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RESUMO

DUARTE, Leandro Neves, M. Sc., Universidade Federal de Vigosa, julho de 2006.
Analise de prova de carga instrumentada em uma sapata rigida.
Orientador: Enivaldo Minette. Co-Orientadores: Eduardo Antonio Gomes
Marques e Roberto Francisco de Azevedo.

s

O objetivo principal deste trabalho € avaliar as metodologias usualmente
utilizadas para prever a capacidade de carga e recalques de fundacbes rasas
rigidas. Para isso foi realizada uma prova de carga durante a qual foram
monitorados 0s deslocamentos verticais em diferentes profundidades,
correspondentes aos diferentes bulbos de tensdo, usando uma instrumentacao
especial a qual denominou-se “BETAS”. Para determinacdo das caracteristicas
mecanicas do solo residual de gnaisse existente no local da prova de carga foram
executados ensaios de penetracdo (SPT), ensaios dilatométricos de Marchetti
(DMT) e ensaios pressiométricos de Ménard (PMT), em solo residual de gnaisse
presente no local da prova de carga. No laboratorio foram executados ensaios de
caracterizacdo e ensaios para a determinacdo das caracteristicas de tensdao-
deformagéo e resisténcia, em amostras deformadas e indeformadas do solo. O
estudo mostrou que os métodos de campo permitiram a obtencdo de bons
resultados, para subsolos bastante heterogéneos como os formados por solos

residuais.

Xiii



ABSTRACT

DUARTE, Leandro Neves, M. Sc., Universidade Federal de Vigosa, July 2006.
Analysis of a Rigid Shallow Foundation Instrumented Load Test. Adviser:
Enivaldo Minette. Co-advisers: Eduardo Anténio Gomes Marques e Roberto
Francisco de Azevedo.

The main objective of this work is to evaluate methodologies usually used to
foresee the load capacity and settlements of rigid shallow foundations. A load test
was accomplished, during which, vertical displacements were monitored in
different depths, corresponding to different stress bulbs, using a special
instrumentation, called "BETAS". To determine the mechanical characteristics of
the gneiss residual soil existing in the place where the load test was realized,
penetration tests (SPT), Marchetti dilatometer tests (DMT) and Ménard
pressiometer tests (PMT) were executed. In the laboratory, characterization tests
and tests to determine the stress-strain-strength characteristics were executed with
disturbed and undisturbed samples of the soil. The study showed that the field
methods allowed to obtain good results, even for heterogeneous undergrounds as

the ones formed by residual soils.

Xiv



1 — INTRODUGAO

Fundacdes de obras de pequeno porte sdo um assunto pouco estudado no
Brasil, pois ndao envolvem grande quantidade de capital. No entanto para o
construtor, podem encarecer ou até inviabilizar a obra, principalmente quando
assentes em solos identificados como tropicais estruturados, como por exemplo,
0s solos porosos, ou ainda sobre solos colapsiveis. Obras de grande porte com
fundagdes profundas (suporte para grandes cargas) tém o custo da infra-estrutura
diluido no orgamento geral da construgao.

As fundacdes rasas ou diretas sdo assim denominadas por se apoiarem sobre
o solo a uma pequena profundidade em relacdo ao solo circundante. De acordo
com essa definicdo, uma fundacgao direta para um prédio com dois subsolos sera
considerada rasa, mesmo se apoiando a 7m abaixo do nivel da rua. (Hachich, W.
et al., 1998).

Quando o terreno superficial sendo de qualidade razoavelmente boa e os
coeficientes de seguranca das fundagbes rasas perante a ruptura do solo
plenamente satisfatorios, as fundagdes rasas sdo economicamente viaveis.

No Brasil, algumas instituicbes de fomento a pesquisa tém dado bom incentivo
para se pesquisar solucdes alternativas de menor custo para fundagdes rasas e
de obras de menor porte com o intuito de viabilizar a implantacdo destas obras.
Isto vem sendo desenvolvido algum tempo em instituicbes tais como a
Universidade Federal de Vigosa (Lopes, 1997; Silva, 2000; Araujo, 2001; Soares,
2003) e a Universidade de Brasilia (Sousa e Cunha, 2003).

Outro fator que ainda é pouco estudado na pratica é a reparticado das tensdes
ao longo do bulbo de tensdes de uma sapata, bem como os recalques que essas

provocam. Estes temas ainda sao pouco conhecidos e muito discutidos pela



comunidade cientifica geotécnica, porém algumas publicagdes vém surgindo com
intuito de monitorar esses recalques ao longo do bulbo de tensdes.

Existem diversas formulacbes que permitem estimar o comportamento de
fundagdes rasas: metodologias divididas em tedricas e semi-empiricas. Baseadas
em dados laboratoriais e/ou obtidos em campo, essas metodologias s&o, na
grande maioria das vezes, ferramentas para dimensionar a fundacdo da obra,
sendo extremamente decisivas para o projetista.

A necessidade de se elaborar um estudo minucioso voltado para constru¢ao
de um banco de dados de fundacbes rasas assentes em solo local mineiro
(residual) é de extrema importancia, ja que envolve os construtores e proprietarios
com pouco capital ou menor poder aquisitivo.

Nesta linha enquadra-se a proposta de pesquisa que esta sendo desenvolvida

neste trabalho.

1.2 — Objetivos

Os objetivos principais deste trabalho sao:

- Analisar o deslocamento vertical (recalque) do solo em diferentes
profundidades, ou seja, ao longo do bulbo de tensdes.

- Comparar os valores de capacidade de carga obtidos em ensaios de
campo com os valores determinados por meio de formulagdes tedricas e

empiricas disponiveis;

1.3 — Organizagao da Tese

Este trabalho esta organizado em cinco capitulos, nos quais se apresenta o
desenvolvimento do trabalho de pesquisa, seus resultados e conclusoes.
No Capitulo 02 se apresenta uma Revisdo de Literatura que busca o

desenvolvimento sobre os principais métodos de estimativa de capacidade de



carga e de recalque, utilizando-se os ensaios de campo e de laboratério e
obtencao dos parametros de resisténcia e deformabilidade dos solos.

Os Materiais e Métodos utilizados na etapa experimental deste trabalho sao
descritos no Capitulo 03, bem como os resultados dos ensaios de laboratério e
ensaios de campo: resisténcia a penetracdo — SPT, dilatométrico de Marchetti,
pressibmetro de Ménard, apresentam-se também os dispositivos de
monitoramento do bulbo de tensdes, utilizados para instrumentagao da prova de
carga.

A Analise e Discussdo dos Resultados esta apresentada no Capitulo 04
baseada nos dados encontrados nos ensaios de laboratério e de campo, bem
como, discussao e comparagao desses dados.

Finalmente, no Capitulo 05 — Conclusdes e Sugestbes se apresenta uma
avaliacdo dos métodos de previsdo de capacidade de carga e recalque, bem como
0 bom desempenho dos instrumentos medidores de deslocamento ao longo do

bulbo de tensbes no decorrer da prova de carga.



2 - REVISAO DE LITERATURA

2.1 — Introdugao

O projeto de fundagcbes em geral — a Engenharia de Fundagbes — requer
conhecimento de Geotecnia e calculo estrutural. Tome-se o caso do projeto de um
edificio. Em geral, a sua estrutura € calculada por um engenheiro estrutural que
supde os apoios indeslocaveis, dai resultando um conjunto de solicitagbes (forgas
verticais, forgas horizontais, momentos) que é passado ao projetista de fundagoes.
Com auxilio de uma série de elementos e informacodes, projeta-se as fundagdes da
obra. As fundagbes, quaisquer que sejam, quando carregadas, solicitardo o
terreno, provocando deslocamentos verticais (recalques), horizontais e rotagdes.
Estes deslocamentos e rotagbes provocam deformacgdes e geram tensbes nas
estruturas. Com isto, a hipétese usual de apoios indeslocaveis fica prejudicada, e
nas estruturas hiperestaticas, que s&o a grande maioria, as solicitagdes
inicialmente calculadas s&do modificadas. Chega-se, assim, ao conhecido problema
da interacéo solo estrutura. O engenheiro de fundagbes deve participar da analise
deste problema, juntamente com o engenheiro estrutural.

Todo projeto de fundagdes contempla as cargas aplicadas pela obra e a
resposta do solo a estas solicitagbes. Os solos sdo muito distintos entre si e
respondem de maneira muito variavel. Por isto, toda experiéncia transmitida pelas
geracdes de construtores sempre se relaciona ao tipo de solo existente (Pinto,
1998).

A Engenharia de Fundagbes € uma pratica, que se aprimora pela
experiéncia, com o comportamento das fundacdes devidamente observado e

interpretado. Isto ndo se faz sem atentar para as peculiaridades dos solos. Por



outro lado, todo desenvolvimento de técnicas de projeto e de execugdo das

fundacdes depende do entendimento dos mecanismos de ruptura (Pinto, 1998).

2.2 — Comportamento mecanico dos solos

A ruptura do solo, “stricto sensu”, € sempre um fendmeno de cisalhamento.
Isto acontece, por exemplo, quando uma sapata de fundacgdo é carregada até a
ruptura ou quando ocorre o escorregamento de um talude. S6 em condigdes
especiais ocorrem rupturas por tensdes de tragdo. A resisténcia ao cisalhamento
de um solo pode ser definida como a maxima tens&o de cisalhamento que o solo
pode suportar sem sofrer ruptura, ou tensao de cisalhamento do solo no plano em
que a ruptura estiver ocorrendo (Pinto, 1998).

Dois tipos de ensaios sao costumeiramente empregados para a
determinagao da resisténcia ao cisalhamento dos solos: o ensaio de cisalhamento
direto e 0 ensaio de compressao triaxial.

O ensaio de cisalhamento direto é o mais antigo procedimento para a
determinacao da resisténcia ao cisalhamento e se baseia diretamente no critério
de Coulomb: aplica-se uma tensdo normal num plano e verifica-se a tensao de
cisalhante que provoca a ruptura.

O ensaio de compressao triaxial convencional ou axissimétrico consiste na
aplicacdo de um estado hidrostatico de tensdes ou de confinamento e de um
carregamento axial sobre um corpo de prova cilindrico de solo. A diferenga entre

os dois tipos de ensaios € principalmente na definicdo do plano de ruptura do solo.

2.3 — Fundagodes rasas

As fundacdes sao consideradas rasas quando a relacdo D/B for menor que

2, em que, D é a cota de apoio do elemento de fundacido, medida em relacido a

superficie do terreno, e B € a menor dimensao deste elemento (NBR-6122/96).



Séao classificadas como rasas os seguintes tipos: bloco, sapata isolada,
sapata corrida, grelha, sapata associada, viga de fundacdo e radier (NBR-
6122/96).

2.3.1 — Mecanismos de ruptura

Segundo Bueno et al. (1985), com base em observagbes do
comportamento de fundagbes em servigo e de modelos de laboratério sujeitos a
um carregamento vertical, pode-se afirmar que a ruptura do solo de fundagao
ocorre por cisalhamento.

Tem-se a seguir a descri¢gao os principais tipos de ruptura.

A ruptura geral ou generalizada é caracterizada pela existéncia de um
mecanismo de ruptura bem definido e constituido por uma superficie de
deslizamento que vai de um bordo a outro da fundacédo a superficie do terreno
Figura 1(a). Em condi¢cdes de tensdo controlada, que € o modo de trabalho da
maioria das fundacgdes, a ruptura é brusca e catastrofica. Em condigdes de
deformacgdo controlada constata-se uma redugdo da carga necessaria para
produzir deslocamentos da fundacao depois de ocorrida a ruptura do solo. Durante
0 processo de carregamento, registra-se um levantamento do solo em torno da
fundagado. Ao atingir a ruptura, o movimento se da em um unico lado da fundagao
(Velloso e Lopes, 1997).
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Figura 1 — Tipos de ruptura (Velloso, 1997)

Passando para outro extremo, a ruptura por puncionamento é caracterizada
por um mecanismo de dificil observacdo Figura 1(c). A medida que a carga
cresce, o movimento vertical da fundacao € acompanhado pela compressao do
solo imediatamente abaixo da mesma. A penetracdo da fundacao é possibilitada
pelo cisalhamento vertical em torno do perimetro da fundacao. O solo fora da area
carregada praticamente n&o participa do processo (Velloso et al, 1997).

Finalmente, entre os dois extremos encontra-se a ruptura localizada que é
caracterizada por um modelo que € bem definido apenas imediatamente abaixo da
fundacéo Figura 1(b). Esse modelo consiste de uma cunha e de superficies de
deslizamento que se iniciam junto as bordas da fundacéo, tal como no caso da
ruptura generalizada. Ha uma tendéncia visivel de empolamento do solo aos lados
da fundacéo. Entretanto, a compressao vertical sob a fundacéo é significativa e as
superficies de deslizamento terminam dentro do maci¢o, sem atingir a superficie
do terreno. Somente depois de um deslocamento vertical apreciavel (da ordem da
largura ou do diametro da fundacgéao) as superficies de deslizamento poderao tocar
a superficie do terreno. Mesmo entdo ndo havera um colapso ou um tombamento

catastréfico da fundacdo que permanecera embutida no terreno, mobilizando a



resisténcia de camadas mais profundas. Assim, a ruptura localizada tem
caracteristicas dos outros dois tipos de ruptura e, por isso, na realidade, ela

representa um tipo de transi¢ao (Velloso et al, 1997).

2.3.2 - Métodos Tedricos de previsao de capacidade de carga

Uma vez conhecidas as caracteristicas de compressibilidade e resisténcia
ao cisalhamento do solo e outros parametros eventualmente necessarios, a sua
tensdo admissivel e o seu recalque podem ser determinados por meio de teoria
desenvolvida na Mecénica dos Solos, levando-se em conta eventuais inclinagcdes
da carga no terreno e suas excentricidades (ABNT-NBR6122/1996).

A - Previsao da capacidade de carga

Na pratica de engenharia de fundagdes €& comum denominar “taxa
admissivel do terreno” ou tensdo admissivel”’, a maior pressdao média de contato
do elemento de fundagcdo com o solo que oferega razoavel fator de segurancga a
ruptura do terreno e provoque recalques compativeis com a sensibilidade da
estrutura, a qual ndo deve sofrer danos impostos a sua estética, ou, ao seu
funcionamento (Lopes, 1997).

O primeiro autor a apresentar formulas para o calculo da capacidade de
carga das fundagdes, superficiais e profundas, foi Terzaghi (1925). Posteriormente
(Terzaghi, 1943), deu ao problema um tratamento racional utilizando-se de
resultados obtidos por Prandtl (1920) na aplicacdo da Teoria da Plasticidade aos
metais. Além das contribuicdes de Prandtl (1921) e Reissiner (1924), anteriores a
Terzaghi (1925), merecem destaque Meyerhof (1951), Balla (1962), Vesic (1973,
1975), Hansen (1961, 1970) e De Beer (1970), (Velloso et al, 1997).

Terzaghi (1943) define a capacidade de carga ou de suporte (q,) de um

solo como sendo a maxima carga que o solo suporta antes do inicio do



escoamento plastico. A partir de um dado incremento de carregamento, além de
certo valor critico, o solo passa gradualmente para um estado plastico de
equilibrio. Durante este processo de transicdo, ambas, a distribuicdo da reacéo e a
orientacdo das tensdes principais no solo, abaixo da fundagao, mudam.

Neste trabalho, para as proposi¢des tedricas, decidiu-se somente usar a
analise pelo método de equilibrio limite, por ser este o mais difundido e aplicado
na pratica da engenharia de fundagbes. Dentre as inumeras proposi¢coes de
férmulas para a previsdo da capacidade de carga do solo, sob uma fundagao
superficial, procurou-se enfocar as que consideram as possibilidades mais

proximas a realidade estudada através do ensaio de prova de carga.

