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CID,a = Ensaio triaxial CID com amostra com teor de umidade natural.
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Py = Pressdo inicial.

Pr= Pressdo de fluéncia.

P, = Pressao limite.

P.* = Pressdo limite liquida (P — Py).
Qr = Resisténcialateral.

Qs = Resisténcialateral.

Q. = Capacidade de carga ultima.

R = Capacidade de carga.

R, = Resisténcialateral.

Su ou Cu = Coesio ndo-drenada.
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Up = Indice de poro-pressio.

V =Volume.

Vo = Volume correspondente a Py

Ve = Volume correspondente a Pr.
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Z, = Desvio da medida de pressdo do mandmetro.

Letrasdo Alfabeto Portugués- Minasculas

¢ = Coes&o.

fmax = Atrito lateral unitario maximo.
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Po = Primeira presséo corrigida obtida no ensaio DMT.

p; = Segunda pressdo corrigida obtida no ensaio DMT.
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P, = Terceira pressao corrigida obtidano ensaio DMT.
q=(s1-S3)/2

Jc = Resisténcia de ponta do cone.

Os = Atrito lateral unitério a compressao.

Qg = Atrito lateral unitario atragéo.

Qus = Atrito lateral unitario méximo nainterface solo-estaca
Uo = Poro-presséo da agua.

w = Teor de umidade.

z = Profundidade.

Letrasdo Alfabeto Grego

f = Angulo de atrito interno.

d = Angulo de atrito solo-elemento estrutural.
g = Peso especifico do solo.

O = Peso especifico dos sdlidos.

n = Coeficiente de Poisson.

r = Raz&o de atrito lateral

Sho = Tensdo horizontal no repouso.

s, = Tensao vertical total.

s’y = Tensdo vertical efetiva

a = Fator de execucdo da estaca.

| = Fator de carregamento.
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RESUMO

CESARIO, Douglas Ferraz, M.S., Universidade Federal de Vigosa, Agosto de
2005. Estacas Escavadas com Trado Mecanico: Analise da Resisténcia
Lateral sob Solicitacdo de Compressdo. Orientador: Enivaldo Minette.
Consdheiros: 1zabel Christina D’Almeida Duarte de Azevedo e Roberto
Francisco de Azevedo.

Este trabalho tem como objetivo determinar e analisar a resisténcia
lateral em estacas escavadas com trado mecanico sem uso de lama bentonitica
solicitadas a compressdo a partir de resultados de ensaios de campo (sondagem
de simples reconhecimento a percussdo - SPT, sondagem de simples
reconhecimento a percusséo com medida de torque - SPT-T, ensaio
pressiométrico de pré-furo - PMT, ensaio dilatométrico - DMT) e laboratorio
(granulometria conjunta, limites de consisténcia, massa especifica dos solidos e
ensaios triaxiais). Para a determinacdo da resisténcia lateral também foram
realizadas provas de carga estatica a compressao em quatro estacas. As estacas
foram escavadas no mesmo dia com comprimento de 6 m e diametro de 0,25 m,
porém concretadas em intervalos de tempo diferentes. 24, 48, 96 e 144 horas

apos a escavacdo do furo. As estacas foram executadas no campo experimental
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I, localizado nas dependéncias da fabrica de manilhas no campus da
Universidade Federal de Vicosa. Os resultados obtidos nas provas de carga a
compressdo foram comparados com resultados obtidos através de métodos de
calculo semi-empiricos e também com os resultados obtidos nas provas de carga
a tracdo de outra pesquisa de mestrado em que foram utilizadas outras quatro
estacas com as mesmas dimensdes, mesmo processo executivo e que foram
ensaiadas no mesmo campo experimental das estacas utilizadas neste trabalho. A
partir de tal comparacdo foi possivel identificar a existéncia ou ndo de uma
defasagem da resisténcia lateral a compresséo em relacdo a resisténcia lateral a
tracdo e também verificar a influéncia da descompresséo horizontal do solo na

resisténcialateral.
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ABSTRACT

CESARIO, Douglas Ferraz, M.S., Universidade Federal de Vigosa, August 2005.
Excavated Pileswith Mechanical Borehole Equipment: Analyses of L ateral
Strength under Compression Effort. Adviser: Enivaldo Minette. Committee
Members: 1zabel 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 Il localized at the Federal University of Vicosa. 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

XXii



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. INTRODUCAO

Em fundagBes profundas considera-se a existéncia de dois grupos de
estacas. as estacas de deslocamento (cravadas) que sdo introduzidas no terreno
através de algum processo que ndo promova a retirada de solo e as estacas
escavadas que sdo aguelas executadas “in situ” através da perfuracéo do terreno
por um processo qualquer, com remocdo de material, com ou sem revestimento,
com ou sem utilizagdo de fluido estabilizante (lama bentonitica, por exemplo).
No Brasil, nas Ultimas décadas, tem sido notével o uso deste tipo de fundacéo.
Para o presente trabalho, considera-se apenas a evolucdo de estacas escavadas,
gue foram introduzidas no pais em meados de 1935 com a finalidade de
minimizar o desconforto causado pelo processo de cravagdo, quer quanto a
vibracdo ou quanto ao ruido e pela impossibilidade de atravessar solos muito
resistentes ou com matacoes.

Existe hoje uma variedade muito grande de estacas para fundagdes e, com
uma certa freqliéncia, um novo tipo de estaca e novas técnicas de execucdo sao
introduzidos no mercado. Com o0 desenvolvimento e a implantagcéo de novas
tecnologias em engenharia de fundagdes, houve uma evolucdo consideravel na
execucao de estacas escavadas enquadrando-se nessa categoria as estacas tipo
broca, executadas manual ou mecanicamente, “ Strauss’, barrete, estacdo, hélice

continua, estaca injetada, dentre outras.



O trabalho em questdo estuda a estaca escavada mecanicamente com trado
helicoidal que pode vir acoplado a caminhdes ou montado sobre chassi metalico,
0 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 didmetro das perfuratrizes
varia de 0,20 a 1,70 m. A vantagem deste tipo de estaca reside na grande
mobilidade e producdo do equipamento, na auséncia de vibracdes, em permitir a
amostragem do solo escavado, em atingir a profundidade desejada e determinada
em projeto e em poder ser executada proximo as divisas. Obviamente, seu
emprego € restrito a perfuragdes acima do nivel do lencol freatico e solos com
C0esa0.

Quanto a determinacédo da carga admissivel em fundacdes profundas, esta
compreende dois aspectos. o estrutural (verificagdo da seguranca a ruina do
elemento estrutural de fundacdo) e o geotécnico (seguranca a ruptura do macico
de solo e recalques excessivos). A seguranca nas fundagdes deve ser estudada por
meio de duas andlises correspondentes ao estado-limite Ultimo e ao estado-limite
de utilizagdo. Em obras correntes de fundacdo, estas andlises em geral se
reduzem a verificagéo do estado-limite Ultimo de ruptura ou deformagéo plastica
excessiva (andlise de ruptura) e a verificacdo do estado-limite de utilizagcdo
caracterizado por deformagtes excessivas (andlise de deformagoes).

A verificacdo do estado-limite Ultimo do maci¢co de solo consiste na
comprovagao da carga admissivel, a partir de um coeficiente de seguranca global
aplicado ao valor médio da capacidade de carga, isto é, da carga que provoca a
ruptura do macico de solo que envolve o elemento estrutural de fundagdo (em

torno de seu fuste e sob sua base).

1.1. Objetivo

Com o intuito de se estudar a resisténcia lateral em estacas escavadas
com trado mecadnico sem lama bentonitica e andisar a influéncia da

descompressdo horizontal do solo, foram executados os ensaios de campo: SPT



(sondagem de simples reconhecimento a percussao), SPT-T (sondagem de
simples reconhecimento a percussdo com medida de torque), DMT (ensaio
dilatométrico de Marchetti) e PMT (ensaio pressiométrico de Ménard) no Campo
Experimenta |1 localizado em Vicosa-MG. Para o referido campo experimental
foi realizado o ensaio de caracterizacdo do perfil geotécnico até a profundidade
de interesse e foram realizados 0s seguintes ensaios de laboratorio: granulometria
conjunta, limites de consisténcia, massa especifica dos solidos e ensaio triaxial
adensado e drenado com amostra no teor de umidade natural. Foram realizadas
ainda provas de carga estatica a compressdo em quatro estacas escavadas
mecanicamente com trado helicoidal sem lama bentonitica, concretadas em
interval os de tempo diferentes: 24, 48, 96 e 144 horas apés a escavagdo do furo.
Na presente Tese descreve-se e caracteriza-se o Campo Experimental 11,
apresenta-se um resumo dos procedimentos de execucdo dos ensaios realizados,
discutem-se o0s resultados encontrados de cada ensaio, comparam-se 0s
resultados obtidos nas provas de carga a compressao com os resultados de provas
de carga a tragdo, obtidos em outra pesquisa de mestrado e, verificase a
influéncia da descompresséo horizontal do solo naresisténcialatera das estacas.
Procurou-se, também, contribuir para a formagéo de um banco de dados

geotécnicos naregido de Vicosa.

1.2. EstruturadaTese

Para se alcancar tal objetivo, fez-se uma revisdo bibliografica abordando
0s assuntos envolvidos, sendo esta revisdo apresentada no Capitulo 2.

No Capitulo 3, € descrito 0o campo experimental da pesquisa onde é
apresentada sua caracterizacdo geol6gico-geotécnica. Ainda neste capitulo,
define-se a metodol ogia utilizada para a montagem e a realizacéo das provas de
carga.

No Capitulo 4 apresentam-se 0s resultados obtidos nos ensaios
realizados: ensaios de laboratorio, ensaios de campo (SPT, SPT-T, DMT, PMT) e

provas de carga estéticas.



No Capitulo 5, sdo discutidos os resultados.

Finalizando, no Capitulo 6, onde sdo abordadas as principais conclusbes
arespeito do trabalho realizado, com sugestdes para pesquisas futuras.

Apresentam-se, a parte, o resumo da tese, as referéncias bibliograficas
consultadas, relacionando-se, ainda, os anexos contendo dados complementares

sobre alguns ensai os executados.



2. REVISAO BIBLIOGRAFICA

2.1. Estacas Escavadas

Segundo a NBR 6122/96, “estaca escavada € um tipo de fundacéo
profunda executada por escavagd0 mecanica, com UsO ou ndo de lama
bentonitica, de revestimento total ou parcial, e posterior concretagem”.

As estacas escavadas caracterizam-se por serem moldadas no local apos
a escavacao do solo, que pode ser efetuada através de sondas especificas para a
retirada da terra, de perfuratrizes rotativas ou com trados mecanicos ou manuais.
Esse tipo de estaca pode ter ou ndo sua base alargada, dependendo da solicitagéo
aplicada e do tipo de solo onde sera executada.

Durante sua execucéo, as escavagOes podem ter ou ndo suas paredes
sustentadas por revestimento, recuperdvel ou perdido, e por lama tixotropica
(bentonitica), dependendo do tipo de solo em que se esta trabalhando. Somente
em terrenos coesivos e acima do nivel d’ agua, sgja este natural ou rebaixado, é
gue se permite a perfuracéo ndo sustentada.

As estacas escavadas mecanicamente com trado helicoidal sdo
executadas através de torres metalicas, apoiadas em chassis metdlicos ou
acopladas a caminhdes. Em ambos os casos séo utilizados guinchos, conjunto de

tracdo e haste de perfuracéo, podendo esta ser helicoidal em toda sua extenséo ou
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constituida de trados com comprimento entre 2 e 6 m em sua extremidade,
procedendo-se a0 avancgo através de prolongamento telescopico. O equipamento
disponivel no mercado pode perfurar até 40 m. O processo consiste na perfuracéo
até a cota desgjada e o posterior lancamento do concreto a partir da boca da

estaca com funil de concretagem.

2.2. AtritoLateral

O carregamento vertical de compressdo aplicado a uma estaca €
suportado parcialmente pela resisténcia ao cisalhamento gerada ao longo de seu
fuste (resisténcia lateral) e parcialmente pelas tensdes normais geradas ao nivel
de sua ponta (resisténcia de ponta).

Com relacéo ao atrito lateral entre a estaca e 0 solo, este se desenvolve
para deformacbes pequenas, enquanto a reacdo de ponta necessita de
deformacbes bem maiores para se mobilizar. Uma retrospectiva das diversas
opindes existentes a esse respeito € encontrada em Décourt (1993, 1995).

Existe uma corrente de pensamento que procura associar a deformagéo
necesséria a plena mobilizagdo do atrito lateral ao diametro da estaca. Essa
deformacéo seria da ordem de 0,5% a 2% do diametro da estaca em argilas e, de
1% a 3% em solos granulares.

Uma outra postura admite que essa mobilizacéo € independente do tipo
de estaca, do tipo de solo e das dimensdes 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 0 caso de estacas em arela.

Décourt (1993, 1995) introduziu os conceitos de desenvolvimento de
atrito puro (auséncia total de reacdo de ponta) e de ponta pura (auséncia total de
atrito lateral). No caso da mobilizagcdo do atrito lateral, a deformagéo necessaria

seria funcéo darigidez relativa da estaca, do solo ao longo do fuste e do solo sob



sua ponta. Quanto mais rigida a estaca e quanto maior a rigidez do solo sob sua
ponta, maior sera esta deformagéo.

Quanto a influéncia da forma da estaca no desenvolvimento do atrito
lateral, Veésic (1963) estudou a capacidade de carga de estacas em areias de
diversas compacidades relativas, através de modelos de grandes dimensbes e
observou que para uma dada densidade da areia o atrito lateral unitario para
estacas de secdo circular € sempre maior que o atrito das estacas de secdo
retangular, sendo que a diferenca aumentava com o aumento da densidade
relativada areia.

Chellis (1962) sugere que a resisténcia por atrito lateral para estacas
quadradas sgja cerca de 60% da correspondente a estacas circulares de mesma
area. Jaime et a. (1992) realizaram ensaios em modelos de estaca de formas
variadas na argila da Cidade do México, chegando a concluséo que a estaca
circular apresentou maior resisténcia por atrito lateral, seguida pela hexagonal,
quadrada, triangular e plana.

Quanto a influéncia da pré-furacdo na capacidade de carga por atrito
lateral de estacas, pode ser mencionado o trabalho de Jaime et a. (1992) no qual
ficou evidenciado que quanto maior a secdo do pré-furo, maior é a reducdo na
capacidade de carga por atrito lateral das estacas escavadas. Esta andlise aplica-se
para esse tipo de argila, muito mole e sensivel, sendo incoerente sua aplicagcdo no
caso de argilas fortemente pré-adensadas. No Brasil ndo tem havido pesguisa
especifica para se analisar a influéncia desses pré-furos na capacidade de carga
das estacas, porém ha evidéncias de que essa influéncia sgja pequena e por esta
razéo pode ser desprezada.

Em relagdo a0 comprimento da estaca, Vésic (1975) analisou o
comportamento de estacas em areia e constatou que o atrito lateral unitario, a
partir de uma certa profundidade, permanece constante, como previam as teorias
classicas. Essa profundidade denominada de critica seria da ordem de 10
didmetros para areias fofas e 20 diametros para areias compactas. A hipotese
levantada para explicar esse comportamento foi a do arqueamento do solo.

Kulhawy (1986) justifica a aparente consténcia do atrito latera com a
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profundidade pela compensacdo de influéncias. Se por um lado ocorre um
aumento da tensdo efetiva vertical (s’y,) com a profundidade, por outro lado haa
reducdo do angulo de atrito efetivo da areia (f '), do indice de rigidez (Ig) e do
coeficiente de empuxo no repouso (Kg). Fleming et a. (1992) também apdia
idéia para a explicacéo da aparente constancia do atrito lateral unitario.

Em projetos de fundagbes n&o é rara a necessidade da determinagdo da
capacidade de carga de estacas solicitadas a tracdo. O exemplo mais comum
ocorre nas torres de linhas de transmissdo. Sendo assim, torna-se necessaria uma
comparagao entre o atrito lateral a compressao e o atrito lateral atracao.

A maioria dos autores considera que o atrito lateral a tragdo seja menor

que o atrito lateral a compressao. Décourt (1986, 1995) utiliza a seguinte rel ago:
Qg » 0,70, (2.1)

Ou sgja, 0 atrito lateral unitario atracéo corresponde a aproximadamente 70% do
atrito lateral unitério a compress&o.

Hunter & Davisson (1969) consideram g, @.3q,, O que equivale

aproximadamente &

gy » 0,779, (2.2)

De Beer (1988), ao contrario, postulaque qg » q -

Fleming et a. (1992) afirmam que ndo héa diferengas sistematicas entre
os valores de atrito lateral a compressdo e a tragdo, exceto para o caso de estacas
muito esbeltas.

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

07£ q% £10 (2.3)



2.3. Interacéo solo - elemento estrutural

Em se tratando de fundagdes profundas com estacas, acarga“P’ aplicada
sobre seu topo € dividida em duas parcelas: Pr - parcela de carga transferida ao
solo através da ponta (resisténcia de ponta) e P_ - parcela de carga transferida ao
solo ao longo do fuste (resisténcia por atrito lateral). Esse processo em que a
estaca transfere a solicitagdo para diversas camadas do subsolo é denominado
“transferéncia de carga estaca— solo”.

Segundo Menezes (1997), o mecanismo de transferéncia de carga estaca
— solo tem sido estudado por muitos autores atraves de solugbes analiticas,
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 transferéncia de
carga a partir de resultados de provas de carga instrumentadas em estacas.
Obviamente, os trabalhos baseados em provas de carga, s80 mais realisticos do
que os trabal hos baseados em solugdes analiticas.

Veésic (1970) apresenta vérios diagramas de distribui¢do do atrito lateral
de uma estaca (Figura 2.1). A distribuicdo do atrito lateral depende de alguns
parametros, como carga aplicada, dimensdes da estaca e rigidez estaca-sol 0.

