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RESUMO 

 

 

 

SOARES, Didácio Azevedo Júnior, M. S., Universidade Federal de Viçosa, 
junho de 2003. Estudo da Capacidade de Carga e Recalques em um Solo 
Residual de Gnaisse através de Ensaios de Campo e Laboratório. 
Orientador: Enivaldo Minette. Conselheiros: Izabel Christina D’ Almeida 
Duarte de Azevedo e Roberto Francisco de Azevedo. 

 

 

Este trabalho objetivou comprovar as metodologias de previsão do 

comportamento de uma fundação rasa rígida, utilizando-se alguns dos principais 

métodos propostos para estimativa de capacidade de carga e recalques de 

fundações 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 resistência à 

penetração (SPT) em um solo residual de gnaisse. Além da execução dos ensaios 

citados foram retiradas amostras deformadas e indeformadas para serem 

ensaiadas em laboratório. O estudo mostrou que os métodos de campo são muito 

úteis para subsolos bastante heterogêneos como os formados por solos residuais. 
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ABSTRACT 

 

 

 

SOARES, Didácio Azevedo Júnior, M. S., Universidade Federal de Viçosa, June 
of 2003. Study of the Capacity of Load and Settlements of a Residual Soil 
of Gnaisse through of Field and Laboratoy Tests. Adviser: Enivaldo 
Minette. Committee members:  Izabel Christina  D’ Almeida Duarte de 
Azevedo and Roberto Francisco de Azevedo. 

. 

 

This research has the objective of proving methodologies that forecasts the 

behavior of a rigid superficial foundation, using some of the most common 

methods of estimating load capacity and settlement of shallow foundations. For 

so, field tests were developed: load test in a square footing, pressuremeter test of 

Ménard (PMT), dilatometer test of Marchetti (DMT), standard penetration test in 

a residual soil of gneissic. Deformed and undeformed samples were extracted and 

laboratory testes where developed. The study showed that field methods are very 

useful for heterogeneous lower soil layers such as in the case of residual soils. 
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1. INTRODUÇÃO 

Em engenharia de fundações, a estimativa da capacidade de carga e dos 

recalques de um solo submetido aos esforços transmitidos por estruturas de 

fundações rasas, podem ser feitas através de métodos teóricos, empíricos, semi-

empíricos e prova de carga estática. 

Nos métodos teóricos, uma vez conhecidas as características de 

compressibilidade e resistência ao cisalhamento do solo e outros parâmetros 

eventualmente necessários, a capacidade de carga pode ser determinada, levando 

em conta eventuais inclinações e excentricidades da carga. 

Ensaios de prova de carga com placas, podem ser realizados  de acordo com 

a NBR 6489/84. Os resultados devem ser interpretados de modo a levar em conta as 

diferenças de comportamento e tamanho da placa e da fundação real, bem como as 

características das camadas de solo influenciadas no ensaio de placa e na fundação 

real. 

Nos métodos semi-empíricos, as propriedades do solo bem como a previsão 

de capacidade de carga e recalque são feitas através de correlações entre parâmetros 

obtidos através de ensaios de campo. 

Nos métodos empíricos, a tensão de ruptura e o recalque são avaliados com 

base nas características do solo, classificação, compacidade ou consistência, obtidas 

através de ensaios de campo ou laboratório e na experiência e tradição locais. A 

NBR 6122/96, a título de referência, propõe alguns valores de tensão admissível 

para diversos tipos de solo. Os recalques correspondentes a tais tensões admissíveis 
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são usualmente aceitáveis em estruturas convencionais tais como sapata, sapata 

corrida, blocos e radiers. 

A vantagem desta pesquisa são  as informações entre os diversos estudos 

feitos no terreno, visando obter dados que confirmem as teorias dadas. 

1.1. Objetivos 

Este trabalho objetivou o estudo dos métodos de cálculo de capacidade de 

carga e a estimativa de recalques de fundações rasas, utilizando-se de resultados de 

diversos ensaios de campo, como ensaio pressiométrico de Ménard, ensaio 

dilatométrico de Marchetti, ensaio de penetração à percussão, e resultados de 

ensaios de laboratório. Para isso foi realizado um ensaio de prova de carga numa 

sapata rígida executada para construção de um prédio na cidade de Viçosa – M.G. 

Os resultados dos diversos ensaios de campo foram comparados entre si e 

com os ensaios de laboratório, com a finalidade de verificar a validade das 

correlações disponíveis entre estes. 

Buscou-se, ainda, fazer uma análise crítica comparativa, utilizando os 

resultados obtidos dos ensaios de campo, com os métodos empíricos consagrados na 

literatura técnica disponível na prática da engenharia de fundações. 

1.2. Organização da Tese 

Os temas abordados neste trabalho estão contidos em capítulos com os 

seguintes títulos: 

Capítulo 01 – Introdução: objetivos,  organização da tese. 

Capítulo 02 – Revisão de literatura: desenvolvimento sobre os principais 

métodos de estimativa de capacidade de carga e de recalque, utilizando-se os 

ensaios de campo e de laboratório. 

Capítulo 03 – Materiais e métodos: Área de estudo, ensaios de laboratório, 

ensaios de campo: dilatométrico de Marchetti, pressiométrico de Ménard, prova de 

carga e resistência à penetração em sondagens – SPT. 
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Capítulo 04 – Resultados dos ensaios realizados: ensaios de laboratório, 

prova de carga, sondagens à percussão, ensaios pressiométricos, estimativas de 

capacidade de carga e recalque através dos ensaios realizados. 

Capítulo 05 – Resumo e conclusões. 

Capítulo 06 – Referências bibliográficas. 

Apresentam-se, os anexos A, B, C e D. 
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2. REVISÃO DE LITERATURA 

2.1. Capacidade de carga de fundações rasas 

 As fundações são consideradas rasas quando a relação D/B for menor que 

2, em que, D é a cota de apoio do elemento de fundação, medida em relação à 

superfície do terreno, e B é a menor dimensão deste elemento. 

São classificadas como rasas os seguintes tipos: bloco, sapata isolada, 

sapata corrida, grelha, sapata associada, viga de fundação e radier. 

A superestrutura, através das lajes, pilares, paredes, etc., aplica carga a 

infra-estrutura e, desta, as cargas são transferidas para o solo de fundação. 

Os vários tipos de fundação rasa podem ter várias formas e são projetadas 

obedecendo a três requisitos principais: 

Ausência de recalques excessivos; 

i. Não ocorrência de ruptura do solo de fundação; 

ii. Não ocorrência de ruptura do elemento de fundação. 

2.1.1. Tipos de Ruptura 

Em BUENO et al. (1985), através de observações do comportamento de 

fundações em serviço e de modelos de laboratório sujeitos a um carregamento 

vertical, sabe-se que a ruptura do solo de fundação ocorre por cisalhamento. 
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Os principais tipos de ruptura são descritos a seguir. 

“A ruptura geral é caracterizada pela existência bem definida de uma 

superfície de ruptura que vai desde uma cunha triangular, situada abaixo da 

fundação, até a superfície do terreno como mostra a Figura 1 (a). Este tipo de 

ruptura é repentino e catastrófico. Em geral, há o tombamento da estrutura. O solo 

superficial em torno da fundação empola e o colapso ocorre em um dos lados. 

