =0,04-¢ 5, =012-¢

Ponto 3 6,=0,10-¢ 5, =030-¢
Carga (MN)

ok 0 M 1.0 1.5 2,0

i i i

| Modelo Proposto

10,0 ]
sy i Estaca de Deslocamento |
_f &%=0,040 Situaco 1 i
150 ~
[
20,0 [
-
; (ea=0.30m
250 [
30,0 [* ________________________ 3
F 83=0r1¢ Ruptura
350

Figura 3 30.Modelo proposto para representagdo da curva carga vs recalque para estacas de
deslocamento.
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Carga (MN)
0,6 0.8 1,0 3.2 1.4

100 st T Modelo Proposto
t Estaca de Nao-Deslocamento
i (Situacdo 2) [

400-_ 2

AEFEF
$ec=0,35m

T &=0300
110,0F op Ruptura

Figura 3.31 . Modelo proposto para representagdo da curva carga vs recalque para estacas de
nédo-deslocamento.
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4 Material e Métodos

4.1 Campo Experimental.

A pesquisa foi desenvolvida no Campo Experimental de Mecanica dos Solos e
FundagOes da Universidade Estadual de Campinas (Unicamp), localizado na Cidade
Universitaria "Zeferino Vaz", a qual esta situada no distrito de Barao Geraldo, regiao

noroeste de Campinas, conforme ilustra a figura 4.1.
52° wy 50° w 48" w 46" w

ST

i \

2208

pR

|
E S&o Paulo
24°S 1

2,

52° 50" S 48" S 46° S

24" S

22's // }
] ke[S dAs
fﬁ'“

Figura 4.1. Mapa do Estado de Sao Paulo e localizacdo da cidade em estudo.

4.1.1 Localizacio e aspectos gerais.

O Campo Experimental iniciou suas atividades em meados de 1990 com os
estudos realizados sobre comportamento do solo e de alguns tipos de fundagdes, atraves
da realizacao de ensaios de caracterizacao e provas de carga. Essas informagdes

permitiram a elaboracdo de algumas Dissertagdes de Mestrado e Teses de Doutoramento.
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No local ja foram realizados diversos ensaios de campo, entre eles, pode-se citar o
Standard Penetration Test (SPT), alguns com medidas de torque (SPT-T), Cone
Penetration Test (CPT), “Cross-Hole”, Dilatdmetro de Marchetti (DMT), Pressidmetro de
Meénard (PMT), sismica de refragdo, sondagem elétrica vertical, ensaios laboratoriais em
amostras deformadas (ensaios de caracterizagdo) e amostras indeformadas (triaxiais,
adensamento, compressao simples) retiradas de um pogo de 16m de profundidade.

Varias provas de carga estaticas também compdem o historico do Campo
Experimental, com carregamentos a compressdo, tragdo e horizontal, além de provas
dindmicas em estacas pré-moldadas.

O substrato rochoso da regido € formado por magmaticos basicos, ocorrendo
rochas intrusivas basicas da Formagdo Serra Geral (Diabasio) perfazendo 98 km? da
regido de Campinas, ocupando 14% da area total.

O perfil do Campo Experimental ¢ constituido por solo de diabasio, apresentando
uma camada superficial de 6,5m de espessura, constituida de argila silto-arenosa (coluvio)
de alta porosidade, seguida de uma camada de silte argilo-arenoso (diabasio) até 20m € o
nivel de agua ndo ¢ encontrado até 17m de profundidade, dependendo da estagdo
climatica.

A primeira camada é formada por um solo maduro (lateritico e colapsivel), o qual
passou por intensos processos de intemperizagao e de lixiviagdo sofrido. Esses processos
ocasionaram o aumento da porosidade devido ao carreamento dos finos para o horizonte
mais profundo, proporcionando o surgimento de um solo com indices de vazio da ordem
de 1,8. Esta camada apresenta valores de indices de resisténcia a penetragdo Nspt < 5, q¢
< 1500 kPa, Tmax <2 e Tres=1.

A segunda camada ¢ formada por um solo residual jovem, que conserva
caracteristicas herdadas da rocha de origem, com valores de indice de vazios igual a 1,5.
Algumas das caracteristicas de resisténcia obtidas para esta camada sdo: Nspt < 35,
qc<3000kPa, Tmax <35 e Tres < 24.

A primeira camada apresenta indices de colapso variando de 24% a 24%
dependendo da pressdo aplicada (MONACCI, 1995). Com relagio a granulometria

(ensaio realizado com defloculante Hexametafosfato de Sodio) até 6,5m de profundidade,
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o solo € nitidamente argiloso e vai entdo tornando-se siltoso, pelo aumento da fragdo silte

e diminui¢@o da fragdo argila e constincia da fracdo areia em relagio a profundidade.
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Figura 4.2. Estacas estudadas e ensaios de campo ja realizados no campo experimental

Na figura 4.2 tem-se a localizacdo das estacas raiz estudadas e os respectivos
ensaios de campo, CPT e SPT proximos as mesmas, além das demais estacas ja estudadas

neste Campo Experimental.

Atualmente, existem pesquisas realizadas em estacas métalicas (perfil e trilho),
avaliadas sob carregamento dindmico, provas de carga & compressdo e tragdo, e estudos

sobre as caracteristicas do comportamento mecdnico do solo superficial ndo saturado

deste campo experimental.
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4.1.2 Ensaios de caracterizacao do subsolo.

No Campo Experimental de Mecanica dos Solos e Fundagdes da Unicamp foram
realizados varios ensaios para caracterizagdo do perfil estratigrafico do solo,

compreendendo ensaios de campo e laboratorio.

4.1.2.1 Ensaio SPT com medidas de torque

Existem diferentes técnicas de perfuracdo, equipamentos e procedimentos de
ensaio nos diferentes paises, resultantes de fatores locais e grau de desenvolvimento
tecnologico do setor, o que resulta na desuniformidade com relagdao aos termos fluido
estabilizante, diametro do furo, mecanismo de levantamento e liberagdo de queda do
martelo, rigidez das hastes, geometria do amostrador € método de crava¢do. Além desses
fatores tem-se a influéncia marcante das caracteristicas e condi¢des do solo nas medidas
de SPT (Tabela 4.1). Uma revisao completa sobre o atual estado do conhecimento pode
ser encontrada em SKEMPTON (1986), CLAYTON (1993) e consideragdes sobre a
realidade sul-americana em MILITITSKY & SCHNAID (1995).

labela 4. 1. Influéncia das propriedades de solos granulares na resisténcia a penetragao.

Fator Influéncia Referéncia

Terzaghi & Peck (1967). Gibbs
& Holtz (1957); Holubeck et al
(1973), Marcusson et al (1977)

Redugdo do indice aumenta

Indice de vazios e =
resisténcia a penetragao

Tamanho meédio da particula aumenta a resisténcia a

Aumento do tamanho médio Schultze et al (1961); DIN

penetracio 4.094; Skempton (1986)

Coeficiente de uniformidade

Solos uniformes apresentam

menor resisténcia a penetragao DIN 4.094 - Parte 2

Solos finos densos dilatam Terzaghi & Peck (1967),
Presséio neutra aumentandf) a resisténcia; solos Bazaraa (l?é?); de Mello
finos muito fofos podem se (1971); Rodin et al (1974);
liquefazer no ensaio. Clay et al (1982)

Aumento da angulosidade Holubec & D’ Appolonia

Angulosidade das particulas aumenta a resisténcia a (1973): DIN 4.094
penetracao
Cimentacao Aumenta a resisténcia DIN 4.094 - Parte 2

Zolkov et al (1965): de Mello
(1971); Dikran (1983); Clayton
et al (1985); Schnaid &

Aumento de tensao vertical ou

Nivel de tensdes . b Ao =
horizontal aumenta a resisténcia
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Houlsby, (1994)

Skempton (1986); Barton et al,
(1989); Jamiolkowski et al.
(1988)

Aumento da idade do deposito

Idade e
aumenta a resisténcia

A sugestao de se medir o torque apos a execugao dos SPT foi feita por RANZINI
(1988). A introdugao desse ensaio na rotina dos servigos de sondagens, assim como o
estabelecimento das regras basicas para a sua interpretagio ¢ obra de DECOURT &
QUARESMA FILHO (1991,1994). Inumeros artigos foram escritos sobre o tema, tais
como: DECOURT & QUARESMA FILHO (1991, 1994), DECOURT, 1991A, 1991B,
DECOURT (1992) E ALONSO (1998).

A partir dos valores de torque medidos em cada metro de profundidade, torna-se
possivel a obten¢ao de um importante parametro do solo, o fator de atrito lateral.

Utiliza-se a equacao (87) de RANZINI (1994), para o calculo do atrito lateral
amostrador-solo, fornecido pelo ensaio SPT-T:

~100-T
0,41-h-0,032

(87)

T

Na tabela 4.2 e na figura 4.3, s3o apresentados e ilustrados os valores de Nspr,
torques Trmax € Tres obtidos no Campo Experimental de Fundagdes € Mecéanica dos Solos
da Unicamp atraves de torquimetro analogico, todos até 31 metros de profundidade. Estes
valores referem-se ao furo de sondagem 7 (SPT 7), sendo este considerado como

representativo do solo estudado.
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Tabela 4.2. Valores de Nspy, Tyax € Tres. (CARVALHO et al., 2004).

Profundidade g (I3 T
Nspr™*

(m) (kgfm) (kgf'm)
1 2.1 38 0.9
2 4.2 5,0 1,0
3 4.0 4.0 1,0
4 4,5 28 0,9
5 7,3 9,3 1,9
6 6,2 7,0 4.0
7 52 6,8 49
8 6,7 9,0 7,0
9 9,0 12,0 8,0
10 10,0 12,0 10,0
11 10,3 14,0 9,0
12 9,3 12,0 9,0
13 (B 12,0 8.0
14 6,7 9.8 6.8
15 3,9 6,0 3,0
16 1,9 473 35
17 6,6 15,0 10,3
18 13,0 28,0 23,0
19 19,0 35,0 28,0

20 13,4 19,6 16,6
21 15,0 21,0 18,0
22 16,5 23,0 18,0
23 20,7 30,0 24,0
24 16,0 26,0 20,0
25 17,6 20,0 18,0
26 19,7 24.0 20,0
ZI 18,6 22,0 18,0
28 228 40,0 30,0
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29 31,0 40,0 33,0
30 36,0 48,0 34,0

31 33,0 40,0 35,0
* Valores convertidos para 30 cm de penetragao.
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Figura 4.3. Variagdes do Nspr e T,.s em profundidade.

4.1.2.2 Ensaio de Cone - CPT.

Os valores da Tabela 4.3 foram coletados a partir do cone elétrico quando
prospectado no solo até a profundidade de 27,25 m, obtendo-se as leituras médias a cada
25 cm, lembrando que o cone realiza leituras a cada 2 cm. Os valores de atrito lateral (f;) e
resisténcia de ponta (q¢) coletados no ensaio realizado sdo apresentados na tabela 4.3. Este
furo de sondagem foi realizado no eixo da estaca de 23 metros considerou-se como como

representativo do solo estudado. Nas figuras 4.4 ¢ 4.5 tem-se a variagdo dos valores de

CPT, fuste (f;) e ponta (q,), respectivamente, em fungao da profundidade.

