
UNIVERSIDADE ESTADUAL DE CAMPINAS 
F ACULDADE DE ENGENHARlA CIVIL, 

ARQUITETURA E URBANISMO. 

ESTUDO DO COMPORTAMENTO CARGA VS RECALQUE 

DE ESTACAS RAIZ CARREGADAS A COMPRESSAO. 

Jean Rodrigo Garcia / 

Orientador: Prof. Dr. Paulo Jose Rocha de Albuq uerque / 

Dissertayao de Mestrado apresentada a 
Comissao de pos-graduayao da Faculdade de 

Engenharia Civil, Arquitetura e Urbanismo 
da Universidade Estadual de Campinas, 

como parte dos requisites para obtenc;:ao do 
titulo de Mestre em Engenharia Civil, na 

area de concentrac;:ao de Geotecnia. 

Campinas, SP 

Abril de 2006 

AtiM!o que e~ ~ .e s versao defuV&~ a / 

~ss;~;aif cL, I ;? ~ flit rf-
M.atricula ZB z't;6-1· 02 i Oh I Ob 



UNIVERSIDADE ESTADUAL DE CAMPINAS 

F ACULDADE DE ENGENHARIA CIVIL, ARQUITETURA E 

URBANISMO. 

ESTUDO DO COMPORT AMENTO CARGA VS RECALQUE 

DE ESTACAS RAIZ CARREGADAS A COMPRESSAO. 

Jean Rodrigo Garcia 

Campinas. SP 

Abril de 2006 



FICHA CAT ALOGRMICA ELABORADA PELA 

BIBLIOTECA DA AREA DE ENGENHARIA E ARQUITETURA - BAE - UNICAMP 

G165e 

Garcia, Jean Rodrigo 

Estudo do comportamento carga VS recalque de 

estacas raiz carregadas a compressao I Jean Rodrigo 

Garcia-Campinas, SP: [s.n.], 2006. 

Orientador: Paulo Jose Rocha de Albuquerque 

Dissert:a¢o (Mestrado)- Universidade Estadual de 

Campinas, Faculdade de Engenharia Civil, Arquitetura e 

Uroonismo. 

L Funda~es (Engenharia). 2. Mecamca do solo. 3. 

Prova de carga. 4. Recalque de estruturas. 5. Previsao. 

6. Carga axial. I. Albuquerque, Paulo Jose Rocha de. II. 
Universidade Estadual de Campinas. Faculdade de 

Engenharia Civil, Arquitetura e Urban:ismo. ill. Titulo. 

I 

Titulo em Ingles: Study of the load vs settlement behavior of root piles submitted to 

compression efforts. 

Palavras-chave em Ingles: Foundation (Engineering). Soil Mechanics. Load test. 

Settlement_ Forecasting. Axial load. 

Area de concentr~o: Mestre em Engenharia Civil 

Titula~o: Mestre em Engenbaria Civil 

Banca examinadora: Paulo Jose Rocha de Albuquerque, Miriam Gon~ves Miguel e 

Enivaldo Minette 

Data da defesa: 07/04/2006 



UNIVERSIDADE ESTADUAL DE CAMPINAS 
FACULDADE DE ENGENHARIA CNIL, ARQUITETURA E URBANISMO 

ESTUDO DO COMPORTAMENTO CARGA VS RECALQUE DE ESTACAS RAIZ 
CARREGADAS A COMPRESSAO 

JEAN RODRIGO GARCIA 

Disserta~ao de Mestrado aprovada pela Banca Examioadora, coostituida por: 

PRO !. JI~ L pfu~ ~ ~~ R ~ t ~UERQUE 
Presidente-Orientador- FEC-UNICAMP / 

l .... ~I 0 ,... l 

/1 : 0 j'J f .... /; . \.._ / J 1'1 

J J 2·1/vu n~ · ~ ~ 1 
1 ~{I._{_, 

PROF A. DRA. MIRlA~ · GON<;ALV~ MIGUEL 
FEC-IJNICAMP ' 

Campioas, 07 de abril de 2006 

' 



A Deus pela percepyao que 

me faz entender e superar as 

dificuldades da vida 



A mjnha familia pelo amparo 

solicito para que mais uma 

etapa fosse concluida. 



AGRADECIMENTOS 

Ao Professor Dr. Paulo Jose Rocha de Albuquerque, pelos ensinamentos, 

confian~a, compreensao e amizade, ao Iongo do desenvolvimento do trabalho. 

Ao professor Dr. David de Carvalho pelo apoio incondicional no desenvolver do 

trabalho 

Aos amigos e parceiros de profissao Rogerio C. R. Nogueira, Rogerio Ortega, 

Joao A Paschoalin Filho, Loris Zucco, Elieser Laister (Votorantim Cimentos), Alexandre 

Vaz de Lima, Michel Rodrigues de Almeida e outros que contribuiram de alguma forma 

na realiza~ao deste trabalho. 

Aos Tecnicos do laborat6rio de mecanica dos solos da Engenharia Civil, Cipriano, 

Edson, Mayer e Reinaldo, pelo apoio solidario em todos os mementos. 

A Coordenayao de Aperfeiyoamento de Pessoal de Nivel Superior - CAPES 

Ao Conselho Nacional de Desenvolvimento Cientifico e Tecnol6gico- CNPq 



Sumario 

LIST A DE F IGURAS .. .. .. ... . ...... .. ... .. ... .. . . ...... . .. .. . ... .. . . ....... .•.. .. .. . .. .. . ..... . ..... .. .... .. .. .. .. ..... . .. ..... .. ... . .... .I 

LJ STA DE Si:tvi:BOLOS .............. ....... ..... ... ... .... ... .. ... .... ...... .......... .. ...... ... .......... ... .... .. ... ..... .... .... ..... VI 

L lSTA DE T ABELAS ........ . ....... ...... .... ....... . .. .. .. .. . .. . ... .. .. . .. . ........... .. . .... .. .. ..... ... .. . .... ..... . ..... .... .. ... ... IX 

RES'UM'O ... ... ........ ............ .... .. .. ......... ... ... ....... .... ...... ... ... ..... .. ... .................... ... ... ... ... ... .. .. . . . . . XT 

ABSTRACT ... ....... . ... ... .. .... .. ........... ..... . ... ... .. ...... ....... .. .. .. .......... .... .. ..... ........... . .... ..... .. .. . .. ....... .... XII 

1 lNTRODU<;:AO..... . .... .. . . . . . . . .. .. .. .. .. . .. . .. . ... .. .. .. . . . . . . . . . . . . . . . .. .. . . . . . . . .. . .. . .. . . .. . . ... .. . . . . . . . . . . . . .. .. .. .. . . . . . . . 1 

2 OBJETIVOS ..... ...... .. . ...... .. . . . .. .. .. .. .. .... .. . .......... ...... ...... ..... ..... .. ..... ... . ..... ........... .. .... ...... ... . 

3 REVlSAO B IBLI()(JRAflCA ... ......... .. .. . ... . ..... ... .... ... ... ... .. ......... ...... ... .. ...... ...... .... ... ..... ... ..... .. ... ..... . 4 

3.1 Estacas Raiz .. ..................................... .. ...... ....... ........ .......... .......... ........... ....... .... ......... 4 

3 .1.1 Origem e evoluyao .... .... ...... ............ ... .. ... .......... .......... ........... .. .... .. .... ... ........ ....... 4 

3 .1.2 Est a cas raiz: definicao e processo executive ..... .......... .... ..... ..... ...... ..... ...... ......... 5 

3 1.3 Oiferen~ entre estacas raiz e micro-estacas ........... .. .. ........... .. ......... .. .......... ....... 7 

3. 2 Prova de Carga Estatica Instrumentada ............................. .. ............. ..... ..... ...... .. .. ..... .. 8 

3 2.1 Carregarnento estatico ... .. ..... .... .......... ...... ..... .. .... ..... ...... ..... ....... .. ........ ..... ....... ... 8 

3 2.2 lnstrumentayao ern profundidade .. ... .. ............. .... ....... ...... ..... ................. ..... ...... . . 9 

3 2 2 1 Principio de funcionamento ... .... ... .. ... ............ ....... .. .... ....... .... .. .... .... ............... 10 

3.3 Capacidade de Carga Estatica (Qrop) ..... ............. ..... ................. ..... ........... .... ........... .. 11 

3.4 Extrapolafiio da Curva Carga vs Recalque ................................................. .. ............. 13 

3.4. 1 Criterio de VANDERVEEN (1953) (modificado por Aoki) ..... .... ...... .... ....... .. 14 

3.4.2 Metodo da Norma (NBR- 6122 I 1996) .... .... ... ... ........ .. .. ...... .... ............... .. ..... .. 14 

3.4.3 Metodo de DAVISSON (1973) ... ........ ... .... .. .... ..... ............. .. .......... ........ .... ........ 15 

3.4.4 Metodo de CHIN (1970) ... .... .. .. .... .. ... ...... ................... ..... ... ... ..... ....... ............ 16 



/ 

3.4.5 MetododeDECOURT(I995) ... ......... .. ......... ...... ............. .. ..... .... .. ... .... ..... ....... . 18 

3.5 Previsiio de recalque d,e estacas soh carga a compressiio axial .......... .... ..... ....... .. ..... . 19 

3.5.1 lmplicayoes da Interayao Estaca-Solo . . ... ......... ..... ......... ...... .. ... ....... ........... ... .. 20 

3. 5 2 Modelo de T ransferencia de Carga .. .. ..... ......... ... .... ............... .. ......... ..... ... ... .... 21 

3.5.2.1 Solu~o de MINDLIN (1936) ... ....... ... ......... ....... .. ..... .......... ............ ............. . 22 

3.5.3 Fatores que influenciam no recalque de estacas isoladas ........ ........ ... .... ....... . 22 

3. 6 Estimativa de pardmetros e do estado de tensOes ...... ...... ... ............... ...... ..... .... ......... .. 26 

3 6. 1 Padimetros dos Solos ........... ..... .. ..... ... .. ...... .... .. .... .. .......... .......... ... .... .. ...... ...... ... 27 

3 6.2 Modulo de Elasticidade . ... ... .......... .... .......... ... .. .. ....... ....... .... ... .. ... ... ...... ..... .28 

3.6.2.1 Ensaio Pressiometrico ..... ....... ....... .. .. ......... ..... ..... ... ........... ... ... ... ..... .... ...... . 30 

3.6.2.2 Pressi6metro Autoperfurante ...... ... ... ... ............ ... .......... ......... .. .. ...... .... ...... .... 38 

3.6.2.3 Ensaio CPT ("Cone Penetration Test") ..... ...... .. ... .............. .. .... .. ... ... .... ............ 40 

3.6.2.4 Ensaio Dilatometrico- DMT ("Di latometer Test of Marchetti") . ..... .. ......... . 44 

3. 7 J\lle10dos de prevtsiio de recalque ............................. ..... .............. .. ................ .. ......... ... -16 

3. 7 . I Metodos T e6ricos ........ .. ................... .. .. ..... ....... ....... .... .. ......... .. .. .. .. ........ .......... 46 

3 7 1.1 Metodo de POULOS & DAVIS (1980) ..... ........ ..... ....... ...... .... .... .. ... ... ......... .46 

3.7 1.2 Metodo de vESIC (1969, 1975a) .... ..... ................ ... .... .. .... ... ... .. .. ... ... ........ 50 

3.7.1.3 Metodo de AOKJ & LOPES (1975) .. .... ..... ... ...... ............. .... ... .... ... ... .. ........ ... 52 

3.7. 1.4 Metodo de RANDOLPH & WROTH (1978) ...... ...... .... ..... .... .. .... .. .. ......... ...... 56 

3.7.1.5 Metodo de VERBRUGGE (1986) ...... ....... .... ... ................... .... ... .. ..... ............ 60 

3 .7.1 6 Metodo da CUR VA "t-z" (modificado por PANDO et. al, 2004) . .... ........... ... 63 

3.7 1.7 Metodo de CASTELLI & MOTTA (2003) ..... ... ... .. .............. ........... ............. ... 68 

3. 7 . I 8 Metodo de DECOURT (1995) . .. .... ..... .. . . . . . . . . . .. . . . . ........ ..... .. ... ........ .. . . . . ..... . 73 

4 MA TERlAL E METOOOS . .. .. ·•· .. . ... .. .. .. . ... . .. . .......... ... . .. .. .. .. . .. . .. .. .. .. .... .. .. .... .. ... . . .. .. .. .. ... ... .. . ..... 76 



-1.1 Campo Experimental ........... .... ... ....... .. ...... .............. .... ...... ......... ... ...... ..... .... .... .......... 76 

4.1 .1 Localizayao e aspectos gerais . . . .... .. ... ... ... .... ... ... .... ... ... ... . ...... ..... .. ....... ..... ..... . 76 

4.1.2 Ensaios de caracterizayao do subsolo .... ......... .... ........ ........... ... ..... ... ...... .... ..... 79 

4.1.2 1 Ensaio SPT com medidas de torque .... .... ... ..... .... .......... .... ................ ... ...... 79 

4.1.2.2 Ensaio de Cone- CPT .. . .. ............. .... .. .. ..... .... .. .... ...... .. ... .. .. .... .. .. .. ..... ... ..... . 82 

4 1 2 3 Ensaio Dilatometrico - DMT ....... ... ... .... . ... .... .. ... ............. .... . . .. . .. ... 85 

4.1.2.4 Ensaio Pressiometrico - PMT .. ...... ........ ... ... ... ..... .. ..... .... ... .. ...... ....... .... .. .. ..... . 87 

4 1 2.5 Ensaios de laboratorio.. ........ .... .. ..... ..... ........... ..... ........ .. ... .................... ... . 88 

4. 2 Est a cas Ensaiadas .................... .. .... .......... ........... .. .. .......... .. ............................... ........ 9 3 

4.2 1 Caracteristicas gerais das estacas ensaiadas ......... .. ............ ... ............. ........... ..... 93 

4.2.2 Processo Executive .. .............. ......... ................ .. ..... .. ............ .. ...... .. ........ ......... .... 94 

4.2.3 Caracteristicas da argarnassa . .... ......... ... ......... ...... ..... ....... ... .... ..... ..... ... ....... ..... 94 

4.2 4 Armadura da estaca.. ............. ... ........ .. ....... ........... .... ....... .... .... . . . ... . ........... 95 

4 2 5 Golpes de pressao . ....... ... .. .... .......... .... ............ ..... ... ... .... .............. .... ...... ...... ... .. 96 

4.2.6 lnstrumenta<;ao .. ........ .. ... ... ... .... ....... ............ ... .. ....... ... .... ...... ... .... ... ... .. ..... .. ... .. 97 

4.2.6 I Instalavao da instrumenta<;ao ........... ...... ... .... ... .. ...... ... ...... .. ........ .... ........ ....... 97 

-1.3 Prova de Carga. .... ...... ............................................................................................... 98 

-1.4 Conceito de Ruptura ......... .............................................. En-o! lndicador nao de.finido. 

5 APRESENTA<:;:AO E DlSCUSSAO DOS RESULTADOS DAS PROVAS DE CARGA ... ... .. . ... ........... 98 

5.1 Estaca raiz "A" (L = 23m e ¢ = 0,3Jm) . ....... ....... ............................................... ....... 99 

5.2 Estaca raiz "B .. (L = 12m e ¢J = 41 em). .... ................... .... ................................ ....... 106 

6 ANALISE E DISCUSSAO DOS RESULT ADOS DE PREVISAO . . .. . .. .. .. .. .. . .. .. . .. .. .. .. .. .. ... .. .. .. .. .. .. ... . 114 

6.1 A veriguafGO da Curva Carga vs Recalque . .............................................................. 114 

6.1 1 Estaca raiz "A" (L = 23m e <t> = 31 em) . ...... .. .. .. ......... .. .. ........................ ...... .. 114 



6 l.2 Estaca raiz '·B" (L = 12 m e <!> = 41 em) . .. ... .. ..... .. .. ... ....... ........... ........ ... ... ... .. ... 118 

6.2 Metodos para ?rever o Recalque e a Curva Carga vs Recalque . .. .. .................... ...... 122 

6.2.1 Estaca raiz ''A" (L = 23 m e <!> = 3 l em) ..... ...... . ... ...... ....... ... ...... .. ... .... ....... .. .. 123 

6 2 2 Estaca raiz "B'" (L = 12m e <!> = 41 em) .... .. ......... ... .. .......... ... .. ..... ........ ..... ... .. . 129 

6. 3 Anabse comparativa dos resultados reats e metodos com aqueles de extrapola9ii0 d.a 

prova de carga ................................ ....................................................... ..... .... ........ ........... .. 135 

6.3 .1 Estaeas raiz ''A" (<!> = 31 mm e L = 23 m) ........ ... .... ...... .. .. ... .. ... ... ... .. ......... ..... .. 136 

6.3.2 Estacas raiz "B'" (<!> = 4 1 mm e L = 12m).. .. . .... .... .. ... .. .... .. .... ..... . . .. .. .. 138 

6. 4 Avalia9Cio entre os resultados reais e os metodos de previsiio do recalque e da curva 

carga vs recalque ...................................................................... ...................... .. ................... 139 

6.4 .1 Estaea raiz "A"(<!> = 31 mm e L = 23 m)......... ..... ... .. .... ..... ..... .. ... .. ... ... .. ...... . 140 

6.4.2 Estaea raiz "B" (<!> = 41 mm e L = 12m) . .. ... .. ... .... ..... ....... .... .... ...... ......... ..... . 142 

7 CONSIDERA<;:OES FLNAIS ............ .. .. ....... . ......... .. .. ... ....... .. .... ... ............... ... .. ... .. ..... . ... .... .... 144 

8 CONCLUSOES . .. . ..... ............ ... .... . ... ..... .. . .. . .... ....... .... . ... .... .. ...... . ... . . .. ...... ... ... . .. ...... . .. .. . ... .. . . 146 

9 ANEXO A.. . . .. . .. .. . .. . .. .. .. .. . .. .. . .. .. .. . . .. .. .... . . .. .. .. .. . . .. .. .. .. . .. .. . .. .. .. .. . .. .. .. . .. .. .. . .. .. . .. .. .. .. . .. .. .. .. . . 148 

10 REFERENCIAS BIBLIOGRAFICAS ........ .... . .... ... .. ...... ... .. ..... .. .. ... .. . ....... .. . .. . .. .. . .. .... ... .. .. . .... . .. 152 



Lista de Figuras 

Figura 3. I. Rejor90 de junda9oes com estacas raiz .. ........ ..... ...... .... ...... ... .. ............................. 4 

Figura 3.2. Fases de execu9ao das estacas raiz .................. ...... ..... ........ ... .......... .... ................. 6 

Figura 3.3. Limite de ruptura de acordo com Davisson. ............. ............... ... .......... .. ............. 15 

Figura 3.4. Carga de ruptura de acordo com Chin (apud FELLENIUS, 1 980) . ........ ....... ...... I 7 

Figura 3.5. Solu~ao de Mindlm (1936) para jor~a vertzcal F no interior do sem1-espaqo 

homogeneo ........... .............................. ........ ... ......... ... .......... ............. ..... ........ .... ...................... ... 22 

Figura 3. 6. Jnjluencia dos parametros adimensionazs L 'd e K no recalque de estacas 

isoladas em solo homogeneo (Poulos, 1989) . ......... .... ......... ..... ....... ........ ..... ............. .......... ..... .. 24 

Figura 3. 7. Razao entre os recalques de estacas de ponta e jlutuante em solo homogeneo 

(Poulos, .1989) . ........................................... ........... .............. ............... .......... ............... ...... ........ 25 

Figura 3.8. Dwribtti{:fio das tensoes cisalhames ao Longo do fuste da estaca (Poulos. 

1989) ... .. ............ .......... .............. .............. .... ......... ..... .................... ............. ........... ...... ........ ... .... 25 

Figura 3. 9. M6dulos de elasticidade . ..................... .............. ......... ... ........................... .......... 28 

Figura 3.1 0. Considerac;oes sabre o mOdulo de elasticidade ................................... ............ 29 

Figura 3.11. Mode/a do ensaio presswmetnco ....... ................... ........ .............. ...... ..... .... ..... 31 

Figura 3. I 2. RepresentafGO de curva tipica obtida em um ensaio pressiometrico ................ 32 

Figura 3.13. MOdulo de elasticidade vs dejormac;ao vo/umetrica especijica para um 

solo ...... .... ................ ......... ... ............ .. ............................... .... .... ............. .................. .. ...... .. ........ .... .. 3-l 

Figura 3.14. Jlustrafao esquemiit:ica da determina¢ o do volume da cavidade no ensaio 

pressiometrico .................. .. ....................................... .................................................. ...... .............. 34 

Figura 3.15. Curva tipica obtida no ensaio pressiometrico auto-perjurante . .. .... .... .......... ... 40 

Figura 3.16. Abaca para classificac;ao do tipo de solo sedimentar (ROBERTSON & 

CAMPAN"EIJ.A. I983) ......... .......... ... .............. ........ ............... ........................ .. ..................... .. ... 41 



Figura 3. 17. (a) esquema analisado; (b) elememo da estaca . ....... ...... ..... ..... ........... ............ 47 

Figura 3.18. Parametros para calcuio do recalque de estaca compressive/: (a) jator de 

deslocamento lo - camada finita (v=0.5), (b) injluencia da compressibiluiade da estaca, (c) 

camada de espessura.finira do solo compressive!, (d) coejiciente de Poisson do solo (POULOS & 

DAVIS, 1974) ............................................................................................................... ............ .. 48 

Figura 3.19. Parametros para calculo do recalque de estaca em solo mais rijo: (a) 

condir;iio VB = 75, {b) condit;iio LIB = 50, (c) condi¢o LIB = 25, (d) condi¢o UB = 10 e (e) 

condir;iio LIB = 5 (POULOS & DATt1S, 1974). ......... ......... ..... ............. ... ........ .. ...... .. .......... ... ... :. 49 

Figura 3. 20. 

Figura 3. 21. 

Figura 3. 22. 

Figura 3.23. 

Distribu1r;ao de atrito .......... .... ..... ................ ....... ............ ...... ... ....................... 51 

Dados geometricos da ponta da estaca ........................................ ................... 52 

Dados geometricos do fuste da estaca ........ ..... ...... ............................... ....... .... 54 

Procedrmento para calcular o recalque no topo da estaca . .............. ..... .......... 55 

Figura 3.24. Separar;iio de efeitos devidn ao fuste e a base da estaca (VELLOSO & 

LOPES, 2002) ...... ... .. ... .......... ... ....... .. ...... .... ............. ... .............. ............... .................... ............ . 51 

Figura 3.25. 

Figura 3.26. 

Tensoes no eiemento de solo para analise de recalque de estacas .... ........ ....... 58 

lvfodelo proposto para analise . ········· ........ ... ·············· .... ................................. 64 

Figura 3.27. Modelo de ci/indro concb7trico para analise de recalque de estacas 

(Adaptado de RANDOLPH & WROTH, 1978). ....... .. ..... ............ ........ ........... .... .................... ..... 65 

Figura 3.28. 

Figura 3.29. 

Figura 3.30. 

Modelo de solur;iio derivado para a previsiio dn recalque de uma estaca ........ 69 

Determinar;iio de Ksr -D atraves de fs ..................... ................... ....... ............ .... 7 3 

Modelo proposto para representar;iio da curva carga vs recalque para 

estacas de deslocamento . ........................................................................................................... 7 4 

Figura 3.3/. Modeio proposto para representa¢o da curva carga vs recalque para 

estacas de niio-deslocamento . ......... ......... ...... ......... .................... ....... ............ .... ..... ..... ........ .... .. 75 

Figura 4.1. Mapa do Estado de Silo Paulo e kxalizar;iio da cidade em estudo .................. . 76 

11 



Figura 4.2. Estacas estudadas e ensa10s de campo ja realizados no campo 

experimental. .................... ... .... ..... .... ... ..... .... .......... ........... .... .... .... ..... ...... .... ......... .... ............... .. 78 

Figura 4.3. 

Figura 4.4. 

Figura 4.5. 

F1gura 4.6. 

Figura 4.7. 

F1gura -1.8. 

Figura -1. 9. 

F1gura 4.1 0. 

Varia9oes do NSPre Tres em profundidade . ................ ... ....... .. ....... ....... .. ........ .. 82 

Varia9iio do atrito lateral obtido no CPT pel a projundidade . .. ....... ..... ......... .. 8-1 

Varia9iio da resistencia de poma obtida no CPT pela pro fundi dade . ... .. ... .. .... 85 

Varia9iio do Poe P1 em profundidade . .... ...... ... .... ... .......... ... ....... .. ... ...... ......... 86 

Vana9iio do I o e Ko em projund1dade ... ... ............... .... .... .... ... ........... ... ........ ... 8 7 

Modulo de cisalhamento inicia/ em profuruhdade (FONTAINE, 2004) ............ 88 

DLstrtbuifiiO Granulometrica (CAR~ ALHO el at., 2004). ... ......... ... ... ....... .... .. . 89 

Valores de bmites de Atterberg (CARVALHO et al., 2004) ....... ..... ...... ...... ...... 90 

F1gura -1.11. Indices Fislcos oblidos para o Campo Experimental (CARVALHO et al., 

2004) ....... ................................... .. ....... ... ............ ........ ... ........ .................. ..................... ... ... .... .... 91 

F1gura 4.12. Resistencia a compressiio, obt1dos ate 16m (CARVALHO et at. , 200-lj ..... ..... .. 92 

rlgura 4.13. Pardmetros de resiSlencw wtais obtidos em ensa1os triaxiais, adensado niio-

drenado (C. U.) (CARVALHO eta/., 2004) . ....... .... ...... .... ....... .................. .......... ........ .. .... .......... 92 

Figura 5.1. 

Figura 5.2. 

Figura 5.3. 

Curva carga vs recaique (estaca Aj .. ... ............ ....... ...... ....... ....... ......... ... ...... 100 

Grcifico de carga vs deformafiio (estaca A) ................................................... 101 

Verificafiio da carga dissipada em profundidade atraves da 

1nstrumentaqiio .................................................... ......... ............... .. ........................... ..... ... ...... .. 103 

Figura 5.4. 

Ftgura 5.5. 

Ftgura 5.6. 

Figura 5.7. 

Figura 5.8. 

Grcifico de dissipaqao para a carga de trabalho (Qrrab) ................................. 103 

Atrito lateralunitirrio medio emfunfiiO do deslocamento medio ................... 104 

Resistencia de pont a conforme Segunda Lei de Cambefort.. .. ..... ... ..... .... ...... . 105 

Grirficos dos atritos para as diversas cargas - estaca "A ........ ............ ..... .... . I 06 

Curva carga vs recalque da estaca de 12 metros .. .. .... .... ............................. .. /08 

Ill 



Figura 5.9. Verificaryiio da carga dissipada em projund1dade atraves da 

1nstrun1entar;iio .................. .... ...... ......... ........ .. .................. ... ....... ..... .... ........ .. ........ ............... .... 110 

Figura 5. 10. Gritfico de dissipar;iio para a carga de trabalho (Qcrab) ... .... .................. .. ...... 110 

Figura 5.1 1. Saturaryiio do atrito lateral conforme Primeira Lei de Cambefort.. .... .......... .. 111 

Figura 5.12. Resistencw de ponta conjorme Segunda Le1 de Cambejort.. ... ........... ... ......... 112 

Figura 5.13. Graficos dos atritos para as diversas cargas- estaca "8" ............................ 113 

Figura 6.1. Criteria de VanDerVeen (modificado por Aoki)- Estaca "A " ............. ... ..... 115 

Figura 6.2. Metoda do Norma (NBR- 6122 1996)- Estaca "A, ...... ......... .......... .......... . 116 

Figura 6.3. Metoda de Chin (1970)- Estaca "A •· ............................................... ............ . 116 

Figura 6.4. Metodo de Davisson (1973) -Estaca "A " ........... ............................... ........... 117 

Figura 6.5. Metoda de Decourt (1995) - Estaca ·'A " ................................... .......... .......... 118 

Figura 6.6. Criteria de VanDer Veen (modificado por Aoki) - Es1aca ··s " ..................... 119 

Figura 6.7. Metodo da Norma (NBR- 6122 ' 199-1)- Estaca "B., ................................... 120 

Figura 6.8. Metodode Chin (1970) -Estaca ··s·· .............................................. .............. /20 

Figura 6.9. Metoda de Davisson {1973)- Estaca "B" .................................................... . /21 

Figura 6.1 0. Metoda de Decourt (1995) - Estaca "B •· ........ ........... ........ ............................ 122 

Figura 6.11. Metoda de Poulos & Davis (1980) - Estaca "A ·· ..................... .. ........ .. ......... . 123 

Figura 6.12. Metoda de Vesic (1969. J975a) - Estaca "A·· ................................................ I 24 

Figura 6.13. Aoki & Lopes (1975) - Estaca ''A·· ................................................................ 125 

Figura 6. 14. Randolph & Wroth (1978)- Estaca ·'A·· .......................................... .. ........... 125 

F1gura 6.15. Metoda de Decourt (1995)- Estaca ·'A " ....... ................................................ 126 

Fif!Ura 6. 16. 
~ 

Metoda de Verbmgge (198~) - Estaca "A·· ................................................... I 27 

Figura 6.17. Metoda da curva 't-z ·- modificado por Pando et. a! (2004) - Estaca "A " ... .. 128 

Figura 6.18. Metoda de Castelli & Motta {2003) - Estaca ''A ........................................... 129 

Figura 6.19. Metodo de Poulos & Dav~s (1980)- Estaca "B" ........................................... /30 

IV 



Figura 6.20. 