A.1 — Método de equilibrio limite

Prandtl (1921) e Reissiner (1924), introduzindo a variavel sobrecarga,
conseguiram determinar para uma solugéo analitica fechada (impondo condigdes

e restricdes ao problema) a primeira equag¢ao de capacidade de suporte:

qu:C'Nc+q'Nq (1)

N, =cotg-[e"™¢ -tan’(45+¢/2)—1] (p/¢ =0 ,Prandtl, 1921) (2)

N. =514 (p/¢=0, Prandtl, 1921) (3)
N, =™ .tan’(45+¢/2) (Reissiner, 1924) (4)
N, =(N, —1)-cotg (Reissiner, 1924) (5)



A.2 - Terzaghi (1943, 1967)

Terzaghi (1943), por meio da superposigao de efeitos obtidos a partir da
equacao de Prandtl (1921), Reissiner (1924) e da teoria de Rankine, estendeu a
teoria de ruptura plastica de Prandtl, para determinagdao da capacidade de carga
de um solo sob fundacgao superficial corrida (estado plano de deformacéao, L>>B).

Este método proposto por Terzaghi (1943, 1967), visa uma analise de

ruptura baseada nos parametros de resisténcia ao cisalhamento dos solos (¢ o, c).

Para Terzaghi (1943), uma fundacgao superficial € aquela cuja largura B é igual ou
maior que a profundidade D da base de fundacio. Satisfeita essa condi¢céo, pode-
se desprezar a resisténcia ao cisalhamento do solo acima do nivel da base da
fundagao, substituindo-o por uma sobrecarga q=y.D. Com isso, o problema
passa a ser o de uma faixa (sapata corrida) de largura B, carregada
uniformemente, localizada na superficie horizontal de um macigco semi-infinito e a

tensao de ruptura dada pela equagéo 6 (Velloso et al, 1997).

op =CN,.S, +%7/.B.Ny.8y +q.N,.S, (6)

onde:

oy = tensédo de ruptura do solo de fundacao;

N.,N,,N, = fatores de capacidade de carga.

S.»S,,S, = fatores de correcéo para a forma geométrica da fundagao.
y = peso especifico natural do solo (valor médio para a camada);

g = tenséo efetiva na cota de apoio da fundacéo; q=y.D

C = coeséo do solo;

B = menor dimensao da sapata;

D = profundidade de apoio da sapata;

Para solos que representem ruptura da tipo local ou por puncionamento,

Terzaghi (1943) sugere um reduc&o nos valores de parametros de resisténcia (¢,
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c) de modo a levar em conta a diminuigao da capacidade de carga causada pelas

deformacdes ocorridas durante o cisalhamento do solo.

Onde:
c*=(2/3)c (7)
tg(4*) = (2/3)tg(9) (8)

A.3 - Meyerhof (1951)

Meyerhof (1951) deu uma série de contribuicbes relevantes ao tema
capacidade de carga. Seu método considera que a superficie de ruptura se
prolonga na camada superficial do terreno e que ha a contribuicdo ndo s6 da

sobrecarga, como também da resisténcia ao cisalhamento do solo nessa camada.

00 =GN, S.doi, +7BN, S, d, i, +GN, S, d, i, -.q=7.D ©)

Onde:

oy = tensdo de ruptura do solo de fundacao;

N.,N,,N, = fatores de capacidade de carga segundo Prandtl (1921) e Reissiner
(1924);

S.»S,,S, = fatores de correcéo para a forma geométrica da fundagao;

d..d, ,d, =fatores de profundidade segundo Meyerhof (1963);

i.,i,,i, =fatores de inclinagédo segundo Meyerhof (1963);

y = peso especifico natural do solo (valor médio para a camada);

g = tenséo efetiva na cota de apoio da fundacgao;
€ = coeséo do solo;

L = comprimento da sapata;

B = menor dimensao da sapata;

Estes fatores podem ser vistos em Soares (2003).
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2.3.3 — Previsao de recalque

Usualmente, os recalques sao considerados como formados por trés parcelas:

1- recalque imediato, elastico ou ndo drenado (p,);
2- recalque de adensamento (p.);
3- recalque de compressao secundaria (p,) .

O recalque nédo drenado ocorre logo apdés a aplicagdo da carga, em
decorréncia de distor¢gdes ocorridas no elemento solo.

O recalque de adensamento resulta da compressao do esqueleto sdlido,
reducao de vazios de um elemento saturado pela expulsdo da agua dos poros.

O recalque de compressao secundaria ou “creep” provém de deformacodes
visco-elasticas do esqueleto.

Como a transicdo entre os processos de consolidacdo primaria
(adensamento) e secundaria € arbitrariamente definida de acordo com o tempo,
comumente despreza-se a parcela devida ao recalque secundario por esta ser de
efeito muito lento, proporcionando, portanto, pouca influéncia no recalque total das

fundagdes superficiais. A expressdo do recalque total final p, pode ser assim
escrita:

Py =Pt Pt P (10)

admitindo-se: p, =0.. p, = p; + p. (11)

Para se obter o recalque n&o drenado ou imediato, langca-se méao das
expressoes baseadas na Teoria da Elasticidade, considerando-se o solo um meio
linear elastico. Mesmo sabendo-se das limitacdes desta suposigcao, a aplicagao da
Teoria da Elasticidade tem se mostrado eficiente para a resolucdo de problemas
ligados a recalques imediatos em solos coesivos pré-adensados saturados.
Entretanto, para o caso de areias, isto ndo ocorre, provavelmente porque os

parametros elasticos (médulo de Young (E ) e o coeficiente e Poisson (u))

dependem diretamente do nivel de tensdes e do confinamento experimentados

12



pela massa de solo. A expressdao conseguida pela Teoria da Elasticidade,
supondo uma fundacédo de lado B, assentada na superficie de um meio semi-

infinito, homogéneo, elastico e isotropico, € apresentada a seguir:

1_ 2
=B, (12)

onde:
p,; = recalque imediato;
g = intensidade da tenséo de contato aplicada;

B = dimensé&o caracteristica ou menor lado da fundacgao (largura);

u = coeficiente de Poisson do material (solo)
E =mddulo de Young do solo;

| ,= fator de influéncia para o recalque.

Os valores de |, estdo apresentados na Tabela 1. Os valores de |, para

sapatas rigidas, segundo Schleicher (1926), sdo cerca de 7% menores que os de
sapata flexiveis.

Se a fundagdo esta assentada abaixo da superficie do terreno (fundacéo
embutida), o recalque encontrado pela equagao anterior deve, segundo Fox
(1948), ser corrigido pela equagao:

Pl =pa (13)
onde:
p. = recalque imediato da fundagdo com embutimento h;
p; = recalque imediato da fundagdo apoiada na superficie do terreno;

a = fator de correcéo proposto por Fox (Figura 2).
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Tabela 1 — Valores do Fator de influéncia I,

Forma da Fundacdes Flexiveis Fundacgdes Rigidas
Fundacéao l, I
Centro Canto Médio ’
Circular 1 0,64 0,85 0,88
Quadrada 1,12 0,56 0,95 0,82
Retangular
L/B =0,2 - - -
L/B=0,5 - - -
L/B=1,5 1,36 0,68 1,15 1,06
L/B=2 1,53 0,77 1,30 1,20
L/'B=5 2,10 1,05 1,83 1,70
L/B=10 2,54 1,27 2,25 2,10
L/B =100 4,01 2,00 3,69 3,40

*L — maior lado da sapata; B — menor lado da sapata
Fonte: Bowles (1988)
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Figura 2 — Abaco para determinagéo do fator de correcdo o, Fox (1948)
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O abaco de Fox (1948) foi estabelecido para placas retangulares flexiveis e

#=0,5, mas, segundo Barata (1986), também pode ser usado para placas
quadradas rigidas e, ou, x # 0,5, sem erro apreciavel.

Barata (1986) também apresenta um abaco, através do qual pode-se
determinar o coeficiente do efeito de profundidade (1), semelhante ao proposto

por Fox, fungdo da profundidade h e do raio r da placa estudada, e #=03. O

coeficiente A é chamado pelo autor de Coeficiente de Mindlin, pois foi baseado na
solucao de Mindlin, fundamentada na Teoria da Elasticidade.

Janbu, (1956) apud Cintra e Albiero (1984), prop6és um método alternativo
de calculo de recalque imediato, que leva em conta a espessura da camada, o que

o0 método apresentado anteriormente nao fazia.

1_ 2
pi=ﬂo-ﬂ1-0-5-( £ J (14)

em que y, e u, sao fatores dependentes do embutimento da fundagdo, da

espessura da camada e da forma da fundacéao, obtidos no abaco da Figura 3, eo

€ a tensao aplicada.
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Figura 3 — Abaco para obter os fatores 4, e . Cintra e Albiero (1984)

Muitas vezes, € interessante se conhecer um recalque parcial em um
determinado tempo “t” ap6s a aplicagdo da carga. Para tanto, a teoria de
adensamento de Terzaghi aplica-se adequadamente. Porém, para uma situagao
em que a determinag&o do recalque nado seja em fungédo do tempo, pode-se, sem
considerar Terzaghi, encontrar o recalque desejado.

Quando o solo de fundagdo nao é homogéneo e seus parametros variam
com a profundidade, pode-se subdividi-lo em extratos homogéneos,
determinando-se para cada um deles o acréscimo médio de tensdo e o modulo de
elasticidade médio. Admitindo-se cada substrato como um material elastico e

homogéneo, pode-se utilizar a lei de Hooke para determinar o valor do recalque:
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AL (15)

onde:
S =recalque;
n = numero de substratos;

Ag; = acréscimo de tensdo média no substrato i;
E, = modulo de elasticidade médio do substrato i;

AL, = espessura do substrato i.

Schmertmann et al. (1970, 1978) propde um método de previsdo para
recalques baseado na Teoria da Elasticidade, em analises de modulos por meio
do Método de Elementos Finitos e observagdes de medidas de campo e modelos
estudados em laboratério. Tal método é relatado por diversos autores como sendo
um dos mais confiaveis para este tipo de calculo. O autor, baseado na teoria da
elasticidade, descreve que a distribuicdo das deformacgdes verticais num semi-
espaco elastico linear sujeito a um carregamento uniformemente distribuido pode

ser dada por:

n |
AH:CI-CZ-Aq-z[E“]-Azi (16)
i=1 i
o
c, =1-03 2w 17
1m0 %) (17)
C, =1+02-log - (18)
SRR Y
1, =05+01 |24 (19)
Oy
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Os modulos de Young podem ser dados por:
E, =293(N +5)p/ argilas em kPa, segundo Mitchell e Gardner (1975) (20)
E, =2,5qc - sapatas quadradas.

E, =3,5qc - sapatas continuas.

onde:

C, = fator de corregdo para o embutimento.

C, = fator de corregéo para o tempo.

Ag= acréscimo de tensao vertical, a profundidade de assentamento da sapata

(base da sapata).
o', = tensdes verticais geostaticas efetivas, em raz&o do peso do solo atuante na

cota de apoio (assentamento) e na cota de |,,.

AZ, = variacao da profundidade na camada considerada.
Ei = modulo de Young do solo na profundidade z, estimado através de correlagéo

com SPT.

I = fatores de influéncia médio em cada camada considerada e de pico;(

zi’lzp

Figura 4).
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Figura 4 — Fator de influéncia, Schmertmann et al. (1978)

2.4 — Ensaios de campo

O reconhecimento das condicdes do subsolo constitui pré-requisitos para
projetos de fundagdes seguros e econdmicos. No Brasil o custo envolvido na
execugao de sondagens de reconhecimento varia normalmente 0,2 e 0,5% do
custo total de uma obra, sendo as informacgdes geotécnicas obtidas indispensaveis

a previséo dos custos fixos associados ao projeto e sua solugéo (Schnaid, 2000).
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2.4.1 - Sondagens de Simples Reconhecimento - SPT

A sondagem de Simples Reconhecimento € reconhecidamente a mais
popular, rotineira e econémica ferramenta de investigagdo em praticamente todo o
Brasil, embora hajam controvérsias em relagao a precisao dos dados obtidos.

Na América do Sul a norma norte-americana ASTM D — 1586-67 ¢é utilizada

com frequéncia, tendo o Brasil norma propria, a NBR — 6484/2001.

B - Fatores determinantes na medida do indice de resisténcia a

penetragao “N” do ensaio de investigagcao SPT

A eficiéncia do SPT, brasileiro, quando executado de acordo com a
NBR/2001, € em média, 72%, conforme Décourt (1989).

Esta eficiéncia é em funcao das perdas por atrito e da prépria dindmica de
transmissdo de energia do conjunto. No Brasil, € comum o uso de sistemas
manuais para a liberagdo de queda do martelo que aplica uma energia da ordem
de 72% da energia tedrica. Em comparagao, nos E.U.A e Europa, o sistema é
mecanizado e a energia liberada é de aproximadamente 60%. Atualmente, a
pratica internacional sugere normalizar o numero de golpes com base no padréo

americano de N, ; assim, previamente ao uso de uma correlagéo formulada nos
E.U.A deve-se majorar o valor medido de N, obtido em uma sondagem

brasileira em 10 a 20% (Velloso e Lopes, 1996).

Tendo em vista que o indice de resisténcia a penetracdo, N, depende nao
somente da eficiéncia do SPT, mas principalmente, no caso de materiais
granulares, do nivel médio de tensdes na profundidade de execucédo do ensaio,

Décourt (1989) recomendou a correlagao de N pela seguinte equacgao:

(a(;a)T’s
N, = N| =4 21
h—j (21)
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onde:

N,= N corrigido;

(a;mt )1 = tensdo normal octaédrica para uma areia normalmente adensada sob
press&o vertical efetiva o, =100kPa;

o, = tensdo normal octaédrica no nivel em que o SPT esta sendo executado.

De acordo com Stroud (1988), apud Quaresma et al. (1998), na correlagao
de N com o mddulo de elasticidade E em areias, o valor de N ndo deve ser

corrigido, uma vez que tanto N como E crescem com a tensao octaédrica.

B.1 - Relagao entre Nspr e E

Mello (1971), interpretando dados de Terzaghi e Peck (1967), sugeriu para

areias;
E=3-(N-3) em MPa (22)

onde:
E = médulo de deformabilidade;
Bueno et al. (1985), apud Mitchel e Gardner (1975) citam:

E =488 (N, +15), para areias em kPa ; (23)
E =293-(N(, +5), para argilas em kPa; (24)

Sandroni (1991), apud Velloso e Lopes (1996), mostrou resultados de
provas de carga em solos residuais de gnaisse, sendo a maioria no Brasil e alguns
poucos no E.U.A. Com vista nesses resultados tem-se a determinacédo do médulo

de Young, tal como a relagdo mostrada na Figura 5.
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Figura 5 — Modulo de Young, Sandroni (1991), apud Velloso e Lopes (1997)

Sandroni (1991) utilizou a retro-analise dos resultados das provas de carga
com equacgao da teoria da elasticidade. Ha, também, que considerar que as
pressdes aplicadas nao ultrapassam 200 kPa, consideradas aquém dos niveis de
plastificagéo.

Na Tabela 2, Décourt (1995), apud Quaresma et. al., (1998), apresenta as

correlagbes entre o modulo de elasticidade, E e N,,, validas para sapatas

quadradas rigidas com recalques da ordem de 1% do seu lado.

Tabela 2 — Correlagdo do médulo de elasticidade com N,

Tipo de solo E(MPa)
Areias 3,5N.,
Solos intermediarios 3,0N.,
Argilas saturadas 2,5N.,

Fonte: Décourt (1995)
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B.2 - Capacidade de carga e tensao admissivel em funcao de N
Segundo (Meyerhof 1963), a determinagdo da capacidade de carga

admissivel, em razdo do Nsp,t médio dentro da profundidade 2B, abaixo da base da

sapata, pode ser calculado da seguinte forma:
qa:—-N-B-[H—] (25)

onde:

q, = tens&o admissivel,

N = indice médio (N72) — Amostrador Raymond —Terzaghi;
B =lado da sapata;

D, = profundidade de apoio da base de fundag&o.

Teixeira & Godoy (1998) citam, em relagédo a resisténcia a penetragdo em

sondagens que é o método mais usado na pratica, a seguinte equacao:
o,=20-N (26)

onde:

o, = tensdo admissivel em KPa;

N = indice médio (N72) — Amostrador Raymond —Terzaghi.