Na ruptura por puncionamento, a punção é o fenômeno de ruptura no qual 

um elemento de fundação vaza a camada subjacente. Nela, não há uma superfície 

de ruptura bem caracterizada, não sendo, por isto, facilmente observável como 

mostra a Figura 1(c). Á medida que a carga cresce, há o cisalhamento do solo no 

contorno do elemento e o movimento vertical de afundamento da estrutura. Não 

ocorre  perda de verticalidade nem tampouco  empolamento do solo superficial. 

Com novos acréscimos de carga, surgem novos recalques que seguramente, 

comandam a capacidade de carga do solos. 

Ruptura local é a condição intermediária entre os dois tipos já citados. 

Somente numa região imediatamente abaixo da fundação há evidência de ruptura. 

Não há tombamento da estrutura como mostra a figura 1(b).” 

A Figura 1 detalha os tipos de ruptura descritos acima, em que, w é o 

recalque e Q é a carga aplicada. 

 

Figura 01 - Tipos de ruptura 
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2.1.2. Determinação da capacidade de carga dos solos 

O cálculo da capacidade de carga dos solos, segundo a NBR 6122/96, pode 

ser feito por meio de: 

i. por métodos teóricos; 

ii. por meio de prova de carga sobre placa; 

iii. por métodos semi-empíricos; 

iv. por métodos empírico. 

Na determinação da capacidade de carga através de métodos desenvolvidos 

na Mecânica dos Solos, várias teorias foram difundidas por diversos autores. Neste 

trabalho será dada ênfase à teoria desenvolvida por TERZAGHI (1943). 

O desenvolvimento original de TERZAGHI (1943) considerou uma 

fundação de comprimento muito maior que a largura. Posteriormente, 

estabeleceram-se fatores de forma que possibilitam o uso da teoria para fundações 

com outras formas.  

A equação geral da teoria de TERZAGHI é: 

qqccr SNqBSNScN ++= γγγσ
2

1
                           (1) 

em que, 

σr – Tensão de ruptura do solo abaixo  da fundação 

Nc, Nγ, Nq – Fatores de capacidade de carga (Tabela 1) 

Sc, Sγ, Sq – Fatores de correção para a forma geométrica da fundação; 

γ - Peso específico do solo abaixo da fundação; 

−

q  - Tensão efetiva do solo na cota de apoio da fundação; 

c – Coesão do solo abaixo da fundação; 

B – Menor dimensão da fundação. 
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Tabela 01. Fatores de capacidade de carga, TERZAGHI(1943). 

φ Nc Nγ Nq N*c Nγ* Nq* 

0 5,7 0,0 1,0 5,7 0,0 1,0 

5 7,3 0,5 1,6 6,7 0,2 1,4 

10 9,6 1,2 2,7 8,0 0,5 1,9 

15 12,9 2,5 4,4 9,7 0,9 2,7 

20 17,7 5,0 7,4 11,8 1,7 3,9 

25 25,1 9,7 12,7 14,8 3,2 5,6 

30 37,2 19,7 22,5 19 5,7 8,3 

34 52,6 35 36,5 23,7 9 11,7 

35 57,8 42,4 41,4 25,2 10,1 12,6 

40 95,7 100,4 81,3 34,9 18,8 20,5 

45 172,3 297,5 173,3 51,2 37,7 35,1 

48 258,3 780,1 287,9 66,8 60,4 50,5 

50 347,5 1153,2 415,1 81,3 87,1 65,6 

Os valores Nc*,Nγ*e Nq* levam em conta a redução do ângulo de atrito φ no 

caso de rupturas locais ou por puncionamento. 

TERZAGHI propôs os seguintes fatores de forma: 

Tabela 02 – Fatores de forma, TERZAGHI (1943) 

Tipo de sapata Sc Sγ Sq 

Corrida 1,0 1,0 1,0 

Quadrada 1,3 0,8 1,0 

Circular 1,3 0,6 1,0 

DE BEER (1967) citado por BUENO et al. (1985) propôs novos fatores de 

forma que dependem do ângulo de atrito do solo e de outras características. 
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Tabela 03 – Fatores de forma, DE BEER (1967) 

Tipo de Sapata Sc Sγ Sq 

Corrida 1,0 1,0 1,0 

Retangular 1+
c

q

N

N

L

B
*  1+ φtg

L

B
 1-0,4

L

B
 

Circular ou quadrada 1+
c

q

N

N
 1+tgφ 0,6 

 B e L são as dimensões da fundação. B é o menor lado da fundação. 

 

Alternativamente os fatores de capacidade de carga Nc, Nγ, Nq podem ser 

calculado pelas seguintes expressões: 

)2/25,0(cos2 2

)2/75,0(2

φπ

φφπ

+
=

− tg

q

e
N ;                                (2) 

φgNN qc cot)1( −= ;                       (3) 

)4,1()1( φγ tgNN q −=              (4) 

Para solos que apresentem ruptura do tipo local ou por puncionamento, 

TERZAGHI (1943) sugere uma redução nos valores de c e φ de modo a levar em 

conta a diminuição da capacidade de carga  causada pelas deformações ocorridas 

durante o cisalhamento do solo. A nova expressão para a capacidade de carga pode 

ser da seguinte maneira: 

****

2

1
qqccr NSqNBSNSc ++= γγγσ                                 (5) 

onde: ** )3/2( cc =  e )()3/2()( * φφ tgtg =  

*** ,, qc NNN γ  são os fatores de capacidade de carga para os valores de φ* 

apresentados na Tabela 1. 

Notar que pode-se usar Nq, Nc e Nγ para φ* ou *** ,, qc NNN γ  para φ. 
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Na teoria de TERZAGHI, o valor de 
−

q  é dado em termos de tensão efetiva. 

A presença do nível de água acima da cota de apoio reduz o valor 
−

q  da parcela 

correspondente à pressão neutra. Na Figura 2 estão ilustradas duas situações para o 

nível de água.  

 

Figura 02 - Influência do nível da água: a) primeiro caso e b) segundo caso 

•  O nível de água está entre o nível do terreno e a base da fundação. 

•  O nível de água está entre a base da fundação e o limite da superfície de 

ruptura. 

Para o primeiro caso, deve-se proceder do seguinte modo: 

q = γnat.a +  γ’ (D – a)                                  (6) 

em que 

γ’ – peso específico submerso; 

γnat.- peso específico para o solo acima do  nível da água do solo. 

Para o segundo caso, deve-se proceder: 

•  Ao termo em q, calculado com γnat. 

•  Ao termo em γ, calculado com, 

γ =γ’ + )'(
'

. γγ −natB

a
              (7) 

Esta Equação (7) baseia-se na hipótese de que a profundidade da superfície 

de ruptura é igual à dimensão B da sapata. 
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Considerando que quando o solo está submerso, o peso específico reduz-se 

drasticamente, o cálculo da capacidade de carga deve ser feito para a posição mais 

elevada do lençol d’água. 

2.2. Previsão de recalques de fundações rasas 

Os recalques de fundações rasas levam em conta três parcelas: 

i. recalque imediato, elástico ou não-drenado (si); 

ii. recalque de adensamento (sc); 

iii. recalque de compressão secundária (ss). 