Poulos & Davis (1980) apresentam um &baco mostrando a distribuicéo
de atrito lateral de uma estaca instalada num meio semi-infinito eléstico em
funcdo da rigidez estaca-solo (Figura 2.2), sendo K = Egsraca / EsoLo (relacéo
entre 0 modulo de elasticidade da estaca e do solo) e mo coeficiente de Poisson
do solo. Observa-se, nessa figura que, para estacas flexiveis (valores baixos de
K) ha uma maior concentracdo do atrito lateral na parte superior da estaca
enquanto para estacas rigidas (valores elevados de K) ha uma distribuicéo mais

constante com a profundidade.
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Figura 2.1 Diagramas de distribuicéo do atrito lateral em estacas (apud Vésic,
1970).
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Figura 2.2 Distribuicdo do atrito latera 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 compressdo e tragdo, analisando as tensdes verticais
impostas a0 longo do fuste e sua influéncia sobre o didametro da estaca
Verificou-se que quando a estaca é solicitada a compresséo, ocorre um acréscimo
de tensBes verticais do solo junto a estaca com 0 aumento do seu diametro e
guando a mesma é solicitada a tragdo, ocorre um alivio das tensbes verticais e
uma reducdo do didmetro da estaca. Este tipo de comportamento pode ser um dos
fatores que explica a diferenca entre o atrito lateral em estacas comprimidas e
tracionadas.

O primeiro método brasileiro de estimativa da transferéncia 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 calculo, a capacidade de carga de uma
estaca no instante da ruptura € dada pela soma das parcelas P e P_, de acordo
com a Figura 2.3 que mostra a esquematizacéo de um diagrama de transferéncia

de carga de uma estaca de comprimento “L”.

al - PR = PL + PP

4 DIAGRAMA DE

- = ,-"r ESFORCO MOR-
Mgurr—er—ae: MAL N4 ESTA-
- ca
_—H
--ﬂ =
4nrrn wateraL nf. [camea TOTAL | CARGA TRANSWITION
AD LOMNGD DO COMPRI- TRAMEMITION D0 | AD SOLD PELA POM-
MENTD DA ESTACA. S0 POR ATRE- TA DA ESTACA
TO LATERAL AD

LOoMNGO DO FUSTE

Figura 2.3 Transferéncia de carga na ruptura de uma estaca isolada (Aoki &
Velloso, 1975).
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2.4. Ensaiosde Campo

2.4.1. PressibmetrodeMénard (PMT)

O termo pressibmetro foi usado pioneiramente pelo engenheiro francés
Luis Ménard em 1955 para definir “um elemento de forma cilindrica projetado
para aplicar uma pressao uniforme nas paredes de um furo de sondagem, através
de uma membrana flexivel, promovendo a conseqlente expansdo de uma
cavidade cilindrica na massa de solo”. O equipamento é reconhecido como uma
ferramenta rotineira de investigagdo geotécnica, sendo utilizado na determinacéo
do comportamento tensdo-deformacéo de solosin situ.

Na pratica, a sonda pressiométrica € inserida em um furo cilindrico
previamente escavado por meio de um trado e inflada. Durante a escavagao do
furo deve-se ter o cuidado de minimizar a desestruturacdo do mesmo. A
expansdo da sonda e, consequente deformacéo do furo, sdo provocadas pelo
deslocamento de agua e gas sob pressdo para a sonda. O incremento de volume
da sonda se da somente na direcéo radial da cavidade.

Os equipamentos existentes podem ser agrupados em 3 categorias (Mair
& Wood, 1987):

- Pressibmetro de pré-furo (PBP): é instalado em furos previamente
escavados; dentre estes se destaca 0 Pressidometro de Ménard, que € o Unico que
possui a sonda pressiométrica com trés células (duas células de guarda e uma
célula central de medicéo);

- Pressidbmetro autoperfurante (SBP): foi proposto por Jézequel et al.
(1968) com o intuito de se minimizar as alteragdes ocorridas durante a execugao
do furo na camada de solo. Teoricamente, este equipamento ndo causa disturbios
no solo circunvizinho, mas, na prética, sabe-se que pequenos distlrbios séo
gerados durante a sua instalacdo, porém é possivel minimizé-os suficientemente.

- Pressibmetro auto-cravavel (PIP): é “empurrado” contra o solo
(insercéo direta) e possui a vantagem de ser um ensaio mais rapido que os demais

aqui mencionados, visto que a sonda € introduzida ao solo através de um sistema
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de reacdo. Porém tal cravacdo induz ao amolgamento do solo durante sua
instalagéo acarretando erros aos resultados dos ensaios.

O ensaio pressiométrico de Ménard comecou a ser difundido no Brasil
em meados de 1975, pelos centros de pesquisa da Pontificia Universidade
Catdlica do Rio de Janeiro (Brandt, 1978; Toledo Filho, 1986) e da Universidade
Federal do Rio Grande do Sul em trabalhos académicos. Pode-se, ainda, citar o
livro publicado por Lima (1979). Devido a auséncia de normas e especificactes
nacionais referentes a ensaios pressiométricos, sdo utilizadas a norma francesa
(P94-110/91 - AFNOR) e a americana (ASTM D-4.719/87), pois estas tratam de
pressidmetros de pré-furos que sdo os mais utilizados no pais.

Nesse trabalho, foi utilizado o pressibmetro de pré-furo desenvolvido por
Ménard, que sera descrito a seguir.

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

Painel de controle (caixa de monitoramento);

Sonda pressiométrica;

Mangueira de conexao;

Fonte de presséo.

O painel de controle possui a funcéo de interligar a fonte de energia a
sonda pressiométrica e controlar os acréscimos de pressdes geradas, fazendo o
deslocamento da agua e gas para a sonda pressiométrica.

A sonda pressiométrica é constituida de um nucleo cilindrico de ago e
trés células independentes (uma célula centra e duas células de guarda),
formadas por duas membranas de borracha superpostas (Figura 2.5).

A célula central, preenchida com agua sobre pressdo, encontra-se no
meio da sonda e € denominada simplesmente célula de medicao.

As células de guarda se encontram ladeando superiormente e
inferiormente a célula central e sdo preenchidas com gas comprimido, com a
mesma pressdo que a medida na célula central. As células podem expandir
radialmente aplicando pressbes nas paredes da cavidade do solo, permitindo
somente deslocamentos radiais a0 redor da célula de medicéo, devido as

restrigdes impostas pelas células de guarda.
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Figura 2.4 Pressibmetro de Ménard do DEC/UFV.

A mangueira de conexdo € bipartida e usada para se levar agua
pressurizada e gas a sonda.

A fonte de pressdo utilizada é um cilindro de nitrogénio (N,).

Alguns cuidados devem ser tomados antes de se iniciar 0 ensaio, cComo a
verificagcdo da presenca de ar dentro do painel de controle, das mangueiras e da
sonda, visto que aquele € compressivel e conseqlientemente acarretara falsas
leituras de presséo.

Outro procedimento a ser realizado diz respeito a calibracdo da sonda,
que deve ser feita regularmente antes e ap0s a realizacdo de cada programa de
ensaio (Clarke, 1995). A calibracdo é feita de forma a compensar os efeitos de
perdas de pressdo e volume e deve considerar:

a) Os sistemas de medicdo — calibracdo periddica dos medidores de

presséo e deslocamento (ou variagdo volumeétrica);
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b) As variagbes no sistema — expansdo da tubulagdo que conecta o
painel de controle a sonda, existéncia de a no sistema,
compressibilidade do fluido pressurizado, perda de pressdo no
sistema;

c) A resisténcia da sonda — rigidez propria da membrana e diminuicdo

de espessura da membrana causada pela expanséo radial .

Figura 2.5 Sonda pressiométrica e mangueira de conexao.

Em seguida, procede-se a realizagdo do ensaio através da aplicacdo de
pressdo na sonda inserida dentro de um furo previamente escavado. Esta presséo
deve ser aplicada em intervalos de 1 min., devendo-se ter em um ensaio de 8 a14
incrementos de pressao. Faz-se entdo a leitura do volume de agua deslocado em
intervalos de 15, 30 e 60 seg., a cada acréscimo de pressdo. Tais procedimentos
acima sdo repetidos em uma nova profundidade, sendo esta limitada ao tamanho

da sonda, finalizando o ensaio na cota desgjada.

2.4.1.1. M6dulo Pressiométrico de Ménard (Ey)

Ménard (1961) considerou a hipétese de que a linearidade do trecho
pseudo-elastico da curva pressiométrica relaciona-se com 0 comportamento

linear e eléstico dos solos, podendo entdo aplicar a Teoria da Elasticidade para a
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expansdo de uma cavidade cilindrica em um meio elastico e infinito (Lamé,
1852) cuja equagéo ssimplificada &
?2P

Onde G é o mddulo de elasticidade transversal; DP/DV é o coeficiente
angular do trecho pseudo-elastico da curva pressométrica corrigida,
permanecendo constante durante o ensaio, enquanto V é o volume da cavidade.

A Figura 2.6 representa 0 comportamento tipico de uma curva obtida

pelo ensaio pressiométrico.

ajuste da sonda ao furo

fase pseudo-elastica
comportamento plastico

[
(V60 - VV30)

Presséo Corrigida (kPa)

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
funcdo da média aritmética entre V (volume correspondente a pressdo inicial do

trecho pseudo-€eléstico), e Ve (volume correspondente a presséo de fluéncia ou de
Creep), ou sgja

V:V5+Vm:VS+(Vo+V|:) 12 (25)
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Em que: Vsé o volumeinicial da sonda em repouso. Logo:
?p
G =(VS +Vm )W (26)

E sabendo-se que G é fungdo do modulo edométrico (E) e do Coeficiente

de Poisson (n):
_E
G= 2(1+7) @7

Igualando-se as equagdes 2.6 e 2.7 que definem G e adotando n = 0,33

(valor adotado por Ménard) tem-se para 0 médulo pressiométrico de Ménard:

&P.- P,)0
E, =266V, +05.(V, - V,)].a- &0/ (2.8)
A R

2.4.1.2. Pressdo limite (P.) e pressao de fluéncia ou de creep (Pg)

A presséo de fluéncia ou de creep (Pr) € afronteira entre afase de reagéo
pseudo-€l astica do solo e afase das grandes deformacdes (plastificacdo) do solo.

A pressdo limite (P)) é a méxima pressdo atingida num ensaio
pressiométrico para a qual a cavidade continuaria a se expandir indefinidamente.
No entanto, na préatica ndo se atinge tal presséo, visto que a membrana é limitada
a um volume de aproximadamente 750 cm®. Entao, extrapola-se a curva corrigida
para a obtencéo deste volume.

Meénard (1961) redefiniu P. como sendo a presséo requerida para dobrar

o volumeinicia dacavidade.
Sabendo-se que V; =Vg+ Vg (2.9
tem-sequeV =Vg+ 2V, (2.10)

Em que V_ € o volume correspondente a pressdo limite (P.).
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Nesta tese, a forma para a determinacéo da presséo limite utilizada foi a
plotagem dos pontos da pressdo corrigida apos a pressdo de fluéncia (fase
plastica), com seus respectivos volumes. O volume € plotado no eixo das

ordenadas em escala logaritmica e a pressdo no eixo das abscissas em escala

linear (Figura 2.7).

I/
VL————-——/7r—-
_ I
A
g |
> 4 |

i

I

I

I

I

PL Pressio (kPa)

Figura 2.7 Obtencao da pressao limite (P.).

2.4.1.3. Tensdo horizontal no repouso (Sho)

A tensdo horizontal no repouso é geralmente tomada como sendo a
pressdo correspondente ao inicio da fase pseudo-elastica da curva pressiométrica
tipica corrigida. Mas na verdade, em ensaios pressiométricos com pré-furo, a
pressdo P, associada ao inicio do trecho linear da curva, ndo corresponde
necessariamente a magnitude de sy, devido a efeitos de variacdes no estado de
tensbes durante a escavagao, amolgamento do solo durante a execucéo do furo de
sondagem e pressdo de fluido estabilizante (Baguelin, 1978; Wroth, 1982;
Clarke, 1995).
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2.4.2. Dilatébmetro de Marchetti (DMT)

O ensaio dilatométrico (DMT) foi desenvolvido na Italia em 1970 pelo
Professor Silvano Marchetti, pesquisador responsavel pela concepcdo e
construcdo do equipamento, como também pela formulagdo dos conceitos
basicos associados a sua interpretacdo (Marchetti, 1975, 1980, 1997), com o
objetivo de se medir a tensdo in situ e 0 médulo de deformabilidade do solo. O
dilatbmetro congtitui-se de uma lamina de ago inoxidavel dotada de uma
membrana circular de ago (diafragma) muito fina situada em uma de suas faces.

A técnica foi patenteada na Itdlia em 1977, normalizada em 1986 nos
Estados Unidos (ASTM) e em 1995 na Europa (CEN/TC 250/SC). Nédo ha
normalizagéo especifica no Brasil.

O equipamento necessario a realizacdo do ensaio é formado por uma
l&mina dilatomeétrica, hastes de inser¢cdo, uma unidade de controle de presséo
(que emite um sinal acustico), um cabo elétrico/pneumatico, um sistema de
calibracéo, uma unidade de presséo, além do sistema de reacéo (Figura 2.8).

A lamina dilatométrica € uma lamina de ago inoxidavel com 220 mm de
comprimento e 95 mm de largura, com uma membrana circular de 60 mm de
didmetro situada em uma de suas faces, sendo conectada a uma unidade de
controle por um cabo el étrico/pneumatico.

O cabo elétrico/pneumético consiste de um fio de ago inoxidavel ductil
envolvido por um tubo de nailon que interliga a unidade de controle a lamina
dilatométrica por meio de conectores especiais em cada extremidade.

As hastes de inser¢do s&o tubos de aco vazados de formato cilindrico
com 1 m de comprimento cada, dotadas de roscas de conexao, por onde passa o
cabo el étrico/pneumatico, conectando alamina a unidade de controle.

Através da unidade de controle é possivel monitorar e controlar a pressdo
de gés fornecida a lamina e identificar a posicdo da membrana através do sina
acustico emitido por ela. E congtituida de dois mandmetros, sendo o primeiro
calibrado de 0 a 12 bar (1200 kPa) e o segundo de 0 a 70 bar (7000 kPa).

A unidade de pressdo utilizada é um cilindro de nitrogénio (N,).

19



O sistema de calibracdo € composto por uma seringa e uma mangueira de

conexdo e é utilizado para calibracdo da membrana ao ar.

Figura 2.8 llustragdo da lamina dilatométrica e da caixa de controle.

O sistema de reacéo mostrado na Figura 2.9 € composto por duas colunas
metdlicas e duas vigas que se encaixam as colunas, uma na base e outra na parte
superior, sendo as colunas afixadas huma base metalica atirantada ao solo. Esse
sistema tem por finalidade cravar a lamina na profundidade desejada através de
um conjunto de roldanas afixadas nas vigas, por onde passa o cabo de ago do

tifor.
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Figura 2.9 Sistema de reacdo do ensaio dilatométrico.

A lamina dilatométrica € conectada a uma unidade de controle que é
adimentada via pressio de gés e corrente elétrica, através do cabo
eletropneumético que passa através das hastes metdlicas (Figura 2.10). Ocorre,
entdo, a expansdo e contracdo da membrana da [&mina por meio do gés que é
introduzido ou cessado dentro da lamina (Custodio, 2003).

O formato da lamina dilatométrica tem como objetivo minimizar as
perturbacdes provocadas na camada ensaiada quando a lamina é cravada no solo.

A Figura 2.11 apresenta uma comparacdo entre os formatos da sonda do
ensaio de cone e a lamina dilatométria, verificando-se que as dimensdes da

l&minado DMT provocam menores deformagdes que a sonda do ensaio de cone.
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Forca de Insercao

Fal
"

1.1mm

Laminadilatométrica;
Haste de insercéo;
Cabo eletropneumético;
Caixade controle;

Cabo pneumético;

o o~ WD PR

Tanque de gés.

Figura 2.10 Configuracéo do ensaio dilatométrico.

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

pelalamina dilatométrica (Baligh & Scott, 1975).
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Antes de dar inicio ao ensaio, € realizada a calibracdo da membrana ao
ar, visando a determinacéo das pressdes necessarias para expandir a mesma para
as posicoes denominadas A (expansdo de 0,05 mm) e B (expansdo de 1,1 mm)
durante 0 ensaio. As calibracdes denominadas DA e DB sdo referentes as
posicOes A e B e sdo utilizadas para a correcao da rigidez da membrana e do solo
durante 0 ensaio. Faz-se também a verificagdo do desvio do medidor de presséo
(Zm) em relacdo ao zero quando a membrana € rel axada.

Apoés a redlizagdo da calibragdo, o ensaio é iniciado com a cravagéo
estatica da lamina até a profundidade a ser ensaiada. O ensaio é realizado a cada
20 cm de penetracdo. Cessada a cravacdo, a lamina se encontra em posicao
contraida devido ao empuxo ativo do solo. Aplica-se entédo a presséo para a
expansdo da membrana ouvindo-se um sinal de audio ininterrupto vindo da caixa
de controle. Ao cessar 0 sina, faz-se a leitura da pressdo no mandmetro
denominada leitura A (pressdo necessaria para um deslocamento horizontal do
centro da membrana de 0,05 mm), sendo esta, posteriormente, corrigida pela
calibracéo e considerada como a pressao necessaria para que o solo estgja ha sua
posicdo inicial tedrica antes da lamina ter sido inserida no terreno. Em seguida,
continua-se com a expansdo da membrana, acrescendo lentamente a presséo de
gas até o sina de audio ser novamente acionado, anotando-se aleitura B (presséo
de gas no interior do diafragma para um deslocamento radia da membrana de
1,10 mm). A seguir, ocorre o desligamento do sinal e a membrana € entéo
desinflada através do alivio de pressdo até que a membrana retorne a sua posi Gao
inicial. Neste momento, o sinal pode ser acionado hovamente e se obtém a leitura
denominada C (pressdo interna no diafragma durante a despressurizacdo do
sistema, quando a membrana retorna ao deslocamento correspondente a pressao
A). Nova profundidade é escolhida e repetem-se os procedimentos descritos
acima

Concluido o ensaio, recomenda-se fazer a correcdo das leituras A, B e C
em funcgdo das calibracdes DA e DB e do desvio do zero do medidor de presséo

(Zw), originando as pressdes corrigidas pg, p1 € P, respectivamente.
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Apobs as correcdes, considera-se que a pressdo po € a pressdo do solo
contra a membrana antes de iniciar a expansdo e correlaciona-se a tensao
horizontal in situ.