82



Tabela 4.3. Valores de f; (kPa) e q. (MPa) (CARVALHO et al., 2004)

Prof. CPT Prof. CPT Prof. CPT

(m) | fi(kPa) | q.(MPa) | (m) | fi(kPa) | q.(MPa) | (m) | f(kPa) | q.(MPa)
0,25 37 1,95 9.50 112 1,57 18,75 164 3,14
0,50 87 1,87 9.715 123 2,04 19,00 151 2.7
0,75 57 1.53 10,00 118 1,97 19,25 135 273
1,00 17 1,15 10,25 124 2,19 19,50 113 2,94
1,25 11 1,32 10,50 136 212 19,75 224 14,05
1,50 10 1,21 10,75 136 2,14 20,00 608 22,97
1.75 10 1,32 11,00 133 2,09 20,25 505 15,85
2,00 13 1,67 11,25 141 2,02 20,50 466 6,36
225 12 1,41 11,50 152 2,14 20,75 156 2,90
2,50 26 1,82 11,75 137 2,07 21,00 139 2,89
275 34 1,99 12,00 130 2,01 21,25 183 3.59
3,00 19 2,04 12,25 140 1,93 21,50 243 4.02
3,25 32 2,40 12,50 | 115 1,91 21,75 | 196 3,05
3,50 31 2,81 12,75 107 1,85 22,00 154 2,92
3,75 30 2,83 13,00 | 118 1,87 2225 | 196 3,41
4,00 65 2,42 13,25 | 116 1,84 2250 | 183 2,92
425 42 2,21 13,50 92 1,72 22,75 166 3,03
4,50 31 2,15 13,75 79 1,84 23,00 178 3,66
4,75 33 2,51 14,00 78 1,71 23,25 234 4,49
5,00 50 2,83 14,25 92 1,81 23,50 176 3,43
5,25 73 4,00 14,50 79 1,64 2375 291 5,95
5,50 44 3,11 14,75 69 1,69 2400 | 182 3,38
5,75 67 3,03 15,00 65 1,80 24,25 148 3,00
6,00 115 2,58 15,25 90 1,92 24,50 140 3,17
6,25 147 237 15,50 82 1,97 2475 135 3,61
6,50 155 2,28 15,75 79 1,95 25,00 140 3,50
6,75 135 1,99 16,00 61 2,13 25,25 191 3,64
7,00 113 1,91 16,25 109 3,04 25,50 | 170 3,85
7,25 123 1,82 16,50 149 2,58 25,75 138 3,47
7.50 124 1,92 16,75 98 2,19 26,00 125 3,87
T.I5 127 2,07 17,00 86 1,98 26,25 198 3,75
8,00 145 2,10 17,25 104 2,42 26,50 179 4,01
8,25 132 1,72 17,50 81 2.62 26,75 163 4.03
8.50 134 1,72 17,75 84 2.84 27,00 176 4.48
8,75 111 1,53 18,00 109 311 27,25 161 403
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9,00 113 1,81 18,25 80 3,04 27,50 -
9,25 122 1,65 18,50 74 3,16 | 27,75 .
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Figura 4.5. Variagdo da resisténcia de ponta obtida no CPT pela profundidade.

4.1.2.3 Ensaio Dilatométrico - DMT.

Na tabela 4.4 e na figura 4.6 s3o apresentados e ilustrados os pardmetros obtidos
através do ensaio DMT, onde foram realizadas medidas de Py e Py, possibilitando, através
de equagdes pré-determinadas por MARCHETTI (1980), a determinagdo dos indices de

material (Ip) e de tensdo horizontal (Kp). Na figura 4.7 tem-se a variagdo de Py e P, em

fungdo da profundidade.

Tabela 4.4. Valores de Py, P), I e Kp do Dilatometro de Marchetti (CARVALHO et al., 2004)

Profundidade Po P,
In Kp
(m) (bar) (bar)

1 0,903 1,25 0,38 2,05
2 0,998 1,45 0,45 1,67
3 1,198 1,65 0,38 1,59
4 0,786 1,50 0,91 0,86
5 1,178 2,05 0,74 1.1
6 3,301 6,85 1,08 2,68
T 1,001 1,40 0,40 0,72
8 1,354 2 b 1,03 0,87
9 1,176 3,15 1,68 0,68
10 2,700 7,45 1,97 1,42
11 4,943 10,75 1,17 2,38
12 4,279 9,35 1,19 1,90
13 5,663 11,05 0,95 232
14 5,476 9,55 0,74 2,09
15 4,386 8,25 0,88 | S
16 4,683 7,55 0,61 1,58
5,783 8,65 0,50 1,84
18 6,423 9,50 0,48 1.93
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19 7,458 10,85 0,45 2,13
20 0,903 1,25 0,38 2,05
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Figura 4.6. Variagdo do Py e P em profundidade.
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Figura 4.7. Variacdo do Ip e Kp em profundidade.

4.1.2.4 Ensaio Pressiométrico - PMT.

Os resultados do ensaio pressiométrico foram obtidos através do trabalho realizado
por FONTAINE (2004), com os quais estimam-se através de correlagdes empiricas, os

valores do modulo de elasticidade e de cisalhamento conforme mostra a tabela 4.5.

Tabela 4.5. Valores do modulo de elasticidade e Cisalhamento do solo (FONTAINE, 2004)

Profundidade (m) E (MPa) G (MPa)
2,0 3,11 1,17
4.0 10,1 3,80
8,0 11,65 4,38
10,0 13,03 490
12,0 13,06 491
14,0 10,49 3,94
16,0 6,98 2,62

87



Profundidade (m)

Gmax (MPa)

4] 20 40 60 80 100 120 140
S+ [
6 "] 1
74 & 90 |
|

8- *

78 |
9 ®

60

10
1% 5
12 . | e e i T - et i A ——

Figura 4.8. Modulo de cisalhamento inicial em profundidade (FONTAINE, 2004).

FONTAINE (2004) apresenta resultados obtidos para o moédulo de cisalhamento
inicial Gg, conforme mostra a figura 4.8. Estes foram obtidos a partir do ensaio “Cross-
hole”, o qual determina-se a velocidade da onda cortante para posterior determinagdo do

modulo de cisalhamento (Gux).

4.1.2.5 Ensaios de laboratorio.

Os ensaios laboratoriais apresentam maior precisao na determinagao dos
parametros caracteristicos do solo, visto que, € possivel ter-se um controle muito mais
rigoroso em um numero maior de etapas e requisitos necessarios a correta determinagao
dos parametros. No entanto, ndo se pode garantir o estado original das amostras levadas
ao laboratorio para ensaiar. Ja os ensaios de campo possuem uma maior potencialidade na
determinagdo das caracteristicas originais das amostras, viso que, sdo ensaios realizados
in loco.

Os ensaios foram realizados nos laboratérios de Mecanica dos Solos da

Engenharia Civil (FEC), e no laboratorio de Materiais da Engenharia Agricola (FEAGRI).
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O primeiro ensaio trata da determinagio em percentual da composi¢io

granulométrica (argila, silte e areia) ao longo da profundidade, conforme mostra a figura

4.9. Através desta pode-se classificar o solo como uma argila siltosa de 0 4 6 metros de

profundidade, e abaixo de 6 metros tem-se um solo silto argiloso. Ressalta-se que estes

ensaios foram realizados com defloculante.
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Figura 4.9. Distribuicdo Granulométrica (CARVALHO et al., 2004)
Na Figura 4.10 apresentam-se os valores dos ensaios de Limite de Liquidez (LL) e

Limite de Plasticidade (LP), tem-se nesta mesma figura os respectivos valores
determinados para o Indice de Plasticidade (IP) até a profundidade de 17,00 m.
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Figura 4.10. Valores de limites de Atterberg (CARVALHO et al., 2004)

A figura 4.11 mostra a varia¢do ao longo da profundidade dos valores de alguns
indices fisicos obtidos para o Campo Experimental, de acordo com os resultados
apresentados na Tabela 4.6.

Tabela 4.6. Indices fisicos (CARVALHO et al., 2004)

Profundidade Yot s Yd w Sr n
(m) (KN/m?) | (KN/m?) | (KN/m?) (%) (%) e (%)
1.0 13,4 29.7 10,7 243 40.8 1.77 63.8
2.0 13,0 291 10,6 234 38,7 1,76 63,7
3,0 13,0 29,5 10,6 228 37,6 1,79 64,1
4.0 13,0 30,1 10,5 23.7 38,4 1,86 65,0
6,0 15.4 30,1 124 24.6 514 1,44 59,0
7.0 15.4 29.1 12,2 26.3 54.7 1,40 58.2
8.0 14,8 295 11,5 28,1 53,1 1,56 60,1
9.0 15,0 30,1 11,6 299 56,2 1,60 61,5
10,0 k5 29.6 11,6 30,5 57.4 1,60 61,6
12,0 16,1 30,6 12.0 338 68.5 1,46 594
14N 1A 41 N A 17 2 TR AT 9 1 49 £Q 7
16,0 16,7 30,1 12,0 39,2 78,1 1,51 60,1

90



0 10 20 30 40 50 60 70
0 i ; ; ;
51,77 0134 2297 -638
2 4-o+76 013 4291 -637
lf 1,79 f113 L 295 - 64,1
44 <186 13 5301 -85
T 1
. 610144 115,4 L301 -59
E 914 15,4 /291 L5872
ﬁ 8 11,-55 (14,8 5295 60,1
= [ 16 115 5301 615
|- Ty o186 =151 301 61,8
12 b14s 16,1 /298 roa4
l I \I.I
144 ©1.48 16,4 '.30,6 -59,7
| I
16 4151 167 4301 - 60,1
1& ——————— e iias o —— - . e e e -5~ e ——— el
—-— [ndice de vazios -+ peso especifico natural (kN/m®)
" peso especifico dos stiidos (kN/m™) —— porosidade (%)

Figura 4.11. Indices Fisicos obtidos para o Campo Experimental (CARVALHO et al., 2004).

Na figura 4.12 apresentam-se os parametros de resisténcia a compressao simples
até a profundidade de 16m.

Com a retirada de amostras indeformadas pode-se, ndo s realizar os ensaios
edométricos, mas também os ensaios triaxiais, cujos valores de coesao e angulo de atrito

em termos de tensoes totais estdo apresentados na figura 4.13.
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Figura 4.12. Resisténcia a compresséo, obtidos até 16m (CARVALHO et al., 2004).
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Figura 4.13. Pardmetros de resisténcia totais obtidos em ensaios (riaxiais, adensado ndo-

drenado (C.U.) (CARVALHO et al., 2004).
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Os valores da Tabela 4.7 foram obtidos através de ensaios tipo Proctor Normal

realizados em amostras retiradas as profundidades de 1 a 4m.

Tabela 4.7. Valores obtidos na curva de Compactagdo

Amostra Umidade Otima (%) Peso Especifico Seco (kN/m?)
1 28 15.4
2 28 15,4
3 27 15,3
4 28 15,8

4.2 Estacas Ensaiadas.

Os estudos sdo relativos a duas estacas. A estaca “A” trata-se de uma estaca raiz
com 23 metros de comprimento e 0,31 metro de diametro, a segunda estaca raiz (estaca
“B”) possui comprimento de 12 metros e 0,41 metro de diametro. Para a primeira estaca
citada fez-se prova de carga, a qual foi executada neste trabalho, ja as informagGes da
segunda estaca foram obtidas em NOGUEIRA (2004).

