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RESUMO 

 

CESÁRIO, Douglas Ferraz, M.S., Universidade Federal de Viçosa, Agosto de 
2005. Estacas Escavadas com Trado Mecânico: Análise da Resistência 
Lateral sob Solicitação de Compressão. Orientador: Enivaldo Minette. 
Conselheiros: Izabel Christina D’Almeida Duarte de Azevedo e Roberto 
Francisco de Azevedo. 

 

 

Este trabalho tem como objetivo determinar e analisar a resistência 

lateral em estacas escavadas com trado mecânico sem uso de lama bentonítica 

solicitadas à compressão a partir de resultados de ensaios de campo (sondagem 

de simples reconhecimento à percussão - SPT, sondagem de simples 

reconhecimento à percussão com medida de torque - SPT-T, ensaio 

pressiométrico de pré-furo - PMT, ensaio dilatométrico - DMT) e laboratório 

(granulometria conjunta, limites de consistência, massa específica dos sólidos e 

ensaios triaxiais). Para a determinação da resistência lateral também foram 

realizadas provas de carga estática à compressão em quatro estacas. As estacas 

foram escavadas no mesmo dia com comprimento de 6 m e diâmetro de 0,25 m, 

porém concretadas em intervalos de tempo diferentes: 24, 48, 96 e 144 horas 

após a escavação do furo. As estacas foram executadas no campo experimental 



 xxi

II, localizado nas dependências da fábrica de manilhas no campus da 

Universidade Federal de Viçosa. Os resultados obtidos nas provas de carga à 

compressão foram comparados com resultados obtidos através de métodos de 

cálculo semi-empíricos e também com os resultados obtidos nas provas de carga 

à tração de outra pesquisa de mestrado em que foram utilizadas outras quatro 

estacas com as mesmas dimensões, mesmo processo executivo e que foram 

ensaiadas no mesmo campo experimental das estacas utilizadas neste trabalho. A 

partir de tal comparação foi possível identificar a existência ou não de uma 

defasagem da resistência lateral à compressão em relação à resistência lateral à 

tração e também verificar a influência da descompressão horizontal do solo na 

resistência lateral. 
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ABSTRACT 

 

CESÁRIO, Douglas Ferraz, M.S., Universidade Federal de Viçosa, August 2005.     
Excavated Piles with Mechanical Borehole Equipment: Analyses of Lateral 
Strength under Compression Effort. Adviser: Enivaldo Minette. Committee 
Members: Izabel Christina D’Almeida Duarte de Azevedo e Roberto Francisco 
de Azevedo. 

 

 

This work has as objective the determination and the analyses of lateral 

strength of excavated piles with mechanical borehole equipment without the 

usage of bentonite mud and submitted to a compression effort based on results of 

field tests (PMT, DMT, SPT and SPT-T) and laboratory tests (triaxial 

compression, particle size analysis, consistency limits, density of soil particles). 

Static compression capacity tests were realized on four piles to determinate the 

lateral strength. The piles where excavated with a length of 6 m and 0,25 m in 

diameter on the same day but concreted with an interval of: 24, 48, 96 and 144 

hours after excavation of the bottom. The experiment took place in the 

experimental field II localized at the Federal University of Viçosa. The results of 

the compression capacity tests were compared with the results obtained with 

semi-empirical methods and with results of four piles submitted to traction 



 xxiii

capacity tests developed on the same location and with the same pile 

configuration. By this comparison it was possible to identify the existence or not 

of a delay on compression lateral strength in relation to the traction lateral 

strength and also verify the influence of horizontal decompression of the soil on 

the lateral strength. 
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1.  INTRODUÇÃO 

Em fundações profundas considera-se a existência de dois grupos de 

estacas: as estacas de deslocamento (cravadas) que são introduzidas no terreno 

através de algum processo que não promova a retirada de solo e as estacas 

escavadas que são aquelas executadas “in situ” através da perfuração do terreno 

por um processo qualquer, com remoção de material, com ou sem revestimento, 

com ou sem utilização de fluido estabilizante (lama bentonítica, por exemplo). 

No Brasil, nas últimas décadas, tem sido notável o uso deste tipo de fundação. 

Para o presente trabalho, considera-se apenas a evolução de estacas escavadas, 

que foram introduzidas no país em meados de 1935 com a finalidade de 

minimizar o desconforto causado pelo processo de cravação, quer quanto à 

vibração ou quanto ao ruído e pela impossibilidade de atravessar solos muito 

resistentes ou com matacões. 

Existe hoje uma variedade muito grande de estacas para fundações e, com 

uma certa freqüência, um novo tipo de estaca e novas técnicas de execução são 

introduzidos no mercado. Com o desenvolvimento e a implantação de novas 

tecnologias em engenharia de fundações, houve uma evolução considerável na 

execução de estacas escavadas enquadrando-se nessa categoria as estacas tipo 

broca, executadas manual ou mecanicamente, “Strauss”, barrete, estacão, hélice 

contínua, estaca injetada, dentre outras.  
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O trabalho em questão estuda a estaca escavada mecanicamente com trado 

helicoidal que pode vir acoplado a caminhões ou montado sobre chassi metálico, 

o que lhe confere grande versatilidade, podendo executar desde estacas de 

pequenas profundidades com equipamento de torre de 6 m até grandes 

profundidades, com equipamento de torre de 30 m. O diâmetro das perfuratrizes 

varia de 0,20 a 1,70 m. A vantagem deste tipo de estaca reside na grande 

mobilidade e produção do equipamento, na ausência de vibrações, em permitir a 

amostragem do solo escavado, em atingir a profundidade desejada e determinada 

em projeto e em poder ser executada próximo às divisas. Obviamente, seu 

emprego é restrito a perfurações acima do nível do lençol freático e solos com 

coesão.  

Quanto à determinação da carga admissível em fundações profundas, esta 

compreende dois aspectos: o estrutural (verificação da segurança à ruína do 

elemento estrutural de fundação) e o geotécnico (segurança à ruptura do maciço 

de solo e recalques excessivos). A segurança nas fundações deve ser estudada por 

meio de duas análises correspondentes ao estado-limite último e ao estado-limite 

de utilização. Em obras correntes de fundação, estas análises em geral se 

reduzem à verificação do estado-limite último de ruptura ou deformação plástica 

excessiva (análise de ruptura) e à verificação do estado-limite de utilização 

caracterizado por deformações excessivas (análise de deformações). 

A verificação do estado-limite último do maciço de solo consiste na 

comprovação da carga admissível, a partir de um coeficiente de segurança global 

aplicado ao valor médio da capacidade de carga, isto é, da carga que provoca a 

ruptura do maciço de solo que envolve o elemento estrutural de fundação (em 

torno de seu fuste e sob sua base).  

1.1. Objetivo 

Com o intuito de se estudar a resistência lateral em estacas escavadas 

com trado mecânico sem lama bentonítica e analisar a influência da 

descompressão horizontal do solo, foram executados os ensaios de campo: SPT 
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(sondagem de simples reconhecimento à percussão), SPT-T (sondagem de 

simples reconhecimento à percussão com medida de torque), DMT (ensaio 

dilatométrico de Marchetti) e PMT (ensaio pressiométrico de Ménard) no Campo 

Experimental II localizado em Viçosa-MG. Para o referido campo experimental 

foi realizado o ensaio de caracterização do perfil geotécnico até a profundidade 

de interesse e foram realizados os seguintes ensaios de laboratório: granulometria 

conjunta, limites de consistência, massa específica dos sólidos e ensaio triaxial 

adensado e drenado com amostra no teor de umidade natural. Foram realizadas 

ainda provas de carga estática à compressão em quatro estacas escavadas 

mecanicamente com trado helicoidal sem lama bentonítica, concretadas em 

intervalos de tempo diferentes: 24, 48, 96 e 144 horas após a escavação do furo. 

Na presente Tese descreve-se e caracteriza-se o Campo Experimental II, 

apresenta-se um resumo dos procedimentos de execução dos ensaios realizados, 

discutem-se os resultados encontrados de cada ensaio, comparam-se os 

resultados obtidos nas provas de carga à compressão com os resultados de provas 

de carga à tração, obtidos em outra pesquisa de mestrado e, verifica-se a 

influência da descompressão horizontal do solo na resistência lateral das estacas. 

Procurou-se, também, contribuir para a formação de um banco de dados 

geotécnicos na região de Viçosa. 

1.2. Estrutura da Tese 

Para se alcançar tal objetivo, fez-se uma revisão bibliográfica abordando 

os assuntos envolvidos, sendo esta revisão apresentada no Capítulo 2. 

No Capítulo 3, é descrito o campo experimental da pesquisa onde é 

apresentada sua caracterização geológico-geotécnica. Ainda neste capítulo, 

define-se a metodologia utilizada para a montagem e a realização das provas de 

carga. 

No Capítulo 4 apresentam-se os resultados obtidos nos ensaios 

realizados: ensaios de laboratório, ensaios de campo (SPT, SPT-T, DMT, PMT) e 

provas de carga estáticas. 
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No Capítulo 5, são discutidos os resultados.  

Finalizando, no Capítulo 6, onde são abordadas as principais conclusões 

a respeito do trabalho realizado, com sugestões para pesquisas futuras. 

Apresentam-se, à parte, o resumo da tese, as referências bibliográficas 

consultadas, relacionando-se, ainda, os anexos contendo dados complementares 

sobre alguns ensaios executados. 
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2. REVISÃO BIBLIOGRÁFICA 

2.1. Estacas Escavadas 

Segundo a NBR 6122/96, “estaca escavada é um tipo de fundação 

profunda executada por escavação mecânica, com uso ou não de lama 

bentonítica, de revestimento total ou parcial, e posterior concretagem”.  

As estacas escavadas caracterizam-se por serem moldadas no local após 

a escavação do solo, que pode ser efetuada através de sondas específicas para a 

retirada da terra, de perfuratrizes rotativas ou com trados mecânicos ou manuais. 

Esse tipo de estaca pode ter ou não sua base alargada, dependendo da solicitação 

aplicada e do tipo de solo onde será executada.  

Durante sua execução, as escavações podem ter ou não suas paredes 

sustentadas por revestimento, recuperável ou perdido, e por lama tixotrópica 

(bentonítica), dependendo do tipo de solo em que se está trabalhando. Somente 

em terrenos coesivos e acima do nível d’água, seja este natural ou rebaixado, é 

que se permite a perfuração não sustentada. 

As estacas escavadas mecanicamente com trado helicoidal são 

executadas através de torres metálicas, apoiadas em chassis metálicos ou 

acopladas a caminhões. Em ambos os casos são utilizados guinchos, conjunto de 

tração e haste de perfuração, podendo esta ser helicoidal em toda sua extensão ou 
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constituída de trados com comprimento entre 2 e 6 m em sua extremidade, 

procedendo-se ao avanço através de prolongamento telescópico. O equipamento 

disponível no mercado pode perfurar até 40 m. O processo consiste na perfuração 

até a cota desejada e o posterior lançamento do concreto a partir da boca da 

estaca com funil de concretagem. 

2.2. Atrito Lateral 

O carregamento vertical de compressão aplicado a uma estaca é 

suportado parcialmente pela resistência ao cisalhamento gerada ao longo de seu 

fuste (resistência lateral) e parcialmente pelas tensões normais geradas ao nível 

de sua ponta (resistência de ponta).  

Com relação ao atrito lateral entre a estaca e o solo, este se desenvolve 

para deformações pequenas, enquanto a reação de ponta necessita de 

deformações bem maiores para se mobilizar. Uma retrospectiva das diversas 

opinões existentes a esse respeito é encontrada em Décourt (1993, 1995). 

Existe uma corrente de pensamento que procura associar a deformação 

necessária à plena mobilização do atrito lateral ao diâmetro da estaca. Essa 

deformação seria da ordem de 0,5% a 2% do diâmetro da estaca em argilas e, de 

1% a 3% em solos granulares.  

Uma outra postura admite que essa mobilização é independente do tipo 

de estaca, do tipo de solo e das dimensões da estaca. O valor de pico do atrito 

solo-estrutura seria atingido com movimento relativo da ordem de 10 mm. 

Entretanto alguns autores definem um intervalo maior de valores, como por 

exemplo, Jamiolkowsky e Lancellota (1988) que consideram o intervalo 

compreendido entre 5 e 25 mm para o caso de estacas em areia. 

Décourt (1993, 1995) introduziu os conceitos de desenvolvimento de 

atrito puro (ausência total de reação de ponta) e de ponta pura (ausência total de 

atrito lateral). No caso da mobilização do atrito lateral, a deformação necessária 

seria função da rigidez relativa da estaca, do solo ao longo do fuste e do solo sob 
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sua ponta. Quanto mais rígida a estaca e quanto maior a rigidez do solo sob sua 

ponta, maior será esta deformação. 

Quanto à influência da forma da estaca no desenvolvimento do atrito 

lateral, Vésic (1963) estudou a capacidade de carga de estacas em areias de 

diversas compacidades relativas, através de modelos de grandes dimensões e 

observou que para uma dada densidade da areia o atrito lateral unitário para 

estacas de seção circular é sempre maior que o atrito das estacas de seção 

retangular, sendo que a diferença aumentava com o aumento da densidade 

relativa da areia.  

Chellis (1962) sugere que a resistência por atrito lateral para estacas 

quadradas seja cerca de 60% da correspondente a estacas circulares de mesma 

área. Jaime et al. (1992) realizaram ensaios em modelos de estaca de formas 

variadas na argila da Cidade do México, chegando à conclusão que a estaca 

circular apresentou maior resistência por atrito lateral, seguida pela hexagonal, 

quadrada, triangular e plana.  

Quanto à influência da pré-furação na capacidade de carga por atrito 

lateral de estacas, pode ser mencionado o trabalho de Jaime et al. (1992) no qual 

ficou evidenciado que quanto maior a seção do pré-furo, maior é a redução na 

capacidade de carga por atrito lateral das estacas escavadas. Esta análise aplica-se 

para esse tipo de argila, muito mole e sensível, sendo incoerente sua aplicação no 

caso de argilas fortemente pré-adensadas. No Brasil não tem havido pesquisa 

específica para se analisar a influência desses pré-furos na capacidade de carga 

das estacas, porém há evidências de que essa influência seja pequena e por esta 

razão pode ser desprezada.  

Em relação ao comprimento da estaca, Vésic (1975) analisou o 

comportamento de estacas em areia e constatou que o atrito lateral unitário, a 

partir de uma certa profundidade, permanece constante, como previam as teorias 

clássicas. Essa profundidade denominada de crítica seria da ordem de 10 

diâmetros para areias fofas e 20 diâmetros para areias compactas. A hipótese 

levantada para explicar esse comportamento foi a do arqueamento do solo. 

Kulhawy (1986) justifica a aparente constância do atrito lateral com a 
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profundidade pela compensação de influências. Se por um lado ocorre um 

aumento da tensão efetiva vertical (σ’vo) com a profundidade, por outro lado há a 

redução do ângulo de atrito efetivo da areia (φ’), do índice de rigidez (IR) e do 

coeficiente de empuxo no repouso (K0). Fleming et al. (1992) também apóia essa 

idéia para a explicação da aparente constância do atrito lateral unitário. 

Em projetos de fundações não é rara a necessidade da determinação da 

capacidade de carga de estacas solicitadas à tração. O exemplo mais comum 

ocorre nas torres de linhas de transmissão. Sendo assim, torna-se necessária uma 

comparação entre o atrito lateral à compressão e o atrito lateral à tração. 

A maioria dos autores considera que o atrito lateral à tração seja menor 

que o atrito lateral à compressão. Décourt (1986, 1995) utiliza a seguinte relação: 

scst q,q 70≈                                (2.1) 

Ou seja, o atrito lateral unitário a tração corresponde a aproximadamente 70% do 

atrito lateral unitário a compressão. 

Hunter & Davisson (1969) consideram stsc q,q 31≅ , o que equivale 

aproximadamente a: 

scst q,q 770≈                      (2.2) 

De Beer (1988), ao contrário, postula que scst qq ≈ . 

Fleming et al. (1992) afirmam que não há diferenças sistemáticas entre 

os valores de atrito lateral à compressão e à tração, exceto para o caso de estacas 

muito esbeltas.  

Em virtude das diversas opiniões existentes, conclui-se que: 

0170 ,q
q,

sc

st ≤≤                     (2.3) 
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2.3. Interação solo - elemento estrutural 

Em se tratando de fundações profundas com estacas, a carga “P” aplicada 

sobre seu topo é dividida em duas parcelas: PP - parcela de carga transferida ao 

solo através da ponta (resistência de ponta) e PL - parcela de carga transferida ao 

solo ao longo do fuste (resistência por atrito lateral). Esse processo em que a 

estaca transfere a solicitação para diversas camadas do subsolo é denominado 

“transferência de carga estaca – solo”. 

Segundo Menezes (1997), o mecanismo de transferência de carga estaca 

– solo tem sido estudado por muitos autores através de soluções analíticas, 

podendo-se citar os trabalhos de Elisson et al. (1971), Poulos & Davis (1980) e 

Vargas (1981). Outros autores, como Coyle & Reese (1966), Coyle & Sulaiman 

(1967), Vésic (1970) e Cooke (1978) estudaram o processo de transferência de 

carga a partir de resultados de provas de carga instrumentadas em estacas. 

Obviamente, os trabalhos baseados em provas de carga, são mais realísticos do 

que os trabalhos baseados em soluções analíticas. 

Vésic (1970) apresenta vários diagramas de distribuição do atrito lateral 

de uma estaca (Figura 2.1). A distribuição do atrito lateral depende de alguns 

parâmetros, como carga aplicada, dimensões da estaca e rigidez estaca-solo. 

Poulos & Davis (1980) apresentam um ábaco mostrando a distribuição 

de atrito lateral de uma estaca instalada num meio semi-infinito elástico em 

função da rigidez estaca-solo (Figura 2.2), sendo K = EESTACA / ESOLO (relação 

entre o módulo de elasticidade da estaca e do solo) e µ o coeficiente de Poisson 

do solo. Observa-se, nessa figura que, para estacas flexíveis (valores baixos de 

K) há uma maior concentração do atrito lateral na parte superior da estaca 

enquanto para estacas rígidas (valores elevados de K) há uma distribuição mais 

constante com a profundidade. 
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Figura 2.1 Diagramas de distribuição do atrito lateral em estacas (apud Vésic, 

1970). 
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Figura 2.2 Distribuição do atrito lateral numa estaca em meio semi-infinito 

(apud Poulos & Davis, 1980). 
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Fellenius (1984) estudou o comportamento de estacas submetidas a 

carregamento axial de compressão e tração, analisando as tensões verticais 

impostas ao longo do fuste e sua influência sobre o diâmetro da estaca. 

Verificou-se que quando a estaca é solicitada à compressão, ocorre um acréscimo 

de tensões verticais do solo junto à estaca com o aumento do seu diâmetro e 

quando a mesma é solicitada à tração, ocorre um alívio das tensões verticais e 

uma redução do diâmetro da estaca. Este tipo de comportamento pode ser um dos 

fatores que explica a diferença entre o atrito lateral em estacas comprimidas e 

tracionadas. 

O primeiro método brasileiro de estimativa da transferência de carga de 

estacas surgiu em 1975, num trabalho dos engenheiros Nelson Aoki e Dirceu de 

Alencar Velloso, que serviu de base para outros métodos que vieram a seguir. De 

acordo com as diferentes metodologias de cálculo, a capacidade de carga de uma 

estaca no instante da ruptura é dada pela soma das parcelas PP e PL, de acordo 

com a Figura 2.3 que mostra a esquematização de um diagrama de transferência 

de carga de uma estaca de comprimento “L”. 