A diferenca entre p; e po esta relacionada a0 modulo de Young e a
pressao P, esta rel acionada ao excesso poro-pressao em sol 0s arenosos.

Os célculos de po, p1 € p» S0 apresentados a seguir:

p, =105.(A- Z,, +?A)- 005.(B- Z,, - ?B) (2.11)

p,=B-Z, - ?B (2.12)
p,=C-2Z, +?A (2.13)
Em que:

- A, B eCsdoaprimeira, segunda e terceiraleituras, respectivamente;

- DA e DB s&o as corregbes da membrana ao ar livre, relativasa A e B,
respectivamente;

- Zy éaleiturado medidor de pressdo quando a mesma e relaxada;

- Po P P2 SA0 as leituras de pressdo corrigidas. A, B e C,

respectivamente.

Com base nas pressdes corrigidas po, p1 € P, € possivel a determinagéo
de quatro indices dilatométricos adotados na interpretacéo do ensaio (Marchetti,
1980).

2.4.2.1. Modulo dilatométrico (Ep)

A diferenca entre os valores de p, € p; pode ser utilizada na determinacéo
do mddulo de elasticidade do solo. Considerando-se que o solo ao redor do
dilatbmetro é formado por dois semi-espacos infinitos elésticos, tendo a lamina
como plano de simetria, a expansdo da membrana pode ser modelada como o
carregamento flexivel de uma érea circular (Gravensen, 1960).

A expressao matematica deste problema e representada como:
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4a8- 2§
d(r) =— H P, - Po)a 2.14
o E é( ) (2.14)
Em que: d(r) = deslocamento radial do centro da membrana;

r = raio do ponto de interesse;
r, = raio da area carregada;
E = mddulo de Y oung do solo;

n = coeficiente de Poisson do solo.

A razédo E/(1-n®) é definida como o médulo dilatométrico do solo, Ep.

Parar,=30mm, r=0mmed(r) = 1,1 mm, aequacéo (2.11) resultaem:
Ep :34’7-(p1' po) (2-15)

O moédulo Ep é drenado em areias, ndo-drenado em argilas e,

parcia mente drenado em solos argilo-arenosos.

2.4.2.2. indice do material (Ip)

O indice do material é definido como a razéo entre (p1-po) € a presséo
horizontal efetiva (pg-Ug), sendo U, a pressdo hidrostética no solo. E utilizado

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

=P” P (2.16)

ID
Po - U

A partir dos resultados encontrados para diferentes tipos de solo,
observou-se que, |p depende do tamanho dos grdos, € pouco afetado pela tensdo
de sobre-adensamento (OCR) e independe das condicbes de drenagem
(Marchetti, 1980; Schmertmann, 1982; Lacasse & Lunne, 1988; Luttenegger,
1988). Considerando tais evidéncias, Marchetti & Crapps (1981) produziram o
grafico da Figura 2.12, funcéo das medidas de | e Ep para determinacéo do tipo

de solo.
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Figura 2.12 Gréfico para classificacdo dos solos e determinagdo do peso
especifico aproximado (Marchetti & Crapps, 1981).

2.4.2.3. indice de tensdo horizontal (Kp)

O indice de tensdo horizontal do solo € considerado como o coeficiente
de empuxo no repouso (Ko) modificado pelo amolgamento do solo quando a

|amina dilatométrica é instalada no mesmo.
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O aumento de Kp é proporcional a tensdo horizontal in situ, porém €&
também sensivel a outras propriedades do solo; a razéo de sobre-adensamento
OCR, idade do depdsito e grau de cimentacdo afetam as medidas de Kp, segundo
Schnaid (2000).

Py - Uy

K.=
° S, - U

(2.17)

2.4.2.4. Indice de poro-pressio (Up)

Lutenegger (1988), e Schmertmann (1988) propuseram 0s seguintes

indices de poro-pressao da agua, respectivamente:

u, =P (2.18)
Po - Uy

u, =P (2.19)
Sy - Uy

A partir dos indices dilatométricos descritos anteriormente foram
desenvolvidas correlagbes para determinacdo de pardmetros geotécnicos de
resisténcia e deformabilidade do solo tais como: o coeficiente de empuxo no
repouso (Kp), a razd de sobre-adensamento (OCR), a resisténcia ao
cisalhamento ndo drenada (S,); o angulo de atrito interno do solo @ e 0 moédulo
oedomeétrico M.

Custodio (2003) descreve com mais detalhes as expressdes para o calculo
de tais parametros bem como vérias correlacdes com outros indices obtidos em

outros ensai os de campo.

2.4.3. Sondagem a per cussdo com medida do SPT

A sondagem de simples reconhecimento a percusséo é um procedimento

geotécnico de campo, capaz de amostrar 0 subsolo. Quando associada ao ensaio
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de penetracdo dindmica (SPT), mede a resisténcia do solo ao longo da
profundidade perfurada.

Durante a realizacdo de uma sondagem pretende-se conhecer o tipo de
solo atravessado, a resisténcia oferecida pelo solo a cravacdo do amostrador
padréo e a posicdo do nivel d’ agua, quando encontrada durante a perfuracéo.

Nem o equipamento nem os procedimentos de escavagdo foram
completamente padronizados em nivel internacional no ensaio SPT. As
diferencas existentes podem ser parciadmente justificadas pelos
desenvolvimentos e investimentos em cada pais. Porém mais importantes sdo as
adaptacOes das técnicas de escavacao as diferentes condicdes de subsolo (Ireland
et al., 1970).

Apesar das criticas que sdo concebidas continuamente a diversidade de
procedimentos utilizados para a execucdo do ensaio e aos metodos utilizados na
interpretacdo dos resultados este € ainda 0 processo mais usado na pratica de
engenharia de fundaces.

Quanto a normalizagdo do ensaio SPT, na América do Sul € usada com
freqléncia a norma americana ASTM D 1.586/67 enquanto no Brasil o SPT deve

seguir as recomendagdes da NBR 6484/2001.

2.4.4. Sondagem a percussdo com medida do SPT-T

O ensaio SPT-T foi proposto por Ranzini (1988). Logo apos o término
da cravacdo do amostrador no ensaio SPT, é aplicada uma rotagdo ao conjunto
haste-amostrador com o auxilio de um torquimetro (Figura 2.13). Durante a
rotacdo, anota-se 0 valor do torque maximo necessario para romper a adeséo
entre o solo e 0 amostrador, permitindo a obtencéo do atrito lateral amostrador-
solo. Outro valor que também pode ser medido € o do torque residual, que
consiste em continuar girando o amostrador até a leitura permanecer constante.

O equipamento constitui-se de:

Torquimetro: sua capacidade minima deve ser de 500 N x m, mas o
ideal €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 aco com diametro externo de 3" e furo
central de 1 1/4” com finalidade de manter a composicéo de 1’ da
sondagem a percusséo, centralizada em relacéo ao tubo guiade 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 didmetro onde se encaixa o
tubo guig;

Pino adaptador: tarugo sextavado de aco com diametro 1 1/4” e com

roscaBSP de 1’ em uma das extremidades.

Figura 2.13 Torquimetro utilizado na pesquisa.

A medida do torque é efetuada ao término de cada ensaio de penetracéo
dindmica SPT (Figura 2.14). Depois de cravado o amostrador, seguindo-se as
recomendacOes da NBR 6484/2001, retira-se a cabeca de bater, acopla-se o disco
centralizador até apoiar-se no tubo guia e rosqueia-se ha memsa luva, onde se
encontrava a cabega de bater, o pino adaptador. Encaixa-se no pino uma chave
soquete e em seguida acopla-se o torquimetro. Inicia-se 0 movimento de rotacdo
das hastes, usando-se o torquimetro como braco de alavanca. Um observador
deve acompanhar a leitura do torquimetro, anotando o valor maximo lido e

avisando o operador para que sgia interrompido 0 movimento de rotacdo depois
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de acancada esta leitura. Em alguns casos, conforme o interesse, pode ser
anotado o valor do torque residual, devendo o operador continuar 0 movimento
de rotacdo até se atingir tal valor. Esta operac@o € repetida a cada metro de
sondagem executado, respeitada a capacidade do torquimetro, que nunca deve ser
inferior a500 N x m.

Desta forma, pode-se obter um dado importante para uma avaliagdo mais
precisa do atrito lateral desenvolvido entre 0 amostrador e o solo.

Na prética atual, existem basicamente duas correntes de aplicacdo para o
SPT-T: uma que estuda arelacdo T/N para obtencdo de parametros geotécnicos e
correcdo do valor Ngpr; € a outra se refere a obtencdo do atrito lateral de estacas

através da adesdo solo-amostrador.

G~
¢ oy N
g

Figura 2.14 Torquimetro sendo utilizado no campo.

Ranzini (1994) apresentou a seguinte expressdo para o célculo da
resisténcia de atrito lateral entre o amostrador e o solo:

= 100.T (kPa) (2.21)

Zp} R*h- ;[hO(R- r)2R+r)- rs]g
|
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Em que: fs - tensdo de atrito lateral;
T - torque maximo, em kgf.m;
h - aturatotal de cravacdo do amostrador em cm;
R - raio externo do amostrador (2,54 cm);
r - raio minimo da boca do amostrador (1,905 cm);

h, - altura do chanfro tronco-conico (1,90 cm).
Portanto:

_ 100.T
* " 0,41336h- 0,032

(kPa) (2.22)

Em que: T, em kgf.m;

h, em cm.

A partir da medida do torque maximo pode-se obter também o indice de
torque (TR) que é definido como sendo a relacéo entre o valor do torque medido
em N x meovaor Nepr (T/Ngpr).

Décourt & Quaresma Filho (1991) apresentaram correlagbes entre o
torque obtido do SPT — T e 0 N, (valor de Ngpr para uma eficiéncia de cravagéo

de 72%, que corresponde a média das energias de cravacdo utilizadas no Brasil).
T (N.m) = 11,0 N,, (para solos sedimentares) (2.23)
T (N.m) = 18,4 N4, (parasolosresiduais) (2.24)

O estabelecimento de correlacles estatisticas entre o valor do torque (T)
medido em N x m e 0 Nger permite enquadrar os solos em um novo tipo de
classificagédo, onde sua estrutura desempenha papel fundamental.

Décourt (1991) apresentou uma nova relacéo T/N para os solos da bacia
sedimentar terciaria de S30 Paulo, ao invés do 11, esse valor seria 12. Além
disso, propds um Ng 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

possiveis, poderia se obter um Ng, 0 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 S&o Paulo, que como se sabe, sdo solos pouco estruturados e para
0S quais existe um grande nimero de correl acdes ja estabel ecidas.

Alonso (1994) apresentou correlactes entre o atrito lateral calculado
através da formula proposta por Ranzini (1988) e o indice de resisténcia a
penetracdo Nspr do ensaio SPT, que serdo mostradas posteriormente nos méetodos

de calculo de capacidade de carga de fundagdes profundas.

2.5. Provade carga estatica em estacas

No Brasil, 0 ensaio de prova de carga estatica em estacas € normalizado
pela NBR 12.131/1991. A execucdo da prova de carga visa obter dados para se
avaliar 0 comportamento carga x deslocamento e estimar a capacidade de carga
do elemento de fundacdo, além de obter pardmetros da interacéo 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 ver sus recalque.

A execucdo de uma prova de carga € 0 processo mais indicado para a
determinacdo da capacidade de carga de fundagdes profundas e deve ser
realizada de maneira criteriosa seguindo as recomendacdes da norma.

No Brasil, a primeira prova de carga em estacas foi realizada pela
Companhia Internacional de Estacas Frankignoul, nas obras de fundacgGes da
Estacdo 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 Tecnoldgicas (IPT).
As provas de carga eram executadas de acordo com a norma alema (DIN
1054/1940) ou segundo o Cédigo de Boston (1944), sendo que em 1951 surgiu a
primeiraNorma Brasileira, aNB 22/1951.

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

estacas tipo Franki das fundacfes 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
histérico da realizagdo de provas de carga no Brasil em palestra realizada pela
ABMS/NRSP, abordando a evolucdo dos sistemas de reagdo a serem
empregados, os cuidados a serem tomados durante a realizagdo do ensaio bem
como as principais mudancas ocorridas nas normas brasileiras até a atualidade.

A redlizagéo de provas de carga em estacas torna-se necessaria a partir
do momento em que se desga obter um maior controle de qualidade das
fundagbes durante sua execucao, garantindo a integridade estrutural do elemento
de fundagéo e assegurando gque n&o havera ruptura para uma determinada carga
de trabalho, além de possibilitar uma comparacdo com as cargas estimadas de
projeto. Segundo Velloso (1989), “a prova de carga estética é o Unico ensaio que
reproduz as condigdes de trabalho de uma estaca’.

A critério do projetista, a prova de carga pode ser realizada com
carregamento lento ou rdpido. Neste trabalho, a prova de carga estética foi
realizada com carregamento lento e os resultados comparados com os resultados

obtidos através de métodos semi-empiricos de cal cul o de capacidade de carga.

2.6. Métodos semi-empiricos par a deter minacéo da capacidade de carga

Para verificagdo da seguranca a ruptura, do ponto de vista geotécnico, é
necessario determinar previamente a capacidade de carga ou a carga de ruptura
do macico de solo que circunda o elemento estrutural de fundagdo e que Ihe serve
como camada de apoio.

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

duas parcelas:
R=R +R (2.25)

Em que: R - resisténcia por atrito lateral;

R, - resisténciade ponta.
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A capacidade de carga de fundacgbes profundas pode ser obtida por
meétodos estéticos, provas de carga e métodos dinamicos.

Os métodos estaticos podem ser tedricos, quando o célculo é feito de
acordo com teoria desenvolvida na Mecanica dos Solos, ou semi-empiricos,
guando s&o usadas correlagcdes com ensaios in situ. Os coeficientes de seguranca
a serem aplicados para determinagdo da carga admissivel devem ser os
recomendados pelos autores das teorias ou correlacdes e ndo deve ser inferior a
2,0. No caso especifico de estacas escavadas, devido aos elevados recalques
necessarios para a mobilizagcdo da carga de ponta (quando comparados com 0s
recalques necessarios para a mobilizacdo do atrito lateral) e, por existirem
duvidas sobre a limpeza do fundo, a resisténcia de atrito prevista na ruptura néo
pode ser inferior a 80% da carga admissivel a ser adotada. Neste trabalho, foram
utilizados meétodos semi-empiricos e provas de carga para avaliagdo da
capacidade de carga do solo em estacas escavadas.

Os métodos semi-empiricos séo baseados em correlagdes empiricas com
resultados de ensaios in situ, sendo gjustados com provas de carga. Como as
formul agcdes tedricas geralmente ndo sdo confiaveis na previsao de capacidade de
carga de fundacbes profundas, muitos autores tém proposto novos métodos, que
sdo difundidos no meio geotécnico brasileiro com o intuito de melhorar as
correlacOes ja existentes. Neste trabalho, foram utilizados os métodos de célculo
baseados nos ensaios PMT, DMT, SPT e SPT-T. Ndo sera apresentado o
procedimento para o calculo da parcela referente a resisténcia de ponta, pois o

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

2.6.1. MétodosbaseadosnosensaiosPMT

2.6.1.1. Método Ménard (1963)

Este méodo foi originamente desenvolvido por Ménard (1963), e,
posteriormente, varios outros autores contribuiram com as pesquisas, dentre os

quais se destacam Baguelin, Jézéquel, Shields, Bustamante e Gianesdlli.
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A parcela de resisténcia lateral (Qr) de uma fundac&o profunda é funcéo
do tipo de solo e do método de instalagcdo e material de confecgéo da estaca. Esta
parcela € obtida pela seguinte equagao:

Q =S[fmax.p.B.?z] (kN) (2.26)

Em que: fmax - atrito lateral unitario maximo nacamada“i”;
B - didmetro da estaca;

?Zj - espessurada camada“i”.

Na Figura 2.15, mostra-se o gréfico para obtencdo de fmax em funcéo da

pressdo limite liquida segundo Ménard (1963). O valor da capacidade de carga

ultima é obtido pela expressao:
Qu=Q+Q, (kN) (2.27)

Qu=S[fmax.p.B .2zl +Q, (kN) (2.28)
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Figura 2.15 Grafico para obtencdo do atrito lateral unitario maximo (apud

Ménard, 1963).

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

Maximo (fmax)-

porém propuseram abacos diferentes para a determinacéo do atrito lateral unitario

2.6.1.2. Método Baguelin et al. (1978)

Baguelin et a. (1978) propuseram a determinacdo de (f.s) através da

utilizacdo do abaco da Figura 2.16.
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Figura 2.16 Grafico para obtencdo do atrito lateral unitario maximo (apud
Baguelin et a., 1978).