4.2.1 Caracteristicas gerais das estacas ensaiadas.

Para a realizagdo desta pesquisa executou-se uma estaca raiz de acordo com as
caracteristicas constantes na tabela 4.8. Essas caracteristicas consideradas da estaca raiz
sao de uso corrente das empresas que comercializam esse tipo de fundagdo. A tabela 4.8

apresenta também as caracteristicas da estaca 3.

Tabela 4.8. Caracteristicas geométricas das estacas.

Caracteristicas Estaca “A” Estaca “B”
Diametro da estaca (mm) 310 410
Diametro externo do tubo (mm) 275 355
Area da sec¢do transversal (cm?) 755 1320
Perimetro da estaca (cm) 98 126
Diametro externo do estribo (mm) 200 l 280
Diametro interno da coroa (mm) 235 323




Comprimento (m) 23 12

4.2.2 Processo Executivo.

As estacas “A” e “B” foram executadas segundo as prescricdes do Manual e
Especificacoes de Produtos e Procedimentos da ABEF (ABEF, 1999). Quando
necessario, foram usadas as preconizagdes apresentadas pela Norma Brasileira de
Fundacoes - NBR 6.122/96.

4.2.3 Caracteristicas da argamassa.

A idealizagdo do trago desta “argamassa” partiu da necessidade de suprir as
dificuldades de concretagem existentes devido ao processo executivo de confecgdo da
estaca, em que o sistema de injegao da argamassa sob pressao deveria ser feito atraves de
um tubo. Desta forma, a utilizagdo de “argamassa™ com elevada fluidez e com agregados
na forma de pedrisco, tornou-se fundamental para a pratica de uma boa concretagem. Nas
tabelas 49 e 4.10 pode-se verificar as principais composigdes e relagdes do trago
empregado.

Tabela 4.9. Dados técnicos considerados (Estaca “A”)

Cimento (kg) 1,00

Areia (1) 1,58
Relagao A/C 0,525
Consumo de cimento (kg/m?) 640

Tabela 4.10. Consumo de material por “Traco”

Cimento (kg) | 200,0
Areia (12 litros) 21,0
Agua (12 litros) 7.0

Umidade da areia (%) 6.8
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Na tabela 4.11 sao apresentados os resultados obtidos na ruptura dos corpos de
prova moldados com o mesmo concreto utilizado na confecgdo da estaca raiz “A”, os

quais serviram para aferir a tensdo de ruptura do concreto empregado.

Tabela 4.11. Resultados dos ensaios a compressdo dos corpos de provas (a 89 dias).

Tensdo de Ruptura (MPa)
cP1 31,0 PS5 35,1
cP 26,2 CP6 36,0
€P3 30,6 CP7 35,2
CP4 322 CcpPs8 31,9

4.2.4 Armadura da estaca.

O dimensionamento estrutural da estaca fez-se analogamente ao calculo utilizado

no dimensionamento de pilares, como mostra a equagao 88.

ss— 2-N-06-D*-f,
09-f, —0,765-f,

(88)

Onde:
N € a carga aplicada no topo da estaca;

As € a area de aco.

O wvalor de fy considerado no dimensionamento estrutural de fundagoes,
normalmente ndo ultrapassa 20MPa, exceto em casos excepcionais que exigem condigdes
de projeto especiais. No entanto, a ABNT (NBR 6122/96), em sua ultima revisao,
recomenda o emprego de concreto com resisténcia caracteristica (fix) n3o inferior a
18MPa para execugao de fundagdes. O ago CA-50, empregado no dimensionamento da
estaca, apresenta resisténcia caracteristica ao escoamento (fy) igual a SO0MPa.

E importante salientar que existem duas condi¢des a serem analisadas quando se

projeta um elemento de fundagio (estaca e solo), a analise estrutural e a geotécnica. Tém-
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se dessa forma duas capacidades, a do elemento estrutural e a do macigo de solo. O menor
valor de capacidade encontrado € entdo considerado como capacidade do elemento de
fundacdo (estaca-solo), sendo normalmente representado pela capacidade de carga
geotecnica.

Previamente a realizagdo da prova de carga € determinada analiticamente a
capacidade de carga do elemento de fundagdo, através de um método consagrado. Neste
caso determinou-se através do método LIZZI (1982), resultando em 1800kN, ou seja,
supostamente essa seria a resisténcia ultima do elemento de fundagdo (sistema: estaca +
solo).

A tabela 4.12 apresenta a armadura utilizada nas estacas.

Tabela 4. 12. Dimensionamento da armadura das estacas

Comprimento da Armadura Comprimentoda | | Diametro do
o Bitola do estribo )
estaca | longitudinal armadura estribo
23 m 7 $20 mm 23 m 6.3 mm 200 mm
12 m | 6 $20 mm 12m 6,3 mm 280 mm

A instala¢do da armadura no interior do tubo metalico de revestimento apds a
perfuracdo da estaca até cota pré-determinada foi realizada com o auxilio da torre da
perfuratriz CLO ZIRONI CR-12 e o caminhio munck para icar a parte final da armadura e
permitir que a mesma fosse posicionada na dire¢ao vertical, de forma a facilitar a sua

descida.

4.2.5 Golpes de pressio.

Uma carateristica marcante na confec¢ao das estacas tipo raiz sao os golpes de
pressao existentes, os quais foram repetidos por até 6 vezes na seguinte ordem: ponta da
estaca (23m), 18m, 15m, 12m, 9m e 6m, onde aplicou-se a pressao de 300 kPa. (Estaca
“A”)

Procedimento analogo foi considerado durante o processo de injegdo de argamassa
para confecc¢do da estaca raiz de 12 metros de comprimento, os golpes de pressao foram

aplicados a 12m (ponta), 6m (L/2) e a 2m da superficie. (Estaca “B”)
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4.2.6 Instrumentacao

Existe grande interesse em avaliar separadamente, em provas de carga, a parcela
de carregamento transferida a ponta € ao fuste em estacas submetidas a compressdo
(DECOURT, 1995) e (MANTILLA, 1992).

Com o objetivo de determinar a transferéncia de carga ao solo e ao atrito
desenvolvido no conjunto solo-estaca, optou-se pela utilizagdo de “strain-gages”, ao longo
do fuste da estaca (Estaca “A” e “B™).

A instrumentacao € composta de barras instrumentadas com extensometros
elétricos de resisténcia (“strain-gages”). Para sua confecg@o utilizou-se barras de ago do
tipo CA-50, com 12,5mm de diametro e 0,60m de comprimento. Estas barras foram
instaladas, posteriormente a execugdo das estacas, dentro de um tubo de aco instalado
junto a armadura da estaca quando da sua execugd@o. As barras foram unidas e colocadas
no tubo de a¢o, em posig¢ao pré-definida, formando uma barra continua. Para possibilitar a
emenda das barras, utilizou-se o sistema de rosqueamento das pontas, com acoplamento
de luvas do mesmo material.

Os extensometros elétricos utilizados, especiais para ago (KFG-2-120-D16-11 -
Kyowa Electronics Instruments), foram montados em ponte completa € protegidos contra
umidade e choque mecanico, através da aplicagao de resina especial (Scothcast - 3M).
Completada a instrumentagdo, todas as barras foram levadas ao laboratorio para
calibragdo, verificando-se assim o seu perfeito funcionamento.

As barras foram introduzidas dentro do tubo de ago, juntamente com uma
mangueira de plastico, com diametro aproximado de 6mm. Através da mangueira de
plastico foi injetada nata de cimento no tubo, de baixo para cima, com fator agua/cimento
igual a 0,45; a fim de solidarizar o conjunto de barras instrumentadas ao tubo de ago. As

barras ficaram suspensas no ato da injegao, evitando-se flambagem dentro do tubo.

4261 Instalacdo da instrumentagao.

A instrumentac¢io foi instalada nos niveis 0,5m (Nivel 1), 5,0m (Nivel 2), 11, 7m
(Nivel 3). 18,0m (Nivel 4) e 22, 7m (Nivel 5) de profundidade, distribuidos ao longo do
fuste da estaca. (Estaca “A™)
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E para a estaca “B” foram instaladas nos niveis de 0,5m (Nivel 1), 5,0m (Nivel 2)
e 11,7m (Nivel 3).

4.3 Prova de Carga.

A prova de carga do tipo lento (SML) foi realizada de acordo com as
especificagdes da Norma Brasileira (ABNT-NBR 12.131/91). O solo, a partir da base do
bloco de coroamento, foi escavado até a profundidade de 0,60m para que tal trecho fosse
utilizado como secg@o de referéncia, para a determina¢ao do modulo de elasticidade do
material que compdem a estaca, e para que o bloco de coroamento ndo oferecesse

nenhuma resisténcia sobre o solo abaixo de si mesmo.

Tabela 4.13. Niveis de leitura da instrumentacdo

Estaca | Nivel 1* Nivel 2 Nivel 3 Nivel 4 Nivel 5
23m-Compressao 0,50m 5,00m 11,70m 18,00m 22.70m
12m-Compressao** 0,50m 5.00m 11,70m - -

* Secgdo de referéncia; ** NOGUEIRA (2004)

S Apresentacao e discussao dos resultados das provas de carga.

Os resultados de carga e recalque da estaca do subitem 5.1 (estaca “A”) foram
obtidos a partir da realizagdo de prova de carga, ja para a estaca do subitem 5.2 (estaca
“B”), os valores de carga e recalque foram obtidos através do trabalho realizado por
NOGUEIRA (2004).

As estimativas das cargas de ruptura para as estacas raiz “A” e “B”, em estudo,
foram feitas através do método de Lizzi (1982) (ver Anexo A), isto porque, este método
apresenta os melhores resultados em comparagdo com os varios resultados reais
existentes. No entanto, este método nao leva em consideragao a parcela referente a
resisténcia de ponta, sendo necessario estimar as respectivas porcentagens para resisténcia
de ponta e de atrito lateral; para isso optou-se pelo método de Décourt (1995), o qual
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apresenta resultados menos conservadores em comparagdo a outros métodos considerados
consagrados para estimativa da carga de ruptura.

O intuito de tornar conhecido, em termos percentuais, as resisténcias supracitadas,
deve-se ao fato de serem necessarias como dados de entrada em alguns métodos de
previsdo. Como por exemplo, nos métodos de previsao da curva carga vs recalque em que
as iteragdes sdo feitas até que a soma dos incrementos seja maior ou igual a carga de

ruptura estimada.

5.1 Estacaraiz “A” (L=23me ¢=0,31m).

Antecipadamente a execu¢do da prova de carga, fez-se necessario a estimativa da
respectiva carga de ruptura (Qup). Neste caso, empregou-se 0 método de LIZZI (1982),
pois de acordo com a NBR 12.131/91, os incrementos de carga devem ser da ordem de
10% da carga de ruptura, no caso de prova de carga lenta.

Na tabela 5.1 sdo apresentados os resultados da referida prova de carga realizada
no Campo Experimental de Mecanica dos Solos e Fundagdes da Unicamp, onde sdo
apresentados os valores da carga e do recalque para cada carregamento e o recalque

acumulado ao longo da prova de carga.