O recalque elástico ocorre logo após a aplicação da carga, como 

decorrência de distorções ocorridas no elemento de solo.  

O recalque de adensamento resulta da compressão do esqueleto sólido, 

redução de vazios de um elemento saturado pela expulsão da água dos poros. 

O recalque de compressão secundária ou “creep” provém de deformações 

visco-elásticas do esqueleto. 

Como a transição entre os processos de consolidação primária 

(adensamento) e secundária é arbitrariamente definida de acordo com o tempo, 

comumente despreza-se a parcela devida ao recalque secundário  por esta ser de 

efeito muito lenta, propiciando, portanto, pouca influência no recalque total das 

fundações superficiais. A expressão do recalque total final ρt pode ser assim escrita: 

st = si + sc +ss                                                                     (8) 

supondo ss = 0 ∴ st = si + sc 

Para se obter o recalque elástico ou imediato, lança-se mão das expressões 

baseadas na Teoria da Elasticidade, considerando o solo um meio linear elástico. 

Mesmo sabendo das limitações desta suposição, pois o solo não é um material de 

comportamento perfeitamente linear elástico, a aplicação da Teoria da Elasticidade 

tem se mostrado eficiente para a resolução de problemas ligados a recalques 

imediatos em solos coesivos pré-adensados saturados. Entretanto, para o caso de 

areias, isto não ocorre, provavelmente porque os parâmetros elásticos [módulo de 

Young (Es) e o coeficiente de Poisson (µ)] dependem diretamente do nível de 
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tensões e do confinamento experimentados pela massa de solo. A expressão dada 

pela Teoria da Elasticidade, supondo uma fundação de lado B, assentada na 

superfície de um meio semi-infinito, homogêneo, elástico e isotrópico, é: 

p
s

i I
E

Bqs .
1

..
2µ−

=                                   (9) 

em que, 

si = recalque imediato; 

q = intensidade da pressão de contato aplicada; 

B = dimensão do menor lado da fundação (largura); 

µ  = coeficiente de Poisson do material (solo); (igual a 0,5 para solo 

saturado) 

Es = módulo de Young do solo; 

Ip = fator de influência para o recalque. 

Os valores de Ip estão apresentados na Tabela 4. 

Se a fundação está assentada abaixo da superfície do terreno, o recalque 

encontrado pela equação anterior deve, segundo FOX (1948), ser corrigido de 

acordo com a equação: 

ρi’=ρi.α                                                                                                  (10) 

em que  

ρi’ = recalque imediato da fundação com embutimento h; 

ρi  = recalque imediato da fundação apoiada na superfície do terreno; 

α = fator de correção proposto por FOX (para placas retangulares, 

flexíveis), Figura 03. 
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Tabela 04 – Fatores de influência, Ip, para cálculo de recalques. 

Fundações Flexíveis Fundações Rígidas Forma da 

Fundação Centro Canto Médio Ip 

Circular 1,00 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 

 

O ábaco de FOX (1948), mostrado na Figura 3, foi estabelecido para placas 

retangulares flexíveis e  coeficiente de Poisson do solo igual a 0.5, mas, segundo 

BARATA (1986), também pode ser usado para placas quadradas rígidas e, o 

coeficiente de Poisson diferente de 0.5, sem erro apreciável. 
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Figura 03 - Ábaco para determinação do fator de correção α, FOX (1948) 

Ainda em BARATA (1986) pode ser encontrado, em forma de ábaco um 

coeficiente do efeito de profundidade λ , semelhante ao proposto por FOX (1948), 

função da profundidade h e do raio r da placa estudada, e µ = 0.3. O coeficiente λ  é 

chamado pelo autor de Coeficiente de MINDLIN, pois foi baseado na solução de 

MINDLIN, fundamentada na Teoria da Elasticidade. 

JANBU (1956) citado por CINTRA e ALBIERO (1984), propôs um 

método alternativo de cálculo de recalque imediato, que leva em conta a espessura 

da camada, o que o método apresentado na equação (9)  não considerava. 








 −
=

sE
Bs

2

10

1
....

µ
σµµ                      (11) 

em que µ0 e µ1 são fatores dependentes do embutimento da fundação, da 

espessura da camada e da forma da fundação, obtidos no ábaco da Figura 04, e σ é a 

tensão aplicada. 
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Em BUENO et al. (1985), quando o solo de fundação não é homogêneo e 

seus parâmetros variam com a profundidade, pode-se subdividi-lo em extratos 

homogêneos, determinando-se para cada um deles o acréscimo médio de tensão e o 

módulo de elasticidade médio. Assim, o recalque seria dado pela expressão 12: 

i

n

i i

i L
E

q
s ∆

∆
= ∑

=1

 (12) 

em que  

s = recalque; 

n = número de substratos; 

∆qi = acréscimo de carga médio no substrato i; 

Ei = módulo de elasticidade médio do substrato i; e 

∆Li = espessura do substrato i. 
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Figura 04 - Ábaco para obtenção dos fatores µ0 e µ1, Janbu (1956) 

SCHMERTMANN (1970, 1978) propõe um método de previsão para 

recalques de solos não-coesivos, baseado na teoria da elasticidade, em análises via 

métodos dos elementos finitos e em observações de campo e modelos estudados em 

laboratório. Tal método é relatado por diversos autores como sendo um dos mais 

confiáveis para este tipo de cálculo. O autor descreve que a distribuição das 
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deformações verticais εz em um  semi-espaço elástico linear sujeito a um 

carregamento uniformemente distribuído, pode ser dada por: 

zz I
E

q
.

∆
=ε              (13) 

em que 

∆q = intensidade da carga uniformemente distribuída; 

E = módulo de Young do meio elástico; 

Iz = fator de influência na deformação, função do coeficiente de Poisson e 

de z. 

Com base em experiências de outros autores, SCHMERTMANN (1970) 

sugeriu que o fator de influência fosse aproximado por um triângulo com um valor 

máximo de 0.6 para z/B = 0.65 e Iz = 0 para uma profundidade z/B=2. Esta 

repartição é denominada “distribuição 2B-0.6”. 

Assim, o recalque em areias foi estabelecido pela seguinte equação: 

dzs
z

zi .
0

∫
∞

=

= ε = dz
E

I
q

B
z .

2

0
∫∆                      (14) 

Esta relação pode ser aproximada de modo sumarizado para camadas 

homogêneas, aplicando-se a expressão 

i

n

i

z
i Z

E

I
qCCs ∆














∆= ∑

=1
21 ..                      (15) 

em que 

n= número de subcamadas até a profundidade de 2B abaixo da sapata 

quadrada, ou 4B abaixo da sapata corrida, ou limite da camada rígida se esta 

aparecer primeiro; 

C1 = fator de correção para o embutimento = 1-0.5. 5.0≥








∆q
voσ

; 

C2 = fator de correção para o tempo = 1+0.2.log
1.0

t
 , t em anos; 

∆q = acréscimo de pressão vertical, à profundidade z (base da sapata); 
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σvo = tensão geostática efetiva, em razão do peso do solo atuante na cota de 

apoio; 

∆Zi = variação da profundidade na camada considerada; 

Es= módulo de Young do solo na profundidade z; 

Iz= fator de influência; 

t = tempo (em anos) desde a aplicação de ∆q na sapata. 