 

Figura 2.3 Transferência de carga na ruptura de uma estaca isolada (Aoki & 

Velloso, 1975). 
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2.4. Ensaios de Campo 

2.4.1. Pressiômetro de Ménard (PMT) 

O termo pressiômetro foi usado pioneiramente pelo engenheiro francês 

Luis Ménard em 1955 para definir “um elemento de forma cilíndrica projetado 

para aplicar uma pressão uniforme nas paredes de um furo de sondagem, através 

de uma membrana flexível, promovendo a conseqüente expansão de uma 

cavidade cilíndrica na massa de solo”. O equipamento é reconhecido como uma 

ferramenta rotineira de investigação geotécnica, sendo utilizado na determinação 

do comportamento tensão-deformação de solos in situ. 

Na prática, a sonda pressiométrica é inserida em um furo cilíndrico 

previamente escavado por meio de um trado e inflada. Durante a escavação do 

furo deve-se ter o cuidado de minimizar a desestruturação do mesmo. A 

expansão da sonda e, conseqüente deformação do furo, são provocadas pelo 

deslocamento de água e gás sob pressão para a sonda. O incremento de volume 

da sonda se dá somente na direção radial da cavidade. 

Os equipamentos existentes podem ser agrupados em 3 categorias (Mair 

& Wood, 1987): 

- Pressiômetro de pré-furo (PBP): é instalado em furos previamente 

escavados; dentre estes se destaca o Pressiômetro de Ménard, que é o único que 

possui a sonda pressiométrica com três células (duas células de guarda e uma 

célula central de medição); 

- Pressiômetro autoperfurante (SBP): foi proposto por Jézéquel et al. 

(1968) com o intuito de se minimizar as alterações ocorridas durante a execução 

do furo na camada de solo. Teoricamente, este equipamento não causa distúrbios 

no solo circunvizinho, mas, na prática, sabe-se que pequenos distúrbios são 

gerados durante a sua instalação, porém é possível minimizá-los suficientemente. 

- Pressiômetro auto-cravável (PIP): é “empurrado” contra o solo 

(inserção direta) e possui a vantagem de ser um ensaio mais rápido que os demais 

aqui mencionados, visto que a sonda é introduzida ao solo através de um sistema 
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de reação. Porém tal cravação induz ao amolgamento do solo durante sua 

instalação acarretando erros aos resultados dos ensaios. 

O ensaio pressiométrico de Ménard começou a ser difundido no Brasil 

em meados de 1975, pelos centros de pesquisa da Pontifícia Universidade 

Católica do Rio de Janeiro (Brandt, 1978; Toledo Filho, 1986) e da Universidade 

Federal do Rio Grande do Sul em trabalhos acadêmicos. Pode-se, ainda, citar o 

livro publicado por Lima (1979). Devido à ausência de normas e especificações 

nacionais referentes a ensaios pressiométricos, são utilizadas a norma francesa 

(P94-110/91 - AFNOR) e a americana (ASTM D–4.719/87), pois estas tratam de 

pressiômetros de pré-furos que são os mais utilizados no país. 

Nesse trabalho, foi utilizado o pressiômetro de pré-furo desenvolvido por 

Ménard, que será descrito a seguir. 

O pressiômetro (Figura 2.4) é subdividido em 4 (quatro) partes: 

- Painel de controle (caixa de monitoramento); 

- Sonda pressiométrica; 

- Mangueira de conexão; 

- Fonte de pressão. 

O painel de controle possui a função de interligar a fonte de energia à 

sonda pressiométrica e controlar os acréscimos de pressões geradas, fazendo o 

deslocamento da água e gás para a sonda pressiométrica. 

A sonda pressiométrica é constituída de um núcleo cilíndrico de aço e 

três células independentes (uma célula central e duas células de guarda), 

formadas por duas membranas de borracha superpostas (Figura 2.5).  

A célula central, preenchida com água sobre pressão, encontra-se no 

meio da sonda e é denominada simplesmente célula de medição.  

As células de guarda se encontram ladeando superiormente e 

inferiormente a célula central e são preenchidas com gás comprimido, com a 

mesma pressão que a medida na célula central. As células podem expandir 

radialmente aplicando pressões nas paredes da cavidade do solo, permitindo 

somente deslocamentos radiais ao redor da célula de medição, devido às 

restrições impostas pelas células de guarda. 
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Figura 2.4 Pressiômetro de Ménard do DEC/UFV. 

A mangueira de conexão é bipartida e usada para se levar água 

pressurizada e gás à sonda. 

A fonte de pressão utilizada é um cilindro de nitrogênio (N2).  

Alguns cuidados devem ser tomados antes de se iniciar o ensaio, como a 

verificação da presença de ar dentro do painel de controle, das mangueiras e da 

sonda, visto que aquele é compressível e conseqüentemente acarretará falsas 

leituras de pressão. 

Outro procedimento a ser realizado diz respeito à calibração da sonda, 

que deve ser feita regularmente antes e após a realização de cada programa de 

ensaio (Clarke, 1995). A calibração é feita de forma a compensar os efeitos de 

perdas de pressão e volume e deve considerar: 

a) Os sistemas de medição – calibração periódica dos medidores de 

pressão e deslocamento (ou variação volumétrica); 
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b) As variações no sistema – expansão da tubulação que conecta o 

painel de controle à sonda, existência de ar no sistema, 

compressibilidade do fluido pressurizado, perda de pressão no 

sistema; 

c) A resistência da sonda – rigidez própria da membrana e diminuição 

de espessura da membrana causada pela expansão radial. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 2.5 Sonda pressiométrica e mangueira de conexão. 

Em seguida, procede-se à realização do ensaio através da aplicação de 

pressão na sonda inserida dentro de um furo previamente escavado. Esta pressão 

deve ser aplicada em intervalos de 1 min., devendo-se ter em um ensaio de 8 a 14 

incrementos de pressão. Faz-se então a leitura do volume de água deslocado em 

intervalos de 15, 30 e 60 seg., a cada acréscimo de pressão. Tais procedimentos 

acima são repetidos em uma nova profundidade, sendo esta limitada ao tamanho 

da sonda, finalizando o ensaio na cota desejada. 

2.4.1.1. Módulo Pressiométrico de Ménard (EM) 

Ménard (1961) considerou a hipótese de que a linearidade do trecho 

pseudo-elástico da curva pressiométrica relaciona-se com o comportamento 

linear e elástico dos solos, podendo então aplicar a Teoria da Elasticidade para a 
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expansão de uma cavidade cilíndrica em um meio elástico e infinito (Lamé, 

1852) cuja equação simplificada é: 

?V
?P

V.G =                                                                                                           (2.4) 

Onde G é o módulo de elasticidade transversal; ∆P/∆V é o coeficiente 

angular do trecho pseudo-elástico da curva pressiométrica corrigida, 

permanecendo constante durante o ensaio, enquanto V é o volume da cavidade. 

A Figura 2.6 representa o comportamento típico de uma curva obtida 

pelo ensaio pressiométrico. 
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Figura 2.6 Curva corrigida e curva de creep obtidas no ensaio pressiométrico. 

Baguelin et al. (1978) sugeriram que o valor de V poderia ser tomado em 

função da média aritmética entre V0 (volume correspondente à pressão inicial do 

trecho pseudo-elástico), e VF (volume correspondente à pressão de fluência ou de 

Creep), ou seja: 

V = VS + Vm = VS + (V0 + VF) /2                                                                      (2.5) 
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Em que: VS é o volume inicial da sonda em repouso. Logo: 

?V
?p

).V(VG mS +=                                                                                               (2.6) 

E sabendo-se que G é função do módulo edométrico (E) e do Coeficiente 

de Poisson (ν): 

( )[ ]?.
E

G
+

=
12

                                                                                                      (2.7) 

Igualando-se as equações 2.6 e 2.7 que definem G e adotando ν = 0,33 

(valor adotado por Ménard) tem-se para o módulo pressiométrico de Ménard: 

[ ] 







−
−

−+=
)V(V
)P(P

.)V(V.,V.,E
F

F
FsM

0

0
050662                                                       (2.8) 

2.4.1.2. Pressão limite (PL) e pressão de fluência ou de creep (PF) 

A pressão de fluência ou de creep (PF) é a fronteira entre a fase de reação 

pseudo-elástica do solo e a fase das grandes deformações (plastificação) do solo. 

A pressão limite (PL) é a máxima pressão atingida num ensaio 

pressiométrico para a qual a cavidade continuaria a se expandir indefinidamente. 

No entanto, na prática não se atinge tal pressão, visto que a membrana é limitada 

a um volume de aproximadamente 750 cm3. Então, extrapola-se a curva corrigida 

para a obtenção deste volume. 

Ménard (1961) redefiniu PL como sendo a pressão requerida para dobrar 

o volume inicial da cavidade. 

Sabendo-se que Vi = VS + V0        (2.9) 

tem-se que VL= VS + 2V0                 (2.10) 

Em que VL é o volume correspondente à pressão limite (PL). 



18 

Nesta tese, a forma para a determinação da pressão limite utilizada foi a 

plotagem dos pontos da pressão corrigida após a pressão de fluência (fase 

plástica), com seus respectivos volumes. O volume é plotado no eixo das 

ordenadas em escala logarítmica e a pressão no eixo das abscissas em escala 

linear (Figura 2.7). 

100
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100 150 200 250 300 350 400Pressão (kPa)

V
 (6
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)

VL

PL

 

Figura 2.7 Obtenção da pressão limite (PL). 

2.4.1.3. Tensão horizontal no repouso (σh0) 

A tensão horizontal no repouso é geralmente tomada como sendo a 

pressão correspondente ao início da fase pseudo-elástica da curva pressiométrica 

típica corrigida. Mas na verdade, em ensaios pressiométricos com pré-furo, a 

pressão P0 associada ao início do trecho linear da curva, não corresponde 

necessariamente à magnitude de σh0, devido a efeitos de variações no estado de 

tensões durante a escavação, amolgamento do solo durante a execução do furo de 

sondagem e pressão de fluido estabilizante (Baguelin, 1978; Wroth, 1982; 

Clarke, 1995). 
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2.4.2. Dilatômetro de Marchetti (DMT) 

O ensaio dilatométrico (DMT) foi desenvolvido na Itália em 1970 pelo 

Professor Silvano Marchetti, pesquisador responsável pela concepção e 

construção do equipamento, como também pela formulação dos conceitos 

básicos associados à sua interpretação (Marchetti, 1975, 1980, 1997), com o 

objetivo de se medir a tensão in situ e o módulo de deformabilidade do solo. O 

dilatômetro constitui-se de uma lâmina de aço inoxidável dotada de uma 

membrana circular de aço (diafragma) muito fina situada em uma de suas faces.  

A técnica foi patenteada na Itália em 1977, normalizada em 1986 nos 

Estados Unidos (ASTM) e em 1995 na Europa (CEN/TC 250/SC). Não há 

normalização específica no Brasil. 

O equipamento necessário à realização do ensaio é formado por uma 

lâmina dilatométrica, hastes de inserção, uma unidade de controle de pressão 

(que emite um sinal acústico), um cabo elétrico/pneumático, um sistema de 

calibração, uma unidade de pressão, além do sistema de reação (Figura 2.8). 

A lâmina dilatométrica é uma lâmina de aço inoxidável com 220 mm de 

comprimento e 95 mm de largura, com uma membrana circular de 60 mm de 

diâmetro situada em uma de suas faces, sendo conectada a uma unidade de 

controle por um cabo elétrico/pneumático. 

O cabo elétrico/pneumático consiste de um fio de aço inoxidável dúctil 

envolvido por um tubo de náilon que interliga a unidade de controle à lâmina 

dilatométrica por meio de conectores especiais em cada extremidade. 

As hastes de inserção são tubos de aço vazados de formato cilíndrico 

com 1 m de comprimento cada, dotadas de roscas de conexão, por onde passa o 

cabo elétrico/pneumático, conectando a lâmina à unidade de controle. 

Através da unidade de controle é possível monitorar e controlar a pressão 

de gás fornecida à lâmina e identificar a posição da membrana através do sinal 

acústico emitido por ela. É constituída de dois manômetros, sendo o primeiro 

calibrado de 0 a 12 bar (1200 kPa) e o segundo de 0 a 70 bar (7000 kPa). 

A unidade de pressão utilizada é um cilindro de nitrogênio (N2). 
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O sistema de calibração é composto por uma seringa e uma mangueira de 

conexão e é utilizado para calibração da membrana ao ar. 

   

Figura 2.8 Ilustração da lâmina dilatométrica e da caixa de controle. 

O sistema de reação mostrado na Figura 2.9 é composto por duas colunas 

metálicas e duas vigas que se encaixam às colunas, uma na base e outra na parte 

superior, sendo as colunas afixadas numa base metálica atirantada ao solo. Esse 

sistema tem por finalidade cravar a lâmina na profundidade desejada através de 

um conjunto de roldanas afixadas nas vigas, por onde passa o cabo de aço do 

tifor. 
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Figura 2.9 Sistema de reação do ensaio dilatométrico. 

A lâmina dilatométrica é conectada a uma unidade de controle que é 

alimentada via pressão de gás e corrente elétrica, através do cabo 

eletropneumático que passa através das hastes metálicas (Figura 2.10). Ocorre, 

então, a expansão e contração da membrana da lâmina por meio do gás que é 

introduzido ou cessado dentro da lâmina (Custódio, 2003). 

O formato da lâmina dilatométrica tem como objetivo minimizar as 

perturbações provocadas na camada ensaiada quando a lâmina é cravada no solo. 

A Figura 2.11 apresenta uma comparação entre os formatos da sonda do 

ensaio de cone e a lâmina dilatométria, verificando-se que as dimensões da 

lâmina do DMT provocam menores deformações que a sonda do ensaio de cone. 
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1. Lâmina dilatométrica; 

2. Haste de inserção; 

3. Cabo eletropneumático; 

4. Caixa de controle; 

5. Cabo pneumático; 

6. Tanque de gás. 

Figura 2.10 Configuração do ensaio dilatométrico. 

 

Figura 2.11 Comparação da camada deformada pela sonda do ensaio de cone e 

pela lâmina dilatométrica (Baligh & Scott, 1975). 
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Antes de dar início ao ensaio, é realizada a calibração da membrana ao 

ar, visando a determinação das pressões necessárias para expandir a mesma para 

as posições denominadas A (expansão de 0,05 mm) e B (expansão de 1,1 mm) 

durante o ensaio. As calibrações denominadas ∆A e ∆B são referentes às 

posições A e B e são utilizadas para a correção da rigidez da membrana e do solo 

durante o ensaio. Faz-se também a verificação do desvio do medidor de pressão 

(ZM) em relação ao zero quando a membrana é relaxada. 

Após a realização da calibração, o ensaio é iniciado com a cravação 

estática da lâmina até a profundidade a ser ensaiada. O ensaio é realizado a cada 

20 cm de penetração. Cessada a cravação, a lâmina se encontra em posição 

contraída devido ao empuxo ativo do solo. Aplica-se então a pressão para a 

expansão da membrana ouvindo-se um sinal de áudio ininterrupto vindo da caixa 

de controle. Ao cessar o sinal, faz-se a leitura da pressão no manômetro 

denominada leitura A (pressão necessária para um deslocamento horizontal do 

centro da membrana de 0,05 mm), sendo esta, posteriormente, corrigida pela 

calibração e considerada como a pressão necessária para que o solo esteja na sua 

posição inicial teórica antes da lâmina ter sido inserida no terreno. Em seguida, 

continua-se com a expansão da membrana, acrescendo lentamente a pressão de 

gás até o sinal de áudio ser novamente acionado, anotando-se a leitura B (pressão 

de gás no interior do diafragma para um deslocamento radial da membrana de 

1,10 mm). A seguir, ocorre o desligamento do sinal e a membrana é então 

desinflada através do alívio de pressão até que a membrana retorne a sua posição 

inicial. Neste momento, o sinal pode ser acionado novamente e se obtém a leitura 

denominada C (pressão interna no diafragma durante a despressurização do 

sistema, quando a membrana retorna ao deslocamento correspondente à pressão 

A). Nova profundidade é escolhida e repetem-se os procedimentos descritos 

acima. 

Concluído o ensaio, recomenda-se fazer a correção das leituras A, B e C 

em função das calibrações ∆A e ∆B e do desvio do zero do medidor de pressão 

(ZM), originando as pressões corrigidas p0, p1 e p2, respectivamente.  
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Após as correções, considera-se que a pressão p0 é a pressão do solo 

contra a membrana antes de iniciar a expansão e correlaciona-se à tensão 

horizontal in situ. 

A diferença entre p1 e p0 está relacionada ao módulo de Young e a 

pressão P2 está relacionada ao excesso poro-pressão em solos arenosos. 

Os cálculos de p0, p1 e p2 são apresentados a seguir: 

?B)Z(B.,?A)Z(A.,p MM −−−+−= 0500510                                                   (2.11) 

?BZBp M −−=1                                                                                              (2.12) 

?AZCp M +−=2                                                                                             (2.13) 

Em que: 

- A, B e C são a primeira, segunda e terceira leituras, respectivamente; 

- ∆A e ∆B são as correções da membrana ao ar livre, relativas a A e B, 

respectivamente; 

- ZM é a leitura do medidor de pressão quando a mesma é relaxada; 

- p0, p1, p2 são as leituras de pressão corrigidas: A, B e C, 

respectivamente. 

Com base nas pressões corrigidas p0, p1 e p2, é possível a determinação 

de quatro índices dilatométricos adotados na interpretação do ensaio (Marchetti, 

1980). 

2.4.2.1. Módulo dilatométrico (ED) 

A diferença entre os valores de p0 e p1 pode ser utilizada na determinação 

do módulo de elasticidade do solo. Considerando-se que o solo ao redor do 

dilatômetro é formado por dois semi-espaços infinitos elásticos, tendo a lâmina 

como plano de simetria, a expansão da membrana pode ser modelada como o 

carregamento flexível de uma área circular (Gravensen, 1960).  

A expressão matemática deste problema e representada como: 
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Em que: δ(r) = deslocamento radial do centro da membrana; 

r = raio do ponto de interesse; 

ra = raio da área carregada; 

E = módulo de Young do solo; 

ν = coeficiente de Poisson do solo. 

A razão E/(1-ν2) é definida como o módulo dilatométrico do solo, ED. 

Para ra = 30 mm, r = 0 mm e δ(r) = 1,1 mm, a equação (2.11) resulta em: 

)p.(p,ED 01734 −=                                                                                             (2.15) 

O módulo ED é drenado em areias, não-drenado em argilas e, 

parcialmente drenado em solos argilo-arenosos. 

2.4.2.2. Índice do material (ID) 

O índice do material é definido como a razão entre (p1-p0) e a pressão 

horizontal efetiva (p0-u0), sendo u0 a pressão hidrostática no solo. É utilizado 

como um indicador do tipo de solo associado ao seu comportamento mecânico. 

00

01

up
pp

I D −
−

=                                                                                                      (2.16) 

A partir dos resultados encontrados para diferentes tipos de solo, 

observou-se que, ID depende do tamanho dos grãos, é pouco afetado pela tensão 

de sobre-adensamento (OCR) e independe das condições de drenagem 

(Marchetti, 1980; Schmertmann, 1982; Lacasse & Lunne, 1988; Luttenegger, 

1988). Considerando tais evidências, Marchetti & Crapps (1981) produziram o 

gráfico da Figura 2.12, função das medidas de ID e ED para determinação do tipo 

de solo. 
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Figura 2.12 Gráfico para classificação dos solos e determinação do peso 

específico aproximado (Marchetti & Crapps, 1981). 