Tabela 5. 1. Resultados obtidos através da prova de carga (Estaca “A”)

QTotal T Oacumulado |  QTotal 5 (ram) Bacumulado
(kN) (mm) (kN) (mm)
0 0 0 1600 1,70 6,97
200 0,19 0,19 1800 2,12 9,08
400 0,02 0,21 2000 20,68 29,76
600 0,56 0,77 1390 -0,18 29,58
800 1,10 1,87 920 -1,53 28,05
1000 0,44 2,31 460 -2,51 25,54
1200 1,49 3,79 0 -3,98 21,56
1400 1,48 5,27 - - -
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A partir dos resultados de deslocamento do topo da estaca (tabela 5.1) foi possivel
desenhar o grafico de curva carga vs recalque conforme mostra a figura 5.1. O
comportamento da curva carga vs recalque apresenta a ruptura para o incremento de carga
de 2000 kN de maneira abrupta, representado pelo trecho escarpado da curva.

O emprego de instrumentagdo em varios niveis possibilitou verificar e quantificar
através da equacdo 1, as mobilizagOes lateral e de ponta para cada incremento de carga
durante a realiza¢do da prova de carga. De acordo com a Lei de Hooke: F = E.g-A, sendo
os valores expressos em kN com o aumento da profundidade. Através do grafico da figura
5.2 pode-se verificar a deformac@o obtida na seccdo de referéncia para cada nivel de
carregamento. Dos cinco niveis instrumentados, foram descartados os posicionados nas
cotas 5 e 11,7 por apresentarem inconsisténcias nos resultados.

Carga (kN)
0 500 1000 1500 2000 2500

s
wm
L

Recalque (mm)
o]

y

- —————— I o e e e o e e S ot SO |

Figura 5.1. Curva carga vs recalque (estaca A)
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Figura 5.2. Grdfico de carga vs deformacdo (estaca A)

Partindo-se dos valores contidos no grafico da figura 5.2, pode-se encontrar os
valores apresentados na tabela 5.2, onde s3o apresentadas as leituras efetuadas em cada
um dos 5 nives instrumentados, ja com valores convertidos em kN, respectivos a cada
carregamento efetuado no decorrer da prova de carga. Estes resultados mostram a
dissipagdo da forga aplicada no topo da estaca, ao longo do seu comprimento. Os valores

conferidos a ponta da estaca foram obtidos por extrapolagio.

Tabela 5.2. Valores obtidos através da instrumentagdo instalada em vdrios niveis (estaca “A”)

Carga Aplicada * Valores da Instrumentagio (kN) > ol
(23,0m)
(kN)
18,00m 22,70m

0 0,0 0,0 0,0
200 43 43 4,3
400 17,4 L1 0,1
600 35,8 7,6 5.8
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800 61,8 10,8 %
1000 99,8 23,9 19,1
1200 142,1 31,3 23,8
1400 198.5 39,1 29,9
1600 270,1 54,2 40,4
1800 406,8 74,3 53,6
2000 719,2 265,8 236,9

* nivel de referéncia (ver tabela 4.13)

Os incrementos de carga aplicados ao longo da prova de carga apresentam-se
dissipados, conforme ilustra a figura 5.3, onde s3o aplicados até a ruptura do elemento de
fundagdo. Apresentam-se também, nesta mesma figura, os valores aferidos, nos diferentes
niveis, pela instrumentagao para a carga de ruptura.

Na figura 5.4, apresenta-se isoladamente a reta de dissipagdo para carga de
trabalho (1000kN) obtida na realizagio da prova de carga, assim como, 0s seus

respectivos valores em profundidade ao longo do fuste do elemento de fundagao.
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Figura 5.3. Verificagdo da carga dissipada em profundidade através da instrumentagdo
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Figura 5.4. Grdfico de dissipagdio para a carga de trabalho (Quyas)

A partir das figuras 53 e 5.4, tem-se que os valores da parcela relativa a
resisténcia de ponta sao 237kN (11,9%) e 19kN (1,9%) para a carga de ruptura (Qny) € de
trabalho (Quab), respectivamente. Tem-se que a parcela de ponta sob a agdo da carga de
ruptura € 12,4 vezes maior em comparagdo com a mobiliza¢do da ponta quando da agdo
da carga de trabalho, ao passo que a carga de trabalho é 2 vezes menor que a carga de

ruptura.

Para se estimar o atrito lateral unitario médio atuante ao longo do fuste da estaca
empregaram-se as leis de Cambefort. O grafico da figura 5.5 apresenta o valor da
saturac@o do atrito lateral unitario 80,5 kPa, obtido a partir da primeira Lei de Cambefort,

o qual resultou em um deslocamento de 5. 1mm.
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Figura 5.5. Atrito lateral unitario médio em funcdo do deslocamento médio (Estaca “A”).

Através da figura 5.6, pode-se verificar que a resisténcia de ponta obtida através da
segunda Lei de Cambefort foi da ordem de 760 kPa. No entanto, tem-se duas situagdes
diferentes quanto ao comportamento das curvas. Na primeira Lei de Cambefort (figura
5.5) nota-se que houve a completa saturagio do atrito lateral unitirio médio, com a
estabilizag@o da curva praticamente horizontalizada, fato esse que ndo ocorre na segunda
lei de Cambefort (figura 5.6), onde a resisténcia de ponta ndao encontra-se saturada, visto o

comportamento ascendente da curva de mobilizagdo da resisténcia de ponta.
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Cambefort - Segunda Lei

Figura 5.6. Resisténcia de ponta conforme Segunda Lei de Cambefort (Estaca “A).

A distribui¢do do atrito lateral obtido através da carga aferida nos varios niveis da
instrumentagdo em profundidade, em fungdo da area lateral correspondente aquele
segmento instrumentado da estaca, € apresentada para cada estagio de carregamento,
conforme ilustrado na figura 5.7. Nota-se que o atrito lateral mostra-se decrescente em
fungdo da profundidade até 1800 kN, acima desta carga, o atrito lateral passa a ser maior

quando aproxima-se da ponta da estaca.
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Figura 5.7. Grdficos dos atritos para as diversas cargas - estaca “A”

5.2 Estacaraiz “B”(L=12me ¢ =41 cm).

A tabela 5.3 apresenta os valores carga deslocamento da prova de carga. Pode-se
observar a constancia nos valores, a partir do momento em que se aplica a primeira carga
(70 kN) até o incremento que resulta na carga de 350 kN. Os demais carregamentos que se
seguem apresentam deformagGes maiores que as primeiras, porém, de pequena
intensidade. Ja para os carregamentos que se aproximaram da carga de ruptura houve
deslocamentos um pouco mais expressivos, apresentando recalques da ordem de 1,44 ¢
5,47 mm para as cargas de 840 e 910 kN, respectivamente. Depois de observada a ruptura
do elemento de fundagdo, prosseguiu-se com a prova de carga através da realizagio dos

estagios de descarregamentos.
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Tabela 5.3. Resultados obtidos através da prova de carga (Estaca “B”)

Qtotal  (mm) Oacumutado |  Qiotat 5 (mm) Oacumulado
(kN) (mm) (kN) (mm)
0 0,00 0,00 630 0,23 0,94
70 0,03 0,03 700 0,65 1,59
140 0,00 0,03 770 0,71 2,30
210 0,00 0,03 840 1,44 3,74
280 0,00 0,03 910 5,47 9,21
350 0,01 0,04 980 46,21 55,42
420 0,35 0,39 700 -0,14 55,28
490 0,12 0,51 490 -0,27 55,01
560 0,20 0,71 210 - 1,11 53,90

Apresenta-se na figura 5.8 a curva carga vs recalque caracteristica da estaca “B”
de 12m de comprimento. Nesta, pode-se observar um comportamento de ruptura abrupto,
no qual o elemento de fundag@o suporta os incrementos de carga até valores proximos a
carga de ruptura, sendo na maior parte absorvidas por pequenas deformagdes elasticas,
tanto do solo quanto do material da estaca (concreto). Este tipo de comportamento pode
ser influenciado pela presenga de solo argilo siltoso de comportamento arenoso, o qual

encontra-se envolto a estaca.
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Figura 5.8. Curva carga vs recalque da estaca de 12 metros

No caso em estudo, o que pode estar favorecendo este tipo de comportamento € a
presenca de uma camada, nos primeiros 6 metros de profundidade, composta de uma

argila silto-arenosa lateritica de elevada porosidade, que apresenta estrutura macroporosa

e metaestavel, fornecendo indicios de comportamento arenoso.

A partir das deformac8es verificadas na instrumentagdo pdde-se obter, através de
procedimento algébrico, os valores das deformagtes (unidades decimais - kN) e a

respectiva forga atuante em uma determinada se¢do ao longo da estaca, conforme ilustra a
tabela 5.4.

Na figura 5.9 s3o apresentados os graficos de dissipagdo dos carregamentos

aplicados durante a realizagio da prova de carga em cada nivel instrumentado até a carga
de ruptura do elemento de fundag@o.
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Tabela 5.4. Valores da carga em cada nivel instrumentado (kN)

Carga aplicada Niveis aferidos (m)
(kN) 5,00 11,70 Ponta *
0 0,0 0,0 0,0
70 33,3 0.8 0,0
140 74,0 42 1,0
210 117,2 6,7 | 7
280 156,3 10,0 3,4
350 200,3 14,1 5.7
420 2511 17,5 6,9
490 2943 20,8 8,4
560 336,7 24,1 10,0
630 379,1 274 11,6
700 430,6 30,8 12,7
770 491,3 37.4 16,9
840 532,0 42 4 20,3
910 583.,6 45,7 21,4
980 607,7 66,5 421

* Valores estimados por Nogueira (2004)

De acordo com as figuras 5.9 e 5.10, os valores da parcela relativa a resisténcia de
ponta sdo 42 kN (4,3%) e 8kN (1,7%) para a carga de ruptura (Quyp) € de trabalho (Qyab),
respectivamente. Isso mostra que a parcela de ponta sob a agdo da carga de ruptura € 5
vezes maior em comparagdo com a agdo da carga de trabalho, ao passo que a carga
admissivel € 2 vezes menor que a carga de ruptura.

A mobilizag@o por resisténcia de ponta apresentadas pelas estacas “A” e “B” para
a carga de trabalho, mostram-se bastante proximas, sendo da ordem de 1,9 e 1,7% da
carga de trabalho, respectivamente. Porém, quando comparadas em termos percentuais
para a carga de ruptura foram da ordem de 11,85 e 4,30%, respectivamente. Essa
consideravel diferenga, talvez possa ser atribuida a variagao do comportamento deste tipo
de estaca diante de elevados carregamentos, visto que, ao mesmo tempo que a estaca “B”
apresenta uma razao de embutimento (L/D) de aproximadamente 30, a razao da estaca

“A” é de aproximadamente 75.
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Figura 5.9. Verificacdo da carga dissipada em profundidade através da instrumentagdo
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Figura 5.10. Grdfico de dissipagdo para a carga de trabalho (Qyas)
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A partir das leis de Cambefort obteve-se o valor do atrito lateral, da ordem de 63
kPa (figura 5.11), acompanhado por uma resisténcia de ponta de 315 kPa (figura 5.12).

