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RESUMO

Nesta pesquisa € analisado o comportamento de estacas tipo raiz (=0,40m e L=12m),
submetidas a esforcos de compressdo através da realizacdo de provas de carga a compressao
(Ientas), em trés estacas teste, executadas em solo de diabasio nido saturado caracteristico da
regido de Campinas/SP e de grandes extensdes de drea das regides sul-sudeste do Brasil.

As estacas foram instrumentadas ao longo do fuste com extensOmetros elétricos de
resisténcia de maneira a se obter os dados do mecanismo de transferéncia de carga em
profundidade.

Desta maneira obteve-se a capacidade de carga das estacas através da observacido da
ruptura obtida em cada prova de carga.

As provas de carga forneceram um valor médio de carga de ruptura de 980kN, um
atrito lateral médio de 66,2kPa e 248kPa em média de carga de ponta. Observou-se que, na
ruptura, em média 96,8% da carga aplicada no topo das estacas foi transferida para o fuste.

Confrontam-se o0s resultados experimentais com os resultados de previsdo de
capacidade de carga obtidos através dos métodos Empiricos e também com os dados ja
coletados de outros tipos de estacas.

Analisa-se também o processo executivo como um todo, verificando os aspectos

técnicos e operacionais; as vantagens e desvantagens desse tipo de estaca.

Palavras Chave: Geotecnia,Estaca Raiz, Compressao Axial, Provas de Carga.
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ABSTRACT

It will be analyzed in this research the behavior of root piles ©=0,40m and L=12m),
submitted to compression efforts through the performance of compression load tests (slow
type), at three testing piles, performed at non-saturated diabasic soil found at Campinas/SP
region and at south-southeast great area extensions of Brazil.

The piles were instrumented throughout its shaft with electric resistance strain gages
on such a manner to obtain data from the load transference device at depth.

Based on this manner the pile bearing capacity was obtained from the observation of
the rupture obtained from each load test.

The load tests had furnished an average value of failure load of 980kN, an average
lateral friction of 66,2kPa and 248kPa of average tip load. There were noticed that, at rupture,
96,8% from the pile top applied load, in average, was transferred to the shaft.

It have been faced the experimental results to the bearing capacity forecasting results
from empirical methods and also from data from other pile types.

There have been also analyzed the execution process as a whole, verifying technical
and operational aspects, advantages and disadvantages of this type of pile.

Key Words: Geotechnics, Root Pile, Axial Compression, L.oad Tests.






1 - INTRODUCAO

A finalidade desta pesquisa serd estudar o comportamento de estacas instrumentadas tipo
raiz em solo de diabésio. No local das pesquisas, o subsolo apresenta uma camada superficial de
6m de espessura, constituida de argila silto-arenosa porosa (colapsivel), seguida de uma camada
de silte argilo-arenoso até 20m. O nivel d’dgua ndo € encontrado até 17m de profundidade.

As estacas tipo raiz sdo consagradas pela prética e utilizadas em larga escala, sendo que se
propdem metodologias de cédlculo de capacidade de carga em juncdo a dados de provas de carga,
embasando esse tipo de estaca (CABRAL, 1986).

Uma estaca raiz de boa execucao no campo depende do uso de equipamento corretamente
dimensionado para perfurar o solo, bomba de dgua com capacidade adequada para proceder a
lavagem da perfuracdo e sistema de injecdo de argamassa ou nata adequado para garantir o
preenchimento da secao perfurada (FALCONI et al., 2000).

No seu aspecto construtivo, poder-se-ia destacar, em resumo, a perfuracdo por rotagdo ou
roto-percussao por um tubo-revestimento metélico vazado de paredes finas e “boca” coroada com
videa ou diamante combinada com fluido de injecdo. Uma perfuracdo auxiliar subseqiiente pode
ser utilizada, visando a completa limpeza do interior do furo revestido, com auxilio de um
tricone.

Ap6s da retirada da massa de solo existente no interior do fuste, € inserida a armadura de
aco. Posteriormente € realizada injecdo de argamassa de cimento e areia realizada por um tubo de
injecdo de didmetro apropriado. Apds o fuste estar preenchido € providenciada a retirada por
completo do tubo de injecdo, seguido da extracio do revestimento metdlico em conjunto a
aplicacdo de golpes de ar comprimido através do topo do mesmo e reposicio do nivel de

argamassa inicial, garantindo a integridade do fuste.






2 - REVISAO BIBLIOGRAFICA

2.1 - ESTACAS RAIZ — HISTORICO

A estaca tipo raiz € uma estaca escavada executada “in situ”, geralmente com inje¢do de
argamassa de cimento, sendo caracterizada pela aplicacdo de golpes de pressdo, pela
possibilidade de refluxo da argamassa para fora do furo e pela execucdo da perfuracdo através de
tubo de revestimento por todo o comprimento da estaca. Devido ao processo executivo € possivel
atingir grandes comprimentos, atravessando solos de alta resisténcia a penetracdo, devendo-se dai
atentar no projeto para a propria resisténcia do elemento estrutural, a qual poderia ser sobrepujada
pela resisténcia de trabalho do sistema solo-estaca (FALCONI et al., 2000).

Inicialmente eram utilizadas para reforcos de fundacOes, sendo que atualmente sdo usadas
em obras normais, como em contengdes de encostas, para obras com espago ou pé direito
reduzido (de dificil acesso para outras solu¢des técnicas), obras com necessidade de auséncia de
ruidos ou vibracdes e obras cujas construgoes vizinhas apresentam-se em estado precdrio e outros
fins (CABRAL, 1986).

De acordo com o catdlogo técnico da FUNDESP (2001), o processo de perfuracdo, ndo
provocando vibragdes € nem qualquer tipo de descompressio do terreno, em conjunto com o
reduzido tamanho do equipamento torna esse tipo de estaca particularmente indicado para, além
dos casos acima citados, terrenos com presenca de matacdes. O catdlogo técnico preconiza a
estaca raiz para a fundacdo de varias obras especiais, desde torres de linha de transmissdo até

plataformas de petréleo. Cita como principais utilizagdes:

I. Fundagoes em locais de dificil acesso:

No caso de terrenos de encostas ingremes ou que ndo permitam o acesso de veiculos de grande
porte a instalacdo dos bate-estacas tradicionais torna-se de dificil execucdo e de custo elevado.
Ressalta-se neste caso o uso como fundacdo de torres de linha de transmissdo pois dentre outras

razOes permite um deslocamento rapido e econdmico dos equipamentos entre as diversas torres.



2. Fundacgdes em terrenos com antigas fundagoes:

Neste tipo de solo o uso de estacas tradicionais exige operagdes custosas € de sucesso duvidoso.
O processo executivo da estaca raiz permite a passagem por estes obsticulos com relativa

facilidade.

3. Reforgo das fundagdes:

Os equipamentos da estaca raiz possuem reduzidas dimensdes, conseguindo trabalhar em dreas

restritas e com pé direito reduzido. Podendo perfurar os blocos ou sapatas existentes, permite ser
incorporada a estrutura sem a necessidade da constru¢do, na maioria dos casos, de novos blocos

de fundacdo (figuras 2.1, 2.2 e 2.3).

Figura 2.1 — Reforco de fundagdes de edificio histérico (FUNDESP, 2001).
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4. Fundagdes em locais proximos aconstrugdes em estado precério com restrigdes de
barulho:

Utilizando-se estacas raiz a execugdo serd realizada praticamente sem ruido ou vibragdo, tendo-se

ainda a vantagem do furo estar sempre revestido, ndo causando descompressao no terreno.

5. Estabilizacdo de encostas:

O reticulado de estacas raiz € utilizado nos problemas de reforco e contengdo de taludes,
aplicacdo essa que varia conforme se trate de terreno solto ou de talude em rocha alterada. No
caso de taludes em terrenos soltos, o emprego das estacas raiz consiste na realizacdo de uma ou
mais paredes de interceptacdo, destinadas a fracionar e a conter a massa de solo em movimento
descendente (figura 2.4). No caso de terrenos com rocha alterada, as estacas raiz, distribuidas no
terreno com densidade conveniente, criam uma espécie de costura, fazendo com que o maci¢o se
comporte como uma parede ciclopica.

Esta solugdo tem a vantagem de evitar a constru¢cdo de grandes muros de concreto armado, muros

estes que além de dispendiosos afetam negativamente o visual dos macicos a serem estabilizados.
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Figura 2.4 — Parede de Contenc@o em Reticulado de Estacas Raizes (LIZZI, 1985).



6. Estacas raiz em substituicio aparede diafragma:

O reticulado de estacas raiz pode ser utilizado como estrutura de contencdo quando, em situacoes
especiais, ndo for possivel executar paredes diafragma. Este sistema além de resistir a0 empuxo
do terreno e proteger as construcdes vizinhas durante as escavacOes, pode resistir a cargas
verticais, funcionando também, quando necessdrio, como submuracdo e refor¢o das construcdes

vizinhas, ou como fundacao dos pilares da obra nova.

7. Fundacdes de equipamentos industriais:

Quando da substitui¢do ou acréscimo das instalagdes existentes por novos equipamentos de maior
poténcia com novos carregamentos geralmente essas substituicdes sdo executadas nas
proximidades ou no interior de estruturas existentes e ndo devem interromper a produgao.

Quando da estabilizacdo de grandes méaquinas com pecas de movimento rdpido que apresentam
vibragdes elevadas o uso de estacas raiz, executadas através do bloco das fundacdes existentes,

modifica a inércia das fundagdes e elimina as vibragoes danosas.

8. Estaca raiz em rocha

Em presenca de camadas de solo de pouca resisténcia sobrejacentes ao tipo rochoso, onde é
necessario 0 embutimento da estaca raiz em rocha, utiliza-se o sistema de perfuracdo a roto-
percussdo com martelo de fundo (down-the-hole) e bits de videa, internamente ao tubo de

revestimento no trecho em solo, com didmetro reduzido em rocha.



Como dito, as estacas raiz tiveram sua primeira utilidade como refor¢co de fundacdes, as
quais necessitavam de reforcos modernos e eficientes para prédios € monumentos antigos
sujeitos, por diferentes razdes, a ocorréncia de recalques. De acordo com LIZZI (1985), no
passado, o ganho de resisténcia de fundacdes de prédios antigos era obtido de acordo com
diferentes técnicas, como alvenarias adicionais de fundacdo, reforco do solo por grauteamento,
reforco com estacas convencionais (escavadas e cravadas) e refor¢o por estacas segmentadas
macaqueadas. Em 1952, o Professor Fernando Lizzi patenteou a “Pali Radice”, e essa, tanto para
fundacOes quanto para reforcos, executada pela empresa italiana Fondedile, encontrou grande
difusdo nio somente na Italia, mas através do mundo (LIZZI, 1985).

De acordo com  AMANN (2000) a técnica ficou conhecida internacionalmente a partir do
X Convegno di Geotecnia, realizado em Bari na Itdlia em 1970. Nesta mesma época comecaram
a expirar as patentes, o que abriu o campo de comercializacdo das estacas injetadas para varias
outras empresas. Vdrios trabalhos foram desenvolvidos além dos de Lizzi e varias outras estacas
similares baseadas na técnica de injecdo a baixas ou a elevadas pressdes difundiram-se pelo
mundo.

O conceito inicial do Prof. Lizzi de criar com estas estacas um reticulado, dai a
denominacdo “pali radice”, com estacas inclinadas em vdrias direcdes de modo a transformar o
solo num “solo armado” (a0 qual as cargas seriam transmitidas através de blocos dimensionados
como fundacdo direta), foi sendo modificado, passando as estacas escavadas injetadas a serem
encaradas como estacas normais apenas previstas com comprimentos maiores nas quais se conta
fundamentalmente s6 com o atrito lateral, ou seja, do ponto de vista de transferéncia de carga

para o solo podem ser utilizadas praticamente com a mesma carga de trabalho a tracdo e a
compressao (ALONSO, 1998).



Uma outra importante utilizacdo das estacas raiz (LIZZI, 1985) se dd na protecao de
prédios durante a escavacdo de tineis, prevenindo o aumento da descompressio do solo e

suportando o peso de parte do prédio diretamente ligada aescavacdo (figura 2.5).

Figura 2.5 — Protecdo de prédio existente sobre tinel a ser construido (LIZZI, 1985).



2.2 - ESTACAS INJETADAS - PROCESSO EXECUTIVO

De acordo com a NBR-6122/96 define-se estaca escavada, com injecdo, como sendo o
tipo de fundagdo profunda executada através de injeg¢do sob pressdo de produto aglutinante,
normalmente calda de cimento ou argamassa de cimento e areia, onde procura-se garantir a
integridade do fuste ou aumentar a resisténcia de atrito lateral, de ponta ou ambas. Esta inje¢do
pode ser feita durante ou apos a instalagdo da estaca.

Segue a Norma discorrendo sobre as peculiaridades dos diferentes tipos de fundacdo
profunda, e, em particular, sobre estacas escavadas, com injecdo, tece as seguintes consideracdes
gerais:

Sob este titulo estdo englobados vérios tipos de estacas perfuradas e moldadas in loco,
com técnicas diferentes como a seguir descritas:

a ) microestacas, que incluem as pressoancoragens, executadas com tecnologia de
tirantes injetados em multiplos estagios, utilizando-se em cada estdgio pressdo que garanta a
abertura das manchetes e posterior inje¢do;

b ) estacas tipo raiz, onde a injecdo é utilizada para moldar o fuste. Imediatamente apos a
moldagem do fuste, é aplicada pressdo no topo, com ar comprimido, uma ou mais vezes durante
a retirada do tubo de revestimento. Ndo se usa tubo de valvulas multiplas, mas usam-se pressoes
baixas (inferiores a 0,5MPa) que visam apenas garantir a integridade da estaca.

Pode-se afirmar sem sombra de divida que uma estaca injetada € aquela que utiliza em
seu processo de execucdo a técnica de injecdo sob pressdo ocasionada por processos mecanicos.
Quando se utiliza o procedimento de injecdo sob pressdo no macico por meio de valvulas que
mmpecam o refluxo tem-se o chamado “terreno protendido”, o que poderia caracterizar-se como 0
processo executivo de uma presso-ancoragem. Quando a pressdo de injecdo ndo € mantida no
macico temrse o ‘“terreno armado”, sendo um caso cldssico as estacas tipo raiz (COSTA
NUNES, 1985).

Com relag@o a estaca injetada tipo raiz, tem-se, com base em COSTA NUNES (1985),
ALONSO (1998), FALCONI et al. (2000, AMANN (2000) e ABEF (1999) a seguinte

seqiiéncia executiva:

10



1. Perfurag@o:

Inteiramente revestida, onde o revestimento € composto por segmentos rosqueados em seqii€éncia
a medida que a perfuracdo prossegue. A capacidade da perfuratriz é sempre o elo mais fraco na
tentativa de se evitar a prisdo do revestimento, o que envolve, sem ddvida, a habilitacio e
coordenacdo da equipe, uma vez que a operagdo € interrompida periodicamente para colocacio
de novos segmentos de revestimento. Para diminuir, durante a perfuracdo, o atrito entre o
revestimento ¢ o solo, é disposto na parte inferior do revestimento uma ferramenta (sapata de
perfuracdo) com didmetro ligeiramente maior. O processo utiliza circulagio de 4gua,
proporcionada por bombas de alta vazio e pressdo (para tanto o armazenamento de dgua ndo deve
ser inferior a algo entre 10-20 m'). O fluxo d’4gua é descendente no interior da tubulacio e
ascendente através do espaco anelar formado entre a parede do solo e a face externa do
revestimento, desmontando e transportando o solo na dire¢do do fluxo, limpando o furo,
possibilitando um aumento do didmetro real da estaca e proporcionando a lubrificagdo do
revestimento (aumentando a velocidade de execucdo). As zonas erodiveis sdo removidas,
abrindo-se um fuste de conformagdo irregular, o qual tem a tendéncia a conferir a estaca
terminada maior capacidade de carga (considera-se este o propOsito do revestimento como
operacdo principal que diferencia a estaca raiz, e ndo s para manter o furo estavel).

No processo tradicional o furo € totalmente revestido, o que reduz em muito a descompressao do
terreno, sendo que ndo se recomenda haste de perfuracdo/tricone ou utilizacdo de coroa extra
larga em substituicdo ao revestimento por eventuais problemas de desalinhamento do furo, além
do que, a ndo utilizacdo do revestimento impede a aplicacdo dos golpes de ar comprimido. De
outra maneira, como método auxiliar utiliza-se o tricone, colocado na extremidade inferior de
uma composicdo de hastes quando ocorre a necessidade de limpar os testemunhos de solo que
eventualmente ndao sao erodidos pelo fluxo d’dgua no interior do revestimento (também
possibilitam o prosseguimento do furo até profundidades maiores, na eventualidade indesejavel
de ndo se conseguir mais girar a composi¢do de revestimento). Outros métodos auxiliares sdo 0s
martelos de perfuracdo e a diminuicdo do didmetro revestido do furo nas camadas mais

profundas.
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2. Colocacao da Armadura:

A disposi¢do mais comum € a da colocacdo de armagdes concéntricas solidarizadas por estribos
em espiral.

A estaca raiz alcanca profundidades relativamente elevadas e atravessa solos de elevada
resisténcia, onde esta caracteristica pode alterar o enfoque em relagio ao dimensionamento de
cargas de trabalho, determinadas muito mais pela capacidade estrutural da secdo do que pela
condi¢do de suporte do subsolo (o elo fraco pode deixar de ser o mecanismo de transferéncia das

cargas ao solo).

3. Injec@o de Argamassa de Areia e Cimento:

O Manual de Especificacdes de Produtos e Procedimentos da ABEF (1999) nos procedimentos
executivos e verificagdes no tocante as estacas raizes, cita:

a) langar a argamassa de cimento e areia por meio da bomba injetora, através da composigdo de
inje¢do, posicionando o tubo de inje¢do de argamassa no fundo do furo;

b) proceder ainjegdo de baixo para cima até a expulsdo de toda a dgua de circulag¢do contida no
interior do tubo de revestimento,

c) interromper a inje¢do apenas quando a argamassa emergente sair limpa sem sinais de
contaminacdo de lama ou detritos.

A 1injecdo de argamassa € realizada através de bombas tipo rotor/estator ou, mais rotineiramente,
através de bombas de pistio (os equipamentos padrdo para preparo da argamassa sao o
misturador e o agitador). A injecdo de argamassa penetra, ao se retirar O revestimento,

discretamente na zona de solo com superficie irregular limpa, proporcionando uma boa

solidarizagdo solo-estaca.
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4. Retirada do Revestimento e Aplicacdo de Ar Comprimido:

A extracdo do revestimento inicia-se apds a etapa de injecdo e pode ser efetuada através
da prépria perfuratriz ou através do conjunto extrator: dois macacos hidrdulicos verticais
apoiados no terreno em posicdo diametralmente oposta reagindo contra uma travessa metdlica
que € solidarizada ao revestimento. Na extracdo dos ultimos tubos deve-se cuidar também para
que seu nivel nunca fique abaixo da coroa de perfuracdo, que € o fim do tubo de revestimento.

A aplicagdo de golpes de ar comprimido € feita apés o inicio da operacdo de retirada do
revestimento através de um tampdo apropriado rosqueado no topo da composicao de
revestimentos e tem como uma das finalidades comprimir a argamassa durante a retirada dos
tubos, garantindo que ndo fiquem trechos da estaca com concretagem deficiente (garantia da
integridade do fuste). Como o nivel de argamassa vai abaixando devido a retirada dos tubos e as
proprias aplicacdes de ar comprimido, ele deve ser completado até o ponto inicial antes da
aplicacdo seguinte.

O Manual da ABEF (1999) nos procedimentos executivos e verificacdes no tocante as estacas

raizes, cita:

a) iniciar a extra¢do do revestimento por agdo coaxial ao eixo da estaca, complementando-se o
volume da argamassa por gravidade, sempre que houver abatimento da mesma no interior do
tubo;

b.1) colocar a cabega do revestimento a cada 4,0 m ou no minimo trés vezes por estaca (ponta
inferior, meio e a 2,0 m de profundidade da superficie), de maneira a permitir a aplicagdo de ar
comprimido sob pressdo moderada (de 0,3 MPa a 0,5 MPa);

b.2) no caso de utilizagdo de bomba de inje¢do de argamassa com pressdo minima de trabalho
de 0,3 MPa, ndo ha necessidade da aplicagcdo do ar, pois a eventual complementacdo da
argamassa na boca do revestimento, sera feita colocando-se a cabe¢ca do revestimento e
injetando-se a argamassa sob pressao.

¢) quando da retirada do revestimento, a armadura ndo pode se deslocar verticalmente para

cima;

13



d) independentemente da cota de arrasamento da estaca, o preenchimento com argamassa deve

ocorrer até a superficie do terreno.

O método da injecdo de pressdo da estaca raiz € a principal diferenca em relacdo aos
demais tipos de estacas injetadas, € o ar comprimido que aplica uma baixa pressdo (inferior a 0,5
MPa) na argamassa e nio a sua inje¢do propriamente.

A injecdo sob pressdo consolida o macico fissurado (caso de rocha fissurada), compacta
os horizontes fofos, aumenta o didmetro do fuste e provoca irregularidades no mesmo,
acarretando um aumento na resisténcia lateral, conseqiientemente melhorando significativamente
a capacidade de carga.

A figura 2.6 procura exemplificar o que foi exposto a respeito do processo executivo da

estaca injetada tipo raiz.
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Como relagiio 2 estaca injetada tipo microestaca, tem-se, com base em CORREA (1988),

ALONSO (1998), e VELLOSO & LOPES (2002) a seguinte seqiiéncia executiva:

1. Perfuracao:

O processo € semelhante ao descrito para as estacas raiz.

2. Instalacio do tubo manchete:

O tubo manchete, de aco ou PVC rigido, é dotado de valvulas espacadas da ordem de 1 m.
Quando se usa tubo de PVC, o mesmo € obrigatoriamente envolvido por armadura, pois o PVC
ndo contribui para a resisténcia estrutural da estaca, ao contrdrio do que ocorre quando esse tubo
€ de aco. O tubo manchete ¢ o tubo munido de valvulas expansiveis de borracha, através das
quais serd injetada calda de cimento sob pressdo. Deve-se salientar a importancia da sele¢do do
didmetro externo do tubo manchete em relacdo ao didmetro da perfuracdo (portanto espessura da
bainha) pois ndo se deve usar bainha com espessura além de certos valores, sob o risco de ndo se

conseguir abrir as valvulas manchetes na fase de injecdo.

3. Execucio da bainha:

Injeta-se calda de cimento a baixa pressdo pela valvula inferior do tubo manchete at¢ a mesma
extravazar pela boca do furo concomitantemente aremogao do tubo de revestimento.

Um procedimento utilizado para baratear o custo da bainha consiste em preencher totalmente o
furo com argamassa mergulhando-se imediatamente apds o tubo manchete na mesma. A injecdo

de argamassa (ao invés de calda de cimento) pelas valvulas manchete tem apresentado problemas

executivos.
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4. Injecdo de calda de cimento:

Com o auxilio de um tubo dotado de obturador duplo acoplado a um misturador e bomba de
injecdo € realizado o processo. A injecao sé € iniciada apds a bainha ter concluido a pega e estar
em inicio de cura (normalmente 12h). A presenca da bainha permite a aplicacdo de altas pressoes
sem haver refluxo na superficie e que se controle, vdlvula por valvula, pressio e volume da
injecdo. Nessa etapa, a injec@o pode se processar em uma ou quantas fases forem necessdrias para
que se atinjam as pressoes desejadas.

A injecdo € feita no sentido ascendente através de cada uma das vélvulas, passando-se para a
vélvula superior quando se comprova que a inje¢do inferior jA promoveu a suficiente deformagio
do solo. Este processo de execugdo confere ao fuste da estaca uma forma com sucessivos bulbos
fortemente comprimidos contra o solo, melhorando significativamente a adesdo da estaca e,
portanto, a capacidade de carga quando comparada com outras estacas, inclusive estaca raiz de
mesmo didmetro. Obtém-se um fuste irregular e expandido em relacio a perfuragio, semelhante a

um bulbo de tirante.

5. Vedacdo do tubo manchete

Ap6s concluida a injecdo, a parte central do tubo manchete é preenchida com nata de cimento ou
com argamassa. Nesta fase pode-se complementar a armadura da estaca, se necessario,

instalando-se barras longitudinais no interior do tubo que serdo envolvidas por essa nata ou

argamassa.
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Um outro tipo de microestaca injetada a ser citada que porém ainda ndo possui utilizacdo
regular no Brasil € o sistema alemdao TITAN (ISCHEBECK) de microestacas perfuradas e
injetadas sob pressdo (Norma DIN 4128).

As microestacas s3o instaladas com um procedimento unificado com martelos de roto-
percussdo e com fluxo de cimento como liquido de apoio, evitando as perfuragdes encamisadas.
A perfuracdo € realizada com a utilizagdo de um tubo de ago de rosca continua vazado, sendo que
o tubo € ao mesmo tempo barra de perfuracio perdida, armadura e tubo de injecdo; assim se
evitam os trabalhos de retirar tubos de encamisamento e colocacdo de barras de armadura,
duplicando em geral a produtividade frente a trabalhos com tubos encamisados.

A injecdo de grout realizada por dentro do tubo vazado (sentido descendente) com refluxo
(sentido ascendente) por entre a secdo anelar formada pelo perimetro externo do tubo e a parede
de contato do solo usa a/c entre 0,7 a 0,5, sendo que uma pressao de 20 Bars (290 psi) aumenta a
penetracdo melhorando o solo adjacente. Usando-se espacadores um espacamento de 20 mm no
minimo € atingido. A secdo tubular é muito superior a uma haste sélida de mesma secdo

transversal e qualidade de aco no que se refere a flexdo, cisalhamento e superficie de atrito

(GEOTECHNICAL SOLUTIONS, LEAFLETS, MICROPILES, 2003).
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2.3 - TRANSFERENCIA DE CARGA EM ESTACAS

A estaca, ao ser carregada no seu topo, transfere esse carregamento para o solo, sendo que
essa transferéncia ¢ compreendida em parcela de carga transferida ao solo pelo fuste e parcela de
carga transferida pela ponta.

A transferéncia de cargas no sistema solo-estaca se dd pelo equilibrio entre as forcas
solicitantes e resistentes ao longo da estrutura, sendo que o sistema possui uma funcdo de
transferéncia de carga ao longo da profundidade. Desta forma, o solo absorve parte da forca
normal atuante na secdo da estaca, a qual vai diminuindo de intensidade ao longo da
profundidade.

A transferéncia da carga aplicada no topo da estaca para o solo circundante é um
fendmeno complexo que depende de diversos fatores, dentre os quais o tipo de solo, seu estado
de tensdo e as suas caracteristicas de resisténcia e deformacao; o método de instalacdo da estaca;
a geometria, dimensdes e caracteristicas do material que constitui a estaca; o tempo decorrente
entre a instalacdo da estaca e a sua solicitacdo e a intensidade da carga, a velocidade de sua
aplicacdo e o esquema de solicitacio da estaca (FONTOURA, 1982).

Verifica-se também que para estacas injetadas em geral bastam pequenos deslocamentos
para a total mobilizacdo da resisténcia mixima por atrito lateral, sendo que na ponta maiores
deslocamentos sdo necessrios para isto (SODRE, 1994).

A mobilizacdo da carga lateral de ruptura ocorre bem antes da mobilizagdo da resisténcia
de ponta e a fracdo da carga total resistida pela ponta aumenta com a intensidade da carga
(VESIC, 1975a apud CORREA, 1988). A porcentagem de carga resistida pela ponta é, em
geral, portanto, menor para a carga de trabalho do que para a carga de ruptura (CORREA, 1988).
Além disso, (CORREA, 1988), a partir de provas de carga, obteve uma indicacio de que o atrito
lateral para estacas comprimidas € maior do que para as estacas tracionadas.

De acordo com ORLANDO (2000) a resisténcia lateral na tracdo (Qstf) é sempre menor
que a resisténcia lateral na compressdo (Qscf) e a relacdo Qstf / Qscf diminui com a diminui¢do

de L/d.
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Os motivos sdo os tés citados por DE NICOLA & RANDOLPH (1993) e os trés citados
por ORLANDO (2000):

1. Expansdo ou contracdo do fuste devido ao efeito de Poisson, alterando as tensoes
radiais no solo (para estacas muito longas, “‘off-shore”).

2. Diferencas nas tensdes no solo provocadas pelo tipo de carregamento.

3. Alteraces nas tensoes efetivas devido a rotacdo da direcdo das tensOes principatis,
com reducdo da resisténcia da areia.

4. Possibilidade da formagdo de superficie de ruptura com inclinacdo diferente da
vertical, ndo paralela ao fuste da estaca, principalmente para pequenos
deslocamentos (mecanismo diferente que na compressao). Poderia haver inclusive
a formacdo de uma cunha de solo, cujo peso contribuiria na resisténcia da estaca a
tracdo (mas com resisténcia a tracdo sempre menor que a resisténcia lateral na
compressao).

5. Alteracdo dos pardmetros da areia em funcdo do carregamento (indice de vazios e
parametros de resisténcia).

6. Alteracdo dos parametros e estado de tensdo na areia caso haja movimentacdo da

mesma na regido da ponta, no levantamento.

Com referéncia a andlise pritica de transferéncia de carga propriamente dita, utilizam-se
provas de carga instrumentadas, como, por exemplo, com barras instrumentadas com
extensOmetros elétricos de resisténcia para medida das deformacdes especificas ao longo do fuste
(CARVALHO et al., 1991) para posterior calculo das cargas nos niveis instrumentados.