2.4.2.3. Índice de tensão horizontal (KD) 

O índice de tensão horizontal do solo é considerado como o coeficiente 

de empuxo no repouso (K0) modificado pelo amolgamento do solo quando a 

lâmina dilatométrica é instalada no mesmo. 
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O aumento de KD é proporcional à tensão horizontal in situ, porém é 

também sensível a outras propriedades do solo; a razão de sobre-adensamento 

OCR, idade do depósito e grau de cimentação afetam as medidas de KD, segundo 

Schnaid (2000). 
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=                                                                                                    (2.17) 

2.4.2.4. Índice de poro-pressão (UD) 

Lutenegger (1988), e Schmertmann (1988) propuseram os seguintes 

índices de poro-pressão da água, respectivamente: 
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A partir dos índices dilatométricos descritos anteriormente foram 

desenvolvidas correlações para determinação de parâmetros geotécnicos de 

resistência e deformabilidade do solo tais como: o coeficiente de empuxo no 

repouso (K0), a razão de sobre-adensamento (OCR), a resistência ao 

cisalhamento não drenada (Su); o ângulo de atrito interno do solo ø e o módulo 

oedométrico M. 

Custódio (2003) descreve com mais detalhes as expressões para o cálculo 

de tais parâmetros bem como várias correlações com outros índices obtidos em 

outros ensaios de campo. 

2.4.3. Sondagem à percussão com medida do SPT 

A sondagem de simples reconhecimento à percussão é um procedimento 

geotécnico de campo, capaz de amostrar o subsolo. Quando associada ao ensaio 
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de penetração dinâmica (SPT), mede a resistência do solo ao longo da 

profundidade perfurada. 

Durante a realização de uma sondagem pretende-se conhecer o tipo de 

solo atravessado, a resistência oferecida pelo solo à cravação do amostrador 

padrão e a posição do nível d’água, quando encontrada durante a perfuração. 

Nem o equipamento nem os procedimentos de escavação foram 

completamente padronizados em nível internacional no ensaio SPT. As 

diferenças existentes podem ser parcialmente justificadas pelos 

desenvolvimentos e investimentos em cada país. Porém mais importantes são as 

adaptações das técnicas de escavação às diferentes condições de subsolo (Ireland 

et al., 1970). 

Apesar das críticas que são concebidas continuamente à diversidade de 

procedimentos utilizados para a execução do ensaio e aos métodos utilizados na 

interpretação dos resultados este é ainda o processo mais usado na prática de 

engenharia de fundações. 

Quanto à normalização do ensaio SPT, na América do Sul é usada com 

freqüência a norma americana ASTM D 1.586/67 enquanto no Brasil o SPT deve 

seguir as recomendações da NBR 6484/2001. 

2.4.4. Sondagem à percussão com medida do SPT–T 

O ensaio SPT–T foi proposto por Ranzini (1988). Logo após o término 

da cravação do amostrador no ensaio SPT, é aplicada uma rotação ao conjunto 

haste-amostrador com o auxílio de um torquímetro (Figura 2.13). Durante a 

rotação, anota-se o valor do torque máximo necessário para romper a adesão 

entre o solo e o amostrador, permitindo a obtenção do atrito lateral amostrador-

solo. Outro valor que também pode ser medido é o do torque residual, que 

consiste em continuar girando o amostrador até a leitura permanecer constante.  

O equipamento constitui-se de: 

• Torquímetro: sua capacidade mínima deve ser de 500 N x m, mas o 

ideal é de 800 N x m; 
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• Chave soquete: ferramenta sextavada utilizada para atarraxar e 

desatarraxar pinos ou porcas; 

• Disco centralizador: disco de aço com diâmetro externo de 3” e furo 

central de 1 1/4” com finalidade de manter a composição de 1” da 

sondagem a percussão, centralizada em relação ao tubo guia de 2 1/2”  

ou revestimento. Na face inferior do disco existe um sulco de 4 mm de  

largura, 4 mm de profundidade e 2 1/2” de diâmetro onde se encaixa o 

tubo guia; 

• Pino adaptador: tarugo sextavado de aço com diâmetro 1 1/4” e com 

rosca BSP de 1” em uma das extremidades. 

 

 

 

 

 

Figura 2.13 Torquímetro utilizado na pesquisa. 

A medida do torque é efetuada ao término de cada ensaio de penetração 

dinâmica SPT (Figura 2.14). Depois de cravado o amostrador, seguindo-se as 

recomendações da NBR 6484/2001, retira-se a cabeça de bater, acopla-se o disco 

centralizador até apoiar-se no tubo guia e rosqueia-se na memsa luva, onde se 

encontrava a cabeça de bater, o pino adaptador. Encaixa-se no pino uma chave 

soquete e em seguida acopla-se o torquímetro. Inicia-se o movimento de rotação 

das hastes, usando-se o torquímetro como braço de alavanca. Um observador 

deve acompanhar a leitura do torquímetro, anotando o valor máximo lido e 

avisando o operador para que seja interrompido o movimento de rotação depois 
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de alcançada esta leitura. Em alguns casos, conforme o interesse, pode ser 

anotado o valor do torque residual, devendo o operador continuar o movimento 

de rotação até se atingir tal valor. Esta operação é repetida a cada metro de 

sondagem executado, respeitada a capacidade do torquímetro, que nunca deve ser 

inferior a 500 N x m. 

Desta forma, pode-se obter um dado importante para uma avaliação mais 

precisa do atrito lateral desenvolvido entre o amostrador e o solo.  

Na prática atual, existem basicamente duas correntes de aplicação para o 

SPT–T: uma que estuda a relação T/N para obtenção de parâmetros geotécnicos e 

correção do valor NSPT; e a outra se refere à obtenção do atrito lateral de estacas 

através da adesão solo-amostrador. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 2.14 Torquímetro sendo utilizado no campo. 

Ranzini (1994) apresentou a seguinte expressão para o cálculo da 

resistência de atrito lateral entre o amostrador e o solo: 
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Em que:  fs - tensão de atrito lateral; 

T - torque máximo, em kgf.m; 

h - altura total de cravação do amostrador em cm; 

R - raio externo do amostrador (2,54 cm); 

r - raio mínimo da boca do amostrador (1,905 cm); 

h0 - altura do chanfro tronco-cônico (1,90 cm). 

Portanto: 

0320413360
100

,h,
.T

f s −
=  (kPa)                          (2.22) 

Em que:  T, em kgf.m; 

h, em cm. 

A partir da medida do torque máximo pode-se obter também o índice de 

torque (TR) que é definido como sendo a relação entre o valor do torque medido 

em N x m e o valor NSPT (T/NSPT).  

Décourt & Quaresma Filho (1991) apresentaram correlações entre o 

torque obtido do SPT – T e o N72 (valor de NSPT para uma eficiência de cravação 

de 72%, que corresponde à média das energias de cravação utilizadas no Brasil). 

T (N.m) = 11,0 N72  (para solos sedimentares)                                  (2.23) 

T (N.m) = 18,4 N72  (para solos residuais)                                  (2.24) 

O estabelecimento de correlações estatísticas entre o valor do torque (T) 

medido em N x m e o NSPT permite enquadrar os solos em um novo tipo de 

classificação, onde sua estrutura desempenha papel fundamental. 

Décourt (1991) apresentou uma nova relação T/N para os solos da bacia 

sedimentar terciária de São Paulo, ao invés do 11, esse valor seria 12. Além 

disso, propôs um Neq como sendo o valor do torque (N.m) dividido por 12, 

considerando esses solos os mais estudados do Brasil. 

Assim, para um outro solo qualquer, com valores de TR os mais variados 

possíveis, poderia se obter um Neq, o qual corresponderia ao valor que uma 
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sondagem SPT daria se, no lugar do solo local, estivessem os solos da bacia 

sedimentar de São Paulo, que como se sabe, são solos pouco estruturados e para 

os quais existe um grande número de correlações já estabelecidas. 

Alonso (1994) apresentou correlações entre o atrito lateral calculado 

através da fórmula proposta por Ranzini (1988) e o índice de resistência à 

penetração NSPT do ensaio SPT, que serão mostradas posteriormente nos métodos 

de cálculo de capacidade de carga de fundações profundas.  

2.5. Prova de carga estática em estacas 

No Brasil, o ensaio de prova de carga estática em estacas é normalizado 

pela NBR 12.131/1991. A execução da prova de carga visa obter dados para se 

avaliar o comportamento carga x deslocamento e estimar a capacidade de carga 

do elemento de fundação, além de obter parâmetros da interação estaca-solo que 

possam ser utilizados durante um projeto de estaqueamento.  

O ensaio consiste em carregar a estaca em incrementos progressivos 

medindo-se os valores da carga (P) aplicada no topo e os deslocamentos 

correspondentes, obtendo-se assim uma curva carga versus recalque. 

A execução de uma prova de carga é o processo mais indicado para a 

determinação da capacidade de carga de fundações profundas e deve ser 

realizada de maneira criteriosa seguindo as recomendações da norma. 

No Brasil, a primeira prova de carga em estacas foi realizada pela 

Companhia Internacional de Estacas Frankignoul, nas obras de fundações da 

Estação da Estrada de Ferro Noroeste, executada pelo Professor Telemaco Van 

Langendonck em meados 1936 na cidade de Bauru/SP. Esse levantamento foi 

feito por Massad (1985), no acervo do Instituto de Pesquisas Tecnológicas (IPT). 

As provas de carga eram executadas de acordo com a norma alemã (DIN 

1054/1940) ou segundo o Código de Boston (1944), sendo que em 1951 surgiu a 

primeira Norma Brasileira, a NB 22/1951. 

Vargas (1990) menciona a realização de provas de carga sobre duas 

estacas tipo Franki das fundações do Instituto de Resseguros do Brasil no Rio de 
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Janeiro em abril de 1942. Alonso (1997) também apresenta um relato do 

histórico da realização de provas de carga no Brasil em palestra realizada pela 

ABMS/NRSP, abordando a evolução dos sistemas de reação a serem 

empregados, os cuidados a serem tomados durante a realização do ensaio bem 

como as principais mudanças ocorridas nas normas brasileiras até a atualidade. 

A realização de provas de carga em estacas torna-se necessária a partir 

do momento em que se deseja obter um maior controle de qualidade das 

fundações durante sua execução, garantindo a integridade estrutural do elemento 

de fundação e assegurando que não haverá ruptura para uma determinada carga 

de trabalho, além de possibilitar uma comparação com as cargas estimadas de 

projeto. Segundo Velloso (1989), “a prova de carga estática é o único ensaio que 

reproduz as condições de trabalho de uma estaca”.  

A critério do projetista, a prova de carga pode ser realizada com 

carregamento lento ou rápido. Neste trabalho, a prova de carga estática foi 

realizada com carregamento lento e os resultados comparados com os resultados 

obtidos através de métodos semi-empíricos de cálculo de capacidade de carga. 

2.6. Métodos semi-empíricos para determinação da capacidade de carga 

Para verificação da segurança à ruptura, do ponto de vista geotécnico, é 

necessário determinar previamente a capacidade de carga ou a carga de ruptura 

do maciço de solo que circunda o elemento estrutural de fundação e que lhe serve 

como camada de apoio. 

A capacidade de carga (R) de uma estaca isolada pode ser dividida em 

duas parcelas: 

pl RRR +=                    (2.25) 

Em que: lR - resistência por atrito lateral; 

pR  - resistência de ponta. 
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A capacidade de carga de fundações profundas pode ser obtida por 

métodos estáticos, provas de carga e métodos dinâmicos. 

Os métodos estáticos podem ser teóricos, quando o cálculo é feito de 

acordo com teoria desenvolvida na Mecânica dos Solos, ou semi-empíricos, 

quando são usadas correlações com ensaios in situ. Os coeficientes de segurança 

a serem aplicados para determinação da carga admissível devem ser os 

recomendados pelos autores das teorias ou correlações e não deve ser inferior a 

2,0. No caso específico de estacas escavadas, devido aos elevados recalques 

necessários para a mobilização da carga de ponta (quando comparados com os 

recalques necessários para a mobilização do atrito lateral) e, por existirem 

dúvidas sobre a limpeza do fundo, a resistência de atrito prevista na ruptura não 

pode ser inferior a 80% da carga admissível a ser adotada. Neste trabalho, foram 

utilizados métodos semi-empíricos e provas de carga para avaliação da 

capacidade de carga do solo em estacas escavadas. 

Os métodos semi-empíricos são baseados em correlações empíricas com 

resultados de ensaios in situ, sendo ajustados com provas de carga. Como as 

formulações teóricas geralmente não são confiáveis na previsão de capacidade de 

carga de fundações profundas, muitos autores têm proposto novos métodos, que 

são difundidos no meio geotécnico brasileiro com o intuito de melhorar as 

correlações já existentes. Neste trabalho, foram utilizados os métodos de cálculo 

baseados nos ensaios PMT, DMT, SPT e SPT-T. Não será apresentado o 

procedimento para o cálculo da parcela referente à resistência de ponta, pois o 

interesse da pesquisa é o estudo do atrito lateral em estacas escavadas.  

2.6.1. Métodos baseados nos ensaios PMT 

2.6.1.1. Método Ménard (1963) 

Este método foi originalmente desenvolvido por Ménard (1963), e, 

posteriormente, vários outros autores contribuíram com as pesquisas, dentre os 

quais se destacam Baguelin, Jézéquel, Shields, Bustamante e Gianeselli.  
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A parcela de resistência lateral (Qf) de uma fundação profunda é função 

do tipo de solo e do método de instalação e material de confecção da estaca. Esta 

parcela é obtida pela seguinte equação: 

Qf = S [fmáx . p . B . ? zi]  (kN)                (2.26) 

Em que:  fmáx - atrito lateral unitário máximo na camada “i”; 

B - diâmetro da estaca; 

? zi - espessura da camada “i”. 

Na Figura 2.15, mostra-se o gráfico para obtenção de fmáx em função da 

pressão limite líquida segundo Ménard (1963). O valor da capacidade de carga 

última é obtido pela expressão: 

Qu = Qf + Qp      (kN)                 (2.27) 

Qu = S [fmáx . p . B . ? zi] + Qp (kN)                         (2.28) 
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Figura 2.15 Gráfico para obtenção do atrito lateral unitário máximo (apud 

Ménard, 1963). 

Os autores anteriormente citados também utilizam a equação (2.26), 

porém propuseram ábacos diferentes para a determinação do atrito lateral unitário 

máximo (fmáx). 

2.6.1.2. Método Baguelin et al. (1978) 

Baguelin et al. (1978) propuseram a determinação de (fmáx) através da 

utilização do ábaco da Figura 2.16. 
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Figura 2.16 Gráfico para obtenção do atrito lateral unitário máximo (apud 

Baguelin et al., 1978). 

2.6.1.3. Método Bustamante e Gianeselli (1981) 

Bustamante & Gianeselli (1981) recomendam a utilização da Tabela 2.1 

em conjunto com o ábaco da Figura 2.17, para obtenção do atrito lateral unitário 

máximo (fmáx). 
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Tabela 2.1 Escolha da curva para determinação do atrito lateral unitário (apud 

Bustamante & Gianeselli, 1981). 
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Figura 2.17 Gráfico para obtenção do atrito lateral unitário (apud Bustamante & 

Gianeselli, 1981). 

2.6.2. Métodos baseados nos ensaios DMT 

2.6.2.1. Método Peiffer (1991) 

Este método foi utilizado num trabalho realizado pelo Laboratório de 

Mecânica dos Solos da Universidade do Estado de Ghent na Bélgica, sendo 

executados ensaios de DMT antes e depois da confecção de três estacas 

escavadas com concreto injetado sob pressão. Os resultados foram comparados 

com provas de carga e outros métodos, além de se analisar o comportamento do 

solo adjacente ao longo do fuste da estacas (L = 10,5 m, Ø = 35 cm) 

considerando o tipo de solo e o volume excessivo de concreto injetado nas 

paredes da cavidade. A avaliação do atrito lateral é baseada na tensão horizontal 

efetiva gerada após a reconsolidação do solo na interface membrana-solo, 
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usando-se o DMT. Constatou-se a eficiência do método na determinação da 

resistência lateral ao obter valores satisfatórios comparados às provas de carga.  

Com a medida da tensão horizontal efetiva (σ`h,c) disponível, pode-se 

avaliar o atrito lateral unitário através da razão de atrtito lateral ρ (Baligh, 1985) 

definida como: 

h,c

u,s

s '

q
? =                              (2.29) 

Em que:  qu,s - atrito lateral unitário máximo na interface solo-estaca. 

A tensão horizontal efetiva é obtida a cada 20 cm ao longo do 

comprimento da estaca a partir do valor de po,c que é a pressão exercida pelo solo 

sobre a membrana antes de se iniciar a expansão e é definida pela equação: 

oo,ch,c ups ' −=                   (2.30) 

Atualmente é recomendado o valor ? = 0,20 para a razão de atrito lateral, 

sugerido por Marchetti et al. (1986) para o caso específico de estacas escavadas. 

A parcela da resistência lateral é obtida pela expressão: 

su,ss .AqQ =   (kN)                           (2.31) 

Em que: As - área lateral do fuste da estaca. 

O valor da capacidade de carga última é obtido pela equação: 

psu QQQ +=  (kN)                 (2.32) 

Os autores dos métodos baseados nos resultados do PMT e DMT não 

recomendam nenhum valor para o fator de segurança global a ser utilizado no 

cálculo da carga admissível. Consequentemente deve-se adotar um coeficiente de 

segurança igual a 2, conforme recomendado pela NBR 6122/1996. 
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2.6.3. Métodos baseados nos ensaios SPT 

2.6.3.1. Método Aoki-Velloso (1975) 

Considerando que o fuste da estaca atravessa “n” camadas distintas de 

solo, a parcela de resistência lateral (Rl) que compõem a capacidade de carga (R) 

é dada por: 

( )∑ ∆=
n

ll lrUR
1

.                   (2.33) 

Em que:  Rl = resistência lateral (kN); 

U = perímetro da seção transversal do fuste (m) 

rl = tensão média de adesão ou atrito lateral (kPa) na camada de 

espessura l∆ (m). 

O valor de rl pode ser calculado a partir do atrito lateral unitário (fc) 

medido em ensaios de penetração estática CPT: 

2F
f

r c
l =       (kPa)                            (2.34) 

Em que:  F2 é um coeficiente de transformação que engloba o tipo de estaca e 

o efeito escala entre a estaca (protótipo) e o cone do CPT (modelo), 

cujos valores são apresentados na Tabela 2.2. 

Quando não se mede o valor de fc, pode-se correlacioná-lo com a 

resistência de ponta qc: 

cc qf .α=                    (2.35) 

Em que:  α é função do tipo de solo (Tabela 2.3). 

Além disso, quando não se dispõe de ensaios CPT, qc pode ser estimado 

por uma correlação com o índice de resistência à penetração (N) do ensaio SPT: 
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NKqc .=     (kPa)                 (2.36) 

Em que:  K depende do tipo de solo (Tabela 2.3). 

Tabela 2.2 Coeficiente de transformação F2 (Aoki-Velloso, 1975). 

Tipo de estaca F2 

Franki 5,0 

Metálica 3,5 

Pré-moldada 3,5 

Escavada com lama bentonítica* 7,0 

Escavada de pequeno diâmetro** 6,0 

(*) Valor proposto por Velloso et al. (1978). 

(**) Valor proposto por Alonso (1991); Aoki & Alonso (1992). 

Tabela 2.3 Coeficientes K e α (Aoki-Velloso, 1975). 