Como ja exposto a estaca “A” apresenta uma relagio L/D de aproximadamente 75,
ao passo que a estaca “B” apresenta um valor para essa mesma relagdo de,
aproximadamente, 30. No entanto, a resisténcia lateral aferida por Cambefort apresenta
uma pequena vantagem de “A” em rela¢do a “B”, da ordem de aproximadamente 27%.
Ao passo que, comparando-se as resisténcias de ponta, verifica-se que a vantagem de “A”

sobre “B” € de aproximadamente 141%.

10 -

5 médio {mm)

Figura 5.11. Saturagdo do atrito lateral conforme Primeira Lei de Cambefort
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Figura 5.12. Resisténcia de ponta conforme Segunda lLei de Cambefort

Na figura 5.13 pode-se verificar a distribui¢@o do atrito lateral ao longo do fuste da
estaca “B”. Estes foram obtidos a partir dos valores de carga medidos pela instrumentacio
instalada em diferentes niveis de profundidade. Verifica-se nessa mesma figura, que o
atrito obtido na primeira camada entre 0,6 ¢ 6 metros de profundidade € maior até o
carregamento de 700kN, apresentando inversao desse comportamento para as cargas de
770, 840 e 910kN, porém para a carga de ruptura o atrito da camada entre 0,6 e 6m volta a
ser mais elevado que o atrito do trecho de 6 a 12m de profundidade.

Quando comparados os atritos laterais existentes nas figuras 5.7 e 5.13, verifica-se
que para a estaca “A”, cuja razdo de embutimento € da ordem de 75, tem-se uma
diminui¢@do do atrito na camada compreendida entre 0,6 ¢ 18m, com aumento da
resisténcia lateral proximo a regido da ponta, compreendida entre 18 e 22,7m, no
momento da ruptura. Em contrapartida, para a estaca “B”, cuja razdo de embutimento & de
aproximadamente 30, o atrito lateral mostra-se mais elevado na camada entre 0,6 e 6m,
com inversao para alguns carregamentos intermediarios. No entanto, para a carga de
ruptura, constatou-se a predominancia do maior atrito relativo a primeira camada.

O fato da maior resisténcia oferecida pela regido proxima a ponta da estaca “A”

em comparagdo com a estaca “B”, pode ser atribuido a razio de embutimento que
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apresenta tanto maior resisténcia a carregamentos elevados, quanto maior seu indice de

esbeltez. Porém, deve-se lembrar que as caracteriticas de resisténcia do solo devem ser

levadas em consideragdo para tal inferéncia.

Figura 5.13. Grdficos dos atritos para as diversas cargas - estaca “B”
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6 Analise e discussdo dos resultados de previsio.

Os resultados deste item estdao divididos em duas etapas, a primeira, contida no
item 6.1 apresenta os métodos de estimativa da carga de ruptura e extrapolagdo da curva
carga vs recalque e no item 6.2 apresenta-se os resultados dos métodos de previsdo da
curva carga vs recalque.

Os métodos contidos no item 6.1 foram aplicados no intuito de aferir e verificar a
existéncia de coeréncia entre as estimativas feitas por estes, em comparagdo aos resultados
reais. Podendo, desta forma, viabilizar o emprego destes métodos em resultados obtidos

por previsao.

6.1 Averiguacido da Curva Carga vs Recalque.

Estes métodos apresentam maneiras particulares de interpretar o comportamento
dos resultados reais, no entanto, sdo considerados basicamente como ferramenta de
lapidacdo da curva carga vs recalque, podendo-se estimar a carga de ruptura e o recalque
para a carga de trabalho. Analisa-se, primeiramente, 0 comportamento da curva carga vs

recalque da estaca “A”.

6.1.1 Estacaraiz“A” (L=23me ¢ =31 cm).

Na figura 6.1 fez-se a aproximagdo pelo critério de Van Der Veen (VDV) com as
proposicdes feitas por Aoki. Assim, como ja se era esperado, a curva obtida pelo VDV

converge para a carga de ruptura de 2000kN encontrada na prova de carga.
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Figura 6.1. Critério de Van Der Veen (modificado por Aoki) - Estaca “A”

De acordo com a figura 6.2, tem-se a proposicao feita pela NBR 6122/1996 para
estimativa da curva carga vs recalque, a qual apresenta o comportamento de uma reta (A;)
que ndo parte da origem. A carga de ruptura foi de 2122kN, portanto, superior a fornecida

pelo ensaio.
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Figura 6.3. Método de Chin (1970) - Estaca “A”
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Através da teoria desenvolvida por Chin (1970), tem-se na figura 6.3, a carga de
ruptura da ordem de 2143 kN, obtida a partir do coeficente angular da reta de tendéncia
apresentada pela convergéncia dos pontos. O recalque para a carga de trabalho é de,
aproximadamente, 2,25 mm, obtido pela substituicdo dos valores na equagdo da reta
(6/Q).

Este método pode, também, ser empregado apoOs a estimativa da carga de ruptura
por algum método consagrado, e assim atribuir incrementos de carga e determinar a curva
carga vs recalque a partir destes valores de carga.

Na figura 6.4 obteve-se a partir do método de Davisson (1973), a carga de ruptura
(1830 kN) e recalque (10,97 mm) para a carga de trabalho. Este recalque ¢ estimado
através da equagao 5.
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Figura 6.4. Método de Davisson (1973) - Estaca “A”™
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Figura 6.5. Método de Décourt (1998) - Estaca “A”

Com o emprego do método da rigidez, proposto por Décourt (1998), para a
extrapolacdo da carga de ruptura, obteve-se um valor de 1949 kN, conforme mostra a
figura 6.5.

A reta da rigidez ¢ obtida considerando uma reta de tendéncia, a qual € originada
pela melhor aproximagdo de uma reta (R?) que se possa obter através dos pontos plotados
da relac@o carga recalque associado (eixo y) vs recalque (eixo x). O valor da carga de
ruptura ¢ determinado quando tem-se o esgotamento da rigidez (kN/mm), ou seja, quando

a reta de rigidez intercepta o eixo das abscissas.

6.1.2 Estacaraiz“B” (L=12me ¢ =41 cm).

No intuito da verifica¢@o da convergéncia da curva carga vs recalque para a carga
de ruptura aferida, aplicou-se o critério de Van Der Veen com proposi¢des de Aoki.
Conforme pode-se notar pela figura 6.6, e como se era esperado, a curva estimada através
dos valores reais converge para a carga de ruptura real, porém, esta curva nao se encontra

convenientemente justaposta a curva real.
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Figura 6.6. Critério de Van Der Veen (modificado por Aoki) - Estaca “B”

Pode-se notar através da figura 6.7, que o método da NBR mostra-se
extremamente conservador quanto a estimativa dos valores da carga de ruptura ¢ de
trabalho. A carga de trabalho estimada € 11% menor que a carga de trabalho real.

Os métodos da NBR mostra-se extremamentes conservador, além disso, esse
método, apresenta uma curva carga vs recalque que nao parte da origem. Os recalques sdo
extremamentes elevados e as estimativas dos recalques ou das cargas podem ser feitas a
partir da equag@o (A), apresentada na figura 6.7.

Através do método de Chin, obteve-se uma carga de ruptura de 929 kN e um
recalque associado & carga de trabalho (464,25 kN) de 0,32 mm. A carga de trabalho
estimada representa 95% da carga de trabalho real (490 kN), o recalque estimado (0,32
mm) representa, aproximadamente, 70% do recalque real (0,46 mm) (Figura 6.8).
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Figura 6.8. Método de Chin (1970) - Estaca “B”
Na figura 6.9 nota-se, no método de Davisson (1973), que para uma carga de

ruptura de 910 kN obteve-se para a carga admissivel de 455 kN.
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Figura 6.9. Método de Davisson (1973) - Estaca “B”

A figura 6.10 mostra o0 método da rigidez (Décourt, 1998, 2002) aplicado aos
valores da prova de carga em estudo. Neste método, deve-se descartar os pontos em que
ndo verifica-se certa convergéncia, fato este que fez com que somente fossem
considerados os ultimos 9 valores no grafico da figura 6.10. Neste caso, obteve-se uma
carga de ruptura de 960 kN e uma carga de trabalho de 479,8 kN.

De maneira analoga ao método de Chin, o método da rigidez apresenta uma reta de
tendéncia, através da qua! obtém-se, direta ou indiretamente, os valores da carga de
ruptura e de recalque para a carga de trabalho.

O método da Rigidez mostra-se bastante eficiente na aferigdo da carga de ruptura,
assim como, da curva carga vs recalque, visto que possui elevada capacidade de
refinamento dos resultados. Pode-se visulalizar € compreender melhor através da figura

6.10, onde tem-se os 5 primeiros pontos descartados por ndo paresentarem convergéncia

com os demais.
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Figura 6.10. Método de Décourt (1998) - Estaca “B”

6.2 Meétodos para Prever o Recalque e a Curva Carga vs Recalque.

Neste item sao apresentados os resultados obtidos através dos métodos de previsao
da curva carga vs recalque. Os resultados apresentados nos itens 6.2.1 e 6.2.2 ndo
consideraram qualquer resultado real a ndo ser os parametros do solo e as caracteristicas
geométricas das estacas. Para os casos onde fez-se necessario conhecer a carga de ruptura
e ou incrementos do carregamento da prova de carga, estimou-se através do metodo de
Lizzi, com auxilio do método de Décourt & Quaresma (1978) com relagdo as
porcentagens de resisténcia lateral e de ponta.

As cargas de ruptura previstas por Lizzi foram de 1802 e 824kN para as estacas
“A” e “B” respectivamente. Os recalques obtidos para as cargas de trabalho das estacas
“A” (900 kN) e estaca “B” (412 kN) sdo de 2,09 e 0,35 mm, respectivamente. Estes
recalques foram obtidos nas curvas reais de carga vs recalque das estacas supracitadas

para as suas respectivas cargas de trabalho estimadas.
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E importante ressaltar que os métodos apresentados neste item ndo fazem distingdo
dos diferentes tipos de fundagOes existentes, assim como suas caracteristicas quanto ao
processo executivo. Os trabalhos existentes na literatura sobre tal assunto, normalmente
ndo estudam o recalque de um determinado tipo de fundag@o. Este fato, talvez, possa estar
inerente ao complexo entendimento da modelagem do comportamento estaca-solo, onde a
gama de variaveis ja existentes pode ser amplamente aumentada se considerados os

particulares processos de execucdo das estacas.

6.2.1 Estacaraiz“A” (L=23me ¢ =31cm).

Na figura 6.11, o método de Poulos & Davis apresenta como curva de previsao
carga vs recalque, uma reta partindo da origem, a qual finda ao atingir a carga de ruptura
estimada por Lizzi (1802 kN). Para a carga de trabalho de 900kN obtém-se, através da
reta estimada, um recalque de 12,13 mm, ao passo que, para esta mesma carga de trabalho

prevista, apresenta-se um recalque de 2,09 mm na curva carga vs recalque real.
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Figura 6.11. Método de Poulos & Davis (1980) - Estaca “A”
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O recalque estimado por Poulos & Davis € 5,8 vezes maior que o recalque real
para a mesma carga de trabalho. Em contrapartida, na figura 6.12, o método proposto por
Vésic ¢ ainda mais conservador, apresentando um recalque superestimado de 55,11 mm,

sendo este, 26,4 vezes maior que o recalque real de 2,09 mm.
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Figura 6.12. Método de Vésic (1969, 1975a) - Estaca “A”

O método da figura 6.13, proposto por Aoki & Lopes, foi utilizado com o auxilio
de um programa em linguagem “MS-DOS” desenvolvido pelo proprio autor do método.
Este método apresentou 9,11lmm de recalque para a carga de trabalho estimada. No
entanto, o recalque estimado foi 4,3 vezes maior em comparagdo com o recalque real
(2,09mm).