Segundo esses autores, essa equagao € valida para qualquer solo natural

em um intervalo de 5< N <£20.
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2.4.2 - Sondagens Dilatométricas

Tal equipamento foi desenvolvido na lItalia pelo Professor Silvano
Marchetti (1975), pesquisador responsavel por sua concepg¢ao e construgdo, bem
como pela formulagdo dos conceitos basicos associados a sua interpretagao.

O dilatbmetro constitui-se de uma lamina de aco inoxidavel dotada de uma
membrana circular de ago muito fina em uma de suas faces, similar a um
instrumento tipo célula de pressédo total. O ensaio dilatométrico consiste na
cravacao da lamina dilatométrica no terreno, para em seguida, usar a pressao de
gas para expandir a membrana de ago (diafragma) no interior da massa do solo. O
equipamento é portatii e de facil manuseio, sendo a operagdo simples e
relativamente econdmica.

O procedimento do ensaio, as vantagens e desvantagens e a calibragdo da
membrana do equipamento podem ser verificados e compreendidos nos textos

sobre 0 mesmo, assim como nas normas especificas.

C - Procedimento de tratamento de dados

De inicio combinam-se as leituras (A) expansdo de 0,05mm) e (B)
expansado de 1,10mm com a tensdo vertical no solo e a poro-pressdo da agua
obtida ou medidas de campo, levando-se em conta as condi¢gdes anteriores a
insercado da lamina dilatométrica. Apos a descompressao da membrana, obtém-se
a leitura C.

Tem-se, entdo, em condigbes de nivel d'agua livre e sem capilaridade:

Oy = Ath +7iZ (27)

u0 :}/W'Zgwt (28)
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-, (29)

onde:

o, = tenséo vertical total do solo;

Ao, = pressao aplicada na superficie;

y; = peso especifico do solo da camada i;
Z, = espessura da camada i;

u, = poro-pressao da agua;

7. = peso especifico da agua;

Z,, = profundidade abaixo do nivel d"agua;

o, = tensao vertical efetiva do solo.

A partir dos resultados anteriores descritos, Marchetti (1975) propde
correlagdes de varios parametros, correlagdes essas que permitem definir perfis
verticais de propriedades comuns do solo.

A reducéo dos dados inicia-se corrigindo as leituras, devido a rigidez da
membrana e ao desvio do zero do mandémetro.

De acordo com Marchetti (1980), Marchetti e Crapps (1981) e Schmertmann

(1986) tem-se que p,, p, € p, sdo derivadas da realizagdo do ensaio de campo,

onde:

p,= leitura de pressdo A, corrigida e extrapolada para descolamento da

membrana do corpo da lamina;

p, = leitura de press&o B corrigida;

p, = leitura de presséo C corrigida.
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C.1 - indice do material, Ip

I, = f(AB,u,)

_pl_pO

po_uo

(30)

Este indice proporciona um perfil representativo do tipo de solo, restringindo

a faixa de aplicacao de correlagbes empiricas.

Tabela 3- Classificagcdo do solo baseada no indice do material |

Tipo do solo indice do material Tipo de solo indice do material
Turfas / Argilas
<0,10 Silte 0,90 - 1,20
Sensitivas
Argila 0,10 -0,35 Silte Arenoso 1,20 -1,80
Argila Siltosa 0,35-10,60 Areia Siltosa 1,8 -3,30
Silte Argiloso 0,60 -0,90 Areia 3,30

Fonte: Marchetti (1980)

Marchetti e Crapps (1981), utilizando o mddulo dilatométrico a partir da

Tabela 3, obtiveram a Figura 6.
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C.2 - indice de tensdo horizontal, Kp

Segundo Schnaid (2000), o indice de tensao horizontal do solo é definido
de forma analoga ao coeficiente de empuxo no repouso.

Sabe-se que o aumento de Kp é proporcional a tensdo horizontal in situ,
porém é também sensivel a outras propriedades do solo; a razdo de sobre-
adensamento, a idade do depdsito e o grau de cimentacédo afetam as medidas de

Kp , calculado usando a equagao:

(31)

C.3 — Médulo dilatométrico, Ep
Ep = f(Aa B): 34’7(pi - po) (32)

Segundo Marchetti (1997), Ep n&o deve evocar afinidade com o moédulo de
Young porque ele ndo detém informagdes sobre a historia de tensdes, devendo

ser usado somente em combinagdes com Kp € Ip.

C.4 — indice de poro-pressio, Up

Lutenegger (1988), recomendou a seguinte equagdo para indica poro-

pressao Up:

P, —U,
u,=f(AC =
D ( > ,UO) P, — U,

(33)

Schmertmann (1988), propds a seguinte equacgao:
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Up = f(C,UO,JW):M (34)

o, —U,

Na Figura 7, mostra-se uma correlagdo de Up com Ip recomendada por
Schmertmann (1988).
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Figura 7 — Correlagao, Up X Ip para cada tipo de solo, Schmertmann (1988)

I Areia

C.5 — Médulos de deformacao

A definigdo do modulo tangente a compressédo confinada, M ou mddulo

dilatométrico, é dada graficamente.
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Figura 8 — Definicdo do mdédulo tangente a compresséo confinada, M

Esta variavel pode ser obtida a partir dos ensaios oedométricos, quando os

valores de tensado-deformacéo sao considerados em escala linear.

C.6 — Médulo de Young, E

Segundo Briaud e Miran (1992), atualmente dois valores do mddulo
elastico de Young tém sido investigados em ensaios triaxiais, para verificar as

suas correlacbées com o modulo dilatométrico:

- Moddulo de Young secante a 25% de mobilizagéo da resisténcia (Ezs).

- Mdédulo tangente inicial, (E;).
Esses autores citaram, também, Robertson et al. (1989), Campanella et al.

(1985) e Baldi et al. (1986), que relataram a seguinte relagdo entre E e o modulo

dilatométrico, Ep:
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E=F-E, (35)
Na Tabela 4 sdo descritos os valores do fator “F” para alguns tipos de solos.
Briaud e Miran (1992), citando Bellotti (1989), apresentaram a Figura 9,

para obtencéao do fato F.

Tabela 4 — Fatores F, Briaud e Miran (1992)

Tipo de solo Maodulo Fator, F Referéncias
Solos coesivos Ei 10 Robertson et al., 1989
Areias Ei 2 Robertson et al., 1989
Areias Eos 1 Campanella et al., 1985
Areias NC Eos 0,85 Baldi et al., 1986
Areias OC E2s 3,5 Baldi et al., 1986

Fonte: Soares (2003).
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Figura 9 — Fator “F” para alguns tipos de solos, Belloti et al. (1989)
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O mddulo de Young pode, também, ser obtido a partir do médulo confinado

M, empregando-se a teoria da elasticidade através das equacoes.

£ M(1+v‘)-(‘1—2v‘) (36)
1-v
£ - |v|(1+vu).§1—2V‘) (37)
1-v
Onde:

E = mddulo de Young drenado;
E, = mddulo de Young ndo-drenado;
M = médulo tangente a compressao confinada;

v = coeficiente de Poisson drenado;

v, = coeficiente de Poisson ndo drenado.

C.7 — Aplicagoes do DMT

Entre as varias aplicagdes do DMT, foi enfatizado o calculo de recalques de
fundacgdes rasas e a determinagao do perfil do solo, no qual é utilizado o médulo

tangente a compressdo confinada, M, indice do material, Ip € o mddulo

dilatométrico, Ep .
C.8 — Calculo de recalque de fundagdes rasas
C.8.1 — Recalques em areias
O DMT €& um instrumento pratico, para verificar diretamente a

compressibilidade do solo, principalmente em areias, nas quais a realizagao de

ensaios oedométricos de alta qualidade s&o de grande dificuldade. E sabido que
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os parametros para a estimativa de recalques de fundagdes rasa sido obtidos
através de tal ensaio, sendo esta uma de suas caracteristicas principais.

Segundo Marchetti (1997), o mddulo tangente a compresséo confinada, M,
obtido através do DMT, deve ser empregado tal qual tivesse sido obtido por outros
métodos, como ensaios oedométricos de alta qualidade.

Os procedimentos classicos, baseados na Teoria da Elasticidade, fornecem
recalque proporcional a carga. Os recalques previstos sdo considerados recalques
para condicdes de servigo, isto é, para uma sapata isolada e para recalques na
ordem de 0,5% de B, sendo B a menor dimensao da area carregada (ou fator de
seguranca, variando de 2 a 3) Marchetti (1997).

Para as areias, no calculo de recalques € comumente usada a férmula da
elasticidade 1-D (em problemas 1-D, como em grandes sapatas), ou a formula da

elasticidade 3-D (em problemas 3-D, como em pequenas sapatas isoladas):

Pro = Z MV -AH (38)

Pio=Y - - AH (39)

No entanto, baseado em consideragdes de varios autores, como Burland et
al. (1997) e Marchetti (1997), referenciando-se Marchetti (1991), recomenda-se o

uso da férmula 1-D para todos os casos, pelas razbes a seguir:

- 0 método 3-D envolve o coeficiente de Poisson, v, e utiliza tensdes
horizontais que podem ser grosseiramente super ou subestimada pela
Teoria da Elasticidade;

- na maioria dos casos praticos, 0 método 1-D fornece valores de recalques
que diferem menos de 10% dos valores obtidos pelo método 3-D para
v<0,3;
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- erros introduzidos em métodos classicos simples sao pequenos quando

comparados com os erros em parametros de deformacéao.

C.8.2 — Recalques em argilas

O recalque primario em argila é usualmente calculado pelas férmulas
classicas da teoria do adensamento, usando-se o indice de compressao C. € o
indice de recompressao C; , determinados a partir dos ensaios oedométricos.

Alternativamente, o recalque primario é calculado, utilizando-se o mddulo
oedométrico Eqeq, Obtido da curva de adensamento do ensaio oedométrico de
laboratdrio.

Uma vez que o DMT fornece preferencialmente M em vez de C., C;, o
método DMT enquadra-se no caso anterior, citado como alternativo.

Se E" da argila é requerido, ele pode ser obtido a partir da equacao.

Mo _ m[ﬁj | (40)

para valores de coeficiente de Poisson (v) entre 0,25<v<0,30, tem-se

E =0,80M

Onde:

M, = modulo secante drenado a compresséo confinada;
P, = pressao atmosférica;

o, = tensdo vertical efetiva;

A . . ” 1+e
m = parametro “numero de modulo”, sendo m :( L jlnlo;

E’= modulo de Young drenado ou em termos de tenséo efetiva;

M = médulo tangente A compresséo confinada.
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Marchetti (1997), propds para emprego na equagao unidimensional.

Ao
pro = (X5 4

Um fator, f, de correcdo devido A rigidez da sapata e & profundidade de seu
assentamento, que varia de 0,80 a 1,0.

No caso em que o fendbmeno tridimensional esta presente, para argilas pré-
adensadas se deve verificar a influéncia da magnitude das tensées em relagao a

tens&o de pré-adensamento — corregcado de Skempton e Bjerrum (1957).

2.4.3 - Sondagens Pressiométricas

Louis Ménard, engenheiro francés idealizou um equipamento com a
finalidade de permitir a determinacdo das caracteristicas de deformabilidade e
resisténcia de uma ampla gama de solos e rochas.

No ensaio pressiométrico a forma de instalar o aparelho no solo exerce
influéncia nos resultados. Para que tal influéncia seja a minima possivel, o
pressidmetro é colocado em um furo previamente aberto, cujo didmetro deve estar
dentro de certos limites da sonda pressiométrica.

Todavia, nos casos onde as condi¢cdes do terreno sdo adversas, torna-se
necessario introduzir o pressidmetro no interior de camadas protetoras. Os
resultados obtidos com o pressidmetro, com e sem a utilizagao destas protecdes
conduz a resultados diferentes e, por isso, a utilizacdo das protecbes somente
devera ser adotada como ultima solugdo.

A pressao na célula € aumentada logo apods a introdugdo da sonda no furo,
provocando uma expansao cilindrica do solo em volta da mesma. A avaliagcédo da
deformacao radial é obtida diretamente pela quantidade de agua que € introduzida
dentro da célula. A pressdo da célula é aumentada em estagios e mantida

constante por um minuto em cada estagio. As leituras séo feitas em quinze, trinta
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e sessenta segundos e devem ser corrigidas em fungdo da rigidez do préprio
sistema de medida.

A apresentacdo dos dados é feita na forma de um grafico onde sao
mostradas as deformacdes plasticas (“creep”), medidas de trinta a sessenta
segundos, em fungdo da pressao corrigida, bem como as deformacgdes totais,
apos os sessenta segundos, também em fungdo da pressao corrigida, conforme
figura 10.

Para os calculos, o solo deve ser admitido como elastico. Em caso de o
ensaio ser realizado no interior de um furo previamente aberto, o0 mdodulo de

elasticidade transversal € dado por:
G=(V, +V, )Ap/AV (42)

Onde:

V, = volume inicial da célula de medida;
V, = volume da célula medida no inicio da parte retilinea da curva pressiométrica;
V, =V, +AV/2

Ap/AV = inclinagdo da parte retilinea da curva pressiométrica;

O maddulo de elasticidade pressiométrico (Ern) € obtido através da Teoria da

Elasticidade.

Em=2G(1+v) (43)
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Figura 10 — Curva tipica de um ensaio pressiométrico

Nessa expressao, E,, € o mdédulo pressiométrico. Substituindo-se o valor de

G dado pela equacao 42, na equacao 43, obtém-se:

E =2-(1+V)-(V, +V_)-Ap/AV (44)

Logo, pode-se, entdo dizer que:

E, =2-(14V)-[V, + (Vf —V,)/2]-Ap/ AV (45)

Sendo E;, 0 médulo de Ménard ou pressiométrico.

Sendo obtido por ensaios pressiométricos, o modulo de elasticidade
também pode ser denominado médulo de Ménard (En) quando forem utilizados os
procedimentos descritos anteriormente (propostos por Ménard) para
pressidbmetros de pré-furo.

Como o ensaio nao consegue avaliar o parametro elastico, pode-se arbitrar
um valor para o coeficiente de Poisson (v). Na Tabela 5 consta alguns valores

adotados para v.
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Tabela 5 — Valores tipicos do coeficiente e Poisson, Hachich et al. (1998)

Solo 1%
Areia pogco compacta 0,2
Areia compacta 0,4
Silte 0,3-0,5
Argila saturada 0,4-0,5
Argila ndo Saturada 0,1-0,3

Fonte: Hachich et al. (1998)

O Centre d'Etudes Ménard e a norma americana ASTM D-4779/87
recomendam que seja utilizado o valor de 0,33 para o coeficiente de Poisson v .
O moddulo de Ménard, em aplicacdes praticas pode ser calculado levando

em conta o valor de K (coeficiente da sonda), sendo para determinado tipo de

sonda um valor constante. Assim para as sondas BX, assumindo-se V,, = 200cm’

eV, =485cm’e K =2000cm’, o médulo de Ménard pode ser calculado segundo:

E, =K|(p, = p, )V, -V, )|=K-A,/aV (46)
K=2-(1+v)-(V,+V, )=2,66-(V, +V ) (47)
E._ =2000-Ap/AV (48)

Na definicdo do moddulo de deformabilidade do solo, sdo encontradas
algumas limitagdes pelo fato de nao ficar claramente definida a condi¢ao drenada
ou nao drenada do ensaio em alguns casos e a imposicdo implicita do

comportamento linear do solo na interpretagdo do ensaio.
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D — Parametros de resisténcia ao cisalhamento do solo
D.1 - Conceito de pressao limite (P))

Chama-se pressao limite a maxima pressdao atingida num ensaio
pressiométrico para a qual a cavidade continuaria a se expandir indefinidamente.
Porém, na pratica ndo é possivel atingir essa pressao, ja que a expansao da
membrana tem limitagdes (700 a 750 cm®). Logo, a pressao limite pode ser obtida
com a extrapolagdo da curva corrigida do ensaio para o caso hipotético de um
volume tendendo ao infinito.