2.6.1.3. Método Bustamante e Gianeselli (1981)
Bustamante & Gianeselli (1981) recomendam a utilizagdo da Tabela 2.1

em conjunto com o abaco da Figura 2.17, para obtencdo do atrito lateral unitario
Maximo (fmax)-
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Tabela 2.1 Escolha da curva para determinacéo do atrito lateral unitario (apud
Bustamante & Gianeselli, 1981).

Estaca Estaca Estacas Injetadas
escavada escavada com com

Tipo de solo P sem revestimento Cravadas pressdo

(kPa) ra-.ra;;imen concreto | Ago | concreto | ago | Baixa | Alta
Argila mole 0-700 A A A A B -
Argila rija 1200-2000 | A, (B) A, (B) A A, (B) A B E*
Argila dura >2000 A, (B) A, (B) A A (B | AB| E*
Areia fofa 0-700 A A A A A B -
Areia
medianameante 1000-2000 B. (C} A, (B) A B, (C) B c E
compacta
Areia compacta >2500 C, (D) B, (C) B C. (D C D E
Calcareo
complatamente 0-700 A A A A A B
alterado
Calcareo
parcialmente =1000 C, (D) B, (C) B C, (D) C E E
alterado
Marga 1500-4000 D, (F) G, (D) c F F F G
Marga rija =4500 F - - G G
Rocha alterada 2500-4000 G G - G G G G
Rocha fraturada >4500 G - - G G
Notas:
a) As curvas entre parénteses se aplicam apenas as estacas bem
executadas (baixo amolgamento do solo durante a fase de escavacéo) ou

; para solo que sera densificado em torno da estaca cravada.
i b) E*: apenas se a pressao limite < 1500 kPa.

|
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Figura 2.17 Gréfico para obtencéo do atrito lateral unitério (apud Bustamante &
Gianeselli, 1981).

2.6.2. Métodos baseadosnosensaiosDMT

2.6.2.1. Método Peiffer (1991)

Este método foi utilizado num trabalho realizado pelo Laboratério de
Mecanica dos Solos da Universidade do Estado de Ghent na Bélgica, sendo
executados ensaios de DMT antes e depois da confeccdo de trés estacas
escavadas com concreto injetado sob pressdo. Os resultados foram comparados
com provas de carga e outros métodos, além de se analisar 0 comportamento do
solo adjacente ao longo do fuste da estacas (L = 105 m, @ = 35 cm)
considerando o tipo de solo e 0 volume excessivo de concreto injetado nas
paredes da cavidade. A avaliacdo do atrito lateral € baseada na tenséo horizontal

efetiva gerada apOs a reconsolidacdo do solo na interface membrana-solo,
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usando-se 0 DMT. Constatou-se a eficiéncia do método na determinacdo da

resisténcia lateral ao obter valores satisfatorios comparados as provas de carga.
Com a medida da tensdo horizontal efetiva (s 1) disponivel, pode-se

avaliar o atrito lateral unitério através da razéo de atrtito lateral r (Baligh, 1985)

definida como:

Ay
?= ; S (229)
S h,c

Em que: Qus - atrito lateral unitério maximo nainterface solo-estaca.

A tensdo horizontal efetiva é obtida a cada 20 cm ao longo do
comprimento da estaca a partir do valor de p, . que é a pressao exercida pelo solo

sobre a membrana antes de seiniciar a expansdo e é definida pela equagéo:
s’ he = po,c - Ug (230)

Atualmente é recomendado o valor ? = 0,20 para a razéo de atrito lateral,
sugerido por Marchetti et al. (1986) para o caso especifico de estacas escavadas.

A parceladaresisténcialateral € obtida pela expresséo:
Qs = Uys-As (kN) (2.31)

Em que: A - &realateral do fuste da estaca

O valor da capacidade de carga Ultima € obtido pela equacéo:
Q, =Qs +Qp (kN) (2.32)

Os autores dos métodos baseados nos resultados do PMT e DMT né&o
recomendam nenhum valor para o fator de seguranca global a ser utilizado no
calculo da carga admissivel. Consequentemente deve-se adotar um coeficiente de

seguranca igual a2, 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 resisténcia lateral (R)) que compdem a capacidade de carga (R)

é dada por:
R=Ug (nD) (2.33)
1

Em que: R, = resisténcialateral (kN);
U = perimetro da segéo transversal do fuste (m)

I, = tensdo média de adesdo ou atrito lateral (kPa) na camada de

espessura DI (m).

O vaor de r; pode ser caculado a partir do atrito lateral unitario (f.)

medido em ensaios de penetracéo estatica CPT:

= ;— (kPa) (2.34)

2

Em que: F, € um coeficiente de transformacdo que engloba o tipo de estaca e
o efeito escala entre a estaca (prototipo) e o cone do CPT (model o),

cujos valores séo apresentados na Tabela 2.2.

Quando ndo se mede o vaor de f., pode-se correlacionalo com a

resisténcia de ponta g
f. =a.q. (2.35)
Em que: a éfuncéo do tipo de solo (Tabela 2.3).

Além disso, quando ndo se dispde de ensaios CPT, (. pode ser estimado

por uma correlagdo com o indice de resisténcia a penetragéo (N) do ensaio SPT:
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q.=KN  (kPa)

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

Tabela 2.2 Coeficiente de transformacéo F, (Aoki-Veloso, 1975).

Tipo de estaca F,
Franki 50
Metdlica 35
Pré-moldada 35
Escavada com lama bentonitica’ 7,0
Escavada de pegueno diametro™ 6,0

(*) Vaor proposto por Velloso et al. (1978).
(**) Valor proposto por Alonso (1991); Aoki & Alonso (1992).

Tabela 2.3 CoeficientesK ea (Aoki-Veloso, 1975).

Tipo desolo K (kPa) | a (%)
Areia 1000 1,4
Arelasiltosa 800 2,0
Areiasilto-argilosa 700 2,4
Areiaargilosa 600 3,0
Areiaargilo-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
Argilaarenosa 350 2,4
Argilaareno-siltosa 300 2,8
Argilasiltosa 220 4,0
Argilasilto-arenosa 330 3,0

(2.36)
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Pode-se ent&o, reescrever a expressao parar,:

(kPa) (2.37)

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

estimada pela formula semi-empirica

v

R=R, +
p F2

aGKND)  (kN) (2.39)
1
Os autores recomendam um fator de segurancaigual a 2,0 para o calculo
da carga admissivel (Qqm). Logo:

Qun=s  (KN) (239)

2.6.3.2. Método Velloso (1981)
A parceladeresisténcialateral é obitda pela equagéo:
R =alU .é_ (rI .DI) (2.40)

Em que: a - fator de execucao daestaca;
| - fator de carregamento;
U - perimetro da secdo transversal do fuste;

DI - espessura da camada de solo.

Paraosfatoresa el , sdo propostos os seguintes valores.

_ 11,0 para estacas cravadas
_}0,5 para estacas escavadas

11,0 para estacas comprimidas

2=
%0,7 para estacas tracionadas
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O atrito lateral médio (r)) em cada camada de solo com espessura Dl ,

atravessada pela estaca, pode ser considerado como:
n=f.  (kPa) (2.41)
Em que: f. € o atrito lateral medido na haste (lisa) do ensaio CPT.

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

correlagdo com Ngpr do tipo:
f.=aN" (2.42)

Em que: a e b sdo parametros de correlacdo a serem definidos para os
solos tipicos do canteiro da obra. Na Tabela 2.4 sdo indicados os

valores aproximados desses parametros.

Tabela 2.4 Vaores aproximados dos parametros & eb’ (Velloso, 1981).

Solo Atrito
a (kPa) b'
Areias sedimentares submersas (1) 50 1
Argilas sedimentares submersas (1) 6,3 1
Solos residuais de gnai sse areno-siltosos submersos 8,5 1
Solos residuais de gnaisse silto-arenosos submersos 80(1) 1(d)
12,1 (2) 0,74 (2

(1) Dados obtidos na érea da Refinaria de Duque de Caxias (RJ)
(2) Dados obtidos na area da Acominas (MG)

Calculada a capacidade de carga R (R,+R;) do elemento de fundagéo,
ndo ha recomendagdo do autor para o coeficiente de seguranca global (CS) a ser

aplicado para o célculo da carga admissivel. Sendo assim, adota-se CS = 2.

2.6.3.3. Método Décourt-Quaresma (1978)

A parcela de resistécia lateral (R)) da capacidade de carga (R) de um

elemento de fundacéo € expressa por:



R=nS (kN) (2.43)
Em que: S - arealateral do elemento de fundagéo.

A estimativa da tensdo de atrito lateral (r;) € feita com o valor meédio do
indice de resisténcia a penetragdo do SPT ao longo do fuste (N,), de acordo com
uma tabela apresentada pelos autores, sem nenhuma distingdo quanto ao tipo de

solo. No célculo de N, adotam-se oslimites N, 3 3 e N, £15 e ndo se consideram

os valores que serdo utilizados na avaliagdo da resisténcia de ponta.

Décourt (1982) transforma os valores tabel ados na equagao:

(=108 412 (kPg) (2.44)
ed3 g

O valor da capacidade de carga € obtido por:
R=R +R  (kN) (2.45)

A carga admissivel da fundac&o é calculada utilizando-se um coeficiente
de seguranca igual a 2. Entretanto, Décourt (1982) propbe a utilizacdo dos
coeficientes de seguranca globais 1,3 e 4,0, referentes as parcelas de atrito e de
ponta, respectivamente. Logo, a carga admissivel é dada pelo menor dos dois

valores:

Qadm = 5 +& (kN) ou Qadm = RI i RP

13" 20 5 (kN) (2.46)

2.6.3.4. Método Décourt (1996)

Décourt (1996) introduz os coeficientes a e 3 na férmula de capacidade

de carga desenvolvida por Décourt-Quaresma (1978):

R=a.R, +b.R (kN) (2.47)

45



Para aplicacdo em estacas escavadas com lama bentonitica, estacas escavadas em
gera (inclusive tubulGes a céu aberto), estacas tipo hélice continua e raiz e
estacas injetadas sob altas pressdes.

Os valores dos coeficientes a e b sdo tabelados em funcdo do tipo de
estaca e do tipo de solo. Como neste trabalho s interessa a resisténcia lateral, na

Tabela 2.5 estéo apresentados os valores do coeficiente b.

Tabela 2.5 Vaores do coeficiente b em funcéo do tipo de estaca e do tipo de
solo (Décourt, 1996).

Tipo de estaca
Tipodesolo | Escavada | Escavada | Hélice Rai | |Ni€tada sob
) ] aiz ~
em geral |(bentonita)| continua altas pressoes
Argilas 0,8 0,9 1,0 1,5 30
oo 0,65 0,75 10 | 15 3,0
intermediarios
Areias 05 0,6 1,0 | 15 3,0

" Valores apenas orientativos diante do reduzido nimero de dados disponiveis.

Para o calculo da carga admissivel sdo adotados os mesmos critérios de
seguranca do método Décourt-Quaresma.
Para os 4 métodos descritos anteriormente, deve ser verificada também a

seguinte condic¢ao, no caso de estacas escavadas:

R

£ _
Quar 0,80

(kN) (2.48)

2.6.3.5. Método Teixeira (1996)

Teixeira (1996) utiliza no seu méodo os indices de resisténcia a

penetracdo do ensaio SPT, propondo para a tensdo de atrito lateral a seguinte

EXPressao:
n=b.N (kPa) (2.49)
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Em que: N é o valor médio do indice de resistécia a penetracdo do SPT ao
longo do fuste;
b € um coeficiente proposto por Teixeira que depende do tipo de
estaca (Tabela 2.6).

Tabela 2.6 Vaores de b (kN/m?), segundo Teixeira (1996).

Tipo de estacas b (kN/m?)
Pré-moldadas e metdlicas 4,0
Franki 5,0
Escavada a céu aberto 4,0
Raiz 6,0
A capacidade de carga € dada por:
P,=P, +b.N.A (kN) (2.50)

A carga admissivel para as estacas deve ser Pr/2 com excecdo das

estacas escavadas a céu aberto, cujo valor sera P /1,5 + Po/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, Séo
Paulo (SP) apresentou uma metodologia para calculo 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-continuas, 0 autor sugere que sua aplicacdo
pode ser estendida a outros tipos de estacas.

Para o célculo da parcela de resisténcia lateral (P.) Ranzini (2000)

apresenta a seguinte expressao:

PL=5.1.A (kN) (2.51)
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Em que: S - € um coeficiente empirico;
f| - tensdo de atrito lateral ao longo do fuste da estaca (kPa);

A, - &rea da superficie lateral, enterrada, da estaca (m?).

Para obtenc&o do coeficiente empirico s, 0 autor recomenda gque este sgja
obtido através de provas de carga instrumentadas. Adotou-se 5 = 1,4, valor
sugerido por Peixoto (2001) ao aplicar o método Ranzini (2000) em estacas
escavadas.

O célculo da tensdo de atrito lateral (f;)) considera que a mesma €
inteiramente mobilizada quando se atinge na prova de carga um deslocamento de
dez milimetros. Sendo assim, Ranzini (2000) considerou mais légica a utilizacdo
do atrito lateral medido pelo torque residual, devido a expressao reproduzir uma

condicdo similar ao deslizamento do fuste contra o solo.

3 Di,.f,
- A 5 (kP (2.52)
Em que: Dl; € o comprimento do trecho elementar de ordem “i” do fuste;

fi € atensdo de atrito lateral residual medida pelo torquimetro na

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

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

A D f,
Pr=5.4.0 'ADI&PP (kN) (2.53)

2.6.4.2. Método Alonso (1996)

Este método foi estabelecido com base em ensaios SPT-T (Ranzini, 1988
e 1994), apos algumas consideracOes e correlacdes, sendo utilizada a seguinte

expressao para estimativa do atrito lateral:
P.=U.Ln (kN) (2.54)

Em que: U - perimetro da se¢éo transversal do fuste da estaca (m);
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L - comprimento da estaca (m);

I, - adesdo média ao longo do fuste da estaca (kPa).

Segundo Alonso, a adeséo média ao longo do fuste da estaca € dada pela

EXPressao:
n=0,65.f, £200kPa  (kPa) (2.55)
Em que: fs € a adesdo calculada a partir do torque maximo (em kgf.m) e da

penetracdo total de 45 cm do amostrador do ensaio SPT.
Para a penetracao total “h” do amostrador igual a 45 cm, a expressao de Ranzini:

100.T

= (kPa) (2.56)
0,41336h- 0,032
Em que: T, em kgf.m;
h, em cm.
Assume aforma:
T
f.=—"2 (kPa 2.57
=1 (kP (2.57)
T
Logo: T, :0,65.]“—”2X (kPa) (2.58)

Para o calculo da capacidade de carga Ultima utiliza-se a equagéo:

T,
R=R,+065U.L.-"  (kN) (2.59)

O autor recomenda a utilizagdo de um fator de seguranca global igual a2

para o calculo da carga admissivel.
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2.6.4.3. Método Décourt (1996)

Décourt (1996) propds a introducdo dos coeficientes a e b na
metodologia, ja consagrada de Décourt e Quaresma (1978) e sugere a utilizacéo

do N equivalente (Ng;) quando forem obtidos dados de ensaio SPT-T:
N, =— (2.60)
Em que: T, em kgf.m

Assim, os valores de N podem corresponder tanto ao Nspr tradicional
como ao Ng;, do SPT - T, ao ser empregado na metodologia de Décourt (1996)
que utiliza dados do SPT.

L ogo, a capacidade de carga Ultima serd obtida pela seguinte expressao:

R=a.R, +b.108" +1%5 (kN) (2.61)
e3 o

2.6.4.4. Método Peixoto (2001)

Este método para previsdo da capacidade de carga de estacas foi sugerido
por Peixoto (2001) levando-se em consideragcdo a metodologia proposta por
Ranzini (2000), sendo introduzida algumas modificacdes, apds trabalhos
realizados com um torquimetro elétrico desenvolvido em sua pesquisa de
doutorado.

Para o cdlculo da parcela de atrito lateral utilizase a metodologia
sugerida por Ranzini (2000), mas usando-se fTmax e multiplicando-se por um

coeficiente F que é funcéo de T,.a / N e do tipo de estaca.
P =F.5.fTmax.A (kN) (2.62)

Em que: F, - fator de correcdo em funcdo do tipo de estaca e da relacéo
TmadN, Tabela2.7;
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s - coeficiente em fungdo do tipo da estaca (Tabela 2.7);
A, - &reada superficie lateral da estaca (m?).

DI, fTméx

FTméx = (kPa) (2.63)

a o,
Em que: Dl; - comprimento do trecho elementar de ordem “i” do fuste (m);
fTmax; - tensdo de atrito lateral maxima medida pelo torquimetro

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

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

a Di;.fTméx,

Pr =F.5.A +P (kN) (2.64)

an

Tabela 2.7 Vaores dos coeficientes s e F, (Peixoto, 2001).

Tipo de estaca S il
TmadN <1 Thad/N > 1

Pré-moldada de pequeno diametro 0,8

Omega 3,0

Metdlica 0,3 1,0

I njetada de pequeno diametro 2,0

Raiz 1,5

Strauss 0,8 1,3 0,7
Franki 0,8 0,7 0,5
Apiloada 35 0,7 0,5
Hélice-continua 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 execucdo de provas de carga seguindo as
recomendagbes da NBR 12.131/1991. No célculo da carga admissivel o
coeficiente de seguranca contra a ruptura deve ser igual a 2.

Em fundagdes profundas consideram-se dois tipos de ruptura, afisicaea
convencional. O fendbmeno da ruptura € abordado por diversas teorias de
capacidade de carga, mas nédo definem as deformagdes necessarias para atingi-la.
As provas de carga apresentam resultados graficos através de curvas carga
recalque, onde as vezes a definicdo de ruptura nitida € inexistente. No caso de
estacas escavadas, a ruptura fisica nunca ocorre, considerando-se apenas a
ruptura convencional.