Ja o método de Randolph & Wroth, na figura 6.14, apresenta um recalque para a
carga de trabalho (900kN) de 3,58mm, o qual € 1,7 vezes maior do que o recalque real
(2,09mm).
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Os resultados apresentados pelos métodos nas figuras 6.11, 6.12, 6.13 e 6.14
apresentaram comportamento tensdo vs deformag@o descrito por retas, as quais podem
ndo estar descrevendo o real comportamento carga vs recalque das estacas em estudo,
visto o baixo grau de acertabilidade da analise comparativa entre os resultados estimados
VS§ reais.

O método proposto por Décourt, na figura 6.15, para previsdo da curva carga vs
recalque € composto por trés retas. Os pontos subsegiientes ao da origem sdo
determinados encontrando-se os valores das cargas atribuidas para 5, 12.4 ¢ 31mm de
deformagdo. O recalque estimado por este método para a carga de trabalho foi de 2,74
mm, o qual € 31% maior que o recalque real (2,09 mm), ambos os recalques foram

determinados para a mesma carga de trabalho prevista (900 kN).
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Figura 6.15. Méiodo de Décourt (1995) - Estaca “A”

Os métodos seguintes, cujos resultados estdo contidos nas figuras 6.16, 6.17 e
6.18, apresentam uma melhor aproximag@o entre as previsdes e o resultado real, As
considera¢des adotadas por estes métodos tratam da nao-linearidade do comportamento
tensdo vs deformagdo do solo, principalmente no que se refere a utilizagdo do modulo de

cisalhamento inicial do solo (Gy) e sua respectiva degradagdo quando da aplicagdo de
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carregamentos. Tal inferéncia torna-se mais clara quando verifica-se os resultados
encontrados através dos métodos que fazem uso desse importante pardmetro do solo.

O método de Verbrugge, na figura 6.16, apresenta a previsdo da curva carga vs
recalque, onde o recalque, de 0,89 mm, associado a carga de trabalho estimada (900kN),

corresponde a 43% do recalque real (2,09 mm).

0 S00 1000 1500 2000
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—o—curva estimada (Verbrugge) “ curva real ‘

Figura 6.16. Método de Verbrugge (1986) - Estaca “A”

Na figura 6.17 apresenta-se o resultado obtido a partir do método da curva ‘t-z’
modificado por Pando et al. Este método apresentou um recalque de 2,07 mm para a carga
de trabalho estimada (900 kN), ou seja, obteve um grau de precisdo com relagdo ao
resultado real de 99% de acerto. Neste método a curva carga vs recalque mostra-se
bastante de acordo com o comportamento apresentado pela prova de carga real.

Nos métodos contidos nas figuras 6.16, 6.17 e 6.18, a previsdo da curva carga vs
recalque ¢é realizada somente a partir de parametros do solo e caracteristicas gerais das
estacas. Assim, fez-se necessario considerar um nimero “n” de iteragOes, as quais dariam
a maior ou menor convergéncia da curva estimada por cada um dos métodos

anteriormente citados. Para que fosse possivel calcular e dar maior credibilidade aos
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resultados, fez-se necessario programar os métodos de Verbrugge, ‘t-z’ Pando et. al e

Castelli & Motta, empregando o “MS-Excell com interface Visual Basic”.

0 500 1600 1500 2000
0 = e . : g 1

35 = e =l

[ —— curva estimada (t-2' - Pando et. a_l} I curva real

Figura 6.17. Método da curva ‘t-z’ - modificado por Pando et. al (2004) - Estaca “A”

O método de Castelli & Motta, ilustrado na figura 6.18, apresenta um recalque
para a carga de trabalho estimada (900 kN) de 1,90 mm, aferindo um grau de
confiabilidade a este resultado de 91% de acertabilidade. A curva de carga vs recalque
estimada mostra a mesma tendéncia verificada no comportamento carga vs recalque da
curva real. Da mesma forma, os métodos de Verbrugge e curva ‘t-z’ (Pando et. al),
também apresentam mesmo aspecio.

Todos os métodos empregados na previsdo da curva vs carga recalque foram
conduzidos até a carga de ruptura prevista antecipadamente a execugdo da prova de carga.
Os incrementos de carga considerados foram da ordem de 10% da carga de ruptura na
maior parte dos casos, e determinou-se para cada carregamento o respectivo recalque

atingido.
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Figura 6.18. Méiodo de Castelli & Motia (2003) - Estaca “A”

6.2.2 Estaca raiz “B” (L=12 m e ¢ = 41 cm).

De maneira analoga as previsoes feitas para a estaca “A”, determinou-se a curva
carga vs recalque para a estaca “B”. A carga de ruptura considerada nos calculos, quando
necessario, foi estimada pelo método de Lizzi, sendo da ordem de 824 kN, ou 412kN para
a carga de trabalho cujo recalque real € de 0,35mm.

Conforme ilustra a figura 6.19, o método de Poulos & Davis apresenta para a
estaca raiz “B” um recalque de 5,38 mm, sendo 15,3 vezes maior que o recalque real (0,35

mm) para a mesma carga de trabalho (412 kN).
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Figura 6.19. Método de Poulos & Davis (1980) - Estaca “B”

O método de Vésic, na figura 6.20, mostra uma reta com elevada declividade,
onde o recalque de 26,75mm € 75,9 vezes maior que o recalque real para a mesma carga
de trabalho estimada.

Na figura 6.21, apresenta-se a curva carga vs recalque prevista por Aoki & Lopes,
que apesar de possuir uma declividade mais ténue, ainda sim, apresenta um consideravel
recalque estimado, de 3,41 mm para a carga de trabalho, que quando comparado ao

recalque real de 0,35 tem-se um valor estimado em 9,7 vezes maior que o real.
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Figura 6.20. Método de Vésic (1969, 1975a) - Estaca “B”
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Figura 6.21. Aoki & Lopes (1975) - Estaca “B”
Para o método de Randolph & Wroth, na figura 6.22, tem-se que a curva carga

recalque encontra-se menos acentuada em relag@o a prevista por Poulos & Davis, Vésic e
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Aoki & lopes, porém, o valor do recalque estimado (1,41 mm) ainda € consideravelmente

elevado, sendo 4 vezes maior que o real (0,35 mm).
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Figura 6.22. Randolph & Wroth (1978) - Estaca “B”

O método de Décourt, na figura 6.23, exibe um recalque para a carga de trabalho
(412kN) de 2,76 mm, o qual é 7,8 vezes maior que o recalque para essa mesma carga
obtido na curva carga vs recalque real. Este método mostra-se conservador, o tragado da

curva carga vs recalque prevista esta compreendido abaixo da curva real.
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Figura 6.23. Método de Décourt (1995) - Estaca “B”
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Figura 6.24. Método de Verbrugge (1986) - Estaca “B”
Apresenta-se, na figura 6.24, o metodo de Verbrugge. Este apresenta um

comportamento da curva carga vs recalque bem de acordo com os resultados da prova de
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carga. O recalque previsto para a carga de trabalho estimada é de 0,54 mm, sendo este
54% maior que o recalque (0,35mm) para a mesma carga, porém obtido na curva carga vs
recalque real. O bom resultado apresentado pode, talvez, estar ligado ao fato do método
em questdo levar em conta a linearidade do comportamento dos parimetros do solo, visto
que, alguns destes apresentam elevada variabilidade ao longo da execugdo de instalagdo

da estaca, ou da realizagdo de uma prova de carga.

Q (kN)
0 100 200 300 400 500 600 700 800 900 1000
0 s - e R —L“—-——__.'S_ A _: N s |
=y
10 -
|
III
20 \
E i
£ % \
.a I.
40 - I'||
Il'lI L
|
50 - L1
i
60 — R O g = R -~ Mo~ s S e ———
~¢~ curva estimada (Pando et. al - curva 't-2") ~*curva real l

Figura 6.25. Método da curva ‘t-z’ - madificado por Pando et. al (2004) - Estaca “B”

Tem-se na figura 6.25, o método da curva ‘t-z’ modificado por Pando et. Al. Este
previu um recalque de 0,91 mm para a carga de trabalho estimada (412 kN). Em
comparagao com o recalque (0,35 mm) para mesma carga obtido na curva carga vs
recalque real, tem-se que o recalque previsto € 2,6 vezes maior que o recalque real. No
entanto, faz-se necessario ressaltar que apesar do nimero 2,6 vezes representar uma
superestimativa de 158% (mais que o dobro), a magnitude destes valores ndo ¢€
significativamente expressiva, visto que, em termos totais, a diferenga entre os recalques

(0,56 mm) € menor que 1 mm.

134



O que foi anteriormente citado para os métodos de Verbrugge e Curva ‘t-z’, pode
também servir como base de analise para o método de Castelli & Motta contido na figura
6.26. Este apresenta um recalque previsto para a carga de trabalho estimada de 0,74mm, o
qual € 2,11 vezes maior que o recalque real (0,35mm). No entanto, a magnitude nio é
significativamente grande, uma vez que, a diferenga em termos totais entre os recalques é

menor que 0,5 mm.

Q (kN)
0 100 200 300 400 500 600 700 800 900 1000
1 e e o e e e e—— : : 3
e souomieas ;
10 - '
|
20 l
|
". |
: -
€ |
) \
I'II
40 - \
._II
50 \

[ ~ curva estimada (Castelli & Motta) “~ curva real |

Figura 6.26. Método de Castelli & Motia (2003) - Estaca “B”

6.3 Analise comparativa dos resultados reais e métodos com aqueles de

extrapolagdo da prova de carga.
Os resultados apresentados neste item, referem-se a aplicagdo dos meétodos de
extrapolagdo da carga de ruptura a partir dos resultados das provas de carga realizadas. As

metodologias empregadas podem estimar o recalque atribuido a uma determinada carga,
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no entanto, uma vez que fazem uso de resultados reais, pode ser inconsistente denominar
estes métodos como uma opgao para previsdes do recalque ou da curva carga vs recalque.
As previsdes do recalque e da curva carga vs recalque podem ser previstas por
alguns metodos, os quais sdo apresentados no item 6.4, onde tem-se um melhor
detalhamento de tal procedimento.
Na tabela 6.1 encontram-se compiladas as caracteriticas gerais, tais como,
comprimentos, diametros nominais, capacidade de carga real e recalque para a respectiva

carga de trabalho obtidos para as estacas “A” e “B” ensaiadas.

Tabela 6.1. Caracteristicas e resultados obtidos para as estacas “A” ¢ “B”.