As cargas nos niveis instrumentados sdo calculadas experimentalmente através da
instalacdo de um extensOmetro em uma se¢do transversal da estaca proxima ao nivel do terreno
deixando-a, nesta sec@o, livre da influéncia do solo ao seu redor. Desta forma, toda carga aplicada
pelo macaco € transferida integralmente a secdo instrumentada. Conhecendo-se a carga aplicada,
a deformacdo especifica e através da Lei de Hooke obtémrse experimentalmente o produto do
moédulo de deformacdo equivalente pela drea da secdo transversal que €, entdo, utilizado para
determinacdo da carga nos demais niveis instrumentados (ROCHA et al., 1985).

Deste procedimento resultam curvas de transferéncia de carga apresentando a carga nos

niveis instrumentados em cada estigio do ensaio (CARVALHO et al., 1991).
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Deve-se observar, no entanto, segundo LAMARE NETO et al. (1985), que a hipétese
fundamental para a determinacdo das cargas ao longo da profundidade € que exista uma
compatibilidade de deformagdes entre os diversos materiais constituintes da estaca (barra de ago
CA-50, tubo galvanizado e nata de cimento). Para isto, € necessdrio admitir-se uma perfeita
aderéncia entre aqueles materiais e, ainda, que a nata de cimento se encontre no regime eldstico.

Os métodos de andlise tedrica do comportamento mecinico das estacas dividemrse
basicamente em trés: Métodos do Meio Elastico-Continuo, Métodos de Transferéncia de Carga e
Método dos Elementos Finitos.

Os Métodos do Meio Elastico-Continuo sao baseados na Teoria da Elasticidade,
notadamente através das equacdes de Mindlin (1936) com discretizacdes da estaca em uma série
de elementos, atribuindo a cada um deles um valor de carga a ser transferida ao solo (a estaca é
substituida pelas cargas que aplica ao solo que € entdo considerado como se ndo houvesse estaca
instalada). Algumas discretizagdes adotadas sdo as de Aoki & Lopes (1975) e de Poulos & Davis
(1980). Esta teoria apresenta limitacdes de ordem pratica.

Os Meétodos de Transferéncia de Carga, diferentemente, ndo consideram solo e estaca
como um Unico meio continuo, tampouco consideram que haja uma interface entre os dois. Em
alguns desses métodos, a estaca é também discretizada e o solo € considerado como se fosse
composto por molas ligadas a seus elementos. Pode-se, porém, admitir diferentes tipos de
comportamento para estas molas em funcdo do nivel de carregamento a que se submete a estaca,
bem como representar facilmente a ndo-homogeneidade do solo (AMANN, 2000). Alguns
métodos adotados sdo o de Coyle & Reese (1966), Randolph & Wroth (1978) e o de andlise de
provas de carga pelas Leis de Cambefort modificadas por Massad (1991 a 1994).

No Meétodo dos Elementos Finitos aestaca e o solo ao redor dela sdo discretizados em
uma grande quantidade de elementos.

Centralizando o estudo nos Métodos de Transferéncia de Carga, mais especificamente no
Método de andlise de provas de carga pelas Leis de Cambefort modificadas por Massad (1991 a
1994) e com base em MASSAD et al. (1981), CARVALHO et al. (1991), MASSAD (1991a),
MASSAD (1991b), MASSAD (1991c), MASSAD (1992), MASSAD (1993) e (AMANN,

2000) apresenta-se portanto um resumo do referido método.
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2.3.1 —Leis de Cambefort modificadas por Massad

As leis de interacdo entre o solo e a estaca foram propostas por CAMBEFORT (1964),
modeladas por BAGUELIN E VENON (1971), que considera a compressibilidade da estaca, e
posteriormente estudadas por CASSAN (1978), além obviamente das referéncias mais recentes
supra-citadas.

E uma andlise tedrica que adota relagdes do tipo rigido-eldstico-pldstico tanto para o atrito
lateral quanto para a ponta das estacas, procurando as fases de mobilizagdo e de saturacdo da
resisténcia do solo em fun¢do do deslocamento médio do fuste e da ponta. Em outras palavras a
variacdo do atrito lateral unitirio com o deslocamento da estaca (fuste) e a variagdo da reacao de
ponta da estaca com o deslocamento de sua ponta.

Esta andlise tedrica considera a curva carga-recalque uma série de trechos, cada um
correspondendo a uma determinada etapa da transferéncia de carga da estaca para o solo.

As Leis ou Relacdes de Cambefort (1964) representam, de forma matemadtica, as relagdes

elementares de interac@o solo-estaca e sdo duas, como demonstra a figura 2.7.

a) PRIMEIRA RELACAO b) SEGUNDA RELAGAO
DE CAMBEFORT DE CAMBEFORT
g - <
u =
= ‘ o
o 1 o )
2E | /b fnd o |
= ] e g | R Rp
<3 | - J = ! J
: | g L -
Y1 . Y2
y- DESLOCAMENTOS {mm) y - DESLOCAMENTOS (mm)

Figura 2.7 — Leis ou Relacoes de Cambefort (MASSAD, 1991-b).

Na figura 2.7-a observa-se os seguintes parametros:

. Vi : representa o valor de recalque para o qual todo o atrito lateral € plenamente
mobilizado (5 a 10 mm).
. A : adesdo inicial entre estaca e solo (segundo Cassan (1978) pode-se tomar valor igual

a zero, afetando pouco os resultados).
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° B : indica a relacdo de crescimento do atrito lateral com o deslocamento, até que se

atinja a sua maxima mobilizagao.

. fmax : mdxima mobilizacdo, ou seja, a saturacdo do atrito lateral.
Na figura 2.7-b observa-se os seguintes parametros:
° y2 :recalque de ruptura da ponta (10 a 30% do didmetro da estaca).

° Q : reacdo inicial da ponta (¢ considerado nulo quando a estaca ndo for de deslocamento

e estiver sendo carregada pela primeira vez).

° R : indica o crescimento da tensdo de reac@o da ponta at€ seu valor maximo na ruptura.
) Rp : valor maximo na ruptura.

Enquanto y; € da ordem de alguns milimetros, isto €, bastam pequenos deslocamentos
para a ‘“‘saturacdo do atrito lateral” (f = f,4x ), y» pode assumir valores bem maiores, de dezenas de
centimetros.

Segundo Baguelin e Venon pode-se distinguir 4 fases no processo de transferéncia de

carga da estaca para o solo:

o Fase 1: Inicio do processo de transferéncia de carga , com a mobilizagdo do atrito lateral,
sem que tenha havido ainda qualquer deslocamento, donde, nenhuma reacdo na ponta da

estaca.

. Fase 2 : Inicio de movimentacdo na ponta, que reage com pressdo nula (figura 2.7-b). Ao
longo do fuste ainda ndo se atingiu a “saturacdo” , isto &, reportando-se a figura 2.7-a, f <
finax .

. Fase 3 : Ocorre o inicio da “saturacdo” do afrito lateral, junto ao topo da estaca. Na ponta,
a reacdo se processa pela “rampa”, de inclinac@o R, da figura 2.7-b.

° Fase 4 : O atrito lateral “saturou” ao longo de todo o fuste (f = f,4x ). O deslocamento na

ponta da estaca € igual a y << y2 . Isto é, a ponta desenvolveu apenas uma pequena fracdo
de Rp.
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. Acima da Fase 4: O atrito lateral ja estd saturado e acréscimos na carga se fazem &
custas da ponta da estaca, até que o deslocamento da ponta atinja y , quando a estaca
rompe.

Como dito, no inicio do primeiro carregamento para estacas escavadas em compressao
axial pode-se tomar a reacdo m ponta como sendo nula (Q = 0), no entanto, a rea¢@o de ponta de
estacas escavadas quando submetidas a um segundo carregamento denota a ocorréncia de uma
carga residual do primeiro carregamento, a Carga Residual na Base da Estaca (Décourt, 1989).
Em outras palavras, quando se submete uma estaca escavada a um segundo carregamento, numa
prova de carga, surge em sua ponta uma carga residual (P,) que fica “aprisionada”.

Generalizando-se portanto as Leis ou Relacdes de Cambefort (1964) para estacas
escavadas para o segundo carregamento gracas a incorporacdo das cargas residuais na ponta das
estacas escavadas e postulando-se também a existéncia de uma carga residual na ponta de estacas
pré-moldadas, logo apds a sua cravacdo, MASSAD (1992) propds as Leis de Cambefort

Modificadas, como pode ser visto na figura 2.8.

(o) ATRITO LATERAL (b) RESISTENCIA NA PONTA
T fpe=- (1) g, A
T
fmox] ! 'B ; RE Rreb T
f I b ¥ P /si !Rp
'res.—/}‘lyl _J_f_mox T h Si {=)’
2

Figura 2.8 — Leis de Cambefort Modificadas (MASSAD, 1993) .

De um ponto de vista fisico, a existéncia desta carga residual significa que a ponta da
estaca ja estd reagindo quando o atrito lateral comeca a se desenvolver positivamente € mais, que
este atrito, que logo apds a cravagdo atua de cima para baixo, “prendendo” a estaca no terreno e

equilibrando a carga residual na ponta, precisa ser “revertido” (reversao do atrito lateral).
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Na figura 2.8 observa-se os seguintes parametros:

° Pn : Carga residual de ponta que fica “aprisionada’.
o Sp : Area da seciio transversal da ponta.
. 1 : Fator majorador do atrito lateral na ruptura, quantifica a a¢do da carga residual. A

vantagem do uso deste pardmetro reside no fato de se poder tratar globalmente o

comportamento das estacas em termos de curva carga-recalque no topo, seja ela escavada

ou cravada.
° yir : A metade do deslocamento necessario para reverter todo atrito lateral.
. fres : Quando ao final do primeiro carregamento a estaca € descarregada, ha o chamado

rebound, ocorrendo a reversdo do atrito lateral, e entdo A assume um valor residual

negativo, chamado fres.

Témrse, conseqiientemente, que:

n=1+ 20 2.1)

, onde Ar = fnsx ©T D h : Carga na ruptura devido ao atrito lateral no fuste (D e h sdo,

respectivamente, o didmetro e a altura da estaca).

Para o primeiro carregamento témse:

] no caso de estacas escavadas, L =1 (Ph=0).
° no caso de estacas cravadas, de ponta,)t =2 (Ph=Ar Rp.Sp).
) no caso de estacas cravadas, de atrito, 1 1 <2(Ph=R>.Sp <Arr).

Para o segundo carregamento, no caso de estacas escavadas, ndo se descarta a
possibilidade de > 2. Sendo i > 1, o atrito lateral unitario (f) deve ser revertido de um valor

negativo inicial (f rgs ) que equilibra a forca Ph .
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Este atrito lateral torna-se positivo a2 medida em que a carga na cabeca aumenta até atingir

a “plena mobilizacao™ quando f se iguala a f4x .

Como fora dito, esta andlise tedrica considera a curva carga-recalque uma série de trechos,

cada um correspondendo a uma determinada etapa da transferéncia de carga da estaca para o

solo, como observa-se na figura 2.9.

P,- CARGAS NO TOPO P,

»

Yo- RECALQUES NO TOPO(mm}.

|

|
o

I
]
©

Figura 2.9 — Pontos delimitantes dos trechos da curva carga -recalque tedrica (MASSAD, 1992) .

Para o tracado da curva carga-recalque tedrica deve-se introduzir 2 coeficientes

adimensionais que controlam o comportamento de estacas em compressao axial, a saber:

° Rigidez Relativa Solo-Estaca (K)

K= Alr
Kr.yl

(2.2)
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, onde Kr = Eh—S : rigidez da estaca como pega estrutural (E é o médulo de elasticidade do

material que a constitui , S é a drea da secdo transversal da estaca e h € a altura da

mesma).

Este parametro pode ser escrito e € facilmente demonstravel, também da seguinte forma:
fmax
yl

K=4( 2228y ondeB= 2.3)
D FE

Constitui-se em uma medida da rigidez tanto do solo quanto do material da estaca e
também da relacdo altura-didmetro (%). Estacas infinitamente rigidas (incompressiveis)

denotam K = 0 e estacas infinitamente compressiveis denotam K oo (a deformabilidade do

material que as constituem € decisiva no seu comportamento em compressao axial).

° Coeficiente adimensional m

m= R.Sp.yl 2.4)
Alr

Mede a relacdo entre a reacdo de ponta, no momento em que todo o atrito lateral foi
mobilizado ao longo do fuste, e ALr .

Admitindo-se que existe, na ponta da estaca, uma forca Ph = (0 - 1)ALr atuando desde o
inicio do carregamento € que valem as Leis de Cambefort Modificadas, que os parametros de
Cambefort sejam constantes em toda altura da estaca como se a camada de solo fosse homogénea
e que ainda o atrito lateral inicial (f) seja nulo, € possivel mostrar que a curva carga-recalque

tedrica apresenta 4 trechos bem delimitados durante o carregamento (figura 2.9), a saber:
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Trecho 0 -3 : Como o atrito lateral (f) inicial € dado como nulo, os pontos 0, 1 e

2 coincidem com a origem do grifico. E um trecho retilineo (fase pseudo-eldstica de
mobilizacdo do atrito lateral, ao longo da reta inicial da primeira Lei de Cambefort). O
ponto 3 corresponde a0 momento em que o atrito lateral atingiu o valor maximo na cabeca

da estaca e € dado por:

Po= wAlr | 1gh(Z)+m.2 ,onde Z =VK (2.5)
VA 1+m.Z1gh(Z)
Yo=pyl (26)

Trecho 3-4 : Avango da plena mobilizacdo do atrito lateral ao longo do fuste do topo em
direcdo a ponta (forma da curva, sob certas condi¢des, se aproxima de uma parabola).

Para K> 10 tém-se:

1

Yo=cl +c2 (P())Z, onde cl = wyl ec2=s ——— 2.7
2 2. Kr. L Alr
Ou ainda sendo aproximada pela seguinte relacdo exponencial:
Po=Pr(1 —e®+ay0) (2.8)
,onde Pr=145 AL, b=~ -0,18 e a=- 2K~
k wAlr

Trecho 45 : Linear, correspondendo a mobilizacdo da resisténcia de ponta ao longo do

trecho pseudo-eléstico da segunda Lei de Cambefort, com a relacao;

Po—WwAlr _ 1
Cwdlr T T T
2Kr Kr RS

(2.9)

Yo
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° Trecho 56 : Ocorre a ruptura na ponta, cuja reacdo atinge seu valor maximo. Para o caso
particular da estaca de atrito (1 1 < 2) os pontos 4 e 5 coincidem (a estaca rompe

bruscamente apds a mobilizacdo total do atrito lateral, toda a reacdo de ponta ja havia

sido mobilizada como carga residual).

° Trechos de Descarregamento: Trecho 6-7 retilineo (trecho pseudo-eldstico da volta na Lei
de Cambefort), trecho 7-8 curvilineo (inicio e fim da plena mobilizacdo do atrito no
sentido reverso, contrario a subida da estaca), com equacdo parabélica, e 89 retilineo

(associado ao rebound franco da ponta). No trecho 7-8 t€m-se:

1

Yo —yy=ylR+ ——
o=y 4.Kr. Alr

(Po™ — Py)* (2.10)

Para uma primeira estimativa dos pardmetros do solo podemrse utilizar correlacdes
empiricas que envolvem o SPT (como por exemplo AOKI & VELLOSO (1975) ou DECOURT
& QUARESMA (1978)). Para os parametros B e R, CASSAN (1978) sugere:

B=2.E (2.11)
R=4.B , (2.12)

Onde B e R em KN/n?. B e Ep sdo, respectivamente, os Modulos de Deformabilidade

dos solos ao longo do fuste e na ponta da estaca. Os valores de B: e Ep podem ser obtidos
através de E = b.k.SPT.
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2.4 - CAPACIDADE DE CARGA

Uma estaca submetida a um carregamento vertical ird resistir a essa solicitacdo
parcialmente pela resisténcia ao cisalhamento gerada ao longo de seu fuste e parcialmente pelas
tensOes normais geradas ao nivel de sua ponta.

A capacidade de carga pode ser definida como a soma das cargas mdximas que podem
ser suportadas pelo atrito lateral e pela ponta simultaneamente.

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

Como explica CORREA (1988) a forma da curva carga-recalque serd o resultado da
interacdo solo-estaca tanto do atrito lateral quanto da ponta, e se constitui na medida final do
comportamento da estaca. Nesta curva carga-recalque, pode-se reconhecer trés fases distintas: a
primeira reflete uma certa proporcionalidade entre cargas e recalques; a segunda corresponde a
uma deformacgio visco-plastica em que a velocidade de carregamento influi muito sobre os
recalques; e a terceira corresponde adefini¢io da carga de ruptura (AMANN, 2000).

Sobre a definicio da carga de ruptura, CORREA (1988) cita que na maior parte dos casos
ndo existe um colapso visivel da fundacdo e ndo se tem caracterizada uma carga de pico (o

aumento da carga P provoca aumento progressivo dos recalques ndo caracterizando uma carga de
ruptura bem definida).

2.4.1 — Critérios de Ruptura

Segundo a NBR 6122/96 a capacidade de carga no ensaio da estaca ou tubuldo de prova

deve ser considerada definida quando ocorrer ruptura nitida, como mostra a figura 2.10 a seguir:
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Figura 2.10 — Exemplo de curva “carga X recalque” com ruptura nitida ou geral(MENEGOTTO,
CINTRA & AOKI, 2001).

Quando isto ndo ocorrer e a estaca quando carregada apresenta um recalque considerdvel
mas a curva carga x recalque ndo indica uma carga de ruptura, mas um crescimento continuo do
recalque com a carga, a carga de ruptura de acordo com a NBR 6122/96, pode ser convencionada
como a que corresponde, através da curva “carga x recalque” a um recalque expresso pela

férmula a seguir :

£L LD (2.13)
AE 30

pr

onde,

P = carga de ruptura convencional

L= comprimento da estaca

A= drea da secdo transversal da estaca

E= mddulo de elasticidade do material da estaca

D= didmetro do circulo circunscrito a estaca ou, no caso de barretes, o didmetro do circulo

de drea equivalente ao da sec@o transversal
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A ruptura convencional pressupde a imposicdo de um recalque arbitrdrio para caracterizar
aruptura (CINTRA & AOKI, 1999).

A figura 2.11 retrata a aplicacdo da referida férmula para ruptura convencional:

R Cirga
i = 3
D/30 g
— bey, H\\"
= . 1
e,
TG T
“‘x__x
\,H_N x\ .
g x\ EL D
e, I AE 0
r] T -{;-1. %";:\"\-\.\ i_
."‘\., H,__HHH
u Curva P x p_//' '
.;'-_ [ensain)
=y

Figura 2.11- Ciritério de ruptura convencional da NBR 6122/96 (CINTRA & AOKI, 1999).

Ou ainda como o proposto por Terzaghi e adotado na Norma Inglesa, a ruptura pode ser
convencionada considerando como carga de ruptura a que corresponde , através da curva ‘“‘carga x
recalque”, a um recalque igual a 10% do diametro da ponta da estaca.

DECOURT (1998) define ruptura convencional como sendo a carga correspondente a
uma deformacdo da ponta (ou do topo) da estaca de 10% de seu didmetro no caso de estacas de
deslocamento e de estacas escavadas em argila e de 30% de seu didmetro no caso de estacas
escavadas em solos granulares.

Outro critério de ruptura € o da ruptura fisica, onde a mesma € caracterizada por recalques
teoricamente infinitos (CINTRA & AOKI, 1999) ou seja, a carga de ruptura é aquela tal que,
com um acréscimo infinitesimal causa um recalque infinito e a curva “carga-recalque” alcanca

um ponto assintotico com a vertical (VAN DER VEEN, 1953).
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No caso de estacas de deslocamento, a diferenca entre a ruptura convencional e a ruptura
fisica tende a ser relativamente pequena.

No caso de estacas escavadas, ndo hd propriamente uma ruptura fisica, pelo menos até
deformacdes da ordem de grandeza do diametro da estaca. H4 como que um ‘“amassamento
progressivo” do solo (DECOURT, 1998).

Quando a carga aplicada ndo € suficiente para provocar a ruptura e os recalques nio sao
“considerdveis” a carga de ruptura deve ser obtida pela extrapolacdo da curva carga-recalque por
métodos consagrados na Mecanica dos Solos (CORREA, 1988).

Pode-se evocar diversos processos para alcancar a extrapolacdo da curva “carga X
recalque” na busca da melhor solu¢do. Um dos mais utilizados € o critério de ruptura fisica de
VAN DER VEEN (1953), o qual parte do ajuste do grafico resultante do ensaio a uma curva de
formulacd@o conhecida, no caso uma de formato exponencial.

Em seu artigo “The Bearing Capacity of a Pile” o mesmo se preocupa em determinar a
capacidade de carga de uma estaca sob um modo estritamente normalizado e impessoal, o qual
postula como sendo o valor de Pnsx aquele, dentre os varios plotados em um gréfico de abcissa In
(1- P/Ppnsx) e ordenada p, que propiciar a melhor regressdo linear pelos pontos do griafico. A

expressdo matemdtica que representa a extrapolacdo de Van der Veen tem a forma:

P =Ppix (1 —€) (2.14)

onde,

P= carga na cabeca da estaca

Pnax = capacidade de carga

a = coeficiente que define a forma da curva

p = recalque devido a carga P
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Segundo  VELLOSO&LOPES (2002) hda uma discussdo quanto a confiabilidade da
extrapolacdo das curvas obtidas em provas de carga. Extrapolacdes tentadas de curvas carga x
recalque que ficaram apenas no trecho inicial, quasi-eldstico, conduzem a valores de carga de
ruptura exagerados, para ndo dizer absurdos. A extrapolacdo de curvas carga x recalque pelo
método de VAN DER VEEN (1953), na experiéncia de VELLOSO&LOPES (2002) indica que
se pode obter uma extrapolacdo confidvel se o recalque maximo atingido na prova for de, pelo

menos, 1% do didmetro da estaca.

2.4.2 — Provas de Carga

Segundo ALBUQUERQUE (2001) as provas de carga, utilizadas em geotecnia para se
estudar o comportamento estaca-solo, verificam aspectos importantes como a capacidade de
carga e os deslocamentos do elemento de fundagdo, e, ainda, no caso de estacas instrumentadas a
transferéncia de carga em profundidade. Os diversos motivos que levam a execugdo de uma

prova de carga podem ser resumidos da seguinte maneira (ALBUQUERQUE, 2001):

. Assegurar que nao ird ocorrer ruptura para uma certa carga de trabalho;

° Avaliar a integridade estrutural do elemento de fundagio;

. Determinar qual € a carga de ruptura, realizando uma checagem das estimativas;

. Determinar o comportamento carga x deslocamento de um elemento de fundagio,

especialmente na regido da carga de trabalho.

Continua 0 mesmo autor citando que as provas de carga podem ser feitas com cargas
verticais ou inclinadas, a compressio ou tracdo, cargas horizontais ou qualquer tipo de
solicitacdo, procurando reproduzir as condicdes de funcionamento da fundacdo a que se
destinam.

As provas de carga podem ser divididas em (ALBUQUERQUE, 2001):
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° Prova de carga direta sobre o terreno da fundacao;

° Prova de carga estética em estacas e tubules;
. Prova de carga dindmica em estacas.

No presente trabalho abordar-se-4 o caso das provas de carga estaticas, pois o referido
estudo aborda uma modalidade de estaca escavada, a estaca injetada tipo raiz.

Segundo NIYAMA et al. (1998) uma grande vantagem da prova de carga estdtica é se
tratar de um ensaio onde se repercute o complexo comportamento do conjunto solo-fundacdo;
influenciado pela modificagio provocada no solo pelos trabalhos de infra-estrutura da obra e
execugdo das fundacdes e pelas incertezas decorrentes das dificuldades executivas das fundacdes.

Prova de Carga Estitica ¢ definida como sendo um ensaio de campo onde aplicam-se
incrementos infinitesimais de carga em tempos infinitos (AOKI, 2001), geralmente em um
elemento isolado de fundacdo (definido como sendo o macico de solo em conjunto com o
elemento estrutural de fundacdo mais o processo executivo) com a aplicacdo de carga em estigios
e conseqiiente medicdo de recalques, obtendo-se a uma curva ‘“carga X recalque’ e sua
interpretacao.

Para a realizacdo das provas de carga é imprescindivel a montagem de um sistema de
reacdo adequado, sendo que, segundo MENEGOTTO, CINTRA & AOKI (2001) o sistema de
reacdo pode ser por cargueira, por tirantes ou por estacas de reacdo. O primeiro consiste de um
caixdo preenchido com um material (areia, chapas de aco, blocos de concreto) que garanta o peso
para a reagdo, no segundo caso a reacdo € obtida por meio de tirantes executados proximos a
estaca a ser ensaiada (utiliza-se uma viga metdlica para transferir a carga da estaca para os
tirantes) e no terceiro caso o mesmo € semelhante ao anterior, porém, ao invés de tirantes
utilizam-se estacas armadas. Segundo ALBUQUERQUE et al. (2001) um dos aspectos que
limitam a realizacdo das provas de carga estiticas € a necessidade de se obter uma reacdo
compativel com a carga na findacdo a ser ensaiada, onde esta limitacdo € imposta pelo alto custo

do sistema e da viga de reag@o.
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Para a aplicagdo da carga, em estdgios, utiliza-se um macaco hidrdulico, o qual pode ser
acionado por uma bomba elétrica ou manual. A medida da carga pode ser realizada com o auxilio
de um mandmetro instalado na saida da bomba ou por uma célula de carga, a qual garante uma
maior precisdo das leituras.

As leituras de recalque, em cada estigio, sdo realizadas empregando-se extensOmetros
convenientemente instalados nos cantos do bloco de coroamento da estaca. A média aritmética de
suas leituras representa o recalque da estaca (MENEGOTTO, CINTRA & AOKI, 2001).

O referencial das medidas de recalque mais freqiilentemente empregado na prética é
constituido por um par de vigas metdlicas ou de madeira (vigas de referéncia), que se apdiam em
pontos fixos, suficientemente afastados da zona de influéncia do elemento testado (YASSUDA,
1985). Prosseguindo o mesmo autor com relagio ao referencial nas medidas de recalque, a
ignorancia da magnitude de variacdo das deformacOes devido aos agentes externos pode
prolongar uma prova de carga por muito tempo, desnecessariamente, tendo outra implicacdo na
interpretacdo dos resultados de uma prova, principalmente quando se tenta estimar a carga limite

critica.

2.4.2.1 — Procedimento Executivo de Provas de Carga

As provas de carga lentas ou SML (Slow Maintained Load Test) sdo caracterizadas pelo
pressuposto da estabilizacdo dos recalques com o tempo, onde cada estigio de carga € mantido
até que o controle dos recalques correspondentes indique a estabilizacdo. Esta estabilizacdo €
admitida quando a diferenca entre as leituras realizadas nos tempos t e t/ 2 corresponder a, no
maximo, 5% do deslocamento total do estagio.

Deve-se realizar no minimo 10 estgios de carregamento com incrementos iguais a no
maximo 10% da carga maxima estimada do ensaio cada um, onde esta carga maxima serd o
dobro da carga de trabalho. Em cada estdgio os recalques serdo medidos nos tempos 0, 2, 4, 8, 15,
30, 60, 90, 120 min...até a estabiliza¢do, com no minimo 30 minutos por estagio.

O descarregamento obedece semelhante principio, com no minimo 4 estagios.
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A vantagem do ensaio SML consiste no acompanhamento “passo a passo’ do ensaio, a
desvantagem seria no grande tempo utilizado no ensaio além de se ter que montar um esquema
especial para o revezamento de equipes durante 0 mesmo.

As provas de carga rdpidas ou QML (Quick Maintained Load Test) mantém os estigios
de carga e descarga por tempos determinados, independente da estabilizacdo, onde cada estdgio
de carga tem incrementos de no maximo 10% da carga de trabalho estimada em um total de 20
estagios de carga (novamente a carga maxima serd o dobro da carga de trabalho). Em cada
estdgio a carga portanto € mantida e a duracio € fixada em 5 minutos, independente da
estabilizagio dos recalques, os quais devem ser lidos ao inicio e ao final de cada estéagio.

O descarregamento obedece semelhante principio, com no minimo 4 estagios.

A vantagem do ensaio QML consiste na grande economia de tempo permitida e a
desvantagem € que os pontos da curva “carga x recalque” ndo sdo pontos estabilizados.

E evidente que os resultados do ensaio estdo relacionados com o método utilizado. Por
este motivo, para permitir andlises e comparagoes, o método e suas caracteristicas devem ser

detalhadamente relatados com seus resultados (NITYAMA et al., 1998).
2.4.3 — Estimativa da Capacidade de Carga de Estacas

No cotidiano profissional do projetista é usual lancar-se miio de métodos de previsdo de
capacidade de carga para a estimativa da capacidade de carga de estacas. Genericamente, pode-se
separd-los em métodos tedricos € métodos semi-empiricos.

Sdo considerados tedricos quando o cdlculo é feito utilizando-se das férmulas da
Mecanica dos Solos e de pardmetros obtidos em ensaios de laboratério e / ou de campo.