Tipo de solo K (kPa) α (%) 

Areia 1000 1,4 

Areia siltosa 800 2,0 

Areia silto-argilosa 700 2,4 

Areia argilosa 600 3,0 

Areia argilo-siltosa 500 2,8 

Silte 400 3,0 

Silte arenoso 550 2,2 

Silte areno-argiloso 450 2,8 

Silte argiloso 230 3,4 

Silte argilo-arenoso 250 3,0 

Argila 200 6,0 

Argila arenosa 350 2,4 

Argila areno-siltosa 300 2,8 

Argila siltosa 220 4,0 

Argila silto-arenosa 330 3,0 
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Pode-se então, reescrever a expressão para rl: 

2

..
F

NK
r l
l

α
=   (kPa)                 (2.37) 

Portanto a capacidade de carga (R) de uma estaca isolada pode ser 

estimada pela fórmula semi-empírica: 

( )∑ ∆+=
n

lp lNK
F
U

RR
12

..α         (kN)       (2.38) 

Os autores recomendam um fator de segurança igual a 2,0 para o cálculo 

da carga admissível (Qadm). Logo: 

2
R

Qadm =       (kN)                  (2.39) 

2.6.3.2. Método Velloso (1981) 

A parcela de resistência lateral é obitda pela equação: 

( )∑ ∆= lrUR ll ....λα                   (2.40) 

Em que:  α - fator de execução da estaca; 

λ - fator de carregamento; 

U - perímetro da seção transversal do fuste; 

l∆ - espessura da camada de solo. 

Para os fatores α e λ, são propostos os seguintes valores: 





=





=

stracionadaestacaspara0,7
scomprimidaestacaspara1,0

?

escavadasestacaspara0,5
cravadasestacaspara1,0

a
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O atrito lateral médio (rl) em cada camada de solo com espessura l∆ , 

atravessada pela estaca, pode ser considerado como: 

cl fr =       (kPa)                  (2.41) 

Em que:  fc é o atrito lateral medido na haste (lisa) do ensaio CPT. 

No caso de se dispor apenas dos resultados de SPT, o autor adota uma 

correlação com NSPT do tipo: 

''. b
c Naf =                    (2.42) 

Em que:  a’ e b’ são parâmetros de correlação a serem definidos para os 

solos típicos do canteiro da obra. Na Tabela 2.4 são indicados os 

valores aproximados desses parâmetros. 

Tabela 2.4 Valores aproximados dos parâmetros a’ e b’ (Velloso, 1981). 

Atrito 
Solo 

a' (kPa) b' 
Areias sedimentares submersas (1) 5,0 1 
Argilas sedimentares submersas (1) 6,3 1 

Solos residuais de gnaisse areno-siltosos submersos 8,5 1 
8,0 (1) 1 (1) 

Solos residuais de gnaisse silto-arenosos submersos 
12,1 (2) 0,74 (2) 

(1) Dados obtidos na área da Refinaria de Duque de Caxias (RJ) 
(2) Dados obtidos na área da Açominas (MG) 

Calculada a capacidade de carga R (Rp+Rl) do elemento de fundação, 

não há recomendação do autor para o coeficiente de segurança global (CS) a ser 

aplicado para o cálculo da carga admissível. Sendo assim, adota-se CS = 2. 

2.6.3.3. Método Décourt-Quaresma (1978) 

A parcela de resistêcia lateral (Rl) da capacidade de carga (R) de um 

elemento de fundação é expressa por: 



45 

lll SrR .=       (kN)                      (2.43) 

Em que:  Sl - área lateral do elemento de fundação. 

A estimativa da tensão de atrito lateral (rl) é feita com o valor médio do 

índice de resistência à penetração do SPT ao longo do fuste (Nl), de acordo com 

uma tabela apresentada pelos autores, sem nenhuma distinção quanto ao tipo de 

solo. No cálculo de Nl adotam-se os limites 3≥lN  e 15≤lN  e não se consideram 

os valores que serão utilizados na avaliação da resistência de ponta. 

Décourt (1982) transforma os valores tabelados na equação: 







 += 1

3
10 l

l

N
r       (kPa)                 (2.44) 

O valor da capacidade de carga é obtido por: 

lp RRR +=        (kN)                 (2.45) 

A carga admissível da fundação é calculada utilizando-se um coeficiente 

de segurança igual a 2. Entretanto, Décourt (1982) propõe a utilização dos 

coeficientes de segurança globais 1,3 e 4,0, referentes às parcelas de atrito e de 

ponta, respectivamente. Logo, a carga admissível é dada pelo menor dos dois 

valores: 

0,43,1
pl

adm

RR
Q +=        (kN)  ou  

2
pl

adm

RR
Q

+
=  (kN)            (2.46) 

2.6.3.4. Método Décourt (1996) 

Décourt (1996) introduz os coeficientes a e ß na fórmula de capacidade 

de carga desenvolvida por Décourt-Quaresma (1978): 

lp RRR .. βα +=      (kN)                (2.47) 
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Para aplicação em estacas escavadas com lama bentonítica, estacas escavadas em 

geral (inclusive tubulões a céu aberto), estacas tipo hélice contínua e raiz e 

estacas injetadas sob altas pressões. 

Os valores dos coeficientes α e β são tabelados em função do tipo de 

estaca e do tipo de solo. Como neste trabalho só interessa a resistência lateral, na 

Tabela 2.5 estão apresentados os valores do coeficiente β. 

Tabela 2.5 Valores do coeficiente β em função do tipo de estaca e do tipo de 

solo (Décourt, 1996). 

Tipo de estaca 
Tipo de solo Escavada 

em geral 
Escavada 

(bentonita) 
Hélice 

contínua Raiz Injetada sob 
altas pressões 

Argilas 0,8* 0,9* 1,0* 1,5* 3,0* 
Solos 

intermediários 0,65* 0,75* 1,0* 1,5* 3,0* 

Areias 0,5* 0,6* 1,0* 1,5* 3,0* 
* Valores apenas orientativos diante do reduzido número de dados disponíveis. 

 

Para o cálculo da carga admissível são adotados os mesmos critérios de 

segurança do método Décourt-Quaresma. 

Para os 4 métodos descritos anteriormente, deve ser verificada também a 

seguinte condição, no caso de estacas escavadas: 

80,0
l

adm

R
Q ≤   (kN)                 (2.48)  

2.6.3.5. Método Teixeira (1996) 

Teixeira (1996) utiliza no seu método os índices de resistência à 

penetração do ensaio SPT, propondo para a tensão de atrito lateral a seguinte 

expressão: 

Nrl .β=   (kPa)                 (2.49) 
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Em que:  N é o valor médio do índice de resistêcia à penetração do SPT ao 

longo do fuste;  

β é um coeficiente proposto por Teixeira que depende do tipo de 

estaca (Tabela 2.6). 

Tabela 2.6 Valores de β (kN/m2), segundo Teixeira (1996). 

Tipo de estacas β (kN/m2) 

Pré-moldadas e metálicas 4,0 
Franki 5,0 
Escavada a céu aberto 4,0 
Raiz 6,0 

 

A capacidade de carga é dada por: 

lPR ANPP ..β+=   (kN)                (2.50) 

A carga admissível para as estacas deve ser PR/2 com exceção das 

estacas escavadas a céu aberto, cujo valor será PL/1,5 + PP/4. 

2.6.4. Métodos baseados nos ensaios SPT –T 

2.6.4.1 .  Método Ranzini (2000) 

Ranzini, em 2000, durante uma palestra no Instituto de Engenharia, São 

Paulo (SP) apresentou uma metodologia para cálculo de capacidade de carga de 

estacas a partir da medida do atrito lateral no SPT – T. Apesar do método ter sido 

desenvolvido para estacas hélices-contínuas, o autor sugere que sua aplicação 

pode ser estendida a outros tipos de estacas.  

Para o cálculo da parcela de resistência lateral (PL) Ranzini (2000) 

apresenta a seguinte expressão: 

lllL AfsP ..=   (kN)                 (2.51) 
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Em que:  sl - é um coeficiente empírico; 

fl - tensão de atrito lateral ao longo do fuste da estaca (kPa); 

Al - área da superfície lateral, enterrada, da estaca (m2). 

Para obtenção do coeficiente empiríco sl, o autor recomenda que este seja 

obtido através de provas de carga instrumentadas. Adotou-se sl = 1,4, valor 

sugerido por Peixoto (2001) ao aplicar o método Ranzini (2000) em estacas 

escavadas.  

O cálculo da tensão de atrito lateral (fl) considera que a mesma é 

inteiramente mobilizada quando se atinge na prova de carga um deslocamento de 

dez milímetros. Sendo assim, Ranzini (2000) considerou mais lógica a utilização 

do atrito lateral medido pelo torque residual, devido à expressão reproduzir uma 

condição similar ao deslizamento do fuste contra o solo. 

∑
∑

∆
∆

=
i

ii
l l

fl
f

.
 (kPa)                 (2.52) 

Em que:  ∆li é o comprimento do trecho elementar de ordem “i” do fuste; 

fi é a tensão de atrito lateral residual medida pelo torquímetro na 

altura do trecho elementar de ordem “i” do fuste. 

A capacidade de carga da estaca pode ser obtida pela seguinte expressão: 

P
i

ii
llR P

l
fl

AsP +
∆

∆
= ∑

∑ .
..  (kN)               (2.53) 

2.6.4.2. Método Alonso (1996) 

Este método foi estabelecido com base em ensaios SPT-T (Ranzini, 1988 

e 1994), após algumas considerações e correlações, sendo utilizada a seguinte 

expressão para estimativa do atrito lateral: 

lL rLUP ..=  (kN)                  (2.54) 

Em que:  U - perímetro da seção transversal do fuste da estaca (m); 
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L - comprimento da estaca (m); 

rl - adesão média ao longo do fuste da estaca (kPa). 

Segundo Alonso, a adesão média ao longo do fuste da estaca é dada pela 

expressão: 

kPafr sl 200.65,0 ≤=  (kPa)                (2.55) 

Em que:  fs é a adesão calculada a partir do torque máximo (em kgf.m) e da 

penetração total de 45 cm do amostrador do ensaio SPT. 

Para a penetração total “h” do amostrador igual a 45 cm, a expressão de Ranzini: 

032,041336,0
.100
−

=
h

T
f s  (kPa)                          (2.56) 

Em que:  T, em kgf.m; 

h, em cm. 

Assume a forma: 

( )kPa
8,1

máx
s

T
f =                   (2.57) 

Logo: (kPa)
8,1

.65,0 máx
l

T
r =                  (2.58) 

Para o cálculo da capacidade de carga última utiliza-se a equação: 

8,1
...65,0 máx

P

T
LURR +=  (kN)                (2.59) 

O autor recomenda a utilização de um fator de segurança global igual a 2 

para o cálculo da carga admissível. 
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2.6.4.3. Método Décourt (1996) 

Décourt (1996) propôs a introdução dos coeficientes α e β na 

metodologia, já consagrada de Décourt e Quaresma (1978) e sugere a utilização 

do N equivalente (Neq) quando forem obtidos dados de ensaio SPT-T: 

2,1
T

N eq =                   (2.60) 

Em que: T, em kgf.m 

 

Assim, os valores de N podem corresponder tanto ao NSPT tradicional 

como ao Neq do SPT - T, ao ser empregado na metodologia de Décourt (1996) 

que utiliza dados do SPT.  

Logo, a capacidade de carga última será obtida pela seguinte expressão: 

lP S
N

RR .1
3

10.. 





 ++= βα   (kN)               (2.61) 

2.6.4.4. Método Peixoto (2001) 

Este método para previsão da capacidade de carga de estacas foi sugerido 

por Peixoto (2001) levando-se em consideração a metodologia proposta por 

Ranzini (2000), sendo introduzida algumas modificações, após trabalhos 

realizados com um torquímetro elétrico desenvolvido em sua pesquisa de 

doutorado.  

Para o cálculo da parcela de atrito lateral utiliza-se a metodologia 

sugerida por Ranzini (2000), mas usando-se fTmáx e multiplicando-se por um 

coeficiente Fl que é função de Tmáx / N e do tipo de estaca. 

lllL AfTmáxsFP ...=   (kN)                (2.62) 

Em que:  Fl - fator de correção em função do tipo de estaca e da relação 

Tmáx/N, Tabela 2.7; 
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sl - coeficiente em função do tipo da estaca (Tabela 2.7); 

Al - área da superfície lateral da estaca (m2). 

∑
∑

∆
∆

=
i

ii

l
fTmáxl

fTmáx
.

 (kPa)               (2.63) 

Em que:  ∆li - comprimento do trecho elementar de ordem “i” do fuste (m); 

fTmáxi - tensão de atrito lateral máxima medida pelo torquímetro 

na altura do trecho elementar de ordem “i” do fuste (kPa). 

Sendo assim, a capacidade de carga pode ser obtida pela seguinte 

expressão: 

P
i

ii
lllR P

l
fTmáxl

AsFP +
∆

∆
= ∑

∑ .
...  (kN)              (2.64) 

Tabela 2.7 Valores dos coeficientes sl e Fl (Peixoto, 2001). 

Fl Tipo de estaca sl 
Tmáx/N < 1 Tmáx/N > 1 

Pré-moldada de pequeno diâmetro 0,8 
Ômega 3,0 
Metálica 0,3 
Injetada de pequeno diâmetro 2,0 
Raiz 1,5 

1,0 

Strauss 0,8 1,3 0,7 
Franki 0,8 0,7 0,5 
Apiloada 3,5 0,7 0,5 
Hélice-contínua 2,0 1,0 0,3 
Escavada e broca 1,4 1,3 0,7 
Barrete 0,7 1,0 1,0 
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2.7. Capacidade de carga baseada nos ensaios de provas de carga 

Segundo a NBR 6122/1996, a capacidade de carga de uma estaca pode 

ser determinada através da execução de provas de carga seguindo as 

recomendações da NBR 12.131/1991. No cálculo da carga admissível o 

coeficiente de segurança contra a ruptura deve ser igual a 2.  

Em fundações profundas consideram-se dois tipos de ruptura, a física e a 

convencional. O fenômeno da ruptura é abordado por diversas teorias de 

capacidade de carga, mas não definem as deformações necessárias para atingí-la. 

As provas de carga apresentam resultados gráficos através de curvas carga-

recalque, onde às vezes a definição de ruptura nítida é inexistente. No caso de 

estacas escavadas, a ruptura física nunca ocorre, considerando-se apenas a 

ruptura convencional. 

De Beer (1988) apresenta os conceitos de ruptura física e de ruptura 

convencional. A ruptura física Quu é definida como sendo o limite da relação do 

acréscimo do recalque da ponta da estaca (? sB) pelo acréscimo de carga (? Q), 

tendendo ao infinito. 

Quu = Q, para  (? sB / ? Q) = 8                        (2.65) 

Décourt (1996) propôs uma definição de ruptura física de fundações em 

geral baseada no conceito de rigidez. A rigidez de uma fundação (R) é a relação 

entre a carga aplicada e o recalque produzido pela aplicação dessa carga. A 

ruptura física (Quu) é a carga correspondente a um valor de rigidez nulo, ou seja, 

Quu é igual ao limite de Q quando o recalque tende a infinito e, portanto, a rigidez 

tende a zero. Na ruptura convencional, um valor de recalque arbitrário é adotado 

para caracterizar a carga de ruptura. 

Um dos critérios mais conhecidos no meio geotécnico para interpretar 

provas de carga não conduzidas até a ruptura é o da norma inglesa, que define a 

ruptura convencional como sendo a carga correspondente ao recalque de 10% do 

diâmetro no caso de estacas de deslocamento e de estacas escavadas em argilas, e 

de 30% do diâmetro no caso de estacas escavadas em solos granulares.          
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A NBR 6122/96 (item 7.2.2.3) considera três situações em que uma 

prova de carga não apresenta ruptura nítida: 1) quando não se pretende levar a 

estaca à ruptura; 2) ou a estaca tem capacidade de resistir a uma carga maior do 

que aquela imposta pela reação; 3) ou quando a estaca é carregada até apresentar 

um recalque considerável.                 

Nos dois primeiros casos, deve-se extrapolar a curva carga-recalque para 

a determinação da carga de ruptura. No Brasil, um método muito usado para essa 

extrapolação é o de Van der Veen (1953). 

No terceiro caso, a carga de ruptura pode ser convencionada como aquela 

que corresponde, na curva carga-recalque mostrada na Figura 2.18, ao recalque 

obtido pela equação seguinte, ou por outros métodos consagrados: 

30
D

EA
LR

R +
×
×

=ρ                   (2.66) 

Em que: Rρ  - recalque de ruptura convencional; 

R - carga de ruptura convencional; 

L - comprimento da estaca; 

A - área da seção transversal da estaca; 

E - módulo de elasticidade do material da estaca; 

D - diâmetro do círculo circunscrito à estaca. 
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Figura 2.18 Obtenção da carga de ruptura convencional (NBR 6122/96). 

Para estacas de concreto, na falta de qualquer indicação, podem ser 

adotados para o módulo de elasticidade os valores conservadores de Ec = 20 GPa 

e de Ec = 25 GPa para estacas escavadas e pré-moldadas de concreto, 

respectivamente. Assim, a partir de um valor adotado de carga (P), por exemplo, 

a carga nominal (considerando apenas o aspecto estrutural) da estaca (Tabela 

2.8), calcula-se o correspondente recalque (ρ): 

30
D

EA
LP

+
×
×

=ρ                   (2.67) 

e, em seguida, por este ponto (P; ρ) plota-se a reta que corta o eixo dos recalques 

em D/30. O ponto de interseção dessa reta com a curva carga x recalque 

caracteriza a carga de ruptura convencional. 
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Tabela 2.8 Valores de carga nominal para estacas escavadas.  

Tipo de estaca Tensão média do 
fuste 

Dimensão 
(cm) 

Carga nominal 
(kN) 

φ 20 100 
Broca σ = 3,0 MPa 

φ 25 150 
φ 25 200 
φ 32 300 
φ 38 450 
φ 42 550 

Strauss σ = 4,0 MPa 

φ 45 650 
φ 25 200 
φ 30 300 
φ 35 400 
φ 40 500 
φ 45 650 

Escavada com 
trado espiral 
(sem lama) 

σ = 4,0 MPa 

φ 50 800 
φ 60 1.100 
φ 80 2.000 
φ 100 3.000 
φ 120 4.500 
φ 140 6.000 
φ 160 8.000 
φ 180 10.000 

Estacão 
(escavada com 

lama bentonítica) 
σ = 4,0 MPa 

φ 200 12.500 
40 x 250 4.000 
50 x 250 5.000 
60 x 250 6.000 
80 x 250 8.000 

100 x 250 10.000 

Estaca-diafragma 
ou "barrete" σ = 4,0 MPa 

120 x 250 12.000 

Fonte: Aoki e Cintra, 1999. 
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3. MATERIAL E MÉTODOS 

Neste capítulo, será feita a descrição e a caracterização geotécnica do 

local onde foram realizados os ensaios de campo e a descrição da metodologia 

utilizada para a montagem e a realização das provas de carga. 

3.1. Localização do Campo Experimental II 

Esta tese foi desenvolvida a partir de ensaios de campo realizados no 

Campo Experimental II, da Universidade Federal de Viçosa, em Viçosa – MG, 

situado nas dependências da fábrica de pré-moldados, localizada atrás do 

Departamento de Engenharia Agrícola, conforme ilustra a Figura 3.1. 

A cidade de Viçosa está localizada na região sudeste do Estado de Minas 

Gerais, zona da mata mineira, a uma altitude de 651 m, com latitude de 20o45’S e 

longitude 42o51’W. A precipitação média anual é de 1.341 mm e, a temperatura 

média anual é de 19oC.  

O Campo Experimental II foi utilizado pela primeira vez durante 

pesquisa realizada em 2003, que deu origem à dissertação de mestrado de Borges 

(2004). 
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Figura 3.1 Localização do Campo Experimental II, em Viçosa-MG (Bessa, 

2005). 