Figura 6.21. 

Figura 6.22. 

Figura 6. 2 3. 

Figura 6.24. 

Figura 6.25. 

Figura 6.26. 

Ftgura 6. 2 7. 

Figura 6.28. 

Fi6:rura 6. 29. 

Figura 6.30. 

Metoda de Vesic (1969. 1975a)- Estaca "B •· ................................ ............ .... 131 

Aoki & Lopes (1975) - Estaca "8" ......................... .............................. ... ...... 131 

Randolph & Wroth (1978)- Estaca "B'' ....................................................... 132 

Metoda de Decourt (1995) - Estaca ··s ·· ............................................. .......... 133 

Metodo de Verbrugge (I 986) - Estaca ··s " ................................................... 13 3 

Metoda da curva ·t-z ·- modificado par Pando et. al {2004) - Estaca "B " ..... 134 

MeLOdo de Castelli & Moua (2003) - Estaca "B " ......................................... 135 

Compara9Ci.o entre cargas de ruptura - Estimada vs Real (Estaca ·'A '") .... .... 13 7 

Compara9iio entre cargas de ruptura - Estunada vs Real (Estaca "B ") ........ 138 

Comparar;O.o entre os recalques previstos e reais (Estaca "A ') ....... .. ...... ... .. 1-11 

Recalque obtido atraves da curva carga vs recalque- Estimado vs Real ... ... . I 42 

v 



Lista de Simbolos 

Qrup - carga de ruptura; 

Qtrab- carga de trabalho; 

1:1 - recalque; 

cr- tensao de defonna<;:ao; 

T - tensaode cisalhamento no fuste; 

p - massa especifica do solo; 

Ys - peso especifico do solo; 

v - coeficiente de Poisson; 

!l - micro ( 1 o-<>); 

E- strain; 

$0 
- angulo de atrito do solo; 

6 - angulo de atrito entre solo-estaca: 

a - Coeficiente de correyao do fsPT-T; 

cr\ - Tensao vertical efetiva media ao Iongo do fuste da estaca (kPa), 

crad - Tensao de pre-adensamento (k:Pa); 

4> - diametro da estaca, 

ar- coeficiente em fun<;:iio do tipo de estaca (PI-llLIPPONAT, 1978); 

rl - fator de influencia do deslocamento vertical devido a uma carga (Poulos & 

Davis, 1968); 

4>t- Diametro interno do tubo galvanizado (mm); 

Tma.'\ - Tensao de cisalhamento maxima no fuste (kPa); 

a.s- coeficiente em fi.myao do tipo de solo (Pl-ITLIPPONAT, 1978); 

ass - fator de distribuiyao do atrito lateral ao Iongo do fuste; 

cr, - tensao vertical (kPa); 

A - area da sec<;:iio transversal da estaca ( m2); 

VI 



AI- area lateral da estaca (m2); 

Ap- area da ponta da estaca (m2), 

c - coesao do solo (kPa), 

Ca - adesao estaca I solo (kPa); 

C, - indice de compressao; 

Cr- coeficiente para calculo de recalque (vESIC, 1977); 

Cr - coeficiente para ca!culo de recalque (vESIC, 1977); 

E- estaca escavada; 

e - indice de vazios do solo; 

Ec - modulo de elasticidade da estaca (kPa); 

Ee - modulo de elasticidade da estaca (GPa): 

En - modulo de elasticidade da nata de cimento (kPa); 

f, - atrito lateral local (CPT); 

fc2s - resistencia a compressao do concreto aos 28dias (MPa); 

fck - resistencia a compressao caracteristica do concreto (MPa); 

fs - atrito lateral unitario (kPa); 

fu - atrito unitario na ruptura (kPa); 

G - modulo de cisalhamento do solo (kPa); 

Go- modulo de cisalhamento inicial do solo (kPa); 

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

IP- indice de plasticidade (%); 

K - rigidez da estaca como peya estrutural, 

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

n - porosidade do solo (% ); 

Nc - fator de capacidade de carga (T erzaghi): 

Nc - fator de Terzaghi , 

N~ - media do numero de golpes do SPT, O,Sm acima e abaixo da ponta da Estaca; 

Nqi - fator de capacidade de carga (Terzaghi); 

N sPT - numero de golpes do SPT; 

Np - numero de golpes medios do SPT, imediatamente acima e abaixo da ponta da estaca, 

R 2 
- coeficiente de correla~ao estatistico; 

Vll 



r- raio da estaca (m) 

Rl - parcela de resistencia por atrito lateral (kN) 

S- deslocamento total da estaca (mm) 

Soo- deslocamento da estaca em urn meio semi-infinito (mm) 

S<- deslocamento devido ao encurtamento elcistico da estaca (mm) 

Tma.-< - torque maximo do SPT (kgfm); 

Tres - torque residual do SPT (kgf m); 

w - umidade natural do solo (% ); 

Y' - deslocamento necesscirio para esgotar a resistencia por atrito numa dada sec¢o da estaca 

(mm), 

6 58 - acrescimo do recalque da ponta da estaca ; 

6Q - incremento de carga ~ 

Ouu- carga correspondente a urn valor de rigidez nulo; 

ex:: - infinito, 

R - rigidez de uma fundacrao, 

S - recalque. 

LCPC- Method ofLaboratoire Central des Ponts et Chaussees (Metodo do Laborat6rio Central 

de Pontes e Pavimentos) 

Vlll 



Lista de Tabelas 

Tabela 3.1. Pontos notave1s da curva carga vs recalque de estacas de deslocamento ........ ....... . 20 

Tabela 3.2. Valor do Coeficiente de Buisman (modificado de BARATA, 1970) ......... .. .......... ..... 30 

Tabela 3.3. C orre/a~oes entre mOdulo pressiometnco e NsPT (ROCHA FIUIO, 1989) . ............. 36 

Tabela 3.4. Correla~oes entre o mOdulo pressiometnco eo Nsn para solos residuais . ... .. .... ... . 37 

Tabela 3.5. Correlar;oes entre o modulo pressiometnco e o NSPr para areias (apud ROCHA 

FJLHO, 1989) ....... ................................. .. .... .... .............. .................. .................... .................. .... 37 

Tabela 3. 6. Valores do modulo pressiometr1co de acordo com o tipo de solo . ....... ....... .. ........... 38 

Tabela 3. 7. Coejic1entes da correlar;iio entre o mOdulo de elasticrdade E e qc (FONSECA, 

1996) .......................................................................................................................................... 43 

Tabela 3.8. Relac;iio entre tipo de solo eo parametro ld (SCHMERIMANN, 1988) . ........ .... .. .... -1-1 

Tabela 3.9. Valoresde Cp ........................................................ ....................... .. ........... ....... .. .. .. 51 

Tabela 3.10. Valores del; ............ ..................................................................................... .. ...... 54 

Tabela 3.11. Valores de TJ (adaptada de LOPES el al .. 1993). ................................ ..... ..... .. .... 60 

Tabela 3.12. Delermina¢o de recalques nos ponlos em considera¢o . ................................ ... 74 

Tabefa 4.1. lnjluencia das propriedades de solos granulares na resistencia a penetrar;iio . .... 79 

Tabela 4.2. Valores de NSPT, Tmax e T,es. (CARVALHO et al., 2004) ..... ....... ..... ........... ........... 81 

Tabela 4.3. Valores defs (kPa) e qc (MPa) (CARVALHO et al., 2004) ................................. .. 83 

Tabela -1.4. Valores de Po. P1, lo e Ko do Dilat6metro de Marchettr (CARVALHO et aL, 

2004) ....... .. ..................... .. ..................................... .. ................. ............ ..... ... ...... ........................ 85 

Tabeia 4.5. Valores do mOdulo de elasticuiade e Cisalhamento do solo (FONTAiNE. 

2004) ... ....................................................................................................................................... 87 

Tahefa 4. 6. indicesfisicos (CARVALHO eta/., 2004). ...... ..... ................ ....................... .. ....... 90 

lX 



Tabela 4. 7. Valores obtidos na curva de Compactar;iio ....... .............................. ....... ..... ..... ... 93 

Tabela4.8. Caracteristicas geometricas das estacas . ... .... .. ......... ...... .... .............. .... ....... ... .... 93 

Tabela -1.9. Dados tecnicos considerados .......... ....... ........... ..... .. ............ .... .... ... ..... ...... .. .... ... 94 

Tabela 4.10. Consumo de material por 'Trar;o '' ....... .................................. ...... .. ........ ...... ...... 94 

Tabela 4.1 1. Resultados dos ensaios a compressiio dos corpos de provas (a 89 dws) ............ .. 95 

Tabela -1.12. Dtmenswnamento da armadura da estaca .......................................................... 96 

1 a bela 4. 13. Niveis de leztura da instrumentar;iio .................................. .... ........ ....... ....... .. ... ... 98 

Tabela 5. 1. Resultados obtidos atraves da prova de carga (Estaca "A'} ...... .. ... ............. ....... 99 

Tabela 5.2. Valores obtidos atrawJs da tnstrumentar;ao instalada em varios nivets (estaca 

''A ') ......................................................... ................................................................................ 101 

Tabela 5.3. Resultados obtidos atraves da prova de carga (Estaca "B ') ............................. 107 

Tabela 5.4. Valores da carga em cada nivel mstrumentado (kN) ......................................... 109 

Tabela 6.1. Caracteristicas e resultados obtidos para as estacas "A·· e ··s ·· ....................... 136 

Tabela 6.2. Caracteristicas de carga e reca/que. reais e estimados (Estaca ·'A ") ......... ....... 136 

Tabela 6.3. Caracteristicas de carga e recalque, reais e estunados (Estaca ''8 ' ). ............... 138 

Tabela 6.4. Prewsiio da Capactdade de carga e recalque assoczado . ........... ..... .... .. ......... .. . J 39 

Tabela 6.5. Resumo dos resultados aferidos . .... .... ... .............. ....................... ...... ................. 140 

Tabela 6.6. Resumo dos resultados previstos e estimados .................................................... /42 

Tabela 9.1. Valores de I depdendendo do didmetro da estaca .................................... ........ . J 48 

Tabela 9.2. Valores de K dependendo da condir;iio do solo ...................................... ........... 148 

Tabela 9.3. Valores de ap .................................................................................................... 150 

Tabela 9.4. Valores de as .................................................................................................... 150 

Tabeia 9.5. Vaiores de a, ............................................................................... ..................... 151 

X 



Resumo 

Nesta pesquisa analisa-se o comportamento da curva carga vs recalque de estaca 

isolada carregada a compressao, atraves do emprego de metodos de previsao. Foram 

ensaiadas duas estacas raiz., uma com 23m de comprimento e 3lcm de diametro, e outra 

com 12m de comprimento e 41 em de diametro, no intuito de atribuir o comportamento da 

interayao solo-estaca, a urn ou outro fator caracteristico do elemento de fundayao. Para 

isso, foram realizadas provas de carga do tipo lenta. 0 subsolo local e 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 sao predorninantes da regiao de Campinas (SP) e de 

grande parte das regioes sui e sudeste do Brasil. 

A prova de carga foi instrumentada de maneira a se obter os dados do mecanisme 

de transferencia de carga e de deslocamento em profundidade. Dessa forma, obteve-se o 

valor da carga de ruptura, bern como, da respectiva carga admissivel (Qad.m), atraves da 

completa solicitayao por atrito lateral e por resistencia de ponta, apresentados pela 

interayao do sistema solo-estaca, ou convencionando-se uma ruptura em funyao de urn 

recalque limite ou ainda de criterios de ruptura fisica, como o metodo da rigidez 

(Decourt), Chin e outros. 

De maneira geral ~ analisa-se, de manerra critica, os metodos de previsao de 

recalque e de curva carga vs recalque, comparando os resultados reais com os previstos, 

atraves dos metodos te6ricos e empiricos para o recalque do elemento fundayao quando 

submetido a carga admissivel estimada (Qadm) e para a curva carga vs recalque. Dessa 

forma, pretende-se chegar a algum entendimento sobre a interayao solo-estrutura e seu 

modele de transferencia de carga para o solo. 
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Abstract 

In this research, the behav;or of the curve load versus settlement ofloaded isolated 

pile to the compression is analyzed, through forecast methods. Two root piles had been 

assayed, one with 23m of length and 31 em of diameter, and the other with length of 12 m 

and 41 em 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 

ofCampinas (SP) and in a great part ofthe southern and southeastern regions ofBrazil. 

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 (Qadm), through the complete request for lateral attrition 

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 (Decourt), 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 (Qadm) 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. 

Xll 



1 Introd u~ io 

As estacas do tipo raiz surgiram na decada de 1950 quando o engenheiro ita1iano, 

Fernando Lizzi, em Napoles, Italia., desenvolveu urn processo inedito de confecvao de 

estacas injetadas, denominado de estaca raiz ("Pile Radice"). 

Devido ao processo diferenciado de execu~ao , esse tipo de estaca possibilita obter 

algumas vantagens em relayao aos demais processes de escavavao existentes, dependendo 

das condiy<>es locais e das peculiaridades do solo ern que sera executada. Por apresentar 

eficacia no desempenbo como elemento de fundac;;ao, as estacas raiz ou injetadas possuem 

grande aplicabilidade nas obras geotecnicas, tais como: estabilizac;;ao de encostas, paredes 

de contenyao para proteyao de escavay5es, refor~ de funday()es, fundac;;ao de estruturas 

·'off-shore", fundac;;ao de maquinas, alem de muitas outras. 

Segundo SODRE (1994), a utilizac;;ao de estacas injetadas faz-se necessario, 

principalmente, em grandes centres urbanos, no qual tem-se muitas restric;;6es para 

instala~ao de estacas, tais como: 

- Locais de dificeis condiy()es de acesso por equipamentos de grandes dimensoes. 

- Vibra~6e s causadas pelo equiparnento de instalayao da estaca que possam causar 

danos as construy6es vizinhas; 

- Restri96es de barulho quando instaladas pr6xirnas a hospitais, escolas, etc .. . 

0 emprego de estacas injetadas se faz cada vez mais frequente, por atender as 

restric;;oes(supra mencionadas), e dentre as estacas injetadas, a estaca raiz e a que 

apresenta menor rela9ao custo/carga. Isto porque, e a que necessita de equipamentos mais 

simples, de execuc;;ao simplificada e, portanto, de mais facil controle e rapidez na 

instalac;;ao (CABRAL, 1986). 

0 emprego de tal tecnica, embora recente no Brasil, tern sido bastante explorada 

nos ultimos anos pelas empresas de funday6es e pelas institui96es de pesquisa., atraves de 

estudo sobre a tecnica de execuyao e previsao do comportamento desta estaca. Espera-se 

que o estudo mais detalhado de previsao e controle dos recalques resultantes dos efeitos 

dos carregamentos na interatyao do sistema solo-estrutura, sejam melhor compreendidos, 

podendo-se comparar os resultados do caso particular com os metodos te6ricos e 



empiricos de previsao de recalques. Dessa forma, melhor se podeni compreender os 

detalhes intervenientes no desempenho das estacas raiz, os quais estejam, porventura, 

influenciando o comportamento da curva carga vs recaJque e, assim., contribuir no elenco 

dos trabalhos mais representativos e qualitativos existentes na literatura. 
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2 Objetivos 

Os objetivos deste trabalho partem da necessidade de melhor compreender as 

possiveis causas que distanciam as previsoes te6ricas dos resultados pniticos, inciando 

com a determinayao dos itens abaixo: 

~ Previsao da curva carga vs recalque das estacas raiz; 

);> Verificayao da carga de ruptura do elemento de fundayao; 

-,. Previsao do recalque para carga de trabalho prevista; 

>- Comparayao do recalque associado as cargas de trabalho, estimado e real; 

~ Analise do comportamento das parcelas de resistencia de ponta e do atrito 

lateral. 

Assim, atraves de comparay()es entre as determinay()es praticas e de previsao, 

pretende-se estabelecer as vantagens da previsao do comportamento, da carga de ruptura e 

do recalque para a carga admissivel obtidos para este tipo de fundayao em particular. 
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3 Revisao Bibliognifica 

3 .I Estacas Raiz 

3.1.1 Origem e e volo~o 

0 pioneirismo do procedimento de exec u ~tao de estacas escavadas injetadas surgiu 

na primeira metade da decada do ano de 1950 por LIZZI (1970), na ltalia, sendo 

denominado pelo autor como "pali radlce" ( estaca raiz). Primeiramente, este modelo de 

estaca foi utilizado como reforyo de fundayao e melhorarnento de solos moles, 

idealizando-se, dessa forma em, criar com as mesmas urn reticulado de estacas inclinadas 

em varias dire~toes de modo a obter blocos de "solo armado", com processo de 

dimensionamento semelhante aos casos de fundayoes diretas (figura 3 .I). 

T 1. 1 
r ,, 

.;-? 
•• 0 

'0 

Figura 3 .1. Refon;o de fundaqi5es com estacas raiz 
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A partir da decada de setenta, ja expirada a patente, passou a ser usada e 

comercializada por diversas empresas nao s6 como refor~ de fundayao e melhoramento 

do solo, mas tambem como nova tecnica de fundayao, com a concepyao de elemento 

estrutural individual, empregando-se diametros entre 10 e 20 em e armaduras constituidas 

por uma ou mais barras em forma de feixe com espayador (quando o diametro do fuste ~ 

15 em) (PRESA & POUSADA, 2004). 

No Brasil a estaca raiz foi introduzida a partir de meados da decada de setenta e, 

atualmente, sao aplicadas tanto em refor90 de funda9ao como em obras novas 

Atraves das atualizay()es e correy()es das denominay5es existentes, verifica-se que 

"estacas raiz" e reservada para funday()es que se aplicam injey()es de ar comprimido no 

topo da estaca imediatamente ap6s a moldagem do fuste com argamassa de cimento e 

concomitantemente com a remoyao do revestimento e quando usam-se baixas pressoes ( < 

0,5 MPa). 

3.1.2 Estacas raiz: defini~ao e processo executivo 

E uma estaca de pequeno diametro concretada in loco, cuja perfurayao e realizada 

por rotayao ou rotopercussao, em direyao vertical ou inclinada. Essa perfuratyao se 

processa com urn tubo de revestimento e o material escavado e eliminado 

continuadamente, por uma corrente tluida (agua, lama bentonitica ou ar) que, introduzida 

atraves do tubo, reflui pelo espa~ entre o tubo e o terreno. Completada a perfuratyao, 

coloca-se a armadura ao Iongo da estaca, concretando-se a medida que o tubo de 

perfurayaO e retirado (Figura 3.2). 

A argamassa e constituida de areia e cimento, sendo acrescida ou nao de aditivos 

fluidificantes adequados para cada caso. A concretagem e feita atraves de urn tubo de 

injeyaO introduzido ate 0 fundo da futura estaca, por Onde e injetada a argamassa, dosada 

com 600 kg de cimento por metro cubico de areia, com rela~o cigua/cimento de 0,4 a 0,6. 

Durante o processo de ancoragem o furo perrnanece revestido Quando o tubo de 

perfurayao esta posto e montado urn tampao em sua extrernidade superior e se extrai a 

coluna de perfurayao aplicando-se, ao mesmo tempo, golpes dear comprimido. 
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Assim, a compos i~a o e a consistencia do aglomerado que e utilizado na fabrica~o 

da argarnassa.. a arma~o longitudinal, o processo de perfura~o e o emprego de ar 

cornprimido na concretagem, em conjunto, concorrem para conferir a estaca uma 

adequada resistencia estruturaJ e 6tima aderencia ao terreno, o que garante uma elevada 

capacidade de carga. 

Figura 3.2 Fases de execu9iio das estacas ra1z 

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

A execucao do furo, por rota~o de coroa com auxilio de circula~ao de agua, que e 

introduzida pelo interior da perfuratriz e retoma a superficie entre a face extema do tubo 

de perfura~o e a face intema do tubo de revestirnento (ou parede do furo nos trechos sem 

revestimento ) ~ os tubos vao sen do emendados por rosca a medida que a perfura~o 

avanya ~ 

Colocas-ao da arrnadura, ap6s concluida a perfurac-;ao e reaJizada a limpeza do furo 

por circulayao, de agua e colocada a arrnadura (barras longitudinais com estribos -

confecyao tipo ·'gaiola") ou com "pastilhas", para garantir o cobrimento ~ 

Preenchimento com argamassa, ap6s a coloca~o da armadura e feita a inje~o da 

argamassa atraves do tubo de injeyao (de avo ou PVC rigido), de baixo para cima ate que 
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a argamassa extravase na superficie, garantindo a retirada da agua ou eventual resto da 

lama para fora; 

Aplicavao de pressao dear comprimido, durante a extra¢o do revestimento e ap6s 

ter completado o preenchimento com argamassa, faz-se o rosqueamento do tampao 

metalico na extremidade superior do revestimento e, em seguida, aplicam-se os golpes de 

pressao de ar. 

3.1.3 Diferen~ entre estac.as raiz e micro-estacas 

Sob a denominayao generica de estacas injetadas ou estacas escavadas injetadas 

englobam-se diversas variantes de estacas moldadas in loco mediante injetyao 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 diferent;:as entre estacas injetadas e as demais sao: 

~ Podem ser executadas com maiores inclinat;:oes (0 a 90°); 

>- Possuem maior densidade de armadura que as outras estacas de concreto, 

~ Sua carga adrnissivel ( Q""' / F.S.) resuJta basicamente da parcela resistente 

de atrito lateral. 

As vantagens do modelo executive de estacas injetadas, no caso, estacas raiz, para 

execuyao e acessibilidade, sao· 

~ em areas de dimens5es reduzidas; 

~ em locais de dificil acesso; 

}- em solos com presenya de matacoes, rocha ou concreto; 

>- em solos onde existem "cavernas, ou "vazios'' ; 

~ ern reforyos de funday()es; 

> para contenyao lateral de escavay()es; 

~ em locais onde haja necessidade de ausencia de ruidos ou de vibrayoes; 

r quando sao expressivos os esforyos horizontais transmitidos pela estrutura 

as estacas de fundayao (muros de animo, pontes, carga de vento, etc.); 
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~ quando existe esforvo de tra~ a solicitar o topo das estacas ( ancoragem 

de lajes de subpressao, pontes rolantes, torres de linha de transmissao, etc.). 

Apesar de vanas vantagens, sua utiliza~o pode ser inviabilizada pelo seu custo 

relativamente elevado. 

Segundo PRESA & POUSADA (2004), com equipamentos de pequeno porte 

usados em condi¢es dificeis de reforvo de fundayao, alcanyaram-se produtividades da 

ordem de lOa 30m I turno, enquanto que, com equipamentos de grande capacidade pode

se atingi r excelentes produtividades de ate 50 a 1OOm I tumo. 

3.2 Prova de Carga Instrumentada 

3.2.1 Carregamento estatico 

A NBR 12.131/91 cita que. " .. na execuvao da prova de carga, a estaca e carregada 

ate a ruptura ou, ao menos, ate duas vezes o valor previsto para sua carga de trabalho. A 

criterio do projetista o ensaio pode ser realizado'' : 

> Com carregarnento Iento; 

»- Com carregamento nipido. 

"Os recalques correspondentes a estes dois tipos de ensaios podem ser diferentes e 

sua interpreta~ao deve considerar o tipo de carregamento empregado." 

0 ensaio de carregamento Iento seria mais vantajoso em rela~ao a acuracia dos 

resultados, pois para cada estagio de carga, 3::,ouard.a-se a estabiliza¢o dos recalques. 

A NBR 12.131/91 estabelece que o ensaio de carregamento Iento consiste em 

seguir as seguintes prescric;;oes: 

0 carregamento e feito em estagios iguais e sucessivos, observando-se que· 

»- A carga aplicada em cada estagio nao deve ser superior a 200/o da carga de 

trabalho prevista para estaca ensaiada; 

> Em cada estagio a carga deve ser mantida ate a estabilizac;;ao dos 

deslocamentos e, no minimo, por 30 minutos; 
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>- Ern cada estagio, os deslocamentos devem ser lidos imediatamente ap6s a 

aplica9ao da carga correspondente, fazendo-se leituras decorridos 2 min, 4 

min, 8 min, 15 min e 30 min; 

~ A estabilizayao dos carregamentos e determinada atraves da avaliayao do 

desernpenho da curva tempo vs deslocamento, sendo admitida quando a 

diferenya entre as leituras realizadas nos tempos t e tJ2 correspondern a, no 

maximo, 5% do deslocamento ocorrido no mesmo estagio (entre o 

deslocamento da estabilizayao do estagio anterior e o atual, ate o tempo 

"t"); 

>- Nao sendo atingida a ruptura da estaca, a carga mcix.ima do ensaio deve ser 

mantida durante urn tempo minimo de 12h entre a estabilizayao dos 

recalques e o inicio do descarregamento, 

,. 0 descarregamento deve ser feito em, no minimo, quatTO estagios. Cada 

estagio e mantido ate a estabilizayaO dos deslocamentos. 0 tempo minimo 

de cada estagio e de 15 min; 

;;;:. Ap6s o descarregamento total, as leituras dos deslocamentos devem 

continuar ate sua estabiliza¢o. 

3.2.2 Instrumenta~ao em profundidade 

A utilizayao de instrumentayao ao Iongo do fuste de estacas possibilita a medida, 

em cada estagio do carregamento, dos valores de resistencia lateral e de ponta. Dessa 

forma, pode-se apurar com mais exatidao, como ocorre a dissipayao da carga ern 

profundidade na camada de solo Para garantir a correta aquisiyao eletronica dos dados, 

deve-se dispor de mao-de-obra tecnica especializada na instalayao da instrumentayao e na 

aquisiyao dos dados obtidos. 

Para obtenyao dos valores reais de tens5es e deformayi)es, deve-se fazer uso das 

formulayoes te6ricas existentes apresentadas por COSTA NUNES & FERNANDES 

(1982). Embasados em suas observavoes, comentam a irnportancia do uso da 

instrumentavao em provas de carga, visando o conhecimento da mobilizayao na 

resistencia de ponta e lateral. Segundo os autores, "A distribuiyao da carga transmitida por 

uma estaca ao solo circunvizinho, tanto pela resi stencia de ponta como lateral, constitui 
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urn elemento decisive para solu~o de problemas bastante dificeis numa formulayao 

te6rica rigorosa ern rnecaruca dos solos". 

ALBIERO (1993), durante abordagem do emprego de fundayoes no interior do 

Estado de Sao Paulo, recomenda o aumento do numero de provas de carga instrumentadas 

em varios tipos de fundaV(>es. 