Sdo considerados semi-empiricos quando o cdlculo € feito utilizando-se formulas
empiricas e semi-empiricas desenvolvidas com o auxilio de correlagdes com ensaios “in situ”,
principalmente o SPT e o CPT (CORREA, 1988) . Segundo o mesmo autor, a aplicacio das
férmulas tedricas para o cdlculo da capacidade de carga de estacas em geral e particularmente

para as estacas raiz € muito dificil, pois:

o As estacas em geral sdo instaladas em solos com camadas diferentes e raramente t€m-se

areia e argila puras;
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. Via de regra, a tnica informagdo disponivel para o projeto de fundagdo € o ensaio de
penetracao dindmica. Nao se possui quaisquer indicagdes sobre os diversos parametros
necessdrios para o cdlculo, ou seja: coesdo, angulo de atrito, coeficientes de pressao do
solo no fuste, coeficiente de aderéncia solo-estaca, peso especifico do solo, resisténcia

nao-drenada da argila,etc.

De acordo com CINTRA & AOKI (1999) € recomendawel a utilizacdo de um coeficiente

de seguranca ndo inferior a 3,0 no caso de capacidade de carga obtida por método tedrico.
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2.4.3.1 — Métodos Teodricos

2.4.3.1.1 — Método de BERESANTSEYV (1952, 1961)

De acordo com KEZDI (1975) uma importante formulagio tedérica é a de
BERESANTSEV (1952, 1961) para uma estaca vertical individual sob carga vertical.
Beresantsev assumiu que o colapso ocorre apenas embaixo da ponta da estaca. Uma zona

compacta se desenvolve ao redor da estaca, a qual recalca juntamente com essa (figura 2.12).

— — D

0 LN |
TN |
- e, b \a%%»’ by e,

|
Figura 2.12 — Hipdteses da teoria de Beresantsev (KEZDI, 1975) .

A resisténcia de ponta € dada por:

nd’
Pp = qr (2.15)
4
onde,
gr=2Add +Béar/al (2.16)

onde 4r / al = qr , fungdo da razdo 1/ d e do angulo de atrito interno.
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As constantes A e B sdo encontradas na figura 2.13:

A B
200 I ] [ |
B
180~ 7
160 ]

140 = ,h

T | 2r.
120~ i 71

1001~ o Dy,

o = f(D[2r)

60—

200

i} ] L | ]
22° 26° 30° 34° 38° 42°

Figura 2.13 — Diagramas dos parametros A e B para a teoria de colapso de estaca de Beresantsev

(KEZDI, 1975) .
NORDLUND (1963) sugeriu a adicdo de um termo expressando o valor limite do atrito
lateral:

Z C.Kligo Al (2.17)
i=1

, onde K é o coeficiente de pressdo do solo, C € a circunferéncia da estaca e Al é o

comprimento da i-ésima camada.
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2.4.3.1.2 - Método de MEYERHOF (1976,1977)

Através de estudos em modelos Meyerhof desenvolveu um método de previsdo de carga
de ruptura para estacas embutidas em solo homogéneo, baseado no principio das tensdes efetivas
(método ) (ALBUQUERQUE, 2001).

Para a obtencdo da carga de ruptura somam-se as parcelas correspondentes 2 cargas de
ponta e lateral.

. Carga Lateral de Ruptura:

QLu-carc=Ks ov.tg d AL (2.18)

, onde Ks = coeficiente de empuxo médio do fuste da estaca

ov = tensdo efetiva média ao longo do fuste da estaca (KPa)

d= angulo de atrito entre o solo e o material da estaca (°)

Para o célculo de Kg propde para argilas moles a média Ks = Ko = (1-send’) onde ¢’ € o
angulo de atrito efetivo (o autor também propde, para o caso de estacas cravadas, a aplicacdo de
um coeficiente de valor 1,5).

Para a obten¢do de 9 sera utilizado o proposto por POTYONDY (1961), onde & = 0,88.0’.

VESIC (1975) propde uma forma para a obtencio de Ks.tgd, no trato de argilas

consolidadas e com angulo de atrito efetivo variando de 10° a 35°:

Ks.tgd = (sen ¢’.cos ¢")(1-ser’d’) (2.19)

De acordo com o autor o valor de Ks.tgd para argilas consolidadas deve variar entre 0,16 ¢
0,35.
. Carga de Ponta de Ruptura:

Qpu-caLc = Ap (qu1 + (qr2-qu1)Zb/(10.d)) (2.20)

,onde :
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qr1 = resisténcia limite de ponta para camada superior (kPa)
qr» = resisténcia limite de ponta para camada inferior (kPa)
Zb= profundidade da estaca embutida na tltima camada de solo (m)

d = diametro da estaca (m)

Os valores de qr.1 € qr.2 podem ser calculados pela seguinte equacao:

qLi=0,5Nqi.tg ¢ (2.21)

,onde : Nqi = fator de capacidade de carga em funcio do angulo de atrito i (figura 2.14)

¢ = angulo de atrito do solo (em termos de tenso total) (°)

Angulo de atrito da camada superior - ¢

PO b s e ol 1 o b

Fator de capacidade de carga Na

F=——-

I
I
I
I
|
L

20 25 30 35 40 5 50

Angulo de atrito da camada inferior - @:"

Figura 2.14 — Fator de Capacidade de Carga para estacas curtas cravadas na intersec¢ao de duas camadas

de solo nao coesivo.
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2.4.3.1.3 - Método de SKEMPTON (1951)

Apresenta-se a seguir a expressdao para estimar a capacidade suporte da argila, na hipStese
¢ = 0° com carregamento centrado e vertical, podendo ser chamado de método o (em funcdo da
coesdo do solo) (ALBUQUERQUE, 2001). O autor reescreveu a formula geral de TERZAGHI,
que leva em consideracdo para o cdlculo da capacidade de suporte a somatdria das parcelas
devidas a coesdo, atrito e sobrecarga. Desprezando-se a parcela de atrito, os fatores de forma Sc e

Sq € o fator de capacidade de carga N, temrse:

6.=cNc +7 .H 2.22)

, onde Nc — f(H/D)

Para o calculo da carga de ruptura total utiliza-se também a somatdria das parcelas de

ponta e atrito lateral.

. Carga Lateral de Ruptura:

Qrucarc=Ar. Ca (2.23)

,onde: A = drea lateral da estaca (nf)
Ca =adesao solo -estaca (kPa) (tabela 2.1)

Tabela 2.1 — Relacdo entre coesdo e adesio (TOMLISON, 1957) .

ESTACA CONSISTENCIA COESAO (kPa) ADESAO (kPa)
Concreto/ MOLE 0-37 0-34
Madeira MEDIA 37-72 34-43
RIJA 72-144 43-62
Aco MOLE 0-37 0-29
MEDIA 37-72 29-72
RUA 72-144 -
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Carga de Ponta de Ruptura:
Qprucarc=(c.Nc +v7 .H) Ap (2.24)

,onde: ¢ =coesdo do solo (kPa)
v = peso especifico médio do solo (kKN/nt)
H = profundidade total da camada de solo (m)
Ap = drea da ponta da estaca (mz)

A tabela seguinte apresenta uma relagdo entre Nc e ¢:

Tabela 2.2 — Fator Nc x ¢ .

0 Nc 0 Ne 0 Nc 0 Nc

0 5,14 12 9,28 24 19,32 36 50,59

1 5,38 13 9,81 25 20,72 37 55,63

2 5.63 14 10,37 26 2225 33 61,35

3 5,90 15 10,98 27 23,94 39 67,87

4 6,19 16 11,63 28 25,80 40 7531

5 6,49 17 12,34 29 27,86 41 83,86

6 6,31 18 13,10 30 30,14 Y} 93,71

7 7.16 19 13,93 31 22,67 43 105,11
8 7,53 20 14,83 32 35,49 44 118,37
9 7,92 21 15,82 33 38,64 45 133,88
10 8,35 22 16,88 34 42,16

11 8,80 23 18,05 35 46,12
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2.4.3.2 — Métodos Semi-Empiricos

Os métodos semi-empiricos a seguir tem ampla utilizagdo junto ao meio t€cnico: Método
de Aoki & Velloso (1975), Método de Décourt & Quaresma (1978), Método de David Cabral
(1986), Método Brasfond (1991), Método de Lizzi (1982) e Método de P.P.Velloso (1981). A
menos dos dois ultimos os demais contam com atualizacdes recentes em alguns de seus
coeficientes, entretanto, para facilidade de consulta, serdo mantidos os nomes dos autores e datas

originais quando citados.
2.4.3.2.1 — Método de AOKI & VELLOSO (1975)

A capacidade de carga de um elemento isolado de fundacdo pode ser estimada por:

R_% Ap +— Z(f Al) = KNP Ap + % Y (0.K.N,.Al) (2.25)
1

U= perime tro da se¢do transversal do fuste;

Ap = drea da se¢do transversal da ponta;

Al= espessura da camada;

Np = indice de resisténcia a penetracao na cota de apoio do el. estrutural de fundacao;

NI = indice de resisténcia a penetracdo médio na camada de solo de espessura Al

Para estacas escavadas AOKI (1996) considera que, dependendo do maior ou menor grau
de perturbacdo introduzido no terreno pelo processo executivo empregado, F2 varia de 4,5 a 10,5
(com F2=2F1). VELLOSO&LOPES (2002) para estacas raiz citam os valores F1=2 e F2=4
como sendo uma estimativa razodvel. F1 e F2 sdo coeficientes de transformacdo que englobam o
tipo de estaca e o efeito escala entre a estaca (protétipo) e o cone do CPT (modelo).

Originalmente para ensaios CPT, ¢ e fc (fc = & qc) sdo a resisténcia de ponta e o atrito

lateral unitério do cone, onde correlacionando-se com o SPT tem-se que: qc = K.N (tabela 2.3).
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Tabela 2.3 - Coeficientes Ke 4 (CINTRA & AOKI, 1999).

Tipo de solo K(MPa) a (%)
Areia 1,00 1,4
Areia siltosa 0,80 2,0
Areia silto-argilosa 0,70 2.4
Areia argilosa 0,60 3,0
Areia argilo-siltosa 0,50 2,8
Silte 0,40 3,0
Silte arenoso 0,55 2,2
Silte areno-argiloso 0,45 2,8
Silte argiloso 0,23 3,4
Silte argilo-arenoso 0,25 3,0
Argila 0,20 6,0
Argila arenosa 0,35 2,4
Argila areno-siltosa 0,30 2,8
Argila siltosa 0,22 4,0
Argila silto-arenosa 0,33 3,0

2.4.3.2.2 —~Método de DECOURT & QUARESMA (1978)

De acordo com DECOURT (1998) o Método de Décourt & Quaresma (1978) apresenta
um processo de avaliacdo de capacidade de carga de estacas com base nos valores N do ensaio
SPT. Este método, originalmente previsto para estacas de deslocamento, foi objeto de algumas
extensdes, objetivando adequa-lo para outros tipos de estacas e mais recentemente também para
adequa-lo ao novo ensaio SPT-T, através do conceito do N equivalente (Neq).

Neq=T (kgf.m)/ 1,2 (2.26)

A tensdo de ruptura na ponta € dada por:

gr= KN (2.27)

, onde K, fun¢do do tipo de solo, encontra-se na tabela 2.4:
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Tabela 2.4 —Valores do coeficiente K em funcdo do tipo de solo
(DECOURT, 1998) .

Tipo de Solo K (KN/nr’) K (tf/m")
Argila 120 12
Silte argiloso 200 20
(solo residual)
Silte arenoso 250 25
(solo residual)
Areia 400 40
O atrito lateral unitério é dado por:
gs=10(N/3+1) KN/m? (2.28)
De onde se compde:
Qu=4aKNp Ap + 104 (Ns/3 + 1)As KN/m? (2.29)

Os valores de 4 e a sugeridos para os diversos tipos de estacas sdo apresentados nas

tabelas 2.5 e 2.6 a seguir:

Tabela 2.5 - Valores do coeficiente 4 em fungio do tipo de estaca e do tipo de solo (DECOURT, 1998) .

Escavadaem | Escavada Hélice Raiz Injetada sob
Geral (bentonita) Continua altas
pressoes
Argilas 0,85 0,85 0,30* 0,85* 1,0*
Solos 0,60 0,60 0,30* 0,60* 1,0*
Intermedidrios
Areias 0,50 0,50 0,30* 0,50* 1,0*

* Valores apenas orientativos diante do reduzido nimero de dados disponiveis.
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Tabela 2.6 - Valores do coeficiente 4 em fungdo do tipo de estaca e do tipo de solo (DECOURT, 1998).

Escavadaem | Escavada Hélice Raiz Injetada sob
Geral (bentonita) Continua altas
pressoes
Argilas 0,80 0,90%* 1,0* 1,5% 3,0%
Solos 0,65 0,75% 1,0%* 1,5% 3,0%
Intermedidrios
Areias 0,50 0,60%* 1,0* 1,5% 3,0%

2.4.3.2.3 —Método de DAVID CABRAL (1986)

O Meétodo David Cabral (1986) para estacas raiz leva em consideracdo a pressdo ¢ ar

comprimido (p) aplicada no topo da estaca.

* Valores apenas orientativos diante do reduzido niimero de dados disponiveis.

O atrito lateral para cada trecho do fuste e a resisténcia de ponta sdo apresentados como:

fmax d) =40 a1. N

f=1+0,11p-0,0LD

qQp =40 .4, Np

, onde ﬁo ﬁl. N(i)

Os fatores empiricos 4; e 4, sdo sugeridos na tabela 2.7 em funcdo do solo.
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Tabela 2.7 — Coeficientes 4, e 4, (FUNDESP, 2001) .

Tipo de Solo a; (10 .kgf/cm®) a; (kgf/enr)
Areia 7,0 3,0
Areia siltosa 8,0 2,8
Areia argilosa 8,0 2,3
Silte 5,0 1,8
Silte arenoso 6,0 2.0
Silte argiloso 3,5 1,0
Argila 5,0 1,0
Argila arenosa 5,0 1,5
Argila siltosa 4,0 1,0

2.4.3.2.4 — Método BRASFOND (1991)

Apresenta-se abaixo as expressdes de resisténcia segundo o Método da BRASFOND

(1991) para estacas raiz:

qu=4B. Nspt

(2.33)

(2.34)

Analogamente a0 método Décourt & Quaresma, o valor de SPT considerado na expressao

(2.33) é a média dos valores de SPT ao longo do fuste, respeitando o valor limite de 40, enquanto

o indice de atrito lateral 4 & igual a 6,0 KN/nf para qualquer tipo de solo.

Na expressao (2.34) N_p ¢ a média dos trés valores de SPT em torno do nivel da ponta,

respeitando também o limite de 40.

O valor do fator empirico do solo da ponta &g € dado na tabela 2.8 a seguir:
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Tabela 2.8- Valores de 43 (BRASFOND, 2001).

Tipo de solo ag (KN/m°)
Argila Siltosa 90

Silte argiloso 100
Argila arenosa 110
Silte arenoso 120
Areia argilosa 130
Areia siltosa 160
Areia 200
Areia com pedregulhos 260

2.4.3.2.5- Método de LIZZI (1982)

Considera somente a resisténcia do fuste e propde que a capacidade de carga seja obtida

por:
Qul=0DLKI (kN) (2.35)

Onde K é um coeficiente que representa a interacdo média entre a estaca € o solo para
todo o comprimento e I € um coeficiente adimensional de forma que depende do didmetro

nominal da estaca (tabelas 2.9 e 2.10, respectivamente).

Tabela 2.9 — Valores de K .

Solo K (kPa)
Solo mole 50
Solo fofo 100
Solo medianamente compacto 150
Solos muito rijos, pedregulhos, areias 200
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Tabela 2.10— Valores de I .

Diametro Nominal (m) I
0,10 1,00
0,15 0,90
0,20 0,85
0,25 0,80

2.4.3.2.6- Método de P. P. VELLOSO (1981)

O método baseia-se, para o célculo da carga de ruptura em estacas, em dados provenientes
de ensaios de penetracdo continua (CPT), considerando o tipo de estaca (cravada ou escavada) e

o tipo de carregamento (tragdo ou compressao). A carga total de ruptura € dada por:

Qtotal=0,, Bq, 4p + o, A, YU, f, AZ, (kN) (2.36)

i=1

a = fator de execugdo (1,0 para estaca cravada e 0,5 para estaca escavada).

A, = fator em fungdo do tipo de carregamento da estaca (1,0 para estaca comprimida e 0,7

para estaca tracionada).
f,,;= atrito lateral médio medido na haste lisa do ensaio CPT (kPa).

B = fator de carga de ponta em funcdo da dimensdo da ponta da estaca, relacionando o

comportamento do modelo (cone) ao comportamento do protdtipo (estaca) através das férmulas:
B =1,016 -0,016 (D/d) >0,2 (estacas comprimidas)

B=0 (estacas tracionadas)

51



D = didmetro da base da estaca.

d = 3,6 cm = diametro da ponta do cone do CPT.

qep = resisténcia média de cone na regido da ponta da estaca (kPa):

Gep = (Gea + qeb)/2

Jca = resisténcia média de cone em uma faixa de 8D acima da cota de ponta
(kPa).

v = resisténcia média de cone em uma faixa de 3,5D abaixo da cota de ponta
(kPa).
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2.5 - RECALQUES

Segundo ALBUQUERQUE et al. (2001), a estimativa do recalque do topo de uma estaca
€ muito importante para qualquer projeto de fundacgdes, pois a carga de trabalho é também funcio
dos recalques que a estrutura pode tolerar.

SODRE (1994) ressalta que a estimativa de recalque é de fundamental importincia para a
previsdo adequada do comportamento das fundagdes por estacas, pois deve-se garantir que oS
recalques, principalmente os diferenciais, ndo prejudiquem o bom desempenho da estrutura.

Com relagdo a carga de trabalho, VELLOSO & LOPES (2002) ressaltam que no nivel
das cargas de servico a mobilizacdo da resisténcia da estaca € parcial e boa parte do solo que
envolve a estaca estd distante da ruptura.

Continuam os autores a andlise do comportamento da estaca através do mecanismo &
transferéncia de carga da estaca para o solo e estabelecem algumas relagdes bésicas, a saber: o
recalque da cabeca da estaca fi € constituido pela soma do recalque de ponta (ou base) fis com o

encurtamento elastico do fuste fie :
il = g+l 237)

Com relagdo ao encurtamento, sob a a¢do da solicitacdo V externa e das forcas reativas Rp
e R a estaca se deforma e o equilibrio interno gera o aparecimento de um esforco normal N de
compressao, em cada se¢do transversal z da mesma (figura 2.15). O encurtamento do fuste i
depende da drea da secdo transversal Ac, do comprimento L, do médulo de elasticidade K- da

estaca e do diagrama de forcas normais N(Z), podendo ser calculado pela Lei de Hooke
(MENEGOTTO, AOKI & CINTRA, 2001):

i (2.38)

Y A AY /4
Ile=f (2)
o Ac.Ec
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L R,
=  ogs
Ry
a) equilibrio da fundag@o b) equilibrio da estaca  c¢) equilibrio do macico

por estaca isolada

Figura 2.15 — Equilibrio estdtico da fundacao por estaca (MENEGOTTO, AOKI & CINTRA,
2001) .

Sob a acdo das forcas ativas ¥ e VL 0 maci¢o de solo se deforma e o equilibrio interno
gera 0 aparecimento de tensOes e deformagdes, em cada ponto A do meio continuo (figura 2.15).
Devido & deformacdes verticais do solo sob a base do elemento estrutural, a ponta (ou base) da
estaca se move verticalmente acompanhando o movimento descendente do solo, de um valor
denominado recalque do solo fis , atendendo a condicdo de continuidade do sistema de contato. O
diagrama de recalques ao longo do eixo vertical para pontos abaixo da ponta da estaca cresce a
partir da superficie do indeslocavel e atinge o valor fis sob a ponta da estaca (MENEGOTTO,
AOKI & CINTRA, 2001 ).

Este recalque do solo sob a base fis possui duas componentes (VESIC, 1978 apud
MENEGOTTO, AOKI & CINTRA, 2001) :

fis =1is, L +is, p (2.39)
, onde:
fig 1. : parcela de deslocamento devido aagdo da forca ativa Vi, ao longo do fuste;

fis, p : parcela de deslocamento devido aacdo da forca ativa V, sob a base.

Como o solo é um meio continuo, a carga que um determinado elemento do fuste da
estaca transfere para o solo a ele adjacente causard um certo efeito no solo adjacente aos demais

elementos do fuste, bem como no solo subjacente a ponta.
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Deste modo o recalque da ponta divide-se em duas parcelas: recalque da ponta da estaca
causado pela parcela de carga transferida ao solo através da ponta da estaca e o causado pela
parcela de carga transferida ao solo por todos os elementos do fuste da estaca (VESIC, 1977
apud AMANN, 2000).

Pode-se dizer que os deslocamentos, conforme sua magnitude, terdo uma influéncia sobre
a estrutura, que vai desde uma simples redistribuicdo de cargas at€ o colapso (VELLOSO &
LOPES, 2002).

A figura 2.16 propde uma quantificacdo de deformacdes admissiveis em termos de
distor¢des angulares (B) em conjunto com danos associados sugeridos por Bjerrum (1963) e

Vargas e Silva (1973).
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Figura 2.16 — Distor¢des angulares e danos associados (VELLOSO & LOPES, 2002).
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2.5.1- Métodos de Previsao de Recalques

De acordo com o proposto por VELLOSO & LOPES (2002) os métodos de previsdo de
recalques podem ser classificados como baseados na Teoria da Elasticidade, métodos numéricos
e métodos semi-empiricos.

A Teoria da Elasticidade fornece métodos apropriados para calcular as tensdes as quais
afloram no sélido semi-infinito devido a um sistema de forcas transferidas por estacas carregadas
ao solido elastico. A Férmula de Boussinesq ndo pode ser utilizada por que assume que a carga
age somente na fronteira do semi-espago, enquanto as estacas transferem suas cargas no interior
do mesmo. A solu¢cdo de Mindlin se aplica portanto nesses casos (KEZDI, 1975).

Baseando-se na Teoria da FElasticidade, Mindlin (1936) deduziu equacdes para calcular o
valor de tensOes e recalques em qualquer ponto dentro de uma massa semi-infinita resultantes da

aplicacdo de uma carga imersa na mesma massa (figura 2.17).

exsl  lexsl e o]

Figura 2.17 - Célculo das tensdes devido aresisténcia de ponta e atrito lateral (KEZDI, 1975).
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A partir dessa solugdo, teve-se a idéia de discretizar a estaca em uma série de elementos
atribuindo a cada um deles um valor de carga a ser transferida ao solo. Dessa forma, a estaca é
substituida pelas cargas que aplica no solo, que € entdo considerado como se ndo houvesse estaca
instalada, apenas as cargas atuando nos pontos onde deveria haver o centro da interface solo-
elemento. Para se calcular o recalque total num determinado ponto do solo, deve-se proceder a
somatoria dos recalques devidos a cada elemento da estaca (AMANN, 2000).

Baseado nas equacdes de Mindlin para uma massa de solo eléstico ideal o comportamento

dos recalques pode ser analisado pelo Método de POULOS & DAVIS (1968).

2.5.1.1- Método de POULOS & DAVIS (1968)

Neste método, a teoria eldstica linear € usada para analisar o comportamento de uma
estaca cilindrica incompressivel flutuante tnica, carregada axialmente, em um solo eldstico ideal
de duas fases.

Os resultados apresentados sao relevantes para o caso de estaca tinica em solo mole desde
que nesse caso a estaca seja virtualmente incompressivel em relacdo ao solo circundante. Para
estacas em argila rigida a prépria compressibilidade da estaca pode ter influéncia significante e o
uso da teoria para uma estaca incompressivel pode geralmente levar a uma sub-estimativa do
recalque do topo da estaca compressivel.

E enfatizado que os resultados apresentados referentse estritamente para estacas tnicas e,
embora eles possam ser aproximadamente apliciveis para estacas individuais de um grupo de
estacas muito espacadas, a interacdo entre estacas menos espacadas causa modificacdo
considerdvel no comportamento do recalque de cada uma das estacas individualmente.

No método de andlise, a estaca é assumida consistindo de » elementos cilindricos com
cada um solicitado por uma carga cisalhante uniforme p e uma tensdo radial uniforme & , e uma
base circular tendo uma tensdo vertical uniforme py, . Serd assumido para a andlise inicial que os
lados da estaca sdo perfeitamente rugosos enquanto que a base € perfeitamente lisa, ou seja,
tensdes de cisalhamento ndo sdo desenvolvidas na base. A estaca sendo incompressivel cada

elemento sofrerd um deslocamento vertical igual pz e deslocamento radial p, igual a zero.
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A consideracdo de compatibilidade de ambos deslocamentos, vertical e radial, leva a uma
solucdo para a distribuicdo das tensdes de cisalhamento e o recalque da estaca a qual é quase
idéntica a solucdo obtida considerando somente a compatibilidade de deslocamentos verticais. As
tensOes radiais na estaca sdo tipicamente somente da ordem de 0,5 % das tensdes cisalhantes na

estaca, portanto, nas andlises do método somente a compatibilidade de deslocamentos verticais €

considerada.

Considerando um elemento tipico i (figura 2.18), o deslocamento vertical do solo

adjacente aestaca em i devido a tensdes em um elemento j serd :

pii=1ij. pj (2.40)

, onde: Iij ¢ o fator de deslocamento vertical para i devido a tensdes de cisalhamento no

elemento ;.

Supetficie
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Figura 2.18 — Geometria de um elemento tipico de estaca cilindrica (POULOS & DAVIS, 1968).
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Devido a todos 7 elementos e abase o deslocamento do solo em i sera :

Jj=n
pi= Zlij-pj + Tib. po (2.41)
=1

j=

, onde : Iip € o fator de deslocamento vertical para i devido a tensdes verticais

uniformes na base.

O deslocamento da base pode ser expresso por :

j=n
pv= Y Ibj.pj + Ton. po (2.42)

J=1

onde : I ; € o fator de deslocamento vertical para a base devido a tensdes de
cisalhamento no elemento ; e I, , é o fator de deslocamento vertical para a base devido a

tensOes verticais uniformes na propria base.

Examinado o comportamento de uma estaca teoricamente, € necessario aproximar a
tensdo de cisalhamento em um elemento de estaca por algum carregamento o qual quando usado
em conjunto com a teoria eldstica leva a solucdes matematicamente trabalhdveis, e esse tipo de
carregamento seria a tensdo vertical uniformemente distribuida em volta da circunferéncia
externa do elemento.

Para fins de calculo dos fatores de deslocamento para elementos de estaca, é necessirio
avaliar o deslocamento a meia-altura da periferia de cada elemento devido a todos os elementos
que compreendem a estaca. Estes deslocamentos podem ser obtidos pela integracdo das equacdes

de Mindlin para o deslocamento devido a uma carga pontual em uma massa semi-infinita.

A geometria de um elemento de estaca cilindrico tipico € mostrada na figura 2.19.
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Figura 2.19 — Geometria da base da estaca (POULOS & DAVIS, 1968) .

Para o ponto i a meia-altura do #ésimo elemento na periferia da estaca de raio a , o fator

de influéncia para deslocamento vertical devido a cisalhamento uniforme no elemento j-ésimo é:
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J .9 T /2

L =4a j j pl.d® dc (2.43)

(J -1).38 0
,onde : pl ¢é o fator de influéncia para deslocamento vertical devido a carga pontual

vertical e € calculado pela equacdo de Mindlin :

I ) _ _ 2 _ 2 _ 2 2 _
04 _ le+3 4o 5-120+80° (B-4v)Z 32cZ+2c L6z ({ c) (2.44)
1+v R’ Rl R R R
st(1-v)E

.1 o1
,comz=|i——pP+c e z1=|i—-=—Pp-c
2 2

e as relagoes geométricas R = 4a’cos’™® + Z e Ry> = 4a’cos’0+Z,* (figura2.19)

Para o ponto i no fuste o fator de influéncia para deslocamento vertical devido a

carregamento uniforme na base é:

271ta,

Ly = ij].r.dr.de (2.45)
00

, com um raio de base para um caso geral a diferente do raio @ da estaca, c = ® e as
~ 4o 2_ 2 2,2 2_52,.2, 2
relacdes geométricas R"=7Z"+a" +r" 2racos® e Ri"=7Z1"+a” +r -2 racosf.
O fator de influéncia para deslocamento do centro da base devido a tensdo de

cisalhamento em um elemento j é dado por:

5

1.
Ivj =2ma fp de (2.46)

(j-D8
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. 1 - e
,com i=n+ — e as relacOes geométricas R=7>+a> e R12=le+a2
2

No célculo do deslocamento vertical da base devido a prépria base, foi pensado que seria

mais proveitoso fazer uma correcdo aproximada para o efeito da rigidez da base multiplicando

. . T
o deslocamento do centro da base circular uniformemente carregada por um fator de e Esse

fator € a razdo do deslocamento superficial de um circulo rigido sobre a superficie de uma massa
semi-infinita em relacdo ao deslocamento do centro de um circulo uniformemente carregado
correspondente. E razodvel assumir que essa razdo poderd ser aplicada aproximadamente para o
caso de um circulo abaixo da superficie de uma massa semi-infinita.