Conclui-se entdo que a pressao limite €& obtida quando a variagao
volumétrica (AV ) durante o ensaio atinge um valor igual ao volume inicial da

cavidade. Nesse caso, AV /V,=1, sendo AV a variagdo de volume da sonda e V,

o volume inicial da cavidade (V, =V, +V, = 700cm’).

Segundo Ménard a pressao limite € igual a pressao requerida para dobrar o

volume inicial da cavidade (V; =V, +V,), ou seja, V, =2V,. Isso ocorre a um
volume V,, sendo V, -V, =V, =V, +V,. Portanto, em termos de volume injetado ou
lido no volumimetro (AV ), tem-se V, =V_ +2V, .

A pressao limite, apesar de ser usada em célculos de capacidade de carga
de fundacgbes e para determinagao de outros parametros de resisténcia do solo,
nao € uma propriedade fundamental do solo.

De acordo com Araujo (2001), na literatura existem varios métodos para
obtencao da presséo limite, que vao desde uma simples extrapolacdo manual da
curva pressiométrica até métodos mais elaborados como procedimentos graficos.
Baguelin et al. (1978) citaram alguns métodos para extrapolagdo da curva
pressiométrica corrigida com intuito de obter a pressao limite (Gibson e Anderson,
1961; Van Wanbeke e D Henricourt, 1971; Jézéquel, 1974).

Assim sendo, resolveu-se utilizar uma adaptagao do método proposto pelas
normas americana e francesa, além do proprio Ménard, desde que a pressao de

fluéncia ou Creep tenha sido atingida. Tal método baseia-se em um grafico
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semilogaritmico, onde sao plotados na abscissa alguns valores de pressao
correspondente a fase plastica do solo e, nas ordenadas, os valores das variagoes
de volume injetado correspondente a essas pressdes, em escala logaritmica.
Normalmente, trés pares de valores sado suficientes para a determinacdo da
pressao limite. Interpolando-se esses pontos prolongando a reta interpolada até o

valor correspondente ao volume V, =V, +2V,. A respectiva abscissa desse ponto

corresponde A pressao limite.

D.2 — Pressao de fluéncia ou de Creep (Py)

A pressao de fluéncia (ou creep) é a pressao que corresponde a fronteira
entre a fase de reagéo pseudoelastica do solo e a fase das grandes deformacgdes
(plastificagc&o) do solo, no caminho de tensdes do ensaio pressiométrico.

Sabe-se que a pressao de fluéncia ndo é usada diretamente como
parametro de projeto. Esta é calculada para verificagdo da qualidade do ensaio
realizado e em estimativas da pressao limite e do médulo de Ménard. O valor da

pressao de fluéncia pode ser obtido diretamente, através da curva de Creep.

D.3 — Curva de fluéncia

A curva de Creep tem como finalidade evitar a ambiglidade na definicao
dos limites do trecho linear da curva pressiométrica, auxiliando na determinagcao

da pressao de Creep (Ps) e na estimativa da pressao horizontal inicial (Py)

Na curva de Creep, os resultados do ensaio sao representados em um
grafico que relaciona a pressdo aplicada a diferenca de volumes injetados
medidos em intervalos de tempo 60 e 30 segundos (V60s-V30s), apos a

estabilizacdo do incremento de pressao aplicado. O método para obtencdo das
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pressdes correspondentes as intersecgdes entre as trés retas (r, s e t) que podem

ser ajustadas no referido grafico.

D.4 - Capacidade de carga de fundagdoes através do ensaio PMT
(Ménard 1963)

Ménard (1963) apresentou uma proposta, para o calculo de tensao

admissivel, a qual é baseada em valores de press&o limite equivalente (Pl,),
abacos que relacionam profundidade de embutimento (H,) e a dimensé&o

caracteristica da fundacdo. Assim obtem-se, para obtencdo do coeficiente Kp,

para fundacdes rasas isoladas, conforme mostrado abaixo:

pl, =[(pl = p,), x(pl - p,), I (49)

by (PL=po) -2+ (Pl =), - 2,

e = PI. (50)
or =K, -Pl, +0, (51)
. (52)
Qa=o0,-A (53)

Onde:

He = profundidade de embutimento

Ple = presséo limite equivalente

Kp = valor obtido através do abaco Kp x He/B, Figura 11

n = numero de ensaios realizados dentro da zona correspondente a 1,5B.
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F = fator de seguranca
o,, = tenséo geostatica vertical efetiva

2.0
- Calcario
Argila com calcario

Sapata quadrada -------- !
B o 1// Fragmento de rocha

Sapata corrida

Areia

Pedregulho

Argila
Silte

Figura 11 — Grafico e curvas para obtengao de Kp, Clarke, (1995)
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D.5 - Estimativa de recalques de fundagdes rasas

Segundo Ménard e Rosseau (1962), o recalque total (s) de uma fundagéo

rasa quadrada de lado (B) e assente na profundidade (D), em solo homogéneo,
pode ser calculado utilizando-se a equagao:

5= 9" [ZB(ﬂd B +aﬂcB} (54)
9E B,
onde:

E,, = modulo pressiomeétrico imediatamente abaixo da fundagéo

q* = tenséo liquida média admissivel na base da sapata (g*=q-q,)

B =largura da sapata

a = fator reolégico que depende do tipo de solo e da razéo entre E_ /Pl

A4e4. = sao fatores de forma que dependem da raz&o L/B da fundacéo.

g = tenséo aplicada

g, = tens&o geostatica na cota de assentamento da sapata
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Tabela 6 — Determinagéo do fator Reoldgico (« ) — adaptado de Clarke (1995)

Tipo de solo Descri¢éo E,/PI’ a
Turfas - - 1
Pré-adensadas >16 1
Argila Normalmente adensadas 9-16 0,67
Almogadas 7-9 0,5
Pré-adensadas >14 0,67
Siltes
Normalmente adensados 8-14 0,5
. - >12 0,5
Areias
- 7-12 0,33
- >10 0,33
Areias e pedregulhos
- 6-10 0,25
Muito fraturadas - 0,33
Rochas Sas ou intactas - 0,5
Alteradas - 0,67
Fonte: Clarke (1995)
Tabela 7 — Fatores de forma segundo Baguelin et al. (1978
1
Relagao L/B 2 3 5 20
Circular | Quadrada
A4 1 1,12 1,53 1,78 2,14 2,65
A, 1 1,1 1,2 1,3 1,4 1,5
Fonte: Baguelin et al. (1978)
A maioria dos depositos naturais de solos nao s&o, entretanto,

homogéneos. A partir de ensaios pressiométricos, um solo é considerado

heterogéneo quando os valores do moédulo de Ménard abaixo da cota de

assentamento da fundagdo variam em mais de 30%, dentro dos limites de
interesse (1,5B), Araujo (2001).
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Nesse caso (solos heterogéneos), o mdédulo de Ménard (En) é dado
segundo a equacao 55, em termos de tensdes desviatérias e isotrépicas (Eq e E,),
sendo E, igual ao valor do médulo de Ménard logo abaixo da cota da fundacao e
Eq calculado a partir de um maéddulo pressiométrico equivalente determinado

através de uma média harmoénica.

i .B)” * 7 .
s_20*B, (4B +a(q 2, -B) (55)
9E, B, 9E

\

2.5 - Estudos realizados sobre provas de carga em sapatas

Existe grande dificuldade em tratar analiticamente o comportamento tensao-
deformacgdo de um elemento de fundacgao, ja que existem diversos fatores que
influem na capacidade de carga do mesmo. Por este motivo, torna-se necessario
realizar provas de carga.

Por serem de custo reduzido e de execucdo simplificada, as provas de
carga normalmente sao executadas em placas rigidas. Tais provas de carga
podem ser classificadas em provas de carga em placa-prototipo (escala 1:1) e em
provas de carga em placa modelo (escala reduzida).

Tais ensaios podem ser divididos em: ensaio com carga constante e ensaio
com deformacao constante, assim descrito:

- carga constante, o carregamento aplicado € constante, ou seja, através de
cargas estaticas fixas, obtidas, por exemplo, por meio de uma cargueira.

- deformacdo constante, o carregamento € variavel e a carga € aplicada
através de um equipamento tipo macaco hidraulico e bomba. Neste caso as
deformacgdes sdo controladas por meio da leitura de um mandmetro que
marca a pressao aplicada pelo pistdo do macaco.

Os sistemas de reagdes que permitem a realizagdo das provas de carga
podem ser do tipo cargueiras, tirantes ou estacas vizinhas como mostra a Figura
12.
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Figura 12 — Tipos de montagem de ensaios de prova de carga: a) cargueira; b)
tirantes; c)estacas vizinhas

Os subsidios para modelos e teorias que explicam o comportamento das
fundacdes sao feitos através de modelos em laboratério e testes em campo.

A seguir serdo apresentados alguns trabalhos que muito contribuem para o
desenvolvimento dos estudos nesta area.

Teixeira et al. (1996) descreveram os resultados conseguidos com a
execucao de treze provas de carga rapidas em placas circulares e quadradas com
dimensdes (didmetro e, ou, lado), variando de 0,40 a 0,60m, em profundidades de
0,5 a 6m, em solo do campo experimental da UFLA, na cidade de Lavras/ MG. Os
autores concluem que os valores de previsdo da capacidade de carga pelos
métodos tedricos (Terzaghi, 1943; Meyerhof, 1951; e Hansen, 1970) sdo muito
menores e ainda pouco confiaveis. No entanto, os valores determinados por
métodos empiricos, em funcdo do Nspr (Meyerhof, 1963 e Parry, 1977),

mostraram concordancia bastante adequada com os valores obtidos nos ensaios.
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Agnelli e Albiero (1994), relataram a execugao de doze ensaios de prova de
carga em placas, de acordo com a NBR 6489/84, sobre solo calapsivel, na cidade
de Bauru/SP. Executaram-se seis ensaios em terreno natural, em profundidades
de 1 e 2m. Em seguida, foram realizados mais seis ensaios com inundacéo do
terreno durante a sua execugéao, também nas profundidades ja citadas. As tensdes
de ruptura encontradas demonstram reducao da ordem de 40 a 50%, dos ensaios
em solo natural em relagédo ao solo inundado. Os valores da capacidade de carga
conseguida pelo emprego da férmula de Terzaghi (1943) sdo superiores aos
encontrados nos ensaios realizados em solo natural, nas razbes de 1,6; 2; 3,4 e
3,5 em solo inundado, respectivamente, para as profundidades de 1 e 2m. Os
recalques encontrados nos ensaios (25,4 e 16,5mm) ficaram proximos aos
estimados pela férmula de Bazarra, 1967 (20,3 e 19mm), respectivamente, para
as profundidades de 1 e 2m, empregando-se uma pressao de 100 kPa no terreno
natural, numa area circular de 0,80m de diametro.

Cudmani (1994), executou e analisou dezoito ensaios de prova de carga em
placas circulares de variados diametros (0,3; 0,45; e 0,60m), sob solo residual
parcialmente saturado do campo experimental da UFRGS, localizado no municipio
de Cachoeirinha/RS, a diferentes profundidades. O sistema de reacao utilizando
consistiu de duas sapatas moveis e uma viga de reacao fixada as mesmas. A
carga foi transmitida através de cargueira com cilindros de ago de pesos variando
de 10 a 20kN. O autor analisa ainda sete provas de cargas feitas por Luzzardi e
Milititsky (1978) em sapatas de concreto, quadradas, com 0,70 e 1m de lado,
apoiadas a 0,50 e 1,60m de profundidade. Baseado nos resultados apresentados,
Cudmani (1994) afirma que:

- para ensaios de prova de carga em placas, foi constatado o efeito de escala
para diametros de 0,30; 0,45 e 0,60m, sendo que o efeito de forma nao teve
valor acentuado. O efeito de profundidade foi claramente percebido. O tipo
de ruptura averiguado foi de puncionamento;

- as analises baseadas na teoria do equilibrio limite, para a previsao da
capacidade de carga, conduziam a valores da carga ultima superiores aos

observados experimentalmente. O método de Terzaghi, (1943),
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considerando ruptura por puncionamento, resultou em previsdes realisticas

da capacidade de carga em todos os casos analisados;

- a previsdao do comportamento de fundagdes reais, utilizando-se o0 modelo
elastico, ndo se mostrou eficiente. J& o modelo elasto-perfeitamente-
plastico, com o critério de Mohr-Coulomb, demonstrou ser adequado para o
comportamento tensdo deformacgao do solo.

O ensaio de prova de carga “in situ” sobre o elemento de fundacéo é
incontestavelmente o processo que permite, com a confianca e realidade,
determinar a grandeza da carga capaz de provocar a deformagédo excessiva ou
ruptura do solo sob o elemento de fundacao, além de fornecer dados preciosos
com relacao a interagdo e ao comportamento solo-estrutura de fundagéo. Porém,
tem como inconveniente seu alto custo, pois requerem grandes cargas e tempo de
execugao bastante longo. Tais inconvenientes ndo se apresentam em provas de
carga realizadas em placas-modelo, sendo o uso delas, para a determinagéo da
capacidade de carga e recalques dos solos, indicado por autores como Barata
(1962) e Jardim (1980).

Velloso et al. (1978) descrevem e interpretam resultados de ensaios de
prova de carga realizados em placas e sapatas executados pela empresa
Geotécnica S.A no local destinado a construgdo dos altos fornos da Usina
Siderurgica de Tubar&o, em Vitoria/ES. O terreno foi classificado como sendo uma
argila areno-siltosa fissurada, rija a muito rija, apresentando um valor de Ngptigual
a 20, na cota onde foram executadas as provas de carga. As sapatas ensaiadas
tinham 1 e 2m de lados e a placa, 0,30m. Para a previsdo da pressao de ruptura
foram utilizados os métodos propostos por Mazurkiewicz, 1972 e Van der Veen,
1953, e ambos os critérios se mostraram eficientes na previsdo. A capacidade de
carga foi estimada através das formulagdes propostas por Terzaghi e Peck, 1967
e Vesic, 1975. Para os parametros adotados, os resultados situam-se muito
proximos dos valores obtidos nos ensaios, com valores entre 10% (Terzaghi e
Peck) e 27% (Vesic) abaixo dos valores medidos. Com relagdo aos recalques da

sapata de 2 X 2m, aos autores concluem que os valores obtidos a partir dos
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recalques subsuperficiais medidos sdo cerca de 20 a 40% superiores aos
estabelecidos com base nos recalques de placas.

Campos (1980) relata sua experiéncia ensaios de prova de carga em
sapatas circulares de concreto, com didametros de 0,40; 0,80 e 1,60m, assentadas
sob a superficie do solo residual de gnaisse do campo experimental de fundagdes
da PUC/RJ. O sistema de reacao utilizado foi de tirantes de 120 de 8mm, cada
qual com comprimento de ancoragem de 6,40m e carga maxima de trabalho igual
a 450kN. Uma analise sintética dos resultados indica que:

- os valores fornecidos pelas equagdes de previsdo da capacidade de carga,
proposta por Terzaghi, 1943 e Vesic, 1975, foram respectivamente 30%,
40%, 70% e 80% maiores que os valores observados em campo;

- para sapatas de 0,40 e 0,60m de diametro foi verificado efeito de escala, o
mesmo nao acontecendo para as sapatas de 0,80 e 1,60m;

- diferentes tipos de ruptura foram verificados, sendo que as sapatas com
diametro 0,40 e 0,60m apresentam ruptura por puncionamento. O autor ndo
explica o ocorrido, mas julga-se ser um comportamento diretamente ligado
a area da fundagdo e, consequentemente ao tipo de carga aplicada
(diametros menores = cargas pontuais e didmetros maiores = cargas
uniformemente distribuidas).

De forma geral todos os autores sdo unanimes em suas observagdes sobre as
limitagbes dos critérios de cargas admissiveis sobre terrenos ou elementos de
fundacgdes, principalmente quando os critérios adotados se baseiam somente em
sondagens de subsolo: formulas estaticas tedricas (caso das estacas moldadas “in

situ” e fundagdes rasa) ou formulas dinamicas (caso de estacas cravadas).