Apesar de constatada a eficiencia da instrumenta~o, atraves dos excelentes 

resultados quando da sua utilizaviio em provas de carga. ainda e pouco empregada pelas 

empresas ligadas a Geotecnia, restringindo-se basicamente as institui~oes de pesquisa. 

rsso ocorre principalmente por se utilizar equiparnento e materiais de alto custo que 

podem inviabilizar economicamente seu uso comercial. 

3 2.2.1 Principia de funcionamento 

Segundo ALBUQUERQUE (2001), o extensometro eletrico de resistencia e urn 

elemento sensivel que relaciona pequenas variaV(>es de dimensao com varia\X)es 

equivalentes em sua resistencia eletrica. Associado a instrumentos espec1ats 

(transdutores), possibilita a medida de pressao, tensao, for<;a e acelerac;ao. 

0 principia de funcionamento apresenta a deformayao (&) causada em deterrninada 

parte da sec~o transversal da estaca de area (A) devido a urn carregamento. Esta 

deforma~o e fomecida pelos extens5metros eletricos de resistencia. Para chegar ao valor 

da forva que proporcionou a respectiva deforrna~ao , faz-se o uso da Lei de Hooke 

apresentada na equayao 1 : 

F=E ·E·A e 

Em que: 

Ee - modulo de elasticidade da estaca; 

E - deforrnayao associada a carga aplicada; 

A - area da sec~o transversal da estaca. 

(1) 

A ponte de Wheatstone (cornpleta) eo circuito mais utilizado com extensornetros 

eletricos de resistencia. tanto para rnedidas de deformac;oes estaticas como dinarnicas 

Este tipo de circuito perrnite eliminar, com facilidade, a influencia da temperatura e 

tlexao, desde que se fa<;a a montagem adequada. 
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Os extens<>metros eletricos sao considerados u.ma ferramenta indispensavel para 

aquisiyao 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 corrosive, desde 

que se faya o tratamento adequado; 

~ Possibilidade de se efetuar medidas a distancia, etc. 

Estas caracteristicas fazem com que o extens6metro eletrico de resistencia tenha 

ampla aplical(ao em estudos experimentais. 

Os cuidados e a importancia desta tecnica podern ser compreendidos pelo fato de 

que, quando se instala a instrumentayao na estaca., antes cia concretagern, pode haver 

perda de 10 a 20% dos instrumentos (DYSLI, 1983). ALBUQUERQUE (2001) 

apresenta uma tecnica para instrumentayao e instala~ao de barras instrumentadas em 

funda((oes profundas que reduz para proximo de zero a perda da instrumentayao 

Para obter sucesso na aquisi~ao dos resultados, pela instrumenta~o durante a 

prova de carga e imprescindivel que se tome os devidos cuidados na confecyao e 

instala((ao dos extensometros. 

3.3 Capacidade de Carga Estitica (Qrup) 

A capacidade de carga estatica e a capacidade da fundayao resistir, sob 

carregarnento vertical, pela resistencia ao cisalhamento gerada ao Iongo do fuste e 

parcialmente pelas tensoes normais geradas sob sua ponta Dessa forma, a capaciciade de 

carga pode ser definida como sendo a soma das resistencias lateral e de ponta cia estaca. 

A Norma NBR 6122/96 define a carga admissivel com sendo: "A carga sabre urn a 

estaca ou tubulao isolado a qual provoca apenas recalques que a constru~o pode suportar 

sem inconvenientes e oferecendo, simultaneamente, seguranya satisfat6ria contra a ruptura 

ou o escoarnento do solo ou do elemento de fundayao''. Portanto, deve-se analisar a 

1 I 



seguranya em rela~o a perda da capacidade de carga e aos recalques sob as cargas de 

servi~o. 

Para o caJculo da capacidade de carga (estatica) de uma estaca utilizam-se 

formulas, metodos estaticos, que baseiam na mobiliza~ao de toda a resistencia ao 

cisalhamento estatica do solo. Os metodos podem ser subdivididos em: 

~ Metodos racionais ou te6ricos: sao aqueles que utilizam solu~oes de 

capacidade de carga e parametros do solo; 

,. Metodos semi-empiricos: sao aqueles que se baseiam em ensaios in situ de 

penetrac;:ao (SPT, CPT, SPT-T, DMT e PMT). 

Pode-se, com base em metodos empiricos que consideram a classificas;ao das 

camadas atravessadas pel a estaca ou tubuHio, determinar a capacidade dos mesmos. 

Segundo ALONSO (1989), a capacidade de carga de uma estaca e obtida como o 

menor dos dois valores, entre: 

>- Resistencia estrutural do material da estaca; e 

)..- Resistencia do solo que lhe da suporte (elemento de fundac;:ao). 

Segundo DE BEER (1988) existem dois tipos de ruptura, a fisica e a 

convencional. A primeira pode ser definida como o limite da razao entre o acrescimo do 

recalque da ponta da estaca (6ss) pelo incremento de carga (6Q), tendendo ao infinite. 

Ouu = Q para 6 Ss I 6Q = oo 

A ruptura convencional Que e definida como sendo a carga correspondente a uma 

deforma~ao da ponta ( ou do topo) da estaca de 1 0% 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) propOs defi.nir a ruptura fisica de funday()es em geral com 

base no conceito de rigidez. Defi.ne-se rigidez de u.ma fundac;:ao (R), a relayao entre a 

carga a ela aplicada e o recalque produzido pela aplicac;:ao dessa carga. Define-se ruptura 

fisica (Quu) como sendo a carga correspondente a urn valor de rigidez nulo. 

Quu = limite de Q quando s ~ oo e, portanto R = Q I s ~ 0 
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3.4 Extrapola~ao da Curva Carga vs Recalque 

A forma da curva carga vs recalque, segundo CORREA (1988), sera o resultado 

da interac;:ao 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 tres 

fases distintas: a primeira reflete certa proporcionalidade entre cargas e recalques; a 

segunda corresponde a uma deforma~o visco-plastico em que a velocidade de 

carregamento exerce grande influencia sobre os recalques; e a terceira corresponde a 
definic;:ao da carga de ruptura. 

Segundo DECOURT (1998), as verificay()es experimentais de capacidade de 

carga apresentarn resultados em termos de graficos carga vs recalque, onde a inexistencia 

de condic;:Oes claras de ruptura na curva carga vs recalque mostra-se ser a regra geral. 

Sobre a definic;:ao da carga de ruptura, CORREA (1988) cita que na maior parte 

dos casos nao existe urn colapso visivel da fundayao e nao se caracteriza uma carga de 

pi co ( o aumento da carga P provoca aumento progressive dos recalques nao 

caracterizando uma carga de ruptura bern definida). 

Como as provas de carga, geralmente, nao sao levadas ate a ruptura fisica, surge a 

necessidade de limitar urn valor de carga para o uso da fundac;:ao. Oeste modo, inumeros 

especialistas desenvolveram metodos de extrapolavao da curva carga vs recalque para 

provas de carga interrompidas antes da ruptura do sistema de fundac;:ao, impossibilitando 

obter a carga limite que a fundac;:ao resiste. 

Com base nos conceitos para determinac;:ao da curva carga vs recalque de estacas, 

alguns criterios foram propostos no intuito de predizer o comportamento da curva 

caracteristica da interac;:ao solo-estrutura, ou de simular curvas a partir de determinado 

ponto, que por alguma razao, nao se pode chegar a carga de ruptura. Dentre OS varios 

criterios existentes na literatura, ressalta-se NBR 6122 / 1996, VANDERVEEN (1953), 

CHIN (1970), DAVISSON (1973), VERBRUGGE (1986) E DECOURT (1995). 
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3.4.1 Criterio de VANDERVEEN (1953) (modificado por Aoki) 

0 metodo proposto pelo autor e uma representayao da curva carga vs recalque, 

dada pela seguinte expressao: 

on de 

Q = carga aplicada no topo da estaca (kN); 

Qu = carga ultima correspondente a assintota vertical da curva (kN); 

S = deslocamento correspondente a carga Q ( mm); 

a. = coeficiente que define a fonna da curva. 

A equa9ao 2 foi reescrita por Nelson Aoki resultando na equa9ao J· 

cr i = cr r ·ll -e -(<x·r+b) J 

On de 

r e 0 recalqu e; 

(2) 

(3) 

b e o ponto de intersec~ao com o eixo das ordenadas no grafico de tensao e 

deformayao. 

3.4.2 M.etodo da Norma (NBR- 6122 /1996) 

A NBR 6122/1996 preconiza que, nos casos em que nao se obteve a ruptura da 

estaca (elemento de fundavao) por algum tipo de limitayao, como por exemplo, sistema de 

reayao inadequado, ou quando apesar de obtido urn recalque considenivel, ainda sim, nao 

se tern uma ruptura nitida na curva carga vs recalque. Conclui-se que nestes casos deve-se 

empregar a equayao 4 para obter-se a extrapo la~o da curva: 

6. = P, · L +E._ 
' A · E 30 

6.r = recalque de ruptura convencional; 

Pr = carga de ruptura convencional; 

L = comprimento da estaca (em) ~ 

A= area da Se9aO transversa] da estaca (cm2
); 

E = modulo de elasticidade da estaca; 
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D = diametro da estaca em em. 

3.4.3 Metodo de DAVISSON (1973) 

DAVISSON (1973) define a ruptura convencional (ruptura adlllltida para urn 

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

corresponde a urn recalque igual a: 

Onde: 

P = carga aplicada, 

P·L D 
ll=--+ - +38mm 

A·E 120 ' 

L = comprimento da estaca; 

A = area da seyao transversal da estaca; 

E = modulo de elasticidade da estaca, 

D = diametro da estaca (mm). 

300-r------~------L-----~---- -- ~ 
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~ 200 
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0~------ ~------r- ~ ; ---.-- ----~ 

0 1.0 

recalque ( in) 
20 

Figura 3.3 . Limite de roptura Davisson {1973). 
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Na figura 3.3 tem-se urn exemplo da aplicayao do metodo de Davisson e, na 

equayao 5, verifica-se que 0 deslocarnento do topo da estaca na ruptura e igual a 
compressao estatica mais o deslocamento de ruptura da poota. 

3.4.4 Metodo de CHIN (1970) 

Na figura 3.4 tern-se o metodo proposto por CHIN (1970 e 1971) apud 

FELLENIUS (1980) para estacas sob a carga de trabalho gerada por KONDNER (1963). 

0 metodo assume que a curva carga vs recalque quando proximo da carga de ruptura e da 

forma hiperb6lica. Pelo metodo de Chin, cada valor da carga e divisor para cada valor 

correspondente de recalque e o valor resultante e plotado em funyao do recalque. Na 

figura 3.4, depois de urna varia~ao inicial, os valores trayados assumem uma linha reta. 0 

inverso do coeficiente angular do trecho reto e a carga de ruptura. 
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Figura 3.4 Carga de ruptura de acm·do com Chin 0970) {apud FELLENIUS, 1980). 

As equaC(6es apresentadas sao utilizad.as na de termina~o da carga de ruptura, com 

conseqiiente determina~o da curva carga vs recalque: 

Onde. 

6 = recalque, 

P = carga aplicada; e 

11 
- = C1 -6 + C. 
p -

c 1 e c2 = constantes da equa~o 6; 

Onde. 
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P ult = Carga de ruptura. 

(8) 

Desta forma, dois pontos determinarao uma reta e urn terceiro ponto na mesma 

reta confirma o alinhamento. No metodo de Chin quando se aplica o metodo 

precocemente nos resultados da prova de carga. Normalmente, a linha reta correta nao 

inicia ate que a carga do ensaio passe o limite de ruptura Como na escala, a carga de 

ruptura de Chine aproximadamente 20 a 40% maior do que o limite de Davisson Quando 

nao for este o caso, e aconselhavel fazer uma analise mais critica em todos os dados da 

prova de carga. 

0 metodo de Chin e aplicavel as provas de carga rapidas e lentas, desde que o 

tempo de aplicayao dos incrementos seja constante. 

3.4.5 Metodo de DECOURT (1998) 

Tambem conhecido como metodo da rigidez, este metodo 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 utilizayao e precisao. 

Deve-se examinar o aspecto da curva Rigidez (RIG) x Carga (Q). Duas sao as 

situayoes possiveis A primeira eo caso de funday6es que se rompem, o que na pnitica e 

restrito ao atrito lateral de estacas em geral e a capacidade de carga de estacas de 

deslocamento. Nesses casos, os pontos formam urna linha reta. Analisa-se entao, as 

diversas equayoes de regressao linear possiveis (3 pontos, 4 pontos, "n" pontos) e escolhe

se a que melhor se ajusta (maior valor de R2
) . A intersecyao com o eixo das abcissas "x" 

define a carga de ruptura fisica. Uma segunda situayao eo caso de funda96es que nao se 

rompern, como, por exemplo, sapatas e bases de estacas escavadas. Observa-se claramente 

que a curva que melhor se ajusta e do tipo log-log. Fica claro que ha uma assintota sub

horizontal, o que significa que praticamente nao ira se atingir o eixo dos "x". 

Observa-se neste metodo que, mesmo que a prova de carga tenha sido 

interrompida prematuramente, e possivel tra~ar a curva carga vs recalque na sua 

totalidade. 

18 



3.5 Previsao de recalque de estacas sob carga a compressao axial 

A determinas:ao dos recalques de estacas, sujeitas, a carregamento axial, 

verificados a curto e Iongo prazo, quando das aplicayi)es das cargas, e, ainda hoje, urn 

campo aberto as pesquisas. Os metodos de calculo de recalques propostos pelos 

especialistas que se dedicam ao assunto nao deram soluylio definitiva a esse problema. 

Segundo ALBUQUERQUE et al (2001), a estimativa do recalque do topo de 

uma estaca e muito importante para qualquer projeto de fundayi)es, pois a carga de 

trabalho (Q~rab) e tambem funs:ao dos recalques que a estrutura pode tolerar. 

Os estudos realizados ate o momento possibilitam a detenninas:ao do recalque ou 

formas para que seja possivel atingir tal objetivo. Dentro desse contexte surgiram varias 

propostas para se avaliar o recalque de estacas isoladas ou em grupo. 

As propostas existentes para a previsao dos recalques de fundas:oes de edificas:oes 

sao as somat6rias de: a) recalques imediatos; b) recalques diferidos ou de adensamento 

primario; c) recalques secundarios (VARGAS, 1978)-

Algumas propostas estudadas ao longo destes anos de pesqmsa objetivaram 

desenvolver formulas:oes, algumas com elevado grau de complexibilidade para previsao 

de recalques, dificultando a aplicas:ao de alguns metodos para a finalidade desejada. 

Muitas vezes, as considerayaes adotadas para a interpretaylio dos recalques de fundas:oes 

sao intrinsecas ao principio que rege o metodo empregado. Alguns modelos baseiam-se na 

Teoria da Elasticidade, principalmente nas equas:oes de Mindlin. 

Ha trabalhos empir1cos que foram desenvolvidos ao Iongo dos anos que 

relacionam a intensidade do recalque ao tipo de solo, a intensidade da carga (em relayao a 

carga ultima Qu) e a analise do ponto de vista de cada autor, como mostra a tabela 3 .1. 
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Tabela 3. 1. Pontos notilveis da curva ca:rga vs recalque de estacas de deslocamento 

Tipo de solo Nivel de carga Recalque Aut or 

Argila 85% de Ou 2,4·050 T orstensson ( 1973) * 

Argila 100% de Qu 4,0·Dso T orstensson ( 1973) * 

Areia 75% de Qu 2,0·8so Sellgren (1985) * 

Areia 85% de Qu 2,5·0so De Beer (1988) 

Areia 100% de Qu 5,0·8so Sellgren ( 1985) * 

* Apud Hansbo (1994) 

DECOURT (1991b), ap6s analisar diversos resultados de provas de carga em 

estacas de des.locamento, sugere que para cargas nao superiores a Qrup I 2, o recalque s, na 

maioria dos casos, estani entre 2, 0 e 6, Omm. 

Neste trabalho, estima-se o recalque para a carga de trabalho (Qtrab), denominado 

0 50%, visto que, as funda~oes sao projetadas e dimensionadas de acordo com o valor 

desta carga. 

3.5.1 lmplica~oes da Intera~ao Estaca-Solo 

Durante a execu~ao e instalayao de fundayoes por diversas metodologias 

executivas, a intera~ao com· o solo adjacente a futura estaca e bastante penubadora. De 

maneira que, torna-se extremamente complexo o entendimento do comportamento dessa 

funda~ao , pois nao se tern mais o solo nas mesmas condi~oe s conhecidas anteriormente a 
execu~ao da funda~o . 

Pode-se ocasionar nesta funda~ao algumas mudan~as em seu comportamento, no 

entanto, deve-se ressaltar alguns fatores que influem no recalque, sendo eles: 

- recalques imediatos, aqueles em que a medida que sao 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 fundayao; 
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- caso ocorram recalques diferenciais, considerados os mais danosos a estrutura, 

estes implicarao em redistribuiyao das cargas da estrutura e conseqi.iente mudan9a no 

estado de tensoes aplicadas ao solo. 

Ressalta-se que, a grande dificuldade no entendimento do comportamento carga vs 

recalque de fundayoes, encontra-se na nao-linearidade dos fatores que compoem o 

recalque. 

3.5.2 Modelo de Transferencia de Carga 

Sao varias as analogias adotadas para tentativas de previsao dos recalques de 

fundavoes por estacas, sendo uma delas a analise comparariva com o dimensionamento 

estrutural de urn pilar. Dessa maneira tenta-se compreender o sistema de transferencia de 

carga de modo a definir a forma de como quando ocorre o equilibria entre as foryas 

solicitantes e as resistentes ao Iongo do elemento de funda9ao. 

Existem alguns esrudos os quais propoem solu¢es graficas e analiticas para 

compreensao dos fenomenos de transferencia de carga no interior da massa de solo, de tal 

sorte que se possa prever a curva carga vs recalque a ser obtida atraves das mediV(jes 

efetuadas pelos medidores de deformavao do material durante a prova de carga Dos 

metodos existentes, aqueles que sao baseados na soluyao de MINDLIN (1936) 

apresentam resultados satisfatorios para previsao do recalque. 

PANDO et. al. (2004) prop6e uma curva de transferencia de carga, a qual pode ser 

obtida usando os dados do ensaio in situ do CPT sismico (SCPT) Descobriu-se que as 

previsoes que usam as curvas de transferencia de carga, baseadas no modelo hiperbOlico 

convencional, sao mais rigidas do que as medidas obtidas em campo Dessa forma, 

acredita-se que este fato possa estar relacionado com a degradavao mais lenta do modulo 

de cisalhamento (G). Esta taxa de degradavao nao e considerada apropriada quando se usa 

o modulo de cisalhamento inicial (Go) com muito baixas deformay(>es como valor inicial 

de referencia. 
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3.5.2.1 Solucao de MINDLIN (1936) 

Para o caso de uma for9a vertical unitana aplicada no interior do semi-espayo 

homogeneo a profundidade c, MINDLIN (1936) obteve a seguinte solu~o analitica para 

os campos de tensao e de deslocamentos verticais em urn ponto qualquer do meio elastica 

(Figura 3.5). 
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I 
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l c 
! 

I 
l c 

t\ 
1\ 

I ' 1 \ superficie 

Figura 3.5. Soluc;iio de Mindlin (1936) paraforc;a vertical F no interior do semi-espafO 

homogeneo. 

0 
= - F [-(l - 2v)(z - c) + (I - :Zv)(z-c) _ 3(z - c)' _ 3C- 4v)z(z + c)' - 3c(z+ c)(5z +c) _30cz(z+c)'l 

' 8n(l- ' ) R: R ~ R: R ~ R ~ _ 

_ F [ (3 - 4v) 8(1 - v) 2 - (3 - 4v) (z - c) 2 (3 - 4vXz+ cf' - 2cz + 6cz(z + c) :2 l 
P, - + + + " ' 

16nG(I - v) R1 R : R ~ R ~ R ; ~ 

3.5.3 Fatores que influenciam no recalque de estacas isoladas 

(9) 

(10) 

A analise do componamento nao-linear do solo tern sido levada em considera9ao 

por varios autores. Os parametres do solo, tais como, mOdulo de cisalhamento e mOdulo 

de elasticidade parecem exercer grande influencia no comportamento tensao-deformayao 

do elernento de funda<;ao. 

No geral, o componamento de uma estaca e influenciado por inumeros fatores, tais 

como as caracteristicas da estaca, o comportamento mecanico nao linear do solo, e pela 
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influencia de fatores tecnol6gicos e de instal~o. Urn procedimento Uti I para avaliar estes 

e outros fatores no ensaio e a retro-anatise 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 vaJores da 

rigidez operacional podem ser avaliados (BERARDI & BOVOLENT A, 2005). 

0 segundo os autores acima, os valores da tensao de rigidez podem ser definidos 

ensaiando-se o solo ou usando-se a fun~ao de rigidez de redw;ao proposta na literatura. Os 

valores sao geralmente expressos por curvas de G/Go como uma funvao de y (tensao de 

cisalhamento). Urn valor comum da tensao de cisalhamento para o solo ao redor da estaca 

e avaliado e uma curva de degradavao satisfat6ria e escolhida de acordo como tipo de 

solo, permitindo-se, entao, que a determinavao da curva carga vs recalque seja calculada 

por urn processo de iterayi:io. 

Segundo PANDO et aJ. (2004) e fundamental o conhecimento do modulo de 

cisalhamento inicial do solo (Go) para urn maior entendimento na percepyao da nao

linearidade do mesmo, principalmente quando se utiliza urn valor muito baixo de 

resistencia como referencia inicial. A estimativa destes parametros pode ser feita a partir 

de ensaios como o CPT, o qual se tornou extremamente usual na pratica geotecnica em 

muitos paises. 

0 uso do modelo hiperb6lico modificado e necessario para se incorporar a nipida 

reduvao do modulo de cisalhamento secante observado quando valores muitos baixos de 

solicitavao de Go de medivoes de CPT sismico sao usados como referencia inicial 

(PANDO et. al, 2004). 

Apesar das considerav5es feitas anteriormente, ressalta-se que existem vanos 

fatores que podem influenciar o recalque de estacas isoladas. Como exemplo, pode-se 

citar POULOS (1989): 

- 0 indice de esbeltez da estaca, tambem conhecida como razao de embutimento, 

ou seja, a razao entre o seu comprimento e o diametro (Ud); 

- 0 fator de rigidez K tambem denominado rigidez relativa da estaca, definido 

por 

(11) 
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Onde, 

RA- indice de area (projeto I real); 

Ep/E, a razao entre o modulo de elasticidade do solo na base da estaca Ep (estaca) 

e o modulo ao Iongo do fuste da estaca E; 

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

elastico homogeneo, o recalque diminui na medida em que L/d e K aumentam 
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Figura 3 6. lnfluencw dos parcimetros ad1mensionais Ud e K no recalque de eswcas 

1soladas em solo homogeneo {Poulos. 1989). 

Em outra circunstancia, o recalque de uma estaca nao e, entretanto, 

significativamente influenciado pela razao Et/E no caso de uma estaca relativamente 

esbelta e/ou compressive!, conforme indicado na figura 3 7. 

Pode-se observar na figura 3.7 que, para valores de Lld>SO, a reduyao no recalque 

devido a presenya do estrato de apoio e inferior a 40%. Consequentemente, neste caso, 

para se obter uma reduvao significativa no valor do recalque, urn aumento no diametro 

e/ou na rigidez da estaca e muito mais aconselhavel do que apoia-la sobre urn estrato 

rigido. lsto e justificado pela parcela minima de carga transferida para a ponta, pois 

praticamente toda a carga e absorvida pelo solo ao Iongo do fuste da estaca. 
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Figura 3 7 Raziio entre os recalques de estacas de ponta e jlutuante em solo homogeneo 

(Poulos, /989) . 

Urn exemplo da influencia da distribui-;:ao do modulo de elasticidade com 

profundidade no calculo do recalque e na transferencia de carga e dado pela figura 3 8. 
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Figura 3.8. Disfrlbuu;ao das tensoes cisalhantes ao Iongo do fuste da estaca (Poulos. 

1989). 
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No caso onde o perfil de solo apresenta urn crescimento linear do modulo de 

elasticidade com a profundidade (solo de Gibson), a distribuiyao das tensoes cisalhantes 

tarnbem cresce linearmente, enquanto que no caso de urn solo homogeneo esta 

distribuiyao e relativamente uniforrne. 

Verifica-se que os parametres que compoem os materiais envolvidos (solo e 

estaca) na analise de fundayoes exercem grande influencia no comportarnento da curva. 

carga vs recalque. Desta forma, verifica-se que o modulo de elasticidade exerce relevante 

influencia na deterrninayao e I ou previsao dos recalques que urn elemento de fundayao 

pode sofrer. 

3.6 Estimativas de parametres e do estado de tensoes 

Durante a instalayao de uma estaca em urn terreno tem-se varias incognitas, dentre 

elas, verifica-se que, durante o processo executive de estacas raiz, podem ocorrer 

mudanya no estado de tensoes proximo a estaca e amolgamento de uma fina camada ao 

redor da mesma. 

Esse amolgamento causa modificayao das caracteristicas de resistencia do solo em 

tomo da estaca. Nao e possivel quantificar com exatidao qual sera a variayao dos 

parametres do material amolgado, mas e possivel estimar os parametres de resistencia 

antes da instalayao e considerar os efeitos depois da instalayao atraves de coeficientes 

empiricos que deverao englobar, dentro de uma margem de seguranya, os efeitos da perda 

de resistencia promovido pelo processo de instalayao da estaca. Nota-se, que as 

metodologias para previsao de capacidade de suporte de estacas estao sempre baseadas 

nas caracteristicas mecanicas e parametres do material antes da instalayao da estaca como 

elemento de fundacao. 

0 conhecimento dos parametres do solo e do estado de tensoes e fator 

imprescindivel para o correto entendimento e eficaz previsao do comportamento de urn 

elemento de fundayao. 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 nao perturbadas de areia, para a determinacao em laborat6rio dos 

parametres de rigidez, deve-se confiar nos ensaios "in situ". 

Para a estimativa do modulo de cisalbamento inicial, pode-se faze-to a partir das 

medidas de velocidade de onda cisalhante e das resistencias laterais e de ponta da estaca 

PANDO et. al (2004). 

Existem inumeras correlay()es que procuram determinar de forma empirica 

parametres geotecnicos a partir de ensaios de campo. Essas formulay()es normalmente nao 

possuem nenhum fundamento te6rico, e sendo totalmente empiricas Alem de serem 

oriundas da literatura intemacional, a qual trata do componamento do solo de clima 

temperado que apresenta comportamen.to 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 sao OS parametres do solo que sao imprescindiveis para a soluyao de 

problemas geotecnjcos e que, no entanto, nao necessitam serem determinados atraves de 

ensaios especificos realizados em laborat6rio Com o emprego de ensaios realizados 

diretamente in situ pode-se determinar alguns panimetros, talvez nao com o grau de 

precisao que urn ensaio de laborat6rio poderia oferecer, porem com maior rapidez. Os 

ensaios in-sttu oferecem analises com maior garantia de que o estado de tensoes, assim 

como as caracteriticas originais da macroestrutura do sol.o tenham menor perturbacao no 

memento em que esteja sendo realizado o ensaio. 

A realiza~o de caletas de amostras, indeformadas ou nao, mostra-se normalmente 

dispendiciosa, exceto para as amostras indeformadas se forem retiradas em grandes 

profundidades. Para este servi9o de amostragem, demanda-se tempo e utilizar;:ao de mao

de-obra especializada, a qual normalmente e contratada para este service. 

Pela maneira como as arnostras indeformadas sao coletadas, apesar da mao-de

obra ser tecnicarnente capaz, podem ser facilmente perturbadas, de tal modo que nao 

possam mais serem consideradas como uma amostra representativa daquele solo 
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0 intuito da aplicayao de ensaios de campo, neste case, os ensaios de cone. 

pressiometro e dilatometro, e 0 de viabilizar as estimavas do modulo de elasticidade. 

modulo de cisalhamento, dentre outros parametres que possam ser detenninados atraves 

de correlayoes empiricas a partir dos resultados dos ensaios supra-citados. 