Com essa aproximagdo o fator de influéncia para o deslocamento vertical da base devido a

carga na base é dado por:

ap

oy = "Zzn jpl rdr (2.47)
0

. 1 - .
,com i=n+ — ,c=m e as relacoes geométricas R=4c’+r> e R =r.
2

A partir das equacOes (2.41) e (2.42) e assumindo que o deslocamento vertical de solo

adjacente a todos os elementos da estaca seja unitirio, a equacdo matricial (2.48) é obtida

igualando-se o deslocamento da estaca com o do solo adjacente a estaca:
)p]+ [1] P = [I] (248)

A solugdo da equacdo (2.48) dé a distribuicdo de p e o valor de p; para a condi¢do de
deslocamento unitdrio. O deslocamento vertical por carga unitdria aplicada pode ser obtido

usando a seguinte condicdo de equilibrio :
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J=n L
ijn.d.—+pb.7t.
j=1 n

Para uma ampla faixa de razoes % e para quatro valores do coeficiente de Poisson Vv do

solo, a equagdo (2.48) foi resolvida para obter a distribuicdo das tensdes de cisalhamento e o

2

a _p
4

,onde P € a carga aplicada na estaca.

deslocamento de uma estaca flutuante em uma massa semi-infinita.

Os fatores de deslocamento, obtidos pela andlise da equagd@o (2.48), sdo plotados para v =

Oe v = 0,5 em linhas cheias na figura 2.20, a qual proporciona mais acuricia somente para

estacas curtas.

Fator de influéncia para deslocamento 1,
H H o8

B2

'

Deslocamento p = u_-p;; I,

L
{4

Estaca rugosa
=== Estacalisa

o " M M i

Figura 2.20 — Deslocamento de uma estaca em uma massa semtinfinita (POULOS & DAVIS, 1968).
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As curvas pontilhadas mostradas na figura 2.20 sdo para estacas perfeitamente lisas s
quais o solo ndo adere, de tal forma que ndo se desenvolve tensdes de cisalhamento no fuste.

A comparacdo entre os dois grupos de curvas para estacas lisas e rugosas mostra que a
presenca de adesdo lateral tem um fator preponderante na reducdo dos recalques, especialmente

para estacas longas.

z

Para estacas de propor¢Oes normais a condicdo perfeitamente lisa é improvavel de ser
alcancada na pratica, sendo que hi pouca divida que a andlise para uma estaca rugosa ¢ mais
aplicdvel acondi¢des de campo especialmente sob cargas de trabalho.

Para estacas longas o fator de deslocamento pode ser encontrado de maneira mais precisa

na parte da direita das figuras 2.21 a 2.24 a seguir.

T T T T T T T -

P Deslocamento

P gk

1%

I

Fator de influéncia para deslocamento 1,

o5
T

Figura 2.21 — Deslocamento de uma estaca em uma camada finita (1= 0,5) (POULOS & DAVIS, 1968) .
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Figura 2.22 — Deslocamento de uma estaca em uma camada finita (i = 0,4) (POULOS & DAVIS, 1968).
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Figura 2.23 — Deslocamento de uma estaca em uma camada finita (i = 0,2) (POULOS & DAVIS, 1968).
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Figura 2.24 — Deslocamento de uma estaca em uma camada finita (i = 0) (POULOS & DAVIS, 1968).

Uma solug@o rigorosa para o problema de uma estaca em uma camada finita rodeada por
uma base rugosa e rigida, a qual segue o mesmo enfoque usado para uma estaca em uma massa
semi-infinita, necessitaria o conhecimento dos deslocamentos devido a uma carga pontual
enterrada na camada finita.

De maneira a obter uma estimativa aproximada da influéncia da camada finita na
distribuicdo de tensOes € no deslocamento da estaca a aproximacao de Steinbrenner (1934) foi
utilizada.

O fator de influéncia para deslocamento vertical I, para um ponto O na superficie da

camada de profundidade h é dado por:

0 O (2.50)
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. onde I, ¢ o fator de deslocamento para uma massa semi-infinita e I . . é o fator de

deslocamento para um ponto na massa semi-infinita a uma distdncia h verticalmente abaixo do

ponto O.

O recalque th de uma estaca em uma camada de qualquer profundidade pode ser calculado

COmo s€ segue:

ph = poo— Epj]hj + 1, (2.51)
Jj=1

, onde: fi € o recalque da estaca em uma massa semi -infinita; p; € a tensdo de
cisalhamento no elemento j; p, € a tensdo vertical na base; In; € o fator de influéncia de
deslocamento para um ponto abaixo da periferia da estaca a uma profundidade h abaixo da
superficie do solo, devido a cisalhamento uniforme no elemento j; Iy € o fator de influéncia de
deslocamento para um ponto no eixo da estaca a uma profundidade h abaixo da superficie do
solo, devido a uma carga uniforme na base.

Usando-se a equacdo (2.51) o deslocamento da estaca foi calculado para uma ampla faixa

de valores de % para quatro valores de i. Estes deslocamentos foram plotados nas figuras 2.23 a

2.24 para varios tipos de g (deve-se notar que a definicao de fator de deslocamento € diferente

nas figuras 2.21 a 2.24 em relacdo afigura 2.20).
A partir dessas figuras pode ser visto que a presenca de uma base rigida abaixo da
superficie do solo tem uma influéncia decrescente no recalque de uma estaca enquanto a raziao é

Ccresce.
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2.5.1.2-Método de Randolph & Wroth (1978)

Segundo Randolph & Wroth (1978) as técnicas numéricas de andlise € o método dos
elementos finitos tem sido usados com algum sucesso para previsio de recalques. Entretanto,
ambos tem suas limitagdes e ndo é claro como modificar as solugcdes obtidas para levar em conta
nao-homogeneidades ou ndo-linearidade no comportamento do solo os quais podem ocorrer em
qualquer campo em particular.

Um enfoque analitico tem levado ao desenvolvimento de uma solucdo fechada
aproximada para o recalque de uma estaca sob uma carga dada e as equacOes resultantes
representam um auxilio flexivel ao projeto de tal modo que rdpidas estimativas de deformacdo da
estaca podem ser feitas sem recorrer ao computador.

Além disso, a andlise indica os parametros de solo relevantes que precisam ser medidos e
demonstra a maneira a qual o amolecimento local préximo a estaca ou o efeito de um extrato
fraco de solo a determinada profundidade abaixo da estaca podem ser levados em conta.

Qualquer solucdo analitica para a deformagdo da estaca deve ser aplicdvel sob uma gama
ampla de geometrias da estaca e rigidez dos solos e € util formar grupos adimensionais dos
parametros relevantes preferencialmente do que investigar como a solucdo ¢é afetada por

variagdes de cada estaca individual ou parametro de solo.

Alguns adimensionais importantes s3o, a saber:

. Razao carga-recalque P ; (2.52)
Gryw
. Razdo de esbeltez L ; (2.53)
o
. Razdo de rigidez A= % ; (2.54)
, onde:
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P ¢éacarga aplicada;
€ 0 mddulo de cisalhamento do solo;
ro € oraio da secdo transversal da estaca;
w € orecalque da estaca;
/€ comprimento da estaca;

Ep € o mddulo de Young da estaca.
Analise da estaca por separacio de cargas de fuste e base

O enfoque da andlise é mostrado na figura 2.25 na qual o solo foi dividido em uma
camada superior € uma camada inferior por um plano horizontal AB no nivel da base da estaca
(figura 2.25a). E assumido, inicialmente, que a camada superior de solo serd deformada
exclusivamente pela carga derivada do fuste da estaca e que a camada inferior de solo serd
deformada exclusivamente pela carga na base da estaca (figura 2.25b).

A figura 2.25b mostra os padroes de deformacdo separados, sendo que os padrdes de
deformacdo ao longo de AiB1 e A:B2 ndo serdo compativeis e isto levard a alguma interacao
entre as camadas superior e inferior.

E enfatizado que este enfoque simplificado para andlise de estacas ndo produzirdi uma
solucdo exata para o problema, entretanto, a aceitacio do mesmo e quaisquer hipéteses
posteriores deverd ser checada com a ajuda da andlise por elementos finitos ou por andlise por

equacdes integrais.
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Figura 2.25 — Separacio de efeitos devido ao fuste e a base da estaca (VELLOSO & LOPES, 2002).

Interagdo do fuste da estaca com a camada superior do solo

Partindo-se do pressuposto de que a andlise serd desenvolvida para uma estaca em um
solo elastico linear, o efeito da instalacio da estaca podera ser ignorado (¢ assumido que os
parametros do solo ndo sdo afetados pela instalacio da estaca) e serd postulado que somente
incrementos de tensdo devido ao carregamento da estaca serdo considerados.

A deformacdo do solo em volta do fuste da estaca sendo idealizada como cisalhamento de
cilindros concéntricos (figura 2.26a) e a consideracdo do equilibrio vertical de um elemento de
solo (uma fatia de um dado cilindro concéntrico) como pode-se observar na figura 2.26b, perfaz

um modo de deformacdo idealizado, o qual conduz a seguinte expressdo para o recalque ws do

fuste da estaca:
T,.7
W :C 00
S 2.55
G (2.55)
,onde { =In (’i] ;
)
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rm € o chamado raio madgico, no qual a tensdo de cisalhamento torna-se negligencidvel; T

¢ a tensao de cisalhamento no fuste da estaca.

(b}
Figura 2.26 — Modo de deformagcao idealizado (RANDOLPH & WROTH, 1978) .
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Efeito da camada inferior de solo na camada superior

Pode-se considerar que a camada inferior de solo agird como um travamento na
deformacdo da camada superior. Desta maneira, demonstra-se que a magnitude w do recalque a

um raio r pode ser expressa (com boa aproximagao para r pequeno) como se segue:

A
w=ws ———In| — (2.56)

"o

Como uma primeira aproximacdo pode-se tomar o raio madgico 1, como sendo
proporcional a (1- v), onde v € o coeficiente de Poisson do solo. O valor médio de %, serd
também proporcional ao comprimento da estaca na forma %, o/ (1-v) e um valor razodvel para
um raio magico médio € rm =2,5 I(1-v).

O valor de 1 , no qual as tensdes de cisalhamento tornam-se despreziveis, variard com a

profundidade e seguird o padrao da figura 2.27:

\:. . " rd

N e ey

'
o &
\\“_-_-_L ——.__,/

Figura 2.27 — Variac@o hipotética do limite de influéncia da estaca (RANDOLPH & WROTH, 1978) .

Interagdo da base da estaca com a camada inferior e efeito da camada superior
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A base de uma estaca ¢ similar a uma puncio rigida (a camada inferior de solo é
deformada pela base da estaca agindo como uma puncdo rigida) e, desta maneira, seu

comportamento de deformacgao ao carregamento € descrito por:

_P(1-v)
Wy = 4r G M (2.57)

, onde o fator 1 é o fator de profundidade que foi introduzido para modificar a solu¢do
original que aplicava-se para uma puncdao na superficie de uma semi-espago elastico, de modo a

levar em conta o efeito de rigidez do solo acima do nivel da drea carregada.
Combinacio da transferéncia de carga de base e fuste

Combinando-se os resultados ja obtidos, € possivel produzir uma estimativa razodvel para
a deformacdo de uma estaca rigida em um meio homogéneo eléstico linear, sendo que o propdsito
de tal estimativa é prover uma formulagdo simples a qual poderd ser entdo modificada para levar
em conta a nao-homogeneidade de um depdsito particular de solo.

Desde que somente a razdo carga-recalque como um todo do fuste da estaca € importante,
¢ suficiente, para uma primeira aproximacgao, pegar g, € portanto, para uma estaca rigida, Tp como

uma constante em relagdo aprofundidade. A equagao (2.55) pode entdo ser escrita como :

cﬂhg

W. = S
s =6 G G 2nl

(2.58)

Para uma estaca rigida valem as relacbes w = w, = ws e P, = P, + Ps e entdo, fazendo

uso das equacdes (2.57) e (2.58) t€m-se:

P P, P 4 2n 1
+ = +—— (2.59)

Gryw,  Gryw,

(estacas incompressiveis)



Para o caso de estacas compressiveis é necessario modificar a andlise pregressa de modo a

estimar o efeito da compressibilidade da estaca no recalque da cabeca da estaca. A equagdo (2.55)

pode ser escrita como :

T,(2) 5
G (2.60)

N

w(z)=(

,onde w e Tp agora variam com a profundidade z.

Para o caso de estacas compressiveis t€ém-se:

P 4 ol tanh(u.l)}{“_ 4 LLMT 2.61)
n( |

= + ——
G, ryw, |nl-v) € rn wl 1-v)mh r, ul

(estacas compressiveis)
Consideracio da nao-homogeneidade do solo

A andlise at¢ o momento lidou com a estaca em solo homogéneo. Na prética, a rigidez do
solo indeformado geralmente aumenta com a profundidade e, particularmente para estacas

escavadas, pode haver uma zona anular enfraquecida de material em volta do fuste da estaca.
Ndo-Homogeneidade radial (previsdo do efeito de zona amolecida ao redor da estaca)

Para o caso de nao-homogeneidade radial tém-se que:

rm
dr

W, =T, ja 2.62)

)

,onde G = G(1r)
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Caso uma estimativa da variacdo de G com o raio seja possivel , entdo a andlise pode ser

aplicada mas com um valor diferente de { ({ = v G observando-se a equagao (2.55)) :
To-To
-
tdr
¢ =G, (2.63)
Gr '
)

,onde G. € o valor indeformado de G(r) a alguma distancia da estaca.

Algumas expressoes para o recalque do fuste, calculadas a partir da equag@o (2.62) sdo:

0-70 1. Tm
w =00 I
s Goo r (2.64)
=200 (310 1,25 +1n L) (2.65)
o o
T,.
=Too (51n1,25+1n:—’") 2.66)
o0 0

,onde para a equacdo (2.64) G = G- (constante) através da massa de solo; para a equagao
(2.65) G = G- /4 para 1< 1/10<1,25 e G = G- para 1/ >1,25, para a equagdo (2.66) G = G- /4
para 1< r/1p<1,25, G = G, para 1/rp >2,0 e G varia linearmente de G = G, /4 para G.. para 1,25 <

o< 2 .
Ndo-homogeneidade vertical

Quase todos os solos apresentam alguma variacdo de rigidez com a profundidade e,

embora possa-se algumas vezes ser possivel assinalar um unico valor de médulo de cisalhamento
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para o depdsito como um todo, é essencial que um modelo analitico seja capaz de lidar com a

nao-homogeneidade vertical.

Um importante tipo de ndo-homogeneidade vertical é quando a rigidez de um tipo tnico

de solo cresce gradualmente com a profundidade. Serd assumido aqui que a rigidez cresce

proporcionalmente como um “solo de Gibson” ou linearmente com a profundidade, de modo que

o mddulo de cisalhamento pode ser escrito como:
G=mb+72)

Para uma estaca rigida tém-se:

P___ B . P 4 o1
= + = + P

Gr,w, Grow, Gurnw nl-v) ¢ r

(2.67)

(2.68)

,onde p é um fator de ndo-homogeneidade, o qual € a razdo entre 0 mddulo cisalhante na

meia-altura da estaca e sua base, ou seja p = G(/2) / G(/); onde G = m/ € um valor constante

paaG a z> !/

Para uma estaca compressivel t€m-se:

Grw, |nl-v) ¢ " r @b

P[4 om Ltanh(u.l)}[l_i_ 4 1 lanh(pn]
na-v)nk r, (W)

(2.69)

,com { =1In (tm/10) = In 2,5(1/ 10)p(1-v)); (Why’=(2/ M) (/n); p=G(/2)/G() en=1

A equacdo (2.69) suporta uma simplificacdo que superestima o recalque da ordem de 10%

P z[z_anmnhw)}
G.ryw, | T r (i)

t
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2.5.1.3-Método de Aoki & Lopes (1975)

Segundo ALBUQUERQUE et al. (2001) os autores propdem um método numérico para
estimativa de tensdes e recalques em pontos no interior do solo para estacas e tubuldes (isolados
ou grupos). E feita uma discretizacfio das cargas transmitidas aos elementos de uma fundagfio em
um sistema de cargas concentradas, estaticamente equivalentes, determinando as tensdes e
recalques de um dado ponto através da superposi¢ao de efeitos.

As cargas transmitidas a fundacdo sdo separadas em atrito lateral e carga de ponta, onde
considera-se a distribuicdo do atrito ao longo do fuste como linear e a tensdo de ponta como

uniformemente distribuida (figura 2.28).

-'Q=.QI+Qp

f2

Qo

Figura 2.28 — Distribuicdo da cargas de uma fundacdio (ALBUQUERQUE et al., 2001).
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De acordo com VELLOSO & LOPES (2002) as estacas podem ser cilindricas ou

prismaticas, e supondo a base dividida em N; X N, cargas concentradas e o fuste em Ny X N3

cargas tem-se a seguinte expressao:

N N, N, N,
w= ZZ Wt Z; Wik @2.71)

i=l j=l =1

, onde: w;_j sdo os recalques induzidos pelas for¢as concentradas devidas acarga de base
wi, Kk sdo os recalques induzidos pelas for¢as equivalentes ao atrito lateral (carga
de fuste)
Segundo AMANN (2000) a altura do fuste € discretizada em fungdo das camadas de solo

que a envolvem e ndo simplesmente em partes iguais.

Os efeitos das cargas concentradas sdo calculados com as equagdes de Mindlin e a
substituicdo das tensOes transmitidas pela estaca por um conjunto de cargas concentradas é feita
por um conjunto de equagdes fornecidas pelos autores. Para a estimativa d recalque do topo de
uma estaca, deve-se utilizar o método para prever o recalque da ponta da estaca e a ele somar o
encurtamento eléstico do fuste, utilizando a equacio (2.37) (VELLOSO & LOPES, 2002) .

Seguem VELLOSO & LOPES (2002) afirmando que o método requer, como ponto de
partida, o modo de transferéncia de carga, e uma aproximacdo que pode ser feita consiste em
supor que , sob a carga de servigo, toda a capacidade de carga do fuste € utilizada e que apenas a

parcela que falta para a carga de trabalho vai para a ponta.
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3 - MATERIAIS E METODOS

3.1 - CARACTERISTICAS GEOLOGICAS E GEOTECNICAS DO CAMPO
EXPERIMENTAL

A pesquisa foi realizada no Campo Experimental para estudos de Mecanica dos Solos e
Fundagoes da UNICAMP (Campus Campinas), localizado na FEAGRI — Faculdade de
Engenharia Agricola.

No local em questdo foram realizados diversos ensaios de campo: SPT, SPT-T, CPT,
sondagem sismica “Cross-Hole”, Dilatometro de Marchetti, ensaios laboratoriais em amostras
deformadas (ensaios de caracterizacdo) e amostras indeformadas (triaxiais, adensamento,
compressao simples) retiradas de dois pogos de inspe¢ao.

Ja foram realizadas provas de carga estiticas (compressdo, tracdo e horizontal) e
dindmicas em estacas pré-moldadas instrumentadas. Também foram realizadas provas de carga a
compressao em estacas escavadas, hélice continua e hélice tipo dmega (ALBUQUERQUE,
2001). Atualmente, além das estacas raiz testadas em prova de carga a compressdo, as quais sao o
objeto desta dissertacdo, foram realizadas provas de carga em estacas raiz a tragdo e estdo sendo

realizadas provas de carga horizontais em estacas com e sem saturac¢@o de solo.
3.1.1 — Geologia

Segundo ALBUQUERQUE (2001) o subsolo da regido € formado por magmatitos
bésicos, ocorrendo rochas intrusivas basicas da Formacdo Serra Geral (Diabdsio). Perfazem 98
km’ da regido de Campinas, ocupando 14% da drea total (figura 3.1).

Rochas intrusivas sdo rochas magmadticas plutonicas. As rochas magmaticas ou igneas sdo
aquelas que resultam da solidificacio de material rochoso, parcial ou totalmente fundido,
denominado magma, gerado no interior da crosta terrestre (OLIVEIRA & BRITO, 1998). Sao
classificadas em extrusivas (vulcinicas) ou intrusivas (plutonicas); sendo que as extrusivas sao
caracterizadas quando o magma, vindo de regides profundas da crosta atinge a superficie da terra
esparramando-se e resfriando-se formando um corpo extrusivo chamado derrame; quando isto
ndo ocorre, ou seja, quando 0 magma ndao consegue romper as camadas superiores da crosta e

portanto sua consolida¢@o ocorre internamente témr-se o caso de rochas intrusivas.
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Figura 3.1 — Perfil Geoldgico da Regido de Campinas (ZUQUETTE, 1987) .

A classificacdo das rochas magmdticas pode-se dar pela porcentagem de silica

incorporada na estrutura dos minerais, sendo que, de acordo com esta porcentagem, essas rochas

sdo divididas em: 4cidas (teores de silica superiores a 66%), intermedidrias (entre 66 e 52%),

bésicas (teores entre 52% e 45%) e ultrabdsicas (menores que 45%). As rochas 4cidas

dificilmente se alteram nas condi¢des normais de uso, mesmo em meio aquoso, ji as rochas

bésicas e ultrabdsicas tendem a se alterar quando expostas a condi¢des atmosféricas, podendo

ocorrer desagregacdo mecanica ou decomposicdo em argilominerais, quase sempre expansivos

(OLIVEIRA & BRITO,1998).

Os diabésios seriam, portanto, rochas igneas intrusivas bdsicas de granulacdo fina a média

(2-0,06 mm) de cor cinza escura a preta que ocorrem como diques €, menos comumente, em

forma de sills.

Corpos de Diabéasio também sao encontrados encaixados na Formagdo Itararé e no

Complexo Cristalino, sob forma de “sills” e diques. Sills e diques sdo formas intrusivas comuns

na geologia brasileira, onde o magma, compelido por pressdes, pdde subir indo se alojar em

fraturas dos macigos superiores de maneiras distintas (RODRIGUES, 1976).
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Os diques (figura 3.2) sdo formas mais ou menos tabulares, normalmente verticais, que

cortam angularmente as camadas das rochas invadidas (sdo transversais & camadas) (CHIOSSI,
1979).

R Y
;, T

.

»
Ganasiaey 'l o -
» |

- X ¥
Figura 3.2- Diques cortando sedimentos (Rodrigues, 1976) .

Os sills tem origem em diques, por onde os magmas ascenderam (figura 3.3) e terminam
geralmente por afinamento gradual. Sdo camadas de rochas de forma tabular, relativamente
pouco espessas, de superficies paralelas, provenientes da consolidacdo de um magma que

penetrou as camadas da rocha encaixante em posicao aproximadamente horizontal.

Figura 3.3 — Dique (1) e Sil (2) entre sedimentos (Rodrigues, 1976) .
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Nos Estados de Sdo Paulo, Parand, Santa Catarina e Rio Grande do Sul ocorrem, no
interior das rochas sedimentares, numerosos sills de diabésio, de espessuras diversas (CHIOSSI,
1979).

Nos afloramentos € possivel verificar que os diabdsios estdo bastante fraturados,
formando blocos pequenos. As fraturas normalmente estdo abertas ou entdo preenchidas com
materiais argilosos. Tais materiais s3o classificados, na pedologia (ciéncia que estuda o solo, o
qual passou a ser entendido como uma camada viva que encobre a Terra, em evolugdo
permanente, por meio da alteracdo das rochas e de processos pedogenéticos, comandados por
agentes fisicos, quimicos e bioldgicos), como latossolos roxos e mineralogicamente constituido
por quartzo, ilmenita, magnetita, caulinita, gibsita, 6xidos e hidroxidos de ferro, sendo que as
espessuras variam de 5 a 30m (ZUQUETE, 1987).

O perfil do Campo Experimental € constituido por solo de Diabésio, apresentando uma
camada superficial de 6,5m de espessura constituida de argila silto-arenosa de alta porosid ade,
seguida de uma camada de silte argilo-arenoso at¢ 20m. O nivel de dgua ndo € encontrado até
17m de profundidade (ALBUQUERQUE, 2001). O solo residual ou autictone € aquele formado
no préprio local, diretamente da desagregacdo da rocha subjacente ao perfil do solo. Os solos
formados a partir da decomposi¢do das rochas pelo intemperismo, seja quimico, seja fisico, ou
combinacdo de ambos, e que permanecem no local onde foram formados sem sofrer qualquer tipo
de transporte sdo denominados solos residuais (a natureza destes solos, ou seja, sua composi¢ao
mineraldgica e granulométrica, estrutura e espessura, dependem do relevo, do clima, tempo e tipo
de rocha de origem). Para a Geotecnia a camada superficial, constituida essencialmente por
minerais secunddrios ou transformados, como os argilominerais, 6xidos e hidréxidos de ferro,
manganés, titdnio, e alguns casos de aluminio, recebe o nome de solo maduro. A camada
subsuperficial, que ainda guarda caracteristicas herdadas da rocha de origem, é denominada solo
residual jovem, solo saprolitico ou saprolito, abaixo do qual estd a rocha alterada, onde os
minerais exibem sinais evidentes de alteracdo com as perdas de brilho e cor (OLIVEIRA &

BRITO,1998).
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Pelo exposto pode-se dizer que a primeira camada é formada por um solo maduro o qual
sofreu intenso processo de intemperizacdo. O fendomeno da lixiviagdo pode explicar a porosidade,
devido ao carreamento dos finos para o horizonte mais profundo. A segunda camada é formada
por um solo residual jovem, que conserva caracteristicas herdadas da rocha de origem

(ALBUQUERQUE, 2001).
3.1.2 — Geotecnia

A Engenharia Geotécnica é uma arte que se aprimora pela experiéncia, pela observacdo e
andlise do comportamento das obras, para o que € imprescindivel atentar para as peculiaridades
dos solos com base no entendimento dos mecanismos de comportamento, que constituem a
esséncia da Mecanica dos Solos (PINTO, 2002). Segundo SCHNAID (2000) o reconhecimento
das condicdes do subsolo constitui pré-requisito para projetos de  fundacOes seguros e
economicos. No Brasil o custo envolvido na execu¢do de sondagens de reconhecimento varia
normalmente entre 0,2 e 0,5% do custo total da obra, sendo as informacdes geotécnicas obtidas
indispensaveis a previsao dos custos fixos associados ao projeto e sua solugao.

A caracterizagdo geotécnica do Campo Experimental para estudos de Mecanica dos Solos
e Fundagdoes no Campus da Unicamp teve significativa contribuicio de GIACHETI (1991),
MONACCI (1995), ALBUQUERQUE (1996) ¢ PEIXOTO (2001), onde a sua implantacdo
contribuiu decisivamente na consolidacdo da linha de pesquisa em Fundacdes em Solos Tropicais
(CARVALHO et al., 2000).

3.1.2.1 — Ensaios de laboratorio

Para a identificacdo dos solos a partir das particulas que os constituem sdo empregados
correntemente dois tipos de ensaio, a andlise granulométrica e os indices de consisténcia
(PINTO, 2002).

A quantidade de 4gua necessdria para alterar a consisténcia de um dado solo, levando seu
teor de umidade do limite de plasticidade para o limite de liquidez é um indicativo da plasticidade
deste solo, e ¢ traduzida pelo Indice de Plasticidade (IP), onde IP € a diferenca entre LL e LP. A

diferenca entre LL e LP € o intervalo de umidade no qual aquele solo se comporta plasticamente.
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. Limite de Liquidez (LL): é o teor de umidade de um solo passante na peneira n°40
(abertura de malha 0,42mm) quando sdo necessdrios 25 golpes no aparelho de Casagrande
para fechar um ranhura padrao aberta na amostra com um cinzel padronizado.

. Limite de Plasticidade (LP): é o teor de umidade de um solo passante na peneira n°40
quando em um ensaio padronizado o cilindro de solo atinge as primeiras fissuras com 3
mm de didmetro.

Com relacdo a granulometria o conjunto formado por silte e argila € denominado fragdo
de finos do solo, enquanto o conjunto areia e pedregulho é denominado fracdo grossa do solo.

Para o reconhecimento do tamanho dos grdos de um solo realiza-se a andlise
granulométrica que consiste, em geral, de duas fases: peneiramento e sedimentacdo. A andlise por
peneiramento € indicada para a fracdo grossa, pois tem como limitacdo a abertura da malha das
peneiras, que ndo pode ser tdo pequena quanto o didmetro de interesse. A separacdo entre as
fracdes silte e areia € freqiientemente tomada como 0,075mm, correspondente a abertura da
peneira n°200, que € a mais fina peneira correntemente usada nos laboratorios (PINTO, 2002).
No caso da fracdo de finos a diferenciacdo por distribuicdo granulométrica seria realizada
indiretamente através de ensaio padronizado de sedimentac@o, verificando-se a velocidade de
queda das particulas através de um liquido e adotando-se a Lei de Stokes.

Com relagdo & propriedades fisicas do solo o resultado dos ensaios de caracterizacdo

encontra-se na tabela 3.1.
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Tabela 3.1 — Ensaios de Caracteriza¢do (PEIXOTO, 2001).

Profundidade | Limites de Consisténcia Granulometria
(m) LL (%) LP (%) | argila (%) | silte (%) a. média a. fina
(%) (%)

0,50 a 0,75 52 35 63 10 21 06
2 52 38 65 07 22 03
3 51 36 67 08 20 06
4 52 37 61 13 21 05
5 49 37 60 15 21 05
6 58 41 44 25 30 04
7 62 43 45 30 22 03
8 66 47 39 33 25 03
9 69 48 36 36 25 03
10 73 49 35 36 27 02
11 68 50 32 39 26 03
12 70 46 29 40 28 03
13 71 46 28 43 27 02
14 64 43 26 40 31 03
15 61 41 26 40 32 02
16 63 39 27 44 28 01
17 74 38 28 39 32 01
18 - - 28 37 35 00
19 - - 32 34 34 00
20 - - 30 39 30 01

Nota-se, com relacdo a granulometria, que até por volta de 6m de profundidade o solo é
nitidamente argiloso e vai entdo tornando-se siltoso pelo aumento da fracdo silte, diminuicdo da
fracdo argila e constancia da fracao areia.