2.5.1 - Comportamento de quatro sapatas isoladas grandes em areia (Briaud,
1999)

Foram executadas provas de carga em sapatas no Campo Experimental

Geotécnico Nacional da A&M University Riverside Campus perto da College
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Station, Texas. O solo no local do ensaio era razoavelmente uniforme, areia siltosa
fina com silica e com as seguintes propriedades até a profundidade de 5 metros,

tamanho dos gréos D,, =0,2mm, SPT(Standard Penetracdo Teste) com spt de 18

golpes a cada 0,3m, CPT com resisténcia de ponta igual a 6 MPa, PMT pressao
limite 800KPa, modulo PMT 8,5 MPa, DMT mdédulo 30MPa, angulo de atrito igual a
32°, peso especifico natural 15,5kN /m*. O nivel dagua encontrava-se a 4,9m de
profundidade.

Foram construidas quatro sapatas quadradas em concreto armado. Cabos
de reacdo foram instalados para resistir a tensdo de 12MN de carga maxima
descendente que poderia ser aplicada as sapatas.

A carga foi medida com uma célula de carga de 12MN que repousava entre
0 macaco e a estrutura de reacao. O recalque foi obtido através de uma leitura
comum de 4 LVDT (Transdutores de Deslocamento de Voltagem Linear)
colocados nos cantos das sapatas e amarrados a dois perfis de referéncia. Nos
quatros testes realizados neste estudo notou-se que as vigas de referéncia nao
sao apropriadas, visto que vigas de ago longas sao sensiveis a mudangas de
temperatura e vigas de madeira longas podem se deformar significativamente.
Foram colocados trés “tell-tales” debaixo de cada sapata respectivamente nas
seguintes profundidades 2B, 1B e 0,5B para monitorar o movimento vertical do
solo versus profundidade. Em planta baixa eles eram situados a 0,4m do centro da
sapata. Além disso, foram instaladas inclinbmetros perto da extremidade das
sapatas para monitorar o movimento lateral de solo com a profundidade, conforme
mostrado na Figura 13.

O procedimento da prova de carga consistiu em aplicar a carga em
incrementos igual a um décimo da capacidade de carga da sapata, calculada
pelos métodos geralmente usados (Tabela 8). Cada estagio de carga durou 30
minutos com leituras de recalque a 1, 3, 5, 7, 10, 20 e 30 minutos. Este periodo de
30-minutos foi considerado suficientemente longo, para levar a taxa de recalque
ao término de cada estagio de carga para valor muito pequeno, e para calibrar o

modelo de recalque lento foi mantida uma duragao da prova de carga razoavel.
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Figura 13 — Detalhe da prova de carga de Briaud (1999)

E - Avaliagao dos Métodos Existentes

Ha um numero grande de métodos para calcular a capacidade de carga de
sapatas em areia e o recalque das cargas de trabalho.Segundo Briaud (1997),
foram selecionados seis métodos de capacidades de carga e doze métodos de
recalque (tabelas 8 e 9). As capacidades de carga calculadas sdo mostradas na
Tabela 8. Os valores calculados podem ser comparados com pressdées medidas a
150mm de recalque. Pode-se argumentar que 150mm de recalque ndo sao
suficientes para gerar a capacidade de carga; ndo obstante, as pressdes medidas
a 150mm de recalque sdo maiores que quase todas as capacidades de cargas
calculadas.

Para os métodos de recalque foi adotado um esquema inverso. Em vez de
comparar o recalque calculado para uma carga escolhida, foi calculada a carga
que geraria 25mm de recalque para todos os métodos. Estas cargas sao
mostradas na Tabela 8 e os detalhes dos calculos podem ser encontrados em

Gibbens e Briaud (1994). Eles podem ser comparados com as cargas medidas a
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25mm que também sao listados na Tabela 9. Os valores medidos na Tabela 9

foram obtidos preparando primeiro a curva de carga x recalque que corresponde a

envoltoria das leituras dos 30 minutos (Briaud e Gibbens, 1994) e lendo a carga

que corresponde a 25mm de recalque naquela envoltéria. Entdo, 25mm ¢é o

recalque depois de 30 minutos de aplicagcéo de carga e ndao em 50 anos que seria

0 caso para real estrutura. O recalque em 50 anos poderia ser 50% maior que o

recalque a 30 minutos. Isto deve ser lembrado se avaliarmos os resultados na

Tabela 8 para propésitos de projeto.

Tabela 8 — Valores de previsao de capacidade de carga segundo Briaud (1997)

Sapata Sapata Sapata Sapata

Métodos de Previsao de capacidade 1,0m 1,5m 2,5m 3,0m
de carga (MPa) (MPa) (MPa) (MPa)

Briaud — CPT (1993) 1,743 1,608 1,737 1,892

Briaud — PMT (1992) 0,872 0,779 0,781 0,783

Hansen (1970) 0,772 0,814 0,769 0,730

Meyerhof (1951 &1963) 0,832 0,991 1,058 1,034
Terzaghi (1943) 0,619 0,740 0,829 0,826

Vesic (1973 & 1974) 0,825 0,896 0,885 0,855

Tensao medida (150mm) depois de
1,740 1,511 1,136 1,000
30 minutos de carga aplicada

Fonte: Briaud (1997)
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Tabela 9 — Valores de carga para previsao de recalque de 25mm segundo Briaud,

(1997)
Sapata Sapata Sapata Sapata
Métodos de Previsao de capacidade 1,0m 1,5m 2,5m 3,0m
de carga (25mm) (MN) (MN) (MN) (MN)
Briaud (1992) 0,904 1,314 2,413 2,817
Burland & Burbidge (1984) 0,733 1,148 2,175 2,799
De Beer (1965) 1,14 0,803 0,617 0,597
Ménard & Rousseau (1962) 0,247 0,394 0,644 1,017
Meyerhof — CPT (1965) 0,288 0,446 0,738 0,918
Meyerhof — SPT (1965) 0,195 0,416 1,0 1,413
Peck & Bazarra (1967) 1,042 1,899 4,144 5,679
Peck, Hansen & Thornburn (1974) 0,319 0,718 1,981 2,952
Schmertmann — CPT (1973) 0,455 0,734 1,475 1,953
Schmertmann — DMT (1986) 1,300 2,165 4,114 5,256
Schultze & Sherif (1973) 1,465 2,615 4,750 5,850
Terzaghi & Peck (1967) 0,287 0,529 1,244 1,476
Tensao medida (150mm) depois de
0,850 1,500 1,136 4,500
30 minutos de carga aplicada

Fonte: Briaud (1997)

E.1 - Conclusodes de Briaud

O modelo Briaud - Garland (1985) €& bem visto para descrever o

comportamento da deformacgao desta areia, como medido nas provas de carga (24
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horas). Se este modelo é extrapolado para 50 anos, € mostrado que a razao entre
do recalque em 50 e do recalque ha 30 minutos é aproximadamente 1,5.
Os recalque se distribuiram da seguinte forma:
- 78% a uma profundidade correspondente a 1B (largura da sapata)
- 97% a uma profundidade correspondente a 2B (2 X largura da sapata)

O movimento lateral maximo medido a extremidade da sapata foi de 15%
do movimento vertical e a parte inferior da protuberancia lateral aconteceu a uma
profundidade de 1,75B para a sapata de 3m e 3,8B para a sapata de 1m. A grande
variagao na profundidade de influéncia e a dependéncia de tamanho estdo em
contraste com a profundidade 2B de influéncia achada nas medidas de

deslocamentos verticais.

2.5.2 - Estudo da capacidade de carga e recalques em um solo residual de
gnaisse, Campus da UFV, através de ensaios de campo e laboratério
(Soares, 2003)

Este trabalho teve como objetivo principal comprovar as metodologias de
previsdo do comportamento de fundacdo rasa rigida, utilizando-se alguns dos
principais métodos propostos para estimativa de capacidade de carga e recalques
de fundacobes rasas. Para o desenvolvimento deste, executaram-se os ensaios de
campo: prova de carga em sapata quadrada, ensaio pressiométrico de Ménard
(PMT), ensaio dilatométrico de Marchetti (DMT), ensaio de resisténcia a
penetracdo (SPT) em um solo residual de gnaisse. Além da execugao dos ensaios
citados foram retiradas amostras deformadas e indeformadas para serem
ensaiadas em laboratério. O estudo mostrou que os métodos de campo sdo muito

Uteis para subsolos bastante heterogéneos como os formados por solos residuais.
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F - Resultados dos ensaios e estimativas de capacidade de carga

Os ensaios de caracterizagdo mostraram predominéncia de argila. A

realizacdo dos ensaios triaxiais resultou nos seguintes valores dos parametros de

resisténcia.

Tabela 10 — Valores dos ensaios triaxiais segundo Soares, (2003)

Amostra |Profundidade W, Y at. C ¢
Solo m % kN /m? kPa (%)
Amostra 01 0,40 39,20 16,88 55,0 9,5
Amostra 02 0,80 37,68 16,21 41,5 7,60

Fonte: Soares (2003)

Neste trabalho foram feitas estimativas de capacidade de carga e de
recalque da estrutura de fundacio estudada utilizando-se os ensaios de campo e

formulagdes tedricas, sendo os resultados apresentados na Tabela 11.

Tabela 11 — Valores de carga de ruptura segundo Soares, (2003)

Valores Estimados de tensao de
Métodos
ruptura(KPa)
Terzaghi (1943, 1967) 98,42
SPT-Teixeira e Godoy (1998) 88
PMT Ménard (1963) 103,14
Prova de carga segundo Vargas 130
(1955) 25mm de recalque.

Fonte: Soares (2003)

55



F.1 - Conclusées de Soares (2003)

O ensaio dilatométrico de Marchetti ndo ¢é, idealmente, um equipamento
para estimar a capacidade de carga do solo, sendo preferencialmente, utilizado no
estudo das deformacdes. Além de permitir conhecer o perfil do solo em camada
sucessiva de 20 em 20cm, o DMT fornece o parametro M — mddulo tangente a
compressao confinada — com o qual é possivel estimar a deformabilidade do solo.
O conjunto solo-sapata no final do ensaio de prova de carga apresentou o valor de

tensdo admissivel para um recalque de 25mm igual a 130 KPa.

2.5.3 - Execugao e Analise de uma Prova de Carga direta em Verdadeira
Grandeza em Solo Residual de Gnaisse no Campus da UFV
(Lopes, 1997)

Lopes (1997) estudou o comportamento de fundagdes superficiais rigidas
por meio de resultados obtidos num ensaio de prova de carga em verdadeira
grandeza, realizado no Campo Experimental de Fundagdes — UFV, sobre uma
sapata de concreto armado, quadrada, com 1,20m de lado, apoiada a 1,0m de
profundidade. O estudo foi executado em trés etapas distintas: a primeira refere-se
a investigagdes de campo, por meio de ensaios tipo SPT e ensaios laboratoriais
de caracterizagdo, classificacdo e determinacdo dos parametros de
deformabilidade e resisténcia ao cisalhamento; a segunda diz respeito ao
projeto/confecgdo de instrumentagbes e a montagem e execugdo do ensaio de
prova de carga; a terceira e ultima correspondente as analises dos resultados. Foi
dada énfase aos métodos de previsao de capacidade de carga de solos com base
na teoria de equilibrio-limite. Constatou-se, ainda a adequabilidade de métodos de
definicho da carga de ruptura desenvolvidos para fundagdes profundas. As
analises realizadas confirmaram a performance do ensaio executado como sendo
0 mais adequado para a definicdo da capacidade de carga de solos sob fundagdes
diretas. O tipo de ruptura verificado foi o puncionamento, com um recalque

maximo de aproximadamente 170mm ao final do ensaio. A tensdo de ruptura
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variou entre o, =1.097,22 e o, =1.319,44KPa, o que fornece, para um fator de

seguranga igual a 2 (sugerido pela NBR 6122/96), uma tensdo admissivel
variando de o, = 548,61 a o, = 659,72KPa.

G - Capacidade de carga do solo

Foram feitas analises em termos de tensbes totais e efetivas. Por
representar uma pratica corrente na engenharia de fundagdes, foi adotada, para

os parametros de resisténcia do solo, ¢ =59KPa,¢=10°. Sendo o solo com as

seguintes caracteristicas, Argila = 11,23%; Silte = 31,70%; Areia = 57,07%.

Tabela 12 — Valores de carga de ruptura segundo Lopes, (1997)

Valores Estimados de tensao de
Métodos
ruptura(KPa)
Terzaghi (1943, 1967) 1264,07
Meyerhof (1951) 1651,55
SPT — Vargas (1955) 680
Prova de carga — Lopes (1997) 1.097 a 1.319,44

Fonte: Lopes 1997

G.1 - Conclusoées de Lopes (1997)

As analises em termos de tensdes efetivas mostram-se mais proximas da
realidade obtida no ensaio de prova de carga, principalmente as formulagdes
propostas por Terzaghi. Porém, a nao consideragdo do efeito da sucgdo na
determinacao das envoltérias de resisténcia do solo e, consequentemente, dos

parametros geotécnicos, leva a crer que pode ter influenciado nos resultados.
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A utilizagado do conjunto de aplicagdo de carga macaco-bomba, sem 0 uso
de uma célula de carga, mostrou-se eficiente, ndo sendo observado atrito entre o
pistdo e a camisa do macaco hidraulico. Porém, isto nao justifica a ndo utilizagéo

de células de carga em préximos trabalhos de prova de carga.
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3 — MATERIAIS E METODOS

3.1 - Campo Experimental

Neste Capitulo estdo apresentados os dados relacionados as
caracteristicas do solo local onde foram realizados os trabalhos de pesquisa, e
dos materiais e equipamentos utilizados na prova de carga.

A cidade de Vigosa esta localizada na regido da Zona da Mata do Estado
de Minas Gerais, com latitude de 20°45" S e longitude de 42°51° W, a uma altitude
de 651m. Segundo o Departamento de Engenharia Agricola/UFV, a precipitagao
média anual é de 1.227,1 mm e a temperatura média anual, de 19,8° C (Araujo,
2001).

A prova de carga foi realizada no Campo Experimental da Agronomia,
localizado no Campus da Universidade Federal de Vigosa — Vigosa-MG, préximo
ao Supermercado Escola. Como procedimento de caracterizacdo do subsolo,
foram realizados os seguintes ensaios: SPT, PMT, DMT e execug¢édo de ensaios de
caracterizagao fisica e mecanica.

A prova de carga da presente pesquisa foi realizada entre os meses de
Marco e Abril, com o solo em sua umidade natural. Para evitar a infiltracdo de

agua no solo, cobriu-se toda area do ensaio com uma lona plastica.
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Figura 14 —Local de realizagdo da prova de carga no Campo Experimental de

Agronomia

O local de realizagdo da prova de carga € formado por camadas de solo
saprolitico (residual maduro), n&do saturado, proveniente de rocha gnaissica
ocorrente em regides de relevo bastante acidentado, clima tropical seco no
inverno e chuvoso no veréo.

Segundo Lopes (1997), uma analise mineraldégica macroscépica realizada
em um campo experimental semelhante, através de pocos de inspecdo, e
posteriormente confirmada no Laboratério de Mecanica dos Solos da Universidade
Federal de Vigosa indicou principalmente a presenca de quartzo, feldspato, micas
(muscovita e biotita) e 6xidos de manganés.

Um estudo quimico e mineralégico detalhado do perfil pode ser encontrado
em GUIMARAES (1996).
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Alguns fatores foram importantes na escolha deste campo experimental.
1 — a quantidade de trabalhos ja desenvolvidos no Campo Experimental de

Fundagdes da UFV tornou-o inviavel para a realizagado de novas pesquisas;
2 — a disponibilidade de apoio basico para o bom desenvolvimento dos

ensaios de campo, tais como eletricidade e seguranca.

3.2 - Elemento Estrutural de Fundagao

A sapata tinha base quadrada de lado igual a 0,80m construida em
concreto armado e vazada de modo a permitir a passagem dos dispositivos
“‘BETA”, o elemento estrutural foi considerado rigido, ja que, o balango € menor

que o dobro da altura . Conforme mostrado na Figura 15.
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Figura 15 — Aspecto geral da sapata pré-fabricada de concreto armado
(dimensdes em centimetros)
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3.3 — Ensaios laboratoriais para obtencao das caracteristicas do solo local

Foi feito uma série de ensaios de caracterizacdo do solo, com amostras
deformadas e indeformadas, ambos coletados no interior de um pog¢o de inspecao,

escavados manualmente, e seguindo as prescrigdes das normas brasileiras.