Dentre os parametres que se mostram mais relevantes com relayao a determinayao 

e interpretayao do comportamento nao-linear do recalque de funda<;oes, ressalta-se os 

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

3.6.2 Modulo de Elasticidade 

A curva tensao vs deforma<;ao de urn solo tern a forma indicada na figura 3 9. No 

trecho inici.al dessa curva existe proporcionalid.ade entre tensao e defonnayao (reta 1) A 

inclinacrao dessa reta denomina-se modulo de elasticidade tangente inicial, para 

diferencia-la da reta 2, a qual e denominada modulo tangente para uma dada pressao cr. A 

inclinayaO da reta 3, denominada modulo secante, e usada quando se pretende dar 

tratamento linear a uma funyao nao linear, atraves de calculos iterativos de tal sorte que as 

coordenadas O"A e cA do ponte A, calculados pelo modulo secante, coincidam com os da 

curva real 

Para 0 case especifico desta pesquisa, utiliza-se 0 modulo secante para OS calculos 

das deformayoes e para os cases onde for necessaria o seu ernprego. 

Figura 3.9. M6dulos de elastictdade. 
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Na figura 3 1 Oa mostra-se, esquematicamente, como van a a curva cr x E e, 

portanto, os m6dulos de elasticidade, com a pres sao confinante; e, na fi gura 3 . I Ob tem-se 

a variayao, quando se permite ou nao a drenagem durante o carregarnento 

C3 = vor idvel G3 = constonte 

rl3"'> ,, 
\1~ OJ 

a:;''> GJ' 

---- ~ · OREN ADD 

( a ) { b ) 

Figura 3.10.Considerafoes sobre o mOdulo de elasticidade 

Uma correlavao entre o modulo de elasticidade Eu = arctg(J3) (nao-drenado) e E = 

arctg (a) (drenado) e apresentado por BARATA (1986) . 

.. 
E = J -E 

u 2 ·(1 +c) 

Em que: 

Eu = 1.000 Cu (argilas inorganicas) 

Eu = 100 Cu (argilas organicas) 

Cu = c.oesao nao-drenada (metade da resistencia a compressao simples). 

(12) 

Uma correlavao analoga entre o modulo de elasticidade drenado E eo modulo de 

adensamento E.w e. 

2· 8 2 

E=(l --)·E 
I "' ad -o 

(13) 

0 modulo de elasticidade drenado £ pode ser correlacionado com a resistencia a 
ruptura do solo (resistencia de ponta do ensaio CPT). Para solos nao saturados ou de 
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compressibilidade nipida, essa correla¢o pode ser obtida de manetra direta, pela 

expressao: 

E =a· qe (14) 

Em que "a" e uma constante denominada coeficiente de Buisman. 

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

Tipo de solo 

Argila areno-siltosa ("porosa") 

(solo residual de basalto, ao natural) 

(Refinaria do Planalto, Campinas, SP) 

Coeficiente de 

Buisman 

5,20-9,20 

Os ensaios de campo de mecaruca dos solos, usualmente empregados, tais como: 

pressiometro, cone de penetra9ao estatica e dilatometro de Marchetti podem contribuir 

consideravelmente na obtenyao de parametres que possibilitem a detenninayao do modulo 

de elasticidade. No entanto, ressalta-se que em todos os ensaios supracitados, o modulo 

estimado previamente a execu~o da fundayao pode nao refletir as novas condiy5es do 

estado de tensoes a que o solo foi submetido, quer pelo metodo executivo das estruturas 

de fundayoes, quer pelo alivio de tensoes e pela intera<rao solo com material da estaca. 

3.6.2. 1 Ensaio Pressiometrico 

0 ensaio pressiometrico destaca-se pela sua portabilidade e alta adaptabilidade aos 

diversos tipos de perfis de solo, alem de permitir a obten~o direta dos parametres de 

resistencia e deformayao do solo. Este equipamento e relativamente caro e dificil de 

operar. Ressalta-se que o pressiometro Menard e urn dispositivo simples, !acil de 

transportar, operar e calibrar e que, por ser produzido industrialmente, esta menos sujeito 

as adultera96es nas suas caracteristicas do que o SPT. 

Seu principia basico consiste na expansao de uma cavidade cilindrica no maci<ro 

de solo, com o objetivo de medir as propriedades de deformayao e a tensao de ruptura do 

material (Figura 3. 11). Na pratica, o ensaio consiste na execu¢o de urn furo de sondagem 
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ate a profundidade desejada inserindo-se, entao, a sonda pressiomet.rica na qual sao 

aplicadas pressoes em incrementos e medidas as variay5es volumetricas correspondentes. 

VOLUMfMETRO 

CONTROLE 
PREssAo~VOLl.NE 

1

. · -~· _ cai.LA. DE GUARDA 

SOOOA ~- : i ! - ~~~ DE MIDcAO 
. - - . 

. § ' ~. : . 
. . -::; ~ : . . . 

Figura 3.] 1 .lv!odelo do ensaio pressiometnco 

A sonda pressiometrica possui., normalmente, tres cilindros ou camaras 

superpostas. As camaras do topo e do fundo tern como funyao principal impedir a 

possibilidade de deformay5es longitudinais ( conforme figura 3.11) da celula de mediyao 

( celula central) em virtude do seu comprimento finito. Assim, uma situac;:ao de 

deformac;:ao plana e simulada e a interpretayao dos resultados do ensaio pode ser feita com 

base em formulac;:ao da teoria da elasticidade linear sob condiy5es de deformayao plana. 

Com os dados obtidos, plota-se a curva pressao vs variac;:ao volumetrica, conforme 

figura 3.12. Observando-se a forma da curva, nota-se que a mesma apresenta tres fases 

distintas: 

A primeira fase corresponde ao recarregarnento do solo amolgado, adjacente as 

paredes do furo, ate a tensao horizontal inicial existente antes de aberto o furo. 

A segunda fase mostra uma relayao pseudo-elastica entre tensoes e deformac;:oes, 

praticamente proporcional. Nesta etapa, aplica-se a teoria da elasticidade linear para a 

determinac;:ao das caracteristicas de defo.rmac;:ao do solo ensaiado. 
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A terceira fase indica urn comportamento plastico do solo em torno da cav1dade, 

com a ruptura sendo atingida gradualmente 

Pu ----- --- - - - -- -_.:-::.:-=-=-------.-
r 

0 

.B 

Zona de componamcnto 
p~st ico 

Zon~ lin e~r el :ls1ic~ 

Zon~ de recomprt"sS:io 

Vari3~ao de 'olume da cav•dadc 

c 

Figura 3 12 . Representa~ao de c.'urva lipica obtida em um ensaio pressiomemco. 

A o bten~ao das caracteristicas de deformavao do solo a partir deste ensaio parte da 

hip6tese, ja mencionada, da linearidade do trecho pseudo-ehistico da curva A expansao 

de uma cavidade cilindr1ca em urn meio elastico e infinito, obtida por Lame em 1852, 

perrnite concluir que. 

G = V · M' / !lV 
m 

onde: 

G = modulo de cisalhamento do solo. 

Ll.P = incremento de pressao na cavidade, 

V m = volume da cav1dade; 

(15) 

!l V = varia!Yao volumetrica na cavidade causada pelo incremento de pressao !lP 

(!lV = Vr- Yo). 

Em urn rneio elastico, o mOdulo de cisalhamento (G) pode ser relacionado com o 

modulo de elasticidade (E) atraves de: 

32 



E 
G = - - -

2-(I+v) 

on de 

E = modulo de elasticidade 

v = coeficiente de Poisson 

{1 6) 

Como o ensaio nao pennite 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 11P/6 V, coeficiente angular do trecho linear da curva 

pressiometrica, permanece constante, o volume da cavidade V m varia durante o ensaio. 

BAGUELIN et al ( 1978) sugerem que V m seja tornado como o valor medio entre o 

volume inicial (Yo) eo final (Vr) no incremento de pressao LlP, ou seja: 

V = V + (Yo + Vc) 
m 1 

2 
(17) 

on de 

v, =volume inicial da celula de medivao 

Urn fator importante na determinavao do modulo de cisalhamento e a forte 

dependencia deste em relayao ao nivel de variavao volumetrica adotada (6 V /V m em %) 

para a determinavao da deformabilidade do solo, conforme indicado na figura 3. 13 . 

Observa-se que quanto menor a deformayaO volumetrica especifica, maior e 0 modulo de 

elasticidade obtido. 
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Figura 3.13 .MOdulo de elasticidade vs deforma~ao volumetrica especijica para um solo. 

Uma outra observac;ao importante refere-se a determinac;a.o do modulo de 

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

que os modulos de elasticidade assim obtidos sao maiores que os determinados atraves da 

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

recarregamento, o valor do volume da cavidade (Vm) e maior para urn mesmo D.P/AV, 

fornecendo, consequentemente, urn maior valor de modulo nas equac;oes 15 e 16 

o P 

Recarregamemo 

Vi ~ v 

• 
~ ~ ~ .. 

~ 

• y r-1R .. 
Figura 3.14 . /lusrra~ao esquematica da determi1U1f(io do volume da cavidade no ensaio 

pressiometrico. 
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(
v +V ) V vtc = V, + r 

2 
° para o carregamento virgem; 

V = V +(Vr +Yo) para recarregamento 
~1R I 2 -

AI em disso, se 0 volume da cavidade v m e maior para uma determinada variac;;ao 

volumetrica t::.V, a deforma~ao volumetrica especifica (!lVNm%) e menor e, portanto, 

maior sera o valor do modulo a ser obtido, de acordo com a figura 3.14. 

A tabela 3 3 (ROCHA FILBO, 1989) apresenta urn conjunto de correlac;;oes entre 

o modulo de elasticidade obtido atraves deste ensaio eo NsPT-Nesta tabela, ao apresentar 

alguns resultados pr6prios com os de outros autores MARTIN, em 1977, e em 1987, 

Rocha Filho indica que os valores do modulo pressiometrico de recarregamento sao 

aproximadamente 2 a 3 vezes maiores que os obtidos na fase de carregamento inicial. 

Uma determinas:ao precisa dos modulos do solo a pequenos niveis de deforrnac;;ao 

especifica, nao e, entretanto, possivel atraves deste ensaio, justificado por dois motives 

principais 0 primeiro, devido ao amolgamento provocado no solo durante a execuc;;ao do 

furo e posterior inserc;;ao da sonda pressiometrica, que afeta significativamente a 

interpretac;;ao dos resultados do ensaio, uma vez que a determinac;;ao do deslocamento 

radial e feito atraves da medi¢o de variayoes volumetricas que serao sensivelmente 

maiores devido a este amolgamento, fazendo com que as deformac;;oes volumetr1cas 

especificas calculadas sejam maiores do que para o solo intacto. Segundo BRIAUD 

(1992), a espessura da zona perturbada (amolgada) aringe cerca de 400./o do raio inicial de 

perfurac;;ao, refletindo-se num valor do modulo significativarnente menor do que o real 

Com o objetivo de reduzir esse amolgamento, recomenda-se executar a perfurac;;ao com 

urn diametro muito proximo ao da sonda pressiometrica, mantendo-se o intervale de 

tempo entre a execuc;;ao do furo e a realiza¢o do ensaio o menor possivel. 

0 segundo motivo e devido a falta de precisao da instrurnentayao utilizada nas 

mediyC>es das varias:oes volumetricas, o que impede que sejam feitas medidas de 

defonnayao volumetricas especificas pequenas. Segundo FONSECA (1996), para 
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materiais de rigidez media, ha grandes condicionantes na obten~ao de precisao do sistema 

abaixo de valores correspondentes a 2% de deformayao volumetrica especifica. 

Algumas correlayees publicadas na literatura entre o modulo de elasticidade obtido 

atraves deste ensaio e os resultados de ensaios SPT, para solos residuais e areias, sao 

apresentadas nas tabelas 3. 4 e 3. 5. 

Tabela 3.3. Co rr e la~ oes entre mOdulo pressiometrico e NsPT (ROCHA FJLHO, 1989). 

Correla96es 

(E em kgf/cm2
) 

E = 22N°·65 

E = I5 N °
70 

E = 80No.so 

E = 15N + 240 

E = 25 + 160 

E = 26N + l20 

E=10N°
83 

E = 19 N°'72 

E = 90N°"
50 

Refen3ncia 

Martin ( l 977) 

Martin (1977) 

Rocha Filho (1989) 

Toledo Filho (1986) 

Rocha Filho e Romanel ( 1983) 

Rocha Filho ( 1989) 
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Observayoes 

Baseado em 120 ensaios, com urn 

coeficiente de correlayao 0, 788. Solos 

saproliticos de micaxistos e gnaisse 

(Piedmont, EUA). 

Baseada em 459 ensajos, com urn 

coeficiente de co rr e la ~ao 0, 79. Solos 

saproliticos de micaxistos e gnaisse 

(Piedmont, EUA). 

Expressao geral baseada nos resultados 

dos campos experimentais l e 2 (PUC-

Rio). Solo saprolitico de gnaisse. 

0,005 < J3 < 0,021 e 7 < N < 15 

0,05 < J3 < 0,15e20 < N < 30 

0,15 < J3 < 0,25e30 < N < 60 

- Carregamento Solos saproliticos 

v1rgem de gnaisse (PUC-

- 2° carregamento Rio) 

- recarregamento 



Tabela 3.4. CorrelafJOeS entre o m6dulo pressiometrico eo NsPT para solos residuals. 

Correlav5es Referencia Observav5es 

E (MPa) = 1, 7 N°·69 Carregamento inicial 
Solo saprolitico de 

E(MPa)= 2,1N° 71 Rocha Filho, 1988. 2° carregamento 

E (MPa) = 22,3 N °-~ 4 
Recarregarnento 

gna1sse 

N / E(MPa) = 0,8 - 2,8 
Rocha Filho, 1982. 

Carregamento inicial Solo Saprolitico de 

NIE(MPa) =0,4 - 0,7 Recarregamento gna1sse 

E(kgf l cm 2
) = 24N +90 Rocha Filho, 1982. Carregamento inicial 

Solo saprolitico de 

gnaisse 

E(M.Pa) = 0,81 + 2,83N Brandt, 1978. Carregamento inicial 
Solo saprolitico de 

gna1sse 

E(kgf I em 
2

) = 18N + 343 
Brandt, 1978. Carregamento inicial 

Solo saprolitico de 

(20 < N < 60) gnaisse 

E(MPa) = 7,9 + 0,24N Solo residual de 

N / E(~a ) = 1,4 
Fonseca, 1996. Carregamento inicial 

granite 

Tabela 3.5. CorrelafJOeS entre o mixlulo pressiometrico eo Nsnpara areias {apud ROCHA 

FILHO, 1989). 

Correla96es Referencia Observac;:oes 

E (kgf I em 2 ) = 4 N Ohya et al ( 1982) Solos arenosos 

E(MPa) =N/ 2 Kormonik et a1 (1974) Solos arenosos 

E(bar) = 7,35N°·98 Tsuchiya e Toyooka (1982) Solos arenosos 

N IE (MPa) = 2,9 Gonin et aJ (1992) Solos arenosos 

Das propostas de correlac;:ao entre os valores de Go e os resultados dos ensaios 

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

( 1996) para solos residuais de granite: 

(18) 
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G0 (:MPa) = 95,7 + 3,2· qc (19) 

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

pressiometrico, depdendendo da composis:ao do solo analisado. 

Tabela 3. 6. valores do modulo pressiometrico de acordo com o tipo de solo. 

Tipo de solo 
Modulo pressiometrico (EPM) Pressao limite (PL) 

(MPa) (kPa) 

Argila mole 0,5-3.0 so- 300 

Argila media 3,0 - 8,0 300 - 800 

Argila rija 8,0-40,0 600 -2000 

Silte arenoso 0,5- 2,0 100 - 500 

Silte 2,0- 10,0 200- 1500 

Areia e pedregulhos 8,0 - 40,0 1200 - 5000 

Areias sedimentares 7,5 -40,0 1000- 5000 

3.6.2.2 Pressiometro Autoperfurante 

0 desenvolvimento do pressiometro autoperfurante foi a ma1s importante 

modificas:ao em rela~ao ao instrumento basico proposto por Menard no anode 1957. 

0 principio basico deste ensaio e o mesmo do pressiometro tipo Menard, ou seja, 

consiste na expansao de uma cavidade cilindrica no macis:o de solo, com o objetivo de 

medir propriedades de deformas:ao e a tensao de ruptura do material. A diferenya basica e 
que, neste ensaio, a sonda pressiometrica e introduzida no solo por pressao estatica, ou 

seja, sem a necessidade da execuyao previa do furo de sondagem convencional, 

eliminando, assim, deslocamentos laterais das paredes do furo e urn possivel alivio de 

tensoes. 

Adicionalmente, a expansao radial da celula pressiometrica e medida por tres 

sensores de deforma9ao (extensometros) separados de 120°, possuindo uma precisao 

satisfatoria para medi9ao de deformayoes radiais especificas bastante pequenas. 
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Percebeu-se, tambem, que a expansao da membrana que constitui a celula 

pressiometrica nao produz praticamente nenhum movimento axial, o que garante a 

condiyao ideal de deformayao plana. Assim, a avaliayao das caracteristicas de 

deformabilidade dos solos e particularmente bern sucedida neste tipo ensaio, por ser urn 

dos que melhor relaciona tensoes aplicadas com deformay(jes induzidas, ainda que 

especificamente na direvao radiaL 0 modulo de cisalhamento do solo e dado por· 

I dP 
G =--- (20) 

2 dEC 

On de 

£ c e a deformayao espedfica radial 

Considerando que para pequenas deformayees ec = 1 I 2- !l V I V , vern 

d 
G = V--P 

dV 

onde v e 0 volume da cavidade 

(21 ) 

Para a determinayao do modulo de elasticidade do solo (E), util.iza-se a equa~ao 

16, admitindo-se o meio como linearmente elastico. Os parametres elasticos obtidos sao E 

e v, pode-se tambem assumir urn valor para o coeficiente de Poisson (v) ou, 

altemativamente, calculando-o de forma independente por meio de outre tipo de ensaio. 

0 declive inicial da curva pressao vs deformayao radial obtida no ensaio (figura 

3.15) permite determinar 0 modulo de cisalhamento do solo a baixos niveis de 

deforrnavao. No entanto, por este ser muito sensivel ao processo de execuyao do ensaio, 

realiza-se, geralmente, alguns ciclos de descarga e recarga antes de sua determina~o , 

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 cimentay(>es do tipo estrutural que se perdem gradativamente a 

rnedida que aumentam os niveis de deforma~ao impostos pelo ensaio. 
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~p 

ciclo de recarregamento 

~&c 

Figura 3.15 .Curva lipica obtida no ensaio pressiometrico auto-perfurante. 

E importante salientar ainda, que nos ensaios pressiometricos (tipo Menard e 

autoperfurante) as caracteristicas de deformabilidade e resistencia do solo sao 

detenninadas a partir de urn volume relativamente pequeno de solo, pois as medidas de 

pressao e deformac;ao radial sao pontuais (celulas localizadas). No caso em que a regiao 

de solo ensaiada apresente, por exemplo, urn numero grande de microfissuras, o 

comportamento estimado a partir deste ensaio sera, quase que certamente, muito diferente 

do cornportamento global e real do macic;o. 

Alem disso, como o modulo de elasticidade nos ensruos pressiometricos e 

deterrninado na direc;ao horizontal, alguns autores consideram discutivel a utiliza~ao deste 

parametro no calculo de recalques em maciyos, principalmente naqueles que exibem 

acentuado grau de anisotropia. 

0 ensaio pressiometrico se mostra como uma ferramenta atraente para estirnar a 

capacidade de carga de estacas comprimidas axialmente e na resoluc;ao de outros 

problemas de fundayoes. 

3.6.2.3 Ensaio CPT ("Cone Penetration Test") 

A utilizayao do CPT tern aumentado significativamente nos ultimos 20 anos e, em 

alguns paises, vern se tomando urn ensaio de campo tao comum quanto o SPT. Urn dos 

motivos para esta utilizac;ao crescente e a sua facilidade de opera~o . 
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Existem dois tipos de ensaios: o penetr6metro eletrico e o mecaruco, sendo o 

emprego do primeiro mais vantajoso. Alem da indicayao continua da varia9ao da 

resistencia de ponta com a profundidade, o penetrometro eletrico minimiza erros em pedis 

com alta resistencia a penetrayao e profundidade de execu~ao (ROCHA FD...HO, 1991 ). 

No ensaio CPT, a identificayao direta do tipo de solo ensaiado nao e possivel, 

como no ensaio SPT, mas apenas indiretamente atraves da razao entre os dois parametros 

obtidos no ensaio, o atrito lateral (fs) e a resistencia de ponta do cone (qc), definida como 

razao de atrito (Rr). 

Tambem nao mede diretamente as propriedades do solo, sendo necessaria a 

utilizayao de correlayoes empirica, que, por sua vez, apresentam uma grande variabilidade 

e forte componente local. 

No entanto, a classifica~ao do tipo de solo pode ser obtida atraves de 

procedimentos graticos que relacionam diretarnente Qc x Rr (ROBERTSON & 

CAI\'IPANELLA, 1983; BEGEMAN, 1965; SANGLERAT, 1972; SHEMERTMAAN, 

1978; DOUGLAS & OSLEN, 1981), conforme mostra a figura 3.16. 
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Figura 3.16.A.baco para cia.ssificar;iio do tipo de solo sed1memar (ROBERTSON & 
CAMPANELLA. 1983). 
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Estas correlay5es sao extremamente dependentes do nivel de tensao ( ou 

deformayao) para o qual se deseja deterrninar o m6dulo de elasticidade, devido a nao

linearidade tipica da curva tensao-deformayao dos solos. Sao influenciadas por fatores 

como a hist6ria de tensoes do maciyo, a densidade relativa, no caso de solos arenosos, o 

indice de plasticidade, no caso de solos argilosos, etc. 

BALDI et al (1988) ind.icam limitay6es na avaliavao raciona1 da defonnabilidade 

a partir de ensaios de penetrayao (SPT, CPT, etc) que, por induzirem grandes deformayoes 

ao redor das ponteiras, criam zonas de ruptura localizadas, deixando margem apenas para 

proposiyao de correla~oes e estimarivas empiricas. 

Para a determinayao do modulo atraves de correlay5es com o dados obtidos no 

ensaio CPT, BALDI et al (1981) prop6em que para 25% da tensao desviadora maxima 

seja utilizada a seguinte rela~ao : 

(23) 

A tabela 3.7 apresenta as correlayoes obtidas por FONSECA (1996) entre o 

modulo de elasticidade e a resistencia de ponta (qc) do ensaio CPT, para urn solo residual 

granitico, obtidas a partir de ensaios triaxiais com instrumentayao intema, genericamente 

expressa por: 

E = A + B · R (MPa) (24) 

Onde A e 8 : sao coeficientes que dependem do tipo de modulo considerado. 

Foram considerados os seguintes m6dulos: 

Edr : modulo Secante definido entre OS vertices do ciclo de carregamento-

descarregamento; 

Eu . modulo tangente definido no trecho logo apos o ciclo de recarregamento; 

Es 10~o : modulo secante definido a 1 00/o da carga de ruptura, 

Es2s% : modulo secante definido a 25% da carga de ruptura; 

Es5o% : modulo secante definido a 50% da carga de ruptura.; 

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

descarregamento do ensaio. 
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Tabela 3. 7. Coeficientes da co"ela¢o entre o mOdulo de elasticidade E e qc (FONSECA, 1996). 

Tipo de Coeficiente de 
Eel Edr Eti Es1o% Es25% E,. so•'• 

lnstru mentayao correlayao 

Instru mentavao A(MPa) 3 1,71 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 tendencia de se propor correlav6es lineares entre os valores de Nsn e a 

resistencia de ponta do cone qc, na forma qc I NSPT, com o objetivo de ex1rapolar para urn 

ensaio a experiencia acumulada com a utilizayao do outre. No entanto, existem algumas 

reservas quanta ao emprego destas correlay6es, devido ao fato das mesmas serem 

dependentes da profundidade (nivel de tens6es) e por assumirem que urn valor nulo de qc 

indicaria tambem urn valor nulo de NS?T. 

Segundo WIDTE & BOLTON (2005), a similaridade geometrica das estacas e 

dos instrumentos de CPT sugere que durante a penetravao constante ( ou aplicayao da 

carga em prova de carga constante), o qb (unidade de resistencia da base) deve igualar-se 

ao qc (unidade de resistencia na ponta), como e prevista por metodos da ana.lise continua, 

tais como, soluy<>es da expansao da cavidade e o metodo de propagayao das tens6es. 

Entretanto, urn numero de autores sugeriu que OS fatores da reduyao devem ser aplicados a 

resistencia do cone, qc, tal que qb = a qc, onde o a < 1. Estes fatores recomendados para 

reduyao variam significativamente. Por o exemplo, BUSTAMANTE & GIANESELLI 

(1982) sugerem que a = 0,4 - 0,5 para a areia e o cascalbo, visto que de RUITER & 

BERINGEN (1979) sugerem que o a varia entre 0,5 e 1, dependendo da relayao de 

sobre-adensamento. 

A reduvao da relayao qb I qc, pode ser atribuida aos seguintes fatores: embutimento 

parcial (LID) ~ nao-homogeneidade local, diametro absolute da estaca, mobilizavao parcial 

e tensao residual (WIDTE & BOLTON, 2005). 
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3.6.2 4 Ensaio Dilatometrico- DMT ("Dilatometer Test of Marchetti") 

Entre os ensaios de campo, o dilatometro de Marchetti, pela sua simplicidade e 

baixo custo, e urn equipamento que tern grande utilidade para a detenninayao de varies 

parametres geotecrucos dos solos (MARCHETII, 1997), com destaque para o modulo 

de compressao dilatometrica simples, modulo de Young, modulo de cisalhamento 

maximo, resistencia ao cisalhamento nao-drenada., razao de sobre-adensamento, 

coeficiente de empuxo no repouso, densidade relativa., coeficiente de adensamento e 

coeficiente de permeabilidade. 0 ensaio dilatometrico fomece tn~ s parametros que 

refletem o cornportamento mecanico dos solos, como se segue: 

indice do material (lo), que se relaciona com o tipo de solo, do ponto de vista da 

composiyao granulometrica., pode ser determinado atraves da equayao 25. 

Onde· 

Pt e Po- sao pressoes conigidas a partir das press5es medidas A, Be C. 

Po - Uo e a pressao horizontal efetiva; 

uo - e a pressao hidrostatica no solo 

(25) 

A Tabela 3.8 (SCBMERTMANN, 1988) apresenta uma relayao entre os valores 

de Io e os varios tipos de solos. 

Tabela 3.8. Rela9iio entre tipo de solo eo pardmetro l d (SCHMER1MANN, 1988) . 

Tipos de solo Lt 

Turfa I argila sensitiva < 0, 10 

Argila siltosa 0,10 - 0,35 

Argila si ltosa 0,35-0,60 

Silte 0,90- l,20 

Silte arenoso 1,20- 1,80 

Areia siltosa I ,80- 3,30 

Areia > 3,30 
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Segundo SCHNAID (2000), o indice de Tensao Horizontal (K.o) e definido de 

forma analoga ao coeficiente de empuxo no repouso I<t>: sendo o aumento de K0 

proporcional a tensao horizontal in situ, porem e tambem sensivel a outras propriedades 

do solo; a razao de sobre-adensamento, idade do deposito e grau de cimenta~o afetam as 

medidas de Ko. 

(26) 

0 indice Ko pode ser comumente visualizado como urn parametro Ko amplificado 

pela penetra~o do equipamento no solo; sabe-se, tambem, que esse parametro e de valia 

no entendi mento do historico de tensees de urn maciyo, pois apresenta forma grafica 

similar ao perfil de sobre-adensamento dos solos. SCHMERTMANN (1988) destaca que 

uma correla9ao empirica entre os indices Ko e Ko que tern dado bons resultados para siltes 

e argilas, e aquela sugerida por MARCHETTI (1980), na equayao 26 e na equavao 27. 