Apesar da primeira camada ser constituida de solo predominantemente argiloso, os
valores de limite de liquidez sdo inferiores aos da outra camada; isto pode ser explicado pela
presenca de material expansivo (montmorilonita) na camada inferior a 6,5m (ALBUQUERQUE
et al, 2001).

Num solo, s6 parte do volume total é ocupado pelas particulas sélidas, que se acomodam
formando uma estrutura. O volume restante costuma ser chamado de vazios, embora esteja
ocupado por dgua ou ar. Deve-se reconhecer, portanto, que o solo € constituido de trés fases:
particulas solidas, dgua e ar. O comportamento de um solo depende da quantidade relativa de
cada uma das trés fases. Para identificar o estado do solo, empregam-se indices que

correlacionam os pesos e os volumes das trés fases (PINTO, 2002).
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Com relagdo aos indices fisicos do solo os resultados encontram-se na tabela 3.2.

Tabela 3.2 — Indices Fisicos (ALBUQUERQUE, 2001).

Profundidade Ynat Ys vd w Sr e n
(m) kN/m’) | (kN/m’) | (kN/m’) | (%) (%) (%)
I 134 29,7 10,7 243 40,8 1,77 63.8
2 130 29,1 10,6 234 38,7 1,76 63,7
3 130 29,5 10,6 228 376 1,79 64,1
4 130 30,1 10,5 23,7 384 1,86 65,0
6 154 30,1 124 24.6 514 144 590
7 154 29,1 122 263 4.7 1,40 582
8 148 295 115 281 53,1 1,56 60,1
9 150 30,1 11,6 299 56,2 1,60 615
10 15,1 30,1 11,6 305 5TA 1,60 61,6
12 16,1 29,6 120 338 685 1,46 94
14 164 30,6 123 328 678 148 59,7
16 16,7 30,1 120 392 78,1 131 60,1

De acordo com MONACCI et al (1997) o solo estudado apresenta uma estrutura
altamente porosa, constituida por microagregados, os quais unidos formam agregados maiores,
por vezes do tamanho do silte e areia fina. H4 a presenca bem definida de caulinita e gibsita,

havendo em pequena quantidade a muscovita e ilita.

Solos colapsiveis sdo solos ndo saturados que apresentam uma considerdvel e rdpida
compressdo quando submetidos a um aumento de umidade sem que varie a tensdo total a que
estejam submetidos.

O fendmeno da colapsividade é geralmente estudado por meio de ensaios de compressao
edométrica. O valor do recalque resultante do umedecimento depende do estado de saturagdo em
que o solo se encontra e do estado de tensdes a que estd submetido. O colapso € devido a
destruicdo dos meniscos capilares, responsdveis pela tensdo de suc¢do, ou a um amolecimento do
cimento natural que mantinha as particulas e as agregacOes de particulas unidas (PINTO, 2002).

VARGAS (1978) define os solos com coeficiente de colapso estrutural i > 2% como
colapsiveis, onde define-se i como:

. Aec
i=

3.1

Cl+ei
,onde Aec: varia¢@o do indice de vazios devido ao colapso da estrutura

ei :indice de vazios antes da inundagdo
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A tabela 3.3 € resultado do estudo da colapsividade deste solo em funcdo da profundidade

e nivel de pressdo aplicado.
Tabela 3.3 — Valores dos coeficientes de colapso estrutural do solo (MONACCI, 1995) .

Profundidade cad Coeficiente de Colapso i
(m) (kPa) (%)
5,0 4,97
9,8 9,90
9,8 12,29
0,50 a 0,75 194 6,01
194 8,79
29,1 9,20
38,7 9,98
77,3 23,19
9,8 2,41
4,75 a 5,00 19,4 3,76
38,7 7,72
77,3 15,51
7,75 a 8,00 38,7 3,10
77,3 5,26

Segundo MONACCI et al. (1997) os ensaios de adensamento realizados, com saturacio
em determinado nivel de carregamento, fornecem valores de coeficiente de colapso estrutural que
indicam a alta colapsividade do solo at¢ 5,00 m de profundidade. O colapso nesta estrutura
altamente porosa provavelmente ocorre devido a eliminagdo da succdo e enfraquecimento das
ligacdes entre os graos causado pelo aumento do grau de saturagao do solo.

Outra caracteristica digna de mencdo (ALBUQUERQUE et al, 2001) é a primeira
camada ser de solo argiloso lateritico (LG’) de micromorfologia formada por édreas distintas de
galerias de origem animal e vegetal. Notow-se um adensamento do solo com diminui¢do do
espaco poral, bem como atividades bioldgicas nas proximidades da segunda camada, esta de solo
argiloso ndo lateritico (NG’), de acordo com a classificacio MCT, e com predominancia de

materiais de alteragdo, como pode ser observado na tabela 3.4.
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Tabela 3.4 — Classificag@o e caracterizagdo do solo (GIACHETI, 1991).

Camadas | Génese| Textura | Mineralogia Micro- | Pedologia | Unificada | MCT
(m) morfologia
0,0a6,5 Argila Caulinita, Galerias de | Latossolo CL LG
Diaba- silto- gibsita, 6xidos origem TOXO
Sio arenosa, de Ferro e animal,
porosa, Aluminio e atividades
marrom quartzo bioldgicas
averme-
lhada
6,5a10,0| Resr Silte Caulinita, Predomi- _ ML NG’
dual de | argilo- montimorilo- nancia de
Diaba- | arenoso, | nita, restos de | materiais de
sio variega- rocha alteracdo
do

Segundo PINTO (2002) os solos lateriticos sdo tipicos da evolu¢do de solos em clima
quente, com regime de chuvas moderado a intenso. Os solos lateriticos tem sua fracdo argila
constituida predominantemente de minerais cauliniticos e apresentam elevada concentragdo de
ferro e aluminio na forma de o6xidos e hidroxidos, donde sua peculiar coloracdo avermelhada.
Estes sais se encontram, geralmente, recobrindo agregacOes de particulas argilosas.

Os solos lateriticos apresentamr-se, na natureza, geralmente ndao saturados, com indice de
vazios elevado, dai sua pequena capacidade de suporte. Quando compactados, entretanto, sua
capacidade de suporte € elevada, sendo por isto muito empregados em pavimentacio € em
aterros.

Para este campo experimental, os parametros de resisténcia ¢ (coesdo) e ¢ (angulo de
atrito) foram determinados de metro em metro até os 16 m de profundidade, assim como o foi o
Rc (resisténcia a compressdo simples). Os dois primeiros sdo referentes a tensdes totais e foram

retirados de ensaios triaxiais tipo adensado — rdpido e o ultimo foi obtido do ensaio de

compressao simples. Os resultados encontram-se na tabela 3.5.
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Tabela 3.5 — Parametros de Resisténcia para o Campo Experimental (ALBUQUERQUE, 2001).

Profundidade c ) Re
(m) (kPa) ©) (kPa)
I 5 315 26,2
2 11 315 480
3 2 30,5 40,7
4 0 26,5 112
6 I8 185 .1
7 31 225 76,1
8 18 255 59,7
9 64 145 50,6
10 78 228 670
12 87 183 145,1
14 76 19,1 1854
16 35 220 2187

Os parametros de compressibilidade estudados por GIACHETT (1991) a partir de ensaios

de adensamento encontram-se na tabela 3.6, onde ey € o indice de vazios inicial, Cc é o indice de
compressdo, ¢’ad € a tensdo de pré-adensamento calculada pelo método Pacheco Silva, G'v é a

tensao normal efetiva e OCR € a razao de sobre-adensamento.

Tabela 3.6 — ParAmetros de Compressibilidade para o Campo Experimental (PEIXOTO 2001 apud
GIACHETI, 1991) .

Profundidade | o”v médio €0 Cc o6’ad OCR
(m) (KPa)
4,50 61 1,855 0,60 91 1,5
7,85 110 1,556 0,65 120 1,1
8,90 127 1,597 0,60 140 1,1

89



3.1.2.2 — Ensaios de campo

De acordo com SCHNAID (2000) o ensaio SPT (Standard Penetration Test) constitui-se
em uma medida de resisténcia dindmica conjugada a uma sondagem de simples reconhecimento.
A perfuracido € realizada por tradagem e circulagio de dgua utilizando-se um trépano de lavagem
como ferramenta de escavacdo. Amostras representativas do solo s3o coletadas a cada metro de
profundidade por meio de amostrador — padrao de didmetro externo de 50 mm.

O procedimento de ensaio consiste na cravagdo deste amostrador no fundo de uma
escavacdo (revestida ou ndo), usando um peso de 65,0 kg, caindo de uma altura de 750 mm. O
valor Nspr € o niimero de golpes necessario para fazer o amostrador penetrar 300 mm, apds uma
cravacdo inicial de 150 mm. As vantagens deste ensaio com relagdo aos demais sdo: simplicidade
do equipamento, baixo custo e obtencio de um valor numérico de ensaio que pode ser
relacionado com regras empiricas de projeto (SCHNAID, 2000).

A resisténcia a penetracdo € um indice intensamente empregado em projetos de fundac@o.
A escolha do tipo de fundacdo para prédios comuns, de 3 a 30 pavimentos, € as defini¢des de
projeto, como tipo e comprimento de estacas, etc, sdo costumeiramente baseadas sO nos
resultados de sondagens (identificacdo visual e Nspr), analisadas de acordo com a experi€ncia
regional e o conhecimento geoldgico do local (PINTO, 2002).

Por ser feito no campo sem a supervisdo permanente de engenheiro e por depender de
diversos detalhes de operagdo como, por exemplo, a livre queda do martelo, a folga do tubo de
revestimento no fundo ou a limpeza prévia do furo, os resultados podem apresentar discrepancias
muito acentuadas. O projetista deve ter sempre uma especial atencdo com relacdo a qualidade das
sondagens (PINTQO, 2002).

A tabela 3.7 apresenta os resultados do Nepr para o campo experimental da UNICAMP,
com 21 sondagens ao todo.

RANZINI (1988) propés uma pequena modificacdo no procedimento normal do ensaio
de penetracdo dinamica SPT para a obtencdo de um valor de atrito lateral. Na verdade, ndo seria
bem uma modificacdo, mas sim um pequeno prosseguimento do ensaio apds seu término, nao
alterando em nada o procedimento para a obtencdo do indice de resisténcia a penetracdo Nspr. A

medida do torque € considerada estitica, sendo que é medido logo apds um carregamento
dinamico para a obtenc¢ao do Nspr (PEIXOTO, 2001).
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Tabela 3.7 — Valores do Ngprcom respectivas médias e coeficientes de variacio dada a profundidade e média do Nspr das duas primeiras camadas.

Prof [ SP[SP[SP [SP[SP[SP|[SP[SP[SP [ SP [ SP [ SP [SP| SP [SP[SP[SP[ SP [SP[SP[ SP | » N | CO
(m) | 01]02[03/04][05|06|07][08| 09| 10| 11| 12 [13] 14 |[15|16|17| 18 [19]|20] 21 camada | V

(%)
1 [1.2]1,5[1,5[1,5] 2 [1,5] 1 [1.2 321,812,131 3,1 3] 2] 2]2,1[3.8[22]3.8]2,6 73
2 [1,7]1,8]0,7]1,9]0,5] 2 [1.2[1.2[1.8]2,5]3.9[5.8[2.2]2,1[ 23| 2[4.2][4,1][1,9]2,1]23 55
3 (26191 2[17] 142 23,1]28]3.8[09[1,9[2,1]3 ]3] 2] 4 [48]2,1]3,9]26] 3.6 |42
4 (34 41202735424 (39]48|41[3 ][ 3 [2[4]4]45]5]3.2 3,6 | (argila | 26
51434544355 ]39]77]5 55254 4][73][7.2[4.1]4,1[4,7] silto- [ 27
6 | 6|4|8|7|3|6]5]|8|69[56|44]|5,5 58| 65| 6]|6,2(7,34,8] 4,8 5,8 |arenosa) | 22
71486 6]5]6]6]4][82[55]3.8] 6 77161 4] 5]52][3.6] 1]6.8]5.4 32
s | s[8[8]iol6| 756758 4]7 564 4]5]6,7[3.3 6 |6.1 28
9o 6| s8]12]13]8]7]7]71]6.8]6.6]6,7]5.5 7217516 9 43 5 7.2 30
10 [11]1o[14]18]10[ 8] 9[ 710 7] 7183 87 8| 5[ 7]10]6.2 8 [9.1 33
11 (10 8 [14]20[ 7] 9f10] 9 124]8.4] 7 [6.6 9,71 71 8] 8]10,3[8.3 8 19,5 33
12]9f1of12] 7810l 9f10][97]11[75] 6 8 [10] 8] 81]9,3[7.7 6,888 82 [18
13/ 9[8[9 7 [11]10]9]81[9,7[7.9]6,2]7.5 77111 9]15[7.5][5.4 8,6[8,8] (silte |24
14189159 9]10] 9] 8]9,1]82]6.4][6,2 18] 9] 8]8]6,7[5.2 6,2 | 8,8 argilo- 34
15[ 8] 5141012 811 8] 6 ]93] 86,6 11 8]7[8]3.9]5.2 7 | 8,2 |arenoso) 737
16 7] 914181 9] 9] 6 [28]11.8] 9 [8,7] 10 10 5]7]19]8 10,3/ 10,1 53
171 6] 8|26[21]12] 8] 7[30]246][155[9.7] 16 11| 7]6]66]7 10,3]12.,9 59
18 [ 6 [12]32]21]11[10] 9292123 ] 15][627 107191377 9,3[17,1 80
19 7 14]34]25]14]10]14]42]29] 21 [17,4]808 41]15]16] 19 25 73
20 | 5 [22]96]40[15]25]14[50] 46 [71.1] 13 [65.3 27123 22[13.4 34,2 74
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Tabela 3.8 — Valores de T max com respectivas médias, desvios—padrdes e coeficientes de variacdo dada a profundidade e média de T méx das

duas primeiras camadas (kgf. m).

Prof. | SP SP SP SP SP SP SP SP SP SP | 7 mix T méx Sd | COV
(m) 09 10 11 12 13 14 18 19 20 21 camada (%)
1 2 1,7 1,6 2 2.5 3 4 2 2 2 2,28 0,72 32
2 0,8 2.5 2 3 1,4 1,7 5 2 2 2 2,24 1,13 50
3 1 1,7 2.8 1 2.2 1,5 4 2 2 2 2,02 3,06 0,88 44
4 1 4 4 3,4 2,3 1,5 3 3 3 3 2,82 (argila 0,98 35
5 1,5 3,6 3,6 6 2.9 10 5 2 5 4.36 silto- 2,41 55
6 1,8 4 3,9 3.9 3,9 7 8 4 5 4,61 arenosa) 1,85 40
7 2,8 3,6 6 6 5,9 7 5 3 6 5,03 1,52 30
8 3,8 5,7 6.9 8 6,7 9 5 7 6,51 1,65 25
9 5,6 5,7 12 6.5 10 12 7 8 8,35 2,65 32
10 10 8 10 | 11,7 13,7 12 9 9 10,43 1,89 18
11 10,8 | 8,8 9 11 16,6 14 12 11 | 11,65 10,35 2,59 22
12 10,5 12 7,8 9.8 14 12 13 9 11,01 (silte 2.1 19
13 10 9.8 9.8 14 147 | 12 8 13 | 11,41 |argilo-arenoso)[ 2 37 21
14 8.2 10 14,7 | 10,5 20 10 9 11 [11,68 3,88 33
15 10 13 19 12 20 6 10 10 12,5 4,78 38
16 18 14,4 | 20 17 5 10 20 | 14,91 5.6 38
17 28 21,5 | 25 25 16 12 32 | 22,79 6,9 30
18 28 30 | 24,5 | 58,4 28 20 30 | 31,27 12,47 | 40
19 32 30 20 | 88,4 35 41,08 27,05 | 66
20 [ 494 | 59,6 88,4 20 54,35 28,23 | 52
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De acordo com PEIXOTO (2001) depois do final da cravacdo do amostrador, para facilitar sua
retirada, o operador costuma aplicar uma tor¢do a haste com uma ferramenta (chave de grifo, por
exemplo). Segundo Ranzini, em lugar da chave, o operador utilizaria um torquimetro, que
forneceria a medida do momento de tor¢do maximo necessdrio a rotacdo do amostrador, ou seja,
do torque maximo (Tméx) necessdrio para romper a adesio entre o solo e o amostrador,
permitindo a obtencdo do atrito lateral amostrador — solo. Através da adesdo — atrito lateral
estimado desenvolvida na interface solo-amostrador pode-se por exemplo avaliar a tensdo lateral
em estacas. RANZINI (1994) sugere a seguinte expressao para o cdlculo da mesma:

fT =100 T (3.2)
(0,411 —0,032)

,onde: fT a adesdo — atrito solo — amostrador, em kPa

T a medida do torque, em kgf.m

h a altura total de cravag¢@o do amostrador, em cm

Outra medida que também pode ser obtida é a do torque residual (T res), momento de torcao
residual que permanece constante apés o rompimento do atrito lateral entre o solo e o amostrador,
que consiste em continuar girando o amostrador até que a leitura se mantenha constante, quando
entdo faz-se uma segunda medida.

Concluir-se (PEIXOTO, 2001) que a medida do torque méximo € obtida, em geral, logo
ap6s a aplicacio do momento no conjunto haste-amostrador, sempre antes de completar a
primeira volta. Recomenda-se, também, que a leitura para o torque residual seja feita quando
completada a segunda volta do ensaio. Outra conclusdo fundamental é que, antes de realizada a
medida do torque deve-se atentar para a capacidade mais adequada do equipamento (Tabela 3.8).

Tabela 3.9 — Controle da capacidade dos torquimetros (PEIXOTO, 2001).

Variacao de N Capacidade maxima do torquimetro
0-10 270 N.m
11- 30 480 N.m
30 -45 800 N.m

As Tabelas 3.8 e 3.10 tratam, respectivamente, dos valores de T max e T res em relagdo a
profundidade e também em relacdo & duas camadas distintas para o Campo Experimental de

Geotecnia da  Unicamp obtidos com o uso de  Torquimetro  Analdgico.
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Tabela 3.10 — Valores do T res com respectivas médias, desvios— padrdes e coeficientes de variacdo dada a profundidade e média do T res das

duas primeiras camadas (kgf. m).

Prof. SP SP SP SP SP SP SP SP SP SP [ Tres T res Sd | CoV
(m) 09 10 11 12 13 14 18 19 20 21 camada (%)
1 1 0 0,4 1 1 1 1 1 1 1 0,84 0,35 42
2 0 0,8 0,5 1,5 0,9 | 0.8 1 1 1 1 0,85 0,39 45
3 0 0,4 0,9 0,5 0,9 | 0,5 1 1 1 1 0,72 1,34 0,35 49
4 0 1 2 2.5 0,9 1 1 1 1 1 1,14 (argila 0,67 59
5 0 0,9 3 4 1,4 2 2 3 1 2 1,93 silto- 1,18 61
6 0,5 1,5 3 3 2 4 5 1 3 2,56 arenosa) 1,45 57
7 1 2 4 4 3 5 4 1 4 3,11 1,45 47
8 2 4 4,9 6,5 3.8 7 4 5 4,65 1,59 34
9 3,8 4.8 6 5,5 7 8 6 6 5,89 1,28 22
10 7 6 5,5 7,8 11,7 10 7 7 7,75 2,09 27
11 6.9 5,9 6.5 8.5 12,7 9 10 9 8,56 7,64 2,19 26
12 6,7 8 5,9 7,8 10 9 11 7 8,18 (silte 1,73 21
13 7.5 7.3 6,9 8 10,8 8 7 11 8,31 |argilo-arenoso)| 1,65 20
14 5.6 6,5 | 10,3 | 8,6 12 7 7 9 8,25 2,14 26
15 7 9 16 8 11 3 8 8 8,75 3,69 42
16 14 10,5 15 14 23 4 9 14 |12,94 5,48 42
17 23 18,6 | 20 14 28 11 10 22 |18,33 6,25 34
18 26 23 19,6 | 54,7 23 14 24 |26,33 13,10 | 50
19 28 19 17 | 96,4 28 37,68 33,21 | 88
20 439 | 59,6 80,4 17 50,23 26,72 | 53
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Além dos ensaios SPT e SPTT mencionados, foram também realizados, em ocasides
distintas, ensaios de Penetracdo de Cone (CPT, Cone Penetration Test) e Piezocone (CPTU,

Piezocone Penetration Test).

(¢

No ensaio de penetracio de cone (CPT) um cone no fim de uma série de hastes
comprimido no solo a uma taxa constante e medidas continuas ou intermitentes da resisténcia a
penetracdo do cone sdo feitas. O CPT t€m trés aplicacdes principais no processo de investigacao
de campo: a determinagdo da estratigrafia abaixo da superficie e identificacio dos materiais
presentes, a estimativa de parametros geotécnicos € a obtencdo de resultados diretamente para
projetos geotécnicos. Para tais aplicacdes o CPT pode ser complementado por sondagens ou
outros testes, tanto in situ como no laboratério (LUNNE et al., 1997).

O principio do ensaio de cone € bastante simples, consistindo na cravagdo no terreno de
uma ponteira conica (60° de édpice) a uma velocidade constante de 20 mm/s. A secdo transversal
do cone é normalmente de 10 cm?, podendo atingir 15 cm’ para equipamentos mais robustos, de
maior capacidade de carga (SCHNAID, 2000).

A forca total agindo no cone, Qc, dividida pela drea projetada, Ac, produz a resisténcia de
cone c. A forca total agindo na luva de atrito, Fs, dividida pela drea superficial Ag da luva de
atrito produz o atrito lateral fs. No piezocone a poro pressdo € medida tipicamente em um, dois
ou trés locais, sendo que essas poro pressdes sdo conhecidas como u; (sobre o cone), w (atrds do
cone) e us (atras da luva de atrito) (LUNNE et al., 1997) .

Os equipamentos de ensaio podem ser divididos em trés categorias (SCHNAID, 2000): o
cone mecanico (caracterizado pela medida na superficie, com a transferéncia mecanica pelas
hastes dos esforcos necessarios para cravar a ponta conica ¢ e o atrito lateral §), o cone elétrico
(cujas células de carga instrumentadas eletricamente permitem a medida de q- e fs diretamente na
ponteira) € o piezocone (que além das medidas elétricas de qc e fs permite a continua
monitoragdo das pressdes neutras u geradas durante o processo de cravacao).

No caso do CPT as grandezas medidas sdo a esisténcia de ponta q e o atrito lateral f,

_ Js

sendo a razdo de atrito Ry = == o primeiro parametro derivado do ensaio, utilizado para a
dc

classificacio dos solos.
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No caso do piezocone, as informagdes qualitativas do CPT sdao complementadas através
de medidas de poro-pressdes u geradas durante o processo de cravagdo. As medidas continuas de
resisttncia ao longo da profundidade, associadas a extrema sensibilidade observada na
monitoracdo das poro-pressdes, possibilitam a identificacio precisa de camadas de solos,
podendo-se por exemplo detectar camadas drenantes delgadas de poucos centimetros de
espessura. Seu uso € recomendado principalmente em depositos de solos compressiveis e de
baixa resisténcia.

A penetracdo € obtida através da cravacdo continua de hastes de comprimento de 1m,
seguida da retracdo do pistdo hidrdulico para posicionamento de nova haste. A reacdo aos
esforcos de cravacao é obtida pelo peso préprio do equipamento e/ ou através de fixacdo ao solo
de hélices de ancoragem manual. (SCHNAID, 2000).

Os resultados da Tabela 3.11 representam os valores médios de CPT para o Campo
Experimental calculados para os intervalos de cravacdo do SPT, como por exemplo, a média das
medidas feitas entre 1,00 e 1,45m. Na tabela, q; representa a resisténcia de ponta q. corrigida
devido a erro pela acdo da dgua sobre as ranhuras do cone (para CE.5 e CE.6), através da

férmula:

qgu=gc + w(l—-2a) (3.3)

, onde: uy = poro-pressdo medida na base do cone.

a =relacdo entre dreas Ay € At .
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Tabela 3.11 - Resultados médios dos ensaios CPT (MPa) .

Prof. CE.1 CE.2 CE.3 CE.4 CE.5 CE.6
qt fs Rf qt fs Rf qt fs Rf qt fs Rf qt fs Rf qt fs Rf
(m) (MPa)| MPa)| (%) |(MPa)| (MPa)| (%) | (MPa) (MPa)| (%) |(MPa)| (MPa)| (%) |(MPa)| MPa)| (%) |(MPa)| (MPa)| (%)
1,00-1,45 1,01 | 0,04 | 3,70 3,18 0,03 | 098 | 1,53 | 0,01 | 0,40 | 1,28 |0,011| 0,84 | 1,43 | 0,039| 2,70
2,00-2,45 1,55 | 0,02 | 1,43 1,27 0,00 | 0,06 | 1,46 | 0,00 | 0,01 | 1,59 |0,018 | 1,11 | 1,33 | 0,014 1,04
3,00-3,45 2,86 [ 0,02 | 0,60 | 1,49 | 0,02 | 1,20 | 2,21 0,00 | 0,01 | 1,84 | 0,00 | 0,04 | 2,57 (0,032 1,25 | 1,86 | 0,023 | 1,26
4,00-4,45 2,56 |1 0,02 | 0,82 | 2,11 | 0,01 | 0,42 | 3,04 0,00 | 0,13 | 2,78 | 0,01 | 0,45 | 2,18 |0,038 | 1,76 | 1,75 | 0,016 0,89
5,00-5,45 3,52 1 0,04 | 1,04 | 2,57 | 0,04 | 1,77 | 3,03 0,00 | 0,06 | 2,95 | 0,05 | 1,64 | 3,58 (0,059 | 1,64 | 2,63 | 0,059 2,25
6,00-6,45 2,61 | 0,09 | 3,39 | 227 | 0,07 | 3,06 | 3,57 0,02 | 0,60 | 3,08 | 0,07 | 2,34 | 2,34 |0,151| 6,44 | 2,41 | 0,143 | 5,95
7,00-7,45 1,88 | 0,14 | 7,21 | 2,06 | 0,15 | 7,39 | 3,50 0,16 | 4,67 | 2,49 | 0,06 | 2,57 | 1,87 |0,123| 6,57 | 1,75 | 0,156 8,90
8,00-8,45 1,66 | 0,14 | 8,60 | 1,63 | 0,16 | 10,30| 2,51 0,15 | 6,07 | 1,87 | 0,11 | 6,03 | 1,77 |0,132| 7,48 | 1,73 | 0,139 8,04
9,00-9,45 2,00 | 0,16 | 8,09 | 1,58 | 0,16 | 10,71 2,26 0,16 | 699 | 1,86 | 0,13 | 7,08 | 1,62 |0,119| 7,32 | 1,67 | 0,120| 7,16
10,00-1045] 1,92 | 0,16 | 8,38 | 1,60 | 0,15 | 997 | 2,32 0,17 | 7,26 | 1,89 | 0,11 | 6,24 | 2,18 |0,129| 5,94 | 1,81 | 0,141 7,75
11,00-11,45| 2,05 | 0,18 | 8,67 | 1,73 | 0,17 | 9,61 | 2,34 0,16 | 698 | 1,83 | 0,13 | 7,07 | 2,18 |0,145| 6,67 | 2,19 | 0,132 6,04
12,00-12,45| 1,83 | 0,16 | 8,92 | 1,89 | 0,16 | 8,11 | 2,11 O,15 | 7,21 | 1,92 | 0,12 | 6,09 | 2,07 |0,129| 6,23 | 2,06 | 0,150| 7,25
13,00-13,45| 1,66 | 0,17 | 10,28 | 1,68 | 0,15 | 9,36 | 2,02 0,12 | 5,72 | 1,98 | 0,09 | 4,44 | 1,90 |0,107 | 5,65 | 1,88 | 0,123 | 6,54
14,00-14,45| 1,64 | 0,10 | 6,09 | 1,61 | 0,11 | 698 | 1,67 0,10 | 5,79 | 2,57 | 0,08 | 3,00 | 1,94 {0,086 | 4,43 | 2,09 [ 0,110 5,23
15,00-15,45| 1,60 | 0,07 | 422 | 1,68 | 0,09 | 530 | 1,98 0,08 | 3,81 | 3,07 | 0,12 | 3,98 | 2,27 |0,086 | 3,80 | 2,14 | 0,103 | 4,82
16,00-16,45| 1,68 | 0,07 | 422 | 2,47 | 0,19 | 7,89 | 2,38 0,08 | 3,38 3,18 10,128 | 4,02 | 1,97 | 0,072] 3,65
17,00-17,45| 2,39 | 0,11 | 4,55 | 1,48 | 0,09 | 0,26 | 3,33 0,16 | 4,83 2,95 10,094 | 3,18 | 2,12 | 0,074 | 3,47
18,00-18,45| 3,48 | 0,17 | 4,75 | 3,04 | 0,16 | 5,19 | 3,46 0,18 | 5,21 3,73 10,134 | 3,61 | 2,35 | 0,089| 3,79
19,00-19,45]1 293 | 0,11 | 483 | 1,79 | 0,14 | 7,77 | 2,49 0,15 | 5,66 2,99 10,127 | 4,24
20,00-20,45| 7,43 | 0,11 | 2,65 | 7,99 | 0,33 | 4,42 | 13,30 0,47 | 3,61 12,210,507 | 4,16

97




3.2 —ESTACAS TESTE E SISTEMAS DE REACAO

No Campo Experimental foram executadas para esta pesquisa trés estacas tipo raiz
possuindo um didmetro aproximado de 040m e comprimento 12m, as quais foram
instrumentadas e posteriormente ensaiadas, sendo denominadas Estacas Teste.