H — Ensaios de caracterizagao do solo

Para caracterizagao completa do solo analisado, foram feitos os ensaios de
determinagao do teor de umidade, determinagcdo da massa especifica dos sdlidos,
conforme NBR 6508/84, determinacédo dos Limites de Atterberg de acordo com as
normas NBR 6459/84 e NBR7180/94 e analise granulométrica conjunta segundo
NBR 7181/84.

Procurou-se especificar mais detalhadamente o solo, limitando-se a
profundidade de atuagdo do bulbo de tensdes, 2 vezes a dimensdo do lado da
sapata, segundo Schmertmann (1978). A granulometria encontrada na superficie
de assentamento da sapata apresentou uma predominancia de argila sendo a
classificagao segundo as porcentagens do material retido nas peneiras, uma argila
areno-siltosa. Segundo o Sistema de Classificagdo Unificado, essa camada pode
classificar-se como uma argila de alta compressibilidade. As curvas

granulométricas sdo mostradas a seguir.
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Figura 16 - Curva granulométrica da camada de 0,40 a 2,20m

H.1 — Ensaio oedométrico

Os ensaios de adensamento ou oedométricos, foram realizados com base
na Norma MB-3336/90 (Ensaios Oedométricos). Foi feito um ensaio, realizado na
prensa convencional tipo Bishop. Foram talhados corpos de prova nos anéis
moldadores com altura igual a 2cm e diametro igual a 5,3cm, a partir de blocos
cilindricos de amostra indeformaveis com altura igual a 60cm e didmetro igual a

40cm, retirado a uma profundidade de 50cm.
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Figura 17 - Gréfico de tenséo vertical X indice de vazios

Para se obter a tensao de pré-adensamento através do ensaio oedométrico,
utilizou-se o método Pacheco e Silva. Sendo ey = 1,397 o valor encontrado da

mesma foi de o, , = 60kPa.

Para comparacdao com a tensio vertical de pré-adensamento calculou-se a
tensao vertical de solo “in sito” estimada (o, ). Como o, =y, -Z, para a cota de
apoio da sapata de 0,50m e peso especifico natural y,., =16,44kN/m’, a tenséo
vertical existente estimada € igual a o, =16,44-1,1=18,08KPa logo a raz&o de

sobre-consolidagédo (OCR) é igual a 3,3.
A tensao vertical calculada acima, quando comparada com a tensao de pré-

adensamento obtida no ensaio oedométrico, mostra que o solo encontra-se pré-
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adensado, ou seja, em seu historico de tensdes 0 solo ja experimentou tensdes

maiores que a calculada no estado atual.

H.2 — Ensaios de Cisalhamento Direto

Com o intuito de se obter parametros de resisténcia ao cisalhamento da
amostra indeformada do solo, foram realizados trés ensaios de cisalhamento
direto drenado, com velocidade de deslocamento igual a 0,15mm/minuto,
realizados com base nos procedimentos de Head (1986). Para tal, foram
moldados trés corpos de prova de lado igual a 5,11cm e altura igual a 2,0cm nos
moldes quadrados, talhados a partir dos bloco de amostras indeformadas, ja
referidos anteriormente.

Os corpos de prova foram submetidos as seguintes tensées normais, 50,
250 e 500 kPa. Nos ensaios os corpos de prova nao foram inundados, devido a
intengdo de se analisar o solo em seu teor de umidade natural de campo. Para
representar graficamente a envoltéria eliminou-se o primeiro ensaio,
correspondente a 50 kPa, que demonstrou disparidade entre os valores, sem

causa definida. Os parametros de resisténcia obtidos foram: coeséo (c'=66,06) e

angulo de atrito (¢° =24° ).
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Figura 18 - Grafico da Envoltéria de Tensdes

H.3 — Ensaios triaxiais axissimétricos

Com o objetivo de se obter os parametros de resisténcia ao cisalhamento
do solo com outro ensaio além do ensaio de cisalhamento direto, utilizou-se do
ensaio triaxial tipo CD/natural (consolidado drenado), ensaiando-se o0 solo no seu
estado de umidade natural.

Os ensaios triaxiais de compressao axissimétrica foram realizados em
corpos de provas talhados a partir dos blocos de amostras inderformadas, ja
citados anteriormente, com altura média de 100 mm e didmetro 50mm.

Os ensaios foram realizados com base nos métodos descritos por HEAD
(1986).

Os corpos de prova foram submetidos a tensdes confinantes de 100, 250,
500 kPa. Estas tensdes foram adotadas com base na andlise dos dados
fornecidos pelo ensaio oedométrico (descritos anteriormente) e das pressodes a

serem aplicadas no ensaio de prova de carga.
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Um sistema de aquisicdao de dados forneceu a variagdo de volume e a
tensado vertical (o,). A velocidade adotada na ruptura dos corpos de prova foi de
0,15 mm/mim, a fase de adensamento dos ensaios teve duragao minima de 1h e
maxima de 24h.

As curvas tensao desvio x deformagao axial e as envoltorias de resisténcia
em funcao de q x p s&o apresentados no anexo A.

Encontra-se na Tabela 13 os valores dos parametros obtidos dos ensaios triaxiais.

Tabela 13 — Parametros obtidos dos ensaios triaxiais

Profundidade W, Y nat c’ #°
(m) % (kN /m3) kPa (°)
0,50 35,53 16,44 65,2 21

3.4 — Investigagcoes geotécnicas de campo

Em contraposicdo aos parametros fisicos e mecéanicos obtidos no
laboratério através das amostras recolhidas em campo, como descrito
anteriormente, foram realizados ensaios de campo, segundo as normas e
procedimentos descritos no capitulo anterior. O “croquis” de localizagdo dos

mesmos esta representado na Figura 19.
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Figura 19 — Locagao dos ensaios de campo realizados no campo experimental

| - Dados obtidos na Sondagem de Simples Reconhecimento — SPT

O ensaio de sondagem a percussao efetuados no Campo Experimental
foram realizados, seguindo-se as prescricbes das normas NBR-6484/80
(Execucao de Sondagens de Simples Reconhecimento dos Solos) e as amostras
provenientes dessa sondagem, classificadas segundo a NBR-7250/82.

Conforme prescrito em norma, os avangos foram realizados de metro em
metro, via trado helicoidal até a profundidade de 4,00m, passando-se, entdo, ao

avango por circulagao de agua.

O perfil geotécnico do experimento estda mostrado na Figura 20.
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Figura 20 — Relat6rio da sondagem

O referido relatério mostrou uma camada variando de 0,45 a 3,35m de

argila arenosa com mica, com numero de golpes médio igual & 10. Tais dados

estdo caracterizados ao longo da se¢do de atuagdo do bulbo de tensdes (2B),

considerando que o elemento de fundagao tem lado B=0,80m.
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J — Dados obtidos na Sondagem Dilatométrica

A metodologia empregada na realizagdo desses programas de ensaios
dilatométricos foi prescrita em um documento preparado pela “American Society
For Testing and Materials — ASTM” (1986), intitulado “Suggested Method for
Performing The Flat Dilitometer Test”. Os ensaios foram realizados a cada 20cm
de profundidade desejada.

O sistema de acao-reacdo utilizado €& formado por trados helicoidais
associado a um “quadro” feito com vigas e colunas metélicas. Para fornecer a
forca na estrutura de reacao, foi utilizado um aparelho esticador do tipo “tirfor”.

Os dados referentes a este ensaio estdo mostrados na Tabela 14.

Tabela 14 — Dados do DMT

DMT 01
Prof. (m) Eq (Mpa) M (Mpa) Id kd
0,20 3,10 10,00 1,21 21,70
0,40 3,30 9,30 1,01 14,30
0,60 6,90 22,60 0,91 22,60
0,80 7,70 22,00 1,15 14,80
1,00 10,00 23,90 2,00 8,80
1,20 15,70 41,70 1,91 11,90
1,40 15,30 38,90 1,79 10,50
1,60 14,40 35,30 1,61 9,50
1,80 14,90 35,40 1,61 8,70
2,00 12,40 25,30 1,69 6,20
2,20 13,70 27,20 1,80 5,80
2,40 12,90 23,60 1,76 4,90
2,60 10,00 15,60 1,59 3,70
2,80 10,40 16,70 2,28 4,00
3,00 10,90 14,20 2,51 2,70
3,20 13,50 18,40 2,08 2,80
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K — Dados obtidos na Sondagem Pressiométrica

O equipamento pressiométrico utilizado neste trabalho foi um Pressidmetro
de Ménard do tipo CG, fabricado pela empresa francesa APAGEO SEGLEM,
equipado com um sistema de aquisi¢ao de dados automatizado (“SPAD-APAGEO
Pressuremeter Acquisitin System”).

Os parametros de resisténcia encontrados neste ensaio estdo apresentados
na Tabela 15.

Tabela 15 — Pardmetros do solo segundo ensaio PMT

Profundidade Parametros de resisténcia
(m) Vo Py Vi Ps G Em V, P,
(em®) | (em® | (cm® | (cmd) (kPa) (kPa) | (cm’) | (cm?)

0,60 155 10 330 251 1001,87 | 2664,98 795 360
1,20 140 10 242 261 1663,49 | 4424,88 765 437
1,80 105 12 241 260 1199,88 | 3191,69 695 383
2,40 95 9 198 225 1324,31 3522,67 675 367
3,00 113 9 223 196 1110,10 | 2952,87 711 312
3,60 119 8 255 247 1180,94 | 3141,30 723 377
4,20 100 13 348 463 1286,49 | 3422,07 685 640
4,80 121 8 275 231 989,02 2630,79 727 327

Fonte: Dados da Pesquisa (tipo de solo segundo Gambim e Rosseau (1975)

3.5 — Execucao da Prova de carga
O ensaio de Prova de Carga foi realizado segundo a Norma NBR6489/84. A

execugao obedeceu os mecanismos descritos na Revisao de Literatura desta tese,

conforme mostrado na Figura 21 e 22.

71




bl )

Figura 22 — Foto da prova de carga

L — Dispositivos de medigcao de deslocamento ao longo do bulbo de
tensoes (BETAS)

Para a determinagdo dos deslocamentos ao longo da profundidade
referente a atuagao do bulbo de tensbes foram instalados 4 dispositivos “BETA”.
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Estes dispositivos sdo formados por barras de aco de 19mm de didmetro nos
respectivos comprimentos 1,10; 1,5; 1,9 e 2,3. Em suas pontas foram fixados
helicdides para garantir a fixagdo dos dispositivos no solo. No topo da haste, na
superficie, assentavam-se extensébmetros para medir os deslocamentos. Na
Figura 23 apresentam-se os dispositivos “BETA” confeccionados para o ensaio,
semelhantes aos medidores de deslocamento tipo “tell-tales” empregados por
Briaud (1999). Com intuito de anular o atrito solo/ dispositivos “BETA” da camada
anterior a de medicado, executou-se pré-furos de maior diametro que das hastes
metalicas. No final destes pré-furos os dispositivos eram introduzidos com
movimentos giratorios para garantir o travamento dos helicoides nas respectivas
profundidades, B/2 (0,40m), B (0,80m), 3B/2 (1,20m), 2B (1,60m). Sendo assim a
sapata estava também vazada de modo a permitir a passagem dos dispositivos, ja

assentes através da mesma.

Figura 23 — Detalhe dos dispositivos “BETA”
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M — Dados obtidos na Prova de carga

Para obtencao dos valores de recalques obtidos na sapata e nos “tell-tales”
foram usados 7 extensémetros, com precisdo igual a 10°mm. Esses
extensbmetros foram fixados a um sistema de referéncia constituido de quatro
vigas de perfis de aco que, por sua vez, foram apoiadas no solo através de barras
de travamento. Foram obedecidas as determinagdes da NBR — 6489/84 com
relagdo a distancia minima entre os apoios e a instalagao dos equipamentos do
ensaio. Na fixacdo dos extensébmetros foram utilizadas hastes com acoplamento
regulavel para afericdo, na passagem de um estagio para outro, conforme

mostrado na Figura 24.
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Figura 24 — Detalhe do quadro de referéncia
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N - Calibragao do conjunto macaco hidraulico-bomba

As cargas aplicadas por meio da reagdo do macaco hidraulico com a
estrutura construida para esse fim foram medidas por correlagdes das leituras no
mandmetro da bomba de pressdo com uma tabela de calibragdo do conjunto
macaco hidraulico-bomba.

A calibragdo e a afericdo do conjunto macaco hidraulico-bomba foi
executada pelo Laboratério de Materiais de Construcdo do Departamento de
Engenharia Civil da UFV, sendo assim, obtida a seguinte equacédo y = 0,0174x -

33,485. O grafico da curva de calibracdo é mostrado na Figura 25.
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Figura 25 — Curva de calibragdo do conjunto macaco hidraulico-bomba
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4 — ANALISE E DISCUSSAO DOS RESULTADOS
4.1 - Resultados da prova de carga

Na execucdo da prova de carga foram utilizados os carregamentos com
intervalos incrementais sucessivos de 25 kN. Vale ressaltar que a NBR — 6489/84
— Prova de Carga Direta sobre Terreno de Fundagao (ABNT, 1984b) preconiza
que a pressao inicial aplicada deve ser aproximadamente 20% da provavel taxa
admissivel do solo.

Na aplicagcao da carga em cada estagio, foram lidos os valores registrados
nos sete extensémetros, com a finalidade de medir os deslocamentos verticais da
sapata e dos dispositivos “BETA”. A primeira leitura foi feita apds 0,25min da
aplicacao da carga, e as leitura seguintes subsequentes foram realizadas em
intervalos de tempo sucessivamente dobrados, ou seja, 0,50; 1; 2; 4; 8; 15; 30; 60
minutos e assim por diante.

Um novo carregamento somente era executado depois de transcorridos, no
minimo, 30 minutos da aplicagdo da carga, sendo sempre verificado o critério de
estabilizacao determinado pela NBR — 6489/84:

L, = Lo | <5%|L, —L,|
Onde:
L, = leitura final do estagio para um tempo “t’;
L, , = leitura anterior para um tempo t/L;

L, = leitura inicial do estagio (ou leitura final do estagio anterior).
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Na curva caracteristica da prova de carga esta registrado um
descarregamento intermediario, devido a questdes executivas do sistema naquele

estagio. O grafico carga X deslocamento completo é mostrado na Figura 26.