(

k ]0.47 
k = _d -06 

0 1 5 , 
' 

(27) 

0 Modulo dilatometrico (Eo), que sebrundo MARCHETTI (1997) e comumente 

utilizado para a obtenyao do modulo tangente vertical confinado drenado, obtido a tensao 

vertical cr~'() ', e o mesmo modulo obtido do ensaio edometrico [M = ( 1/mv)]. Para 

coeficientes de Poisson na faixa de 0,25 a 0,30, pode-se obter o modulo de Young (E' = 

0,80M). 

Segundo SCHNAID (2000), o modulo dilatometrico e drenado em areias, nao

drenado em argilas e parcialmente drenado em solos argiloso-arenosos, e pode ser 

expresso pela equa9ao 28: 

(28) 

Onde, Pte Pz sao pressoes corrigidas a partir das pressoes medidas A, B e C. 

Segundo SCHNAID (2000), a razao E I (1-v2
) e definida como o modulo 

dilatometrico do solo Eo. Para ra = 30mm, r = Omm e 8(r) = 1, I nun. 

Dessa forma, tem-se determinado o modulo de elasticidade do solo (E) a partir do 

Ensaio Dilatometrico. 
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3. 7 Metodos de previsao de recalque 

3.7.1 Metodos Te0ricos 

Por ser considerado urn dos mais complexes ccilculos de dimensionamento de 

fundayees profundas, encontram-se poucas publi ca~oes sabre este assunto. Apesar disso, 

existem alguns trabalhos que rnerecern destaque pelo teor de inforrnayees e rnodelos 

rnaternaticos desenvolvidos. Dentre os principais pode-se citar alguns, tais como os 

seguintes: 

3 7.1.1 Metoda de POULOS & DAVIS (1980) 

Os autores fazem uso da teoria da elasticidade linear para analisar o 

comportarnento individual de uma estaca cilindrica, incompressivel e flutuante, sob 

carregarnento axial, em solo elastica ideal de duas fuses. Atraves de processo numerico 

que emprega a solu~ao de MINDLIN {1936) calcula-se a a~ao da estaca sabre o solo, 

con forme 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 ap6s a aplicavao do carregamento, ponanto 

ocorre sob condiyees 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 -1 
w=--o 

onde: 

w = recalque 

Q = carga aplicada a estaca; 

B = diarnetro da estaca; 

8 -E, 

Es = modulo de elasticidade do solo, 

lo = fator de influencia para deformas;oes. 

0 fator lo e fimyao de Bb I B, onde Bb eo diarnetro da base da estaca. 

(28) 

Para obtenyao de lo os autores prop5em a utilizas;ao de cibacos como, por exemplo, 

o apresentado na Figura 3. 18a. 
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Figura 3.18.Pardmetros para calculo do recalque de estaca compressive!: (a) Jator de 

deslocamento ! 0 - camadafinita (v=0,5), (b) influencia da compressTbilidade da estaca, 

(c) camada de espessurafinita do solo compressive!, (d) coeficiente de Poisson do solo 

(POULOS & DAVIS, 1974). 

Durante a realiza~o de novos trabalhos os autores propuseram solw;:ao para o caso 

de estaca feita com material compressive!, imersa em solo de espessura finita, com 

material de ponta resistente, atraves da equayao 29: 

Q-I 
w=--

B·E s 

(29) 

sendo que 

I= 10 - R ~: · R h · Rv · R b (30) 

Onde tem-se os seguintes fatores de correyao: 

~ = para compressibilidade da estaca (Figura 1 8b ); 

~ = para a espessura h (finita) de solo compressive! (Figura l8c); 
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Rv = para o coeficiente de Poisson do solo (Figura 18d); 

Rt> = para a base ou ponta quando estiver em solo mais rigido (Figura 19). 

At raves das figuras 3. 18 e 3.19 pode-se estimar os val ores de ~ ' ~ ' Rv e ~' e 

consequentemente estimar o valor de 1. 

As condiyoes de recalque sao de fundamental importancia para a previsiio 

adequada do comportamento das funday5es por estacas, pois deve-se garantir que os 

recalques, principalmente os diferenciais, niio prejudiquem o born desempenho da 

estrutura. 
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Figura 3 .19 .Pardmetros para calculo do recalque de estaca em solo mais rijo: (a) condir;ao 

VB = 75, (b) condir;ao VB= 50, (c) condir;ao LIB = 25, (d) condir;ao L B = 10 e (e) 

condir;iio LIB = 5 (POULOS & DAVIS, 1974). 
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3. 7 .1.2 Metodo de vESIC (1969, 1975a) 

vESIC (1969, 1975a) apud ALBUQUERQUE (2001) prop6e urn metodo semi

empirico, baseado na forma de distribui~o do atrito lateral e do tipo de estaca em estudo. 

0 recalque de uma estaca e dado pela soma de tres parcelas: 

Se = recalque devido ao encurtamento elastico da estaca; 

Sp = recalque do solo devido a carga de ponta da estaca; 

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

0 recalque devido ao encurtamento elastico da estaca (Se) e detenninado em 

funyao da distribuiyao do atrito lateral e do valor da carga de ponta, atraves da expressao 

onde: 

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

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

A= area da sec~ao transversal da estaca (m2), 

Ec = modulo de elasticidade do material da estaca (.MPa): 

ass = fator que depende da distribuiyao do atrito ao Iongo do fuste: 

L = comprimento da estaca (m). 

(31) 

Na Figura 3.20, pode-se verificar as vcirias fonnas de distribui9ao do atrito e os 

respectivos valores de ~s · 

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

(32) 

Para a parcela de recalque devido a carga transrnitida ao Iongo do fuste tem-se: 
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(33) 

Nestas expressoes Cp (Tabela 3.9) e Cs (equac;ao 34) sao coeficientes que 

dependem do tipo de solo e tipo de estaca. 

Tipo de Solo 

Areia (densa a fofa) 

Argila (rija mole) 

Silte ( denso a fofo) 

Tabela 3.9. Valores de Cp 

Estaca Cravada 

0,02-0,04 

0,02-0,04 

0,03 - 0,05 

0 valor de Cs e dado pela seguinte equac;ao: 

c . =(0,93+0.16·-JX)·cp 

Figura 3 .20.Distribuu;ao de atrito 
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Estaca Escavada 

0,09- 0,18 

0,04-0,08 

0,09- 0, 12 

(34) 



X 

3.7.1.3 Metodo de AOKI & LOPES (1975) 

Conforme exposto por ALONSO (1989) este metodo fomece, em qualquer ponto 

no interior de urn meio elastico, o recalque, assim como as tens5es, causadas pelo 

carregamento de estacas. As tens5es transmitidas pela estaca ao terreno, pela base e pelo 

fuste, sao substituidas por cargas concentradas com efeitos superpostos. As equa96es 

desenvolvidas por Mindlin sao adotadas para equacionar e dar solu~ao ao caso de se9ao 

circular e prismatica 

A posiyao da estaca e dividida pelas coordenadas do ponto A (xA, y A. zA) do centro 

da ponta da mesma e pelos raios da ponta e do fuste, respectivamente, Rb e Rs (Figura 

3.21). 

Supondo a base dividida em n1 x n2 cargas concentradas (Figura 3.2la), eo fuste 

em OJ X OJ cargas, em que fiJ e 0 nurnero de divisoes da circunferencia e fl2 , 0 nurnero de 

divisoes do raio ~ A carga em cada uma dessas subareas sera: 

(35) 

em que Py e a carga total atuante na ponta da estaca. 

A carga Pi.J estani aplicada no ponto liJ, centro de gravidade da subarea, cuJa 

profundidade sera: 

(36) 

i ej sao variaveis (contadores) que indicam a posi9ao da subarea 

X y 

iifl 
C=ZA 

Za 

IIIII l 
~ 

A 

J~ 2 Rb 

+B 
y 

......... z 

Figura 3.2l.Dados geometricos da ponta da estaca 
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Outras grandezas geometricas para aplicac;;ao das equay5es de Mindlin, sao as 

coordenadas dos pontos A Ga definido acima) e B, onde se pretende calcular o recaJque. 

x8 = X 8 -XA - B,.jsen(/3, -a2 ) 

y 8 = Y8 - YA + B,.jsen(/3, - a 2 ) 

ZB =ZB 

r, 
1 

= (r0'2 + 9 , ~j - 2r0 .!J, 
1 

cos /3, )1 
' ~ 

em que 

ro = [(X A - X s Y +(YA -Y s ) 2 J' ~ 

2sen8 Rb f . [j . ~ ] s,,, = __ 
8 

. r.::- ·IJ, 1 - c1 - I) -v 1 - 1 
.) ....;n2 

f3i = 180 (2i - 1) 
f/1 

X - X 
a ~ = arc tg · A 

8 

- YA - YB 

Quanto a carga lateraJ totaJ Qs, a mesma e subdividida em varias foryas Pi, 1. 

aplicadas no ponto I~,k situado na profundidade Ck. (figura 3.22). 

A circunferencia do fuste de raio Rs e subdividida em n1 partes iguais e o trecho do 

fuste entre as profundidades D2 e D1 subdivide em n3 partes iguais Sendo i e k as 

variaveis que indicam a loca~o do ponto It. k da superficie do fuste, pode-se escrever: 

53 



r 
I 

X y 

I 

z 

4-z------------------ ~• Y 

Figura 3 .22.Dados geometricos do fuste da estaca 

fl = l;f2 

f ~ = 2 P, 
- n1 (1 + ~)( D ~ - D 1) 

onde· 

l;- fonna de distribuiyao da carga. 

Tabela 3.10. Valores de~ 

Distribuiryao da carga ao Iongo da profundidade Valor de l; 

Constante 

Triangular Oo u ~ 

(37) 
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em que· 

~ . = 360 .j 

n, 

X - X 
cr =arc to A 

8 

2 :;;;, y -Y 
A B 

I 

r, = (r; + R ~ - 2r 0 R 5 cos~,) ~ 

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

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

tensao cr eo recalque ills do solo no ponto B, de acordo com a figura 3 23 . 

n1 n 2 n1 n3 

cr = .L: .L: cr,J + .L: .L: cr •. ~. 
1=1 k =l 

n 1 n 1 n1 n3 

ro , = .L: .L: ro •. J + .L: .L: ro ,~. 

p 

JJI ?'t; /~11/ r l I 

j ·. 

s~ · - ,. 
. . .. 

1=-l k 1 

w 
<.Os 

"G) 
> 

.·c 
<.) 

- . 0 

Es -~ 

z 

v ~ • c 

0 
-o-
oO 

10 II 
0 (/) 
·;;; 3 
o -

CL 

Figura 3.23 Procedimento para calcular o recalque no topo da escaca. 
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Em que cr,,j e U>,,j sao, respectivamente, a tensao eo recalque produzidos no ponto 

B pela carga de ponta P;,J ; cr;.J e U>, J , os mesmos parametres, tambem no ponto B, devidos 

a carga do fuste P,,J . 

Para se calcular o recalque total ro do topo da estaca, basta escolher o ponto B no 

pe da mesma e somar ao valor de ro. com base na lei de Hooke. 

Para o calculo de ro P tra~-se o di~orarna de esforc;o normal da estaca dado por 

N ( z) = P - PL(z) . Assim, tem-se: 

(40) 

3.7.1.4 Metodo de RANDOLPH & WROTH (1978) 

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

submetida a carregamento verticaL Primeiramente, ana]jsou-se o efeito individual das 

cargas transferidas pela base e pelo fuste, posteriormente, analisou-se a situayao em que 

OS efeitos estao sobrepostos. 0 metodo dos elementos finitOS e uma das ferramentas 

empregadas por RANDOLPH & WROTH (1978) para previsao de recalques, no 

entanto, apresenta dificuldades em considerar a nao-homogeneidade e nao-linearidade do 

solo. 

0 aspecto analitico tern desenvolvido soluc;oes muito aproximadas para o recalque 

de estaca sob carga, principalmente pelo fato das equac;oes resultantes dos estudos 

metodol6gicos apresentarem urn auxilio altamente pratico ao projeto de funday6es, de tal 

modo que, nipidas estimativas de deformac;ao da estaca podem ser feitas sem recorrer a 

meios tecnol6gicos complexos. 

Existem alguns parametres do solo, os quais sao mais relevantes e que precisam 

ser medidos com maior precisao, demonstrando que a variac;ao das caracteristicas do solo 

ao Iongo do estrato rochoso ao qual se encontra imersa a estaca, influi diretamente no 

comportamento do elernento de fundac;ao e nao somente no comportamento do solo 

proximo ao fuste da estaca. 
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A geometria da estaca tam bern e urn fator preponderante na solu~tao da equayao do 

recalque, visto que esta compoe o elemento de fundayao, propiciando uma reayao {mica da 

estaca ao solo, dependendo das caracteristicas da s~o da estaca, diametro e geometria, 

assim como o seu comprimento. 

0 autor faz consideras;oes acerca das condis;oes como a carga aplicada a estaca se 

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

(Figura 3.24). 

-:-:-:-:-:-:·:·:·.·.·. ·... . ... ..... ... . 

~~tf}}} )? }:: .r~ ~~~~u l~~~~~~~~~~~~~~i~~~i~\ : 
}\tr~ ~) rr ~~I :;::: ::::.::: ::::~::::::::::::::::: 

j ~ i ~ {I j! j! ~! i ! ~ l ~ t J l ~ : ~• _.: · .:;.: •. ::··· ... : .: .. : '.! .. :: :.::.' ~_ .. :.::.::···: •.: •. : ·:···: ••.. : •. • ••.•. =t··,·· •. 1 .. •· ... : ·:·:•· ... : •.:~ .:_i·: · . • ~ .. : .. :~: · ·-•·.: ·.:.:•• .. : : .. :·:··: •. _.: : •. :.· ·.!: ~-:: 
:
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A1.:::.:::::::::.:: · ~: -: ·:8:: =:t ~/ :;:;;::: ::: ;i;~~:.s:_ 8 1 

(a) 

tQ 

A, .. : :::r:ns:tOn, ~<•• I:."' 
(b) 

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

1 o- Interas;ao do fuste da estaca eo solo que a envolve. 

_ ~ "to · fo 
w - ·--

s G (41) 

ou Qs = 27tLG 

W s ~ 

onde: 

rm::: 2,5L(l- v) 
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fm e 0 chamado raiO maximo, no qual a tensao de cisalhamento torna-se 

negligenciavel; L e o comprimento da estaca; -ro e a tensao de cisalhamento no fuste da 

estaca de raio ro; G e modulo de cisalhamento do so lo~ e Ep eo modulo de Young. 

ar 
-r+-·dr 

dy , 

0<5 
CY + - ' ·dr , or 

O"e 

Figura 3.25. Tensoes no elemento de solo para ami lise de recalque de estacas 

2°- Intera9ao entre a base da estaca eo solo. 

3°- Combinando transferencia da carga de base e fuste. 

Valendo-se das seguintes condi96es. 

e 

Resulta-se a seguinte expressao: 

Q 4 2 rrL 
= +- -

Wfo G (1-v) ~r 0 

4°- Compressibilidade do material da estaca. 
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( ) 
- 'ts (z) ro r 

ws z - s 
G 

(44) 

Soluc;:ao simplificada. 

RANDOLPH E WROTH (1978) simplificaram seu procedimento atraves da 

seguinte relac;:ao, aplicando-o apenas a cabec;:a da estaca: 

4n + 2n: L tgh(J..LL) 

Q (1- v) ~ r0 J..LL 
- -=---- = 
wr

0 
G 

1 
+ 4n _1_ L tgh(J..LL) 

(1 - v) n:A. r0 j..LL 

onde: 

I 

1 ( 2 J2 
J..L = ~ s"-

5° - Soluctao a proximad a para solo nao homogeneo. 

onde: 

GL 

p =_l_ 
G L 

"' EP 
A = -

GL 

Q 4 2n:L 
--'----= +--p 
w r0 G (I- v) s r0 

rm :; 2,5L(l - v)p 

Soluc;:ao completa. 
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4 TJ 2 1t L tgh (J.l L) 
- --+ - - p 
(1-v).Q C, r0 J.LL Q 

- --'---= 

1 
+ 4 T1 1 L tgh (J.l L) 

(1 - v).Q 7tA ro J.lL 

onde: 

6° - .Algumas correlav5es obtidas a partir de provas de carga realizadas. 

Tabela 3.1 1. Valores de Tl (adaptada de LOPES et al. , 1993) 

Tipo de Estaca 

Metalica 

Pre-moldada de concreto 

Tipo Franki 

Escavada de grande diametro I 

{

0 ,3 para N SPT ~ 10 

v = 0, 4 para 1 0 < N SPT s 20 

0 ,5 para N SPT > 20 

3.7.1.5 Metodo de VERBRUGGE (1986). 

1.5 

3,0 

3,5 

8,0 

(47) 

Neste rnetodo o autor rnostra que o comportamento carga vs recalque de uma 

fundac;ao por estaca depende, fundamentalmente, do mecanisme de transferencia de carga 

no contato entre o solo e o fuste da estaca, e da propagayao dessas cargas ao solo 

circundante a estaca. 
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Para aplica~o deste metodo e necessaria que se fa~ a estimativa da carga de 

ruptura. Para tanto Verbrugge (1986) sugere o empregado do metodo de 

PIJll,IPPONNAT (1980). 

0 atrito lateral unitario e estimado a partir da equa~ao 48. 

(48) 

Onde: 

ap -fator da rela~ao estaca penetrometro, dependendo do tipo de solo ~ 

-
qc- e a media dos valores de qc, medidos na faixa de 3 diametros acima e 3 

diametros abaixo da ponta. 

-
0 valor medio de qc pode ser obtido pela expressao 50: 

(49) 

Onde: 

qc' - e a media dos valores de qc medidos na faixa de 3 diametros acima da ponta. 

Qc" - e a media dos valores de qc medidos na faixa de 3 diametros abaixo da ponta. 

Maximo atrito lateral unitario: 

f Qci < f 
si = ar ·- - max 

as 

Em que: 

ar- fa tor de Philipponnat que depende do tipo de estaca; 

Qci - valor do Qc para a camada i; 

a s - depende do tipo de solo ~ 

fmax - maximo valor absoluto que pode ser atribuido a fs. 

(50) 

Como estabelecido por CAMBEFORT (1964) e CASSAN (1966, 1968), a 

rela9ao entre a tensao e o recalque em urn ponto da estaca, pode ser obtido com exito, 

atraves da equa9ao: 

(51) 
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onde: 

wo = recalque no ponto; 

Eo = modulo do solo sob o ponto; 

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

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

0,25); 

cro = tensao na interface solo-estaca. 

VERBRUGGE (1986) propoe a seguinte equa~ao para a estimativa do modulo do 

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

E = 2,2 · qc + 3,6(MPa) (52) 

A tensao de cisalhamento 1:i e calculada pela equa~ao 53, onde os valores 

encontrados devem ser menores ou iguas a fsi. com fsi $ fmax· 

E· 
-r· =B· - 1- ·w < f · < f 

I A. D H - S l - rna." 

Onde: 

'ti - mobiliza~ao do atrito solo-eixo; 

Ei - modulo do solo em tomo do elemento i; 

D- diametro da estaca; 

w i-1 - deslocamento vertical a mais baixa face de elemento i, 

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

B = -2·-(l_-_v) { 2·(1 - v) ln( L )+ ln(2) _.!_}-I 
(l+v) D 2 

v - coeficiente de Poisson; 

L- comprimento da estaca; 

Ln - logaritmo natural; 

LID - esbeltez da estaca. 
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(55) 

2 
1 2·1· ·h · 

w · =w· 1+-·(cr· l·h · + I 1 ) 
I 1- E 1- I D 

p 
(56) 

Segundo VERBRUGGE (1986), o calculo do recalque pode ser facilmente 

obtido: primeiramente, escolhe-se o valor de cro entre 0 e qJIF. Isto permite o calculo de wo 

com a equa9ao 51, 1t com a equa9ao 53, Wt com a 56, crt corn a 55, e, entao, da-se 

prosseguimento ao proximo valor de i = n. Finalmente, Wn e o recalque no topo da estaca 

da respectiva carga: 

(57) 

Variando-se <Jo e possivel caJcuJar OS diferentes valores de Wn e Q, que 

possibilitarao adquirir a curva carga vs recalque da estaca. 

Como visto, os calculos sao muito faceis e podern ser trabalhados ate rnesmo com 

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

3.7.1.6 Metodo da CURVA "t-z" (modificado porPANDO et. al2004). 

Este metodo modela a resistencia do solo por urn atrito superficial, usando mola 

nao linear (t-z da mola), e a resistencia da ponta de estaca, usando uma rnola nao linear 

(Qb-z da mola) apresentadas na figura 3.26. As curvas de transferencia de carga adequadas 

(curvas t-z e ~- z ) sao essenciais, neste metodo, para a obten~o de estimativas razoaveis 

de recalques e transferencia de carga para estacas individuais axialmente carregadas. 
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0 

~ 

r ~ T-Zcwva 

~ p.raa.ola lail!ral 

r. Q.·Z <~ 
puoa. -1a na.ponta 

• 
z cles1ocuaeJUD 'ft.riitalna. pellta 

Figura 3.26. Modelo proposto para analise 

Tais curvas de transferencia de carga podem ser obtidas empiricamente ou 

teoricamente derivadas usando rigidez (resistencia) de cisalhamento inicial de baixa 

solicita9iio do solo envolta da estaca. (PANDO et al., 2004). 

Segundo PANDO et al. (2004), os valores assint6ticos necessaries para definir as 

curvas de transferencia de carga podem ser estimados atraves de sondagens CPT usando o 

metodo LCPC. A metodologia proposta engloba a nao-linearidade do solo usando urn 

modelo hiperb61ico modificado, do ~po proposto por FAREY & CARTER (1993). 0 

modelo adotado para analise e semethante ao proposto por RANDOLPH & WROTH 

(1978) (Figura 3.27). 

Segundo os autores, o uso deste modelo hiperb6lico modificado e necessaria para 

se incorporar a rapida reduyaO do modulo de cisalbamento secante, observado quando 

valores muitos baixos de solicitac;:iio de Go de medic;:5es de CPT sismico sao usados como 

referencia inicial. As previs5es dos recalques de estacas usando esta metodologia sao, 

entao, comparadas com os resultados de prova de carga. A previsao do recalque de estaca 

usando a abordagem te6rica proposta e os dados de CPT sismico mostram-se 

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

carregada 

() r 
r+-·dt· 

~\" . • 

;)(J" 
0" +-' ·dr - or 

b) tensoes no elemento de solo 

Figura 3.21.Modelo de cilindro concentrico para analise de recalque de estacas (Adaptado de 

RANDOLPH & WROTH, 1978). 

Os autores fazem duas considerayoes para estimativa do recalque, sendo que a 

primeira faz uma abordagem para solos de comportamento elastico-linear e a segunda, 

considera a nao-linearidade do solo, ficando mais proximo do comportamento real. 

Caso 1: Curvas de transferencia de carga para solos de comportamento elastico-

linear. 

A curva de transferencia de carga para a ponta da estaca pode ser aproximada 

usando a soluyao de Boussinesq para uma base rigida que esta apoiada em meio elastico 

(POULOS & DAVIS, 1980): 

Q ·(1 - v) zba,;e = -=b'---'-~ 
4·G·r0 

on de: 

Qb = carga aplicada na ponta da estaca; 

G = Modulo de resisdlncia ao cisalhamento do solo; 

ro = raio da estaca; 

v = coeficiente de Poisson do solo. 
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0 recalque do fuste da estaca, Z, como proposto originalmente por RANDOLPH & 

WROTH (1978), e obtido supondo urn solo eUtstico linear com nenhuma varias;ao radial de G, 

como segue: 

z = t o . ro . In( rm J 
G r0 

(59) 

Onde: rm e a distancia radial em que os cisalhamentos no solo envolto no fuste da estaca 

se tomam insignificantes; 't
0 

e a tensao de cisalhamento inicial do solo. RANDOLPH & 

WROTH (1978) propoem a estimativa de rm usando a seguinte expressao empirica: 

(60) 

r = fator de homogeneidade da tensao de cisalhamento do solo - Gt ate a 

profundidade da metade da estaca e G2 ate a base da estaca; 

lp = profundidade de embutimento da estaca; 

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

linear. 

Segundo os autores, e de grande importancia a correta obtenyao dos parametres a 

serem empregados nas formulayoes. 0 modulo de cisalhamento inicial (Go) pode ser 

obtido in-situ atraves da expressao: 

(61) 

Onde p e a massa especifica do solo e Vs a velocidade da onda de cisalhamento 

obtida em ensaios de refrayao sismica. 

Ressalta-se que OS valores do modulo de estacas circunvizinhas estarao afetados 

pelo processo da instalayao de uma estaca. Esses efeitos sao dificeis de serem 

quantificados. Entretanto, sao 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 1994). 

A nao-linearidade do solo e urn importante fator a ser analisado para correta 

prediyao do comportamento da curva de transferencia de carga. 
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Os modelos hiperbolicos de cisalhamento tensao-deformayao sao empregados para 

representar adequadamente o comportamento nao-linear dos solos (KONDNER 1963, 

KONDNER & ZELASKO 1963 e DUNCAN & CHANG 1970). 

y 
t=----

1 y 
- + -

(62) 

Go "tuH 

Onde y e a deformavao pelo cisalhante; Go e o modulo de cisalhamento inicial 

tangente e "Cult e a tensao de cisalhamento maxima, ou seja, aquela em que a deformavao 

tende a infinite (nao confundir com a tensao de ruptura, -rmax). 

CHANG (1970) relata a relayao entre o valor assintotico de -r ult e a maxima tensao 

de cisalhamento, 'tma.x · 

(63) 

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

cisalhamento secante: 

(64) 

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

do eixo da estaca atraves de uma equayao, pode-se fazer uso da seguinte expressao: 

rm _'to · R r 

Z = 'to . ro . In ro 't ma.~ 

Go 1- 'to . R r 
(65) 

'tma.'< 

A rigidez inicial (Go) da equayao 63 vern do comportamento elastica linear da 

curva t-z quando Rr= 0. 

(66) 

On de 
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Z = "to . ro . ln 
G . a 

0 l:> 

( J
g ( Jg l 

~ -f· ~ J 
I-f ·(_:_o J 

"t ma.~ 

(67) 

Para o comportamento da base, primeiramente calcula-se o valor de Ko, a partir da 

seguinte expressao: 

K 
_ 4· G 0 · r0 

0 -
(1- v) 

(68) 

Quando ha degradayao do coeficiente de rigidez da mola (representando o solo) oa 

ponta da estaca, pode-se corrigi-lo a partir da equayao 69 confonne relatado por CHOW 

(1986). 

Kscc = K0 · [ l - f· ( Qb Js] 
Q b- ma.x 

(69) 

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

da estaca como expressa a equayao 70: 

(70) 

A principal contribuiyao desta metodologia e a melhora na percepyao da nao

linearidade do solo, quando o modulo de cisalhamento inicial com resistencia muito baixa 

e usado como referencia inicial. Outra vantagem deste metodo e o uso de dados de CPT. 

Com a crescente disponibilidade de ensaios CPT's, o metodo proposto de previsao de 

recalque de estaca deve ter ampla aplicabilidade. 

3.7.1.7 Metodo de CASTELLI & MOTTA (2003). 

Os autores apresentam, na figura 3.28, urn metodo nao-linear simplificado para 

previsao do comportamento de uma estaca isolada e de estacas em grupo sob cargas 

verticais. A ava1iayao do recalque nao-linear e baseada em urn procedimento 
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incrementado que leva em considera<yao a diminui~ao dos parametros de rigidez com 

aumento da carga aplicada. A solu<yao deriva primeiramente para estaca isolada, 

posteriormente foi estendida ao exemplo de urn grupo de estacas. 