Com relagdo ao elemento estrutural “estaca” o mesmo € constituido por uma rica
argamassa de cimento no qual estd inserida uma densa ferragem, sendo que esta armadura
encontra-se na estaca por todo seu comprimento. Além desses elementos habituais, em
decorréncia da instrumentacdo da estaca, fez-se necessdria a inser¢do de um tubo de aco vazado
também por toda extensio da mesma, onde, preenchendo este vazio, fora injetada nata de
cimento.

Os Sistemas de Reagdo sdo dois, o inicialmente previsto, projetado e executado em

conjunto com as Estacas Teste e o Sistema de Reforco, adotado posteriormente e em carter

preventivo, durante a fase de execugao dos trabalhos inicialmente previstos.

3.2.1-Materiais utilizados para a construcio das estacas teste
3.2.1.1 — Argamassa

Como definicdo mais sucinta, pode-se dizer que argamassa ¢ um material que resulta de
uma mistura homogénea de cimento portland, dgua e agregado miido, podendo eventualmente
conter adicdes que melhorem suas propriedades. Ou entdo, a partir da definicio do conhecido
concreto, pode-se dizer que argamassa € um concreto sem agregado graido, um tipo de

“microconcreto” (HANALI, 1992).
3.2.1.1.1 — Argamassa armada em geral

Cimento e dgua formam a pasta que, por meio de reagdes quimicas, endurece e aglomera
as particulas do agregado mitdo. As propor¢des usuais de cimento e agregado middo nas
argamassas para argamassa armada — no mundo — variam entre 1: 1,5 e 1: 3,0, o que leva a

consumos de cimento entre 800 e 520 Kg/n®, aproximadamente.
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A relacdo 4gua/cimento é um pardmetro da mais alta importincia, que influi de maneira
decisiva nas diversas propriedades da argamassa. Esta relacdo ndo apenas determina a
plasticidade ou a fluidez da pasta de cimento no estado fresco, e portanto as caracteristicas de
consisténcia e trabalhabilidade da argamassa, mas afeta também, incisivamente, as propriedades
da argamassa endurecida. Em geral, deseja-se uma argamassa de consisténcia pldstica, com baixa
relacdo dgua/cimento, de tal maneira que a permeabilidade seja a mais baixa possivel para se
assegurar adequada protecdo das armaduras e durabilidade, deseja-se também menor retracdo
hidraulica e fluéncia e resisténcia mecanica elevada, sobretudo na tracdo (HANAI, 1992).

Concomitantemente com a baixa relacdo agua/cimento, é recomendavel, segundo HANAI
(1992) manter a quantidade total de 4gua na mistura em valores ndo muito altos, isto €, abaixo de
230 litros/m3, ou seja, reduzir o consumo de cimento e a relagdo dgua/cimento em combinagdes
que garantam as propriedades fisicas e mecanicas desejadas. Deseja-se também o menor custo
possivel, o que significa reduzir o consumo de cimento, contudo esse aspecto ndao deve
preponderar sobre os requisitos de qualidade, pelo que se tem estabelecido cerca de 500 kg/m3
como consumo minimo de cimento a ser empregado. Possivelmente, com o uso de aditivos
superplastificantes, esse consumo podera ser reduzido, com vantagens em Varios aspectos.

O Grupo de Sao Carlos de pesquisadores de Construcoes em Argamassa Armada

apresenta alguns parametros caracteristicos de dosagem de argamassas e suas propriedades :

. Composi¢cao em massa:
- relagdo agregado mitdo / cimento: 2 a 3,2
-relacdo 4gua / cimento: 0,35 a 0,45
- agregado miudo: areia quartzoza e/ou britada
- cimento: portland comum ou ARI
- consumo de cimento: 500 a 680 kg/m’
= Consisténcia:
- indice “flow —table” : 160 a 220 mm
= Resisténcia aos 28 dias:
- compressao simples: 30 a 60 MPa

- tracdo simples: 3,0 a 5,0 MPa
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. Modulo de deformacio inicial (longitudinal, tangente na origem):
-E=30a45GPa
. Permeabilidade e absorcao:
-coeficiente de permeabilidade: < 1x10™"" cm/s
- absorcdo: inferior a 6%
= Massa especifica:
-2200 a 2400 kg / n?

3.2.1.1.2 — Argamassa de preenchimento para estaca raiz

Segundo o Manual de Especificacdes de Produtos e Procedimentos da ABEF, ABEF
(1999), a argamassa deve ser constituida por cimento CP II — Classe 32 (conforme a NBR-11578)
e por areia média lavada (conforme a NBR-7211), onde esta argamassa deve possuir uma
resisténcia caracteristica (conforme a NBR - 5739) de 18 a 20 MPa e um consumo minimo de
cimento de 600 kg/m’.

O Manual técnico da BRASFOND preconiza um consumo de 600 kg/m® de cimento na
argamassa € uma relacao a/c média de 0,6, dependendo do ftipo de areia utilizada (BRASFOND,
2001).

De acordo com HANAI (1992) a resisténcia mecanica das argamassas usuais (isto é,
aquelas com consumo de cimento entre 520 e 800 kg/m’ e relagio 4gua/cimento entre 0,38 e
0,48) medida por meio de ensaio a compressdao simples de corpos-de-prova cilindricos de 50 mm
de didmetro e 100 mm de altura, varia entre 25MPa e 50 MPa, considerada suficiente em grande
parte dos casos praticos.

As caracteristicas da argamassa de preenchimento de estaca raiz executada por ROCHA
& DANTAS (1986) sdo: argamassa na propor¢do 1: 2,36 (cimento: areia seca) em massa, relacdo
a/c de 0,73 , massa unitaria de 1970 kg/m3 , consumo de cimento de 480 kg/m3 e indices de

fluidez de 9 e 10 segundos, respectivamente para 3 e 20 minutos de mistura na betoneira.
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Os corpos-de-prova moldados foram submetidos a ensaios de resisténcia a compressao e
médulo de deformacdo estética (calculado com 40% da carga de ruptura), com resultados aos 7 e
28 dias de tensdo de ruptura de 12,9 e 20,2 MPa, respectivamente, e resultado aos 102 dias de
tensdo de ruptura de 28,1 MPa e mddulo de deformacio estatica de 15GPa .

ALONSO (1998) cita para a argamassa de cimento um traco composto de: 1 saco de
cimento (50 kg), 80 litros de areia, 20 a 25 litros de 4gua, com consumo de cimento maior que
600 kg/nt .

Para a execucdo de outras estacas raiz, ndo pertencentes a esta pesquisa mas realizadas
paralelamente, foi utilizado um traco aproximado de 1 quilo de cimento para cada 1,58 litros de
areia, relacdo a/c igual a 0,525 e consumo de cimento de 640 kg/nT na forma “virado em obra”.
Foi utilizado misturador de capacidade 250 litros sendo a medida padrdo 4 sacos de cimento de
40Kg (Votoran ARI-RS), 21 baldes de areia e 7 baldes de dgua (de 12 litros cada), com a areia na
umidade de 6,8 %.

Para a execucdo das trés estacas desta pesquisa foi utilizada a argamassa industrializada
da Votorantim Cimentos, divisio Votomassa, denominada Votomassa Grout (ou Argamassa
Estrutural para Fundagcdo) a qual foi operacionalizada no Campo Experimental através do
Sistema Matrix D40, sendo que cada estaca consumiu cerca de 1,60 m°® da mesma.

Apresenta-se, na tabela 3.12 as caracteristicas dessa argamassa estrutural fornecidas pelo

fabricante:
Tabela 3.12 — Ficha Técnica do produto Votomassa Grout.
Votomassa Grout — Unidade Barueri

Densidade aparente (kg/l) 1,55 -1,60

Densidade fresca  (kg/l) 20a22
Resisténcia a Compressao aos 28 dias (MPa) 20,0 a24,0

(NBR 13279/95)

Resisténcia a Flexao aos 28 dias (MPa) 5,2a5,7
Indice de Espalhamento (Flow) (mm) 330 - 340
Agua para mistura (%) 14,8 a 15,2
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Durante a execuc@o das estacas com a utilizacdo da Votomassa Grout (através do sistema
Matrix D40), foram moldados alguns corpos-de-prova prismaticos supostos representativos da
argamassa contida no Silo cujos resultados de ensaio a compressao (NBR 5739) apresentam-se na

tabela 3.13 a seguir:

Tabela 3.13 — Ensaios de Compressao em Corpos de Prova Prisméticos — Argamassa.

Estaca Idade Tensao de Ruptura
(dias) (MPa)
03 89 27,40 /25,30
03 89 22,50 /22,20
03 89 29,00/ 29,40
03 89 29,40 /29,20

A idade de 89 dias para o rompimento dos corpos de prova de argamassa foi determinada
pela ndao necessidade do conhecimento dos resultados aos 28 dias em vista da espera pela etapa
adicional de execug@o das estacas de reforco, aguardo do ganho de resisténcia das mesmas e
montagem deste novo sistema de reagdo.

O sistema Matrix, da Votomassa, € um sistema de fornecimento a granel de argamassa no
qual inicialmente € entregue na obra um silo de estocagem (figura 3.4) por meio de caminhdes
especiais € em seguida o fornecimento de argamassa € realizado por caminhdes graneleiros com
capacidade méxima de 27 toneladas, com reabastecimentos periddicos, conforme solicitacdo
prévia da obra. O sistema permite que o material seja transportado, preservando suas
caracteristicas e garantindo suas propriedades desde a fabricacao até sua aplicacdo.

Com a misturadora D40 acoplada ao silo (figura 3.5), a argamassa € dosada e misturada
em sua base, sendo transportada manual ou mecanicamente até¢ o local de aplicacdo. Na presente

pesquisa a argamassa foi transportada por uma bomba de concreto.
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Figura 3.5 — Misturadora D40 para Silo de Argamassa Industrializada.
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Os dados da tabela 3.14 a seguir foram obtidos do sistema Matrix operando no Campo

Experimental durante a pesquisa:

Tabela 3.14 — Dados coletados do Sistema Matrix no Campo Experimental .

Votomassa Grout (Sistema Matrix) — Campo Experimental
Vazao do sistema 34,68 1/ min (2080,8 1/ h)
Vazao de 4dgua 6001/h
Densidade fresca argamassa 2,20 kg/l
Reducdo de volume argamassa 13,5%

3.2.1.2- Ferragem, Tubo de Instrumentacio e blocos

Todas as trés estacas desta pesquisa, de 12m de profundidade e dametro 400 mm, foram
armadas por toda sua extensdo com uma armadura de aco CAS50 conforme orientacdo inicial dada
pelo dimensionamento estrutural da equacao 3.1. A equacdo relaciona a contribuicdo tanto da
argamassa quanto do aco para um fck 20MPa do primeiro e fyk 500 MPa do segundo, didmetro

0,40m da estaca e carga de compressao de 1200 kIN.

2
g = 2N —0.6D° fck (34)

0,9 frk — 0,765 fck

Note-se que, inicialmente, ao se projetar a estaca teste do ponto de vista estrutural foi
estimada a capacidade de carga aproximada da mesma sob o ponto de vista geotécnico e a
escolha da armadura obedeceu o critério de o elemento estrutural em si suportar o valor da carga
de ruptura solo-estaca, ou seja, ser superior a essa ruptura estimada. Caso fosse inferior, ao se
chegar com determinada carga inferior a da ruptura solo-estaca prevista o elemento estrutural
romperia primeiro, impossibilitando as verificagdes de previsdes através de Prova de Carga.
Desta forma utilizou-se como estimativa para o elemento estrutural uma carga de 1200kN.

Portanto a armadura longitudinal contou com 6 barras de aco CAS0 de 16mm de bitola e

comprimento de 12m (ou seja, sem emendas) e esta foi complementada por estribos de bitola 6,3
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mm espacados longitudinalmente a cada 20 cm, com um didmetro do estribo de 28 cm, o que,
dado o diametro da secdo transversal do furo de 40 cm deixa espaco para um cobrimento maior
que 2 cm.

Toda ferragem foi cortada e dobrada por empresa especializada, o que trouxe economia de
tempo e espago fisico.

A colocacgdo da ferragem dentro do tubo de revestimento apés a perfuracdo da estaca até
cota pré-determinada foi realizada com o auxilio da torre da perfuratriz CLO ZIRONI CR-12 e
com o uso de 3 a 4 trabalhadores da empresa executora. As vezes, dependendo do comprimento
da armadura € preciso o auxilio de um caminhdo munck para tal procedimento.

A figura 3.6 a mostra a armadura sendo i¢ada para colocag@o na estaca 03.

Figura 3.6 — Colocac@o da armadura dentro do tubo de revestimento.
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A instalacdo de barras de aco instrumentadas se deu apds o término da fase de execugdo
das estacas e sO foi realizada satisfatoriamente devido a técnica de instalacdo de tubos pretos de
aco dentro das estacas durante o processo executivo.

Durante a execucdo, apds a perfuracdo e a descida da armadura, com o revestimento ainda
presente, procedeu-se a instalacdo de um tubo preto de aco de didmetro interno 38,1 mm com
comprimento de 12m (2 tubos de 6m cada unidos por uma luva, totalizando 12m) o qual apds ter
sido colocado na parte interna da ferragem foi amarrado junto a esta na sua parte superior. A
extremidade inferior deste tubo foi rigorosamente selada com o auxilio de tampdo rosquedvel e
fita adesiva industrial com vistas a se evitar entrada de argamassa ou detritos do fundo da
perfuracdo e a superior também foi protegida para se evitar a queda de detritos provenientes da
obra em si.

A importancia dessa técnica pode ser compreendida pelo fato de que quando se instala a

instrumentacido na estaca antes da concretagem pode haver perda de 10 a 20% dos instrumentos
(DYSLI, 1983).

A figura 3.7 apresenta um aspecto geral do tubo utilizado, com a extremidade inferior do

lado esquerdo e a luva do lado direito.

Figura 3.7 — Tubo utilizado para instrumentacdo.
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Em relacdo aos blocos de coroamento, para as estacas desta pesquisa foram executados
trés, todos para as estacas teste.

Os blocos das estacas teste foram projetados com as dimensdes acabadas de 0,70m x
0,70m x 0,70m, com armadura de aco CAS0 de bitola 10mm e para concreto fck 25MPa, como
pode ser observado no croqui (figura 3.8) a seguir.

As estacas tiveram a cabega arrasada para se eliminar a argamassa superficial, mais fraca
por conta de exsudacdo e também para haver condi¢des de se posicionar corretamente a armadura
respeitando-se o nivelamento do gabarito (figura 3.9).

Para permitir a descida da barra instrumentada pela face superior do bloco para dentro do
tubo vazado de aco no interior da estaca e seu correto posicionamento, foi conectado ao tubo
vazado e amarrado a ferragem do bloco, durante sua confeccido, um tubo vertical de PVC. Para
permitir também a passagem da fiacdo da instrumentacdo vinda de dentro do mesmo tubo para
fora do bloco foi colocado neste tubo vertical de PVC uma derivacdo horizontal através de um
“T” de tal modo a fiagdo conectar-se posteriormente acaixa de leitura (figura 3.10).

Para garantir uma superficie perfeitamente lisa e nivelada, apés a desforma dos blocos

ainda foi aplicado grout na superficie dos mesmos.
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3.2.2- Montagem do sistema de reacio das estacas

Como dito anteriormente foram instalados dois sistemas de reacdo, o inicialmente previsto
(Principal) e o que ndo fora previsto e foi executado posteriormente a execugdo das estacas teste e
blocos das estacas teste, € em cardter preventivo.

O sistema de reacdo principal (figura 3.11) foi montado de tal forma que cada estaca teste
utilizasse somente duas estacas para sua reacdo durante a prova de carga, estacas essas
localizadas em planta na mesma linha da estaca teste, opostas em relacdo a esta e eqiiidistantes
da mesma de 2,40m (seis diametros).

As estacas de reacdo jd se encontravam todas prontas por terem sido executadas para
pesquisas anteriores do campo experimental, sendo que todas eram do tipo Hélice Continua
Monitorada com didmetro de 40 cm e comprimento de 18m.

Devido serem reacdo para uma estaca teste trabalhando a compressdo trabalharam
portanto a tracdo e desta maneira eram armadas longitudinalmente no trecho préximo a cabeca
(comprimento 6m) e atirantadas por toda sua extensdo com tirantes Dywidag (st 85/105) com
32mm de didmetro. Além dos tirantes, foram utilizados porcas e placas no travamento do sistema
junto a viga de reacdo e luvas, unindo partes de tirantes, todos de mesmo material de modo a
possibilitar a transferéncia de esfor¢os da viga de reacdo aos tirantes.

Cada estaca de reacdo foi tomada para os célculos geotécnicos de capacidade como
podendo suportar, por conta de seu atirantamento, aproximadamente 600kN de esforcos a tracdo,
onde a viga de reacdo foi projetada para suportar cargas aplicadas em seu centro de até 1500 kN.

A viga de reacdo € uma estrutura metdlica que pesa cerca de 3100 kg e é formada pela
unido de dois perfis “T” (perfil “I” cuja secio transversal apresenta mesa de 0,32m de largura e
alma de 0,735 m de altura). Esse perfil duplo “I” apresenta na secdo transversal largura total 0,80
m, altura 0,75m e possui comprimento de 5,3m, sendo que tem sua estabilidade estrutural
aumentada pelo uso de sete enrijecedores em cada face ao longo do comprimento.

Devido a seu peso e a suas dimensdes, a viga de reacdo s6 pdde ser montada com o
auxilio de um caminhdo munck (figura 3.12) e, para essa pesquisa, a mesma apoiou-se
inicialmente em dois cavaletes metélicos nivelados e estdveis de modo a que permanecesse sem

quaisquer inclinagdes nas direcdes longitudinal ou transversal.
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to da Viga de Reacao com o auxilio de Munck. .
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Os cavaletes, colocados simétricos perante o eixo da estaca teste na mesma linha em
planta da viga de reagdo (figura 3.13) apds o inicio dos carregamentos da prova de carga perdem
sua funcdo de suporte devido aos esforcos em direcdo vertical e sentido ascencional do macaco
na viga. Esta, em sua acomodacdo inicial, levanta-se do apoio e os cavaletes permanecem onde
estdo por questdo de seguranca aguardando serem reutilizados para a descarga e desmontagem da
prova de carga.

Além de, como dito, terem sido utilizadas porcas e placas no sistema de reac@o principal
(acoplados acima da viga de reacdo, figura 3.14), de modo a tornar mais eficiente e segura a

transferéncia de esfor¢os da viga de reacdo aos tirantes foi acoplada uma vigota de aco (cor azul)

em cada um dos dois travamentos principais.

Figura 3.13 — Sistema de Reacdo, vista frontal.
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Figura 3.14 — Vista de Vigota de aco .

O Sistema de Reacdo inicialmente projetado para a pesquisa resumia-se ao que foi
exposto. Porém, ao iniciar-se a campanha de provas de carga foram realizadas inicialmente, para
outra pesquisa em curso, provas a tracdo em estacas idénticas & dessa pesquisa € no mesmo solo,
resultando valores de ruptura além do inicialmente previsto.

Dessa forma, havendo a nitida preocupacdo nesta pesquisa em se alcancar curvas carga x
recalque o mais definidas possivel, houve por bem reavaliar a estimativa inicial de capacidade
de carga a compressdo comparando-se com o resultado real das estacas a tracdo ensaiadas e
levando-se em conta o fator ponta e uma taxa de atrito lateral teoricamente superior a de estacas
atracdo nas mesmas condicoes.

Devido a esses fatores e por seguranca, a estimativa para a carga de ruptura das estacas a
compressdo foi majorada em 200kN, passando de 1000kN para 1200kN, de modo a somarem-se
& duas estacas de reacdo iniciais quatro estacas de reforco armadas na totalidade da profundidade
6m (4 barras longitudinais de 12,5mm com didmetro de estribo de 20cm) com didmetro do fuste
25cm e com tirantes de espera de 2m concretados (concreto fck 18MPa) dentro da mesma (figura
3.15).

Foram executadas ao todo 12 estacas de reforco, 4 para cada sistema de reacdo montado,

sendo a execugdo ao cargo de perfuratriz acoplada a caminhdo (figura 3.16).
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Figura 3.15 — Estacas de refor¢o para o sistema de reacio .

Figura 3.16 — Perfuratriz executando as estacas de reforgo .

114



Cada estaca foi projetada para oferecer SOkN ao sistema de reacdo e estdo posicionadas
duas a duas, amarradas a vigotas de travamento por tirantes, porcas € placas e simetricamente
opostas ao eixo de aplicacdo da carga do macaco, formando cada vigota uma ‘“cruz” com a viga
de reacdo principal (figura 3.17).

O posicionamento destas estacas foi rigorosamente calculado em vista do pouco espago
disponivel na face superior da viga de reacdo para apoiar de maneira nivelada as vigotas de

reforco e do préprio comprimento das mesmas (croqui figura 3.18).

Figura 3.17 —Vista do Sistema de Reacdo Principal e Secundario.
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3.2.3- Instrumentaciio das estacas teste

Nas trés estacas teste desta pesquisa foram instaladas barras instrumentadas ao longo do
fuste, ou seja, com posicionamento da instrumentacdo nos niveis pré-determinados secdo de
referéncia, Sm de profundidade e proximo a ponta.

A figura 3.19 apresenta a distribuicdo da instrumentagdo ao longo do fuste para as estacas

de compressdao desta pesquisa além de pardmetros geotécnicos médios por camada.
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Figura 3.19 — Posicionamento da instrumentagfo ao longo do fuste da estaca.

Na figura 3.20 observa-se, apos o arrasamento da cabega da estaca, a colocagdo de uma

camisa de madeira ao redor do fuste da mesma, sem no entanto toca-la. Esta, executada em todas
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as estacas teste antes da colocacdo dos blocos, delimita a se¢do de referéncia das estacas teste,
com 0,60m de altura e possui dimensdes em planta de 0,45cm x 0,45cm. Apds instalada, travada
e escorada a camisa € fechada na parte superior com uma gravata circundando o fuste da estaca
(figura 3.21) para ndo haver entrada de concreto e detritos e a vala € aterrada até a cota da face

inferior do bloco.

Figura 3.21 — Camisa pronta para ser aterrada .
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A instrumentacdo foi baseada na utilizacdo de extensOmetros elétricos de resisténcia ou
“Strain-Gages”, que € uma maneira indireta de obtencdo de deformacdes. Os mesmos sao
resisténcias elétricas que, solidarizadas a um determinado material (como o aco) fornecem
valores de deformacdo quando submetidos a determinados tipos de esfor¢os e a uma pequena
corrente elétrica (ALBUQUERQUE, 2001).

O extensOmetro elétrico de resisténcia € um elemento sensivel que relaciona pequenas
variagdes de dimensdo com variagOes equivalentes em sua resisténcia elétrica e tem por principio
o fato de que a resisténcia de um condutor aumenta quando submetido a forca de tracdo e diminui
quando a forca € de compressao.

Nesta pesquisa utilizou-se a ligacdo tipo “ponte completa”, com 4 extensdmetros
especiais para aco (KFG-2-120-D16-11 — Kyowa Electronics Instruments), a qual permite
eliminar os efeitos da temperatura e das deformacgdes provenientes da flexdo, obtendo-se as
deformacdes provenientes somente dos esfor¢os normais.

Com o objetivo de obter informacdes relativas a transferéncia de carga em profundidade
para as trés estacas de 12m submetidas a compressdo axial, foi instalada uma pequena barra de
aco instrumentada, calibrada, em cada nivel pré-determinado. Ou seja, os extensdmetros elétricos
foram colados em barras de aco CAS50 (¢ 12,5mm, L=0,60m), protegidos contra umidade e
choque mecanico através de aplicacdo de resina especial Scotchcast — 3M, calibradas em
laboratério, unidas através de luvas até formarem uma barra continua e por fim inseridas dentro
do tubo vazado de aco colocado junto a ferragem antes da concretagem da estaca. Para
possibilitar a emenda das barras, utilizou-se o sistema de rosqueamento das pontas, com
acoplamento de luvas do mesmo material (CARVALHO, 1991).

Ap6s a insercao da barra instrumentada foi injetada nata de cimento de baixo para cima
para a solidarizacdo do conjunto. Essa injecio foi possivel pois quando da descida no tubo de aco
da barra instrumentada continua a mesma tinha acoplada a si uma mangueira transparente de
plastico de didmetro 6mm (figura 3.22) por onde fora injetada nata de cimento no tubo, sob
pressdo de 300kPa. Utilizou-se um reservatério de aco, em conjunto com um compressor de ar,
para conduzir a nata, com a/c = 0,45, até o fundo do tubo (figura 3.23).

Note-se que as barras ficaram suspensas durante a injecdo de modo a se evitar uma
possivel flambagem dentro do tubo. Apés o término da injecdo a mangueira foi retirada e a

instrumentacdo, suspensa, foi amarrada com o auxilio de um “T” de aco (figura 3.24) ficando
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entdo a continuidade dos trabalhos da pesquisa no aguardo do alcance de resisténcia por parte da

argamassa (figura 3.25, com a fiagdo saindo lateralmente pela boca do tubo de PVC).

E':-.'l-." Lo " ‘4 &I,

Flgura 3.23- Reservatono de nata e compressor de ar.
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Figura 3.24 — Detalhe da imobilizacdo da barra para aguardo de ganho de resisténcia da argamassa.

Figura 3.25 — Vista do bloco com a instrumentagio instalada e fiacdo saindo pelo tubo de PVC .
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A fiacdo da instrumentacdo foi conectada, durante os preparativos imediatamente
anteriores & provas de carga, ao sistema eletronico de leitura, composto de dois dispositivos.

O primeiro deles € uma caixa seletora (figura 3.26) a qual recebe 4 fios diferentes: os trés
vindos da estaca (secdo de referéncia, Sm de profundidade e na ponta) e o quarto proveniente da
célula de carga instalada entre a viga de reacdo principal e o pistio do macaco. Na caixa de
leitura (figura 3.27) apenas uma leitura por vez era realizada, a correspondente a selecionada na
caixa seletora dentre as opgdes mencionadas.

De modo geral, para as trés provas de carga, a instrumentacdo correspondeu s

expectativas, a menos da prova de carga na estaca C2, onde a instrumentacdo colocada a Sm nao

emitiu sinais elétricos para realizacio da leitura.

Figura 3.27 — Caixa de leitura.
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3.2.4 — Procedimentos utilizados nas estacas teste

3.2.4.1 — Equipamentos utilizados

Os equipamentos utilizados para a execucdo das estacas teste, a excecido do silo de
argamassa da VOTORAN e do gerador fornecido pelo proprio campo, foram trazidos para o
Campo Experimental pela empresa executora FUNDESP, e sdo os seguintes: perfuratriz rotativa
hidrulica sobre esteiras acionada por motor a diesel, bomba d’dgua, compressor de ar, bomba
para a injecdo da argamassa, conjunto extrator, dois conjuntos para acumulacdo de &4gua
(reservatérios).

A perfuratriz CR-12 CLO ZIRONI possui poténcia 60 cv, pressdo de operacio hidraulica
170 kg/em?, torque maximo de 1000kg.m e torre trelicada de cerca de 8m (figura 3.28).

—

Figura 3.28 — Perfuratriz CR-12 CLO ZIRONI.
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A bomba d’dgua e o reservatdrio de dgua para perfuracdo podem ser observados na figura

3.29, enquanto o reservatorio para a dosagem da argamassa encontra-se na figura 3.30.

Figura 3.30 — Reservatorio de dgua para a dosagem da argamassa.
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A bomba para a injecdo da argamassa de cimento encontra-se na figura 3.31, junto ao

bocal do Sistema Matrix D40.

Como equipamentos acessorios podem-se destacar o gerador a diesel, necessdrio para o
funcionamento das bombas existentes no processo, do tipo silencioso devido ao local da
realizacdo dos ensaios estar circundado por edificios de salas de aula e laboratérios (figura 3.32),
os tubos de revestimento, de aco, consistindo de segmentos rosquedveis (figura 3.33, com
destaque para a sapata de perfuracdo em sua extremidade).

Além desses citados tem-se os mangotes de dgua (ligacdo do tanque de 4gua a bomba
d’4gua), mangueiras de 4gua (ligacdo da bomba d’4dgua até a cabeca d’dgua na perfuratriz) e
mangueiras de ar comprimido.
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Figura 3.33 — Tubos de revestimento (detalhe da sapata de perfuracio) .

Ao término da injecdo de argamassa na estaca inicia-se a extracdo dos tubos de
revestimento, um a um, com o auxilio de um conjunto extrator (figura 3.34).
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Para o chamado golpe de ar comprimido deve-se utilizar uma cabeca de revestimento

(figura 3.35).

Figura 3.35 — Cabeca do revestimento (dotada de entrada de ar na parte superior).

Além desses equipamentos mencionados utilizamrse chaves de grifo, chaves de corrente
tipo jacaré, marretas, ponteiros, metro, fio de nylon, nivel de bolha e fio de prumo.
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3.2.4.2 — Execucao das Estacas Teste

A execucdo das trés estacas teste para essa pesquisa Seguiu rigorosamente OS
procedimentos adotados pela ABEF ja mencionados no item 2.2.