 

O módulo de Young, em várias profundidades, pode ser conseguido por 

intermédio de correlações com os ensaios SPT ou CPT. Na tabela 05 estão listadas 

algumas correlações encontradas na literatura. 

Tabela 05 – Correlações de E com NSPT e CPT 

Fonte SPT CPT 

Schmertmann (1970)  E = 2qc 

Mitchell e Gardner (1975) 
E* = 4.88(N+15) p/ areias 

E* = 2.93 (N+5) p/ argilas 
 

Schmertmann (1970,1978) 

e 

Schmertmann et al. (1978) 

 

E = 2.5qc ( cond. 

axissimétrica) 

E = 3.5 qc (deformação plana) 

Meyerhof e Fellenius 

(1985) 
 

E = k*qc ( siltes e areias k 

=1.5) 

(areia compacta k=2) 

(areia densa k =3) 

(areia e pedreg. k = 4) 

 * Em kgf/cm2 

 

SCHMERTMANN(1978) propõe um fator de influência modificado Izp 

(Figura 05), que representa a diferença entre o traçado do fator de influência Iz e o 

modificado, determinado por: 

Izp = 0.5 +0.1
0v

q

σ

∆
                 (16) 
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Em que 

Izp = fator de influência de deformação de pico; 

∆q = acréscimo de pressão vertical, à profundidade z ( base da sapata); 

σv0 = tensão geostática  efetiva, em razão do peso do solo atuante na cota 

relativa a Izp ( z=D + B/2 para sapatas quadradas e circulares; e z=D+B para sapatas 

contínuas). 

TERZAGHI e PECK (1967) introduziram o que é hoje uma das mais 

conhecidas equações para previsão de recalques com base em provas de cargas em 

placa: 

2

0 3.0

2









+
=

B

B

ρ

ρ
                      (17) 

A Equação (17) relaciona o recalque (ρ) de uma fundação quadrada de 

largura B e o recalque (ρ0) experimentado por uma placa com mesma forma e 0.30 

m de lado, para modelo protótipo em “areias puras”. 

SOWERS (1962) propõe uma expressão similar à equação (17), em que são 

igualadas as relações entre os recalques obtidos para uma sapata e para uma placa, 

as larguras da sapata (B) e da placa (b0): 
2

0

0

0 )1(
)1(










+

+
=

Bb
bB

ρ

ρ
                      (18) 

BJERRUM e EDGGESTAD (1963) realizaram estudos estatísticos com 

base em dados de casos históricos e provas de carga. Os autores verificaram que a 

correlação entre o recalque e a dimensão da área carregada apresenta apreciável 

dispersão. Propõem, ainda, envoltórias de valores máximos, mínimos e médios da 

relação B/b0 x ρ /ρ0, que correspondem a areias de densidades alta, baixa e média, 

respectivamente. 
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Figura 05 - Perfil de índice de deformação específica, Schmertmann et al. (1978) 

BRIAUD e GIBBENS (1999) com base em análises do comportamento 

tensão-deformação de cinco tipos de bases de fundações em areia, notaram que 97% 

dos deslocamentos acontecem até 2B, sendo que destes, 78% acontecem até 1B 

abaixo da base e 22% no outro 1B.  

2.3. Sondagens de Simples Reconhecimento – SPT 

A sondagem de Simples Reconhecimento é reconhecidamente a mais 

popular, rotineira e econômica ferramenta de investigação em praticamente todo o 

mundo. Métodos rotineiros de projetos de fundações rasas usam sistematicamente 

os resultados dessas sondagens , especialmente no Brasil. 

Na América do Sul a norma norte-americana ASTM D – 1586-67 é 

utilizada com freqüência, tendo o Brasil norma própria, a NBR-6484/2001. 
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2.3.1. Fatores determinantes na medida do índice N do ensaio de penetração - 

SPT 

A eficiência do SPT, brasileiro, quando executado de acordo com a NBR-

6484/1980, é, em média, de 72%, conforme DÉCOURT et al. (1989). 

A eficiência do ensaio de resistência à penetração em sondagens é função 

das perdas por atrito e da própria dinâmica de transmissão de energia do conjunto. 

No Brasil, é comum o uso de sistemas manuais para a liberação de queda do 

martelo que aplica uma energia da ordem de 70 % da energia teórica. Em 

comparação, nos E.U.A. e Europa, o sistema é mecanizado e a energia liberada é de 

aproximadamente 60 %. Atualmente, a prática internacional sugere normalizar o 

número de golpes com base no padrão americano de N60; assim, previamente ao uso 

de uma correlação formulada nos E.U.A. deve-se majorar o valor medido de NSPT  

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

Tendo em vista que o índice de resistência à penetração, N, depende não 

somente da eficiência do SPT, mas principalmente, no caso de materiais granulares, 

do nível médio de tensões na profundidade de execução do ensaio, DÉCOURT 

(1989) recomendou a correção de N pela seguinte equação: 

N1=N
5.0

.

1

)'(
)'(










oct

oct

σ

σ
                      (19) 

Em que 

N1=NSPT corrigido; 

(σ’oct.)1= tensão normal octaédrica para uma areia normalmente adensada 

sob pressão vertical efetiva σ’vo=100kPa; e 

σ’oct= tensão normal octaédrica no nível em que o SPT está sendo 

executado. 

 

De acordo com STROUD (1988), citado por QUARESMA et al. (1998), na 

correlação de N com o módulo de elasticidade E em areias, o valor de N não deve 

ser corrigido, uma vez que tanto N como E crescem com a tensão octaédrica. 
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2.3.2. Relação entre o NSPT e E 

MELLO (1971), interpretando dados de TERZAGHI e PECK (1967), 

sugeriu para as areias; 

E = 3.(N-3)                                  (20) 

em que 

E = módulo de deformabilidade em MPa; e 

N = NSPT 

BUENO et al. (1985), citando MITCHEL e GARDNER (1975) sugeriram: 

E = 4.88 .(N60 +15) (para areias)          (21) 

E = 2.93 .(N60 +5) ( para argilas)          (22) 

KULHAWY e MAYNE (1990) citaram as equações 

60.5 N
P

E

a

=  (para areias com finos)         (23) 

60.10 N
P

E

a

=  (para areias NC – limpas)         (24) 

60.15 N
P

E

a

=  (para areias OC – limpas)         (25) 

em que  

E = módulo de elasticidade de Young; 

Pa = pressão atmosférica; e 

N60 = NSPT para uma eficiência-padrão de 60% 

 

SANDRONI (1991), citado por VELLOSO e LOPES (1997), mostrou 

resultados de provas de carga em solos residuais de gnaisse, sendo a maioria no 

Brasil e alguns poucos nos Estados Unidos, com vistas à obtenção do módulo de 

Young, tendo obtido a relação mostrada na Figura 6. 
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Figura 06 - Relação entre N e o módulo de Young de solos residuais 

SANDRONI (1991) utilizou a retro-ánalise dos resultados das provas de 

cargas com equação da teoria da elasticidade. Há, também, que considerar que as 

pressões aplicadas não ultrapassam 200 kPa, consideradas aquém dos níveis de 

plastificação. 