De Beer (1988) apresenta os conceitos de ruptura fisica e de ruptura
convencional. A ruptura fisica Q, € definida como sendo o limite da relacéo do

acrescimo do recalque da ponta da estaca (?s;) pelo acréscimo de carga (?Q),

tendendo ao infinito.
Q. = Q. para (?s;/?Q) =8 (2.65)

Décourt (1996) propds uma definicdo de ruptura fisica de fundactes em
geral baseada no conceito de rigidez. A rigidez de uma fundacéo (R) € arelacéo
entre a carga aplicada e o recalque produzido pela aplicacdo dessa carga. A
ruptura fisica (Q,,) € a carga correspondente a um valor de rigidez nulo, ou sgja,
Qu éigua ao limite de Q quando o recalque tende ainfinito e, portanto, arigidez
tende a zero. Na ruptura convencional, um valor de recalque arbitrério é adotado
para caracterizar a carga de ruptura.

Um dos critérios mais conhecidos no meio geotécnico para interpretar
provas de carga ndo conduzidas até a ruptura € o da norma inglesa, que define a
ruptura convencional como sendo a carga correspondente ao recalque de 10% do
didmetro no caso de estacas de deslocamento e de estacas escavadas em argilas, e

de 30% do didmetro no caso de estacas escavadas em solos granulares.
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A NBR 6122/96 (item 7.2.2.3) considera trés situacdes em que uma
prova de carga néo apresenta ruptura nitida: 1) quando néo se pretende levar a
estaca a ruptura; 2) ou a estaca tem capacidade de resistir a uma carga maior do
gue aquela imposta pela reacéo; 3) ou quando a estaca € carregada até apresentar
um recalque consideravel.

Nos dois primeiros casos, deve-se extrapolar a curva carga-recalque para
a determinacéo da carga de ruptura. No Brasil, um método muito usado para essa
extrapolagdo é o de Van der Veen (1953).

No terceiro caso, a carga de ruptura pode ser convencionada como aguela
gue corresponde, na curva carga-recalque mostrada na Figura 2.18, ao recalque

obtido pela equacéo seguinte, ou por outros metodos consagrados.

R"L D
fo= + 2 2.66
" AE 30 (2.60)
Em que: I' k - recalque de ruptura convencional;

R - carga de ruptura convencional;

L - comprimento da estaca;

A - a@rea dasecdo transversal daestaca;

E - modulo de elasticidade do material da estaca;

D - didametro do circulo circunscrito a estaca.
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Figura 2.18 Obtencéo da carga de ruptura convencional (NBR 6122/96).

Para estacas de concreto, na falta de qualquer indicacdo, podem ser
adotados para 0 médulo de elasticidade os valores conservadores de E. = 20 GPa
e de E. = 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 nomina (considerando apenas 0 aspecto estrutural) da estaca (Tabela

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

+— (2.67)
e, em seguida, por este ponto (P; r) plota-se a reta que corta o eixo dos recalques

em D/30. O ponto de intersecdo dessa reta com a curva carga X recalque

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

Tipo de estaca Tensdo médiado Dimensao Carga nominal
fuste (cm) (KN)
f 20 100
Broca s = 3,0 MPa o 150
f 25 200
f 32 300
Strauss s =4,0MPa f 38 450
f 42 550
f 45 650
f 25 200
Escavada com f 30 300
trado espiral s =4,0 MPa f35 400
(sem lama) f 40 500
f 45 650
f 50 800
f 60 1.100
f 80 2.000
Estacio f 100 3.000
(escavada com s =40MPa f 120 4.500
|ama bentonitica) f 140 6.000
f 160 8.000
f 180 10.000
f 200 12.500
40 x 250 4.000
50 x 250 5.000
Estaca-diafragma 60 x 250 6.000
ou "barretaeg" s =4,0MPa 80 % 250 3,000
100 x 250 10.000
120 x 250 12.000

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

Neste capitulo, sera feita a descricdo e a caracterizagdo geotécnica do
local onde foram realizados os ensaios de campo e a descricdo da metodologia

utilizada para a montagem e arealizagcéo das provas de carga.

3.1. Localizacdo do Campo Experimental |1

Esta tese foi desenvolvida a partir de ensaios de campo realizados no
Campo Experimental I, da Universidade Federal de Vigosa, em Vicosa — MG,
situado nas dependéncias da fabrica de pré-moldados, localizada atras do
Departamento de Engenharia Agricola, conformeilustraa Figura 3.1.

A cidade de Vicosa esta localizada na regido sudeste do Estado de Minas
Gerais, zona da mata mineira, auma atitude de 651 m, com latitude de 20°45'S e
longitude 42°51'W. A precipitacdo média anual € de 1.341 mm e, a temperatura
média anual é de 19°C.

O Campo Experimental 1l foi utilizado pela primeira vez durante
pesquisa realizada em 2003, que deu origem a dissertacdo de mestrado de Borges
(2004).
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Figura 3.1 Localizacdo do Campo Experimental 1l, em VigosaaMG (Bessa,
2005).

Essa area de pesquisa foi escolhida devido a auséncia de lencol freatico
até a profundidade de 9 m e, por apresentar um perfil de subsolo mais
homogéneo, proporcionando condic¢des ideais a execucdo de estacas escavadas
(com comprimento de 6 m) com trado mecanico ou manual, sem a necessidade
de suporte das paredes do fuste ao longo da escavagéo e, possibilitando também,
a retirada de amostras indeformadas para realizagdo de ensaios triaxiais. Atraves
dos ensaios de granulometria conjunta em amostras retiradas durante a execugdo
do ensaio PMT, redlizados em conjunto com Borges (2004), o subsolo estudado
apresenta um perfil conforme ilustrado na Figura 3.2.

Em relacGo a area estudada, pbde-se identificar a presenca, em
proporcdes minimas, de um material analisado téctil e visualmente como quartzo,
feldspato e mica, variando ao longo da profundidade da escavacdo das estacas e

darealizacdo dos pré-furosdo PMT.
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Figura 3.2 Perfil do subsolo do Campo Experimental 11 (Bessa, 2005).

3.2. Ensaiosde Campo e L aboratério

Nesta pesquisa, foram utilizados os seguintes ensaios de campo:
sondagem de simples reconhecimento a percusséo (SPT), sondagem de simples
reconhecimento a percussao com medida de torque (SPT-T), ensaio dilatométrico
de Marchetti (DMT), ensaio pressiométrico de Ménard (PMT), executados por
Borges (2004) e, provas de carga estaticas em estacas, realizadas posteriormente
no decorrer da pesquisa. Apos a execucdo das provas de carga, também foram
realizados ensaios DMT proximos as estacas ja ensaiadas.

Os ensaios de laboratério, realizados em conjunto com Borges (2004),
foram os seguintes. caracterizagdo (limite de liquidez, limite de plasticidade,
granulometria, peso especifico dos sdlidos) e teor de umidade natural, a partir de
amostras deformadas do solo coletadas durante a execucéo dos pré-furos para a
realizacéo dos ensaios PMT.

Além dos ensaios de laboratorio 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 poco,
seguindo as recomendagdes da NBR 9604/1986, realizado por Borges (2004). A
locagdo dos ensaios de campo readlizados, do poco de coleta das amostras

indeformadas e das estacas ensai adas se encontram na Figura 3.3.
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Figura 3.3 Locagdo dos ensaios de campo realizados, do pogco de coleta das
amostras indeformadas e das estacas ensaiadas (E5, E6, E7 e ES).
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3.3. Execucao 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 a tracéo por Bessa (2005). Paraa
confecgdo das estacas E5, E6, E7 e E8, foram escavados, simultaneamente, furos
de 6 m de profundidade e, 0,25 m de didmetro com trado mecanico, porém, a
concretagem foi feita em intervalos de tempo diferentes apds a escavagéo, como
mostra a Tabela 3.1. Este procedimento foi realizado com o intuito de se verificar
a influéncia do tempo de abertura do furo na determinacdo da resisténcia lateral

das estacas a partir das provas de carga executadas.

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

Intervalo detempo
Estaca (horas) P
E5 144
E6 96
E7 48
E8 24

Apobs a escavacdo das estacas foi introduzida em cada uma delas uma
barra de ago de 8,0 mm de diémetro, soldada a uma chapa metalica como mostra
a Figura 3.4. Esta barra de aco foi envolvida por um tubo de PV C para ndo haver
contato com o concreto. Sobre a chapa metalica, colocou-se um pedaco de isopor
de 3,0 cm de espessura, com 0 objetivo de estabelecer 0 momento em que a
resisténcia de ponta comecaria a ser mobilizada, apds a deformacéo total do
isopor. Entretanto, pelo fato de haver solo solto, restante da escavagéo, sob a
chapa metalica e, também, pelo peso do concreto langado, esta idéia ndo se
concretizou. A finalidade da barra de ago era receber no topo da estaca o
extensdmetro que mediria 0 deslocamento da ponta. Foi fixada também uma
chapa de ago no topo da estaca, soldada a um pedaco de barra de ago de 8,0 mm

parareceber o extensdbmetro que mediria o deslocamento do topo.
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Figura 3.4 Detahe das barras de ago, do isopor e das chapas metdlicas fixadas

nas estacas.

A escavagao das estacas foi feita com trado mecanico acoplado ao chassi
de um caminh&o, cedido pela Meksol. A Figura 3.5 mostra a escavagao sendo
realizada.

Figura 3.5 Escavacdo da estaca com trado mecéanico.
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O concreto utilizado na confecgéo das estacas foi preparado no local com
uso de uma betoneira. Foram moldados corpos de prova segundo a NBR 5738,
para a realizacdo de ensaios de compresséo (NBR 5739) e chegou-se avalores 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 minimo recomendado pela NBR
6122/1996. O concreto foi lancado do topo da perfuracdo (Figura 3.6) com o
auxilio de funil para preservar as paredes do fuste, seguindo as recomendacfes da

norma. As estacas ndo foram armadas.

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

de aco para fixagéo dos extensdmetros.

3.4. Realizacdo das provas de carga estaticas

3.4.1. Procedimentos adotados antes da montagem

Antes da montagem das provas de carga, foram adotadas algumas
medidas de precaucédo, como: limpeza e nivelamento do terreno; preparacéo do

topo da estaca; isolamento da area proxima as estacas ensaiadas com construcéo
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de canaletas e barreiras de solo, para evitar percolacdo de agua, no caso de
chuvas; montagem de uma cobertura com lona preta sobre o local ensaiado;
afericdo dos extensdmetros utilizados para medir os deslocamentos; calibracdo
dos macacos hidraulicos utilizados para aplicacéo da carga.

A calibracdo dos macacos hidraulicos foi realizada pelo Laboratério de
Materiais de Construcéo Civil, da UFV, de acordo com as normas estabel ecidas
para este procedimento. Nas Figuras 3.7 e 3.8 sd0 apresentadas as curvas de
calibracéo de cada macaco hidraulico, um com capacidade de 500 kN e o outro,
com capacidade de 2000 kN.

4 N
240 -

200 - y = 0,5828x + 14,758

160 -
120 -

80 |

Carga real aplicada (kN)

40 |

Oiwww\www\www\www\www\www\www\www\www\
0 40 80 120 160 200 240 280 320 360

Carga indicada no mandmetro (kN)

- /

Figura 3.7 Curvade calibracdo do macaco hidraulico de 500 kN.
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Figura 3.8 Curvade calibracdo do macaco hidraulico de 2000 kN.

3.4.2. Materiais utilizados na montagem

Os materiais utilizados durante a montagem do ensaio estéo listados
abaixo:

- uma viga metalica principa de perfil caixéo enrijecida, com 4,40 m de
comprimento, 0,25 m de largura e 0,40 m de altura;

- duas vigas metalicas secundarias de perfil “I” enrijecidas, com 2,00 m
de comprimento, 0,25 m de largura e 0,40 m de altura;

- viga de referéncia de madeira;

- hastes metdlicas com reguladores em uma das extremidades para
encaixar e controlar a verticalidade dos extensdbmetros ao apoia-los sobre as
placas de vidro;

- placas de vidro coladas sobre um pedago de chapa metdlica para apoio
dos extensOmetros,

- trés extensdmetros com precisdo de centésimos de milimetros, sendo

dois com curso maximo de5 cm e um com curso de 3 cm;

65



- um macaco hidraulico com capacidade de 500 kN e outro com
capacidade de 2000 kN;

- duas bombas hidraulicas com manémetros acoplados;

- termOmetro para se medir a temperatura ambiente;

- pedagos de chapas metdlicas que foram apoiados sobre 0 macaco para
gjusté-lo de acordo com a aturadaviga principal;

- pontaletes de madeira;

- conjunto de chapas de ago furadas nas extremidades;

- pedacos variados de tubos de ago que serviram como esticadores,

- luvas de ago rosqueadas;

- chapa quadrada de ferro colocada sobre o topo da estaca, na qual foi

apoiado o0 macaco.

3.4.3. Montagem e execucao

Antes de se iniciar a montagem do sistema de reagdo, existiu a
preocupacao em atender as especificagbes da NBR 12.131/1991 (item 2.1.7), que
define uma distancia livre minima de trés vezes o didmetro da estaca ou no
minimo 1,50 m entre o0 sistema de reacdo e a estaca ensaiada, quando esta tiver
secdo transversal circular. Deste modo, ndo havera interferéncia no
comportamento do solo durante o carregamento. Atendidas tais recomendacoes,
foram cravados os tirantes a uma profundidade média de aproximadamente 3,0
m, ficando ancorados no terreno e sendo capazes de suportar os esforcos de
tracdo quando fossem aplicadas as cargas pelo macaco hidraulico no topo das
estacas. Foram cravados 8 tirantes de cada lado do sistema de reacéo.

Em seguida, procedeu-se a montagem das fogueiras com os pontaletes de
madeira, com a preocupacdo em deixa-las niveladas, prontas para receber a viga
metalica principal, na qual se apoiariam as vigas metdlicas secundarias. O
processo de icamento e apoio das vigas sobre as fogueiras foi realizado com o

auxilio de um caminhd munk.
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Com as vigas ja instadladas, deu-se inicio a0 travamento das mesmeas,
encaixando-se as chapas de ago nos tirantes, apoiando-as sobre as vigas
secundérias. Finalizando a montagem do sistema de reacdo, foram colocados 0s
esticadores e rosqueadas as luvas de ago nas extremidades dos tirantes,
impedindo asssm o movimento das vigas. Na Figura 3.9 apresenta-se um desenho
esguematico da montagem da prova de carga.

A viga de referéncia de madeira foi disposta em conformidade com o
item 2.2.7 da NBR 12.131/1991, sendo fixada a0 solo a uma distanciade 1,5 m
do eixo da estaca ensaiada. Nela foram acopladas as hastes metalicas, nas quais
foram fixados 3 extensdmetros, sendo dois apoiados sobre o0 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 hidréulico.
Em seguida foi feito um acompanhamento durante um periodo de 24 horas para
verificar a influéncia da variacdo da temperatura nas leituras dos extensdbmetros.
Neste periodo mediu-se a temperatura ambiente e anotaram-se as leituras,
observando-se deslocamentos inferiores a 0,1 mm. Por este motivo, desprezou-se
a correcdo das leituras devido a variacdo de temperatura.

O ensaio foi realizado com carregamento lento, sendo a carga aplicada
em cada estégio igual a 20% da carga de trabal ho prevista para a estaca ensaiada,
seguindo as recomendagdes da NBR 12.131/1991. Em cada estagio de
carregamento, a carga foi mantida até a estabilizacdo dos deslocamentos, e no
minimo por 30 minutos. Foram utilizados dois macacos hidraulicos, para se
garantir um nivel confiavel de medicdo da transferéncia de carga para as estacas.
Inicialmente foi utilizado o macaco de 500 kN de capacidade, até uma carga
aplicada de 200 kN, procedeu-se a0 descarregamento e, passou-se, entéo, a
utilizar o macaco de 2000 kN de capacidade de carga.

Nas quatro provas de carga realizadas, ndo se atingiu a ruptura das
estacas, pois se constatou que ja havia ocorrido a plena mobilizacdo do atrito
lateral devido ao nivel de carregamento aplicado e aos recal ques 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 esquematico da montagem da prova de carga.
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Figura 3.11 Instalagdo dos extensdmetros e do macaco hidraulico de 500 kN.
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Figura 3.12 Instalagdo do macaco hidraulico de 2000 kN.

Figura 3.13 Bomba hidraulica para aplicacéo das cargas do macaco hidraulico de
2000 KN.
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Figura 3.14 Detalhe da chapa de ferro para apoio do macaco hidraulico.

Figura 3.15 Viga de referéncia utilizada para fixac&o das hastes metélicas.
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4. RESULTADOSDOSENSAIOSLABORATORIAISE DE CAMPO

4.1. EnsaiosdelLaboratoério

4.1.1. Analise 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 plésticos, sendo mantidas a sombra durante o periodo
de amostragem. A selecdo das amostras foi feita através de uma andlise téctil
visual, identificando semelhangas como, por exemplo, na cor e na textura. A
Tabela 4.1 apresenta os resultados desses ensaios e no Anexo B estéo plotadas as

curvas granulomeétricas das amostras col etadas no furo do ensaio PMT 01.
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Figura 4.1 Localizagdo das amostras coletadas nos furos de sondagem dos

ensai 0s pressiométricos ao longo do perfil do solo estudado.
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Tabela 4.1 Resultados dos ensai os de granulometria conjunta.