As estacas foram executadas nos dias 29/05, 02 e 03/06 e 05/06/03, sendo que, entre
execucdo das demais estacas da campanha, mobilizacdo e desmobilizacdo dos equipamentos o
processo transcorreu desde o dia 26/05/03 ao dia 06/06/03.

As estacas desta pesquisa levaram em média 5h para serem executadas, com a presenga
de um engenheiro, um encarregado, tr€s sondadores e trés ajudantes.

Apresenta-se a seguir, através de fotografias tiradas durante a execucdo, os diversos

passos para a confeccdo da estaca teste (figuras 3.36 a 3.49).

Figura 3.36 —Verificacdo da verticalidade .
Ap6s o estudo do canteiro para verificacdo da liberdade de movimento da perfuratriz de
acordo com a seqiiéncia executiva realizou-se o posicionamento no eixo do piquete € o

patolamento da perfuratriz. Em seguida procedeu-se a verificacdo da verticalidade.
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Figura 3.37- Inicio do processo de perfuragio .

Nota-se a expressiva vazdo d’dgua oriunda do processo, podendo-se inclusive perceber,

de maneira grosseira, mudanca de camada observando-se mudanca de coloragdo da dgua.
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Figura 3.39 — Descida da armadura dentro do tubo de revestimento apds perfurag@o.
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Ap6s a perfuracio revestida até a cota pré-determinada em projeto foi descida a armadura

para dentro do tubo de tal modo a estaca tornar-se integralmente armada. Em seguida foi
colocado o tubo de acgo para a futura instrumentacao (figura 3.40).

- S

Figura 3.40 — Armadura e tubo colocados (anterior ainjecdo de argamassa) .

A injecdo da argamassa, com a utilizacdo de bomba injetora, foi realizada através de um

tubo de PVC colocado na base da perfuracdo e se fez de baixo para cima, com a retirada aos

poucos do tubo (figuras 3.41 e 3.42).
A argamassa, ao ser injetada e por ser mais densa, toma o lugar da dgua de perfuracio a

qual vai sendo expulsa pela boca do tubo (figura 3.43).
Observando-se a mudanga de coloracdo e a viscosidade do liquido expulso conseguiu-se

notar quando a totalidade da 4gua se esvaiu e portanto o exato momento de se interromper a

injecdo da argamassa (figura 3.44).
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Processo de injecdo de argamassa .

Figura 3.41 —

-

Figura 3.42 — Agua préxima aboca do tubo de revestimento.
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Figura 3.44 — Extravasamento da argamassa (término da expulsio da dgua).
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A etapa seguinte consiste, com o auxilio de um conjunto extrator e chaves de corrente tipo
jacaré, no inicio da extracio dos tubos de revestimento (figuras 3.45, 3.46 e 3.47). Verificou se
o abatimento do nivel da argamassa no interior do tubo de maneira a ir completando-se esse

volume de tempos em tempos e também atentou-se para o ndo deslocamento da armadura durante

esse procedimento.

Figura 3.46 - Retirada do tubo por a¢io coaxial ao eixo da estaca .
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Figura 3.47 - Término da retirada do tubo .

Por trés vezes (no “pé da estaca”, no meio e a 2,0m da superficie) foi aplicado golpe de ar
comprimido a pressdao de 0,3 MPa, com a colocag@o da cabeca do revestimento (figura 3.48) e o
uso de compressor de ar . Apds essa aplicacdo atentou-se para o abatimento do nivel de

argamassa no tubo e sua reposi¢ao.

Figura 3.48 — Colocacdo da cabeca do revestimento .
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Ap6s a extracdo de todos os revestimentos e tomando-se os cuidados mencionados

anteriormente foi dada a estaca como executada (figura 3.49).

Figura 3.49 — Estaca pronta .
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3.3 — PROVAS DE CARGA ESTATICAS

As trés estacas teste, C1, C2 e C3 foram, apds aguardado o tempo para o ganho de
resisténcia tanto da argamassa do elemento estrutural quanto da nata injetada dentro do tubo de
instrumentacio, submetidas a provas de carga lentas, sendo que houve uma duragdo média de 40
horas para cada ensaio e sendo realizadas com esquema de revezamento de equipes.

A estaca C1 foi ensaiada dos dias 14/10 ao 15/10/03, a estaca C2 dos dias 28/10 ao
29/10/03 e a estaca C3 do dia 04/11 ao dia 05/11/03.

Os equipamentos utilizados nas provas podem ser visualizados nas figuras 3.50 e 3.51.

Figura 3.50 — Macaco (verde), célula de carga, vigota, relégios (recalque) e vigas de referéncia.
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) YELLOW POWER

Figura 3.51 — Bomba elétrica para alimentacdo do macaco.
Na figura 3.52 nota-se o controle de pressdo a que o macaco estd permanentemente

submetido através de regulagem de bomba elétrica e na figura 3.53 etapa de leitura de recalques.

Figura 3.52 — Controle manual da pressdo na bomba elétrica.
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Figura 3.53 — Leitura dos reldgios para controle de recalques.

Para a leitura dos recalques foram utilizadas duas vigas de referéncia metalicas, cravadas
paralelas entre si a uma distancia conveniente do bloco (cerca de 3m) de modo a ndo sofrer

interferéncias da prova de carga. Estas vigas sdo isoladas e ndo tem contato com o bloco.
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Sobre estas vigas foram instalados quatro relégios especiais de base imantada e braco
flexivel, espacados de modo a que cada um tenha “drea de influéncia” de um quadrante da
superficie do bloco, onde o recalque aferido serd o valor médio entre os lidos nos relgios.

Entre a ponta da haste do relégio e a superficie do bloco foram coladas placas de acrilico
lisas para facilitar a movimentacdo vertical das hastes. A localizacdo em planta das estacas teste

encontra-se na figura 3.54.
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Figura 3.54 — Campo Experimental.
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4. APLICACAO DOS METODOS DE PREVISAO DE CAPACIDADE DE
CARGA AS ESTACAS TESTE

Apresentam-se a seguir os resultados de carga de ruptura obtidos através da utilizacdo de
métodos semi-empiricos. Os métodos utilizados foram: para CPT elétrico e para SPT o Método
de Aoki & Velloso (1975), para CPT elétrico o Método de P.P.Velloso (1981), para ensaio SPT
0s Métodos de Décourt & Quaresma (1978), Método de David Cabral (1986), Método Brasfond
(1991) e Método de Ranzini (1994), esse dtimo levando em conta o torque obtido. O Método de
Lizzi (1982) ndo utiliza o Ngpr, somente a caracterizacdo do perfil geotécnico proveniente da
sondagem de simples reconhecimento. Observa-se que para o caso do Método de Décourt &
Quaresma (1978) ndo foi levado em conta o conceito de N equivalente.

E importante ressaltar que, a menos dos Métodos de Lizzi (1982), David Cabral (1986) e
Brasfond (1991), os demais métodos utilizados nido foram desenvolvidos exclusivamente para o
uso em estacas raiz. Os resultados, frutos do calculo em separado para cada estaca com base em
sondagem proxima da estaca em questdo e também como havendo uma ‘“‘sondagem média” no

campo, ja eram conhecidos anteriormente aexecucgao das provas de carga (tabelas 4.1 a 4.4).

Tabela 4.1 — Resultados dos Métodos Semi-Empiricos — Estaca C1.

Estaca Meétodo Ensaio | Equacdo | Sondagem| Q lateral — Q ponta Qtotal | % de
n° Calculado Calculado | Calculado | ponta
(kN) (kN) (kN)
Aoki&Velloso| CPT (2.25) CEO06 3094 129,8 439,2 296
(1975) (CE)
Aoki&Velloso| SPT (2.25) SP19 150,3 1116 2619 426
(1975)
Décourt & SPT (2.29) SP19 5550 1074 6624 162
Quaresma
(1978)
Lizzi (2.35) SP19 8205 - 8205 -
Cl (1982)
David Cabral | SPT (2.30) SP19 300,6 88,30 3889 227
(1986) (2.32)
BRASFOND | SPT 2.33) SP19 4410 101,0 5420 18,6
(1991) (2.34)
Ranzini SPT-T| (32 SP19 4103 - 410,3 -
(1994) (Tméx)
Ranzini SPT-T| (32 SP19 2942 - 2942 -
(1994) (Tres)
P.P. Velloso | CPT (2.36) CE06 6188 101,0 7198 14,0
(1981) (CE)
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Ressalte-se que o Método Aoki &Velloso (1975) e o Método Ranzini (1994) foram
utilizados tomando-se mais de um ensaio cada, o primeiro para cone elétrico e SPT e o segundo
para SPT-T, tomando-se o torque maximo ou torque residual (PEIXOTO, 2001). Observa-se
que, no uso do Método Ranzini (1994), ao utilizar-se dos torques os mesmos o foram
exclusivamente para célculo de atrito lateral, ndo havendo sido calculado ponta para este método.

Desta maneira, ¢ importante levar em conta que, ao utilizaremrse desses métodos, os
projetistas tenham conhecimento do tipo de ensaio realizado em campo.

As figuras 4.1, 4.3, 4.5 e 4.7, com o uso de histogramas, ilustram de maneira mais clara os
resultados de capacidade de carga extraidos das tabelas mencionadas. As figuras 4.2, 4.4, 4.6 e
4.8 enfatizam, também tomando-se como base essas tabelas, a percentagem de carga da ponta em
relacdo acarga total de ruptura para cada método / ensaio utilizado.

Para fins de ordem pratica, ao referir-se, nos histogramas, aos métodos/ensaios utilizados,
optou-se por siglas, a saber: AC, AS, D, L, C, B, RM,RR e PV para Método de Aoki & Velloso
(1975) para ensaio de cone e SPT, Métodos de Décourt & Quaresma (1978), Método de Lizzi
(1982), Método de David Cabral (1986), Método Brasfond (1991), Método de Ranzini (1994)

para torque maximo e para torque residual e Método de P.P.Velloso (1981), respectivamente.
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BOCarga de Ponta BCarga Total

Figura 4.1 — Valores da Carga de Ruptura em func¢io do tipo de ensaio de campo e método de previsdo

empregado — Estaca Cl.
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Figura 4.2 - Percentagem de carga da ponta em relagio acarga total de ruptura para cada método / ensaio
utilizado — Estaca Cl1.
Tabela 4.2— Resultados dos Métodos Semi-Empiricos — Estaca C2.

Estaca Meétodo Ensaio | Equacao | Sondagem| Qlateral — Q ponta Qtotal | % de
n° Calculado Calculado | Calculado | ponta
(kN) (kN) (kN)
Aoki&Velloso| CPT (225 CEO3 2678 1329 400,7 332
(1975) (CE)
Aoki&Velloso| SPT (225 SP10 140,7 1594 300,1 53,11
(1975)
Décourt & SPT 229 SP10 5343 1173 631,6 180
Quaresma
(1978)
Lizz1 (2.35) SP10 1116,0 - 1116,0 -
C2 (1982)
David Cabral | SPT (2.30) SP10 2788 126,1 404.9 3L1
(1986) (2.32)
BRASFOND | SPT (2.33) SPI10 4160 126,0 542,0 232
(1991) (2.34)
Ranzini SPT-T| (32 SP10 3371 - 3371 -
(1994) (Tméx)
Ranzini SPT-T| (32 SP10 186,6 - 186,6 -
(1994) (Tres)
P.P. Velloso | CPT (2.36) CEO3 5357 117 6327 179
(1981) (CE)
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Figura 4.3 — Valores da Carga de Ruptura em fun¢@o do tipo de ensaio de campo e método de previsao
empregado — Estaca C2.
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Figura 4.4 - Percentagem de carga da ponta em relacdo acarga total de ruptura para cada método / ensaio
utilizado — Estaca C2.
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Tabela 4.3 — Resultados dos Métodos Semi-Empiricos — Estaca C3.

Estaca Meétodo Ensaio | Equacdo | Sondagem| Q lateral  Q ponta Q total % de
n° Calculado Calculado | Calculado | ponta
(kN) (kN) (kN)
Aoki&Velloso| CPT (2.25) CEO3 26738 1329 400,7 332
(1975) (CE)
Aoki&Velloso| SPT (2.25) SP21 1558 98,5 2543 38,7
(1975)
Décourt & SPT (2.29) SP21 541,0 1179 659,0 179
Quaresma
(1978)
Lizzi (2.35) SP21 839,5 - 839,5 -
C3 (1982)
David Cabral | SPT (2.30) SP21 208,1 78,0 376,1 20,7
(1986) (2.32)
BRASFOND | SPT 2.33) SP21 240 105,0 529,0 19,8
(1991) (2.34)
Ranzini SPT-T| (B2 SP21 4103 - 4103 -
(1994) (Tmax)
Ranzini SPT-T| (B2 SP21 2744 - 2744 -
(1994) (Tres)
P.P. Velloso | CPT (2.36) CEO03 535,7 117 6527 179
(1981) (CE)
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Figura 4.5 — Valores da Carga de Ruptura em funcio do tipo de ensaio de campo e método de previsao

empregado — Estaca C3.
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Figura 4.6 - Percentagem de carga da ponta em relagfo acarga total de ruptura para cada método / ensaio
utilizado — Estaca C3.

Como fora dito, a tabela 4.4 foi confeccionada como se houvesse uma ‘“‘sondagem média”
no campo, e, como para o cdlculo das estimativas de capacidade de carga partiu-se do
pressuposto que as caracteristicas geométricas das estacas sdo as mesmas, portanto esta tabela

adequa-se a quaisquer das trés estacas.

Observa-se das tabelas 4.1 a 4.4 e das figuras 4.1 a 4.8 que no Método Aoki &Velloso
(1975) quando utilizando-se do ensaio CPT (cone elétrico no caso) a percentagem de ponta em
relacdo a carga total tende a ser menor que quando utilizando-se o ensaio SPT. Da mesma forma
a estimativa de capacidade de carga tende a ser maior utilizando-se o CPT do que utilizando-se o
SPT, aproximando-se mais 0 Método da média geral entre os métodos/ensaios.

Nota-se também que, a excecdo dos Métodos de P.P. Velloso (1981) e Décourt &
Quaresma (1978), os Método de Lizzi (1982), Método de David Cabral (1986) e Método
Brasfond (1991), especificos para estaca raiz, foram os que mais se destacaram perante 0s

demais.
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Tabela 4.4— Resultados dos Métodos SemtEmpiricos (Sondagem Média).

Método Ensaio | Equacdo| Sondagem Q lateral Q ponta Qtotal | % de
n° Calculado | Calculado Calculado | ponta
(kN) (kN) (kN)
Aoki&Velloso| CPT (225) | Média dos 3276 1247 4523 27,6
(1975) (CE) CPT’s
Aoki&Velloso| SPT (2.25) 1624 138,6 3010 46,0
(1975)
Décourt & SPT (2.29) 5475 149.7 6972 215
Quaresma
(1978)
Lizzi (233) | Média dos 1010,0 - 1010,0 .
(1982) SPT’s
David Cabral | SPT 2.30) 346,7 1514 4981 304
(1986) 2.32)
BRASFOND | SPT 233 449,0 1250 5740 218
(1991) 2.34)
Ranzini SPT-T| (32 4144 - 4144 -
(1994) (Tmax)
Ranzini SPT-T| (32 259,6 - 259,6 -
(1994) (Tres)
P.P. Velloso | CPT (2.36) | Média dos 6355,2 101,7 7569 134
(1981) (CE) CPT’s
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Figura 4.7 — Valores da Carga de Ruptura em fung@o do tipo de ensaio de campo e método de previsdo
empregado — Estacas C1, C2 ou C3.
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Figura 4.8 - Percentagem de carga da ponta em relagfo acarga total de ruptura para cada método / ensaio
utilizado — Estacas C1, C2 ou C3.

Comparando-se a maneira de estimar-se a capacidade de carga, ora utilizando-se a
sondagem mais proxima da estaca em questdo, ora utilizando-se uma sondagem média do campo,
percebe-se, para o caso deste campo experimental em particular, que a diferenca de resultados
entre a média dos métodos/ensaios destes dois procedimentos ndo ultrapassa 10% (figuras 4.9,
410 e 4.11 e tabela 4.5). Portanto, para efeito de simplificacdo, serd utilizado, quando da
comparagdo das estimativas pelos dados métodos/ensaios com os resultados reais de capacidade
de carga o procedimento para estimativa de capacidade de carga utilizando-se uma sondagem
média. Um estudo mais profundo sobre a utilizacdo de sondagem média, bem como o nimero
ideal de sondagens para um projeto de fundacOes mais otimizado pode ser encontrado em

NOGUEIRA et al. (2003).
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Figura 4.9 — Valores da Carga de Ruptura em func¢io do tipo de ensaio de campo e método de previsao

empregado — Comparativo para Estaca C1.
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Figura 4.10 — Valores da Carga de Ruptura em fun¢@o do tipo de ensaio de campo e método de previsao
empregado - Comparativo para Estaca C2.
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Figura 4.11 — Valores da Carga de Ruptura em fung¢io do tipo de ensaio de campo e método de previsdo

empregado - Comparativo para Estaca C3.

Tabela 4.5 — Comparag@o entre os dois procedimentos (sondagem mais proxima e sondagem média) para

a estimativa de capacidade de carga.

Estaca Q ruptura (1)* Q ruptura (2)* Q ruptura (1) /
Q ruptura (2)
C1 5044 5515 091
C2 510,2 551,5 0,93
C3 4884 5515 0,89
Diferenca Média 0,91

*Q ruptura (1): Q ruptura médio calculado sondagem mais proxima (1)
*Q ruptura (2): Q ruptura médio calculado sondagem média (2)

Na tabela 4.5 percebe-se também que os valores médios de carga de ruptura calculados
pelas sondagens mais proximas das estacas (Q ruptura (1)) pouco diferem entre si, com uma

média de S01kN e um desvio padrio de 11,29 resultando em um coeficiente de variacao de 2,3%.
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5. APRESENTACAO E ANALISE DAS PROVAS DE CARGA

Apresentam-se a seguir os resultados obtidos através da realizacdo das provas de carga
estdticas lentas para as estacas C1, C2 e C3. Com base nos ensaios obtiveram-se:

® Ascurvas carga x deslocamento do topo;

e A comparagio da carga de ruptura nas provas de carga em relacdo ao estimado
inicialmente;

e O modulo de elasticidade das estacas;

e As cargas nos niveis instrumentados ao longo do fuste das estacas;

e O atrito lateral entre dois niveis instrumentados consecutivos;

® As cargas de ponta;

® As curvas de transferéncia de carga ao longo da profundidade;

® A reacgdo de ponta em fungdo do deslocamento da ponta;

¢ O atrito lateral médio em func¢do do deslocamento médio ao longo do fuste;

¢ O comparativo entre o atrito lateral unitdario maximo por grupos de estacas de
diferentes pesquisas no mesmo campo experimental;

e O comparativo entre os valores de reacdo e percentual de ponta por grupos de

estacas de diferentes pesquisas no mesmo campo experimental.

5.1 - CURVAS CARGA X DESLOCAMENTO

Apresentam-se na tabela 5.1, para as estacas C1, C2 e C3, os valores de carga de ruptura,
deslocamento maximo e o deslocamento correspondente, nas curvas carga x deslocamento, a

carga de trabalho da estaca, convencionada como sendo igual a metade da carga de ruptura

alcancgada.
Tabela 5.1 — Valores de Carga de Ruptura e Deslocamentos obtidos nas Provas de Carga.
Estaca | Diametro = Comprimento Carga Deslocamento Deslocamento na
(m) (m) de Ruptura Méximo Carga de Trabalho*

(kN) (mm) (mm)
Cl 48,77 3,15
C2 0,40 12 980 54,96 0,07
C3 55,42 0,51

* Deslocamento correspondente ao estdgio de carga igual a metade da Carga de Ruptura (mm).
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Nas figuras seguintes (figuras 5.1 a 5.4) detalham-se as curvas carga x deslocamento

obtidas das provas de carga executadas nas estacas C1, C2 e C3.
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Figura 5.1 — Curva carga x deslocamento — Estaca CI.

Com relacdo ao aspecto da curva carga x deslocamento da estaca Cl, figura 5.1, nota-se
que houve um trecho de descarregamento e recarregamento durante os incrementos de carga
iniciais e também a ida direta do incremento de carga 630kN para o de 840kN. Apds
estabilizados os recalques para a carga de 210kN passar-se-ia para o estdgio de carga 280kN,
porém, por problema na operacdo da valvula da bomba elétrica a mesma impingiu pressao maior

que a necessaria levando a carga aplicada a um valor pouco menor que 490kN.
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Por esta razdo optou-se por enfim acabar de levar a prova até esse incremento, aguardar a
estabilizacdo dos recalques e descarregar a prova até o estdgio em que se encontrava (210kN),
aguardar novamente a estabilizacio dos recalques e prosseguir normalmente pelos incrementos
previstos, de 280kN em diante. A ndo observancia dos incrementos de carga 700kN e 770kN
apés a estabilizacdo dos recalques para o incremento de 630kN, indo direto para 840kN deveuse
a perda momentinea da leitura da célula de carga na caixa de leitura no momento da aplicacdo do
incremento. Isto fez com que se perdesse o ajuste fino da pressdo na bomba, tendo pois que €
valer do préprio mandmetro da mesma, de menor precisdo, s6 sendo possivel cessar a carga dois

incrementos além do requerido.
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Figura 5.2 — Curva carga x deslocamento — Estaca C2.
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Figura 5.3— Curva carga x deslocamento — Estaca C3.

dificuldades citadas acima.
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A duas tltimas provas de carga, nas estacas C2 e C3, transcorreram ser quaisquer das

Através da figura 5.4 percebe-se a nitida convergéncia das curvas C2 e C3, a partir do
incremento de BOkN e com mais vigor ap6s o incremento de 770kN, para a ruptura. Isto pode,
de certa forma, ser “pressentido” pelo aumento, a partir destes estagios, do tempo necessrio para

a estabilizac@o dos recalques, indicando a plena atividade da interac@o solo — elemento estrutural.
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Figura 5.4 — Curva carga x deslocamento — Estacas C1, C2 e C3.

Verifica-se também que as estacas, na iminéncia da ruptura (estigio de carga
estabilizado de 910kN) apresentavam deslocamentos da ordem de nenos de 2% de seu diametro,

em média (5,79mm, 7,71mm e 9,21mm para as estacas C1, C2 e C3 respectivamente).
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5.2 —-RESULTADOS OBTIDOS A PARTIR DA INSTRUMENTACAO

O primeiro resultado que a andlise da instrumentacdo em profundidade fornece € o
produto E.A, onde A € a drea da secdo transversal ¢ E é o mdédulo de elasticidade da estaca.
Através de incrementos de carga conhecidos aplicados pelo macaco (na caixa de leitura, pelo
canal da célula de carga controla-se a carga de topo) e da conseqiiente leitura de deformacdes na

instrumentacdo instalada na secdo de referéncia da estaca constréi-se, baseando-se na Lei de

Hooke (F = E.A. @) uma curva forca x deformacio com inclinagio da reta dada pelo produto

E.A. De vital importancia para o posterior cdlculo das cargas nos niveis instrumentados —este
produto foi obtido para cada estaca em particular e vale 2,69x10° N, 1,89x10° N e 2,16 x10° N
para as estacas C1, C2 e C3 respectivamente. O médulo E vale 21,4 GPa, 15 GPa e 17,2 GPa
para Cl1, C2 e C3 respectivamente.

As tabelas 5.2 a 5.4 detalham as cargas nos niveis instrumentados.

Tabela 5.2 — Valores de carga no topo, nos niveis instrumentados e porcentagem de ponta - Estaca C1.

Carga no topo Carga no nivel instrumentado (kIN) 9% de ponta
(kN) Sm 11,7m Ponta*

0 0,0 0,0 0,0 0
70 19,7 0,0 0,0 0
140 48,7 0,0 0,0 0
210 138,8 0,0 0,0 0
280 169,9 3,1 0,0 0
350 2134 6,2 0,0 0
420 258,0 114 0,3 0,1
490 2932 13,5 0,8 0,2
560 366,8 228 73 1,3
630 406,2 249 7,7 1,2
840 4953 339 13,0 1,5
910 5440 373 14,4 1,6
980 597.9 54,5 30,0 3,1

* Valor extrapolado

156



Os niveis instrumentados foram escolhidos de modo a possibilitar um estudo de

transferéncia de carga ressalvando-se a existéncia de duas camadas distintas no subsolo do campo

experimental.

Tabela 5.3 — Valores de carga no topo, nos niveis instrumentados e porcentagem de ponta - Estaca C2.

Carga no topo Carga no nivel instrumentado (kIN) % de ponta
(kKN) S5m 11,7m Ponta*

0 HE 0 0,0 0
70 - 0,7 0,0 0
140 - 2,2 0,0 0
210 - 5.8 0,0 0
280 - 8,0 0,0 0
350 - 8,7 0,0 0
420 - 10,2 0,0 0
490 - 12,3 0,0 0
560 - 13,1 0,0 0
630 - 13,1 0,0 0
700 - 16,7 0,0 0
770 - 18,1 0,0 0
840 - 21,0 0,0 0
910 - 29,7 5,7 0,6
980 - 47,1 21,7 2,2

* Valor extrapolado **Instrumentacio perdida

Na tabela 5.3 observa-se a ndo existéncia de leituras de carga no nivel instrumentado Sm,

isto se deve a perda de sinais elétricos por parte do fio de instrumentacdo ligado a barra de aco

instrumentada desta cota, podendo ser por exemplo pelo seccionamento do mesmo.
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Tabela 5.4 — Valores de carga no topo, nos niveis instrumentados e porcentagem de ponta - Estaca C3.

Carga no topo Carga no nivel instrumentado (kN) % de ponta
(kN) Sm 11,7m Ponta*

0 0,0 0,0 0,0 0
70 333 0,8 0,0 0
140 74,0 4,2 1,0 0,7
210 117,2 6,7 1,7 0,8
280 156,3 10,0 34 1,2
350 200,3 14,1 5.7 1,6
420 251,1 17,5 6.9 1,6
490 2943 20,8 8,4 1,7
560 336,7 24,1 10,0 1,8
630 379,1 274 11,6 1,8
700 430,6 30,8 12,7 1,8
770 491,3 374 16,9 2,2
840 532,0 42,4 20,3 24
910 583,6 45,7 214 2,4
980 607,7 66,5 42,1 4,3

* Valor extrapolado

Tabela 5.5 — Andlise do comportamento de ponta das estacas na ruptura.

Estaca Valor Méaximo de Reacdo de % de ponta
Ponta (kPa)
Cl 238 3,1
C2 172 2,2
C3 334 4,3
Média 248 3,2

Através das tabelas 5.2, 5.3, 5.4 e 5.5 percebe-se que a maior parte da carga aplicada no

topo da estaca foi absorvida pelo atrito lateral , quaisquer fossem os incrementos de carga.
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O percentual de ponta, crescendo lentamente durante o processo de incremento de carga
chegou a carga de ruptura em média ao redor de 3%, o que poderia ser um reflexo do processo
executivo desta estaca. Durante a perfuracdo, que € totalmente revestida, devido a intensa
circulacdo de 4gua sob pressdo o fluxo d’dgua inicialmente descendente no interior da tubulacio
e posteriormente ascendente através do espago anelar entre a parede de solo e a face externa do
revestimento desmonta e transporta o solo na direcio do fluxo, limpando o furo. As zonas
erodiveis sdo removidas, a menos de testemunhos de solo que eventualmente ndo sdo erodidos
pelo fluxo d’dgua no interior do revestimento, soltos e desagregados. Poder-se-ia  ter, por
conjectura, que a regido da ponta abrigaria tais testemunhos, 0o que levaria a uma diminui¢do de
carga de ponta.

Nas figuras 5.5 a 5.8 estdo representadas graficamente as tabelas 5.2 a 5.4, através das

curvas de transferéncia de carga ao longo da profundidade.
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Figura 5.5 — Grifico de transferéncia de carga— estaca C1.
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Figura 5.6 — Grifico de transferéncia de carga — estaca C2.
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Figura 5.7 — Griéfico de transferéncia de carga — estaca C3.
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Figura 5.8 — Gréfico de transferéncia de carga — estacas C1, C2 e C3.

Observa-se nas figuras 5.5 a 5.8 graficos nos quais, ao ser aplicada uma certa carga no
topo da estaca, visualiza-se a curva aproximada de sua transferéncia para o solo com a
profundidade. =~ A curva representa de fato a carga medida no interior da estaca em dada
profundidade, de modo que quanto maior € a profundidade estudada para uma dada carga de topo

menos se mede e a curva vai tendendo ao eixo das ordenadas, pois a carga inicial vai sendo

absorvida pelo solo adjacente.

162



Observa-se também qie hd uma tendéncia ao paralelismo nas retas associadas aos ultimos
quatro ou cinco estagios de carregamento, indicando que houve o esgotamento da absorcdo por

atrito lateral e a partir dai a resisténcia de ponta comegou a ser mobilizada.