(a) 

(N + dN) - N + pd, = 0 

(b) 

Figura 3.28.Modelo de solur;ao derivado para a previsao do recalque de uma estaca 

0 modelo emprega fun<yoes hiperb6licas de transferencia de carga (t-z) distribuidas 

ao Iongo do eixo e na base da estaca para testar o comportarnento nao-linear da resistencia 

dos mesmos e conseqtiente estimativa do recalque. 

Na aproxima~ao realizada com transferencia de carga, o relacionamento entre a 

tensao mobilizada no eixo e na base, f e q, respectivamente, com o deslocamento vertical 

w da estaca, e geralmente expresso nos termos de curvas hiperb61icas do tipo Kondner: 

Para o eixo: 
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Para a base: 

On de: 

f = w(z) 
1 w(z) 

- + - 
K f

5 .. 

w(L) 

q = 1 w(L) 
--+ - -
K bi q b 

w(z)- eo recalque correspondente em uma dada profundidade z; 

fs - e a tensao de cisalhamento no eixo da estaca.; 

qb - e a resistencia de ponta da estaca; 

Ksi - rigidez inicial do eixo; e 

K si - rigidez inicial da base. 

(71) 

(72) 

A solu9ao analitica para estaca individual em urn solo homogeneo apresenta a 

seguinte equayao diferencial de segundo grau: 

w"-a
2 
·w = O (73) 

Onde w e recalque em profundidade z, e 

a =( 4 ·Ks Jos 
E ·D p 

(74) 

Em que Ks e uma rigidez media da estaca-solo ao Iongo do eixo dependendo do 

nivel de carga, o Ep e D sao o modulo de Young e o diametro da estaca, respectivamente. 

Supondo a curva carga vs recalque de uma estaca como uma serie de sequencia quase

estatica, a soluyao da equayao (73) pode ser escrita da seguinte forma: 

(75) 

Onde o w e o recalque adicional devido a urn pequeno incremento de carga, e onde 

cl e c2 sao dados: 

c = (1-~) M> 
1 

(1 + ~)·e 2 cr.t. _ (l - 13) a·EP·Ar 
(76) 
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(77) 

Nas equa~oes (76) e (77), Ape a area da seyao transversal da estaca, o LW e a carga 

adicional e 

13=~ 
a.-E 

p 

(78) 

Por causa da nao-linearidade da curva de carga vs recalque e porque aa rigidezes 

do eixo e da base decrescem com o aumento da carga aplicada, urn procedimento sugerido 

deve computar o recalque da estaca de forma acumulada, atualizando a carga na base e no 

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

(79) 

(80) 

Onde T)
5 

= R
5 
/ Rslim e a relac;:ao entre a reac;:ao do eixo, Rs, e a resistencia do 

eixo, R ~ Jirn ; e 'llb = Rb / Rblim e a relac;:ao entre a rea~ao de base, o Rt, e a resistencia da 

base, R.,hm· 

Para a determinac;:ao da rigidez inicial sao propostas as seguintes equa~oes : 

Paraeixo: K. = G( )(ernkN/rn
3

) 

R ·ln Rm 
o R 

0 

(81) 

. 4·G0 3 
Para base. K b, = ( )(emkN / m ) 

Jt· R
0 

· 1- v 
(82) 

Onde o Ro e o raio do eixo da estaca, Go e o modulo inicial de cisalhamento do 

solo, e Rm e a distancia radial em que tensao de cisalhamento se toma desprezivel. De 

acordo com RANDOLPH & WROTH (1978), a distancia radial, Rm, pode ser 

determinada como: 

Rm = 2,5-L · (l - v)·p (83) 
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Onde L e o comprimento da estaca, o v e o coeficiente de Poisson do solo, e p = 

Gr. 2 I G e a varia~ao do modulo de cisalhamento do solo em pro fundi dade (isto e, a 

rela~ao do modulo de cisalhamento do solo no comprimento medio (L/2) da estaca). 

BAGUELIN & FRANK (1975) sugerem para o ln(Rn/Ro) urn valor que varia de 3 a 5. 

Comparando as equa~oes (81) e (82) e possivel encontrar, 

K b, = 4·ln(Rm / R 0 ) (84) 

K ., n·(l-v) 

Para os valores usuais do ln(Rrr/Ro) e v, a relac;:ao Kbi!K.s; supoe valores que variam 

entre 4 e 10. A rigidez inicia4 Ksi, tambem pode ser relacionada empiricamente ao fator 

flexibilidade, Ms. 

M = f. 
s K ·D 

Sl 

(85) 

Desta maneira os valores de Ksi podem ser deduzidos em func;:ao da forc;:a de 

cisalhamento, fs, ao longo do eixo da estaca. De acordo com FLEMING (1992), os 

valores esperados esHio na escala 0,001-0,004, isto e, estao de acordo com os trabalhos 

escritos por CASTELLI et al. (1992, 1993), em que se deduziu que os valores do Ms 

variam entre 0,001 e 0,005. Estes resultados sao confirmados tambem pelas provas de 

carga analisadas pelos autores, onde o fator da flexibilidade, Ms, e determinado pelas 

provas de carga executadas por diversos autores. 0 relacionamento nao-linear entre fs e 

Ks;.D, mostrado na figura 3.29, pode ser expresso pela seguinte equac;:ao: 

K · D = 3 5 · e3us.r. 
Sl > (86) 

Onde fs e o produto de Ks; D sao expresses em MPa. 
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Figura 3.29.Determinar;iio de Ks,D a/raves defs 

3.7.1.8 Metoda de DECOURT (1995). 

0 autor prop6e urn metoda empirico de previsao d.a curva carga vs recalque 

baseado em resultados de provas de carga, tanto em estacas de deslocamento quanta 

escavadas. Inicialmente deve-se determinar a carga de ruptura, atraves de algum metoda 

conhecido na literatura, e separar as cargas, lateral e de ponta. 0 metoda considera duas 

situav6es: estacas de deslocamento, em qualquer solo, e estacas escavadas, em solo 

argiloso (situac;;ao 1); e as escavadas, em solos granulares (situayao 2). Os seguintes 

passes devem ser seguidos para a obtenyao da curva carga vs recalque: 

estaca; 

1 - Determinar o X1 

Situa9ao 1 (argiloso) - X1 = ~ 
0,07$ 

SituayaO 2 (arenoso)- xl = ~ 
0,214> 

Onde X eo indice de crescimento de carga como deslocamento e <l> o diametro da 

2 - Obter o valor do atrito lateral na ruptura Qs; 

3 - Marcar o ponte Qs no eixo das cargas, definindo-se entao o ponte 0; 
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4 - Conhecido o X1, tra((a-se a reta definida pelos pontos 0 e 2 sendo X2 = O,SX1 e 

obtem-se o ponto 3 de ruptura; 

5 - Traya-se uma reta partindo da origem ate encontrar a reta referente aos pontos 

1 e 2, correspondentes a Smm na situa((ao 1 e 1 Omm na situayao 2. 

N a tabela 3. 12 sao apresentados os fatores de obtenyao dos recalques nos pontos 1, 

2 e 3 para as duas situayoes acima citadas. Nas figuras 3.30 e 3.31, apresenta-se o 

esquema gnifico do metodo. 

Tabela 3.12. Determinar;ao de recalques nos pontos em considerar;Cio. 

Pontos Situa((ao 1 Situacao 2 

Ponto 1 ol = 5mm o. = 10mm 

Ponto 2 02 = 0,04·<1> 82 = 0,12 ·<1> 

Ponto 3 03= 0,10 -<l> 83 = 0,30 ·¢ 

Carga {MN) 

0.0 D.?_ 0.5 

r- • ... , 
F • ...... ...__ 

5,0 !=- -- ------- ---~ 
F & =S.Omm 
r 

10,0 [ 
L 2 
t- --&::o~o44>_____________ • 

15,0 ~ 

r. 
20.0 t-

~ 
[ 

25.0 ~ 
)oo 

-
t.. 

30.0 i-

1,0 1.5 

M odele Proposto 1 

I Estaca de Deslocamento I 
I Situac;ao 1 j 

<j>eq=0.30m 

3 
L---------------------------------
f- &= 0,1cf> 

35,0 E 
Ruptura 

2.0 

Figura 3.30.Modelo proposto para representapio da curva carga vs recalque para estacas de 

deslocamento. 
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----------------------------------- 2 
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Figura 3 .31 .Modelo propos to para representar;iio da curva carga vs recalque para estacas de 

niio-desiocamento. 

75 



4 Material e Metodos 

4.1 Campo Experimental. 

A pesquisa foi desenvolvida no Campo Experimental de Mecanica dos Solos e 

Funda<;oes da Universidade Estadual de Campinas (Unicamp), localizado na Cidade 

Universit<iria "Zeferino Vaz", a qual esta situada no distrito de Barao Geraldo, regiao 

noroeste de Campinas, confonne ilustra a figura 4.1. 

STw SO"w 48" vv 46" vv 

52. V'l 50" s 48" s 46. s 
0 200 400 km 

Figura 4 .1. Mapa do Estado de Sao Paulo e localiza{:iiO da cidade em estudo. 

4.1.1 Loca liza~ao e aspectos gerais. 

0 Campo Experimental iniciou suas atividades em meados de 1990 com os 

estudos realizados sobre comportamento do solo e de alguns tipos de funda<;oes, atraves 

da realizayao de ensaios de caracteriza<;ao e provas de carga. Essas infonnac;oes 

permitiram a elabora<;ao de algumas Disserta<;oes 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", Dilatometro de Marchetti (DMT), Pressiometro de 

Menard (PMT), sismica de refrayao, sondagem eletrica vertical, ensaios laboratoriais em 

amostras deformadas ( ensaios de caracterizavao) e amostras indeformadas ( triaxiais, 

adensamento, compressao simples) retiradas de urn po((o de 16m de profundidade. 

Varias provas de carga estaticas tambem compoem o hist6rico do Campo 

Experimental, com carregamentos a compressao, trayao e horizontal, alem de provas 

dinamicas em estacas pre-moldadas. 

0 substrata rochoso da regiao e formado por magmaticos basicos, ocorrendo 

rochas intrusivas basicas da Formayao Serra Geral (Diabasio) perfazendo 98 km2 da 

regiao de Campinas, ocupando 14% da area total. 

0 perfil do Campo Experimental e 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) ate 20m e o 

nivel de agua nao e encontrado ate 17m de profundidade, dependendo da estayao 

climatica. 

A primeira camada e formada por urn solo maduro (lateritico e colapsivel), o qual 

passou por intensos processes de intemperizayao e de lixiviayao sofrido. Esses processes 

ocasionaram o aumento da porosidade devido ao carreamento dos finos para o horizonte 

mais profunda, proporcionando o surgirnento de urn solo com indices de vazio da ordem 

de 1,8. Esta camada apresenta valores de indices de resistencia a penetrac;:ao Nspt :S 5, qc 

< 1500 kPa, Tmax :S 2 e Tres=1. 

A segunda camada e formada por urn 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 resistencia obtidas para esta camada sao: Nspt :S 35, 

qc<3000kPa, Tmax :S 35 e Tres :S 24. 

A primeira camada apresenta indices de colapso variando de 2,4% a 24% 

dependendo da pressao aplicada (MONACCI, 1995). Com relavao a granulometria 

( ensaio realizado com defloculante Hexametafosfato de S6dio) ate 6,5m de profundidade, 
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o solo e nitidamente argiloso e vai entao tomando-se siltoso, pelo aumento da fravao silte 

e diminui~ao da fra~ao argila e constancia da frayao areia em rela ~a o a profundidade. 

SP16 

® ~ 0 ® 
E3 

• SP6 • SP9 s 
CE6 

0 

SP15 
~ . ~ 

E1 

0 

• • 
SP!9 SP20 

0 D 

+SPT 

liB ESTACA PRE..IVOLDADA 

0 "ESTACAFXAVP..DA 

0 FSTACACMEGA 

0 ESTACAHEuCECONTfNuA 

e ESTACA HEL.!cECONTiNuA-
REACAO 

& FSTACAIWZ ~ REACAO 

E2 

CE2 
"'"CE4-

® 0 ® S P1 ~ @ 

SP17 SPI9 
• lie ~ • 

CE3 

0 @ 0 Qll ' CE5 

G • <I> SP7 
• • 

SP21 SP22 
0 D s 

~ DMr 

• SP SF'I'-T 

~ CROSS-Ha.E 

0CE- CONE ELEnuCO 

8 FSTACA RAiz - OOMPRESSAo (23~ 

lie FSTACA RAiZ - 001v!PRFSSA.cw2MJ 

ill ESTACA RAiz- TR.O..CAO (12?.'0 

:I, ESTACA. R.~Z- TRA.;:i.O (23M' • 

Figura 4.2. Estacas estudadas e ensaios de campo ja realizados no campo experimental 

Na figura 4.2 tem-se a localizas;ao das estacas raiz estudadas e os respectivos 

ensaios de campo, CPT e SPT pr6ximos as mesmas, alem das demais estacas ja estudadas 

neste Campo ExperimentaL 

Atualmente, existem pesquisas realizadas em estacas metalicas (perfil e trilho ), 

avaliadas sob carregamento dinamico, provas de carga a compressao e tra~ao, e estudos 

sobre as caracteristicas do comportamento medlnico do solo superficial nao saturado 

deste campo experimental. 
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4.1.2 Ensaios de caracteriza~ao do subsolo. 

No Campo Experimental de Mecanica dos Solos e Fundac;:oes da Unicamp foram 

realizados vanos ensaios para caracteriza~ao do perfil estratigrafico do solo, 

compreendendo ensaios de campo e laborat6rio. 

4.1.2.1 Ensaio SPT com medidas de torgue 

Existem diferentes tecnicas de perfura~ao , equipamentos e procedimentos de 

ensaio nos diferentes paises, resultantes de fatores locais e grau de desenvolvimento 

tecnol6gico do setor, o que resulta na desuniformidade corn rela~ao aos termos fluido 

estabilizante, diametro do furo, mecanisme de levantamento e libera~ao de queda do 

martelo, rigidez das hastes, geometria do amostrador e metoda de crava~ao . Alem desses 

fatores tem-se a influencia marcante das caracteristicas e co ndi~oes do solo nas medidas 

de SPT (Tabela 4.1). Urna revisao completa sobre o atual estado do conhecimento pode 

ser encontrada em SKEMPTON (1986), CLAYTON (1993) e considerac;:oes sobre a 

realidade sui-americana em MILITITSKY & SCHNAID (1995). 

Tabela 4.1. !nfluencia das propriedades de solos granulares na resistencia iz penetra9ii0. 

Fater Influencia Referencia 

Reduc;:ao do indice aumenta 
Terzaghi & Peck (1967): Gibbs 

indice de vazios & Holtz (1957) ~ Holubeck et al 
resistencia a penetra~o 

_(1973), Marcusson et al (1977) 

Aumento do tamanho media 
Schultze et al (1961 ) ~ DIN 

T amanho media da particula aumenta a resistencia a 
penetra~ao 

4. 094 ~ Skempton (1986) 

Coeficiente de uniformidade 
Solos uniformes apresentam 

DIN 4.094- Parte 2 
menor resistencia a penetra~ao 

Solos fines densos dilatam Terzaghi & Peck (1967), 

Pressao neutra 
aumentando a resistencia ~ solos Bazaraa (1967); 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 resistencia a 
(1973); DIN 4.094 

__g_enetravao 
Cimentavao Aumenta a resistencia DIN 4.094- Parte 2 

Aumento de tensao vertical ou 
Zolkov et al (1965); de Mello 

Nivel de tensoes 
horizontal aumenta a resistencia 

(1971); Dikran (1983); Clayton 
et al (1985); Schnaid & 

79 



I dade 
Aumento da idade do deposito 

aumenta a resistencia 

HoulsbL (I 994) 

Skempton ( 1986); Barton et al, 

(1989); Jamiolkowski et at, 
(1988) 

A sugestao de se medir o torque ap6s a execuyao dos SPT foi feita por RANZINI 

(1988). A introduyao desse ensaio na rotina dos serviyos de sondagens, assim como o 

estabelecimento das regras basicas para a sua interpretavao e obra de DECOURT & 

QUARESMA FILHO (1991,1994). Inumeros artigos foram escritos sobre o tema, tais 

como: DECOURT & QUARESMA FILHO (1991, 1994), DECOURT, I991A, 1991B, 

DECOURT (1992) E ALONSO (1998). 

A partir dos valores de torque medidos em cada metro de profundidade, toma-se 

possivel a obtenc;ao de urn importante parametro do solo, o fator de atrito lateral. 

Utiliza-se a equac;ao (87) de RANZINI (1994), para o calculo do atrito lateral 

arnostrador-solo, fomecido pelo ensaio SPT-T: 

fT = 100· T 
0,41. h - 0,032 

(87) 

Na tabela 4.2 e na figura 4.3, sao apresentados e ilustrados os valores de NsPT, 

torques Tmax e Tres obtidos no Campo Experimental de Funday()es e Mecanica dos Solos 

da Unicamp atraves de torquimetro anal6gico, todos ate 31 metros de profundidade. Estes 

valores referem-se ao furo de sondagern 7 (SPT 7), sendo este considerado como 

representative do solo estudado. 
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Tabela 4.2. Valores de NsPT, Tma:c e 1 ~es . (CARVALHO et al., 2004). 

Profundidade 
NsPT* 

Tmax Tres 

(m) (kgfm) (kgfm) 

1 2,1 3,8 0,9 

2 4,2 5,0 1,0 

3 4,0 4,0 1,0 

4 4,5 2,8 0,9 

5 7,3 9,3 1,9 

6 6,2 7,0 4,0 

7 5,2 6,8 4,9 

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 7,5 12,0 8,0 

14 6,7 9,8 6,8 

15 3,9 6,0 3,0 

16 1,9 4,3 3,5 

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 

27 18,6 22,0 18,0 

28 22,8 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 convertldos para 30 em de penetrayao. 
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30 
I 
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35 .!---------···-----··-----·· -···- -------·· .. --~--- . ---' 

;-NSPT ~ Tres (em kgf x m) 

Figura 4.3. Varia9oes do NsPT e Tres em profundidade. 

4.1.2.2 Ensaio de Cone- CPT. 

Os valores da Tabela 4.3 foram coletados a partir do cone eletrico quando 

prospectado no solo ate a profundidade de 27,25 m, obtendo-se as leituras medias a cada 

25 em, lembrando que o cone realiza leituras a cada 2 em. Os valores de atrito lateral (fs) e 

resistencia de ponta (qc) coletados no ensaio realizado sao apresentados na tabela 4.3. Este 

furo de sondagem foi realizado no eixo da estaca de 23 metros considerou-se como como 

representative do solo estudado. Nas figuras 4.4 e 4.5 tem-se a variayao dos valores de 

CPT, fuste (fs) e ponta ( qp), respectivamente, em func;ao da profundidade. 
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Tabela 4.3. Valores defs (kPa) e qc (MPa) (CARVALHO et al., 2004) 

Prof CPT Prof CPT Prof CPT 

(m) fs (kPa) qc (MPa) (m) fs (kPa) qc (MPa) (m) fs (kPa) qc (MPa) 

0,25 37 1,95 9,50 112 1,57 18,75 164 3,14 

0,50 87 1,87 9,75 123 2,04 19,00 151 2,77 

0,75 57 1,53 10,00 118 1,97 19,25 135 2,73 

1,00 17 1,15 10,25 124 2,19 19,50 113 2,94 

1,25 11 1,32 10,50 136 2,12 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 

2,25 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 

2,75 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 22,25 196 3,41 

4,00 65 2,42 13,25 116 1,84 22,50 183 2,92 

4,25 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 23,75 291 5,95 

5,50 44 3,11 14,75 69 1,69 24,00 182 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 2,37 15,50 82 1,97 24,75 135 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 

7,75 127 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 3,11 27,25 161 4,03 
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Figura 4. 5. V ariaryiio da resistencia de ponta obtida no CPT pela projundidade. 

4.1.2.3 Ensaio Dilatometrico - DMT. 

N a tabela 4. 4 e na figura 4. 6 sao apresentados e ilustrados os parametres obtidos 

atraves do ensaio DMT, onde foram realizadas medidas dePo e P, , possibilitando, atraves 

de equav5es pre-determinadas por MARCHETTI (1980), a detenninavao dos indices de 

material (Io) e de tensao horizontal (Ko) Na figura 4.7 tem-se a variayao de Po e P1 em 

funvao da profundidade. 

Tabela 4.4. Valores de Po. P1. lD e Ko do Dilatometro de Marchetti (CARVALHO et al., 2004) 

Profundidade Po p, 

(rn) (bar) (bar) 
Io Ko 

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 1,11 

6 3,301 6,85 1,08 2,68 

7 1,00 1 1,40 0,40 0,72 

8 1,354 2,75 1,03 0,87 

9 1,176 3,15 1,68 0,68 

10 2,700 7,45 1,77 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 2,32 

14 5,476 9,55 0,74 2,09 

15 4,386 8,25 0,88 1,57 

16 4,683 7,55 0,61 1,58 

17 5,783 8,65 0,50 1,84 

18 6,423 9,50 0,48 1,93 
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Figura 4.7. VariafiiO do lv e KD em profundidade. 

4.1.2.4 Ensaio Pressiometrico - PMT. 

Os resultados do ensaio pressiometrico foram obtidos atraves do trabalho realizado 

por FONTAINE (2004), com os quais estimam-se atraves de correlayoes 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 4,90 

12,0 13,06 4,91 

14,0 10,49 3,94 

16,0 6,98 2,62 
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Figura 4.8. MOdulo de cisalhamento inicial em profimdidade (FONTAINE, 2004). 

FONTAINE (2004) apresenta resultados obtidos para o modulo de cisalhamento 

inicial Go, 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 determina9ao do 

modulo de cisalhamento (Gm.ax). 

4.1.2.5 Ensaios de laborat6rio. 

Os ensaios laboratoriais apresentam maJOr precisao na determina9ao dos 

parametres caracteristicos do solo, visto que, e possivel ter-se urn controle muito mais 

rigoroso em urn numero maior de etapas e requisites necessaries a correta determina~o 

dos parametres. No entanto, nao se pode garantir o estado original das amostras levadas 

ao laborat6rio para ensaiar. Ja os ensaios de campo possuem uma maior potencialidade na 

determinavao das caracteristicas originais das amostras, viso que, sao ensaios realizados 

in loco. 

Os ensaios foram realizados nos laborat6rios de Mecanica dos Solos da 

Engen haria Civil (FEC), e no laborat6rio de Materiais da Engenharia Agricola (FEAGRI). 
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0 primeiro ensaio trata da determjnavao em percentual da composivao 

granulometrica (argila, silte e areia) ao Iongo da profundidade, conforme mostra a figura 

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

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

ensaios foram realizados com defloculante. 
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Figura 4.9. Distribuir;iio Granulometrica (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 lndice de Plasticidade (IP) ate a profundidade de 17,00 m. 
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Figura 4.1 0. Valores de limites de Atterberg (CARVALHO et al. , 2004) 

A figura 4.11 mostra a varias:ao ao longo da profundi dade dos valores de alguns 

indices fisicos obtidos para o Campo Experimental, de acordo com os resultados 

apresentados na Tabela 4 .6. 

Tabela 4. 6. fndices.flSicos {CARVALHO et al., 2004) 

Profundidade Ynat Ys Yd w Sr n 

(m) (kN/m3
) (kN/m3

) (kN/m3) (%) (%) 
e 

(%) 

1,0 13,4 29,7 10,7 24,3 40,8 1,77 63,8 

2,0 13,0 29,1 10,6 23,4 38,7 1,76 63,7 

3,0 13,0 29,5 10,6 22,8 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 12,4 24,6 51,4 J ,44 59,0 

7,0 15,4 29,1 12,2 26,3 54,7 1,40 58,2 

8,0 14,8 29,5 11,5 28,1 53,1 1,56 60,1 

9,0 15,0 30,1 11,6 29,9 56,2 1,60 61,5 

10,0 15,1 29,6 11 ,6 30,5 57,4 1,60 61,6 

12,0 16,1 30,6 12,0 33,8 68,5 1,46 59,4 
1/1 (I I ~ II 'l f'l ~ 1..., 'l 'l"> Q ~7 12 1 11 12 ' 0 7 

16,0 16,7 30,1 12,0 39,2 1,51 60,1 
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Figura 4.11. indices Fisicos obtidos para o Campo Experimental (CARVALHO et al., 2004). 

Na figura 4.12 apresentam-se os parametres de resistencia a compressao simples 

ate a profundidade de 16m. 

Com a retirada de amostras indeformadas pode-se, nao s6 realizar os ensatos 

edometricos, mas tambem os ensaios triaxiais, cujos valores de coesao e angulo de atrito 

em tennos de tensoes totais estao apresentados na figura 4.13 . 
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Os val ores da Tabela 4. 7 foram obtidos atraves de ensaios tipo Proctor Normal 

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

Tabela 4. 7. Valores obtidos na curva de C omJXLCia~iio 

Amostra Umidade Otima (%) Peso Especifico Seco (kN/m3
) 

1 28 15,4 

2 28 15,4 

3 27 15,3 

4 28 15,8 

4.2 Estacas Ensaiadas. 

Os estudos sao relatives a duas estacas. A estaca "A" trata-se de uma estaca raiz 

com 23 metros de comprimento e 0,3 1 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 infonnay6es da 

segunda estaca foram obtidas em NOGUEIRA (2004). 

4.2.1 Caracteristicas gerais das estacas ensaiadas. 

Para a realizayao 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 fundayao. A tabela 4.8 

apresenta tarnbem as caracteristicas da estaca 3. 

Tabela 4.8. Caracteristicas geometricas das estacas. 

Caracteristicas Estaca " A" Estaca "B" 

Diametro da estaca (mm) 310 410 

Diametro externo do tubo (mm) 275 355 

Area da secc;ao transversal ( cm2
) 755 1320 

Perimetro da estaca (em) 98 126 

Diametro externo do estribo (mm) 200 280 

Diametro interne da coroa (mm) 235 323 
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Comprimento (m) 23 12 

4.2.2 Processo Executivo. 

As estacas "A" e "B" foram executadas segundo as prescriv6es do Manual e 

Especificay6es de Produtos e Procedimentos da ABEF (ABEF, 1999). Quando 

necessaria, foram usadas as preconizay5es apresentadas pela Norma Brasileira de 

Fundav6es- NBR 6.122/96. 

4.2.3 Caracteristicas da argamassa. 

A idealizayao do trayo desta "argamassa" partiu da necessidade de supnr as 

dificuldades de concretagem existentes devido ao processo executive de confecvao da 

estaca, em que o sistema de injeyao da argamassa sob pressao deveria ser feito atraves de 

urn tubo. Desta forma, a utilizavao de "argamassa" com elevada fluidez e com agregados 

na forma de pedrisco, tomou-se fundamental para a pratica de uma boa concretagem. Nas 

tabelas 4 .9 e 4.10 pode-se verificar as principais composiy6es e relay6es do trayo 

empregado. 

Tabela 4.9. Dados tecnicos considerados (Estaca "A") 

Cimento (kg) 1,00 

Areia (A) 1,58 

Relavao A/C 0,525 

Consume de cimento (kg/m3
) 640 

Tabela 4.1 0. Consumo de material por ·'Trac;o ' ' 

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 obridos na ruptura dos corpos de 

prova moldados com o mesmo concreto utilizado na confecs;ao da estaca raiz "A", os 

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

Tabela 4.1 I Resultados dos ensaios a compressiio dos corpos de provas (a 89 dias). 

Tensao de Ruptura (MPa) 

CP 1 31,0 CP 5 35, 1 

CP 2 26,2 CP 6 36,0 

CP 3 30,6 CP7 35,2 

CP4 32,2 CP 8 31,9 

4.2.4 Armadura da estaca. 

0 dimensionamento estrutural da estaca fez-se analogamente ao ca.Jculo utilizado 

no dimensionamento de pi lares, como mostra a equayao 88. 