Furo de Sondagem | Amostras | Argila(%) | Silte(%) | Area (%)

1 61 6 33
2 63 6 32
PMT 01 3 32 24 44
4 29 25 46
5 29 26 44

Furo de Sondagem | Amostras | Argila(%) | Silte(%) | Area (%)

1 63 6 31
2 63 6 31
PMT 02 3 65 6 29
4 60 10 30
5 31 23 46

Furo de Sondagem | Amostras | Argila(%) | Silte(%) | Arela (%)

1 62 4 34
2 63 4 33
PMT 03 3 64 4 32
4 66 4 30
5 63 5 32

Furo de Sondagem | Amostras | Argila(%) | Silte(%) | Arela (%)

1 61 3 36
2 62 3 35
PMT 04 3 62 3 35
4 66 4 30
5 65 5 30




4.1.2. Limitesdeconsisténcia

De acordo com as NBR 6459/1984 e NBR 7180/1984, foram realizados
0s 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 est&o apresentados na Tabela 4.2.

Tabela 4.2 Resultados dos ensaios de limites de consisténcia.

Furodesondagem| Lotes | Amostras | LL (%) | LP (%)
1 le2 79 42
PMT 01
2 3,4e5 46 23
3 1,2,3e4 72 39
PMT 02
4 5 41 22
5 le2 72 33
PMT 03
6 3,4e5 79 35
7 1,2e3 70 33
PMT 04
8 4e5 76 36

4.1.3. Peso especifico dos solidos

Para a determinacéo do peso especifico dos solidos, foram seguidas as
recomendactes da NBR 6508/1984. As amostras selecionadas foram as mesmas
utilizadas nos ensaios de granulometria. Na Tabela 4.3 estdo apresentados os

resultados deste ensaio.
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Tabela 4.3 Resultados dos ensaios de peso especifico dos solidos.

Furo de Sondagem | Amostras | Profundidade (m) | gs(kN/m?)
1 04al4 28,5
2 14a28 28,6
PMT 01 3 2,8a3,8 27,1
4 3,8a4,6 27,7
5 46a6,1 26,9
1 04al4 29,0
2 14a38 29,3
PMT 02 3 3,8a5,0 28,6
4 5,0a5,95 28,3
5 5,95 a6,6 26,7
1 04al?2 27,9
2 12a20 27,1
PMT 03 3 20a34 27,9
4 34a5,2 27,9
5 5,2a6,6 28,5
1 0,4a1,6 28,6
2 16a28 28,0
PMT 04 3 2,8a4,0 28,1
4 40a5/4 28,4
5 54 a6,6 27,8

4.1.4. Teor deumidade

O teor de umidade foi determinado para cada uma das amostras coletadas
nos ensaios PMT 01, 02, 03 e 04, ou sgja, 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 estéo apresentados os teores de umidade.
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Tabela 4.4 Resultados dos teores de umidade médios.

Furo de sondagem W nadio (%0)
PMT 01 22,23
PMT 02 22,33
PMT 03 22,74
PMT 04 21,27
Valor médio 22,14

4.1.5. Triaxial ClDynat

O ensaio triaxial consolidado e drenado, com o solo no teor de umidade
natural, se caracteriza pela aplicacdo de uma tensdo confinante (s3) até o
adensamento do solo, sendo aplicada em seguida uma tensdo desviadora (S 1-S3),
permitindo a drenagem, e consequientemente, a dissipacdo das poro-pressdes. Os
resultados obtidos sdo valores de tensbes totais iguais a tensbes efetivas.
Conforme recomendagdes de Head (1982), os nove corpos de prova ensaiados
foram moldados em uma camara Umida, com o objetivo de preservar ao maximo
a umidade natural do solo. Os corpos de prova foram moldados a partir de
amostras indeformadas, retiradas do pogo perfurado no Campo Experimental 11,
nas profundidades de 2, 4 e 6 m, sendo ensaiados 3 corpos de prova para cada
profundidade. O ensaio foi readlizado com deformacdo controlada, a uma
velocidade de 0,015 mm/min e foram aplicadas trés tensdes confinantes aos
corpos de prova: 50, 100 e 200 kPa. A realizagéo destes ensaios objetivou apenas
a determinacdo dos valores da coesdo (c) e do angulo de atrito (f) do solo
estudado, os quais estédo apresentados na Tabela 4.5. As Figuras 4.2, 4.3 e 4.4
apresentam as trajetorias de tensdes efetivas nas profundidades de 2,0 m, 4,0 me
6,0 m, respectivamente, e 0 Anexo C apresenta as curvas tensdo x deformacéo e

deformacéo axial x deformagéo volumeétrica obtidas nas mesmas profundidades.
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Tabela 4.5 Parametros de coeséo e angulo de atrito do ensaio triaxial CIDyaT.

Amostra - 0
indefor mada Profundidade (m) C (kPa) f()
1 2,0 5l 45
2 4,0 181 39
3 6,0 256 31
700 1 Trajetoria de Tensoes Efetivas
b o
—&—200 kPa
500 'E Resultados

400 +

q (kPa)

200 +

100 +

300 +

Figura 4.2 Trajetoria de tensdes efetivas na profundidade de 2,0 m.
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Figura 4.3 Trajetoria de tensdes ef etivas na profundidade de 4,0 m.

Trajetoria de Tensoes Efetivas

900

q (kPa)

800 -
700 -
600 -
500 -
400 -
300 -
200 -

100 4

400 600 800
p (kPa)

Trajetoria de Tensées Efetivas

——50kPa
—— 100 kPa
—l— 200 kPa

Resultados

coesdo =

Lo

B

Figura 4.4 Trajetoria de tensdes ef etivas na profundidade de 6,0 m.
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4.2. Ensaiosdecampo

4.2.1. PressiométrodeMénard (PMT)

O pressidmetro de Ménard utilizado nesta pesquisa € o0 do tipo CG,
fabricado pela empresa francesa APAGEO SEGELM, servindo para 0s ensaios
realizados em solo e rocha. Devido a inexisténcia de normas brasileiras para o
ensaio pressiometrico, utilizou-se a norma americana ASTM D — 4.719/87 e a
francesa P94 — 110/91.

Para a realizagéo dos ensaios, foram executados quatro pré-furos, sendo
dois a profundidade de 5,8 m para execucdo dos PMT 01 e PMT 04 e, dois a
profundidade de 6,4 m para execucdo dos PMT 02 e PMT 03, préximos as
estacas ensaiadas, conforme jailustrado na Figura 3.3. Amostras coletadas a cada
20 cm, foram utilizadas nos ensaios de caracterizacdo e indices fisicos do solo.
Os resultados destes ensaios sd0 apresentados nas Tabelas de 4.6 a 4.9 e, nas
Figuras de 4.5 a 4.8. A curva de calibracdo quanto as perdas de pressdo e as
curvas pressiomeétricas corrigidas dos ensaios sdo apresentadas no Anexo D e 0

célculo do volumeinicial dasonda (Vs) € apresentado no Anexo A.
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Tabela 4.6 Resultados do ensaio pressiométrico PMT 01.

Ensaio| Cota Po Vo Pe Ve P Vo Em
n° (m) | (kPa) | (cm® | (kPa) | (cm® | (kPa) | (cm®) | (MPa)
1 10 45 117 369 198 401 749 5911
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 34 42 102 | 839 | 225 | 1237 | 689 | 9,937
6 4,0 31 e} 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 | 13259
9 58 43 100 1202 246 1780 685 12,416

P. (kPa) Ev (MPa)
0 500 1000 1500 2000 0 5 10 15 20
0 0
L« ' '\
€2 \ Eo
= N 2 1
g 5 e g 5
S 2
S 2
S o
g4 &
5 5 .f
6 X 6

Figura 4.5 Curvas obtidas através do ensaio pressiométrico PMT 01 em termos

da pressdo limite (P.) e do médulo pressiométrico de Ménard (Ey).
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Tabela 4.7 Resultados do ensaio pressiométrico PMT 02.

Ensaio| Cota Po Vo Pe Ve P Vo Em
n° (m) | (kPa) | (cm® | (kPa) | (cm® | (kPa) | (cm® | (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 5477
4 2,8 26 97 551 | 169 | 996 | 679 | 10,687
5 34 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

P_ (kPa) Eu (MPa)
0 500 1000 1500 2000 2500 0 0 5 10 15 20 25

0

1 L L R/
—_ 2
E’ \ E \
o o
= 2 4 Z
=) > —
O Y

6 L 6

7 7 T/

Figura 4.6 Curvas obtidas através do ensaio pressiométrico PMT 02 em termos

da presséo limite (P_) e do médulo pressiométrico de Ménard (Ey).
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Tabela 4.8 Resultados do ensaio pressiométrico PMT 03.

Ensaio| Cota Po Vo Pe Ve P V. Em
n° (m) | (kPa) | (cm® | (kPa) | (cm® | (kPa) | (cm® | (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 34 27 142 559 191 1127 769 15,581
6 40 31 144 935 291 1331 773 9,627
7 4.6 30 144 990 236 1604 773 15,571
8 52 30 147 731 240 1511 779 11,258
9 58 34 142 1529 258 2365 769 19,644
10 6,4 42 140 1484 231 2711 765 23,626
P, (kPa) En (MPa)
0 500 1000 1500 2000 2500 3000 0 5 10 15 20 25
0 S 0 ‘
1 1 '\\
% 3 .\Q % 3 \‘\
© ©
E )
2 2
@] @]
a5 ‘\ a5 ‘/\‘\
6 6 \.
7 7

Figura 4.7 Curvas obtidas através do ensaio pressiométrico PMT 03 em termos

da pressdo limite (P.) e do médulo pressiométrico de Ménard (Ey).

83



Tabela 4.9 Resultados do ensaio pressiométrico PMT 04.

Ensaio| Cota Po Vo Pe Ve P V. Em
n° (m) | (kPa) | (cm® | (kPa) | (cm® | (kPa) | (cm® | (MPa)
10 17 155 202 225 401 825 3,864
1,6 15 165 149 198 320 815 5,745
2,2 27 146 489 204 1024 777 11,526
2,8 26 144 748 270 1167 773 8,810
3,4 42 142 852 276 1334 769 9,358
4,0 31 157 860 286 1457 799 9,906
4,6 30 148 804 211 1532 781 17,860
52 30 147 1066 252 1758 779 14,894
58 43 144 1006 210 2000 773 21,269

OO |IN OO WIN|PF

P, (kPa) Ev (MPa)
0 500 1000 1500 2000 2500 0 5 10 15 20 25

RS |

(>
| =

5 \, 5
6 \.

Profundidade (m)
Profundidade (m)

Figura 4.8 Curvas obtidas através do ensaio pressiometrico PMT 04 em termos

da pressdo limite (P.) e do médulo pressiométrico de Ménard (Ey).
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4.2.2. Dilatométro de Marchetti (DMT)

Foram realizados quatro ensaios dilatométricos, tendo sido atingidas as
seguintes profundidades. 6,2 metros paraos 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 avaliagdo
do comportamento mecanico do subsolo a cada 20 cm, obtendo-se parametros
para a estimativa da capacidade de carga de estacas e parametros geotécnicos de
resisténcia e deformabilidade. Quanto a descricdo do solo fornecida pelo ensaio,
verificou-se uma certa discordancia com os resultados obtidos nos ensaios de
granulometria conjunta, pois o dilatdmetro analisa 0 comportamento mecanico
do solo, podendo-se constatar em alguns casos argilas comportando-se
mecanicamente como siltes ou areias. Nas Tabelas de 410 a 4.13 sdo
apresentados 0s parametros obtidos nos ensaios dilatométricos até a profundidade
de 6,2 m, pois as estacas ensaiadas tém 6 m de comprimento. No Anexo D,
encontram-se graficos mostrando a variacdo de alguns desses parametros ao
longo da profundidade do subsolo.

Apos a execucdo das quatro provas de carga, foram reaizados mais
quatro ensaios dilatométricos, sendo a lamina dilatométrica cravada a uma
disténcia de 18 cm do eixo das estacas ensaiadas. Nas Tabelas de 4.14 a 4.17 séo
apresentados 0s resultados desses ensaios e no Anexo E encontram-se os graficos
mostrando a variagcdo de alguns parametros obtidos ao longo da profundidade.
Este procedimento teve como objetivo comparar os resultados obtidos antes e

depois da execucéo das provas de carga.
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Tabela 4.10 Resultados obtidosno DM T 01.

Z (m) Po(kPa) | p1(kPa) | g(kN/m®) s, (kPa) | Eo(MPa) Ip Kb f(°) M (MPa) Classificacgdo do solo
0,2 408 1678 19,6 3 441 3,12 99,9 - 206,3 areiasiltosa
0,4 291 1003 18,6 7 24,6 2,41 40,2 46 93,9 areiasiltosa
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 91 40 32,5 areiasiltosa
1,2 182 633 17,7 22 15,7 2,49 8,4 40 36,7 areiasiltosa
14 192 633 17,7 25 15,3 2,30 7,6 39 34,5 areiasiltosa
1,6 246 608 16,7 29 12,6 1,47 8,6 - 29,5 silte arenoso
1,8 162 713 17,7 32 19,1 341 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 areiasiltosa
2,8 393 1228 18,6 50 29,0 2,12 79 39 66,1 areiasiltosa
3,0 526 1503 19,6 53 339 1,85 9,9 40 84,2 areiasiltosa
32 420 1628 19,6 57 41,9 2,87 7,3 39 93,3 areiasiltosa
34 380 1178 18,6 61 27,7 2,10 6,2 38 57,0 areiasiltosa
3,6 395 1503 19,6 65 38,4 2,80 6,1 38 79,2 areiasiltosa
3,8 530 1953 19,6 69 49,4 2,68 7.7 39 1119 areiasiltosa
40 833 2503 19,6 73 57,9 2,00 11,4 41 152,2 areiasiltosa
4,2 742 2328 19,6 77 55,0 2,14 9,7 40 135,8 areiasiltosa
4.4 798 2478 19,6 81 58,3 2,11 9,9 40 145,1 areiasiltosa
4,6 705 2128 19,6 85 49,4 2,02 8,3 40 115,0 areiasiltosa
4.8 567 2053 19,6 89 51,6 2,62 6,4 38 108,4 areiasiltosa
5,0 770 2203 19,6 92 49,7 1,86 8,3 40 115,7 areiasiltosa
52 932 2528 20,6 96 55,4 1,71 9,7 40 136,7 silte arenoso
54 775 2403 19,6 101 56,5 2,10 7,7 39 127,6 areiasiltosa
5,6 694 2253 19,6 104 54,1 2,25 6,6 39 115,0 areiasiltosa
58 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 areiasiltosa
6,2 834 2278 19,1 117 50,1 1,73 7,1 39 109,2 silte arenoso




Tabela 4.11 Resultados obtidosno DM T 02.

Z (m) po(kPa) | p1(kPa) | g(kN/m®) Sy (kPa) | Ep (MPa) Io Kp f(°) M (MPa) Classificagéo do solo
0,2 511 1405 191 3 31,0 1,75 99,9 - 145,1 silte arenoso
0,4 182 545 17,7 7 12,6 2,00 251 44 42,5 areiasiltosa
0,6 232 590 16,7 11 124 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 21 111 1,90 8,0 40 25,6 areiasiltosa
14 258 600 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 areiasiltosa
1,8 224 845 18,6 31 215 2,76 7,2 39 47,5 areiasiltosa
2,0 305 1015 18,6 35 24,6 2,33 8,7 40 58,4 areiasiltosa
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 47 - 18,4 silte arenoso
2,8 292 865 18,6 49 19,9 1,97 59 38 40,0 areiasiltosa
3,0 588 1555 19,1 53 33,6 1,64 11,1 41 87,2 silte arenoso
32 245 750 18,6 57 17,5 2,06 43 36 30,1 areiasiltosa
34 351 1050 18,6 60 243 1,99 58 38 48,3 areiasiltosa
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 areiasiltosa
4,0 367 1455 18,6 72 37,7 2,96 51 37 72,2 areiasiltosa
4,2 589 2055 19,6 76 50,9 2,49 7,8 39 115,7 areiasiltosa
4,4 762 2480 19,6 80 59,6 2,25 9,6 40 146,6 areiasiltosa
4,6 676 2530 19,6 84 64,3 2,74 8,1 40 148,8 areiasiltosa
48 716 2350 19,6 87 56,7 2,28 8,2 40 131,4 areiasiltosa
5,0 974 2855 211 91 65,3 1,93 10,7 41 167,1 areiasiltosa
52 1042 3080 211 96 70,7 1,96 10,9 41 182,6 areiasiltosa
54 963 2980 211 100 70,0 2,09 9,6 40 172,6 areiasiltosa
5,6 932 2755 211 104 63,3 1,96 9,0 40 151,6 areiasiltosa
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




Tabela 4.12 Resultados obtidosno DM T 03.

Z (m) Po(kPa) | p1(kPa) | g(kN/m®) s\ (kPa) | Eo(MPa) Ip Kb f(°) M (MPa) Classificacgdo do solo
0,2 911 2203 19,1 3 44,8 1,42 99,9 - 209,7 silte arenoso
04 588 1528 19,1 7 32,6 1,60 814 - 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 75 2,96 51 37 14,2 arelasiltosa
1,0 231 698 18,6 18 16,2 2,02 13,0 42 44,6 arelasiltosa
1,2 40 198 16,7 21 55 3,89 19 32 57 areia
14 150 538 17,7 25 13,5 2,60 6,0 38 27,6 areiasiltosa
1,6 168 483 17,7 28 10,9 1,88 59 38 22,0 arelasiltosa
18 186 543 17,7 32 12,4 1,92 58 38 24,7 arelasiltosa
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 57 38 331 areiasiltosa
24 428 963 17,7 42 18,6 1,25 10,1 - 46,6 silte arenoso
2,6 255 738 18,6 46 16,8 1,89 55 38 32,6 arelasiltosa
2,8 252 808 18,6 50 19,3 2,21 51 37 36,2 areiasiltosa
30 307 963 18,6 53 22,8 2,14 57 38 45,2 arelasiltosa
3,2 305 898 18,6 57 20,6 1,95 53 38 39,3 arelasiltosa
34 498 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 41 36 50,1 areiasiltosa
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 arelasiltosa
4,2 749 2153 19,6 76 48,8 1,89 9,8 40 1211 areiasiltosa
4.4 852 2453 19,6 80 55,6 1,88 10,6 41 142,1 arelasiltosa
4,6 666 2178 19,6 84 52,5 2,27 7,9 39 120,0 arelasiltosa
4.8 636 1828 19,6 88 41,4 1,87 7,2 39 90,8 areiasiltosa
5,0 759 2203 19,6 92 50,1 1,90 8,3 40 116,3 areiasiltosa
52 651 2153 19,6 96 52,1 2,30 6,8 39 111,9 arelasiltosa
54 810 3078 211 100 78,7 2,80 81 40 182,3 areiasiltosa
5,6 965 3228 21,1 104 78,5 2,34 9,3 40 191,0 areiasiltosa
58 1306 4078 211 108 96,2 2,12 12,1 41 257,6 arelasiltosa
6,0 1521 4503 211 112 103,5 1,96 13,5 42 288,3 arelasiltosa
6,2 1501 4378 21,1 117 99,8 1,92 12,9 42 2734 arelasiltosa
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Tabela 4.13 Resultados obtidos no DM T 04.