Carga (KN)
0 25 50 75 100 125 150 175 200 225 250 275 300
O < TR T T RN N A R

10
30 |
40 |
50%

60 -

Deslocamento ( mm)

70 |

80 ¢

90 |

100 1

Figura 26 — Curva Carga X Deslocamento da prova de carga

Com intuito de melhorar a analise dos dispositivos “BETA”, foram
representadas as curvas dos referidos dispositivos, em conjunto, sem o

descarregamento, conforme mostrado na Figura 27.
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Figura 27 — Curva Carga X Deslocamento do conjunto

4.2 — Estimativa da tensao de ruptura através de Métodos Teodricos

As tensdes de ruptura do solo foram estimadas com base nos parametros
de resisténcia (coesdo e angulo de atrito) encontrados nos ensaios triaxiais e
mostrados na Tabela 13, apesar de terem sido determinadas também por outros
métodos. Tal decisdo decorre do fato que a trajetoria de tensbes na prova de

carga é semelhante a que ocorre no ensaio triaxial convencional.
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4.2.1 — Método de Terzaghi (1943)

Com base no comportamento do grafico tensdo x recalque e do grafico
exposto na Figura 1 (Capitulo 2), admitiu-se uma ruptura do tipo local para o solo
pesquisado. Para esse tipo de ruptura, Terzaghi (1943), sugere uma redugao nos
parametros angulo de atrito e coesao do solo. Assim sendo, estima-se a tensao de

ruptura da seguinte forma:
=c*N._.S ! B.N_.S N,.S
O'R—C NG C+E]/. N }/+q. a4

Sendo:
c*=(2/3)c

g(9)* = (2/3)t9(9)

Tabela 16 — Fatores de corregcado Terzaghi (1943)
Para, ¢"=14,35 °

Para sapata quadrada
c'=43,46 KPa

N N N S S S

c 7 q c e q
9,479 10,848 2,596 | 1,3 0,8 1,0
Fonte: Terzaghi (1943)

or =43,46.9,479.1,3 + %16,44.0,8.0,848.0,8 +8,22.2,596.1,0 = 561,39kPa

Qr =0z -A=561,39-0,64 =359,28KN

4.2.2 — Método de Meyerhof (1951)
Admitindo-se que a formulacdo de Meyerhof (1951), € um aperfeicoamento

da teoria de Terzaghi, nesta pesquisa adotou-se também a reducdo dos

parametros de coesé&o e do angulo de atrito proposto por Terzaghi (1943).
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o1 . .
or =CN_.S..d_ ., +57.B.Ny.3y.d7.ly +0q.N,.S,d, i, .q=y.D

Tabela 17 — Fatores de correcdo Meyerhof (1951)

Para, ¢ = 14,35°,c'=43,46KPa

N N N S S S d

c 4 q c 4 a c 4 q

10,55 | 0,9875 3,7 1,3318 | 1,1659 | 1,1659 | 1,203 1,10 1,10

Fonte: Meyerhof (1951)

o, =781,92kPa
Qg =0y - A=781,92-0,64 = 500,43KN

4.3 — Estimativa da tensao de ruptura através de Métodos Semi-empiricos

Tais estimativas basearam-se em parametros de resisténcia obtidos no
campo, através dos ensaios de SPT e PMT, especificados anteriormente. Dentre
as formulagdes que a literatura apresenta buscou-se calcular as tensdes atraves
das propostas abaixo descritas.

Para as formulacdes referentes ao ensaio de SPT, utilizou-se o indice de
resisténcia N médio compreendido ao longo da profundidade de atuacao do bulbo
de tensdes da sapata igual 2B (Meyerhof, 1963). Esse critério de obtencédo de
dados também se aplica as formulagdes baseadas no ensaio PMT, onde a

determinacao dos parametros de resisténcia se deu da mesma forma.

4.3.1 - Segundo ensaio SPT, método de Meyerhof (1963)
1 D
q, =z--N-B- 1+? em MN
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ad, :L-10-0,8- 1+ 05 =0,433MN
30 0,8

2

o e g 0433

2 =1,35416MPa =1354,16kPa
A 0,64

O fator de seguranga para esse método foi obtido segundo critério da NBR-
6122/96 (Item-7.3).

4.3.2 - Segundo ensaio SPT, Teixeira & Godoy (1998)

o, =20-N =20-10 = 200kPa

o, =0, -Fs=200-2 = 400kPa
Q, =256KN

O fator de seguranga para esse método foi obtido segundo critério da NBR-
6122/96 (ltem-7.3), ndo inferior a 2.

4.3.3 - Segundo ensaio PMT, Ménard (1963)

PI, =[(pl - py), x..x(pl - p, ), ]ﬁ =[(360-10)-(437-10)- (383 -12)-(367-9)]"* =375,35kPa

H — (pl_ p0)1 'Zl ++(p| - po)n 'Zn
¢ Pl

e

H, =0,6m
o, =11-37535+8,22 = 421,105kPa
Q. = 269,50KN
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4.4 - Estimativa tensao de ruptura através da Prova de Carga

4.4.1- Método de Massad (1986)

Atentando ao disposto no inciso “d”, item 3 da NBR 6488/84 e nao tendo
atingido a ruptura do solo, necessitou-se das estimativas da carga de ruptura,
determinando-se o seu valor pelos métodos abaixo.

Massad (1986), sugere que a carga de ruptura pode ser obtida na curva

[{Pe )

carga X recalque, considerando-se uma série de “n” valores de recalque

igualmente espacados ( o, = p,ap, ), tal que:
Pn =N Ap
em que Ap é uma constante arbitrariamente adotada e, em seguida, encontra-se

os correspondentes valores de carga (P;).
Com os valores de carga encontrados, representam-se pontos P; versus
Pi+1 e, entdo, ajusta-se uma reta de equagao:

P =a+p-P

cujo ponto de intersecdo com a reta a 45° define a carga de ruptura, conforme

mostrado na Figura 28.
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——linha 45
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Carga de Ruptura

Pi+1

150 200 250272 300

Figura 28 — Método de obteng¢ao da tensao de ruptura segundo Massad (1986)

A carga de ruptura obtida através desse método foi de 272 kN, logo:

= 271 = 425kPa

Or

b

4.4.2 - Método de Fungao Hiperbdlica (1986)

Uma outra proposta adaptada para o tracado da curva de campo é de
aproximar a curva carga x recalque de uma funcao hiperbdlica representada pela
equacgao de uma hipérbole retangular (Kondner, 1963), dada por:

p-_fS : onde a=% ep="L
a s

a. s B
BB
A equacéo da hipérbole pode ser reescrita como:
S —a+bs
P
Onde
P = carga
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s= recalque

Representando-se graficamente alguns valores de recalque/tensao no eixo
das ordenadas e os valores dos recalques no eixo das abscissas, obter-se-a uma
distribuicdo de pontos que devera se aproximar de uma reta. O coeficiente angular

(b) desta reta sera o inverso da tensdo de ruptura tedrica, ou seja o, =1/b.

Conforme apresentado na Figura 29.

y = 0,00217765x + 0,06574612
R? = 0,98992115

©

o 0.3 -

= i

o 0.25

28 r

c 02+

g

— 0,15 +

£ -

E o1

g r

o 0,05

© r

3] C

o 0 i i i i

0 20 40 60 80 100

recalque (mm)

—e—reta de ruptura =——Linear (reta de ruptura) ‘

Figura 29 — Método de obtenc¢do da tensao de ruptura teorica pelo método
Hiperbdlico

A tensédo de ruptura obtida através desse método foi de 459,21 kPa (p/ area
igual a 0,64m, tem-se Qr = 293,89 KN)
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4.4.3- Método de Décourt (1998)

Décourt (1998) propds um novo meétodo para extrapolagdo dos resultados

da curva carga x recalque que se baseia em algumas constatagdes:

1. A ruptura fisica ndo ocorre na pratica (salvo raras excegdes).

2. Na pratica defini-se um critério de ruptura, normalmente em funcéo da
deformacédo sofrida pela fundacdo. Esta deformacido esta sempre
associada a dimensao da fundacéo e tal critério de ruptura é definido
como ruptura convencional (Quc).

3. A curva carga x recalque é aproximadamente linear em um grafico log x
log, para recalques normalizados iguais ou superiores a 1% de s/Beq.

4. A curva carga x recalque, embora aproximadamente linear em um
grafico log x log, ira sempre apresentar maior inflexdo a medida que a
carga maxima do ensaio mais se aproxima da carga de ruptura
convencional. Por conseguinte, quanto maior a carga do ensaio, menor
sera a carga de ruptura extrapolada Q.

Essas observagdes sugeriram um processo de extrapolagdo que é tanto

fisicamente quanto matematicamente correto.

O processo consiste em se obter diversos valores de Q' em fungado da
carga maxima do ensaio. O primeiro valor de Q"¢ € obtido utilizando-se todos
os pontos da prova de carga (para s/Beq = 1%) (onde s € o recalque e Beq o
lado de uma sapata quadrada equivalente a um sapata circular).

A seguir, elimina-se o ultimo ponto da prova de carga e obtém-se um novo
valor de Q.. Esse segundo valor é, tipicamente, superior ao primeiro.
Prossegue-se com o método, eliminando-se mais um ponto da prova de carga,
e assim por diante.

De posse desses resultados traca-se o chamado Grafico de Corregao. No
eixo dos Y sdo colocados os valores de Q' € no eixo dos X os valores
maximos de carga que foram considerados.

No caso limite ter-se-a Q' yc = Q uc = Q max

Essas consideragdes serviram de base para o método proposto.
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Estabelece-se uma nova correlagéo log x log, agora entre Q" ,c € Q max-

Tem-se observado que as melhores correlagbes, ou seja, aquelas com
maiores valores do coeficiente de correlacdo (R?), normalmente sdo obtidas
com os ultimos (3 a 5) pontos. Escolhida a melhor correlacdo (maior valor de
R?), impde-se a condigdo de Q'yc = Q wax © que ird conduzir a Q .. No anexo C

esta apresentado a aplicagao do método.
4.5 — Analise das tensoes de ruptura estimadas

Para uma melhor analise das tensdes de ruptura estimadas nos métodos
anteriores, procurou-se representa-las em conjunto com o grafico da prova de

carga, conforme mostra a Figura 30.

Tensao (kPa)
0 100 200 300 400 500 600

Recalque ( mm)

—&— Prova de carga Terzaghi (1943) ——SPT, Teixeiras (1998)
——PMT, Menard (1963) —— Hiperbdlico Massad (1986)
Décourt (1998)

Figura 30 — Grafico de analise das tensdes de ruptura (calculadas,
correlacionadas e extrapoladas)
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Analisando-se os métodos de extrapolacdo analisados na tese o que mais
se aproximou do comportamento assintotico da curva de Tensao X Recalque foi o
método proposto por Décourt (1998), conforme mostrado na Figura 30. Assim,
este método foi escolhido como referencial para representar a tensido real de
ruptura do campo. Ja o modelo Hiperbdlico pode ser visto como muito distante da
curva tensdo X deslocamento, distanciando-se tanto dos resultados obtidos
através dos ensaios de campo, quanto do método escolhido como referencial de
analise.

No caso estudado, a tensao de ruptura obtida através de método proposto
por Teixeira & Godoy (1998), com base no indice do SPT, mostrou-se menos
representativa do que o método proposto por Ménard (1963), baseado nos
parametros de resisténcia obtidos através do ensaio PMT de pré-furo.

Ressalta-se que os métodos propostos por Meyerhof (1951, 1963),
mostram-se muito distantes com valores excessivamente altos de tensdes de
rupturas tedricas calculadas. Conseqlientemente desprezaram-se tais valores
para a referida analise. Os resultados das tensdes de ruptura sdo mostrados
numericamente, em ordem decrescente em relagdo a aproximagao do valor
referencial, na Tabela 18.

Tabela 18 — Tensbes de ruptura calculadas

Tensoes de Ruptura calculadas

Métodos Tensao de ruptura (kPa)

SPT — Meyerhof (1963) 1354,16

Meyerhof (1951) 781,92

Terzaghi (1943) 561,19
Massad (1986) 425

Décourt (1998) 337,14

PMT — Ménard (1963) 421,105
SPT - Teixeira & Godoy (1998) 400

Hiperbdlico 459,21

Relacionando-se os valores de tensdo de ruptura encontrados nessa

pesquisa com os expostos na Revisdo de Literatura, nota-se uma disparidade no
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Método proposto por Meyerhof (1951, 1963), ja que, Briaud (1997) encontrou
valores satisfatorios para esse método. Tal disparidade pode estar fundamentada
na diferenga entre o solo (heterogéneo) do presente trabalho e o solo da
realizacdo dos ensaios de Briaud (homogéneo). Confirma-se essa hipdtese
através de uma comparagdo dos valores encontrados por Lopes (1997), que
realizou seu trabalho em um solo de natureza parecida.

Soares (2003) obteve resultados relacionados ao ensaio de PMT mais
satisfatérios que os obtidos com o ensaio SPT, ou seja, condizente com os

resultados encontrados nesta pesquisa.

4.6 — Estimativa dos recalques

Também foram estimados os recalques da sapata na prova de carga a
partir dos paradmetros encontrados nos ensaios de laboratério e de campo. Os
métodos escolhidos para tais objetivos citados a seguir.

Para os célculos dos recalques, os acréscimos de tensbées ao longo da
profundidade foram estimados segundo método proposto por Fadum (1948).

Essas tensdes sao calculadas a partir de equacbes da Teoria da
Elasticidade, nas quais a hipotese fundamental € a existéncia de uma relagao
constante entre as tensdes e as deformacdes decorrentes.

Apesar de reconhecidas as limitagdes da Teoria da Elasticidade, a solucao
apresentada tem sido empregada mesmo para solos ndo homogéneos. A
justificativa para isto € o fato das analises com este procedimento conduzirem a
solugbes bem sucedidas e comprovadas, com razoavel aproximagao, pelo
acompanhamento das obras Pinto (2000).

As distribuicdes de tensdo ao longo da profundidade sdo mostradas na

Figura 31.
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Figura 31 —Distribuicdo de tensdes ao longo da profundidade do solo, de acordo

com o método de Fadum (1948)

4.6.1 — A partir dos parametros do SPT, segundo a Lei de Hooke

Essa analise foi feita com base nos parametros encontrados no ensaio de

SPT, que mostrou uma camada de 0,40 a 3,35m de argila arenosa com mica cor

marrom. O bulbo de pressbes da sapata, engloba a espessura dessa camada.

E =293(N +5)
E =293(10+5) = 4395kPa

Aq
4395

S =

*2,95*%1000 = Aq *0,67121Imm
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4.6.2 — Com os parametros do SPT, segundo Schmertmann (1970, 1978)

O método de Schmertmann et al. (1970, 1978), € recomendado para solos
arenosos. Devido ao fato da curva granulométrica do solo estudado ter uma
parcela consideravel de areia, apesar de n&do ser a maior porcentagem, resolveu-
se usar esse método para tal estimativa. Entretanto, o referido autor recomenda o
uso de um Modulo de Elasticidade obtido através de qc (resisténcia de ponta do
ensaio CPT). Logo resolveu-se estimar o parémetro “E” segundo Mitchell e
Gardner (1975) para solos argiloso de modo a reduzir este valor e verificar o
desempenho do mesmo para este caso.

E =293(N +5) = 4395 kPa

O coeficiente ¢, representa o recalque secundario, ou seja, o recalque com
relacdo ao tempo. Como o interesse da pesquisa € saber o recalque em um curto
periodo de tempo, toma-se o mesmo igual a 1. A Tabela 19 mostra os valores dos

recalques em fungao da carga.

Tabela 19 — Valores de recalque em fungao da carga, segundo Schmertmann

(1970, 1978

C2 C1 Izp 1z1 1z2 1z3 1z4 S (mm)

1 0,894784 (0,717994| 0,411 0,6 0,36 0,123 | 0,111649* Aq
1 0,947392 | 0,80829 | 0,45 0,67 0,41 0,132 | 0,131924* Aq
1 0,964928 |0,877576| 0,49 0,73 0,434 | 0,145 | 0,145255% Aq
1 0,973696 |0,935988| 0,51 0,77 0,46 0,16 0,154196"* Aq
1 0,978957 |0,987449| 0,54 0,82 0,48 0,162 | 0,163939* Aq
1 0,982464 [1,033974| 0,57 0,86 0,52 0,17 0,174362* Aq
1 0,984969 [1,076757| 0,59 0,9 0,54 0,18 0,181978* Aq
1 0,986848 | 1,11658 | 0,6 0,93 0,56 0,19 0,187714* Aq
1 0,988309 [1,153981| 0,62 0,96 0,58 0,2 0,194289* Aq
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szcl-cz-Aq-z['EZj-Azi

i=1
4.6.3 — Com os parametros do PMT, segundo Ménard e Rosseau (1962)
Como o solo mostrou-se heterogéneo, para este caso o recalque da sapata

foi estimado segundo a equagado (55). Logo o calculo para (E4 ), dar-se-a da

seguinte forma:

QoA froro
E, 32|E 085E, E;,;
Onde:

E1=2664,98 kPa
E>=4424,88 kPa

3 1 1 1
= + +
E,.. 319169 3522,67 295287

=3205,667kPa

i=L ! + ! + ! =3357,60kPa
E, 3,2/266498 0,85-4424,88 3205,667

Sendo, Bg=0,60m; B=0,8; 4.=1,1; 1,=1,12; «=0,5.