CARACTERISTICAS DA ESTACAS

Estacas Comp. (m) ¢ (m) Qreal (kN) | 8reas (mm) F.S.
A 23 0,31 1000 231 2,0
B 12 0,41 490 0,51 2,0

6.3.1 Estacas raiz “A” (¢ =31 mm e L =23 m).

Na tabela 6.2 sdo apresentados os resultados para a carga de trabalho, o recalque
associado a esta carga e também as comparagdes entre os resultados reais e os estimados

de carga.

Tabela 6.2. Caracteristicas de carga e recalque, reais e estimados (Estaca “A”).

Métodos Qe Qestimado Q- / Q.
NBR 1000 1061 1,06

Davisson 1000 915 0,92
Chin 1000 1072 1,07

Décourt 1000 975 0,97

Qrear - carga de trabalho real - (kN)

Qestimado - carga de trabalho estimada por cada método - (kN)
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F.S. - fator de seguranga

Na figura 6.27 tem-se a comparagao entre as cargas de trabalho estimadas e a real,
de maneira que, quanto mais proximo de 1,0 (100%) for o valor da relagéo, mais exato é
considerado o resultado estimado pelo método. Considera-se que € extremamente
desfavoravel os valores maiores que 1,0 (um) para a carga de trabalho, uma vez que os
elementos de fundag@o sdo projetados segundo a sua carga de trabalho, e que caso seja
superestimada podera incorrer em futuros problemas para a estrutura instalada sobre esta
fundagdo. Neste caso em particular, 0 método da NBR 6122/96 ¢ o de Chin apresentam
essa situagdo. Ambos superestimaram em 6 e 7% da carga de trabalho real,

respectivamente.

Os métodos de Davisson e Décourt apresentaram os resultados que estdo mais de
acordo com as normas de seguranga, sendo que o método de Davisson (1973) estimou em

92% da carga de trabalho real e o método da rigidez (Décourt, 1998) estimou em 97% da

carga de trabalho real.
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Figura 6.27. Comparagdo entre cargas de ruptura - Estimada vs Real (Estaca “A”)
Dessa forma, nota-se que o método da Rigidez (Décourt, 1998) apresenta melhor

resultado de estimativa da carga de ruptura dentre os demais métodos empregados que

compdem as analises feitas no item 6.3.1.
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6.3.2 Estacas raiz “B” (¢ =41 mm e L =12 m).

O valores da carga de trabalho e recalque reais, assim como, cargas de trabalho e
recalques estimados, e suas respectivas comparagdes encontram-se apresentados na tabela

6.3.

Tabela 6.3. Caracteristicas de carga e recalque, reais e estimados (Estaca “B”).

ESTACA “B”
Qreal Qesiimado Q./Q:
NBR 490,0 435,0 0,89
Davisson 490,0 410,5 0,84
Chin 490,0 463,5 0,95
Décourt 490,0 469,0 0,96

A relag@o entre as cargas de trabalho estimadas e a real é apresentada na figura
6.28. Nesta analise comparativa, 0 método de Décourt (1998) apresentou o melhor
resultado, com um acerto de 98% sobre a carga de trabalho real, seguido pelos acertos de

95% para Chin, 89% para a Norma e 84% para Davisson.
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Figura 6.28. Comparagéo entre cargas de ruptura - Estimada vs Real (Estaca “B”)
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Estes métodos de estimativa da carga de ruptura sdo de simples verifica¢ao dos
resultados obtidos, visto que os mesmos dependem dos resultados reais para inferir suas

proprias analises sobre a estimativa da carga de ruptura e consequentemente a de trabalho.

6.4 Avaliagao entre os resultados reais e os métodos de previsao do

recalque e da curva carga vs recalque.

Neste item sdo avaliados os resultados reais obtidos através da aplicacao dos
métodos de previsdo da curva carga vs recalque; estes somente fazem uso de resultados de
ensaios realizados em campo para estimativas de parametros. Desta forma, obteve-se uma
curva carga vs recalque para cada método em quest3ao. Na tabela 6.4 sao apresentados os
resultados referentes as previsdes de carga de ruptura e de trabalho. Os recalques
apresentados foram obtidos a partir das curvas carga vs recalque reais, de acordo com as

respectivas cargas de trabalho.

Tabela 6.4. Previsao da capacidade de carga e recalque associado.

Q up (kN) Q trab (kN) ) real ¥ (mm)
Estaca “A” 1800.0 900.,0 2.09
Estaca “B” 8246 4123 0,35

* recalque obtido na curva carga vs recalque real para a carga admissivel prevista.
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6.4.1 Estaca raiz “A” (¢ =31 mm e L. =23 m).
Na tabela 6.5 estdo compilados os resultados estimados pelos métodos de previsdo,

os resultados reais e a relagio entre o recalque estimado e o real.

Tabela 6.5. Resumo dos resultados aferidos.

ESTACA RAIZ “A”
) Recalque (mm) 5o/ 8c
Metatos O estimado O real **

Poulos & Davis (1980) 12,13 5,81
Vésic (1969, 1975a) 55.11 | 26,42
Aoki & Lopes (1975) 1,04 0,50
Randolph & Wroth (1978) 3,58 200 | 172
Verbrugge (1986) 0,89 0.43
Curva ‘t-z'- Pando et. Al (2004) 2,07 0.99
Castelli & Motta (2003) 1,90 0.91
Deécourt (1995) 2,74 I 131

** recalque obtido na curva carga vs recalque real para a carga admissivel real.

Atraves da analise dos resultados contidos na tabela 6.5, pode-se verificar que os
metodos que apresentaram melhor relagao entre o recalque estimado e o real,
considerando uma margem de erro de 10%, foram os métodos da Curva ‘t-z’ (Pando et.

al) e Castelli & Motta. Estes resultados podem ser melhor visualizados na figura 6.29.

Para que outros dois métodos fossem acrescidos dentro de uma margem de
tolerancia seria necessario ampliar a margem de erro de 10 para 57%. Ao passo que essa
porcentagem demostra ser relativamente elevada, se comparada em termos totais de

recalque € possivel notar que trata-se de uma diferenca de 1,19 mm.
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Figura 6.29. Comparagdo entre os recalques previstos e reais (Estaca “A”)

Admitindo-se como resultados razoaveis, aqueles que apresentam uma diferenga
menor que Imm de recalque, pode-se incluir nesse contexto somente o método de Décourt
(1995), compreendido numa margem de erro de 47,8%.

O fato dos métodos Curva ‘t-z’ (Pando et. Al, 2004) e Castelli & Motta (2003)
terem apresentado os melhores resultados em comparagdo com os demais métodos, pode
estar relacionado ao fato de que consideram em suas solugdes tedricas a ndo-linearidade
do comportamento tensdo vs deformagéo do solo, assim como a consideragdo do modulo
de cisalhamento inicial do solo (Gop), quando solicitado a pequenas deformagdes. Ambos
os métodos analisam o comportamento ndo linear do recalque de estacas que leva em
consideragdo a diminuigdo dos pardmetros da rigidez do solo com o aumento da
solicitagdo resistente, ou seja, com a aplicagdio de carga no elemento de fundacio. Esses
modelos empregam fungGes hiperbolicas de transferéncia de carga ‘t-z’, as quais parecem
descrever mais adequadamente o comportamento n3o-linear da resisténcia do eixo e da

base da estaca.

141



6.4.2 Estacaraiz“B” (=41 mme L =12 m).

Na tabela 6.6, os resultados dos recalques estimados para a carga de trabalho

através dos métodos de previsao sdo comparados com o recalque real.

Tabela 6.6. Resumo dos resultados previstos e estimados.
ESTACA RAIZ “B”

, Recalque (mm) dc / Or
MR 8 estimado O real **

Poulos & Davis (1980) 5,38 0,35 15,26
Vésic (1969, 1975a) 26,75 0,35 75,89

Aoki & Lopes (1975) 0,82 0,35 2,34
Randolph & Wroth (1978) 1,41 0,35 4,00
Verbrugge (1986) 0,54 0,35 1,54

Curva ‘t-z’- Pando et. Al (2004) 0,90 0,35 2,58

Castelli & Motta (2003) 0,74 0,35 2,11
Décourt (1995) 2,76 0,35 7,84

** recalque obtido na curva carga vs recalque real para a carga admissivel real.

§ estimado / § real
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Figura 6.30. Recalque obtido através da curva carga vs recalque - Estimado vs Real (estaca “B)
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Conforme mostra a tabela 6.6, tem-se que os métodos de Poulos & Davis e Vesic
apresentaram resultados extremamente superestimados do recalque, da ordem de 15,26 e
75,89 vezes maior que o recalque real (0,35mm), respectivamente.

Os resultados previstos por Randolph & Wroth e Décourt mostram-se menos
superestimados, 1,41 e 2,76mm, respectivamente. No entanto, estes recalques sdo, nesta
mesma sequéncia, da ordem de 4,00 e 7,84 vezes maior que o recalque real.

Os métodos de previsdo de Aoki & Lopes, Verbrugge, Curva ‘t-z’ (Pando et al.) e
Castelli & Motta, os quais mostraram-se bastante de acordo com os resultados reais da
curva carga vs recalque e de recalque. Estes apresentaram resultados de recalque 0,82;
0,54; 0,91 e 0,74 mm, respectivamente, que em comparagao com o recalque real
representaram na mesma odem 134, 54, 158 e 111% sobre o recalque real.

Como ja comentado anteriormente, sabe-se que apesar das elevadas porcentagens
apresentadas por estes métodos apresentaram os melhores comparativos (previsto vs real),
sao relativamente pequenas quando considerados os resultados em termos totais. Se
comparados dessa forma, os métodos de Aoki & Lopes, Verbrugge, Curva ‘t-z” (Pando et
al.) e Castelli & Motta apresentariam um acréscimo de 0,47, 0,19; 0,56 e 0,39mm,
respectivamente. Dentre os resultados citados anteriormente, o maior dos acréscimos

0,56mm) representa um erro de 158% sobre o recalque real.
P q
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7 Consideracoes finais

A relacdo de embutimento das estacas em estudo, “A” e “B”, parece exercer
determinada influéncia sobre o desempenho dos métodos de previsdao na correta predi¢ido
do comportamento da curva carga vs recalque, visto que, conforme ilustram as figuras
6.29 e 6.30, existe uma clara e evidente diferenga da concentragao dos resultados. No caso
da figura 6.29, relativa a estaca “A”, cuja esbeltez € 75, os resultados de seis dos oito
meétodos analisados estdo dentro de uma faixa de 100% de erro para mais ou para menos.
Ja no caso da estaca “B”, em que a razao de embutimento € da ordem de 30, somente um
dos oito métodos encontra-se dentro dessa mesma faixa considerada.

Existe outra possibilidade para o fato da estaca “A”, cuja esbeltez € 2,5 vezes
maior que a da estaca “B”, apresentar melhores resultados previstos pelos métodos
empregados. Talvez a diferenga na magnitude dos carregamentos aplicados possa influir
na maior ou menor mobilizagao da resisténcia do eixo e em sua rapidez. Porém, a
mobilizacao por atrito lateral assistida pelas Leis de Cambefort mostram que a relagdo
entre a estaca “A” e a estaca “B” € de aproximadamente 27% maior. Ao passo que a
mobilizac¢ao pela resisténcia de ponta € da ordem de 141% maior. O exposto pode mostrar
que a esbeltez influi significativamente no comportamento destas estacas, principalmente
pelo ganho na resisténcia de ponta apresentado para grandes indices de esbeltez das
estacas.