On de: 

As= 2 · N - 0,6 · D
2 

• f c~: 
0,9 . fvk - 0,765. fck 

N e a carga aplicada no topo da estaca; 

As e a area de aye. 

(88) 

0 valor de f ck considerado no dimensionamento estrutural de fundac;:oes, 

normalmente nao ultrapassa 20l\1Pa, exceto em casos excepcionais que exigem condiyoes 

de projeto especiais. No entanto, a ABNT (NBR 6122/96), em sua ultima revisao, 

recornenda o emprego de concreto com resistencia caracteristica (fck) nao inferior a 

181v1Pa para execuc;:ao de fundac;:oes. 0 a9o CA-50, empregado no dimensionamento da 

estaca, apresenta resistencia caracteristica ao escoamento (fyk) igual a 500.MJ>a. 

E irnportante salientar que existem duas condi~es a serern analisadas quando se 

projeta urn elemento de funda9ao (estaca e solo), a analise estrutural e a geotecnica. Tern-
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se dessa forma duas capacidades, a do elemento estrutural e a do maci<;:o de solo. 0 menor 

valor de capacidade encontrado e entao considerado como capacidade do elemento de 

funda<;:ao ( estaca-solo ), sendo normal mente representado pela capacidade de carga 

geotecnica. 

Previamente a realiza<;:ao da prova de carga e detenninada analiticamente a 

capacidade de carga do elemento de funda<;:ao, atraves de urn metodo consagrado. Neste 

caso determinou-se atraves do metodo LIZZI (1982), resultando em 1800kN, ou seja, 

supostamente essa seria a resistencia ultima do elemento de funda<;:ao (sistema: estaca + 

solo). 

A tabela 4.12 apresenta a armadura utilizada nas estacas. 

Tabela 4. 12. Dimensionamento da armadura das estacas 

Comprimento da Armadura Comprimento da 
Bitola do estribo I 

Diametro do 

estaca longitudinal armadura estribo 

23m 7 <j>20 mm 23m 6,3 mm 200mm 

12 m 6 <j>20 mm 12m 6,3 mm 280mm 

A instalayao da armadura no interior do tubo metalico de revestimento ap6s a 

perfura<;:ao da estaca ate cota pre-detenninada foi realizada com o auxilio da torre da 

perfuratriz CL6 ZIRONI CR-1 2 eo caminhao munck para ic;:ar 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 pressao. 

Uma carateri stica marcante na confec<;:ao das estacas tipo raiz sao os golpes de 

pressao existentes, os quais foram repetidos por ate 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 inj e<;:ao de argamassa 

para confec<;:ao 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 Instrumenta~ao 

Existe grande interesse em avaliar separadamente, em provas de carga, a parcela 

de carregamento transferida a ponta e ao fuste em estacas submetidas a compressao 

(DECOURT, 1995) e (MANTD...LA, 1992). 

Com o objetivo de detenninar a transferencia de carga ao solo e ao atrito 

desenvolvido no conjunto solo-estaca, optou-se pela utiliza~o de "strain-gages", ao Iongo 

do fuste da estaca (Estaca "A" e "B"). 

A instrumentac;ao e composta de barras instrumentadas com extensometros 

eletricos de resistencia ("strain-gages"). Para sua confec9ao utilizou-se barras de ar;:o do 

tipo CA-50, com l2,5mm de diametro e 0,60m de comprimento. Estas barras foram 

instaladas, posterionnente a execu~o das estacas, dentro de urn tubo de ac;:o instalado 

junto a arrnadura da estaca quando da sua execur;:ao. As barras foram unidas e colocadas 

no tubo de ar;:o, em posi9ao pre-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 eletricos utilizados, especiais para ar;:o (KFG-2-120-D16-11 -

Kyowa Electronics Instruments), foram montados ern ponte completa e protegidos contra 

urnidade e choque mecanico, atraves da aplicayao de resina especial (Scothcast - 3M). 

Completada a instrumentar;:ao, todas as barras forarn levadas ao laborat6rio para 

calibrayao, verificando-se assim o seu perfeito funcionamento . 

As barras foram introduzidas dentro do tubo de ac;:o, juntamente com uma 

mangueira de plastico, com diametro aproximado de 6mm. Atraves 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 ar;:o. As 

barras ficaram suspensas no ato da injeyao, evitando-se flarnbagem dentro do tubo. 

4.2.6.1 lnstalacao da instrumentacao. 

A instrumentar;:ao foi instalada nos niveis 0,5m (Nivel 1 ), S,Om (Nivel 2), 11 ,7m 

(Nivel 3), 18,0m (Nivel 4) e 22, 7m (Nivel 5) de profundidade, distribuidos ao Iongo do 

fuste da estaca. (Estaca "A") 

97 



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 Iento (SML) foi realizada de acordo com as 

especificayees da Norma Brasileira (ABNT-NBR 12.131/91). 0 solo, a partir da base do 

bloco de coroarnento, foi escavado ate a profundidade de 0,60m para que tal trecho fosse 

utilizado como secyao de referencia, para a deterrnina~o do modulo de elasticidade do 

material que compoem a estaca, e para que o bloco de coroamento nao oferecesse 

nenhuma resistencia sobre o solo abaixo de si mesmo. 

Tabela 4.13. Niveis de leitura da instrumentar;iio 

Estaca Nivel 1 * I Nivel 2 Nivel 3 Nivel4 Nivel 5 

23 m-Compressao 0,50m I 
I 
I 

5,00m 11 , 70m 18,00m 22,70m 

l2m-Compressao** 0,50m I 5,00m 11,70m - -

* Secyao de referencia; **NOGUEIRA (2004) 

5 Apresenta~ao e discussao dos resultados das provas de carga. 

Os resultados de carga e recalque da estaca do sub item 5. 1 ( estaca "A") foram 

obtidos a partir da realizayao de prova de carga, ja para a estaca do subitem 5.2 (estaca 

"B"), os valores de carga e recalque foram obtidos atraves do trabalho realizado por 

NOGUEIRA (2004) . 

As estimativas das cargas de ruptura para as estacas raiz " A" e "B", em estudo, 

foram feitas atraves do metodo de Lizzi (1982) (ver Anexo A), isto porque, este metodo 

apresenta os melhores resultados em comparayao com os varies resultados reais 

existentes. No entanto, este metodo nao leva em considerayao a parcela referente a 
resistencia de ponta, sendo necessario estimar as respectivas porcentagens para resistencia 

de ponta e de atrito lateral; para isso optou-se pelo metodo de Decourt (1995), o qual 
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apresenta resultados menos conservadores em compara~ao a outros metodos considerados 

consagrados para estimativa da carga de ruptura. 

0 intuito de tornar conhecido, em termos percentuais, as resistencias supracitadas, 

deve-se ao fato de serem necessarias como dados de entrada em alguns metodos de 

previsao. Como por exemplo, nos metodos de previsao da curva carga vs recalque em que 

as itera~oes sao feitas ate que a soma dos incrementos seja maior ou igual a carga de 

ruptura estimada. 

5.1 Estaca raiz "A" (L = 23m e 4> = 0,31 m). 

Antecipadamente a execuyao da prova de carga, fez-se necessaria a estimativa da 

respectiva carga de ruptura (Qrup). Neste caso, empregou-se o metodo 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 sao apresentados os resultados da referida prova de carga realizada 

no Campo Experimental de Mecanica dos Solos e Fundav5es da Unicamp, onde sao 

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 atraves da prova de carga (Estaca "A '') 

QTotal Oacumulado QTotal Oacumulado 

(kN) 
o(mm) 

(mm) (kN) 
o(mm) 

(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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e 

A partir dos resultados de deslocamento do topo da estaca (tabela 5.1) foi possivel 

desenhar o gnifico de curva carga vs recalque conforme mostra a figura 5.1. 0 

comportamento da curva carga vs recalque apresenta a ruptura para o incremento de carga 

de 2000 kl~ de maneira abrupta, representado pelo trecho escarpado da curva. 

0 emprego de instrumen t a~ao em varios niveis possibilitou veri:ficar e quantificar 

atraves da equayao 1, as mobi lizac;oes lateral e de ponta para cada incremento de carga 

durante a realizayao da prova de carga. De acordo com a Lei de Hooke: F = Ee·E·A, sendo 

os valores expressos em kN como aumento da profundidade. Atraves do gnifico da figura 

5.2 pode-se verificar a deformayao obtida na secyao de referencia para cada nivel de 

carregamento. Dos cinco niveis instrumentados, foram descartados os posicionados nas 

cotas 5 e 11,7 por apresentarem inconsistencias nos resultados. 
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Figura 5.1. Curva carga vs recalque (estaca A) 
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Figura 5.2. Griifico de carga vs d~form ar; iio (estaca A) 

Partindo-se dos valores contidos no gnifico da figura 5.2, pode-se encontrar os 

valores apresentados na tabela 5.2, onde sao apresentadas as leituras efetuadas em cada 

urn 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 

dissipa~ao da for~a aplicada no topo da estaca, ao longo do seu comprimento. Os valores 

conferidos a ponta da estaca foram obtidos por e xtrapola~a o . 

Tabela 5.2. Valores obtidos atraves da in s tru me nt a~ iio instalada em wirios niveis (estaca "A") 

Carga Aplicada * Valores da l nst ru menta~ao (kN) 
Ponta 

(23,0m) 
(kN) 

18,00m 22,70m 

0 0,0 0,0 0,0 

200 4,3 4,3 4,3 

400 17,4 1, 1 0,1 

600 35,8 7,6 5,8 
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800 61,8 10,8 7,5 

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 74,8 53,6 

2000 719,2 265,8 236,9 

* nivel de referencia (ver tabela 4.13) 

Os incrementos de carga aplicados ao Iongo da prova de carga apresentam-se 

dissipados, conforme ilustra a :figura 5.3, onde sao aplicados ate a ruptura do elemento de 

funda9ao. Apresentam-se tambem, nesta mesma :figura, os valores aferidos, nos diferentes 

niveis, pel a instrumentas;ao para a carga de ruptura. 

Na figura 5.4, apresenta-se isoladamente a reta de dissipayao para carga de 

trabalho (lOOOkN) obtida na realiza9ao da prova de carga, assim como, os seus 

respecti.vos valores em profundidade ao Iongo do fuste do elemento de funda9ao . 
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Figura 5.3. Verificat;iio da carga dissipada em profundidade atraves da instrumentat;iio 
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Figura 5.4. Grilfico de dissipat;lio para a carga de trabalho (Qtrab) 

A partir das figuras 5.3 e 5.4, tem-se que os valores da parcela relativa a 
resistencia de ponta sao 237kN (11,9%) e 19kN (1,9%) para a carga de ruptura (Qrup) e de 

trabalho (Qtrab), respectivamente. Tem-se que a parcela de ponta sob a avao da carga de 

ruptura e 12,4 vezes maior em c o mp ar a~tao com a m o biliza ~t ao da ponta quando da a9ao 

da carga de trabalho, ao passo que a carga de trabalho e 2 vezes menor que a carga de 

ruptura. 

Para se estimar o atrito lateral unitirrio media atuante ao Iongo do fuste da estaca 

empregaram-se as leis de Cambefort. 0 grafico da figura 5.5 apresenta o valor da 

satura~tao do atrito lateral unitario 80,5 k.Pa, obtido a partir da primeira Lei de Cambefort, 

o qual resultou em urn deslocamento de 5.1mm. 
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Figura 5.5. Atrito lateral unitario medio emfinu;ao do deslocamento medio (Estaca "A"). 

Atraves da figura 5.6, pode-se verificar que a resistencia de ponta obtida atraves da 

segunda Lei de Cambefort foi da ordem de 760 kPa. No entanto, tem-se duas situa<;oes 

diferentes quanto ao comportamento das curvas. Na primeira Lei de Cambefort (figura 

5.5) nota-se que houve a completa satura<;ao do atrito lateral unitario medio, com a 

estabiliza<;ao da curva praticamente horizontalizada, fato esse que nao ocorre na segunda 

lei de Cambefort (figura 5.6), onde a resistencia de ponta nao encontra-se saturada, visto o 

comportamento ascendente da curva de mobiliza<;ao da resistencia de ponta. 
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Figura 5.6. Resistencia de ponta conforme Segurula Lei de Cambef ort {E."'taca "A). 

A di s tribui~ao do atrito lateral obtido atraves da carga aferida nos varios niveis da 

in st rumenta~ao em pro:fundidade, em fun~ao da area lateral correspondente aquele 

segmento instrumentado da estaca, e apresentada para cada estagio de carregamento, 

conforme ilustrado na figura 5.7. Nota-se que o atrito lateral mostra-se decrescente em 

:funcao da profundidade ate 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. Grirficos dos atritos para as diversas cargas - estaca ' ~, 

5.2 Estaca raiz "B" (L = 12m e ~ = 41 em). 

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) ate o incremento que resulta na carga de 350 kN. Os demais carregamentos que se 

seguem apresentam deformac;oes maiores que as primeiras, porem, de pequena 

intensidade. Ja para os carregamentos que se aproximaram da. carga de ruptura houve 

deslocamentos urn pouco mais expressivos, apresentando recalques da ordem de 1,44 e 

5,47 mm para as cargas de 840 e 910 kN, respectivamente. Depois de observada a ruptura 

do elemento de fund a~tao, prosseguiu-se com a prova de carga atraves da realizac;ao dos 

estagios de descarregamentos. 
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Tabela 5. 3. Resultados obtidos atraves da prova de carga (Estaca "B ") 

Qtotal Oacumulado Qtotal Oacumulado 

(leN) 
6(mm) 

(mm) (kN) 
6(mm) 

(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 I 0,35 0,39 700 - 0,14 55,28 

490 I 0,12 0,51 490 -0,27 55,01 

560 I 0,20 I 0,71 210 - 1, 11 I 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 urn comportamento de ruptura abrupto, 

no qual o elemento de funda~ao suporta os incrementos de carga ate valores pr6ximos a 

carga de ruptura, sendo na maior parte absorvidas por pequenas deformavoes elasticas, 

tanto do solo quanto do material da estaca (concreto). Este tipo de comportamento pode 

ser influenciado pela presenva 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 e a 

presen~a 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, fomecendo indicios de comportamento arenoso. 

A partir das deforma<;oes verificadas na instrum ent a~ a o pode-se obter, atraves de 

procedjmento algebrico, os valores das deformayees (urudades decimais - kN) e a 

respectiva for~a atuante em uma determjnada se9ao ao Iongo da estaca, conforme ilustra a 

tabela 5.4. 

Na figura 5.9 sao apresentados os gnificos de dis sipa~ao dos carregamentos 

aplicados durante a realiza<;lio da prova de carga em cada nivel instrumentado ate a carga 

de ruptura do elemento de funda<;ao. 
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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 4,2 1,0 

210 117,2 6,7 1, 7 

280 156,3 10,0 3,4 

350 200,3 14,1 5,7 

420 251,1 17,5 6,9 

490 294,3 20,8 8,4 

560 336,7 24,1 10,0 

630 379,1 27,4 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 42,1 

* Valores estimados por Nogueira (2004) 

De acordo com as figuras 5.9 e 5.10, os valores da parcela relativa a resistencia de 

ponta sao 42 kN (4,3%) e 8kN (1,7%) para a carga de ruptura (Qrup) e de trabalho (Qtrab), 

respectivamente. Isso mostra que a parcela de ponta sob a ayao da carga de ruptura e 5 

vezes maior em comparayao com a ayao da carga de trabalho, ao passo que a carga 

admissivel e 2 vezes menor que a carga de ruptura. 

A mobilizayao por resistencia de ponta apresentadas pelas estacas "A" e "B" para 

a carga de trabalho, mostram-se bastante pr6ximas, sendo da ordem de 1,9 e 1,7% da 

carga de trabalho, respectivamente. Porern, quando comparadas em termos percentuais 

para a carga de ruptura foram da ordem de 11,85 e 4,30%, respectivamente. Essa 

considenivel diferenya, talvez possa ser atribuida a variayao do comportamento deste tipo 

de estaca diante de elevados carregamentos, visto que, ao mesmo tempo que a estaca "B" 

apresenta uma razao de embutimento (LID) de aproximadamente 30, a razao da estaca 

"A" e de aproximadamente 75. 
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A partir das leis de Cambefort obteve-se o valor do atrito lateral, da ordern de 63 

kPa (figura 5.11), acornpanhado por urna resistencia de ponta de 315 kPa (figura 5.12). 

Como ja exposto a estaca " A" apresenta uma r e la~ a o LID de aproximadamente 75, 

ao passo que a estaca "B" apresenta urn valor para essa mesma rela~ao de, 

aproximadamente, 30. No entanto, a resistencia lateral aferida por Cambefort apresenta 

uma pequena vantagem de "A" em rela~ao a "B", da ordern de aproximadamente 27%. 

Ao passo que, comparando-se as resistencias de ponta, verifica-se que a vantagem de " A" 

sobre "B" e de aproximadamente 141%. 
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Figura 5 .11 . Saturafi'iO do atrito lateral conforme Primeira Lei de Cambefort 
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Figura 5.12. Resistencia de ponta conforme Segunda Lei de Cambefort 

Na figura 5.13 pode-se verificar a distribuiyao do atrito lateral ao Iongo do fuste da 

estaca "B" . Estes foram obtidos a partir dos valores de carga medidos pela instrumentayao 

instalada em diferentes niveis de profundidade. Verifica-se nessa mesma figura, que o 

atrito obtido na primeira camada entre 0,6 e 6 metros de profundidade e maior ate o 

carregamento de 700kN, apresentando inversao desse comportamento para as cargas de 

770, 840 e 910kN, porem 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 razao de embutimento e da ordem de 75, tem-se uma 

diminuiyao do atrito na camada compreendida entre 0,6 e 18m, com aumento da 

resistencia lateral proximo a regiao da ponta, compreendida entre 18 e 22,7m, no 

momento da ruptura. Em contrapartida, para a estaca " B", cuja razao de embutimento e de 

aproximadamente 30, o atrito .lateral mostra-se mais elevado na camada entre 0,6 e 6m, 

com inversao para alguns carregamentos intermediaries. No entanto, para a carga de 

ruptura, constatou-se a predominancia do maior atrito relativo a primeira camada. 

0 fato da maior resistencia oferecida pel a regiao proxima a ponta da estaca "A" 

em comparayao com a estaca "B", pode ser atribuido a razao de embutimento que 



apresenta tanto maior resistencia a carregamentos elevados, quanto maior seu indice de 

esbeltez. Porem, deve-se lembrar que as caracteriticas de resistencia do solo devem ser 

levadas em considera<;ao para tal inferencia. 
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6 Analise e discussao dos resultados de previsao. 

Os resultados deste item estao divididos em duas etapas, a primeira, contida no 

item 6.1 apresenta os metodos de estimativa da carga de ruptura e extrapola~ao da curva 

carga vs recalque e no item 6.2 apresenta-se os resultados dos metodos de previsao da 

curva carga vs recalque. 

Os metodos contidos no item 6. l foram aplicados no intuito de aferir e verificar a 

existencia de coerencia entre as estimativas feitas por estes, em comparavao aos resultados 

reais. Podendo, desta forma, viabilizar o emprego destes metodos em resultados obtidos 

por previsao. 

6.1 Averiguavao da Curva Carga vs Recalque. 

Estes metodos apresentam maneiras particulares de interpretar o comportamento 

dos resultados reais, no entanto, sao considerados basicamente como ferramenta de 

lapidavao da curva carga vs recalque, podendo-se estirnar a carga de ruptura eo recalque 

para a carga de trabalho. Analisa-se, primeiramente, o comportamento da curva carga vs 

recalque da estaca "A". 

6.1.1 Estaca raiz "A" (L = 23m e ~ = 31 em). 

Na figura 6.1 fez-se a aproximavao pelo criterio de VanDerVeen (VDV) com as 

proposiv5es 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. 

114 



~ 10 

'-' 
Q) 

_g. 15 
c.u 
0 
Q) 

~ 

20 

25 

30 

400 

35 ....__ _ _ _ _ _ _ 

600 

Carga (kN) 

800 LOOO 1200 1400 1600 1800 

\ 
\ 

2000 2200 

Figura 6.1. Criteria de VanDer Veen (modi.ficado p or Aoki) - Estaca "A, 

De acordo com a figura 6.2, tem-se a proposil(ao feita pela NBR 6122/1996 para 

estimativa da curva carga vs recalque, a qual apresenta o comportamento de uma reta (61) 

que nao parte da origem. A carga de ruptura foi de 2122k:N, portanto, superior a fornecida 

pelo ensaio. 
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Atraves 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 tendencia 

apresentada pela convergencia dos pontes. 0 recalque para a carga de trabalho e de, 

aproximadamente, 2,25 mm, obtido pela substituiyao dos valores na equayao da reta 

(o/Q). 

Este metodo pode, tambem, ser empregado ap6s a estimativa da carga de ruptura 

por algum metodo 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 metodo de Davisson (1 973), a carga de ruptura 

(1830 k:N) e recalque (10,97 mm) para a carga de trabalho. Este recalque e estimado 

atraves da equayao 5. 
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Com o emprego do metodo da rigidez, proposto por Decourt (1998), para a 

extrapola9ao da carga de ruptura, obteve-se urn valor de 1 949 kN, conforme mostra a 

figura 6.5. 

Areta da rigidez e obtida considerando uma reta de tendencia, a qual e originada 

pela melhor aproxima9ao de uma reta (R
2

) que se possa obter atraves dos pontos plotados 

da relavao carga recalque associado (eixo y) vs recalque (eixo x). 0 valor da carga de 

ruptura e determinado quando tern-se 0 esgotamento da rigidez (kN/mm), ou seja, quando 

a reta de rigidez intercepta o eixo das abscissas. 

6.1.2 Estaca raiz "B" (L = 12 m e 4> = 41 em). 

No intuito da verificavao da convergencia da curva carga vs recalque para a carga 

de ruptura aferida, aplicou-se o criteria de Van Der Veen com proposiy()es de Aok.i. 

Conforme pode-se notar pela figura 6.6, e como se era esperado, a curva estimada atraves 

dos valores reais converge para a carga de ruptura real, porem, esta curva nao se encontra 

convenientemente justaposta a curva real. 
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Figura 6.6. Criterio de VanDer Veen (modificado por Aold)- Estaca "B, 

Pode-se notar atraves da figura 6.7, que o metodo da NBR mostra-se 

extremamente conservador quanto a estimativa dos valores da carga de ruptura e de 

trabalho. A carga de trabalho estimada e 11% me nor que a carga de trabalho real. 

Os metodos da NBR mostra-se extremarnentes conservador, alem disso, esse 

metodo, apresenta uma curva carga vs recalque que nao parte da origem. Os recalques sao 

extremamentes elevados e as estimativas dos recalques ou das cargas podem ser feitas a 

partir da equa9ao (L\), apresentada na figura 6.7. 

Atraves do metodo de Chin, obteve-se uma carga de ruptura de 929 kN e urn 

recalque associado a 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 nun) (Figura 6.8). 
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Figura 6.8. Metodo de Chin (1970)- Estaca "B " 

Na figura 6.9 nota-se, no metodo de Davisson (1973), que para urna carga de 

ruptura de 910 kN obteve-se para a carga admissivel de 455 leN. 
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Figura 6.9. Metodo de Davisson {1973) - Estaca '13" 

A figura 6.10 mostra o metodo da rigidez (Decourt, 1998, 2002) aplicado aos 

valores da prova de carga em estudo. Neste metodo, deve-se descartar os pontos em que 

nao verifica-se certa convergencia, 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 k:N. 

De maneira analoga ao metodo de Chin, o metodo da rigidez apresenta uma reta de 

tendencia, atraves da qual obtem-se, direta ou indiretamente, os valores da carga de 

ruptura e de recalque para a carga de trabalho. 

0 metodo da Rigidez mostra-se bastante eficiente na aferiyao da carga de ruptura, 

assnn como, da curva carga vs recalque, visto que possui elevada capacidade de 

refinamento dos resultados. Pode-se visulalizar e compreender melhor atraves da figura 

6.10, onde tem-se os 5 primeiros pontos descartados por nao paresentarem convergencia 

com os demais. 
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Figura 6.1 0. Metodo de De court (1998) - Estaca "B" 

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

1200 

Neste item sao apresentados os resultados obtidos atraves dos metodos de previsao 

da curva carga vs recalque. Os resultados apresentados nos itens 6.2.1 e 6.2.2 nao 

consideraram qualquer resultado real a nao ser os parametres do solo e as caracteristicas 

geometricas 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 atraves do metodo de 

Lizzi, com auxilio do metodo de Decourt & Quaresma (1978) com r ela~ao as 

porcentagens de resistencia 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) sao 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 metodos apresentados neste item nao fazem distinc;ao 

dos diferentes tipos de fundac;oes existentes, assim como suas caracteristicas quanto ao 

processo executivo. Os trabalhos existentes na literatura sobre t al assunto, normalmente 

nao estudam o recalque de urn determinado tipo de fundac;ao. 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 execuc;ao das estacas. 

6.2.1 Estaca raiz "A" (L = 23 m e 4> = 31 em). 

Na figura 6.11, o metodo 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 obtem-se, atraves da 

reta estimada, urn recalque de 12,13 mm, ao passo que, para esta mesma carga de trabalho 

prevista, apresenta-se urn recalque de 2,09 mm na curva carga vs recalque real. 
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Figura 6.11 . Metoda de Poulos & Davis {1980) - Estaca "A" 
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0 recalque estirnado por Poulos & Davis e 5,8 vezes rnaior que o recalque real 

para a mesma carga de trabalho. Ern contrapartida, na figura 6.12, o metodo proposto por 

Vesic e 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. Metodo de Vesic (1 969, 1975a) -E'itaca "A" 

0 metodo da figura 6.13, proposto por Aoki & Lopes, foi utilizado com o auxilio 

de urn programa em linguagem "MS-DOS" desenvolvido pelo proprio autor do metodo. 

Este metodo apresentou 9, llmrn de recalque para a carga de trabalho estimada. No 

entanto, o recalque estimado foi 4,3 vezes maior em co mpara~ao com o recalque real 

(2,09mm). 

Ja o metodo de Randolph & Wroth, na figura 6.14, apresenta um recalque para a 

carga de trabalho (900kN) de 3,58mm, o qual e 1,7 vezes maier do que o recalque real 

(2,09mm). 
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Os resultados apresentados pelos metodos nas figuras 6.11, 6.12, 6.13 e 6.14 

apresentaram comportamento tensao vs deforma9ao descrito por retas, as quais podem 

nao estar descrevendo o real comportamento carga vs recalque das estacas em estudo, 

visto o baixo grau de acertabilidade da amilise comparativa entre os resultados estimados 

vs reais. 

0 metodo proposto por Decourt, na figura 6.15, para previsao da curva carga vs 

recalque e composto por tres retas. Os pontos subsequentes ao da origem sao 

determinados encontrando-se os valores das cargas atribuidas para 5, 12.4 e 31 mm de 

deforma9ao. 0 recalque estimado por este metodo para a carga de trabalho foi de 2, 74 

mm, o qual e 31% maior que o recalque real (2,09 mm), ambos os recalques foram 

determjnados para a mesma carga de trabalho prevista (900 k:N). 
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Figura 6.15. Metodo de Decourt (1995) - Estaca ·~" 

Os metodos seguintes, cujos resultados estao contidos nas figuras 6.16, 6.17 e 

6.18, apresentam uma melhor aproxima9ao entre as previsoes e o resultado real. As 

considera9oes adotadas por estes metodos tratam da nao-linearidade do comportamento 

tensao VS deforma9a0 do solo, principaJmente no que se refere a utiliza9a0 do modulo de 

cisalhamento in icial do solo (Go) e sua respectiva degrada9ao quando da aplica9ao de 
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carregamentos. Tal inferencia toma-se mats clara quando verifica-se os resultados 

encontrados atraves dos metodos que fazem uso desse importante parametro do solo. 