Essa área de pesquisa foi escolhida devido à ausência de lençol freático 

até a profundidade de 9 m e, por apresentar um perfil de subsolo mais 

homogêneo, proporcionando condições ideais à execução de estacas escavadas 

(com comprimento de 6 m) com trado mecânico ou manual, sem a necessidade 

de suporte das paredes do fuste ao longo da escavação e, possibilitando também, 

a retirada de amostras indeformadas para realização de ensaios triaxiais. Através 

dos ensaios de granulometria conjunta em amostras retiradas durante a execução 

do ensaio PMT, realizados em conjunto com Borges (2004), o subsolo estudado 

apresenta um perfil conforme ilustrado na Figura 3.2. 

Em relação à área estudada, pôde-se identificar a presença, em 

proporções mínimas, de um material analisado táctil e visualmente como quartzo, 

feldspato e mica, variando ao longo da profundidade da escavação das estacas e 

da realização dos pré-furos do PMT. 
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Figura 3.2 Perfil do subsolo do Campo Experimental II (Bessa, 2005). 

3.2. Ensaios de Campo e Laboratório 

Nesta pesquisa, foram utilizados os seguintes ensaios de campo: 

sondagem de simples reconhecimento à percussão (SPT), sondagem de simples 

reconhecimento à percussão com medida de torque (SPT-T), ensaio dilatométrico 

de Marchetti (DMT), ensaio pressiométrico de Ménard (PMT), executados por 

Borges (2004) e, provas de carga estáticas em estacas, realizadas posteriormente 

no decorrer da pesquisa. Após a execução das provas de carga, também foram 

realizados ensaios DMT próximos às estacas já ensaiadas. 

Os ensaios de laboratório, realizados em conjunto com Borges (2004), 

foram os seguintes: caracterização (limite de liquidez, limite de plasticidade, 

granulometria, peso específico dos sólidos) e teor de umidade natural, a partir de 

amostras deformadas do solo coletadas durante a execução dos pré-furos para a 

realização dos ensaios PMT.  

Além dos ensaios de laboratório citados, foi realizado o ensaio triaxial 

adensado drenado (amostras no teor de umidade natural) em amostras 
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indeformadas. Para a coleta das amostras indeformadas, foi perfurado um poço, 

seguindo as recomendações da NBR 9604/1986, realizado por Borges (2004). A 

locação dos ensaios de campo realizados, do poço de coleta das amostras 

indeformadas e das estacas ensaiadas se encontram na Figura 3.3. 
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Figura 3.3 Locação dos ensaios de campo realizados, do poço de coleta das 

amostras indeformadas e das estacas ensaiadas (E5, E6, E7 e E8). 
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3.3. Execução das estacas 

Neste trabalho, foram ensaiadas as estacas E5, E6, E7 e E8, executadas 

em conjunto com as estacas E1, E2, E3 e E4, ensaiadas por Borges (2004). 

Posteriormente, foram executadas, com trado manual, as estacas E9, E10, E11 e 

E12, nas quais foram realizadas provas de carga à tração por Bessa (2005). Para a 

confecção das estacas E5, E6, E7 e E8, foram escavados, simultaneamente, furos 

de 6 m de profundidade e, 0,25 m de diâmetro com trado mecânico, porém, a 

concretagem foi feita em intervalos de tempo diferentes após a escavação, como 

mostra a Tabela 3.1. Este procedimento foi realizado com o intuito de se verificar 

a influência do tempo de abertura do furo na determinação da resistência lateral 

das estacas a partir das provas de carga executadas.  

Tabela 3.1 Intervalo de tempo entre a escavação e a concretagem das estacas. 

Estaca Intervalo de tempo 
(horas) 

E5 144 
E6 96 
E7 48 
E8 24 

 

Após a escavação das estacas foi introduzida em cada uma delas uma 

barra de aço de 8,0 mm de diâmetro, soldada a uma chapa metálica como mostra 

a Figura 3.4. Esta barra de aço foi envolvida por um tubo de PVC para não haver 

contato com o concreto. Sobre a chapa metálica, colocou-se um pedaço de isopor 

de 3,0 cm de espessura, com o objetivo de estabelecer o momento em que a 

resistência de ponta começaria a ser mobilizada, após a deformação total do 

isopor. Entretanto, pelo fato de haver solo solto, restante da escavação, sob a 

chapa metálica e, também, pelo peso do concreto lançado, esta idéia não se 

concretizou. A finalidade da barra de aço era receber no topo da estaca o 

extensômetro que mediria o deslocamento da ponta. Foi fixada também uma 

chapa de aço no topo da estaca, soldada a um pedaço de barra de aço de 8,0 mm 

para receber o extensômetro que mediria o deslocamento do topo. 
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Figura 3.4 Detalhe das barras de aço, do isopor e das chapas metálicas fixadas 

nas estacas. 

A escavação das estacas foi feita com trado mecânico acoplado ao chassi 

de um caminhão, cedido pela Meksol. A Figura 3.5 mostra a escavação sendo 

realizada. 

 

Figura 3.5 Escavação da estaca com trado mecânico. 
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O concreto utilizado na confecção das estacas foi preparado no local com 

uso de uma betoneira. Foram moldados corpos de prova segundo a NBR 5738, 

para a realização de ensaios de compressão (NBR 5739) e chegou-se a valores de 

fcj aos 28 dias compreendidos entre 15,5 e 18,2 MPa, satisfazendo a proposta 

inicial de se trabalhar com fck de 15 MPa, valor mínimo recomendado pela NBR 

6122/1996. O concreto foi lançado do topo da perfuração (Figura 3.6) com o 

auxílio de funil para preservar as paredes do fuste, seguindo as recomendações da 

norma. As estacas não foram armadas. 

 

Figura 3.6 Topo da estaca concretada com detalhe da chapa metálica e das barras 

de aço para fixação dos extensômetros.  

3.4. Realização das provas de carga estáticas 

3.4.1. Procedimentos adotados antes da montagem 

Antes da montagem das provas de carga, foram adotadas algumas 

medidas de precaução, como: limpeza e nivelamento do terreno; preparação do 

topo da estaca; isolamento da área próxima às estacas ensaiadas com construção 
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de canaletas e barreiras de solo, para evitar percolação de água, no caso de 

chuvas; montagem de uma cobertura com lona preta sobre o local ensaiado; 

aferição dos extensômetros utilizados para medir os deslocamentos; calibração 

dos macacos hidráulicos utilizados para aplicação da carga. 

A calibração dos macacos hidráulicos foi realizada pelo Laboratório de 

Materiais de Construção Civil, da UFV, de acordo com as normas estabelecidas 

para este procedimento. Nas Figuras 3.7 e 3.8 são apresentadas as curvas de 

calibração de cada macaco hidráulico, um com capacidade de 500 kN e o outro, 

com capacidade de 2000 kN. 
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Figura 3.7 Curva de calibração do macaco hidráulico de 500 kN. 
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Figura 3.8 Curva de calibração do macaco hidráulico de 2000 kN. 

3.4.2. Materiais utilizados na montagem 

Os materiais utilizados durante a montagem do ensaio estão listados 

abaixo: 

- uma viga metálica principal de perfil caixão enrijecida, com 4,40 m de 

comprimento, 0,25 m de largura e 0,40 m de altura; 

- duas vigas metálicas secundárias de perfil “I” enrijecidas, com 2,00 m 

de comprimento, 0,25 m de largura e 0,40 m de altura; 

- viga de referência de madeira; 

- hastes metálicas com reguladores em uma das extremidades para 

encaixar e controlar a verticalidade dos extensômetros ao apoiá-los sobre as 

placas de vidro; 

- placas de vidro coladas sobre um pedaço de chapa metálica para apoio 

dos extensômetros; 

- três extensômetros com precisão de centésimos de milímetros, sendo 

dois com curso máximo de 5 cm e um com curso de 3 cm; 
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- um macaco hidráulico com capacidade de 500 kN e outro com 

capacidade de 2000 kN; 

- duas bombas hidráulicas com manômetros acoplados; 

- termômetro para se medir a temperatura ambiente; 

- pedaços de chapas metálicas que foram apoiados sobre o macaco para 

ajustá-lo de acordo com a altura da viga principal; 

- pontaletes de madeira; 

- conjunto de chapas de aço furadas nas extremidades; 

- pedaços variados de tubos de aço que serviram como esticadores; 

- luvas de aço rosqueadas; 

- chapa quadrada de ferro colocada sobre o topo da estaca, na qual foi 

apoiado o macaco.  

3.4.3. Montagem e execução 

Antes de se iniciar a montagem do sistema de reação, existiu a 

preocupação em atender às especificações da NBR 12.131/1991 (item 2.1.7), que 

define uma distância livre mínima de três vezes o diâmetro da estaca ou no 

mínimo 1,50 m entre o sistema de reação e a estaca ensaiada, quando esta tiver 

seção transversal circular. Deste modo, não haverá interferência no 

comportamento do solo durante o carregamento. Atendidas tais recomendações, 

foram cravados os tirantes a uma profundidade média de aproximadamente 3,0 

m, ficando ancorados no terreno e sendo capazes de suportar os esforços de 

tração quando fossem aplicadas as cargas pelo macaco hidráulico no topo das 

estacas. Foram cravados 8 tirantes de cada lado do sistema de reação. 

Em seguida, procedeu-se à montagem das fogueiras com os pontaletes de 

madeira, com a preocupação em deixá-las niveladas, prontas para receber a viga 

metálica principal, na qual se apoiariam as vigas metálicas secundárias. O 

processo de içamento e apoio das vigas sobre as fogueiras foi realizado com o 

auxílio de um caminhão munk.  
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Com as vigas já instaladas, deu-se início ao travamento das mesmas, 

encaixando-se as chapas de aço nos tirantes, apoiando-as sobre as vigas 

secundárias. Finalizando a montagem do sistema de reação, foram colocados os 

esticadores e rosqueadas as luvas de aço nas extremidades dos tirantes, 

impedindo assim o movimento das vigas. Na Figura 3.9 apresenta-se um desenho 

esquemático da montagem da prova de carga. 

A viga de referência de madeira foi disposta em conformidade com o 

item 2.2.7 da NBR 12.131/1991, sendo fixada ao solo a uma distância de 1,5 m 

do eixo da estaca ensaiada. Nela foram acopladas as hastes metálicas, nas quais 

foram fixados 3 extensômetros, sendo dois apoiados sobre o topo da estaca (um 

para leitura do deslocamento do topo e outro para leitura do deslocamento da 

ponta) e o terceiro apoiado na chapa de ferro que sustentava o macaco hidráulico. 

Em seguida foi feito um acompanhamento durante um período de 24 horas para 

verificar a influência da variação da temperatura nas leituras dos extensômetros. 

Neste período mediu-se a temperatura ambiente e anotaram-se as leituras, 

observando-se deslocamentos inferiores a 0,1 mm. Por este motivo, desprezou-se 

a correção das leituras devido à variação de temperatura. 

O ensaio foi realizado com carregamento lento, sendo a carga aplicada 

em cada estágio igual a 20% da carga de trabalho prevista para a estaca ensaiada, 

seguindo as recomendações da NBR 12.131/1991. Em cada estágio de 

carregamento, a carga foi mantida até a estabilização dos deslocamentos, e no 

mínimo por 30 minutos. Foram utilizados dois macacos hidráulicos, para se 

garantir um nível confiável de medição da transferência de carga para as estacas. 

Inicialmente foi utilizado o macaco de 500 kN de capacidade, até uma carga 

aplicada de 200 kN, procedeu-se ao descarregamento e, passou-se, então, a 

utilizar o macaco de 2000 kN de capacidade de carga. 

Nas quatro provas de carga realizadas, não se atingiu a ruptura das 

estacas, pois se constatou que já havia ocorrido a plena mobilização do atrito 

lateral devido ao nível de carregamento aplicado e aos recalques ocorridos. 

As Figuras 3.10 a 3.15 ilustram a montagem da prova de carga descrita 

acima. 
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Figura 3.9 Desenho esquemático da montagem da prova de carga. 
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Figura 3.10 Montagem da prova de carga. 

 

Figura 3.11 Instalação dos extensômetros e do macaco hidráulico de 500 kN. 
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Figura 3.12 Instalação do macaco hidráulico de 2000 kN. 

 

Figura 3.13 Bomba hidráulica para aplicação das cargas do macaco hidráulico de 

2000 kN. 
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Figura 3.14 Detalhe da chapa de ferro para apoio do macaco hidráulico. 

 

Figura 3.15 Viga de referência utilizada para fixação das hastes metálicas. 
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4. RESULTADOS DOS ENSAIOS LABORATORIAIS E DE CAMPO 

4.1. Ensaios de Laboratório 

4.1.1. Análise Granulométrica 

Borges (2004) realizou ensaios de granulometria do solo (NBR 

7181/1984) em amostras deformadas, coletadas nos 04 ensaios de PMT 

realizados. A cada furo de sondagem do PMT foram selecionadas 05 amostras ao 

longo da profundidade conforme ilustrado na Figura 4.1. Elas foram 

acondicionadas em sacos plásticos, sendo mantidas à sombra durante o período 

de amostragem. A seleção das amostras foi feita através de uma análise táctil 

visual, identificando semelhanças como, por exemplo, na cor e na textura. A 

Tabela 4.1 apresenta os resultados desses ensaios e no Anexo B estão plotadas as 

curvas granulométricas das amostras coletadas no furo do ensaio PMT 01.  
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Figura 4.1 Localização das amostras coletadas nos furos de sondagem dos 

ensaios pressiométricos ao longo do perfil do solo estudado. 
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Tabela 4.1 Resultados dos ensaios de granulometria conjunta. 

Furo de Sondagem Amostras Argila (%) Silte (%) Areia (%) 

1 61 6 33 
2 63 6 32 
3 32 24 44 
4 29 25 46 

PMT 01 

5 29 26 44 
     

Furo de Sondagem Amostras Argila (%) Silte (%) Areia (%) 
1 63 6 31 
2 63 6 31 
3 65 6 29 
4 60 10 30 

PMT 02 

5 31 23 46 
     

Furo de Sondagem Amostras Argila (%) Silte (%) Areia (%) 
1 62 4 34 
2 63 4 33 
3 64 4 32 
4 66 4 30 

PMT 03 

5 63 5 32 
     

Furo de Sondagem Amostras Argila (%) Silte (%) Areia (%) 
1 61 3 36 
2 62 3 35 
3 62 3 35 
4 66 4 30 

PMT 04 

5 65 5 30 
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4.1.2. Limites de consistência 

De acordo com as NBR 6459/1984 e NBR 7180/1984, foram realizados 

os ensaios de limite de liquidez e limite de plasticidade, sendo as amostras 

coletadas a cada furo de sondagem do PMT, subdivididas em dois grupos. Os 

resultados estão apresentados na Tabela 4.2. 

Tabela 4.2 Resultados dos ensaios de limites de consistência. 

Furo de sondagem Lotes Amostras LL (%) LP (%) 

1 1 e 2 79 42 
PMT 01 

2 3, 4 e 5 46 23 

3 1, 2, 3 e 4 72 39 
PMT 02 

4 5 41 22 

5 1 e 2 72 33 
PMT 03 

6 3, 4 e 5 79 35 

7 1, 2 e 3 70 33 
PMT 04 

8 4 e 5 76 36 
 

4.1.3. Peso específico dos sólidos 

Para a determinação do peso específico dos sólidos, foram seguidas as 

recomendações da NBR 6508/1984. As amostras selecionadas foram as mesmas 

utilizadas nos ensaios de granulometria. Na Tabela 4.3 estão apresentados os 

resultados deste ensaio. 
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Tabela 4.3 Resultados dos ensaios de peso específico dos sólidos. 

Furo de Sondagem Amostras Profundidade (m) γS (kN/m3) 

1 0,4 a 1,4 28,5 
2 1,4 a 2,8 28,6 
3 2,8 a 3,8 27,1 
4 3,8 a 4,6 27,7 

PMT 01 

5 4,6 a 6,1 26,9 
1 0,4 a 1,4 29,0 
2 1,4 a 3,8 29,3 
3 3,8 a 5,0 28,6 
4 5,0 a 5,95 28,3 

PMT 02 

5 5,95 a 6,6 26,7 
1 0,4 a 1,2 27,9 
2 1,2 a 2,0 27,1 
3 2,0 a 3,4 27,9 
4 3,4 a 5,2 27,9 

PMT 03 

5 5,2 a 6,6 28,5 
1 0,4 a 1,6 28,6 
2 1,6 a 2,8 28,0 
3 2,8 a 4,0 28,1 
4 4,0 a 5,4 28,4 

PMT 04 

5 5,4 a 6,6 27,8 
 

4.1.4. Teor de umidade 

O teor de umidade foi determinado para cada uma das amostras coletadas 

nos ensaios PMT 01, 02, 03 e 04, ou seja, a cada 20 cm ao longo da profundidade 

de cada furo. Obteve-se, assim, um lote de amostras para cada furo de sondagem 

do PMT, sendo calculado um teor de umidade médio para cada lote. Na Tabela 

4.4 estão apresentados os teores de umidade. 
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Tabela 4.4 Resultados dos teores de umidade médios. 

Furo de sondagem Wmédio (%) 

PMT 01 22,23 

PMT 02 22,33 

PMT 03 22,74 

PMT 04 21,27 

Valor médio 22,14 

 

4.1.5. Triaxial CIDNAT 

O ensaio triaxial consolidado e drenado, com o solo no teor de umidade 

natural, se caracteriza pela aplicação de uma tensão confinante (σ3) até o 

adensamento do solo, sendo aplicada em seguida uma tensão desviadora (σ1-σ3), 

permitindo a drenagem, e conseqüentemente, a dissipação das poro-pressões. Os 

resultados obtidos são valores de tensões totais iguais a tensões efetivas. 

Conforme recomendações de Head (1982), os nove corpos de prova ensaiados 

foram moldados em uma câmara úmida, com o objetivo de preservar ao máximo 

a umidade natural do solo. Os corpos de prova foram moldados a partir de 

amostras indeformadas, retiradas do poço perfurado no Campo Experimental II, 

nas profundidades de 2, 4 e 6 m, sendo ensaiados 3 corpos de prova para cada 

profundidade. O ensaio foi realizado com deformação controlada, a uma 

velocidade de 0,015 mm/min e foram aplicadas três tensões confinantes aos 

corpos de prova: 50, 100 e 200 kPa. A realização destes ensaios objetivou apenas 

a determinação dos valores da coesão (c) e do ângulo de atrito (φ) do solo 

estudado, os quais estão apresentados na Tabela 4.5. As Figuras 4.2, 4.3 e 4.4 

apresentam as trajetórias de tensões efetivas nas profundidades de 2,0 m, 4,0 m e 

6,0 m, respectivamente, e o Anexo C apresenta as curvas tensão x deformação e 

deformação axial x deformação volumétrica obtidas nas mesmas profundidades. 
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Tabela 4.5 Parâmetros de coesão e ângulo de atrito do ensaio triaxial CIDNAT. 

Amostra 
indeformada 

Profundidade (m) C (kPa) φ ( o ) 

1 2,0 51 45 
2 4,0 181 39 
3 6,0 256 31 

 

 

Figura 4.2 Trajetória de tensões efetivas na profundidade de 2,0 m. 
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Figura 4.3 Trajetória de tensões efetivas na profundidade de 4,0 m. 

 

Figura 4.4 Trajetória de tensões efetivas na profundidade de 6,0 m. 
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4.2. Ensaios de campo 

4.2.1. Pressiomêtro de Ménard (PMT) 

O pressiômetro de Ménard utilizado nesta pesquisa é o do tipo CG, 

fabricado pela empresa francesa APAGEO SEGELM, servindo para os ensaios 

realizados em solo e rocha. Devido à inexistência de normas brasileiras para o 

ensaio pressiométrico, utilizou-se a norma americana ASTM D – 4.719/87 e a 

francesa P94 – 110/91. 