Z (m) Po(kPa) | p1(kPa) | g(kN/m®) S\ (kPa) | Eo (MPa) Ip Kb f(°) M (MPa) Classificacgdo do solo
0,2 652 1928 19,6 3 443 1,96 99,9 - 207,1 areiasiltosa
04 659 2003 19,6 7 46,6 2,04 90,0 49 213,6 arelasiltosa
0,6 264 1178 18,6 11 31,7 3,45 23,5 44 104,9 arela
0,8 470 963 17,7 15 17,1 1,05 314 - 61,3 silte
1,0 254 978 18,6 19 251 2,86 13,7 42 70,3 arelasiltosa
1,2 353 1303 18,6 22 33,0 2,69 15,9 43 96,8 arelasiltosa
14 367 1228 18,6 26 29,9 2,35 141 42 84,5 areiasiltosa
1,6 372 1033 17,7 30 23,0 1,78 12,5 41 62,3 silte arenoso
18 378 1120 18,6 33 25,8 1,97 11,4 41 67,5 arelasiltosa
2,0 591 1578 191 37 34,2 1,67 16,0 43 100,9 silte arenoso
2,2 473 1103 17,7 41 219 1,33 11,6 - 57,7 silte arenoso
24 395 1403 18,6 44 35,0 2,55 89 40 83,8 arelasiltosa
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 27,9 153 10,2 - 70,1 silte arenoso
30 706 1903 19,1 55 41,5 1,7 12,7 42 1134 silte arenoso
3,2 584 1603 19,1 59 35,3 1,74 9,9 40 87,9 silte arenoso
34 460 2003 19,6 63 53,6 3,36 73 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 - 1441 silte arenoso
4,0 515 1728 19,6 75 421 2,35 6,9 39 90,9 areiasiltosa
4,2 706 2103 19,6 79 48,5 1,98 9,0 40 116,2 areiasiltosa
4.4 535 1653 19,6 83 38,8 2,09 6,5 38 81,3 arelasiltosa
4,6 640 1653 19,1 87 35,2 1,58 74 - 77,6 silte arenoso
4.8 406 1928 19,6 91 52,8 3,75 45 37 95,2 areia
5,0 489 1828 19,6 94 46,5 2,74 5,2 37 89,1 areiasiltosa
52 498 2278 19,6 98 61,8 3,57 51 37 117,9 areia
5,4 609 1953 19,6 102 46,6 2,21 6,0 38 94,3 areiasiltosa
5,6 426 1528 19,6 106 38,3 2,59 4,0 36 64,3 areiasiltosa
58 325 1753 18,6 110 49,6 4,39 30 34 71,4 areia
6,0 674 2653 19,6 114 68,7 2,94 59 38 140,3 arelasiltosa
6,2 1036 3178 21,1 118 74,3 2,07 8,8 40 177,0 arelasiltosa




Tabela 4.14 Resultados obtidos no DMT 05 (realizado préximo a estaca E5).

Z(m) | po(kPa) | pi(kPa) | g(kN/m® |s, (kPa) | Eo (MPa) Ip Kp f(°) M (MPa) Classificag&io do solo
04 559 2006 19,6 7 50,2 2,59 82,2 48 2257 arelasiltosa
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 areiasiltosa
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

16 - - - - - - - - - -

18 - - - - - - - - - -

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 areiasiltosa
24 558 2231 19,6 44 58,0 3,00 12,6 42 157,6 areiasiltosa
2,6 808 2281 19,6 48 51,1 1,82 16,7 43 152,6 areiasiltosa
2,8 727 2106 19,6 52 47,8 1,90 13,9 42 134,5 areiasiltosa
3,0 514 1756 19,6 56 43,1 2,42 91 40 104,2 areiasiltosa
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 areiasiltosa
36 537 1706 19,6 68 40,6 2,17 79 39 92,6 arelasiltosa
3,8 524 1756 19,6 72 42,7 2,35 7,3 39 94,6 areiasiltosa
4,0 640 1856 19,6 76 42,2 1,90 8,4 40 98,8 arelasiltosa
4,2 633 1681 19,1 80 36,4 1,66 79 39 82,9 silte arenoso
4,4 306 881 18,6 84 20,0 1,88 37 36 31,0 arelasiltosa
4,6 658 2131 19,6 87 51,1 2,24 7,5 39 114,5 areiasiltosa
4,8 988 2556 20,6 91 54,4 1,59 10,8 140,2 silte arenoso
50 883 2556 21,1 95 58,0 1,89 9,3 40 141,0 areiasiltosa
52 1026 2856 20,6 100 63,5 1,78 10,3 41 160,6 silte arenoso
54 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
58 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 préximo a estaca E6).

Z (m) Po(kPa) | p1(kPa) | g(kN/m®) Sy (kPa) | Eo (MPa) Ip Kb f(°) M (MPa) Classificacgdo do solo
0,2 90 355 16,7 3 9,2 2,93 26,6 45 31,5 areiasiltosa
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 - 47 silte arenoso
0,8 107 345 16,7 14 8,3 2,23 7.8 39 18,8 areiasiltosa
1,0 216 670 17,7 17 15,7 2,10 12,8 42 43,0 areiasiltosa
1,2 176 630 17,7 20 15,7 2,57 8,6 40 37,3 areiasiltosa
14 239 640 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 2,12 125 42 86,8 areiasiltosa
2,2 565 1580 19,1 39 35,2 1,80 14,7 42 100,8 silte arenoso
2,4 450 1455 19,6 42 349 2,23 10,6 41 89,2 areiasiltosa
2,6 470 1480 19,6 46 351 2,15 10,2 41 88,1 areiasiltosa
2,8 501 1780 19,6 50 41,2 2,01 11,8 41 109,5 areiasiltosa
3,0 619 1655 19,1 54 36,0 1,68 11,4 41 94,5 silte arenoso
32 459 1380 19,6 58 32,0 2,01 79 39 72,9 areiasiltosa
34 556 1655 19,6 62 38,1 1,98 9,0 40 91,5 areiasiltosa
3,6 316 1205 19,6 66 30,9 2,82 48 37 57,2 areiasiltosa
38 693 1955 19,6 70 43,8 1,82 10,0 40 109,4 areiasiltosa
4,0 457 1730 19,6 73 44,2 2,78 6,2 38 91,9 arelasiltosa
4,2 704 2255 19,6 77 53,8 2,20 9,1 40 129,9 arelasiltosa
4.4 680 1905 19,6 81 42,5 1,80 8,4 40 99,1 areiasiltosa
4,6 974 2530 20,6 85 54,0 1,60 11,4 - 141,8 silte arenoso
48 1351 3180 20,6 89 63,5 1,35 151 - 183,5 silte arenoso
5,0 834 2280 19,1 93 50,2 1,73 8,9 40 120,0 silte arenoso
52 905 2330 19,1 97 49,4 1,57 9,3 - 120,2 silte arenoso
54 710 2030 19,6 101 45,8 1,86 7,0 39 99,2 areiasiltosa
5,6 796 2205 19,1 105 48,9 1,77 7,6 39 109,4 silte arenoso
58 846 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 71 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 préximo a estaca E7).

Z (m) Po(kPa) | p1(kPa) | g(kN/m®) S\ (kPa) | Eo (MPa) Ip Kb f(°) M (MPa) Classificacgdo do solo
04 671 1030 17,7 7 12,5 0,54 98,7 - 58,2 argilasiltosa
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 areiasiltosa
1,2 69 670 17,7 21 20,8 8,65 33 35 32,1 areia
14 193 610 17,7 24 14,5 2,16 7,9 39 33,0 arelasiltosa
16 70 665 17,7 28 20,7 8,55 25 33 26,7 areia
18 166 730 17,7 32 19,6 3,39 53 37 38,0 areia
2,0 386 1580 19,6 35 414 3,09 11,0 41 107,4 arelasiltosa
2,2 309 1230 18,6 39 32,0 2,98 7,9 39 73,4 areiasiltosa
2,4 658 2030 19,6 43 47,6 2,09 154 42 138,5 areiasiltosa
2,6 642 2130 19,6 47 51,6 2,32 13,8 42 1447 arelasiltosa
2,8 766 2480 19,6 51 59,5 2,24 15,2 42 172,1 arelasiltosa
3,0 543 1805 19,6 54 43,8 2,32 10,0 40 109,4 areiasiltosa
3,2 479 1505 19,6 58 35,6 2,14 8,2 40 82,5 arelasiltosa
34 454 1380 19,6 62 32,1 2,04 7,3 39 70,9 arelasiltosa
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
44 1127 2930 20,6 82 62,6 1,60 13,7 - 1751 silte arenoso
4,6 1255 3005 20,6 86 60,7 1,40 14,5 - 1734 silte arenoso
4,8 861 2380 19,1 90 52,7 1,77 9,5 40 1294 silte arenoso
5,0 1002 2905 21,1 %% 66,0 1,90 10,6 41 168,9 areiasiltosa
52 1265 3330 20,6 98 71,7 1,63 12,8 42 196,2 silte arenoso
54 1362 3480 20,6 103 73,5 1,55 13,3 - 203,5 silte arenoso
56 1277 3605 211 107 80,8 1,82 12,0 41 2157 areiasiltosa
58 1432 3655 20,6 111 77,1 1,55 12,9 - 2115 silte arenoso
6,0 1435 3605 20,6 115 75,3 151 12,5 - 204,0 silte arenoso
6,2 1583 3780 20,6 119 76,2 1,39 13,3 - 2111 silte arenoso
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Tabela 4.17 Resultados obtidos no DMT 08 (realizado préximo a estaca ES8).

Z (m) Po(kPa) | p1(kPa) | g(kN/m®) Sy (kPa) | Eo (MPa) Ip Kb f(°) M (MPa) Classificacgdo do solo
0,6 358 1306 18,6 10 32,9 2,65 35,1 46 1214 areiasiltosa
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 areiasiltosa
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 areiasiltosa
2,2 217 761 18,6 39 18,9 2,51 5,6 38 37,4 areiasiltosa
2,4 367 911 17,7 42 18,9 1,48 8,7 - 446 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
34 459 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 areiasiltosa
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 areiasiltosa
4.4 650 1981 19,6 79 46,2 2,05 8,2 40 107,2 areiasiltosa
4,6 436 1431 19,6 83 34,5 2,29 53 37 66,1 areiasiltosa
4.8 780 2206 19,6 87 49,5 1,83 9,0 40 118,8 areiasiltosa
5,0 576 2081 19,6 91 52,2 2,61 6,4 38 109,4 areiasiltosa
52 617 1906 19,6 95 447 2,09 6,5 38 94,1 areiasiltosa
54 602 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 areiasiltosa
58 645 2081 19,6 106 49,8 2,23 6,1 38 101,7 areiasiltosa
6,0 665 2206 19,6 110 53,5 2,32 6,0 38 109,0 areiasiltosa
6,2 819 2381 19,6 114 54,2 1,91 7,2 39 118,6 areiasiltosa
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4.2.3. Sondagem a per cussdo com medida do SPT

AsFiguras de 4.9 a4.14 apresentam os resultados desses ensaios.

%%[?udr% l:()ronc;a Ngpr Classificacéo do solo Nspr
0 m 20 30 40 &0
0 0 0
Argilasiltosa amarela
1,45 12 1 \\‘\:\
2,45 18 o 2
Argilasiltosaverme ha \Q.
345 24 3 \
4,45 33 E 4
5,45 44 , .
Silte arenoso rosa + mica E 5
6,45 43 o B ﬂ
7,45 35 7 .
8,45 39 . a ({
Silte arenoso - alt. Rocha \Q
9,45 43 g h"b
OBS.: a) Profundidade do nivel d'égua: 10
ndo encontrado
b) Data da execugdo: Inicio = 25/04/03
Término = 29/04/03
Figura 4.9 Resultados do ensaio SPT O1.
%%[?udr% l:()ronc;a Ngpr Classificagéo do solo Nspr
0O 10 20 30 40 50 &0
0 0 . 0
Argilasiltosa amarela
1,45 15 1
2,45 16 2 b\
345 26 3 \R
4,45 31 Argilasiltosavermelha E 4 N
5,45 39 - & A\
o s
6,45 51 & 6 P, -
7,45 40 7 )
8,45 41 Arelafinasiltosa a cl{
9,45 41 q ‘HJ
OBS.: a) Profundidade do nivel d'agua: 10 ;5
ndo encontrado
b) Data da execugdo: Inicio = 23/04/03
Término = 24/04/03

Figura 4.10 Resultados do ensaio SPT 02.



Cotada

bocadofuro| Ngpr Classificagédo do solo Mgpt
(m) 0 10 20 20 40 &0 GO 7O
0 0 0
Argilaarenosaamarela \
1,45 1 3
2,45 13 2 b,\
3,45 24 €3
4,45 28 , -
Argilaarenosa vermelha "c::. 4 3
545 36 &5 \O\
6,45 47 5 b
7,45 64 7 Porg
o
OBS.: a) Profundidade do nivel d'4gua: MO
ndo encontrado g
b) Data da execucdo: Inicio = 23/04/03
Término = 23/04/03
Figura 4.11 Resultados do ensaio SPT 03.
Cotadaboca e o
Nspr Classificagéo do solo Ngpr
dofuro(m) 0 m 20 30 40
0 0 1] f‘\
1,45 16 Argilaarenosaamarela 1 \C\
2,45 22 2 .
345 30 E; n\,\c
4,45 35 _ B4 A,
Argilaarenosavermelha — )3
5,45 28 o 5 ’
6,45 38 Cﬁ....,h
5
OBS.. a) Profundidade do nivel dagua s
ndo encontrado 7

b) Data da execugdo: Inicio = 23/05/03
Término = 26/05/03

Figura 4.12 Resultados do ensaio SPT 04.
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Cota da boca

Ngpr Classificacéo do solo Ngpr
dofuro(m) 0 5 10 15 20 25 30 35
0 0 0 O]
1,45 15 Argilaarenosaamarela 1
2,45 18 . A\
3,45 22 53
4,45 26 _ 64
Argilaarenosavermelha i
5,45 24 o
6,45 32 5 M,
OBS.: a) Profundidade do nivel d'4gua: 3
n&o encontrado 7
b) Data da execugdo: Inicio = 26/06/03
Término = 26/06/03
Figura 4.13 Resultados do ensaio SPT 05.
Cotadaboca R
Ngpr Classificagéo do solo Nspr
dofuro (m) 0 5 10 18 20 25 30 35
0 0 0
Argilaarenosa amarela [
1,45 15 1
2,45 24 2
3,45 28 Argilaarenosa vermelha 53 by,
4,45 32 G4
o
5,45 25 .
Silte arenoso rosa 5 -
6,45 25 6 ?/
OBS.: a) Profundidade do nivel d'4gua: t;J
nao encontrado 7

b) Data da execugdo: Inicio = 26/06/03
Término = 26/06/03

Figura 4.14 Resultados do ensaio SPT 06.
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4.2.4. Sondagem a per cussdo com medida do SPT-T

A Tabela 4.18 apresenta os resultados dos ensaios SPT-T, realizados

com medida de torque maximo e torque residual .

Tabela 4.18 Resultados do ensaio SPT—T.

SPT-T 01 SPT-T 02 SPT-T 03
Profundidade | (SPT 04) (SPT 05) (SPT 06)

(m) Torque | Torque | Torque | Torque | Torque | Torque

maximo | residual | maximo | residual | maximo | residual

(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. Provasde carga estaticas

Estéo apresentadas nas Tabelas de 4.19 a 4.22 as cargas aplicadas em

cada estagio de carregamento e, 0s respectivos deslocamentos do topo e da ponta,

obtidos nas provas de carga das estacas E5, E6, E7 e E8, utilizando-se 0 macaco

hidraulico de 2000 kN. S&o 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 cargada

estaca E5.
ESTACA ES
Estagio Carga Deslocamento (mm)
(KN) Topo Ponta

1 89 0 0

2 127 0 0

3 165 0 0

o 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
3 9 390 2,02 1,46
10 428 3,08 2,25
11 465 512 4,06
12 503 7,2 6,17
13 541 10,85 9,69
D 14 428 10.82 9.69
= 15 315 10,47 9,65
% 16 202 9,78 9,31
a) 17 0 8,04 8,38

Carga (kN)

0 50 100 150 200 250 300 350 400 450 500 550 600

: \%

—~—Topo

4
| - Ponta \

Recalque (mm)
(o]

10 - T \

12

Figura 4.15 Curva carga x recalque da estaca EbS.