. ) 0,5 . % .
o__ 20%60 .(1,12 80] L 05 (* Ll 80):0,066871-q*

 9.3357,667 60 9-2664,98

4.7 — Analise dos recalques

Para uma melhor analise dos valores dos recalques determinados nos
métodos anteriores, procurou-se representa-los em conjunto com o grafico da

prova de carga no seu trecho elastico. Conforme mostra a Figura 32.
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Tensao (kPa)

Recalque (mm)

—e—Prova de carga
—— SPT - Lei de Hooke
SPT- Schmertmann

PMT - Ménard et al.
(1962)
—¥—Linha de referéncia
(tensdo = 98 kPa)
—8— DMT-Marchetti et al.
(1997)

Figura 32 — Grafico de analise dos recalques

Para se analisar os recalques estimados com os alcangcados na prova de

carga, resolveu-se comparar o recalque equivalente a tensao de trabalho (98 kPa),

sendo esta a metade da tens&o equivalente a 25mm de recalque da sapata (196

kPa), conforme mostrado na Tabela 20, Hachich et al (1998).

Tabela 20- Recalques obtidos na Tensao de Trabalho

Recalques obtidos na Tensao de Trabalho (98 kPa)
Métodos Recalque (mm) erro. %
PMT - Ménard et al (1962) 6,15 -3,90625
SPT - Lei de Hooke 7,5 17,1875
SPT - Schmertmann et al (1970, 1978) 13,7 114,0625
DMT - Marchetti et al (1997) 5 -21,875
Prova de carga 6,4 0
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Lopes (1997), relata que diversos autores consideram o método de
Schmertmann (1970, 1978) um dos mais confiaveis, para este tipo de calculo,
apesar de ser na maioria das vezes, direcionado para recalques em areias. O
mesmo foi usado para o solo desta pesquisa, pois a sua curva granulométrica
forneceu uma parcela ndo predominante de areia. Entretanto, tal valor de recalque
ficou muito distante do valor encontrado na prova de carga, atribuindo-se ao fato a
discrepéncia no tipo de solo.

Por outro lado, Briaud (1997) encontrou grande disparidade nos valores da
tensdo equivalente para que aconteca um recalque de 25mm, no Método de
Schmertmann (1970. 1978), ou seja, resultado coerente com o encontrado na
pesquisa.

Dentre os métodos estudados, o que mais se aproximou do recalque para a
tenséo de trabalho foi o PMT-Ménard et al. (1962) e DMT-Marchetti et al. (1997).
Esse resultado € confirmado por Soares (2003). Nota-se também que a disposi¢cao
dos recalques obtidos através das correlagdes com o DMT-Marchetti et al. (1997)
representaram perfeitamente o trecho elastico da curva de tensao x recalque da

sapata, mostrando a relevancia do método na previsao dos recalques.

4.8 — Analise dos deslocamentos obtidos nos dispositivos "BETA”
Tal analise foi efetuada com base na carga total do ensaio, nos

deslocamentos totais expressos em porcentagem e na profundidade de locagao

de cada medidor “BETA”. A Figura 33 mostra o resultado dos deslocamentos.
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Figura 33 — Grafico de analise dos deslocamentos

Analisando-se o grafico acima, conclui-se que:

- até a profundidade igual a B/2, aconteceram 51,68% dos recalques;
- até a profundidade igual a B, aconteceram 85,93% dos recalques;

- até a profundidade igual a 3B/2, aconteceram 97% dos recalques;

- até a profundidade igual a 2B, aconteceram 98,61% dos recalques.

Tais dados podem corroborar os dados obtidos por Briaud (1997), onde
concluiu-se que a maior porcentagem dos recalques (78%) estdo concentrados a
uma profundidade igual a B (dimensdo caracteristica da sapata) e 97% dos
mesmos aconteceram até uma profundidade igual a 2B. Tais valores ressaltam

uma relevante coeréncia com os resultados encontrados nesta pesquisa.
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4.9 — Anadlise e comparacgao dos médulos de deformabilidade

Foram estimados os modulos de deformabilidade para as seguintes
condicoes:
- nas profundidades, B/2, B, 3B/2 e 2B, diante dos respectivos estagios de
carga: 50KN, 100KN, 150KN, 200KN.
- Segundo ensaios, DMT-Ep, PMT-E,, e SPT-E, metodologias estas ja

mostradas no capitulo 2 — Reviséo de Literatura.

4.9.1 — Metodologia de obtengcdao dos médulos de deformabilidade nos
estagios de carga, 50KN, 100KN, 150KN e 200KN

Tais modulos foram obtidos através da razdo entre tensdo desviadora de
campo/deformacao, nas respectivas profundidades, B/2, B, 3B/2 e 2B para os
seguintes estagios de carga, 50KN, 100KN, 150KN e 200KN. A deformacéo foi
calculada a partir dos deslocamentos dos dispositivos “BETA”. E a tensao

desviadora de campo (o, ) calculada segundo a seguinte equacao:

o4 =Aoc— (0, -K,)

Onde:
Ao = acréscimo de tensao vertical, obtido através do calculo de distribuicdo de
tensdo segundo Fadum (1948);

o, = tensao vertical geostatica;

K,..= coeficiente de empuxo no repouso, segundo Kulhawy e Mayne (1990);

0oc —

K,.. = (1—sen@)-OCR*"?;

0oc

@ = angulo de atrito do solo.
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Os dados referentes a essa estimativa estdo plotados em conjunto com os
demais valores de Mddulos Elasticos na Figura 38.
Os graficos tensdo desviadora de campo X deformacéo sdo apresentados

no Anexo B.

4.9.2 — Metodologia de estimativa dos Médulos de Elasticidades Inicias de

campo, segundo K e n de campo

O modelo de comportamento dos solos pode ser expresso pela proposta de
Kondner (1963), apresentado no item 4.1.3.

Este modelo descreve a relacédo tensao x deformacao a partir da equacgao
de uma hipérbole retangular no sistema bidimensional tensdo (o) e deformagao
(e). No caso presente a tensdo € a tensdo desviadora e as deformagdes, as
axiais, conforme mostrado nas Figura 34 e 35. Os resultados encontrados de “Ei”

nas referidas profundidades sao apresentados na tabela 21.

y = 0,00209424x + 0,00014336

0-B/2 R? = 0,99193981

0,00035
o
uT
2 0,0003
()]
|—
=~ 0,00025 -
£
€ ’té_‘ 0,0002 ¢ Retat
Ex 0,00015 ——Linear (Reta1)
8
4 0,0001
£
S 0,00005 -
[]
o

0
0 0,02 0,04 0,06 0,08 0,1

Deformagédo (mm/mm)

Figura 34 — Grafico Tenséo desviadora de campo x Deformacgéo / Deformagao
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B/2-B y = 0,006876948x + 0,000123912
R* = 0,985506506

0,00035

0,00083 -

0,00025 -

0,0002 -
¢ Reta?2

—Linear (Reta 2)

0,00015 ~

0,0001 -

0,00005 -

Deformagdo (mm/mm) / Tensao (Kpa)

0 T T T
0 0,01 0,02 0,03 0,04

Deformagado (mm/mm)

Figura 35 — Grafico Tensao desviadora de campo/ Deformagao x Deformagao

Tabela 21 — Resultados encontrados de “Ei” nas referidas profundidades

Profund. Equacao da reta Valor da const. “a” | Ei=1/a (kPa)
0-B/2 y = 0,00209424x + 0,00014336 0,00014336 6975,446
B/2-B | y=0,006876948x + 0,000123912 0,000123912 8070,2433

Com os valores de Ei e os valores da tens&o geostatica horizontal “o,, ",
representou-se graficamente os valores Log (o, /pa) x Log (Ei/pa) , com intuito de

definir os coeficientes, angular “n” e da constante “a1”, que regem a reta derivada

do grafico, conforme mostrado na Figura 36.
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y = 0,3225x + 2,1484

1 1 1
| | |
1,95 | | |
| | |
19 l l — l
| | |
? 1,85 P | : :
2— v | | |
W o l l l
2 l l l
3 ' ‘ 1 1
17 l l l
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| | |
1,65 ! ! !
| | |
| | |
16 ! ! !
-1 -0,8
Log (con/Pa)
| ——Reta1.1 Linear (Reta1.1) |

Figura 36 - Gréfico para obtencao dos coeficientes “a1” e “n”

Segundo Janbu (1963), o valor de Ei pode ser estimado através da equacgéo:

pa

onde:

K= 10%', sendo “a1 “ a constante da reta acima descrita;
pa = pressdo atmosférica (1 Kgficm?);
o,, = tensdo de confinamento ou tensdo geostatica horizontal;

n = coeficiente angular da reta acima descrita

Essa metodologia de estimaiva dos coeficientes “K” e “n”, foi aplicada para
0s ensaios triaxiais, que através deste estimou-se moédulos de elasticidade de

campo com fatores “K” e “n”, para comparagdo com os demais moddulos

estimados. O grafico Log (o, /pa) x Log (Ei/pa) é apresentado na Figura 37.
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Figura 37 — Reta para obtencéo dos coeficientes “K” e “n” triaxial

Assim sendo, na Figura 38, para uma melhor analise, sdo mostrados em

conjunto todos os mdédulos de elasticidade estimados.

Moédulo de Elasticidade (KPa)

0 2000 4000 6000 8000 10000 12000 14000 16000

0 - T - T T L L T L T L T
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| | | | | |

| | E (E 0 K | | |

0.2 1 ‘ 1 1 1

| | | | | |
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Figura 38 — Sobreposicao grafica dos modulos de elasticidade
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Nota-se que ha uma diferenga muito pequena entre os modulos Ei ( K, n,
via triaxial) e Ei (K, n, via prova de carga), 0 que comprova uma excelente
precisdo e representatividade do ensaio triaxial. Para o trecho elastico da curva
carga X recalque, o valor “Ep” do ensaio DMT, mostrou inicialmente uma
representacdo satisfatéria dos moédulos de deformabilidade de campo, o que
comprova a relevancia deste ensaio para tal propdsito. Para tensbes maiores, ou
seja, fora do trecho elastico, tais estimativas mostraram-se pouco representativas.

Todavia, as correlagdes com os ensaios SPT e PMT mostraram-se
compativeis com os resultados obtidos através dos dados de campo nessas altas
tensoes.

Os Engenheiros Geotécnicos trabalham, na maioria das vezes, com
tensdes na fase elastica de deformacédo do solo, por isso, atribui-se uma maior

importancia as estimativas compreendias no trecho elastico.
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5 — CONCLUSOES E SUGESTOES

Na presente pesquisa, procurou-se estudar o comportamento de uma prova
de carga direta instrumentada, numa sapata rigida de concreto armado, quadrada,
de lado igual a 0,80m, assente a uma profundidade de 0,50m. Os resultados da
prova de carga instrumentada foram interpretados quanto a capacidade de carga e
a deformacdo com base nos ensaios de determinacdo do indice resisténcia a
penetracdo SPT, pressibmetro de Ménard, DMT de Marchetti e de laboratério,
incluindo os dados relativos a instrumentacao.

Para a instrumentacdo foram usados dispositivos medidores de
deslocamento, denominados dispositivos “BETA”, locados nas profundidades
0,5B, 1B, 1,5B, 2B, com a finalidade de se analisar os deslocamentos ao longo do
bulbo de tensao.

O ensaio de prova de carga apresentou para um recalque de 6,4mm, uma
tensao de trabalho de 98 kPa. Em relagao a deformabilidade do solo — analise dos
dispositivos “BETA”, os deslocamentos foram compativeis com a teoria de atuacao
do bulbo compreendida em 2B.

- As comparagdes com as tensdes de ruptura calculadas resultaram nas
seguintes conclusoes:
- O modelo Hiperbdlico mostrou-se pouco apropriado para base de

comparagao nessa pesquisa.

A tensao de ruptura obtida através de método proposto por Teixeira &
Godoy (1998), com base no Nspr, mostrou-se menos representativa do que o
método proposto por Ménard (1963), baseado nos pardmetros de resisténcia
obtidos através do ensaio PMT de pré-furo.

- Os métodos propostos por Meyerhof (1951, 1963), mostram-se muito

conservadores.
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Na comparacdo dos recalques, avaliaram-se os mesmos a partir da
estimativa da tensao de trabalho mostrado na tabela 20, sendo assim conclui-se:

- O método de Marchetti et al. (1997) baseado nos parametros do ensaio
DMT e o método de Ménard (1962) baseado nos parametros do ensaio PMT,
mostram-se bastante satisfatérios, para tal propdsito;

- O comportamento da curva carga x recalques obtidos no método de
Marchetti et al. (1997), representou com grande precisdo o trecho elastico da
curva carga x recalque da prova de carga da sapata;

Os dispositivos “BETA” mostraram os seguintes resultados:

e profundidade igual a B/2, aconteceram 51,68% dos recalques;
e profundidade igual a B, aconteceram 85,93% dos recalques;
e profundidade igual a 3B/2, aconteceram 97% dos recalques;
e profundidade igual a 2B, aconteceram 98,61% dos recalques.

Os valores acima determinados confirmam a teoria que a maior
porcentagem dos deslocamentos acontece até uma profundidade igual a 2B.

Nota-se que ha uma diferenga muito pequena entre os médulos Ei ( K, n,
via triaxial) e Ei (K, n, via prova de carga), 0 que comprova uma excelente
precisao e representatividade do ensaio triaxial.

A analise dos médulos de deformabilidade estimados mostrou que o ensaio
DMT (Ep) representa satisfatoriamente os Mddulos de Deformabilidade de campo,
0 que comprova a relevancia deste ensaio para tal propdsito. Isto esta justificado
pela pequena deformagéo obtida pela membrana da Iamina do DMT (deformacéo
elastica do solo). Porém, para um estado elevado de tensdes, ou seja, fora do
trecho elastico, tais estimativas mostraram-se pouco representativas e
irrelevantes. Todavia, as correlagdes com os ensaios SPT e PMT mostraram-se
compativeis com os resultados obtidos através dos dados de campo nessas altas
tensdes. Entretanto, grande parte dos engenheiros geotécnicos trabalha, na
maioria das vezes, com tensdes na fase elastica de deformacao do solo, por isso,

atribui-se uma maior importancia nas estimativas compreendias no trecho elastico.
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Para uma melhor obtengcdo dos dados sugere-se o uso de medidores de
deslocamentos do tipo eletrénicos para aquisicao de dados, o que aumentaria a
precisdo das medicdes de recalque.

Afim de determinar com maior precisdo os deslocamentos dos dispositivos
“‘BETA”, sugere-se que se aumente a rigidez do brago de suporte dos
extensdmetros.

Fica a sugestdo de que num proximo trabalho envolvendo a prova de carga
instrumentada realizada se fagcam analises por meio de Métodos de Elementos
Finitos, tanto para a capacidade de carga quanto para a previséo de recalques.

Recomenda-se a continuagdo dos estudos iniciados por este trabalho
através da execugdo de provas de carga em elementos de fundagdo com
dimensdes diferentes da sapata utilizada, com finalidade de comparar resultados
encontrados neste trabalho.

Sugere-se também uma mudanga na forma de travamento dos dispositivos
“‘BETA”, tendo como forma diferente da helicoidal, usada neste trabalho, o que
diminuiria a area de contato com o solo, aumentando assim a precisdao do

equipamento.
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ANEXO A
As curvas tensao desvio versus deformacdo axial e as envoltdrias de

resisténcia em fungéo de p x q sdo apresentadas nas Figura A1 e A2.
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Figura A1 — Curvas tensao desvio x deformacao
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Figura A2 — Trajetdria de tensdes efetivas
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ANEXO B
As curvas tensao desvio de campo x deformacdo sao apresentadas nas
Figura B1, B2 e B3.
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Figura B1 - Tensao desvio de campo versus deformagao no trecho (0-B/2)
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Figura B2 - Tensao desvio de campo versus deformacao no trecho (B/2-B)
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recalque (mm)

ANEXO C
Sao apresentadas nas Figura C1 e C2, a curva carga x recalque com

indicagao de Q' e Q e o grafico da rigidez x carga respectivamente.
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Figura C1 - Curva carga x recalque com indicagéo de Q",c € Q
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