Para a realização dos ensaios, foram executados quatro pré-furos, sendo 

dois à profundidade de 5,8 m para execução dos PMT 01 e PMT 04 e, dois à 

profundidade de 6,4 m para execução dos PMT 02 e PMT 03, próximos às 

estacas ensaiadas, conforme já ilustrado na Figura 3.3. Amostras coletadas a cada 

20 cm, foram utilizadas nos ensaios de caracterização e índices físicos do solo. 

Os resultados destes ensaios são apresentados nas Tabelas de 4.6 a 4.9 e, nas 

Figuras de 4.5 a 4.8. A curva de calibração quanto às perdas de pressão e as 

curvas pressiométricas corrigidas dos ensaios são apresentadas no Anexo D e o 

cálculo do volume inicial da sonda (VS) é apresentado no Anexo A. 
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Tabela 4.6 Resultados do ensaio pressiométrico PMT 01. 

Ensaio 
no 

Cota 
(m) 

P0 
(kPa) 

V0 
(cm3) 

PF 
(kPa) 

VF 
(cm3) 

PL 
(kPa) 

VL 
(cm3) 

EM 
(MPa) 

1 1,0 45 117 369 198 401 749 5,911 
2 1,6 15 132 428 213 679 749 7,536 
3 2,2 27 162 489 243 830 809 8,428 
4 2,8 26 123 540 228 1167 731 7,390 
5 3,4 42 102 839 225 1237 689 9,937 
6 4,0 31 94 882 184 1457 673 14,085 
7 4,6 39 96 1124 204 1705 677 15,205 
8 5,2 41 90 1089 211 1632 665 13,259 
9 5,8 43 100 1202 246 1780 685 12,416 
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Figura 4.5 Curvas obtidas através do ensaio pressiométrico PMT 01 em termos 

da pressão limite (PL) e do módulo pressiométrico de Ménard (EM). 
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Tabela 4.7 Resultados do ensaio pressiométrico PMT 02. 

Ensaio 
no 

Cota 
(m) 

P0  
(kPa) 

V0  
(cm3) 

PF  
(kPa) 

VF 

 (cm3) 
PL  

(kPa) 
VL 

(cm3) 
EM 

(MPa) 
1 1,0 22 106 385 169 686 727 8,378 
2 1,6 24 100 517 246 680 685 5,281 
3 2,2 22 99 455 220 797 683 5,477 
4 2,8 26 97 551 169 996 679 10,687 
5 3,4 27 97 949 195 1502 679 14,115 
6 4,0 31 100 1124 249 1583 685 11,503 
7 4,6 30 92 1017 151 1884 669 24,230 
8 5,2 30 101 1423 207 2177 687 19,855 
9 5,8 34 103 1386 189 2314 691 23,334 
10 6,4 42 102 956 246 1440 689 9,911 
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Figura 4.6 Curvas obtidas através do ensaio pressiométrico PMT 02 em termos 

da pressão limite (PL) e do módulo pressiométrico de Ménard (EM). 
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Tabela 4.8 Resultados do ensaio pressiométrico PMT 03. 

Ensaio 
no 

Cota 
(m) 

P0  
(kPa) 

V0  
(cm3) 

PF  
(kPa) 

VF  
(cm3) 

PL  

(kPa) 
VL 

(cm3) 
EM  

(MPa) 
1 1,0 17 163 249 225 479 841 5,435 
2 1,6 24 165 360 234 624 815 7,118 
3 2,2 19 160 293 202 697 805 9,301 
4 2,8 26 144 524 217 1013 773 10,008 
5 3,4 27 142 559 191 1127 769 15,581 
6 4,0 31 144 935 291 1331 773 9,627 
7 4,6 30 144 990 236 1604 773 15,571 
8 5,2 30 147 731 240 1511 779 11,258 
9 5,8 34 142 1529 258 2365 769 19,644 
10 6,4 42 140 1484 231 2711 765 23,626 
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Figura 4.7 Curvas obtidas através do ensaio pressiométrico PMT 03 em termos 

da pressão limite (PL) e do módulo pressiométrico de Ménard (EM). 
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Tabela 4.9 Resultados do ensaio pressiométrico PMT 04. 

Ensaio 
no 

Cota 
(m) 

P0  
(kPa) 

V0 

 (cm3) 
PF  

(kPa) 
VF  

(cm3) 
PL  

(kPa) 
VL 

(cm3) 
EM  

(MPa) 
1 1,0 17 155 202 225 401 825 3,864 
2 1,6 15 165 149 198 320 815 5,745 
3 2,2 27 146 489 204 1024 777 11,526 
4 2,8 26 144 748 270 1167 773 8,810 
5 3,4 42 142 852 276 1334 769 9,358 
6 4,0 31 157 860 286 1457 799 9,906 
7 4,6 30 148 804 211 1532 781 17,860 
8 5,2 30 147 1066 252 1758 779 14,894 
9 5,8 43 144 1006 210 2000 773 21,269 
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Figura 4.8 Curvas obtidas através do ensaio pressiométrico PMT 04 em termos 

da pressão limite (PL) e do módulo pressiométrico de Ménard (EM). 
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4.2.2. Dilatomêtro de Marchetti (DMT) 

Foram realizados quatro ensaios dilatométricos, tendo sido atingidas as 

seguintes profundidades: 6,2 metros para os DMT 01 e DMT 03; 7,4 metros para 

o DMT 02 e 7,2 metros para o DMT 04. Este tipo de ensaio permite a avaliação 

do comportamento mecânico do subsolo a cada 20 cm, obtendo-se parâmetros 

para a estimativa da capacidade de carga de estacas e parâmetros geotécnicos de 

resistência e deformabilidade. Quanto à descrição do solo fornecida pelo ensaio, 

verificou-se uma certa discordância com os resultados obtidos nos ensaios de 

granulometria conjunta, pois o dilatômetro analisa o comportamento mecânico 

do solo, podendo-se constatar em alguns casos argilas comportando-se 

mecanicamente como siltes ou areias. Nas Tabelas de 4.10 a 4.13 são 

apresentados os parâmetros obtidos nos ensaios dilatométricos até a profundidade 

de 6,2 m, pois as estacas ensaiadas têm 6 m de comprimento. No Anexo D, 

encontram-se gráficos mostrando a variação de alguns desses parâmetros ao 

longo da profundidade do subsolo. 

Após a execução das quatro provas de carga, foram realizados mais 

quatro ensaios dilatométricos, sendo a lâmina dilatométrica cravada a uma 

distância de 18 cm do eixo das estacas ensaiadas. Nas Tabelas de 4.14 a 4.17 são 

apresentados os resultados desses ensaios e no Anexo E encontram-se os gráficos 

mostrando a variação de alguns parâmetros obtidos ao longo da profundidade. 

Este procedimento teve como objetivo comparar os resultados obtidos antes e 

depois da execução das provas de carga. 
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Tabela 4.10 Resultados obtidos no DMT 01. 

Z (m) p0 (kPa) p1 (kPa) γ (kN/m3) σv’ (kPa) ED (MPa) ID KD φ ( o ) M (MPa) Classificação do solo 

0,2 408 1678 19,6 3 44,1 3,12 99,9 - 206,3 areia siltosa 
0,4 291 1003 18,6 7 24,6 2,41 40,2 46 93,9 areia siltosa 
0,6 334 738 17,7 11 14,0 1,21 30,2 - 49,7 silte arenoso 
0,8 256 708 17,7 15 15,7 1,76 17,6 43 47,5 silte arenoso 
1,0 164 553 17,7 18 13,5 2,36 9,1 40 32,5 areia siltosa 
1,2 182 633 17,7 22 15,7 2,49 8,4 40 36,7 areia siltosa 
1,4 192 633 17,7 25 15,3 2,30 7,6 39 34,5 areia siltosa 
1,6 246 608 16,7 29 12,6 1,47 8,6 - 29,5 silte arenoso 
1,8 162 713 17,7 32 19,1 3,41 5 37 36,5 areia 
2,0 221 578 16,7 36 12,4 1,62 6,2 38 25,3 silte arenoso 
2,2 374 873 17,7 39 17,3 1,33 9,6 - 42,6 silte arenoso 
2,4 315 803 17,7 42 16,9 1,55 7,4 - 37,5 silte arenoso 
2,6 259 863 18,6 46 21,0 2,33 5,6 38 41,4 areia siltosa 
2,8 393 1228 18,6 50 29,0 2,12 7,9 39 66,1 areia siltosa 
3,0 526 1503 19,6 53 33,9 1,85 9,9 40 84,2 areia siltosa 
3,2 420 1628 19,6 57 41,9 2,87 7,3 39 93,3 areia siltosa 
3,4 380 1178 18,6 61 27,7 2,10 6,2 38 57,0 areia siltosa 
3,6 395 1503 19,6 65 38,4 2,80 6,1 38 79,2 areia siltosa 
3,8 530 1953 19,6 69 49,4 2,68 7,7 39 111,9 areia siltosa 
4,0 833 2503 19,6 73 57,9 2,00 11,4 41 152,2 areia siltosa 
4,2 742 2328 19,6 77 55,0 2,14 9,7 40 135,8 areia siltosa 
4,4 798 2478 19,6 81 58,3 2,11 9,9 40 145,1 areia siltosa 
4,6 705 2128 19,6 85 49,4 2,02 8,3 40 115,0 areia siltosa 
4,8 567 2053 19,6 89 51,6 2,62 6,4 38 108,4 areia siltosa 
5,0 770 2203 19,6 92 49,7 1,86 8,3 40 115,7 areia siltosa 
5,2 932 2528 20,6 96 55,4 1,71 9,7 40 136,7 silte arenoso 
5,4 775 2403 19,6 101 56,5 2,10 7,7 39 127,6 areia siltosa 
5,6 694 2253 19,6 104 54,1 2,25 6,6 39 115,0 areia siltosa 
5,8 1456 3178 20,6 108 59,8 1,18 13,4 - 166,1 silte 
6,0 958 3153 21,1 112 76,1 2,29 8,5 40 179,2 areia siltosa 
6,2 834 2278 19,1 117 50,1 1,73 7,1 39 109,2 silte arenoso 
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Tabela 4.11 Resultados obtidos no DMT 02. 

Z (m) p0 (kPa) p1 (kPa) γ (kN/m3) σv’ (kPa) ED (MPa) ID KD φ ( o ) M (MPa) Classificação do solo 

0,2 511 1405 19,1 3 31,0 1,75 99,9 - 145,1 silte arenoso 
0,4 182 545 17,7 7 12,6 2,00 25,1 44 42,5 areia siltosa 
0,6 232 590 16,7 11 12,4 1,54 21,6 - 40,1 silte arenoso 
0,8 221 495 16,7 14 9,5 1,24 15,7 - 27,8 silte arenoso 
1,0 267 625 17,7 17 12,4 1,34 15,3 - 36,1 silte arenoso 
1,2 169 490 17,7 21 11,1 1,90 8,0 40 25,6 areia siltosa 
1,4 258 600 16,7 24 11,9 1,33 10,5 - 30,3 silte arenoso 
1,6 185 690 17,7 28 17,5 2,73 6,6 39 37,5 areia siltosa 
1,8 224 845 18,6 31 21,5 2,76 7,2 39 47,5 areia siltosa 
2,0 305 1015 18,6 35 24,6 2,33 8,7 40 58,4 areia siltosa 
2,2 356 835 17,7 39 16,6 1,34 9,2 - 40,1 silte arenoso 
2,4 328 760 17,7 42 15,0 1,31 7,8 - 33,7 silte arenoso 
2,6 215 515 16,7 46 10,4 1,40 4,7 - 18,4 silte arenoso 
2,8 292 865 18,6 49 19,9 1,97 5,9 38 40,0 areia siltosa 
3,0 588 1555 19,1 53 33,6 1,64 11,1 41 87,2 silte arenoso 
3,2 245 750 18,6 57 17,5 2,06 4,3 36 30,1 areia siltosa 
3,4 351 1050 18,6 60 24,3 1,99 5,8 38 48,3 areia siltosa 
3,6 588 1230 19,1 64 22,3 1,09 9,2 - 53,7 silte 
3,8 471 1480 19,6 68 35,0 2,14 6,9 39 75,6 areia siltosa 
4,0 367 1455 18,6 72 37,7 2,96 5,1 37 72,2 areia siltosa 
4,2 589 2055 19,6 76 50,9 2,49 7,8 39 115,7 areia siltosa 
4,4 762 2480 19,6 80 59,6 2,25 9,6 40 146,6 areia siltosa 
4,6 676 2530 19,6 84 64,3 2,74 8,1 40 148,8 areia siltosa 
4,8 716 2350 19,6 87 56,7 2,28 8,2 40 131,4 areia siltosa 
5,0 974 2855 21,1 91 65,3 1,93 10,7 41 167,1 areia siltosa 
5,2 1042 3080 21,1 96 70,7 1,96 10,9 41 182,6 areia siltosa 
5,4 963 2980 21,1 100 70,0 2,09 9,6 40 172,6 areia siltosa 
5,6 932 2755 21,1 104 63,3 1,96 9,0 40 151,6 areia siltosa 
5,8 1174 3055 20,6 108 65,3 1,60 10,8 41 168,2 silte arenoso 
6,0 1273 3180 20,6 112 66,2 1,50 11,3 - 173,2 silte arenoso 
6,2 1366 3430 20,6 117 71,6 1,51 11,7 - 189,9 silte arenoso 
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Tabela 4.12 Resultados obtidos no DMT 03. 

Z (m) p0 (kPa) p1 (kPa) γ (kN/m3) σv’ (kPa) ED (MPa) ID KD φ ( o ) M (MPa) Classificação do solo 

0,2 911 2203 19,1 3 44,8 1,42 99,9 - 209,7 silte arenoso 
0,4 588 1528 19,1 7 32,6 1,60 81,4 - 146,3 silte arenoso 
0,6 220 603 16,7 11 13,3 1,74 19,9 43 41,9 silte arenoso 
0,8 73 288 16,7 14 7,5 2,96 5,1 37 14,2 areia siltosa 
1,0 231 698 18,6 18 16,2 2,02 13,0 42 44,6 areia siltosa 
1,2 40 198 16,7 21 5,5 3,89 1,9 32 5,7 areia 
1,4 150 538 17,7 25 13,5 2,60 6,0 38 27,6 areia siltosa 
1,6 168 483 17,7 28 10,9 1,88 5,9 38 22,0 areia siltosa 
1,8 186 543 17,7 32 12,4 1,92 5,8 38 24,7 areia siltosa 
2,0 277 713 17,7 35 15,1 1,57 7,8 - 34,3 silte arenoso 
2,2 220 703 17,7 39 16,8 2,20 5,7 38 33,1 areia siltosa 
2,4 428 963 17,7 42 18,6 1,25 10,1 - 46,6 silte arenoso 
2,6 255 738 18,6 46 16,8 1,89 5,5 38 32,6 areia siltosa 
2,8 252 808 18,6 50 19,3 2,21 5,1 37 36,2 areia siltosa 
3,0 307 963 18,6 53 22,8 2,14 5,7 38 45,2 areia siltosa 
3,2 305 898 18,6 57 20,6 1,95 5,3 38 39,3 areia siltosa 
3,4 498 1228 19,1 61 25,3 1,46 8,2 - 58,4 silte arenoso 
3,6 263 1103 18,6 65 29,1 3,19 4,1 36 50,1 areia siltosa 
3,8 765 1978 19,1 68 42,1 1,58 11,2 - 109,7 silte arenoso 
4,0 727 2103 19,6 72 47,7 1,89 10,1 41 119,6 areia siltosa 
4,2 749 2153 19,6 76 48,8 1,89 9,8 40 121,1 areia siltosa 
4,4 852 2453 19,6 80 55,6 1,88 10,6 41 142,1 areia siltosa 
4,6 666 2178 19,6 84 52,5 2,27 7,9 39 120,0 areia siltosa 
4,8 636 1828 19,6 88 41,4 1,87 7,2 39 90,8 areia siltosa 
5,0 759 2203 19,6 92 50,1 1,90 8,3 40 116,3 areia siltosa 
5,2 651 2153 19,6 96 52,1 2,30 6,8 39 111,9 areia siltosa 
5,4 810 3078 21,1 100 78,7 2,80 8,1 40 182,3 areia siltosa 
5,6 965 3228 21,1 104 78,5 2,34 9,3 40 191,0 areia siltosa 
5,8 1306 4078 21,1 108 96,2 2,12 12,1 41 257,6 areia siltosa 
6,0 1521 4503 21,1 112 103,5 1,96 13,5 42 288,3 areia siltosa 
6,2 1501 4378 21,1 117 99,8 1,92 12,9 42 273,4 areia siltosa 
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Tabela 4.13 Resultados obtidos no DMT 04. 

Z (m) p0 (kPa) p1 (kPa) γ (kN/m3) σv' (kPa) ED (MPa) ID KD φ ( o ) M (MPa) Classificação do solo 

0,2 652 1928 19,6 3 44,3 1,96 99,9 - 207,1 areia siltosa 
0,4 659 2003 19,6 7 46,6 2,04 90,0 49 213,6 areia siltosa 
0,6 264 1178 18,6 11 31,7 3,45 23,5 44 104,9 areia 
0,8 470 963 17,7 15 17,1 1,05 31,4 - 61,3 silte 
1,0 254 978 18,6 19 25,1 2,86 13,7 42 70,3 areia siltosa 
1,2 353 1303 18,6 22 33,0 2,69 15,9 43 96,8 areia siltosa 
1,4 367 1228 18,6 26 29,9 2,35 14,1 42 84,5 areia siltosa 
1,6 372 1033 17,7 30 23,0 1,78 12,5 41 62,3 silte arenoso 
1,8 378 1120 18,6 33 25,8 1,97 11,4 41 67,5 areia siltosa 
2,0 591 1578 19,1 37 34,2 1,67 16,0 43 100,9 silte arenoso 
2,2 473 1103 17,7 41 21,9 1,33 11,6 - 57,7 silte arenoso 
2,4 395 1403 18,6 44 35,0 2,55 8,9 40 83,8 areia siltosa 
2,6 455 1253 17,7 48 27,7 1,75 9,5 40 67,8 silte arenoso 
2,8 525 1328 19,1 52 27,9 1,53 10,2 - 70,1 silte arenoso 
3,0 706 1903 19,1 55 41,5 1,7 12,7 42 113,4 silte arenoso 
3,2 584 1603 19,1 59 35,3 1,74 9,9 40 87,9 silte arenoso 
3,4 460 2003 19,6 63 53,6 3,36 7,3 39 119,2 areia 
3,6 900 2328 19,1 67 49,6 1,59 13,4 - 137,7 silte arenoso 
3,8 1018 2478 20,6 71 50,6 1,43 14,4 - 144,1 silte arenoso 
4,0 515 1728 19,6 75 42,1 2,35 6,9 39 90,9 areia siltosa 
4,2 706 2103 19,6 79 48,5 1,98 9,0 40 116,2 areia siltosa 
4,4 535 1653 19,6 83 38,8 2,09 6,5 38 81,3 areia siltosa 
4,6 640 1653 19,1 87 35,2 1,58 7,4 - 77,6 silte arenoso 
4,8 406 1928 19,6 91 52,8 3,75 4,5 37 95,2 areia 
5,0 489 1828 19,6 94 46,5 2,74 5,2 37 89,1 areia siltosa 
5,2 498 2278 19,6 98 61,8 3,57 5,1 37 117,9 areia 
5,4 609 1953 19,6 102 46,6 2,21 6,0 38 94,3 areia siltosa 
5,6 426 1528 19,6 106 38,3 2,59 4,0 36 64,3 areia siltosa 
5,8 325 1753 18,6 110 49,6 4,39 3,0 34 71,4 areia 
6,0 674 2653 19,6 114 68,7 2,94 5,9 38 140,3 areia siltosa 
6,2 1036 3178 21,1 118 74,3 2,07 8,8 40 177,0 areia siltosa 
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Tabela 4.14 Resultados obtidos no DMT 05 (realizado próximo à estaca E5). 