Tabela 4.20 Cargas aplicadas e deslocamentos obtidos na prova de cargada

estaca EG6.
ESTACA E6
Estégio Carga Dedlocamento (mm)
(KN) Topo Ponta
1 89 0.02 0
2 127 0.08 0
o 3 165 0.19 0.04
*g 4 202 0.35 0.04
= 5 240 0.54 0.15
3 6 277 0.99 0.44
= 7 315 1.77 0.93
3 8 353 2.68 1.5
9 390 4.53 3.05
10 428 6.79 4.81
11 465 11.25 7.05
D 12 353 11.22 7.05
= 13 240 10,91 6,83
g 14 127 10,49 6,65
) 15 0 9,83 6,46
Carga (kN)
0 50 100 150 200 250 300 350 400 450 500
0] ‘Kq\.\k\ \
2: \\\ AN
] —~Topo \\\
= 4
E 1 - Ponta \'\
- R NN
r 8- \
10 — \\\\ \
12 -

Figura 4.16 Curva carga x recalque da estaca EG6.
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Tabela 4.21 Cargas aplicadas e deslocamentos obtidos na prova de cargada

estaca E7.
ESTACA E7
Estégio Carga Dedlocamento (mm)

(KN) Topo Ponta

1 89 0.39 0.06

2 127 0,52 0,06

o 3 165 0,69 0,06
S 4 202 0,85 0,06
g 5 240 1,07 0,06
o 6 277 1,55 0,17
= 7 315 23 0,50
) 8 353 4,38 0,95
9 390 6,82 1,46

10 428 10,30 2,25

. 11 353 10.30 2.25
g 12 277 10,17 2.05
g 13 202 9,03 2,25
14 127 9,62 2,25

0 15 0 8,63 2.25

Carga (kN)
0 50 100 150 200 250 300 350 400 450

. N
—~Topo \
- Ponta \

Recalque (mm)
(o))

12

Figura 4.17 Curvacargax recalque da estaca E7.
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Tabela 4.22 Cargas aplicadas e deslocamentos obtidos na prova de cargada

estaca ES8.
ESTACA ES8
Estagio Carga Deslocamento (mm)
(KN) Topo Ponta
1 89 0.14 0
e 2 127 0,25 0
o) 3 165 0,40 0,01
g 4 202 0,47 0,13
Sj 5 240 1,12 0,75
o] 6 277 2,78 2,28
O 7 315 5,28 4,40
8 353 9,56 8,41
D 9 277 9,52 8.41
= 10 202 9,39 8,41
g 11 127 9,10 8,41
&) 12 0 8,50 8,41
Carga (kN)
0 50 100 150 200 250 300 350 400
0 = ﬂ\\-\\\\ : L s :
2 f \
] —~—Topo
e 4
é 1 - Ponta \\
S |
S 6
E i
] |
&) |
x s . L \ b
——— |
| e N N
10 -
12 -

Figura 4.18 Curva carga x recalque da estaca ES.
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Carga (kN)

0 50 100 150 200 2

50 300

350 400 450

500

550

'&;\.\\.\

—e— Estaca E5

\

RN
N

—=— Estaca E6

—— Estaca E7

O

—e— Estaca E8

Recalque (mm)
(o]

?%%

10 "\-\
\

12

\‘_\Sl— °

™
AN
\

Figura 4.19 Comparagdo das curvas carga x recalque (topo) obtidas paras as

estacas E5, E6, E7 e ES8.

Carga (kN)
0 50 100 150 200 250 300

350 400 450

500

550

/

—e— Estaca E5

RNAN

4 —o— Estaca E6

—a— Estaca E7

—— Estaca E8

A\

Recalque (mm)
(o)}

L//

0 N
8 . . \\
——— " A
\
] \«\\‘ N \
10
12

Figura 4.20 Comparagdo 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 a compressao realizadas, foram atingidas

cargas diferentes para valores de recalques muito préximos:

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;
EstacaE7 (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 daresisténcia lateral através dos métodos semi-empiricos

4.2.6.1. Resisténcialateral a partir deresultadosdo PMT

A estimativa da resisténcia 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 estéo
apresentados os métodos utilizados e seus respectivos valores de resisténcia
lateral obtidos.

Tabela 4.23 Resisténcialateral calculada a partir de resultados de PMT.

ResisténciaLateral - R, (kN)
M étodo Edtacas R o
E5 E6 E7 ES (kN)
Ménard (1) 349 349 335 325 340
Baguelinet 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

(2) utilizac&o da curva A do gréfico na Figura 2.15.
(2) utilizacdo da curva B do gréfico na Figura 2.16.
(3) utilizacdo da curva A do gréfico naFigura 2.17.
(4) utilizacdo da curva B do gréfico naFigura2.17.
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4.2.6.2. Resisténcialateral a partir deresultadosdo DMT

Para a estimativa da resisténcia lateral a partir de resultados de ensaios
DMT utilizou-se 0 Método de Peiffer. O céalculo 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 estéo
apresentados os valores de resisténcia lateral obtidos.

Tabela 4.24 Resisténcialateral calculada a partir de resultados de DMT.

ResisténciaLateral - R, (kN)

M étodo I R e
E5 E6 E7 ES (kN)
Peiffer 486 486 496 493 490

4.2.6.3. Resisténcialateral a partir deresultadosdo SPT

Para o clculo da resisténcia lateral foram utilizados os resultados do
SPT 02, SPT 06, SPT 05 e SPT 04 paras as estacas E5, E6, E7 e ES8,
respectivamente, por estarem localizados mais proximos das mesmas. Os valores
da resisténcia lateral calculada por diferentes métodos estdo apresentados na
Tabela4.25.

Tabela 4.25 Resisténcialateral calculada a partir de resultados de SPT.

Resisténcia Lateral - R, (kN)
istode Estacas R madio (KN)
ES5 E6 E7 E8
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. Resisténcialateral a partir deresultadosdo SPT —T

A partir dos resultados obtidos nos SPT — T 03, SPT —T 02e SPT —T 01
foi estimada a capacidade de carga por atrito lateral das estacas E5/E6, E7 e ES,
respectivamente, obtendo os val ores mostrados na Tabela 4.26.

Tabela 4.26 Resisténcialateral calculada a partir de resultados de SPT —T.

Resisténcia Lateral - R, (kN)
M étodo I R )
E5 E6 E7 ES8 L medio
Ranzini 270 270 161 258 240
Alonso 262 262 157 262 236
Décourt 345 345 219 203 300
Peixoto 316 316 351 316 325
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5. ANALISES

Neste capitulo, sera feita uma andlise dos valores calculados para
resisténcia lateral através dos métodos semi-empiricos, relacionando-os com 0s
valores obtidos nas provas de carga. Sera feita, também, uma comparacdo entre
o0s resultados obtidos nas provas de carga solicitadas a tracéo (Bessa, 2005) com
0s resultados obtidos nas provas de carga solicitadas a compressdo. Nas provas
de carga das estacas E5, E6, E7 e E8 ndo se atingiu a carga de ruptura, mas,
constatou-se a plena mobilizacdo do atrito lateral através dos valores
consideraveis de recalques atingidos.

Nas provas de carga solicitadas a tracdo (Bessa, 2005) obteve-se uma
carga de ruptura igual a 225 kN, porém, descontou-se 0 peso proprio das estacas
de 7 kN, obtendo-se um valor de resisténcia lateral igual a 218 kN.

Os valores de resisténcia lateral e resisténcia de ponta obtidos nas provas
de carga solicitadas a compresséo estdo 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 intervao de tempo entre escavacdo e
concretagem foi de poucos minutos. Para a determinacdo da resisténcia lateral
das estacas E5, E6, E7 e E8, considerou-se o valor correspondente ao inicio da
mobilizacdo da resisténcia de ponta, utilizando-se as curvas carga x recalque

obtidas nas provas de carga.

106



Tabela 5.1 Resisténcialateral e resisténcia de ponta obtidas nas provas de carga.

Tempode | Resisténcialateral (R.) | Resisténciade Ponta (Rp)
Estacas
concr etagem

(kN) (kN)
E4 Oh 240 188
E8 24 h 250 103
E7 48 h 280 148
E6 96 h 280 185
E5 144 h 300 241

5.1. Comparacdo entre os resultados obtidos nas provas de carga

solicitadas a compressao e a tracéo

Na Tabela 5.2, estdo apresentados os resultados das provas de carga,
obtendo-se uma relacéo entre a resisténcia lateral das estacas ensaiadas atragéo e
a resisténcia lateral das estacas ensaiadas a compressdo. Ja na Figura 5.1 é
apresentado um histograma, com valores comparativos dos resultados das duas

provas de carga.

Tabela 5.2 Relacdo entre aresisténcia lateral das estacas submetidas a esforco de

tracdo e aresisténcialateral das estacas solicitadas a compresséo.

Estacas | Rt (KN) [l Egtacas [ Re (kN) RL tracio/ RL compressio
Compressdo Tracdo

E4 240 E9 0,91
ES8 250 E10 0,87
E/ 280 E1ll 218 0,78
E6 280 E12 0,78
E5 300 0,73

Média 0,81
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Figura 5.1 Comparacdo entre a resisténcia lateral obtida nas provas de carga a

compressao e nas provas de carga a tragéo.

Comparando-se os resultados obtidos nas provas de carga a compressao
com as provas de carga a tragéo, obteve-se um valor satisfatorio para a relagéo
entre o atrito lateral a tragdo e o atrito lateral a compresséo, igual a 0,81, dentro
do intervalo assumido de 0,7 a 1,0 devido as opinifes conflitantes existentes de
diversos autores, sendo mais proxima da relagdo proposta por Hunter & Davisson

(1969) que considera:

RL tracgo = 0,77.R compressio

5.2. Comparacao entre os resultados obtidos através dos métodos semi-

empiricos e os valores das provas de carga

Estdo apresentados, na Tabela 5.3, os valores medios da resisténcia
lateral calculada através dos métodos semi-empiricos e o valor médio da

resisténcia lateral obtido nas provas de carga das estacas E4, E5, E6, E7 e ES.
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Tabela 5.3 Relacdo entre a resisténcia lateral calculada através dos métodos

semi-empiricos e aresisténcia lateral obtida nas provas de carga.

Ensaio Método de calculo R med. Provade Carga R med./ RL med. pc
, (KN) | Rimed.pc (kN)

Décourt-Quaresma 283 1,05
Aoki-Velloso 221 0,82
SPT |Velloso 306 1,13
Décourt 226 0,84
Teixeira 459 1,70
Ranzini 240 0,89
PT.T Décourt 300 270 1,11
Alonso 236 0,87
Peixoto 325 1,20
Meénard 340 1,26
PMT Baguelinet a. 343 1,27
Bustamante e Gianeselli (A) 161 0,60
Bustamante e Gianeselli (B) 275 1,02
DMT |Peiffer 490 1,81

Verificou-se, também, gque na prova de carga da estaca E4, concretada
simultaneamente apds a escavacdo, obteve-se uma resisténcia lateral proxima da
resisténcia lateral obtida na prova de carga a tracdo, conforme mostra a Figura
5.1.

Analisando os resultados obtidos pelos métodos baseados nos ensaios
pressiométricos, os métodos de Ménard, Baguelin et a. e de Bustamante &
Gianeselli (B) forneceram valores satisfatorios quando comparados com o
resultado da prova de carga, enquanto o metodo de Bustamante & Gianeselli (A),
subestimou o valor daresisténcialatera 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%, néo
sendo um método de calculo indicado para ser utilizado para este tipo de solo
estudado;
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Com relagéo aos métodos baseados nos ensaios SPT, Décourt-Quaresma,
Aoki-Velloso, Velloso e Décourt apresentaram resultados bastante proximos dos
obtidos nas provas de carga. Ja 0 método de Teixeira, superestimou a resisténcia
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 resisténcia lateral em 20%, mas, de maneira geral, foram
considerados satisfatorios quando comparados com os outros metodos utilizados
neste trabal ho;

Comparando-se os valores de resisténcia lateral calculdados pelos 14
métodos semi-empiricos utilizados neste trabaho, verificou-se que, 8 deles

obtiveram excelentes resultados, conforme apresenta a Tabela 5.4;

Tabela 5.4 Métodos de calculo semi-empiricos com melhores resultados.

M étodo de calculo R mad./ RL med. pc
Veloso (SPT) 1,13
Décourt-Quaresma (SPT) 1,05
Décourt (SPT) 0,84
Aoki-Veloso (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 Variacdo daresisténcialateral obtida por varios métodos semi
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6. CONCLUSOESE SUGESTOES

O objetivo deste trabalho foi analisar a resisténcia lateral em estacas

escavadas com trado mecanizado através de ensaios de provas de carga estaticas

e métodos semi-empiricos, baseados em diferentes ensaios de campo. Em funcéo

dos resultados obtidos e das andlises realizadas chegou-se a algumas conclusoes.

A partir dos resultados obtidos nas provas de carga, verificou-se uma
peguena influéncia do intervalo de tempo mantido entre a escavacéo e a
concretagem das estacas nos valores obtidos para a resisténcia lateral,
mas, este fato pode ser explicado pela maior contribuicdo da ponta ao
deixar o fuste aberto e pelas variagdes 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
diferenca entre aresistécia lateral das estacas ao didmetro das mesmas que
pode variar um pouco, ndo sendo constante e igua a 0,25 m ao longo do
fuste. Nas provas de carga a tragdo, realizadas por Bessa (2005),
constatou-se que ndo houve esta influéncia, sendo obtidos valores iguais

paraaresisténcialatera nas quatro estacas ensaiadas;

Quanto aos métodos de calculo semi-empiricos utilizados para estimativa
do atrito latera das estacas, os resultados obtidos foram muito bons

guando comparados com os resultados da prova de carga;
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A classificacéo “mecanica’, obtida pelos ensaios DMT, quanto ao tipo de
solo, € pouco sensivel a distingdo entre argila e silte/areia em funcéo da

predominancia das parcelas do solo;

Em todos os ensaios de campo realizados, obtiveram-se resultados
coerentes com relacdo aos parametros de resisténcia das camadas

investigadas.

Para trabalhos futuros, buscando um melhor conhecimento do tema

abordado nesta pesquisa, apresentam-se como sugestoes.

Estudo da parcela de atrito lateral em outros campos experimentais

semel hantes ao analisado nesta Tese, para fins de comparagao;
Utilizacdo mais rotineira dos ensaios de campo PMT, DMT e SPT - T;
Estudo do atrito lateral residual solo-estaca de maneira minuciosa;

Realizacdo de trabalhos com instrumentacdo em diferentes tipos de

fundagdes profundas, com o objetivo de apurar ainteracdo solo-estaca;

Obtencéo de fatores de correcéo e coeficientes especificos 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
consideracdo o tipo de fundacdo profunda utilizada, o método

executivo empregado, o local de implantagéo da fundagéo, etc.
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ANEXOS

- ANEXO A

Célculo do volumeinicial da sonda (Vs):

Calculou-se o0 volume inicial da sonda com recobrimento protetor tipo
“Canvas’, sendo necessario o conhecimento do comprimento da célula central (ls
= 210 mm), o diametro interno do tubo rigido utilizado no ensaio de perda de
volume (di = 63 mm) e a constancia do volume quando se executa 0 ensaio de

perda de volume (V¢). Tendo entdo aformula:

.2
Vs :p.dl Is

'VC
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Figura A.1 Determinagéo do valor de V¢ para o calculo do volume inicia da

sonda no repouso.

AtravésdaFiguraA.l, encontrou-se V= 140 cm®, logo:

2
VSW- 140=515cm>.
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- ANEXO B

Representacdo gréfica das curvas granulométricas das amostras do PMT 01
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Figura B.1 Granulometria do solo paraaamostra 01, localizadade 0,4 mal1,4 m.
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Porcentagem que passa (%)
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Figura B.2 Granulometria do solo paraaamostra 02, localizadade 1,4 ma2,8 m.
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Porcentagem que Passa (%)
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Figura B.3 Granulometria do solo paraaamostra 03, localizadade 2,8 ma3,8 m.
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Porcentagem que Passa (%)
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Figura B.4 Granulometria do solo para a amostra 04, localizada de 3,8 m a4,6 m.
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Porcentagem que Passa (%)
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- ANEXO C

Curvas tensdo x deformacdo e deformacdo axial x deformacdo volumétrica

obtidas nos ensaios triaxiais ClDyat.
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Figura C.1 Curvas tensdo x deformagdo e deformagdo axial x deformacéo

volumeétrica na profundidade de 2,0 m.
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Figura C.2 Curvas tensdo x deformacdo e deformacdo axia x deformagéo

volumeétrica na profundidade de 4,0 m.
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- ANEXOD

Curvas obtidas através dos ensai 0s pressiométricos de M énard:
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Figura D.1 Curvas obtidas no ensaio pressiométrico PMT O1.
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Figura D.3 Curvas obtidas no ensaio pressiométrico PMT 03.
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- ANEXOE

Representacdo grafica de alguns parametros obtidos nos ensaios dilatométricos:
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. MATERIAL . COMNSTRAINED . UNDRAINED HORIZONTAL
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Figura E.1 Variagdo de alguns parametros obtidos no ensaio DM T 01 ao longo da profundidade.
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Figura E.2 Variagao de alguns parametros obtidos no ensaio DM T 02 ao longo da profundidade.
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Figura E.3 Variagdo de alguns paréametros obtidos no ensaio DM T 03 ao longo da profundidade.
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Figura E.4 Variagdo de alguns paréametros obtidos no ensaio DM T 04 ao longo da profundidade.
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Figura E.5 Variagdo de alguns paréametros obtidos no ensaio DM T 05 ao longo da profundidade.
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Figura E.6 Variagdo de alguns paréametros obtidos no ensaio DM T 06 ao longo da profundidade.
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Figura E.7 Variagdo de alguns paréametros obtidos no ensaio DM T 07 ao longo da profundidade.
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Figura E.8 Variagdo de alguns paréametros obtidos no ensaio DM T 08 ao longo da profundidade.
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