Na Tabela 6, DECOURT (1995), citado por QUARESMA et al., (1998), 

apresenta as correlações entre o módulo de elasticidade, E, e N72, válidas para 

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

Tabela 06 – Correlação do módulo de elasticidade com N72 

Tipo de solo E (MN/m2) 

Areias 3.5N72 

Solos intermediários 3.0N72 

Argilas saturadas 2.5N72 
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2.3.3. Capacidade de carga e tensão admissível em função de NSPT 

Segundo DÉCOURT (1995), citado por QUARESMA et al. (1998) e 

BRIAUD e JEANJEAN (1994), a tensão de ruptura por puncionamento, em areias, 

é definida como a carga correspondente a um recalque de 10 % da largura da sapata, 

e pode ser avaliada, aproximadamente, por 

qp = 95.N60               (26) 

qp = 115.N72                              (27) 

em que, 

qp = tensão de ruptura em kPa; 

N60 = NSPT para uma eficiência-padrão de 60%; e 

N72 = NSPT para uma eficiência-padrão de 72% (NSPT brasileiro). 

 

Teixeira e Godoy (1998) citam em relação à resistência à penetração em 

sondagens que é o método mais usado na prática, a equação (28): 

σa = 0,02 . N            (28) 

em que,  

σa = tensão admissível em MPa; e 

N = NSPT médio (N72) – Amostrador Raymond – Terzaghi. 

Segundo esses autores, essa equação (28) é válida para qualquer solo 

natural em um intervalo de 5 ≤ N ≤ 20. 

Pode-se observar que não foi levado em conta o valor da tensão efetiva 

provocada pelo peso do solo situado acima da cota de apoio da fundação, que 

elevaria a tensão admissível. 

2.3.4. Estimativa de recalque 

MEYERHOFF (1965) relacionou a tensão aplicada e o recalque de sapatas 

em areias através das expressões Equações (29) e (30), uma proposta considerada 

conservadora, segundo VELLOSO e LOPES (1997). 
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qadm. = 0.47.N.Wadm  para B < 1.20m                   (29) 

qadm. = 0.31.N.Wadm.
B

B 2)3.0( +
 para B>1.20m        (30) 

em que, 

qadm.= capacidade de carga admissível em KPa; 

N = NSPT; 

Wadm.= recalque admissível em milímetros; e 

B = largura do menor lado da sapata em metros. 

 

BURLAND e BURBIDGE (1985), citados por VELLOSO e LOPES 

(1997), relataram que o recalque de fundações em areias pode ser estimado, a partir 

do NSPT, pela expressão. 

w = q *B0.7. ls ff
N 4.1

71.1
                               (31) 

em que, 

w = recalque, em milímetros; 

q = pressão aplicada, em kPa; 

B = menor dimensão da fundação; 

N = média do número de golpes do SPT, na profundidade de influência z1; e 

fs = fator de forma dado por 

fs = 
25.0

.25.1

+
B

L
B

L

            (32) 

L = maior dimensão da fundação, em metros; e 

fl = fator de espessura compressível (H), dado por 

fl = 







−

11

2
z

H

z

H
            (33) 

sendo para H > z1, fl = 1.0 

A profundidade de influência z1 é dada pelo ábaco da Figura 7. 
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Figura 07 - Relação entre a profundidade de influência z1 e a menor dimensão da 

fundação, B. 

BURLAND e BURBIDGE (1985) fizeram os seguintes comentários: 

•  Em areias pré-adensadas ou em fundações implantadas no fundo de 

escavações, os recalques podem ser até três vezes menores (se σ’v,0< 

σ’v,a). 

Nesses casos, deve-se usar 

w= lsav ff
N

Bq
4.1

7.0
,'

71.1

3

2








− σ                     (34) 

em que,  

σ’v,f = tensão vertical final (acréscimo de tensão); e 

σ’v,a = tensão vertical de pré-adensamento. 

•  N não precisa ser corrigido para a tensão vertical geostática. 

•  Se N for maior que 15 em areias finas ou siltosas submersas, deve ser 

feita a correção de acordo com TERZAGHI e PECK (1967): 

Ncorr = 15 +0.5 .(N-15)           (35) 
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No caso de ocorrência de pedregulhos: 

Ncorr. = 1.25.N            (36) 

Para se estimar o recalque com o tempo, deve-se multiplicar o recalque 

inicial por um fator  

ft = 1+ R3 +Rt .log 
3

t
           (37) 

em que, 

R3 = índice de recalque adicional que ocorre nos primeiros três anos 

(recomendam-se 0.3 para cargas estáticas e 0.7 para cargas que variam); 

Rt = índice de recalque adicional que ocorre para cada ciclo logarítmico de 

tempo após três anos ( recomendam-se 0.2 para cargas estáticas e 0.8 para cargas 

que variam); e 

t = número de anos (maior que três anos). 

 

DÉCOURT (1992), citado por TEIXEIRA e GODOY (1998) propôs, para 

solos arenosos, o cálculo do recalque de placa em função do NSPT, pela relação, 

s= 27
N

qB 7.0

             (38) 

em que  

s= recalque, em centímetros; 

q= tensão aplicada, em MPa; 

B= menor lado da fundação, em metros; e 

N = NSPT 

 

Para obtenção da equação anterior, levaram-se em consideração alguns dos 

métodos de extrapolação de recalques em função do tamanho da fundação, 

encontrados na literatura. 
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2.3.5. Relação entre SPT e o CPT 

Pode-se utilizar a correlação empírica entre NSPT e qc, bem como os valores 

de K constantes na Tabela 7 para determinar o módulo de elasticidade do solo 

(Teixeira, 1993, citado por TEIXEIRA e GODOY, 1998) ou na Tabela 08 (AOKI e 

VELLOSO, 1975). 

qc = K.N             (39) 

em que, qc são os resultados da resistência de ponta do ensaio de cone. 

Tabela 07 – Valores de K, TEIXEIRA (1993), citado por TEIXEIRA e GODOY 

(1996) 

Solo K (MPa) 

Silte arenoso 0.45 

Areia argilosa 0.55 

Areia siltosa 0.7 

Areia 0.9 

Areia com pedregulho 1.1 

Tabela 08 – Coeficiente de valores de K, AOKI e VELLOSO (1975) 

Tipo de solo K (kgf/cm2) 
Areia 10 

Areia siltosa 8 
Areia silto-argilosa 7 

Areia argilosa 6 
Areia argilo-siltosa 5 

Silte 4 
Silte arenoso 5.5 

Silte areno-argiloso 4.5 
Silte argiloso 2.3 

Silte argilo-arenoso 2.5 
Argila 2 

Argila arenosa 3.5 
Argila areno-siltosa 3 

Argila siltosa 2.2 
Argila silto-arenosa 3.3 
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2.4. Sondagens Dilatométricas 

O ensaio dilatométrico, DMT, é um ensaio de campo que está sendo cada 

vez mais utilizado nas investigações geotécnicas. 