Z (m) p0 (kPa) p1 (kPa) γ (kN/m3) σv' (kPa) ED (MPa) ID KD φ ( o ) M (MPa) Classificação do solo 

0,4 559 2006 19,6 7 50,2 2,59 82,2 48 225,7 areia siltosa 
0,6 298 2181 19,6 11 65,3 6,31 27,8 45 226,6 areia 
0,8 357 1531 18,6 15 40,7 3,29 24,4 44 136,2 areia siltosa 
1,0 - - - - - - - - - - 
1,2 291 2331 19,6 22 70,8 7,01 13,2 42 195,4 areia 
1,4 73 911 17,7 26 29,1 11,46 2,8 34 40,6 areia 
1,6 - - - - - - - - - - 
1,8 - - - - - - - - - - 
2,0 647 3406 19,6 37 95,8 4,27 17,7 43 290,9 areia 
2,2 700 2556 19,6 41 64,4 2,65 17,3 43 194,3 areia siltosa 
2,4 558 2231 19,6 44 58,0 3,00 12,6 42 157,6 areia siltosa 
2,6 808 2281 19,6 48 51,1 1,82 16,7 43 152,6 areia siltosa 
2,8 727 2106 19,6 52 47,8 1,90 13,9 42 134,5 areia siltosa 
3,0 514 1756 19,6 56 43,1 2,42 9,1 40 104,2 areia siltosa 
3,2 570 1581 19,1 60 35,1 1,77 9,5 40 85,9 silte arenoso 
3,4 688 2056 19,6 64 47,5 1,99 10,7 41 121,9 areia siltosa 
3,6 537 1706 19,6 68 40,6 2,17 7,9 39 92,6 areia siltosa 
3,8 524 1756 19,6 72 42,7 2,35 7,3 39 94,6 areia siltosa 
4,0 640 1856 19,6 76 42,2 1,90 8,4 40 98,8 areia siltosa 
4,2 633 1681 19,1 80 36,4 1,66 7,9 39 82,9 silte arenoso 
4,4 306 881 18,6 84 20,0 1,88 3,7 36 31,0 areia siltosa 
4,6 658 2131 19,6 87 51,1 2,24 7,5 39 114,5 areia siltosa 
4,8 988 2556 20,6 91 54,4 1,59 10,8  140,2 silte arenoso 
5,0 883 2556 21,1 95 58,0 1,89 9,3 40 141,0 areia siltosa 
5,2 1026 2856 20,6 100 63,5 1,78 10,3 41 160,6 silte arenoso 
5,4 1105 2856 20,6 104 60,8 1,59 10,7 - 155,6 silte arenoso 
5,6 1297 3206 20,6 108 66,2 1,47 12,0 - 177,2 silte arenoso 
5,8 1305 3056 20,6 112 60,8 1,34 11,7 - 160,8 silte arenoso 
6,0 1370 3331 20,6 116 68,1 1,43 11,8 - 180,9 silte arenoso 
6,2 1426 3256 20,6 120 63,5 1,28 11,9 - 169,1 silte arenoso 
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Tabela 4.15 Resultados obtidos no DMT 06 (realizado próximo à estaca E6). 

Z (m) p0 (kPa) p1 (kPa) γ (kN/m3) σv' (kPa) ED (MPa) ID KD φ ( o ) M (MPa) Classificação do solo 

0,2 90 355 16,7 3 9,2 2,93 26,6 45 31,5 areia siltosa 
0,4 202 530 16,7 7 11,4 1,62 30,1 45 40,3 silte arenoso 
0,6 285 655 17,7 10 12,8 1,30 28,3 - 44,7 silte arenoso 
0,8 107 345 16,7 14 8,3 2,23 7,8 39 18,8 areia siltosa 
1,0 216 670 17,7 17 15,7 2,10 12,8 42 43,0 areia siltosa 
1,2 176 630 17,7 20 15,7 2,57 8,6 40 37,3 areia siltosa 
1,4 239 640 16,7 24 13,9 1,68 10,0 40 34,7 silte arenoso 
1,6 451 1230 17,7 27 27,0 1,73 16,5 43 80,4 silte arenoso 
1,8 240 1555 18,6 31 45,6 5,47 7,8 39 104,1 areia 
2,0 434 1355 19,6 35 32,0 2,12 12,5 42 86,8 areia siltosa 
2,2 565 1580 19,1 39 35,2 1,80 14,7 42 100,8 silte arenoso 
2,4 450 1455 19,6 42 34,9 2,23 10,6 41 89,2 areia siltosa 
2,6 470 1480 19,6 46 35,1 2,15 10,2 41 88,1 areia siltosa 
2,8 591 1780 19,6 50 41,2 2,01 11,8 41 109,5 areia siltosa 
3,0 619 1655 19,1 54 36,0 1,68 11,4 41 94,5 silte arenoso 
3,2 459 1380 19,6 58 32,0 2,01 7,9 39 72,9 areia siltosa 
3,4 556 1655 19,6 62 38,1 1,98 9,0 40 91,5 areia siltosa 
3,6 316 1205 19,6 66 30,9 2,82 4,8 37 57,2 areia siltosa 
3,8 693 1955 19,6 70 43,8 1,82 10,0 40 109,4 areia siltosa 
4,0 457 1730 19,6 73 44,2 2,78 6,2 38 91,9 areia siltosa 
4,2 704 2255 19,6 77 53,8 2,20 9,1 40 129,9 areia siltosa 
4,4 680 1905 19,6 81 42,5 1,80 8,4 40 99,1 areia siltosa 
4,6 974 2530 20,6 85 54,0 1,60 11,4 - 141,8 silte arenoso 
4,8 1351 3180 20,6 89 63,5 1,35 15,1 - 183,5 silte arenoso 
5,0 834 2280 19,1 93 50,2 1,73 8,9 40 120,0 silte arenoso 
5,2 905 2330 19,1 97 49,4 1,57 9,3 - 120,2 silte arenoso 
5,4 710 2030 19,6 101 45,8 1,86 7,0 39 99,2 areia siltosa 
5,6 796 2205 19,1 105 48,9 1,77 7,6 39 109,4 silte arenoso 
5,8 846 2355 19,1 109 52,4 1,78 7,8 39 118,4 silte arenoso 
6,0 801 2205 19,1 113 48,7 1,75 7,1 39 106,0 silte arenoso 
6,2 676 1980 19,6 117 45,3 1,93 5,8 38 90,0 areia siltosa 
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Tabela 4.16 Resultados obtidos no DMT 07 (realizado próximo à estaca E7). 

Z (m) p0 (kPa) p1 (kPa) γ (kN/m3) σv' (kPa) ED (MPa) ID KD φ ( o ) M (MPa) Classificação do solo 

0,4 671 1030 17,7 7 12,5 0,54 98,7 - 58,2 argila siltosa 
0,6 361 830 17,7 10 16,3 1,30 34,9 - 60,0 silte arenoso 
0,8 296 760 17,7 14 16,1 1,57 21,3 - 51,8 silte arenoso 
1,0 202 745 17,7 17 18,8 2,69 11,6 41 49,8 areia siltosa 
1,2 69 670 17,7 21 20,8 8,65 3,3 35 32,1 areia 
1,4 193 610 17,7 24 14,5 2,16 7,9 39 33,0 areia siltosa 
1,6 70 665 17,7 28 20,7 8,55 2,5 33 26,7 areia 
1,8 166 730 17,7 32 19,6 3,39 5,3 37 38,0 areia 
2,0 386 1580 19,6 35 41,4 3,09 11,0 41 107,4 areia siltosa 
2,2 309 1230 18,6 39 32,0 2,98 7,9 39 73,4 areia siltosa 
2,4 658 2030 19,6 43 47,6 2,09 15,4 42 138,5 areia siltosa 
2,6 642 2130 19,6 47 51,6 2,32 13,8 42 144,7 areia siltosa 
2,8 766 2480 19,6 51 59,5 2,24 15,2 42 172,1 areia siltosa 
3,0 543 1805 19,6 54 43,8 2,32 10,0 40 109,4 areia siltosa 
3,2 479 1505 19,6 58 35,6 2,14 8,2 40 82,5 areia siltosa 
3,4 454 1380 19,6 62 32,1 2,04 7,3 39 70,9 areia siltosa 
3,6 1006 2105 19,1 66 38,1 1,09 15,2 - 110,4 silte 
3,8 793 2155 19,1 70 47,3 1,72 11,3 41 123,7 silte arenoso 
4,0 971 2580 20,6 74 55,8 1,66 13,1 42 154,0 silte arenoso 
4,2 1226 3055 20,6 78 63,5 1,49 15,7 - 185,8 silte arenoso 
4,4 1127 2930 20,6 82 62,6 1,60 13,7 - 175,1 silte arenoso 
4,6 1255 3005 20,6 86 60,7 1,40 14,5 - 173,4 silte arenoso 
4,8 861 2380 19,1 90 52,7 1,77 9,5 40 129,4 silte arenoso 
5,0 1002 2905 21,1 94 66,0 1,90 10,6 41 168,9 areia siltosa 
5,2 1265 3330 20,6 98 71,7 1,63 12,8 42 196,2 silte arenoso 
5,4 1362 3480 20,6 103 73,5 1,55 13,3 - 203,5 silte arenoso 
5,6 1277 3605 21,1 107 80,8 1,82 12,0 41 215,7 areia siltosa 
5,8 1432 3655 20,6 111 77,1 1,55 12,9 - 211,5 silte arenoso 
6,0 1435 3605 20,6 115 75,3 1,51 12,5 - 204,0 silte arenoso 
6,2 1583 3780 20,6 119 76,2 1,39 13,3 - 211,1 silte arenoso 
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Tabela 4.17 Resultados obtidos no DMT 08 (realizado próximo à estaca E8). 

Z (m) p0 (kPa) p1 (kPa) γ (kN/m3) σv' (kPa) ED (MPa) ID KD φ ( o ) M (MPa) Classificação do solo 

0,6 358 1306 18,6 10 32,9 2,65 35,1 46 121,4 areia siltosa 
0,8 509 1016 17,7 14 17,6 1,00 36,5 - 65,6 silte 
1,0 315 691 17,7 17 13,0 1,19 18,0 - 39,9 silte 
1,2 186 651 17,7 21 16,1 2,50 8,9 40 38,6 areia siltosa 
1,4 397 1056 17,7 25 22,9 1,66 16,2 43 67,6 silte arenoso 
1,6 231 586 16,7 28 12,3 1,54 8,2 - 28,5 silte arenoso 
1,8 278 691 17,7 31 14,3 1,48 8,9 - 34,1 silte arenoso 
2,0 241 806 18,6 35 19,6 2,34 6,9 39 42,4 areia siltosa 
2,2 217 761 18,6 39 18,9 2,51 5,6 38 37,4 areia siltosa 
2,4 367 911 17,7 42 18,9 1,48 8,7 - 44,6 silte arenoso 
2,6 360 946 17,7 46 20,3 1,63 7,8 39 46,1 silte arenoso 
2,8 395 986 17,7 49 20,5 1,50 8,0 - 46,8 silte arenoso 
3,0 336 906 17,7 53 19,8 1,70 6,3 38 40,9 silte arenoso 
3,2 397 946 17,7 57 19,1 1,38 7,0 - 41,1 silte arenoso 
3,4 459 1281 17,7 60 28,5 1,79 7,6 39 64,1 silte arenoso 
3,6 401 1381 18,6 64 34,0 2,44 6,3 38 70,8 areia siltosa 
3,8 715 1731 19,1 67 35,3 1,42 10,6 - 90,2 silte arenoso 
4,0 778 2031 19,1 71 43,5 1,61 10,9 41 112,4 silte arenoso 
4,2 569 1706 19,6 75 39,5 2,00 7,6 39 88,5 areia siltosa 
4,4 650 1981 19,6 79 46,2 2,05 8,2 40 107,2 areia siltosa 
4,6 436 1431 19,6 83 34,5 2,29 5,3 37 66,1 areia siltosa 
4,8 780 2206 19,6 87 49,5 1,83 9,0 40 118,8 areia siltosa 
5,0 576 2081 19,6 91 52,2 2,61 6,4 38 109,4 areia siltosa 
5,2 617 1906 19,6 95 44,7 2,09 6,5 38 94,1 areia siltosa 
5,4 602 1681 19,1 98 37,5 1,79 6,1 38 76,2 silte arenoso 
5,6 784 2331 19,6 102 53,7 1,97 7,7 39 120,8 areia siltosa 
5,8 645 2081 19,6 106 49,8 2,23 6,1 38 101,7 areia siltosa 
6,0 665 2206 19,6 110 53,5 2,32 6,0 38 109,0 areia siltosa 
6,2 819 2381 19,6 114 54,2 1,91 7,2 39 118,6 areia siltosa 
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4.2.3. Sondagem à percussão com medida do SPT 

As Figuras de 4.9 a 4.14 apresentam os resultados desses ensaios. 

Cota da boca 
do furo (m) NSPT Classificação do solo 

0 0 

1,45 12 
Argila siltosa amarela 

2,45 18 

3,45 24 
Argila siltosa vermelha 

4,45 33 

5,45 44 

6,45 43 

7,45 35 

Silte arenoso rosa + mica 

8,45 39 

9,45 43 
Silte arenoso - alt. Rocha 

OBS.: a) Profundidade do nível d'água: 
  não encontrado 
  b) Data da execução: Início = 25/04/03  
  Término = 29/04/03 

 

   

Figura 4.9 Resultados do ensaio SPT 01. 

Cota da boca 
do furo (m) NSPT Classificação do solo 

0 0 

1,45 15 
Argila siltosa amarela 

2,45 16 

3,45 26 

4,45 31 

5,45 39 

6,45 51 

Argila siltosa vermelha 

7,45 40 

8,45 41 

9,45 41 

Areia fina siltosa 

OBS.: a) Profundidade do nível d'água: 
  não encontrado 
  b) Data da execução: Início = 23/04/03  
  Término = 24/04/03 

 

  

Figura 4.10 Resultados do ensaio SPT 02. 
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Cota da 
boca do furo 

(m) 
NSPT Classificação do solo 

0 0 

1,45 9 
Argila arenosa amarela 

2,45 13 

3,45 24 

4,45 28 

5,45 36 

6,45 47 

7,45 64 

Argila arenosa vermelha 

OBS.: a) Profundidade do nível d'água: 
  não encontrado 
  b) Data da execução: Início = 23/04/03  
  Término = 23/04/03 

 

  

Figura 4.11 Resultados do ensaio SPT 03. 

Cota da boca 
do furo (m) NSPT Classificação do solo 

0 0 

1,45 16 

2,45 22 

Argila arenosa amarela 

3,45 30 

4,45 35 

5,45 28 

6,45 38 

Argila arenosa vermelha 

OBS.: a) Profundidade do nível d'água: 
  não encontrado 
  b) Data da execução: Início = 23/05/03  
  Término = 26/05/03 

 

  

Figura 4.12 Resultados do ensaio SPT 04. 
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Cota da boca 
do furo (m) NSPT Classificação do solo 

0 0 

1,45 15 

2,45 18 

Argila arenosa amarela 

3,45 22 

4,45 26 

5,45 24 

6,45 32 

Argila arenosa vermelha 

OBS.: a) Profundidade do nível d'água: 
  não encontrado 
  b) Data da execução: Início = 26/06/03  
  Término = 26/06/03 

 

  

Figura 4.13 Resultados do ensaio SPT 05. 

Cota da boca 
do furo (m) NSPT Classificação do solo 

0 0 

1,45 15 
Argila arenosa amarela 

2,45 24 

3,45 28 

4,45 32 

Argila arenosa vermelha 

5,45 25 

6,45 25 
Silte arenoso rosa 

OBS.: a) Profundidade do nível d'água: 
  não encontrado 
  b) Data da execução: Início = 26/06/03  
  Término = 26/06/03 

 

  

Figura 4.14 Resultados do ensaio SPT 06. 
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4.2.4. Sondagem à percussão com medida do SPT–T 

A Tabela 4.18 apresenta os resultados dos ensaios SPT–T, realizados 

com medida de torque máximo e torque residual. 

Tabela 4.18 Resultados do ensaio SPT–T. 

SPT–T 01 

(SPT 04) 

SPT–T 02 

(SPT 05) 

SPT–T 03 

(SPT 06) 

Torque 

máximo 

Torque 

residual 

Torque 

máximo 

Torque 

residual 

Torque 

máximo 

Torque 

residual 

Profundidade 

(m) 

(N.m) (N.m) (N.m) (N.m) (N.m) (N.m) 
1,45 120 80 80 40 100 60 
2,45 240 150 80 50 280 140 

3,45 380 200 200 120 380 200 

4,45 420 240 300 180 480 300 

5,45 380 210 260 160 300 220 

6,45 470 280 460 260 440 290 

 

4.2.5. Provas de carga estáticas 

Estão apresentadas nas Tabelas de 4.19 a 4.22 as cargas aplicadas em 

cada estágio de carregamento e, os respectivos deslocamentos do topo e da ponta, 

obtidos nas provas de carga das estacas E5, E6, E7 e E8, utilizando-se o macaco 

hidráulico de 2000 kN. São apresentadas também as curvas carga x recalque nas 

Figuras de 4.15 a 4.20. 
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Tabela 4.19 Cargas aplicadas e deslocamentos obtidos na prova de carga da 

estaca E5. 

ESTACA E5 

Carga Deslocamento (mm) 
Estágio 

(kN) Topo Ponta 
1 89 0 0 
2 127 0 0 
3 165 0 0 
4 202 0 0 
5 240 0,02 0 
6 277 0,07 0 
7 315 0,5 0,38 
8 353 1,08 0,77 
9 390 2,02 1,46 
10 428 3,08 2,25 
11 465 5,12 4,06 
12 503 7,2 6,17 

C
ar

re
ga

m
en

to
 

13 541 10,85 9,69 
14 428 10,82 9,69 
15 315 10,47 9,65 
16 202 9,78 9,31 

D
es

ca
rr

eg
. 

17 0 8,04 8,38 
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Figura 4.15 Curva carga x recalque da estaca E5. 
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Tabela 4.20 Cargas aplicadas e deslocamentos obtidos na prova de carga da 

estaca E6. 

ESTACA E6 

Carga Deslocamento (mm) 
Estágio 

(kN) Topo Ponta 
1 89 0,02 0 
2 127 0,08 0 
3 165 0,19 0,04 
4 202 0,35 0,04 
5 240 0,54 0,15 
6 277 0,99 0,44 
7 315 1,77 0,93 
8 353 2,68 1,59 
9 390 4,53 3,05 
10 428 6,79 4,81 

C
ar

re
ga

m
en

to
 

11 465 11,25 7,05 
12 353 11,22 7,05 
13 240 10,91 6,83 
14 127 10,49 6,65 

D
es

ca
rr

eg
. 

15 0 9,83 6,46 
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Figura 4.16 Curva carga x recalque da estaca E6. 

 



100 

Tabela 4.21 Cargas aplicadas e deslocamentos obtidos na prova de carga da 

estaca E7. 