O método proposto por Verbrugge, encara a complexidade da predigao do
comportamento carga vs recalque de maneira simplificadora, pelos equacionamentos
aplicados, e, no entanto, mostrou-se eficiente para previsao do recalque. O principal
mecanismo levado em consideragdo trata do conceito basico de dissipacdo da carga
atraves da resisténcia lateral oferecida pelo solo circundante ao elemento de fundagao.

Sabe-se que dois dos principais parametros que regem o comportamento nao-linear
do elemento solo-estaca sdo: o modulo de elasticidade e o modulo de cisalhamento do
solo. Entretanto, as recentes publicagdes sobre o recalque em estacas isoladas (Curva “t-

z") modificado por Pando et al. (2004) e Castelli & Motta (2005) levam a entender que o
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modulo de cisalhamento para pequenas deformacdes ou mddulo de cisalhamento inicial
(Go), representa importante e fundamental parametro do solo a ser empregado nas
formulagdes desenvolvidas. Esse modulo apresenta uma rapida redugdo quando das
primeiras solicitagdes feitas a partir dos carregamentos iniciais, com coerente
acompanhamento da rapida redug@o resistente do solo.

Os métodos Curva ‘t-z’ modificado por Pando et al. (2004), Castelli & Motta
(2003) e Verbrugge (1986) apresentam alguma complexibilidade para que sejam
executados os calculos por eles propostos. Este fato pode ser atribuido a necessidade de
repetigdes do processo iterativo, o qual depende de um nimero “n” de repeti¢cdes que pode
determinar a maior ou menor convergéncia das curvas carga vs recalque. Dessa forma, foi
imprescindivel que se fizesse a programacdo dos meétodos, neste caso, utilizando-se o

software Visual Basic em interface com o MS Excel.



8 Conclusoes

Dos métodos de extrapolagdo da curva carga vs recalque utilizados, o método de
Rigidez proposto por Décourt (1998) para estimativa da carga de ruptura em provas de
cargas encerradas prematuramente, apresenta-se bastante eficiente, visto que, foi o que
melhor estimou os valores da carga de ruptura em comparagao com os resultados reais.

O meétodo da Norma (NBR 6122/96) apresenta resultado satisfatorio para
averiguagao da carga de ruptura nas situagdes em que o elemento de fundagdo, na prova
de carga, mostra recalques elevados.

O metodo de Chin (1970) mostrou-se simples quanto a sua utilizagao para
estimativa da carga de ruptura, porém, seu emprego esta restrito a afericdo de carga e
recalque, e estimativa da carga de ruptura.

Os resultados de previsdo apresentados por Poulos & Davis (1980), Vésic (1969,
1975) e Randolph & Wroth (1978) ndao apresentaram resultados satisfatorios da “curva”
carga vs recalque. Principalmente, na estimativa do recalque associado a carga de
trabalho, exclusivamente, para os tipos de estaca e de solo estudados.

O método da Curva “t-z” apresenta dois coeficientes fundamentais de degradagio
da resisténcia do solo, g e f, onde g € o fator que incorpora a rapida redugdo do médulo de
cisalhamento inicial, entretanto, ndo se tem a explicagdo de como sdo obtidos. Porém
verifica-se que estes dois coeficientes sdo dependentes do modelo de equacionamento
adotado, neste caso, o modelo hiperbolico com as modificagdes feitas por Pando et al
(2004).

O meétodo de Aoki & Lopes (1975) apresentou uma curva carga vs recalque
satisfatoria. desde que acompanhado pelo método de Van Der Veen (1953) modificado
por Aoki.

Os meétodos de previsao da curva carga vs recalque, Curva ‘t-z° (Pando et. Al,
2004) e Castelli & Motta (2003), mostraram-se bastante influenciados pelo namero “n” de

iteragoes, o qual varia de acordo com o numero de incrementos adotados, de forma que
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apresentam uma malor ou menor convergéncia assintotica da curva carga vs recalque
dependendo do valor do incremento considerado.

O método proposto por Castelli & Motta (2003) mostrou-se bastante eficiente na
previsdo da curva carga vs recalque das estacas raiz em analise, instaladas em solo de
diabasio. Apesar de nao ser um metodo propriamente desenvolvido para o solo de clima
tropical.

No método exposto por Castelli & Motta (2003), existe uma limitagdo ao relato de
valores do atrito lateral, o f;, para o teste de uma estaca isolada. Eles ndo especificam os
valores reais das forgas de resisténcia do eixo e da resisténcia da base (Rgim € Rplim)
usadas em seus calculos. Seria muito util que os autores fornecessem uma tabela com os
valores de Rqim « Rotim para determinados tipos de estacas.

Os métodos de Castelli & Motta (2003) e Curva ‘t-z’ (modificado por Pando et al.,
2004) apresentam indicios positivos de que podem ser empregados para previsao do
comportamento da curva carga vs recalque, quando utiliza-se estacas do tipo raiz € em
solo igual ou com as mesmas caracteristicas fisico-mecdnicas do solo estudado,
principalmente quando se tem elevadas esbeltez (L / D).

Para uma maior credibilidade dos métodos de previsdao da curva carga vs recalque,
assim como © aprimoramento dos seus coeficientes, estes devem ser ajustados as
condigdes do solo de clima tropical. E extremamente necessario que sejam realizados em
larga escala, testes comparativos destes métodos com resultados de provas de carga reais.

Os métodos que apresentaram os melhores resultados na previsdo do recalque,
Castelli & Motta (2003), Curva ‘t-z’ (Pando et. Al, 2004) e Verbrugge (1986) nado levaram
em consideragdo a esbeltez L / D, o tipo de estaca, nem t30 pouco 0 processo executivo
empregado. No entanto, os metodos da Curva ‘t-z° (Pando et. Al, 2004) e Castelli &
Motta (2003) mostraram-se bastante influenciados, quanto a previsao da curva carga vs
recalque, pelo modulo de cisalhamento inicial (Go) e pelo modulo de elasticidade (E), os
quais podem ser estimados atraves de ensaios realizados “in situ”.

Os ensaios de campo, DMT, CPT e PMT apresentaram-s¢ como importantes
ferramentas para a correta determinag@o e estimativa das caracteristicas fisico-mecanicas
do solo, principalmente por conservarem as caracteristicas naturais do solo, dispensando

qualquer tipo de amostragem, tanto deformada quanto indeformada.
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Para melhor compreensdo e averiguagao da eficiéncia da previsao obtida pelos
métodos Castelli & Motta (2003), Curva ‘t-z’ (Pando et. Al, 2004) e Verbrugge (1986)
seria necessario que se fizessem comparagdes entre resultados reais e previstos para

diversos tipos de estacas confeccionadas por diferentes processos executivos.

9 Anexo A

METODO DE LIZZI (1982)

O método empirico proposto por Lizzi, em 1982, estima a carga lateral tltima ou a
carga de ruptura, visto que, ndo considera a agdo resistente da ponta da estaca.

A determinagao da carga lateral ultima ¢ obtida através da equagao abaixo:

Qu=p-ZK-I1-Az

Onde:

p - perimetro da se¢do transversal da estaca;

K - fator que depende do tipo de solo na camada 1, obtém-se atraves da tabela 9.2:

I - fator que depende do didmetro da estaca, obtém-se através da tabela 9.1;

Az - comprimento do segmento da estaca.

Tabela 9.1. Valores de I dependendo do diagmetro da estaca

Diametro Nominal (m) Valor de 1
0,10 1,00
0.15 0.90
0,20 0.85
0,25 0.80
0,31 0.74
0,41 0,64

labela 9.2. Valores de K dependendo da condicao do solo

Solo K (kPa)
Solo mole 50
Solo fofo 100
Solo medianamente compacto 150
Solos muito rijos. pedregulhos, areias 200
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METODO DE PHILIPPONNAT (1980)
O método de Philipponnat, baseia-se e correlagdes desenvolvidas a partir dos

valores de CPT, nao apresenta maiores complicagdes para sua aplicagao.

Carga de ruptura da estaca, Qpy:
Qrup - qu + Qs
Onde:

Qpu - carga mobilizavel por resisténcia de ponta na ruptura;

Q.. - carga mobilizavel por atrito lateral na ruptura.

Qmp =qp-Ap+qs-Ag

qp - resisténcia de ponta unitaria ultima;

Qs - Tesisténcia unitaria ultima por atrito lateral ao longo do fuste da estaca:
A, - area da ponta da estaca,

A, - area lateral do fuste da estaca.

Carga nominal (carga admissivel face a resisténcia do solo). Qx.

Ap

Q s
— .A e
N PTE,

s A
F .

Onde:
F; - coeficiente de seguranga na resisténcia de ponta;

F, - coeficiente de seguranga na resisténcia de atrito lateral,

Valor dos coeficientes de seguranga
Resisténcia de ponta - F; =3

Atrito lateral - Fo =2

Atrito lateral total

Qsu =P 24q4() “hgy
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Onde:
p - perimetro da estaca;
Qsi) - atrito lateral unitaro de ruptura na camada i;

hg) - espessura da camada 1.

Determinagao do atrito lateral unitario, qs (No fuste)

qs = f,Q_c
Qg

Os valores de o € ars3o obtidos nas tabela 9.3 e 9.4, respectivamente.

Determinagdo da Resisténcia Limite do Solo, gl (Na ponta)

dp =Up-qc¢

Onde:

q. - resisténcia unitaria de ponta do penetrOmetro estatico na camada portante.

O coeficiente o, relaciona a resiséncia de ponta limite da estaca a resisténcia do
penetrometro estatico. Os valores de a, apresentados na tabela 9.3 foram obtidos por

compara¢des com provas de carga.

Tabela 9.3. Valores de a,

Tipo de Solo Op
Argila 0.50
Silte 0,45
Areia 0,40
Pedregulho 0.35

Tabela 9.4. Valores de o

Natureza do Solo s

Argila, argila calcarea 50

Silte, argila arenosa, areia argilosa 60
Areia pouco compacta 100
Areia medianamente compacta 150
Areia compacta, pedregulhos 200
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Tabela 9.5. Valores de oy

Natureza da interface
solo-estaca

Tipo de Estaca

| Valor
o maximo de
fo em kPa

Concreto

- Estacas pré-moldadas.
- Estacas moldadas “in loco™ de
revestimento cravado.
- Estacas escavadas com revestimento
vibro cravado (concreto vibrado).
- Estacas injetadas.

1,25 120

- Estacas escavadas (Diametro <
1,50m)
- Estacas Benoto.
- Estacas escavadas (Diametro >
1,50m)
- Barretes.
- Estacas prensadas.

0,85 100
0,75 80

Metalica

- Perfil H (considerar o perimetro
circunscrito)

1,10 120

- Perfis metalicos cravados (perfis
simples ou compostos)
- Estacas metalicas prensadas

0,60 50

- Estacas escavadas com revestimento
perdido (ex: benoto com revestimento

perdido)

0,30 25

Concreto ou metalica

- Estacas implantadas a jato d’agua ou
bentonita

Desprezar o atrito lateral ao
longo do trecho executado a
jato d’agua ou bentonita
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