Este equipamento foi desenvolvido na Itália, pelo Professor SILVANO 

MARCHETTI (1975), pesquisador responsável por sua concepção e construção 

bem como pela formulação dos conceitos básicos associados a sua interpretação. 

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

membrana circular de aço muito fina em uma de suas faces, similar a um 

instrumento tipo célula de pressão total. O ensaio dilatométrico consiste na cravação 

da lâmina dilatométrica no terreno, medindo o esforço necessário à penetração, 

para, em seguida, usar a pressão de gás para expandir a membrana de aço 

(diafragma) no interior da massa do solo. O equipamento é portátil e de fácil 

manuseio, sendo a operação simples e relativamente econômica. 

O procedimento do ensaio, as vantagens e desvantagens e a calibração da 

membrana do equipamento podem ser verificados e compreendidos em DE PAULA 

(1998). 

2.4.1. Procedimento de redução dos dados 

Primeiro são combinadas as leituras A e B com a tensão vertical no solo e a 

poro-pressão da água obtidas ou estimadas a partir de cálculos ou medidas de 

campo, levando-se em conta as condições anteriores à inserção da lâmina 

dilatométrica. 

Tem-se, então, em condições de nível d’água livre e sem capilaridade: 

iivtvt zγσσ +∆=                                 (40) 

gwtwzu γ=0              (41) 

0' uvtv −= σσ             (42) 

em que  

vtσ = tensão vertical total do solo; 
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∆σvt = pressão aplicada na superfície; 

γi  = peso específico do solo da camada i; 

zi  = espessura da camada i; 

u0 = poro-pressão da água; 

γw = peso específico da água; 

zgwt = profundidade abaixo do nível d’água; e 

σ’v = tensão vertical efetiva do solo. 

 

A partir dos resultados anteriormente descritos, MARCHETTI (1975) 

propõe correlações de vários parâmetros, correlações essas que permitem definir 

perfis verticais de propriedades comuns do solo. 

A redução dos dados inicia-se corrigindo as leituras, devido à rigidez da 

membrana e ao desvio do zero do manômetro. 

De acordo com MARCHETTI (1980), MARCHETTI e CRAPPS (1981) e 

SCHMERTMANN (1986) tem-se que p0, p1 e p2 são obtidos na realização do 

ensaio de campo. 

p0 = leitura de pressão A, corrigida e extrapolada para o deslocamento nulo 

da membrana; 

p1 = leitura de pressão B corrigida; 

p2 = leitura de pressão C corrigida. 

2.4.2. Parâmetros intermediários 

2.4.2.1. Índice do material, ID 

ID=f(A,B,u0)=
00

01

up

pp

−

−
                                                                            (43) 

p0 = leitura de pressão A, corrigida e extrapolada para o deslocamento nulo 

da membrana; 

p1 = leitura de pressão B corrigida; 

u0 = poro-pressão da água. 
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O índice proporciona um perfil representativo do tipo de solo, restringindo 

a faixa de aplicação de correlações empíricas. 

Tabela 09 - Classificação do solo baseada no índice do material, ID 

Tipo do solo Índice do material Tipo do solo Índice do material 

Turfas / Argila 

Sensitiva 
< 0.10 Silte 0.90 – 1.20 

Argila 0.10 – 0.35 Silte Arenoso 1.20 – 1.80 

Argila Siltosa 0.35 – 0.60 Areia Siltosa 1.80 – 3.30 

Silte Argiloso 0.60 – 0.90 Areia 3.30 

Fonte: MARCHETTI (1980) 

MARCHETTI e CRAPPS (1981), utilizando o módulo dilatométrico a 

partir da Tabela 9, obtiveram a Figura 8, que fornece descrição do solo e estimativa 

do peso específico. 
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Figura 08 - Gráfico para descrição do solo e avaliação do peso específico (kN/m3) 

2.4.2.2. Índice de tensão horizontal, KD 

Segundo SCHNAID (2000), o índice de tensão horizontal do solo é 

definido de forma análoga ao coeficiente de empuxo no repouso. 



32 

O aumento de KD é proporcional à tensão horizontal in situ, porém, é 

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

idade do depósito e o  grau de cimentação afetam as medidas de KD, calculado 

usando a equação: 

KD=
v

up
'

00

σ

−
                                                                                     (44) 

Onde: 

p0 = leitura de pressão A, corrigida e extrapolada para o deslocamento nulo 

da membrana; 

u0 = poro-pressão da água; 

σ’v  = tensão efetiva vertical. 

2.4.3. Módulo dilatométrico, ED 

ED= f (A, B) = 34.7 (p1-p0)                    (45) 

p0 = leitura de pressão A, corrigida e extrapolada para o deslocamento nulo 

da membrana; 

p1 = leitura de pressão B corrigida. 

MARCHETTI (1997), afirmou que ED não deve evocar afinidade com o 

módulo de Young porque ele não detém informações sobre a história de tensões, 

devendo ser usado somente em combinações com KD e ID. 

2.4.4. Índice de poro-pressão, UD 

LUTENEGGER (1988) , recomendou a seguinte equação: 

UD = f (A, C, u0) = 
00

02

up

up

−

−
          (46) 

SCHMERTMANN (1988) , propôs a seguinte equação: 

UD = f (C, u0, σvt) = 
0

02

u

up

vt −

−

σ
          (47) 
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p0 = leitura de pressão A, corrigida e extrapolada para o deslocamento nulo 

da membrana; 

p2 = leitura de pressão C corrigida; 

u0 = poro-pressão da água. 

Na figura 9, mostra-se uma correlação de UD com ID recomendada por 

SCHMERTMANN (1988). 

 

Figura 09. Correlação proposta de ID x UD para cada tipo de solo 

2.4.5. Correlações do DMT com propriedades de engenharia dos solos 

MARCHETTI (1980) afirmou que o DMT foi desenvolvido como um 

instrumento para avaliar rapidamente propriedades de engenharia para solos 

argilosos e arenosos. 

Como os resultados deste tipo de  ensaio representam dados de um solo que 

sofreu amolgamento devido à inserção da lâmina, estes não podem ser usados 
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diretamente, dependendo de correlações com propriedades do solo antes da 

inserção. 

DE PAULA (1998) citou que essas correlações desenvolvidas por 

MARCHETTI (1980), apesar de empíricas, têm alguma base teórica. Baseado em 

SCHMERTMANN (1988) que comparou dados de pesquisas de alta qualidade, 

incluindo ensaios de laboratório, provas de carga em verdadeira grandeza, outros 

ensaios e observações de campo, mostra as correlações na Tabela 10. Contudo, 

LUTENEGGER (1988) notou que as correlações originais de 1980 não se mostram 

adequadas para todos os solos, visto que elas se baseiam em solos de clima 

temperado com características distintas de um solo tropical. 
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Tabela 10 – Correlações com propriedades de engenharia do solo, 

SCHMERTMANN (1988). 