0 metodo de Verbrugge, na figura 6.16, apresenta a previsao da curva carga vs 

recalque, onde o recalque, de 0,89 rnm, associado a carga de trabaJho estimada (900kN), 

corresponde a 43% do recalque real (2,09 mm). 
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Figura 6.16. Metodo de Verbrugge (1986) - E5taca "A " 

Na figura 6.17 apresenta-se o resultado obtido a partir do metodo da curva ' t-z' 

modificado por Pando et al. Este metodo apresentou urn recalque de 2,07 mm para a carga 

de traba1ho estimada (900 kN), ou seja, obteve um grau de precisao com rela<;ao ao 

resultado real de 99% de acerto. N este metodo a curva carga vs recalque mostra-se 

bastante de acordo com o comportamento apresentado pela prova de carga reaL 

Nos metodos contidos nas figu ras 6.16, 6.17 e 6.18, a previsao da curva carga vs 

recalque e realizada somente a partir de parametros do solo e caracteristicas gerais das 

estacas. Assim, fez-se necessaria considerar u rn numero "n" de ite ra~ oes, as quais dariam 

a maior ou menor convergencia da curva estimada por cada urn dos metodos 

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

Castelli & Motta, empregando o «MS-Excell com interface Visual Basic". 
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Figura 6.17. Metodo da curva 't-z'- mod!ficado por Pando et. al (2004) - Estaca "A" 

0 metodo de Castell i & Motta, ilustrado na figura 6.18, apresenta urn recalque 

para a carga de trabalho estimada (900 kl"-.1) de 1,90 mm, aferindo urn grau de 

confiabilidade a este resultado de 91% de acertabilidade. A curva de carga vs recalque 

estimada mostra a mesma tendencia verificada no comportamento carga vs recalque da 

curva real. Da mesma forma, os metodos de Verbrugge e curva •t-z' (Pando et. al), 

tambem apresentam mesmo aspecto. 

Todos os metodos empregados na previsao da curva vs carga recalque foram 

conduzidos ate a carga de ruptura prevista antecipadamente a execwyao 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 respective recalque 

atingido. 
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Figura 6.18. Metodo de Castelli & Motta (2003) - Estaca "A " 

6.2.2 Estaca raiz "B" (L =12m e cp = 41 em). 

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 

necessaria, foi estimada pelo rnetodo de Lizzi, sendo da ordern de 824 kN, ou 412kN para 

a carga de trabalho cujo recalque real e de 0,3 Srnm. 

Conforme ilustra a figura 6.19, o rnetodo de Poulos & Davis apresenta para a 

estaca raiz "B" um recalque de 5,38 mrn, sendo 15,3 vezes maior que o recatque real (0,35 

mm) para a mesma carga de trabalho ( 412 kN). 
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Figura 6.19.Metodo de Poulos & Davis {1980) - Estaca "B" 

0 metodo de Vesic, na figura 6.20, mostra uma reta com elevada declividade, 

onde o recalque de 26,75mm e 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 tenue, ainda sim, apresenta urn considenivel 

recalque estirnado, de 3,41 mm para a carga de trabalho, que quando comparado ao 

recalque real de 0,35 tem-se urn valor estimado em 9,7 vezes maior que o reaL 
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Figura 6.20. Metodo de Vesic (1969, 1975a) -Estaca "B " 
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Figura 6.2I.Aoki & Lopes {1975} -Estaca "B" 

Para o metodo de Randolph & Wroth, na figura 6.22, tem-se que a curva carga 

recalque encontra-se menos acentuada em rela<;ao a prevista por Poulos & Davis, Vesic e 
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Aoki & lopes, porem, o valor do recalque estimado (1 ,41 mm) ainda e consideravelmente 

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

0 metodo de Decourt, na figura 6.23, exibe um recalque para a carga de trabalho 

(412kN) de 2,76 mm, o qual e 7,8 vezes maior que o recalque para essa mesma carga 

obtido na curva carga vs recalque reaL Este metodo mostra-se conservador, o tra ~a do da 

curva carga vs recalque prevista esta compreendido abaixo da curva real. 
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Figura6.24.Metodode Verbmgge (1986) - Estaca "B " 

Apresenta-se, na figura 6.24, o metodo de Verbrugge. Este apresenta urn 

comportamento da curva carga vs recalque bern de acordo com os resultados da prova de 
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carga. 0 recalque previsto para a carga de trabalho estimada e de 0,54 mm, sendo este 

54% maior que o recalque (0,35mm) para a mesma carga, porem obtido na curva carga vs 

recalque real. 0 born resultado apresentado pode, talvez, estar ligado ao fato do metodo 

em quesUio levar em conta a linearidade do comportamento dos parametres do solo, visto 

que, alguns destes apresentam elevada variabilidade ao Iongo da execuyao de instalayao 

da estaca, ou da realizayao de uma prova de carga. 
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Figura 6.25. Metodo da curva 't-z'- modificado por Pando el. al {2004} - Estaca "B" 

Tem-se na figura 6.25, o metodo da curva •t-z' modificado por Pando et. Al. Este 

previu urn recalque de 0,91 mm para a carga de trabalho estimada (412 k.N). Em 

comparayao com o recalque (0,35 mm) para mesma carga obtido na curva carga vs 

recalque real, tem-se que o recalque previsto e 2,6 vezes maior que o recalque real. No 

entanto, faz-se necessaria ressaltar que apesar do numero 2,6 vezes representar uma 

superestimativa de 158% (mais que 0 dobro), a magnitude destes valores nao e 
significativamente expressiva, visto que, em termos totais, a diferenya entre os recalques 

(0,56 mm) e menor que 1 mm. 
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0 que foi anteriormente citado para OS metodos de Verbrugge e Curva ' t-z', pode 

tambem servir como base de analise para o metoda de Castelli & Motta contido na figura 

6.26. Este apresenta urn recalque previsto para a carga de trabalho estimada de 0,74mm, o 

qual e 2,1 1 vezes maior que o recalque real (0,35mrn). No en tanto, a magnitude nao e 

significativamente grande, uma vez que, a diferenva ern termos totais entre os recalques e 

menor que 0,5 mm. 
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Figura 6.26. Metodo de Castelli &Motta (2003) -Estaca "B" 
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6.3 Analise comparativa dos resultados rerus e metodos com aqueles de 

extrapola~ao da prova de carga. 

Os resultados apresentados neste item, referem-se a aplica~o dos metodos de 

extrapo la ~ao da carga de ruptura a partlr dos resultados das provas de carga real izadas. 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 metodos como uma opvao para previsoes do recalque ou da curva carga vs recalque. 

As previsoes do recalque e da curva carga vs recalque podem ser previstas por 

alguns metodos, os quais sao apresentados no item 6.4, onde tem-se urn melhor 

detalhamento de tal procedimento. 

Na tabela 6.1 encontram-se compiladas as caracteriticas gerrus, 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 " e "B ". 

CARACTERiSTICAS DA ESTACAS 

Estacas Comp. (m) <!> (m) Q real (kN) Oreal (mm) F.S. 

A 23 0,31 1000 2,31 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 sao apresentados os resultados para a carga de trabalho, o recalque 

associado a esta carga e tambem as comparavaes entre os resultados reais e os est imados 

de carga. 

Tabela 6. 2. Caracteristicas de carga e recalque, reais e estimados (Estaca "A''). 

Metodos Qrcal Q estimado Q r / Q c 

NBR 1000 1061 1,06 

Davisson 1000 9 15 0,92 

Chin 1000 1072 1,07 

Decourt 1000 975 0,97 

Q reaJ - carga de trabalho real - (kN) 

Q estimado - carga de trabalho estimada por cada metodo - (kN) 
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F.S.- fator de seguranc;a 

Na figura 6.27 tem-se a comparayao entre as cargas de trabalho esrimadas e a real, 

de maneira que, quanto mais proximo de 1,0 (100%) foro valor da relayao, mais exato e 

considerado o resultado estimado pelo metodo. Considera-se que e extremamente 

desfavonivel os valores maiores que 1,0 (urn) para a carga de trabalho, uma vez que os 

elementos de fundayao sao projetados segundo a sua carga de trabalho, e que caso seja 

superestimada podeni incorrer em futuros problemas para a estrutura instalada sobre esta 

fundayao. Neste caso em particular, o metodo da NBR 6122/96 eo de Chin apresentam 

essa situayao. Ambos superestimaram em 6 e 7% da carga de trabalho real, 

respectivamente. 

Os metodos de Davisson e Decourt apresentaram os resultados que estao mais de 

acordo com as normas de seguranc;a, sendo que o metodo de Davisson (1 973) estimou em 

92% da carga de trabalho real eo metodo da rigidez (Decourt, 1998) estimou em 97% da 

carga de trabalho real. 
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Figura 6.27. Compara9iio entre cargas de nptura - Estimada vs Real (Estaca "A ') 

Dessa forma, nota-se que o metodo da Rigidez (Decourt, 1998) apresenta melhor 

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

compoem as amilises feitas no item 6.3.1. 
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6.3.2 Estacas raiz "B" ( <!> = 41 mm e L = 12 m ). 

0 valores da carga de trabalho e recalque reais, assim como, cargas de trabalho e 

recalques estimados, e suas respectivas comparayoes encontrarn-se apresentados na tabela 

6.3 . 

Tabela 6. 3. Caracteristicas de carga e recalque, reais e estimados (Estaca "B "). 

ESTACA "B" 

Qreal Qe5-timado Qe/Qr 

NBR 490,0 43 5,0 0,89 

Davisson 490,0 410,5 0,84 

Chin 490,0 463,5 0,95 

Decourt 490,0 469,0 0,96 

A relas;ao entre as cargas de trabalho estimadas e a real e apresentada na figura 

6.28. Nesta amilise comparativa, o metodo de Decourt (1998) apresentou o melhor 

resultado, com urn 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. Comparafi'io entre cmgas de ruptura - Estimada vs Real (Estaca "B '') 
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Estes metodos de estimativa da carga de ruptura sao de simples verifica~ao dos 

resultados obtidos, visto que os mesmos dependem dos resultados reais para inferir suas 

pr6prias anitlises sabre a estimativa da carga de ruptura e conseqiientemente a de trabalho. 

6. 4 A valia9ao entre os resultados rea1s e os metodos de pre vi sao do 

recalque e da curva carga vs recalque. 

Neste item sao avaliados os resultados reais obtidos atraves da aplica~ao dos 

metodos de previsao da curva carga vs recalque; estes somente fazem uso de resultados de 

ensaios realizados em campo para estimativas de parametres. Desta forma, obteve-se uma 

curva carga vs recalque para cada metoda em questao. Na tabela 6.4 sao apresentados os 

resultados referentes as previsoes 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. 

T a bela 6. 4. Previsiio da capacidade de carga e recalque associ ado. 

Q rup (kN) Q trab (kN) 8 real * (mm) 

Estaca "A" 1800,0 900,0 2,09 

Estaca "B" 824,6 412,3 0,35 

* recalque obtido na curva carga vs recalque real para a carga admtssivel prevtsta 
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6.4.1 Estaca raiz "A" (cP = 31 mm e L =23m). 

Na tabela 6.5 estao compilados os resultados estimados pelos metodos de previsao, 

os resultados reais e a relac;ao entre o recalque estimado eo real. 

Tabela 6.5. Resumo dos resultados aferidos. 

ESTACA RAIZ "A" 

Metodos 
Recalque (mm) 8e I br 

() estimado ()real ** 
Poulos & Davis ( 1980) 12,13 5,81 

Vesic (1969, 1975a) 55,11 26,42 

Aoki & Lopes (1975) 1,04 0,50 

Randolph & Wroth ( 1978) 3,58 2,09 1,72 

Verbrugge (1986) 0,89 0,43 

Curva 't-z' - Pando et. AI (2004) 2,07 0,99 

Castelli & Motta (2003) 1,90 0.91 

Decourt ( 1995) 2,74 1,31 

** recalque obttdo na curva carga vs recalque real para a carga admrssivel real. 

Atraves da analise dos resultados contidos na tabela 6.5, pode-se verificar que os 

metodos que apresentaram melhor relac;:ao entre o recalque estimado e o real, 

considerando uma margem de erro de 10%, foram os metodos da Curva ' t-z' (Pando et. 

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

Para que outros dois metodos fossem acrescidos dentro de uma margem de 

tolerancia seria necessaria amp liar a margem de erro de 10 para 57%. Ao passo que essa 

porcentagem demostra ser relativamente elevada, se comparada em termos totais de 

recalque e possivel notar que trata-se de uma diferenc;:a de 1,19 nun. 
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Figura 6. 29. Compara9iio entre os recalques previstos e reais (Estaca "A ") 

Admitindo-se como resultados razoaveis, aqueles que apresentam urna diferenca 

menor que lmm de recalque, pode-se incluir nesse contexto somente o metoda de Decourt 

(1995), compreendido numa margem de erro de 47,8%. 

0 fato dos metodos Curva 't-z' (Pando et. AI, 2004) e Castelli & Motta (2003) 

terem apresentado os melhores resultados em comparacao com os demais metodos, pode 

estar relacionado ao fato de que oonsideram em suas solucoes te6ricas a nao-linearidade 

do comportamento tensao vs deformacao do solo, assim como a consideracao do modulo 

de cisalhamento inicial do solo (Go), quando solicitado a pequenas deformacoes. Ambos 

os metodos analisam o oornportamento nao linear do recalque de estacas que leva em 

consideracao a diminuicao dos parametros da rigidez do solo com o aumento da 

solicitacao resistente, ou seja, com a aplicacao de carga no elemento de funda9ao. Esses 

modelos empregam funs;oes hiperb6licas de transferencia de carga ' t-z' , as quais parecern 

descrever mais adequadamente o oomportamento nao-linear da resistencia do eixo e da 

base da estaca. 
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6.4.2 Estaca raiz "B" (<!> = 41 mm e L = 12 m). 

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

atraves dos metodos de previsao sao comparados com o recalque real. 

Tabela 6. 6. Resumo dos resultados previstos e estimados. 

ESTACA RAIZ "B" 

Metodos 
Recalque (mrn) oe I or 

o estimado oreal ** 
Poulos & Davis (1980) 5,38 0,35 15,26 

Vesic (1 969, 1975a) 26,75 0,35 75,89 

Aoki & Lopes (1975) 0,82 0,35 2,34 

Randolph & Wroth (1978) 1,4 1 0,35 4,00 

Verbrugge (1986) 0,54 0,35 1,54 

Curva ' t-z'- Pando et. AJ (2004) 0,90 0,3 5 2,58 

Castelli & Motta (2003) 0,74 0,35 2,11 

Decourt (1995) 2,76 0,35 7,84 

** recalque obtido na curva carga vs recalque real para a carga admissivel real. 
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Conforme mostra a tabela 6.6, tem-se que OS metodos 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), respectivarnente. 

Os resultados previstos por Randolph & Wroth e Decourt mostram-se menos 

superestimados, 1,41 e 2, 76mm, respectivamente. No entanto, estes recalques sao, nesta 

mesma sequencia, da ordem de 4,00 e 7,84 vezes maior que o recalque real. 

Os metodos de previsao 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 comparayao com o recalque real 

representaram na mesma odem 134, 54, 15 8 e Ill% sobre o recalque reaL 

Como ja comentado anteriormente, sabe-se que apesar das elevadas porcentagens 

apresentadas por estes metodos apresentaram os melhores comparatives (previsto vs real), 

sao relativamente pequenas quando considerados os resultados em termos totais. Se 

comparados des sa forma, OS metodos de Aoki & Lopes, Verbrugge, Curva ' t -z' (Pando et 

al.) e Castelli & Motta apresentariam urn acrescimo de 0,47; 0,19; 0,56 e 0,39mm, 

respectivamente. Dentre os resultados citados anteriormente, o maior dos acrescimos 

(0,56mm) representa urn erro de 158% sobre o recalque real. 
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7 Considera~oes finais 

A relayao de embutimento das estacas em estudo, "A" e "B", parece exercer 

detenninada influencia sobre o desempenho dos metodos de previsao na correta prediyao 

do comportamento da curva carga vs recalque, visto que, conforme ilustram as figuras 

6.29 e 6.30, existe uma clara e evidente diferenc;a da concentrac;ao dos resultados. No caso 

da figura 6.29, relativa a estaca "A", cuja esbeltez e 75, os resultados de seis dos oito 

metodos analisados estao dentro de uma faixa de 1 00% de erro para mais ou para menos. 

Ja no caso da estaca "B", em que a razao de embutimento e da ordem de 30, so mente urn 

dos oito metodos encontra-se dentro dessa mesma faixa considerada. 

Existe outra possibilidade para o fato da estaca " A", cuja esbeltez e 2,5 vezes 

mawr que a da estaca "B", apresentar melhores resultados previstos pelos metodos 

empregados. Talvez a diferenc;:a na magnitude dos carregamentos aplicados possa influir 

na maior ou menor mobilizayao da resistencia do eixo e em sua rapidez. Porem, a 

mobilizac;:ao por atrito lateral assistida pelas Leis de Cambefort mostram que a relayao 

entre a estaca ·'A" e a estaca "B" e de aproximadamente 27% maior. Ao passo que a 

mobilizayao pel a resistencia de ponta e da ordem de 141% maior. 0 exposto pode mostrar 

que a esbeltez influi significativamente no comportamento destas estacas, principalmente 

pelo ganho na resistencia de ponta apresentado para grandes indices de esbeltez das 

estacas. 

0 metodo proposto por Verbrugge, encara a complexidade da predic;:ao do 

comportamento carga vs recalque de maneira simplificadora, pelos equacionamentos 

aplicados, e, no entanto, mostrou-se eficiente para previsao do recalque_ 0 principal 

mecanisme levado em considerac;:ao trata do conceito basico de dissipac;:ao da carga 

atraves da resistencia lateral oferecida pelo solo circundante ao elemento de funda9ao . 

Sabe-se que dois dos principais parametres que regem o comportamento nao-linear 

do elemento solo-estaca sao: 0 modulo de elasticidade e 0 modulo de cisalhamento do 

solo. Entretanto, as recentes publicay()es sobre o recalque em estacas isoladas (Curva ' t

z' ) modificado por Pando et al. (2004) e Castell i & Motta (2005) levam a entender que o 
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modulo de cisalhamento para pequenas deforma~oes ou modulo de cisalhamento inicial 

(Go), representa importante e fundamental parfunetro do solo a ser empregado nas 

formula'Y5es desenvolvidas. Esse m6dulo apresenta uma nipida reduyao quando das 

primeiras solicita0)es feitas a partir dos carregamentos iniciais, com coerente 

acompanhamento da rapida redu'Yao resistente do solo. 

Os metodos 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 

repetiyoes do processo iterative, o qual depende de urn numero "n" de repeti'Y6es que pode 

determinar a maior ou menor convergencia das curvas carga vs recalque. Dessa forma, foi 

imprescindivel que se fizesse a programayao dos metodos, neste caso, utilizando-se o 

software Visual Basic em interface com o MS ExceL 
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8 Conclusoes 

Dos metodos de extrapolavao da curva carga vs recalque utilizados, o metodo de 

Rigidez proposto por Decourt (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 comparayao com os resultados reais. 

0 rnetodo da Norma (NBR 61 22/96) apresenta resultado satisfat6rio para 

averi&ruavao da carga de ruptura nas situa96es ern que o elemento de fundayao, na prova 

de carga, rnostra recalques elevados. 

0 metodo de Chin (1970) mostrou-se simples quanto a sua utilizayaO para 

estimativa da carga de ruptura, porem, seu emprego esta restrito a aferi<;ao de carga e 

recalque, e estimativa da carga de ruptura. 

Os resultados de previsao apresentados por Poulos & Davis (1980), Vesic (1969, 

1975) e Randolph & Wroth (1978) nao apresentaram resultados satisfat6rios da "curva" 

carga vs recalque. Principalmente, na estimativa do recalque associado a carga de 

trabalho, exclusivarnente, para os tipos de estaca e de solo estudados. 

0 metodo da Curva ' t -z' apresenta do is coeficientes fundamentais de degrada<;ao 

da resistencia do solo, g e f, onde g e 0 fator que incorpora a nipida reduyao do modulo de 

cisalhamento inicial, entretanto, nao se tern a explicayao de como sao obtidos. Porern 

verifica-se que estes dois coeficientes sao dependentes do rnodelo de equacionamento 

adotado, neste caso, o modelo hiperb6lico com as modifica9(>es feitas por Pando et al 

(2004). 

0 metodo de Aoki & Lopes (1975) apresentou uma curva carga vs recalque 

satisfat6ria, desde que acompanhado pelo metodo de Van Der Veen (1953) modificado 

por Aoki. 

Os rnetodos de previsao da curva carga vs recalque, Curva 't-z' (Pando et. Al, 

2004) e Castelli & Motta (2003), mostraram-se bastante influenciados pelo numero "n" de 

iteravoes, o qual varia de acordo com o numero de incrementos adotados, de forma que 
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apresentam uma maior ou menor convergencia assintotica da curva carga vs recalque 

dependendo do valor do incremento considerado. 

0 metoda proposto por Castelli & Motta (2003) mostrou-se bastante eficiente na 

previsao da curva carga vs recalque das estacas raiz em analise, instaladas em solo de 

diabasio. Apesar de nao ser urn metoda propriamente desenvolvido para o solo de clima 

tropical. 

No metoda exposto por Castelli & Motta (2003), eKiste uma limitayao ao relata de 

valores do atrito lateral, o fs, para o teste de uma estaca isolada. Eles olio especificam os 

valores reais das fors;as de resistencia do eixo e da resistencia da base (Rslim e Rblim) 

usadas em seus calculos. Seria muito uti! que os autores fornecessem uma tabela com os 

val ores de R shm c ~lim para determinados tipos de estacas. 

Os metodos de Castelli & Motta (2003) e Curva ' t-z' (modificado por Pando et al ., 

2004) apresentam indicios positives de que podem ser empregados para previsao do 

comportamento da curva carga vs recalque, quando utiliza-se estacas do tipo raiz e em 

solo igual ou com as mesmas caracteristicas fisico-mecanicas do solo estudado, 

principal mente quando se tern elevadas esbeltez (L I D). 

Para uma maior credibilidade dos metodos de previsao da curva carga vs recalque, 

ass1m como o aprimoramento dos seus coeficientes, estes devem ser ajustados as 
condi~oes do solo de clima tropical. E extremamente necessaria que sejam realizados em 

larga escala, testes comparatives destes metodos com resultados de provas de carga reais. 

Os metodos que apresentaram os melhores resultados na previsao do recalque, 

Castelli & Motta (2003), Curva 't-z' (Pando et. AI, 2004) e Verbrugge (1986) nao levaram 

em consideraylio a esbeltez L I D, o tipo de estaca, nem tao pouco o processo executive 

empregado. No entanto, os metodos da Curva ' t-z' (Pando et. AI, 2004) e Castelli & 

Motta (2003) mostraram-se bastante influenciados, quanta a previsao da curva carga vs 

recalque, pelo modulo de cisalhamento inicial (Go) e pelo modulo de elasticidade (E), OS 

quais pod em ser estimados atraves de ensaios realizados "in situ". 

Os ensaios de campo, DMT, CPT e PMT apresentaram-se como importantes 

ferramentas para a correta determinayao e estimativa das caracteristicas fisico-medinicas 

do solo, principalmente por conservarem as caracteristicas naturais do solo, dispensando 

qualquer tipo de amostragem, tanto deformada quanta indeformada. 
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Para melhor compreensao e averiguayao da eficiencia da previsao obtida pelos 

metodos Castelli & Motta (2003), Curva ' t-z' (Pando et. Al, 2004) e Verbrugge (1986) 

seria necessaria que se fizessem comparay()es entre resultados reais e previstos para 

diversos tipos de estacas confeccionadas por diferentes processes executives. 

9 Anexo A 

METODO DE LIZZI (1982) 

0 metoda empirico proposto por Lizzi, em 1982, estima a carga lateral ultima ou a 

carga de ruptura., visto que, nao considera a ayao resistente da ponta da estaca. 

A determinayaO da carga lateral ultima e obtida atraves da equayaO abaixo: 

Q1u = p ·I. K ·I · Liz 

Onde: 

p - peri metro da seyao transversal da estaca~ 

K- fator que depende do tipo de solo na camada i, obtem-se atraves da tabela 9.2; 

I - fator que depende do diametro da estaca, obtem-se atraves da tabela 9.1; 

6.z - comprimento do segmento da estaca. 

Tabela 9. 1. Valores de I dependendo do didmetro da estaca 

Diametro Nominal (m) Valor de I 

0,10 1,00 

0,15 0,90 

0,20 0,85 

0,25 0,80 

0,31 0,74 

0,41 0,64 

Tabela 9.2. Valores de K dependendo da condit;tio do solo 

Solo K (kPa) 

Solo mole 50 

Solo fofo 100 

Solo medianamente compacta 150 

Solos muito rijos, pedreQlllhos, areias 200 
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METODO DE PHllJPPONNAT (1980) 

0 metodo de Philipponnat, baseia-se e correla<;:oes desenvolvidas a partir dos 

valores de CPT, nao apresenta maiores complicay()es para sua aplica<;:ao. 

Carga de ruptura da estaca, Qrup: 

Qrup = Qpu + Qsu 

Onde: 

Qpu- carga mobilizavel por resistencia de ponta na ruptura; 

Qsu - carga mobilizavel por atrito lateral na ruptura. 

Qp- resistencia de ponta unitaria ultima; 

Qs - resistencia unitaria ultima per atrito lateral ao Iongo do fuste da estaca; 

Ap- area da ponta da estaca; 

As - area lateral do fuste da estaca. 

Carga nominal (carga admissivel face a resistencia do solo), OK-

Qs Qp 
QN = p;-· Ap +Fz· As 

Onde: 

F1 - coeficiente de seguranya na resistencia de ponta; 

F2 - coeficiente de seguranya na resistencia de atrito lateral; 

Valor dos coeficientes de seguran9a 

Resistencia de ponta - F 1 = 3 

Atrito lateral - F2 = 2 

Atrito lateral total 
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On de: 

p - perimetro da estaca; 

qs(i)- atrito lateral unitaro de ruptura na camada i; 

~i ) - espessura da camada i. 

Determinayao do atrito lateral unitario, qs (No fuste) 

Os valores de a.s e a.f sao obtidos nas tabela 9.3 e 9.4, respectivamente. 

Determinayao da Resistencia Limite do Solo, ql (Na ponta) 

qc - resistencia unitaria de ponta do penetrometro estatico na camada portante. 

0 coeficiente a.p relaciona a resisencia de ponta limite da estaca a resistencia do 

penetrometro estatico. Os valores de a.p apresentados na tabela 9.3 foram obtidos por 

comparayoes com provas de carga. 

Tabela 9. 3. Valores de ap 

Tipo de Solo a.p 

Argila 0,50 

Silte 0,45 

Areia 0,40 

PedreQUlho 0,35 

Tabela 9.-1. Valores de as 

Natureza do Solo 

Anrila, argila calcarea 50 
Silte, argila arenosa, areia argilosa 60 

Areia pouco compacta 100 

150 

200 
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Natureza da interface 

solo-estaca 

Concreto 

Metalica 

Concreto ou metalica 

Tabela 9.5. Valores dear 

Tipo de Estaca 

- Estacas pre-moldadas. 
- Estacas moldadas "in loco" de 

revestimento cravado. 
- Estacas escavadas com revestimeoto 

vibro cravado (concreto vibrado ). 

- Estacas injetadas. 

- Estacas escavadas (Diametro < 
1 ,50m) 

- Estacas Benoto. 

- Estacas escavadas (Diametro > 
1,50m) 

- Barretes. 

- Estacas prensadas. 

- Perfil H ( considerar o perimetro 

circunscrito) 

- Perfis metalicos cravados (perfis 

simples ou compostos) 

- Estacas metalicas prensadas 

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

perdido) 

- Estacas implantadas a jato d' agua ou 

bentonita 
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1,25 

0,85 
0,75 

1,10 

0,60 

0,30 

Valor 

maximo de 
f. em kPa su 

120 

100 

80 

120 

50 

25 

Desprezar o atrito lateral ao 

Iongo do trecho executado a 

jato d' agua ou bentoruta 
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