ESTACA E7 

Carga Deslocamento (mm) Estágio 
(kN) Topo Ponta 

1 89 0,39 0,06 
2 127 0,52 0,06 
3 165 0,69 0,06 
4 202 0,85 0,06 
5 240 1,07 0,06 
6 277 1,55 0,17 
7 315 2,3 0,50 
8 353 4,38 0,95 
9 390 6,82 1,46 

C
ar

re
ga

m
en

to
 

10 428 10,30 2,25 
11 353 10,30 2,25 
12 277 10,17 2,25 
13 202 9,93 2,25 
14 127 9,62 2,25 

D
es

ca
rr

eg
. 

15 0 8,63 2,25 
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Figura 4.17 Curva carga x recalque da estaca E7. 
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Tabela 4.22 Cargas aplicadas e deslocamentos obtidos na prova de carga da 

estaca E8. 

ESTACA E8 

Carga Deslocamento (mm) Estágio 
(kN) Topo Ponta 

1 89 0,14 0 
2 127 0,25 0 
3 165 0,40 0,01 
4 202 0,47 0,13 
5 240 1,12 0,75 
6 277 2,78 2,28 
7 315 5,28 4,40 C

ar
re

ga
m

en
to

 

8 353 9,56 8,41 
9 277 9,52 8,41 
10 202 9,39 8,41 
11 127 9,10 8,41 

D
es

ca
rr

eg
. 

12 0 8,50 8,41 
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Figura 4.18 Curva carga x recalque da estaca E8. 
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Figura 4.19 Comparação das curvas carga x recalque (topo) obtidas paras as 

estacas E5, E6, E7 e E8. 
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Figura 4.20 Comparação das curvas carga x recalque (ponta) obtidas paras as 

estacas E5, E6, E7 e E8. 
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Para as quatro provas de carga à compressão realizadas, foram atingidas 

cargas diferentes para valores de recalques muito próximos: 

Estaca E5 (144 h): carga aplicada de 541 kN para um recalque de 10,85 mm; 

Estaca E6 (96 h): carga aplicada de 465 kN para um recalque de 11,25 mm; 

Estaca E7 (48 h): carga aplicada de 428 kN para um recalque de 10,30 mm; 

Estaca E8 (24 h): carga aplicada de353 kN para um recalque de 9,56 mm. 

Recalque médio obtido: 10,5 mm. 

4.2.6. Estimativa da resistência lateral através dos métodos semi-empíricos 

4.2.6.1. Resistência lateral a partir de resultados do PMT 

A estimativa da resistência lateral para as estacas E5 e E6 foi baseada 

nos resultados obtidos no PMT 02. Para a estaca E7 utilizou-se os resultados do 

PMT 03 e, para a estaca E8, os resultados do PMT 04. Na Tabela 4.23 estão 

apresentados os métodos utilizados e seus respectivos valores de resistência 

lateral obtidos. 

Tabela 4.23 Resistência lateral calculada a partir de resultados de PMT. 

Resistência Lateral - RL (kN) 

Estacas Método 

E5 E6 E7 E8 
RL médio 

(kN) 

Ménard (1) 349 349 335 325 340 
Baguelin et al. (2) 351 351 339 330 343 
Bustamante e Gianeselli (3) 165 165 157 155 161 
Bustamante e Gianeselli (4) 300 300 269 231 275 
(1) utilização da curva A do gráfico na Figura 2.15.  
(2) utilização da curva B do gráfico na Figura 2.16.  
(3) utilização da curva A do gráfico na Figura 2.17.  
(4) utilização da curva B do gráfico na Figura 2.17. 
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4.2.6.2. Resistência lateral a partir de resultados do DMT 

Para a estimativa da resistência lateral a partir de resultados de ensaios 

DMT utilizou-se o Método de Peiffer. O cálculo das estacas E5 e E6 foi baseado 

nos resultados obtidos no DMT 02. Para a estaca E7 utilizou-se os resultados do 

DMT 03 e, para a estaca E8, os resultados do DMT 04. Na Tabela 4.24 estão 

apresentados os valores de resistência lateral obtidos. 

Tabela 4.24 Resistência lateral calculada a partir de resultados de DMT. 

Resistência Lateral - RL (kN) 

Estacas Método 

E5 E6 E7 E8 
RL médio 

(kN) 

Peiffer 486 486 496 493 490 

 

4.2.6.3. Resistência lateral a partir de resultados do SPT 

Para o cálculo da resistência lateral foram utilizados os resultados do 

SPT 02, SPT 06, SPT 05 e SPT 04 paras as estacas E5, E6, E7 e E8, 

respectivamente, por estarem localizados mais próximos das mesmas. Os valores 

da resistência lateral calculada por diferentes métodos estão apresentados na 

Tabela 4.25. 

Tabela 4.25 Resistência lateral calculada a partir de resultados de SPT. 

Resistência Lateral - RL (kN) 

Estacas Método 

E5 E6 E7 E8 
RL médio (kN) 

Aoki – Velloso 234 234 185 231 221 
Velloso 314 324 260 324 306 
Décourt-Quaresma 283 283 283 283 283 
Décourt 226 226 226 226 226 
Teixeira 479 468 396 494 459 
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4.2.6.4. Resistência lateral a partir de resultados do SPT – T 

A partir dos resultados obtidos nos SPT – T 03, SPT – T 02 e SPT – T 01 

foi estimada a capacidade de carga por atrito lateral das estacas E5/E6, E7 e E8, 

respectivamente, obtendo os valores mostrados na Tabela 4.26.  

Tabela 4.26 Resistência lateral calculada a partir de resultados de SPT – T. 

Resistência Lateral - RL (kN) 

Estacas Método 

E5 E6 E7 E8 
RL médio (kN) 

Ranzini 270 270 161 258 240 
Alonso 262 262 157 262 236 
Décourt 345 345 219 293 300 
Peixoto 316 316 351 316 325 
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5. ANÁLISES 

Neste capítulo, será feita uma análise dos valores calculados para 

resistência lateral através dos métodos semi-empíricos, relacionando-os com os 

valores obtidos nas provas de carga. Será feita, também, uma comparação entre 

os resultados obtidos nas provas de carga solicitadas à tração (Bessa, 2005) com 

os resultados obtidos nas provas de carga solicitadas à compressão. Nas provas 

de carga das estacas E5, E6, E7 e E8 não se atingiu a carga de ruptura, mas, 

constatou-se a plena mobilização do atrito lateral através dos valores 

consideráveis de recalques atingidos.  

Nas provas de carga solicitadas à tração (Bessa, 2005) obteve-se uma 

carga de ruptura igual a 225 kN, porém, descontou-se o peso próprio das estacas 

de 7 kN, obtendo-se um valor de resistência lateral igual a 218 kN. 

Os valores de resistência lateral e resistência de ponta obtidos nas provas 

de carga solicitadas à compressão estão mostrados na Tabela 5.1, que apresenta 

também o resultado da prova de carga da estaca E4 (L = 6 m; D = 0,25 m) da 

pesquisa de Borges (2004), cujo intervalo de tempo entre escavação e 

concretagem foi de poucos minutos. Para a determinação da resistência lateral 

das estacas E5, E6, E7 e E8, considerou-se o valor correspondente ao início da 

mobilização da resistência de ponta, utilizando-se as curvas carga x recalque 

obtidas nas provas de carga. 
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Tabela 5.1 Resistência lateral e resistência de ponta obtidas nas provas de carga. 

Resistência Lateral (RL) Resistência de Ponta (RP) 
Estacas Tempo de 

concretagem 
(kN) (kN) 

E4 0 h 240 188 

E8 24 h 250 103 

E7 48 h 280 148 

E6 96 h 280 185 

E5 144 h 300 241 

 

5.1. Comparação entre os resultados obtidos nas provas de carga 

solicitadas à compressão e à tração 

Na Tabela 5.2, estão apresentados os resultados das provas de carga, 

obtendo-se uma relação entre a resistência lateral das estacas ensaiadas à tração e 

a resistência lateral das estacas ensaiadas à compressão. Já na Figura 5.1 é 

apresentado um histograma, com valores comparativos dos resultados das duas 

provas de carga. 

Tabela 5.2 Relação entre a resistência lateral das estacas submetidas a esforço de 

tração e a resistência lateral das estacas solicitadas à compressão.  

RL (kN) RL (kN) Estacas 
Compressão 

Estacas 
Tração 

RL tração / RL compressão 

E4 240 E9 0,91 
E8 250 E10 0,87 
E7 280 E11 0,78 
E6 280 E12 0,78 
E5 300  

218 

0,73 
   Média 0,81 
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Figura 5.1 Comparação entre a resistência lateral obtida nas provas de carga à 

compressão e nas provas de carga à tração. 

Comparando-se os resultados obtidos nas provas de carga à compressão 

com as provas de carga à tração, obteve-se um valor satisfatório para a relação 

entre o atrito lateral à tração e o atrito lateral à compressão, igual a 0,81, dentro 

do intervalo assumido de 0,7 a 1,0 devido às opiniões conflitantes existentes de 

diversos autores, sendo mais próxima da relação proposta por Hunter & Davisson 

(1969) que considera:  

RL tração = 0,77.RL compressão 

5.2. Comparação entre os resultados obtidos através dos métodos semi-

empíricos e os valores das provas de carga 

Estão apresentados, na Tabela 5.3, os valores médios da resistência 

lateral calculada através dos métodos semi-empíricos e o valor médio da 

resistência lateral obtido nas provas de carga das estacas E4, E5, E6, E7 e E8. 

 

 

Compressão 

Tração 
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Tabela 5.3 Relação entre a resistência lateral calculada através dos métodos 

semi-empíricos e a resistência lateral obtida nas provas de carga.  

 

Prova de Carga 
Ensaio 

de 

Método de cálculo RL méd. 
(kN) RL méd. PC (kN) 

RL méd. / RL méd. PC 

Décourt-Quaresma 283 1,05 

Aoki-Velloso 221 0,82 

Velloso 306 1,13 

Décourt 226 0,84 

SPT 

Teixeira 459 1,70 

Ranzini 240 0,89 

Décourt 300 1,11 

Alonso 236 0,87 
SPT - T 

Peixoto 325 1,20 

Ménard 340 1,26 

Baguelin et al. 343 1,27 

Bustamante e Gianeselli (A) 161 0,60 
PMT 

Bustamante e Gianeselli (B) 275 1,02 

DMT Peiffer 490 

270 

1,81 
 

Verificou-se, também, que na prova de carga da estaca E4, concretada 

simultaneamente após a escavação, obteve-se uma resistência lateral próxima da 

resistência lateral obtida na prova de carga à tração, conforme mostra a Figura 

5.1. 

Analisando os resultados obtidos pelos métodos baseados nos ensaios 

pressiométricos, os métodos de Ménard, Baguelin et al. e de Bustamante & 

Gianeselli (B) forneceram valores satisfatórios quando comparados com o 

resultado da prova de carga, enquanto o método de Bustamante & Gianeselli (A), 

subestimou o valor da resistência lateral em 40%; 

O método de Peiffer, baseado nos resultados dos ensaios dilatométricos, 

superestimou o valor da carga lateral obtida na prova de carga em 81%, não 

sendo um método de cálculo indicado para ser utilizado para este tipo de solo 

estudado; 
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Com relação aos métodos baseados nos ensaios SPT, Décourt-Quaresma, 

Aoki-Velloso, Velloso e Décourt apresentaram resultados bastante próximos dos 

obtidos nas provas de carga. Já o método de Teixeira, superestimou a resistência 

lateral em 70%; 

Dentre os métodos baseados nos ensaios SPT – T, Décourt, Ranzini e 

Alonso apresentaram excelentes resultados, enquanto o método de Peixoto, 

superestimou a resistência lateral em 20%, mas, de maneira geral, foram 

considerados satisfatórios quando comparados com os outros métodos utilizados 

neste trabalho; 

Comparando-se os valores de resistência lateral calculdados pelos 14 

métodos semi-empíricos utilizados neste trabalho, verificou-se que, 8 deles 

obtiveram excelentes resultados, conforme apresenta a Tabela 5.4; 

Tabela 5.4 Métodos de cálculo semi-empíricos com melhores resultados. 

Método de cálculo RL méd. / RL méd. PC 
Velloso (SPT) 1,13 
Décourt-Quaresma (SPT) 1,05 
Décourt (SPT) 0,84 
Aoki-Velloso (SPT) 0,82 
Ranzini (SPT – T) 0,89 
Décourt (SPT - T) 1,11 
Alonso (SPT – T) 0,87 
Bustamante & Gianeselli (B) (PMT) 1,02 
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Figura 5.2 Variação da resistência lateral obtida por vários métodos semi-empíricos e obtida nas provas de carga.
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6. CONCLUSÕES E SUGESTÕES 

O objetivo deste trabalho foi analisar a resistência lateral em estacas 

escavadas com trado mecanizado através de ensaios de provas de carga estáticas 

e métodos semi-empíricos, baseados em diferentes ensaios de campo. Em função 

dos resultados obtidos e das análises realizadas chegou-se a algumas conclusões: 

 

i. A partir dos resultados obtidos nas provas de carga, verificou-se uma 

pequena influência do intervalo de tempo mantido entre a escavação e a 

concretagem das estacas nos valores obtidos para a resistência lateral, 

mas, este fato pode ser explicado pela maior contribuição da ponta ao 

deixar o fuste aberto e pelas variações nas propriedades do solo ao longo 

do perfil do terreno, uma vez que, as estacas foram executadas em locais 

diferentes dentro do campo experimental. Pode-se atribuir também esta 

diferença entre a resistêcia lateral das estacas ao diâmetro das mesmas que 

pode variar um pouco, não sendo constante e igual a 0,25 m ao longo do 

fuste. Nas provas de carga à tração, realizadas por Bessa (2005), 

constatou-se que não houve esta influência, sendo obtidos valores iguais 

para a resistência lateral nas quatro estacas ensaiadas; 

 

ii.  Quanto aos métodos de cálculo semi-empíricos utilizados para estimativa 

do atrito lateral das estacas, os resultados obtidos foram muito bons 

quando comparados com os resultados da prova de carga; 
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iii. A classificação “mecânica”, obtida pelos ensaios DMT, quanto ao tipo de 

solo, é pouco sensível à distinção entre argila e silte/areia em função da 

predominância das parcelas do solo; 

 

iv. Em todos os ensaios de campo realizados, obtiveram-se resultados 

coerentes com relação aos parâmetros de resistência das camadas 

investigadas. 

Para trabalhos futuros, buscando um melhor conhecimento do tema 

abordado nesta pesquisa, apresentam-se como sugestões: 

i. Estudo da parcela de atrito lateral em outros campos experimentais 

semelhantes ao analisado nesta Tese, para fins de comparação; 

ii. Utilização mais rotineira dos ensaios de campo PMT, DMT e SPT - T; 

iii. Estudo do atrito lateral residual solo-estaca de maneira minuciosa; 

iv. Realização de trabalhos com instrumentação em diferentes tipos de 

fundações profundas, com o objetivo de apurar a interação solo-estaca; 

v. Obtenção de fatores de correção e coeficientes específicos para cada 

tipo de solo analisado, fornecendo uma estimativa da capacidade de 

carga mais segura, e criando-se um banco de dados que leve em 

consideração o tipo de fundação profunda utilizada, o método 

executivo empregado, o local de implantação da fundação, etc. 
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ANEXOS 

• ANEXO A 

Cálculo do volume inicial da sonda (VS): 

Calculou-se o volume inicial da sonda com recobrimento protetor tipo 

“Canvas”, sendo necessário o conhecimento do comprimento da célula central (IS 

= 210 mm), o diâmetro interno do tubo rígido utilizado no ensaio de perda de 

volume (di = 63 mm) e a constância do volume quando se executa o ensaio de 

perda de volume (VC). Tendo então a fórmula: 

cV
4

SI.
2di.

VS −=
π
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Figura A.1 Determinação do valor de VC para o cálculo do volume inicial da 

sonda no repouso. 

Através da Figura A.1, encontrou-se VC = 140 cm3, logo: 

3cm515140
4

21.2)3,6.(
SV =−=

π . 
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• ANEXO B 

Representação gráfica das curvas granulométricas das amostras do PMT 01: 
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Granulometria conjunta - PMT 01 - Amostra 01
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Figura B.1 Granulometria do solo para a amostra 01, localizada de 0,4 m a 1,4 m. 
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Granulometria conjunta - PMT 01 - Amostra 02
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Figura B.2 Granulometria do solo para a amostra 02, localizada de 1,4 m a 2,8 m. 
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Granulometria conjunta - PMT 01 - Amostra 03

0

10

20

30

40

50

60

70

80

90

100

0,0001 0,0010 0,0100 0,1000 1,0000 10,0000

Diâmetro da Partícula (mm)

P
o

rc
en

ta
g

em
 q

u
e 

P
as

sa
 (%

)  
  

  
  

 

Argila            32 %

Silte              24 %

Areia             44 %

Pedregulho     0 %

Areia grossaAreia médiaAreia finaSilteArgila Pedregulho 

 
Figura B.3 Granulometria do solo para a amostra 03, localizada de 2,8 m a 3,8 m. 
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Granulometria conjunta - PMT 01 - Amostra 04
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Figura B.4 Granulometria do solo para a amostra 04, localizada de 3,8 m a 4,6 m. 
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Granulometria conjunta - PMT 01 - Amostra 05

0

10

20

30

40

50

60

70

80

90

100

0,0001 0,0010 0,0100 0,1000 1,0000 10,0000

Diâmetro da Partícula (mm)

P
o

rc
en

ta
g

em
 q

u
e 

P
as

sa
 (%

)

Argila            27 %

Silte              23 %

Areia             50 %

Pedregulho     0 %

Areia grossaAreia médiaAreia finaSilteArgila Pedregulho 

 
Figura B.5 Granulometria Conjunta para a amostra 05, localizada de 4,6 m a 6,1 m. 
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• ANEXO C 

Curvas tensão x deformação e deformação axial x deformação volumétrica 

obtidas nos ensaios triaxiais CIDNAT. 
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Figura C.1 Curvas tensão x deformação e deformação axial x deformação 

volumétrica na profundidade de 2,0 m. 
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Figura C.2 Curvas tensão x deformação e deformação axial x deformação 

volumétrica na profundidade de 4,0 m. 
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Figura C.3 Curvas tensão x deformação e deformação axial x deformação 

volumétrica na profundidade de 6,0 m. 
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• ANEXO D 

Curvas obtidas através dos ensaios pressiométricos de Ménard: 
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Figura D.1 Curvas obtidas no ensaio pressiométrico PMT 01. 
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Figura D.2 Curvas obtidas no ensaio pressiométrico PMT 02. 
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Figura D.3 Curvas obtidas no ensaio pressiométrico PMT 03. 
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Figura D.4 – Curvas obtidas no ensaio pressiométrico PMT 04. 
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• ANEXO E 

Representação gráfica de alguns parâmetros obtidos nos ensaios dilatométricos: 
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Figura E.1 Variação de alguns parâmetros obtidos no ensaio DMT 01 ao longo da profundidade. 
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Figura E.2 Variação de alguns parâmetros obtidos no ensaio DMT 02 ao longo da profundidade. 
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Figura E.3 Variação de alguns parâmetros obtidos no ensaio DMT 03 ao longo da profundidade. 
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Figura E.4 Variação de alguns parâmetros obtidos no ensaio DMT 04 ao longo da profundidade. 
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Figura E.5 Variação de alguns parâmetros obtidos no ensaio DMT 05 ao longo da profundidade. 
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Figura E.6 Variação de alguns parâmetros obtidos no ensaio DMT 06 ao longo da profundidade. 
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Figura E.7 Variação de alguns parâmetros obtidos no ensaio DMT 07 ao longo da profundidade. 
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Figura E.8 Variação de alguns parâmetros obtidos no ensaio DMT 08 ao longo da profundidade. 