 
Propriedades 

Parâmetros 

Intermediários 
Autor 

Areia, silte, Argila ID MARCHETTI, 1980 

Tipo de Solo 
Estrutura ID, UD 

SCHMERTMANN, 

1988 

K0 (argila) KD MARCHETTI, 1980 

Coeficiente de 

tensão lateral K0 (areia) KD, φ' ou KD, qc 

SCHMERTMANN, 

1983, BALDI et al., 

1986 

Cv (argila) KD MARCHETTI, 1980 

φ' (areia) 

KD e forca de 

penetração ou KD e 

qc adjacente 

SCHMERTMANN, 

1982, 

MARCHETTI, 1975 Resistência 

φ' (argila) 

KD e forca de 

penetração após 

dissipação de e 

SCHMERTMANN, 

1982 

M= (1/mv) KD, ED MARCHETTI, 1980 

OCR (argila) KD MARCHETTI, 1980 

OCR (areia) K0, φ ou M, q 

SCHMERTMANN, 

1988, 

MARCHETTI, 1997 

Ei ED 
ROBERTSON et al., 

1989 

E25 ED 

BALDI et al., 1986, 

CAMPANELLA et 

al., 1985 

Compressibilidade 

(drenada) 

E, Eu M 
SCHMERTMANN, 

1988 

Coeficiente de 

adensamento e de 

permeabilidade 

Cv, ch e kh, kv, ID, KD e dissipação de u 

SCHMERTMANN, 

1988, 

MARCHETTI, 1989 
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2.4.6. Módulos de deformação 

A definição do módulo tangente à compressão confinada, M, é dada 

graficamente. 

 

Figura 10 – Definição do módulo tangente à compressão confinada, M 

Este módulo pode ser obtido a partir dos ensaios oedométricos, quando os 

valores de tensão-deformação são considerados em escala linear. 

2.4.7. Módulo de Young, E 

BRIAUD e MIRAN (1992) mencionaram que, atualmente, dois valores do 

módulo elástico de Young têm sido investigados em ensaios triaxiais: 

•  Módulo de Young secante a 25% de mobilização da resistência, E25. 

•  Módulo tangente inicial, Ei. 

Esses autores citaram, também, ROBERTSON et al. (1989), Campanella et 

al.(1985) e BALDI et al.(1986), que relataram a seguinte relação entre E e o módulo 

dilatométrico, ED: 

E=F.ED                                                                                                  (48) 

Na Tabela 11 são descritos os valores do fator F para alguns tipos de solos. 
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BRIAUD e MIRAN (1992), citando BELLOTTI (1989), apresentaram a 

Figura 14, para obtenção do fator F. 

Tabela 11 – Fatores F, BRIAUD e MIRAN (1992) 

Tipo deSolo Módulo Fator, F Referências 

Solos 

coesivos 
Ei 10 Robertson et al., 1989 

Areias Ei 2 Robertson et al., 1989 

Areias E25 1 Campanella et al., 1985 

Areias NC E25 0,85 Baldi et al., 1986 

Areias OC E25 3,5 Baldi et al., 1986 

 

Figura 11 - Avaliação do módulo de Young, drenado, de areia, a partir do ensaio 

dilatométrico 

O módulo de Young pode, também, ser obtido a partir do módulo M, 

empregando-se a teoria da elasticidade através das equações. 

'1

)'21)('1(
'

ν

νν

−

−+
=

M
E                                                                             (49) 



38 

Eu=
'1

)'21)(1(

ν

νν

−

−+ uM
                                                                             (50) 

em que, 

E’ = módulo de Young drenado; 

Eu= módulo de Young não-drenado; 

M = módulo tangente à  compressão confinada; 

='ν coeficiente de Poisson drenado; 

uν = coeficiente de Poisson não-drenado. 

2.4.8. Aplicações do DMT 

Das várias aplicações do DMT, abordou-se o cálculo de recalques de 

fundações rasas e a determinação do perfil do solo, no qual é utilizado o módulo 

tangente à compressão confinada, M, índice do material, ID e o módulo 

dilatomético, ED. 

2.4.8.1. Cálculo de recalque de fundações rasas 

2.4.8.1.1. Recalques em areias 

O DMT é um instrumento prático, para verificar diretamente a 

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

ensaios oedométricos de alta qualidade não é tarefa fácil.  A estimativa de recalques 

de fundações rasas se caracteriza como a principal, ou uma das principais aplicações 

do DMT. 

De acordo com MARCHETTI (1997), o módulo tangente à compressão 

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 clássicos, baseados na teoria da elasticidade, fornecem 

recalque proporcional à carga e são baseados na elasticidade linear. Os recalques 

previstos são considerados recalques em condições de serviço, isto é, para uma 
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sapata isolada e para recalques na ordem de 0.5% de B, sendo B a menor largura da 

área carregada (ou fator de segurança, variando de 2 a 3). 

Para as areias, no cálculo de recalque é comumente usada a fórmula da 

elasticidade 1- D (em problemas 1-D, como em grandes “radiers”), ou a fórmula da 

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

z
v

D M
s ∆

∆
= ∑−

σ
1                                                                                      (51) 

)]([
1

3 yxvD E
s σσνσ ∆+∆−∆= ∑−                                                            (52) 

No entanto, baseado em considerações de vários autores, como BURLAND 

et al. (1977) e MARCHETTI (1997), referenciando-se MARCHETTI (1991), 

recomenda-se o uso da fórmula 1-D para todos os casos, pelas razões a seguir: 

•  O método 3-D envolve o coeficiente de Poisson, ν, e utiliza tensões 

horizontais que podem ser grosseiramente super ou subestimadas pela 

teoria da elasticidade. 

•  Na maioria dos casos práticos, o método 1-D fornece valores de 

recalques que diferem menos de 10% dos valores obtidos pelo método 3 

– D para ν < 0.3. 

•  Erros introduzidos em métodos clássicos simples são pequenos quando 

comparados com os erros em parâmetros de deformação. 

2.4.8.1.2. Recalques em argilas 

O recalque primário em argila é usualmente calculado pelas fórmulas 

clássicas log, usando-se o índice de compressão Cc e o índice de descompressão Cr, 

determinado a partir de ensaios oedométricos. 

Alternativamente, o recalque primário é calculado, utilizando-se o módulo 

oedométrico Eoed., obtido da curva de adensamento do ensaio em laboratório. 

Uma vez que o DMT fornece preferencialmente M em vez de Cc e Cr, o 

método DMT enquadra-se no caso anterior, citado como alternativo. 

Se E’da argila é requerido, ele pode ser obtido a partir da equação. 
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para valores do coeficiente de Poisson (ν) entre 0.25≤ν≤0.30, tem-se  

E’ ≅ 0,8 M 

Em que, 

Mds = módulo secante drenado à compressão confinada; 

Pa = pressão atmosférica; 

=vσ tensão vertical efetiva; 

m = parâmetro “número de módulo”, sendo m= 10ln
1 0








 +

cc

e
 ; 

E’= módulo de Young drenado ou em termos de tensão efetiva; e 

M = módulo tangente à compressão confinada. 

MARCHETTI (1997), propôs para emprego na equação unidimensional 

S1-D=f z
v

M
∆

∆
∑

σ
                                                                                     (54) 

Um fator, f, de correção devido à rigidez da sapata e à profundidade de seu 

assentamento, que varia de 0,8 a 1,0. 

No caso em que o fenômeno tridimensional está presente, para argilas pré-

adensadas se deve verificar a influência da magnitude das tensões em relação à 

tensão de pré-adensamento – correção de SKEMPTON e BJERRUM (1957). 