As figuras 5.9 a 5.16 apresentam as Leis ou Relagdes de Cambefort para as estacas C1, C2

e C3.
Segunda Lei de Cambefort - Estaca C1
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Figura 5.9 — Grifico de reacdo de ponta x deslocamento acumulado da ponta — estaca Cl1.
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Figura 5.10 — Atrito lateral unitario médio ao longo do fuste em funcio do deslocamento médio — estaca
ClL.
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Segunda Lei de Cambefort - Estaca C2
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Figura 5.11 — Grafico de reagio de ponta x deslocamento acumulado da ponta — estaca C2 .
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Figura 5.12 — Atrito lateral unitdrio médio ao longo do fuste em func@o do deslocamento médio — estaca

C2.
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Segunda Lei de Cambefort - Estaca C3
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Figura 5.13 — Grifico de reag@o de ponta x deslocamento acumulado da ponta — estaca C3 .
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Figura 5.14 — Atrito lateral unitario médio ao longo do fuste em fungdo do deslocamento médio — estaca
C3.
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Segunda Lei de Cambefort
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Figura 5.15 — Grifico de reag@o de ponta x deslocamento acumulado da ponta — estacas C1, C2 e C3.
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Figura 5.16 — Atrito lateral unitirio médio ao longo do fuste em funcdo do deslocamento médio — estacas

Cl,C2eC3.

Através da observacdo dos grificos das figuras 5.10, 5.12, 5.14 e 5.16 nota-se que os
valores y; de deslocamento no momento do esgotamento do atrito lateral unitrio médio  foram
de 4,86mm, 2,30mm e 2,61mm para as estacas C1, C2 e C3, respectivamente.

A plena mobilizacdo da ponta para as estacas C1, C2 e C3 (figuras 5.9, 5.11, 5.13 e 5.15)

ndo chegou a ficar caracterizada em vista do continuo aumento da reacdo de ponta.
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Deste modo percebe-se que foram necessdrios pequenos deslocamentos para a plena
mobilizacdo do atrito lateral, com fyix de 66,3kPa, 66,9kPa e 65,5kPa para Cl1, C2 e C3
respectivamente, enquanto o deslocamento da ponta da estaca era incipiente e ainda se
processava. Ou seja, quando da saturacdo do atrito lateral ao longo fuste, a ponta das estacas CI,
C2 e C3 desenvolvia apenas uma fracdo de sua reagdo maxima. Apds a satura¢do do atrito lateral,
a reacdo de ponta comegou a ser mais solicitada até que os deslocamentos atingiram ¥-mAX,
quando as estacas romperam-se. As reagdes de ponta na ruptura foram de 238kPa, 172kPa e
334KkPa para as estacas C1, C2 e C3, respectivamente.

As figuras 5.17, 5.18 e 5.19 apresentam os graficos de distribuicdo do atrito lateral em
profundidade.

000 70 kN 210 kN 280 kN 350 kN
0,60
@ 9,1 kPa 12,9 kPa 19,9 kPa 24,7 kPa
bl 5,00
<<
a
=]
=z
g 2,3 kPa 16,5 kPa 19,8 kPa 24,6 kPa
g
12,00
420 kN 560 kN 630 kN
29,3 kPa 35,6 kPa 34,9 kPa 40,5 kPa
= I =" 0
29,3 kPa 33,2 kPa 40,9 kPa 45,3 kPa
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Figura 5.17 — Atrito lateral — estaca C1.
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Figura 5.18 — Atrito lateral — estaca C2.
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Figura 5.19 — Atrito lateral — estaca C3.

Através da andlise das figuras 5.17 e 5.19 observa-se que nos primeiros incrementos de
carga de topo nas estacas, o atrito lateral unitdrio da primeira camada € notadamente superior ao

da segunda.
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Ap6s vdrios incrementos de carga de topo o atrito lateral unitdrio da primeira camada
tendeu a aproximar-se € mesmo superar levemente o atrito lateral unitdrio da segunda camada,
sendo que este fato ndo era inicialmente esperado e sim um atrito para a segunda camada bem
mais evidente, em virtude do Nspr da primeira camada ser da ordem de 3,6 e ja o da segunda ser
da ordem de 8,2.

Pode-se imaginar que exista alguma interferéncia do processo executivo da estaca neste
resultado. Durante a execucdo, a perfuracio com circulacio de dgua desmonta e transporta as
zonas erodiveis do solo possibilitando um futuro fuste de conformacdo irregular, onde isto aliado
a complementacdo da argamassa durante a retirada dos tubos de revestimento e a aplicacdo do
golpe de pressao de ar comprimido tenderiam atornar o fuste localizado na primeira camada, de
solo menos resistente, mais rugoso, com didmetro maior € com maiores tendéncias a possuir
irregularidades na sua geometria do que na parte do fuste localizado na segunda camada, mais
resistente. Desta maneira poder-se-ia dizer que, apesar do fuste na segunda camada estar
circundado por solo mais resistente, hda menos tendéncia ao ‘“‘enraizamento” da estaca neste
trecho, ou seja, a superficie do fuste nesta camada é menos irregular e seu didmetro menor do que
na primeira camada, onde por outro lado o solo é mais fraco mas com mais tendéncia a esse

“enraizamento”, e, portanto, o primeiro trecho teria a possibilidade de ter condi¢des de possuir

um atrito lateral unitério de ordem de grandeza compardvel ao segundo trecho.

A tabela 5.6 sintetiza os valores do atrito lateral unitirio méximo dados pelas figuras 5.17,
5.18 e 5.19.

Tabela 5.6— Valores do atrito lateral unitirio maximo obtidos nas Provas de Carga.

Estaca Atrito Lateral Unit4rio Maximo
(kPa)
0—-5m S-12m 0— 12m**
Cl 69,1 64,5 66,3
C2 66,9%* 66,9
C3 67,3 64,3 65,5

* Trecho de O - 12m (instrumentacio a Sm perdida

** Média ponderada entre os dois trechos.
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5.3 — ANALISE DA CARGA DE RUPTURA NAS PROVAS DE CARGA EM RELACAO
AO ESTIMADO EMPIRICAMENTE

Apresenta-se na tabela 5.7 a complementacdo dos resultados dos métodos semi-empiricos
(tabela 4.4) com os dados obtidos nas provas de carga (tabela 5.1).

Nota-se que os resultados mais proximos dos reais foram os dos Métodos de Lizzi (1982),
P.P. Velloso (1981), Décourt & Quaresma (1978), Brasfond (1991) e David Cabral (1986), em
ordem decrescente. Destes, os métodos de P.P. Velloso (1981) e de Décourt & Quaresma (1978)

ndo foram desenvolvidos especialmente para este tipo de estaca. Em média as estimativas dos

métodos da tabela 5.7 mostraram-se muito conservadoras (Q total calculado médio = 551,5kIN).

Tabela 5.7 — Comparativo entre as Estimativas de Capacidade de Carga e os Valores Reais.

Método Ensaio Q Q Q Q Q Q Q total
lateral ponta total lateral | ponta | total calculado
calculado | calculado | calculado  PC* pC* | PC* /
(kN) (kN) &N)  (N) | (N) | (kN) Qtotal
prova de
carga
Aoki & CPT 327,6 1247 4523 0,46
Velloso (CE)
(1975)
Aoki & SPT 1624 138,6 301,0 0,31
Velloso
(1975)
Décourt & SPT 5475 149,7 697,2 0,71
Quaresma 948,77 | 31,3 980
(1978)
Lizzi 1010,0 - 1010,0 1,03
(1982)
David Cabral | SPT 346,7 1514 498,1 0,51
(1986)
BRASFOND | SPT 4490 125,0 5740 0,59
(1991)
Ranzini SPT-T | 4144 - 414 4 0,42
(1994) (Tméx)
Ranzini SPT-T | 259,6 - 259.6 0,26
(1994) (Tres)
P. P.Velloso CPT 655,2 101,7 756,9 0,77
(CE)
(1981)

* Valores Médios entre as trés Provas de Carga
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Alguns comentdrios em relacdo a aplicabilidade dos métodos semi-empiricos da tabela 5.7 &
estacas desta pesquisa, apds os ensaios de comprovacdo da capacidade de carga, tornam-se

pertinentes:

e O Método AOKI & VELLOSO (1975), quando utilizado em conjunto com o ensaio de
cone elétrico aumentou a estimativa de capacidade de carga em 50% e diminuiu seu
percentual de ponta em 40% em relacdo a quando utilizado em conjunto ao ensaio SPT.
Tendendo entdo, apesar de ainda muito conservador perante a carga de ruptura da prova
de carga, a um resultado mais coerente com esta quando utilizando-se do cone elétrico,
seria portanto pertinente tentar aprimorar a correlagdo deste método a tal cone, pois foi
desenvolvido a priori para cone mecanico, e reavalid-lo.

e O Método d¢ DECOURT & QUARESMA (1978) apresenta uma carga total de ruptura
conservadora mas ja bem mais proxima a real, porém possui uma carga de ponta elevada,
chegando a até 7 vezes a verificada nas provas de carga, que caso eliminada tornaria o
método muito conservador. Ressalte-se também que os coeficientes propostos no método
(tabelas 2.5 e 2.6) para estacas raiz sao apenas orientativos.

¢ O Método BRASFOND (1991) também da grande €nfase a ponta em detrimento do atrito
lateral para o célculo da estimativa de capacidade de carga, sendo que foi obtida uma
carga de ponta chegando a at€ 6 vezes a verificada nas provas de carga, que caso
eliminada tornaria 0 método ainda mais conservador.

e O Método DAVID CABRAL (1986), dentre os especialmente desenvolvidos para estaca
raiz, fol o que apresentou a carga de ponta mais elevada, da ordem de at€ 7,5 vezes a
efetivamente comprovada, que caso eliminada tornaria 0 método ainda mais conservador,
apontando uma carga de ruptura de cerca de um terco da real. O grande mérito deste
método € o fato de levar-se em conta nas estimativas a pressdo de ar comprimido aplicada
durante a execugdo das estacas.

e O Meétodo P. P. VELLOSO (1981) apresenta uma carga total de ruptura muito proxima
da real, sendo o método que alcancou os melhores resultados a menos do de LIZZI
(1982) que, ao contririo deste, foi desenvolvido especificamente para estacas raiz. Bossui
uma carga de ponta acima da real, da ordem de trés vezes a verificada nas provas de

carga, porém a menor entre os métodos que admitem ponta, tanto em valores absolutos

172



(tabela 5.7) quanto em relagio & cargas totais (tabela 4.4). O coeficiente o ,, = 0,5 (fator

de execucdo para estacas escavadas) deveria ser melhor estudado para o caso das estacas
raiz pois se trata de uma estaca escavada bem particular, podendo tender seu valor a um
numero mais elevado, entre 0,5 e 1,0.

O Método de RANZINI (1994) tanto para o ensaio utilizando-se o torque maximo
quanto ainda mais para o residual mostrou-se muito conservador. Porém, apesar das
estimativas da capacidade de carga com o torque residual serem as mais conservadoras de
todas as verificadas o conceito do torque residual poderia ser um ponto de partida para um
aprimoramento do método no que tange a estacas raiz. Pois, da mesma maneira que para o
torque residual, quando do processo de perfuracdo da estaca com o tubo de revestimento a
rotacdo do tubo prossegue apds o rompimento do atrito lateral entre o solo e este.

O Método de LIZZI (1982) foi o que, indiscutivelmente, apresentou os resultados mais
auspiciosos, com uma estimativa média para a capacidade de carga das estacas de
1010kN, com genas 3% de diferenca em relacdo aos resultados comprovados. O método
mostra-se coerente com a realidade observada e ndo adota quaisquer recomendacdes para
o célculo de carga de ponta para a estaca, apenas para o célculo de carga de fuste. Porém o
coeficiente K (tabela 2.9) o qual representa a interacio média entre a estaca e o solo, é
disponivel para poucas caracterizaches geotécnicas tornando seu uso de certa forma
subjetivo. Além disso o pardmetro K ndo leva em conta aparentemente as mudangas
ocasionadas no fuste pela variacdo possivel da magnitude das pressdes de ar comprimido
aplicadas, as quais provocam um aumento do didmetro do mesmo além de irregularidades
que acarretariam um aumento na resisténcia lateral. Outro ponto subjetivo é o coeficiente
I (tabela 2.10), um coeficiente adimensional de forma que depende do didmetro nominal
da estaca e varia entre 1,00 e 0,80 para diametros nominais entre 0,10m e 0,25m, de tal
maneira a ndo existir na tabela qualquer indicativo para o didmetro da estaca em uso,
sendo desta forma adotado 0,80. Entendeuse que, caso fosse mantida a diretriz da tabela
o coeficiente seria igual a 0,65 para o caso estudado, o que diminuiria a estimativa média
do método dos atuais 1010kN para 818kN, ainda assim um resultado satisfatério. Esta
tabela indica possivelmente que o ponto de partida para este tipo de correlacdo foram

estacas de 0,10m de didmetro, portanto muito distante do caso estudado.
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Os resultados da tabela 5.7 podem ser melhor visualizados na figura 5.20 a seguir.
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Figura 5.20 - Variacdo de Q total — calculado / Q total — prova de carga em fun¢do dos métodos / ensaios
utilizados.
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5.4 - COMPORTAMENTO DE ESTACAS DE DIFERENTES PESQUISAS NO CAMPO
EXPERIMENTAL DA UNICAMP

Através das tabelas 5.8 e 5.9 e figuras 5.21 e 5.22, pode-se observar os resultados de

capacidade de fuste e ponta na ruptura, entre as estacas desta pesquisa e estacas escavadas, hélice

continua monitoradas, dmegas e pré-moldada (ALBUQUERQUE et al., 2001).

Tabela 5.8 — Comparativo entre o atrito lateral unitirio maximo por grupos de estacas de diferentes
pesquisas no mesmo campo experimental.

Provas de Carga Lentas
Estaca Atrito Lateral Unitario Maximo (kPa)
Estaca Individual Meédia das Estacas por Sd
(0 —12m) tipo
Raiz C1 66,3 0,7
Raiz C2 66,9 66,2
Raiz C3 65,5
Escavada 1 42,1
Escavada 2 39,8 41,0 1,2
Escavada 3 41,1
Hélice Continua 1 59.9
Hélice Continua 2 63,1 57,2 7,6
Hélice Continua 3 48,7
Omega 1 96,9
Omega 2 79,5 86,1 9,4
Omega 3 81,9
Pré — Moldada 29 29 -
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Segundo VELLOSO&LOPES (2002) as estacas escavadas sdo as estacas executadas
fazendo-se uma perfuracdo no terreno, com retirada de material, e em seguida preenchendo-se de
concreto. Podem ter ou ndo base alargada, no presente caso ndo possuem.

As perfuracdes podem ter suas paredes suportadas ou ndo, e o suporte pode ser provido
por um revestimento recuperdvel ou perdido, ou por lama tixotrépica. S6 é admitida a perfuracao
ndo suportada em terrenos coesivos, acima do lencol d’dgua, como foi o caso da pesquisa em
anélise.

As estacas pré-moldadas sdo estacas moldadas em canteiro ou usina e podem ser
classificadas (VELLOSO&LOPES, 2002) quanto a forma de confeccdo, em concreto vibrado,
centrifugado e a extrusdo e, quanto a armadura, em concreto armado e concreto protendido. A
grande vantagem das estacas pré-moldadas sobre as moldadas no terreno estd na boa qualidade
do concreto que se pode obter e no fato de que os agentes agressivos eventualmente encontrados
no solo nenhuma acdo terdo na pega e cura do concreto.

Outra vantagem € a seguranca que oferecem na passagem através de camadas muito
moles, onde a concretagem in loco pode apresentar problemas. Como desvantagem principal das
estacas pré-moldadas pode ser apontada a dificuldade de adaptacao & variagdes do terreno.

As estacas Hélice Continua s3o um tipo de estaca moldada “in loco”, caracterizada pela
escavacao do solo através de um trado continuo, possuidor de hélices em torno de um tubo
central vazado. Apés a sua introdu¢do no solo até a cota especificada o trado é extraido
concomitantemente 2 injecio do concreto auto-adensdvel através do tubo vazado. A medida que o
trado vai sendo retirado, o solo confinado entre as pads da hélice é removido (ALBUQUERQUE
et al, 2001).

As estacas Hélice Tipo Omega sdo consideradas como de deslocamento. O processo de
execucdo da estaca resumidamente seria: a cabeca € cravada por rotacdo, durante a descida do
elemento perfurante o solo é deslocado para baixo e para o lado do furo. Ao término da
perfuracdo, concomitantemente a retirada da haste com rotacdo o concreto deve ser injetado sob
pressao.

A diferenca entre a estaca dmega e a hélice continua esta relacionada ao transporte do solo
a superficie, o primeiro tipo de estaca ndo retira o solo, que permanece comprimido ao redor do

fuste da estaca (ALBUQUERQUE et al, 2001).
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A figura 521 a seguir ilustra através de histogramas o exposto anteriormente na tabela
5.8.
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Figura 5.21 - Comparativo entre o atrito lateral unitario maximo por grupos de estacas em provas de

carga lentas.

Observando-se a Figura 5.21, pode-se notar que para estaca raiz houve um valor médio de
atrito inferior somente em relagio a estaca Omega, confirmando que seu processo executivo

impde caracteristicas ao seu fuste melhorando sensivelmente o atrito lateral unitério.
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Tabela 5.9 - Comparativo entre os valores de reacdo e percentual de ponta por grupos de estacas de

diferentes pesquisas no mesmo campo experimental .

Estaca Provas de Carga Lentas
Rp (kPa) 9% de ponta

Raiz C1 238 3,1
Raiz C2 172 2,2

Raiz C3 334 4,3
Média Raiz 248 3,2
Escavada 1 21 0,5
Escavada 2 83 2,0
Escavada 3 157 3,6
Média Escavada 87 2,0
Hélice Continua 1 760 10,6
Hélice Continua 2 530 7,3
Hélice Continua 3 182 3,2
Média H. Continua 491 7,0
Omega 1 1411 109
Omega 2 2430 20,5
Omega 3 1153 10,4
Média Omega 1665 13,9
Pré-Moldada 1690 16,4

As figuras 5.22 e 5.23 a seguir ilustram através de histogramas o exposto anteriormente na
tabela 5.9.
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Figura 5.22 - Comparativo entre valores de reagio de ponta por grupos de estacas em provas de carga

lentas.
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Figura 5.23 - Comparativo entre percentual de ponta por grupos de estacas em provas de carga lentas.
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6. EXTRACAO DE ESTACA RAIZ NO CAMPO EXPERIMENTAL

No intuito de se conhecer com precisdo a configuracdo geométrica das estacas tipo raiz
executadas no Campo Experimental da UNICAMP (capitulo 3) foi realizada a extragdo de uma
estaca raiz de 12m de comprimento e 400mm de didmetro nominal pertencente a mesma
campanha executiva que originou as estacas desta pesquisa, porém trabalhada a tracdo em
pesquisa paralela. Esta escolha deveu-se pela maior praticidade pois esta estaca contava com um
tirante especial por todo seu comprimento de maneira a ndo permitir um eventual destacamento
de parte da estaca quando suspensa. Além disso por ser possivel rosquear-se uma luva em sua
extremidade superior, onde foi preso o cabo de aco para o icamento, além de possuir um bloco de
coroamento muito diminuto perante os das estacas a compressao, diminuindo em muito riscos de
acidente.

A estaca retirada estava localizada, no Campo Experimental, em linha com as estacas C2
e C3 desta pesquisa, entre elas e a uma distancia em planta de 2,40m de cada uma. Desta maneira
procurou-se extrair a estaca que, além de ter sido executada da mesma forma, estivesse o0 mais
proximo possivel das estacas desta pesquisa de modo a que o maci¢o que a envolvia possuisse em
hipdtese as mesmas caracteristicas geotécnicas do macico das estacas C2 e C3.

Os procedimentos de extragdo foram estudados previamente sendo que a parte principal e
mais trabalhosa do processo foi a execu¢do manual de um tubuldo a céu aberto de 13m de
profundidade por cerca de 1,20m de didmetro que envolvia a estaca a ser retirada. Os operarios, a
medida que aprofundavam o tubuldo, descobriam o fuste da estaca sem no entanto danificarem o
elemento estrutural. Apenas uma parte do fuste da estaca continuava presa ao macico durante os
trabalhos além da mesma ter permanecido engastada no solo em sua regido de ponta.

A estaca foi retirada com o auxilio de caminhdo dotado de Munck com langca de 25m e
capacidade para até 21t onde a mesma foi icada mantendo-se sua verticalidade a mais de 12m do
nivel do terreno e posteriormente colocada na lateral do Campo Experimental.

As figuras 6.1 a 6.9 procuram ilustrar o processo de extracdo e algumas particularidades

observadas na supertficie da estaca retirada.
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'1.
0.2 — Icamento da estaca com auxilio de Munck.
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igura 6.4— Vista da ponta da estaca.
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Ap6s o final dos trabalhos de escavagdo, extracdo e limpeza da estaca foi realizada uma
tomada de medidas de seu fuste onde pdde-se observar que o didmetro médio avaliado era de
426mm, portanto superior ao didmetro nominal. A medida do didmetro deu-se através da medida
do perimetro do fuste da estaca em intervalos longitudinais de 0,50m. Inicialmente, com o intuito
de verificar a geometria do fuste da estaca levando-se em conta as duas camadas de solo do
terreno, mediu-se a estaca a partir da ponta em direcdo ao topo (correspondendo a segunda
camada) onde foram anotadas 6 medidas, resultando em um didmetro médio do fuste de
420, 7mm com desvio padrio de 6,5mm e em seguida mediu-se a estaca do topo em direcio a
ponta (correspondendo a primeira camada), onde também foram anotadas 6 medidas, resultando
em um didmetro médio do fuste de 431,3mm e desvio padrao de 22,8mm.

Ao verificar-se a geometria da estaca percebeu-se nitidamente que o fuste da estaca
correspondendo a primeira camada do terreno apresentava uma configuracdo completamente
diferente do fuste da estaca que se encontrava circundado pela segunda camada (as figuras 6.3 e
6.7 apresentam este contraste, assim como as figuras 6.5 e 6.6). Além disso observou-se a ponta
da estaca (figuras 6.3 e 6.4) onde notou-se a existéncia de uma regido de vazio onde supde-se que

houvesse uma deposicao de solo desagregado proveniente do processo executivo da estaca.
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7. CONCLUSOES

Este trabalho de pesquisa permitiu chegar &s seguintes conclusoes:

¢ Com o Sistema Matrix pdde-se eliminar a etapas de recebimento dos insumos,
estocagem e preparo da argamassa, otimizando a mdo de obra. E importante
ressaltar que a mistura dos materiais do Sistema Matrix, que € feita em fabrica,
fornece maior garantia nas caracteristicas da argamassa quanto as propriedades
exigidas por Norma;

e Constatou-se a praticidade da execucdo da solu¢do camisa de madeira para fins de
1solamento da sec¢@o de referéncia do fuste das estacas em detrimento de escavacio
posterior sob e ao redor do bloco pronto;

e As curvas carga x deslocamento obtidas nas provas de carga lentas apresentaram
clara definicdo de ruptura, sem portanto ter sido necessdrio recorrer a quaisquer
métodos de extrapolacdo para as referidas curvas para obten¢do da carga de
ruptura ou adotar-se um critério de ruptura convencional;

e A ndo existéncia de ruptura brusca e sim um processo paulatino e previsivel de
ruptura durante as provas de carga e muito similar para as trés estacas fornece uma
indicacdo evidente que o processo executivo realmente garantiu a integridade
estrutural do fuste das mesmas;

e Devido a carga de ruptura alcancada para as estacas desta pesquisa ter sido
considerada alta perante a maioria dos métodos de estimativa e perante os demais
valores conhecidos de outras estacas no mesmo campo € com geometria
semelhante, aproximando-se inclusive do valor estipulado para o elemento
estrutural, verificouse a necessidade de um aprimoramento dos modelos de
cdlculo para o mesmo haja vista que é costumeiramente calculado com base em
conceitos de célculo de pegas de concreto armado somente;

® Verificou-se, através das curvas carga x deslocamento, o inicio da ocorréncia de
recalques significativos e progressivos apenas nos estdgios finais antes da ruptura.
Isto pode, de certa forma, ser “pressentido” pelo grande aumento, a partir destes

estagios, do tempo necessdrio para a estabilizacdo dos recalques. Propde-se desta
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forma a realizacdo habitual para os primeiros estigios, quando em prova de carga
em condigdes similares, de ensaio rdpido até alcancar-se os incrementos onde ja ha
essa indicacdo da mudanca de comportamento dos recalques quanto a sua
estabilizacdo ou ainda alcancando-se a faixa da carga de trabalho, para ter seu
valor de recalque verdadeiro;

Os grificos de transferéncia de carga evidenciam, em vista da distribuicdo
observada, a necessidade da estaca raiz ser efetivamente armada na sua totalidade;

Os graficos de distribuicdo do atrito lateral em profundidade evidenciam que, para
uma dada camada e um dado estigio de carga, os resultados para quaisquer das
estacas mostram-se bem semelhantes, o que era de fato esperado em vista da
pequena variacdo em torno da média dos valores das sondagens no campo além
das estacas terem sofrido um mesmo processo executivo. Isto reforca a boa
solucdo encontrada no tocante ao tipo de instrumentagao utilizado;

A grande semelhanca de valores entre as duas camadas, no tocante aos graficos de
distribuicdo do atrito lateral em profundidade a partir dos estigios de carga
intermedidrios, para quaisquer estacas pesquisadas, ndo era esperada, € sim um
atrito para a segunda camada bem mais evidente, em virtude do Ngspr da primeira
camada ser menos que a metade do da segunda. Isto pdde ser interpretado em
funcio das caracteristicas particulares do processo executivo da estaca raiz, que
acabariam favorecendo um aumento de didmetro e maiores irregularidades no
fuste quando o mesmo estivesse em solo menos resistente em funcdo da maior
facilidade ai encontrada para a penetracdo da argamassa injetada, enquanto que
para um fuste em solo mais resistente haveria portanto condi¢des menos
favordveis para que a injecdo produza tanto efeito. Desta forma um primeiro
trecho com solo de menor resisténcia mas com um fuste propiciando maiores
possibilidades em teoria para o atrito teve um atrito unitirio compardvel ao
segundo trecho, com solo de maior resisténcia porém com um fuste propiciando
menores condi¢des em teoria para o atrito;

Corroborando ALONSO (1998) verificou-se que as estacas trabalharam
fundamentalmente com o atrito lateral, na casa dos 97% da carga total de ruptura.
Verificou-se também a afirmacio de CORREA (1988) que a porcentagem de carga
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resistida pela ponta € bem menor para a carga de trabalho (da ordem de 0,6%) do
que para a carga de ruptura (da ordem de 3%);

Comprovou-se a aplicabilidade conceitual das Leis de Cambefort, onde
necessitaram-se pequenos deslocamentos, entre 2 a Smm, para a plena mobilizacdo
do atrito lateral, sendo que para a ponta, at¢ onde foi possivel observar, maiores
deslocamentos fizeram-se necessarios;

Os métodos de estimativa de capacidade de carga semi-empiricos, os quais se
propdem ao cdlculo de ponta para estacas raizes deveriam ser repensados pois
resultam em percentuais de ponta vdrias vezes superiores ao observado, para o
caso do subsolo em estudo. O problema da ponta desse tipo de estaca deve ser
melhor investigado experimentalmente, em funcdo de seu método executivo, o
qual tenderia a criar uma regido de ponta com solo desagregado depositado;

Dos métodos de estimativa semi-empiricos estudados o que destacou-se perante os
demais quando da comparacdo com as provas de carga foi o de Lizzi (1982).
Porém seria interessante o mesmo ser aprimorado no tocante ao estudo para
maiores didmetros de fuste e para vdrios outros tipos de solos. Além disso, como
sugestdo, deveria ser incorporado o mérito do Método de David Cabral (1986),
qual seja levar em conta na capacidade de carga a aplicagdo do ar comprimido, o
qual aumentaria o didmetro da estaca, a penetracio da argamassa e
conseqiientemente o atrito lateral;

Com relagdo a aplicacdo de golpes de ar comprimido sugere-se um estudo futuro
contemplando a verificacio do Método David Cabral (1986) para este Campo
Experimental em particular, através da execucdo de novas estacas, variando-se a
pressdao de ar comprimido para estacas de mesmo didmetro previsto para uma
mesma camada e posteriormente realizando-se provas de carga;

Constatou-se, durante os cdlculos para a estimativa de capacidade de carga das
estacas pelos métodos semi-empiricos uma diferenca da ordem de apenas 10%
entre a média das estimativas utilizando-se uma sondagem em particular e a média
das estimativas utilizando-se uma ‘“‘sondagem média” do campo. Por facilidade
fora utilizada a segunda nas posteriores comparagoes com o valor médio das

provas de carga, porém sinalizou-se que, na falta desta gama ampla de sondagens
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o ‘“erro” na estimativa ndo seria de grande monta para o Campo Experimental
utilizado nos estudos;

Verificou-se que as provas de carga obtiveram os mesmos valores de carga de
ruptura, o que nao € um fato freqiiente. Porém fato andlogo fora notado quando do
calculo da capacidade de carga pelos métodos semi-empiricos utilizando-se de
sondagem proxima;

Ressalta-se que, ao utilizar-se de métodos os quais podem ser aplicados utilizando-
se de dados de ensaios diferentes o projetista deve redobrar a atencdo e sempre
verificar o ensaio fonte dos dados;

Verificou-se que o atrito lateral unitdrio médio das tr€s estacas na ruptura, de
66,2kPa possui a mesma ordem de grandeza da estaca hélice continua, presente
neste mesmo Campo Experimental, o que vem a ressaltar suas qualidades
construtivas, especialmente no tocante a carga de fuste;

Verificou-se uma reacdo de ponta para a estaca raiz de, em média, 248kPa, o que a
classifica, dentre as estacas escavada, hélice continua e Omega, presentes neste
mesmo campo experimental, a com menor reacdo de ponta a menos da estaca

escavada.
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