2.4.9. Comparações citadas entre recalques calculados pelo DMT e recalques 

observados. 

Investigadores geotécnicos têm observado que entre os recalques estimados 

pelo DMT e recalques monitorados, geralmente, a uma concordância satisfatória. 

MARCHETTI (1997) citou que SCHMERTMANN (1986) analisou 16 

casos históricos em vários locais e para vários tipos de solos, encontrando uma 

razão média dos recalques calculados sobre os monitorados igual a 1.18, com 

valores em grande parte variando entre 0.75 a 1.3. 
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MARCHETTI (1997), citando HAYES (1990), confirmou pela Figura 12 a 

boa concordância para a larga faixa de recalques. 

 

Figura 12 - Recalques observados x recalques DMT 

2.4.10. Correlação entre alguns parâmetros do DMT e SPT 

MARCHETTI (1997) citou que SCHMERTMANN (1988) considerou, com 

várias restrições; 

NSPT=
40

M
                                                                                               (55) 

em que 

M = módulo à compressão confinada obtido do DMT. 

DE PAULA (1998) obteve, em areia siltosa do Campo Experimental de 

Geotecnia  da UFV, a seguinte expressão: 

M=2,96.N                                                                                              (56) 

em que  

M = módulo à compressão confinada, obtido do DMT através da 

formulação de MARCHETTI (1980); e 
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N = NSPT 

MAYNE e FROST (1989), citados por KULHAWY e MAYNE (1990), 

definiram, para siltes arenosos da cidade e cercanias de Washington, Estados 

Unidos, a expressão 

82.022.0 N
P

E

a

D =                                                                                        (57) 

em que,  

ED = módulo dilatométrico; 

Pa = pressão atmosférica; e 

N = NSPT 

2.5. Sondagens Pressiométricas 

O pressiômetro de Ménard é um aparelho idealizado pelo engenheiro 

francês LOUIS MÉNARD com a finalidade de permitir a determinação das 

características de deformabilidade e resistência  de uma ampla gama de solos e 

rochas. 

Os resultados das investigações pressiométricas são muito influenciadas 

pela maneira como o mesmo é instalado no solo. Para que a perturbação seja  a 

mínima possível, o pressiômetro é colocado em um furo previamente aberto, com o 

mesmo diâmetro do pressiômetro. 

Todavia, nos casos onde as condições do terreno são adversas, torna-se 

necessário introduzir o pressiômetro no interior de um tubo ranhurado. Os 

resultados obtidos com o pressiômetro com e sem a utilização de tubos ranhurados 

conduz a resultados muito diferentes e por isso a utilização desses tubos somente 

deverá ser feita em último caso. 

Após a introdução do pressiômetro no terreno a pressão na célula é 

aumentada,  provocando uma expansão cilíndrica do solo em volta da mesma. A 

avaliação da deformação radial é obtida diretamente pela quantidade de água que é 

introduzida dentro da célula. A pressão da célula é aumentada em estágios e 

mantida constante por um minuto em cada estágio. As leituras são feitas em quinze, 



43 

trinta e sessenta segundos e devem ser corrigidas em função da rigidez do próprio 

sistema de medida. 

A apresentação consta de um gráfico onde são mostradas as deformações 

plásticas (“creep”), medidas de trinta a sessenta segundos, em função da pressão 

corrigida, bem como as deformações totais, após os sessenta segundos, também em 

função da pressão corrigida. 

Para os cálculos, o solo deve ser admitido como elástico. Em caso de o 

ensaio ser realizado no interior de um furo previamente aberto, o módulo de 

cisalhamento é dado por: 

Gpr=(Vs+Vm)∆p/∆V                                                                               (58) 

Em que 

Vs = volume inicial da célula de medida 

V0 = volume da célula de medida no ínicio da parte retilínea da curva 

pressiométrica 

Vm= V0 +∆V/2 

∆p/ ∆V = inclinação da parte retilínea da curva pressiométrica 

Em caso de o ensaio ser executado no interior de um tubo ranhurado, o 

módulo de cisalhamento é dado por, 

))(( mtmspr vvvv
V

p
G ++

∆

∆
=                                                                    (59) 

em que  

vt = volume inicialmente ocupado pelo tubo. 

O módulo de elasticidade pressiométrico (E) é obtido através da teoria da 

elasticidade. 

E=2G(1+ν)                                                                                            (60) 
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Figura 13 – Curva característica do ensaio pressiométrico 

Nessa expressão, E é o módulo de elasticidade e ν é o coeficiente de 

Poisson. Substituindo-se o valor de G dado pela equação 58, na equação 60, obtém-

se,  

E = 2 . (1+ν).(Vs +Vm) . ∆p/∆V                                                            (61) 

Portanto, pode-se, então, dizer que 

E=2.(1+ν).[Vs+(Vf-V0)/2].∆p/∆V                                                         (62) 

Em que E é o módulo de Ménard ou pressiométrico. 

Esse parâmetro de deformabilidade do solo, quando obtido via ensaios 

pressiométricos, é chamado de módulo presssiométrico, podendo também ser 

denominado módulo de MÉNARD (Em) quando forem utilizados os procedimentos 

descritos anteriormente (propostos por MÉNARD) para pressiômetros de pré-furo. 

Devido ao fato de o ensaio não permitir avaliar ambos os parâmetros 

elásticos (E, ν), é usual arbitrar-se o valor de ν. Uma argila saturada, em condições 

não drenadas, teria um coeficiente de Poisson igual a 0,5. 
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Tabela 12- Valores típicos do coeficiente de Poisson, HACHICH et al.(1998) 

Solo ν 

Areia pouco compacta 0,2 

Areia compacta 0,4 

Silte 0,3 – 0,5 

Argila saturada 0,4 – 0,5 

Argila não saturada 0,1 – 0,3 

 

Em 1967, o Centre d’ Études Ménard propôs um valor constante de 0,33 

para o coeficiente de Poisson. A norma americana ASTM D-4779/87 recomenda 

que seja utilizado o valor de 0,33 para o coeficiente de Poisson (ν). 

Para aplicações práticas, o módulo de Ménard pode ser calculado levando 

em conta o valor de K (coeficiente da sonda), que pode ser assumido como 

constante para determinado tipo de sonda. Assim, para as sondas BX, assumindo-se 
3200cmVm ≅  e 3505cmVs ≅ , 32000cmK ≅ , sendo o módulo de Ménard calculado 

segundo: 

VpKVVppKE ffm ∆∆=−−= /.)]/()[( 00                                                 (63) 

).(66,2)).(1.(2 msms VVVVK +=++= ν                                                    (64) 

Em=2000.∆p/∆V                                                                                    (65) 

Existem algumas limitações na definição do módulo de deformabilidade do 

solo, como o fato de ser dúbia a condição “drenada” ou “não drenada” do ensaio em 

alguns casos e a imposição implícita do comportamento linear do solo na 

interpretação do ensaio. 

2.5.1. Capacidade de carga de fundações  

A capacidade de carga (qu) para qualquer tipo de fundação verticalmente 

carregada é dada pela equação: 

qu–σv=Kp. (pl –σh0)                                                                                (66) 
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em que 

σv é a tensão vertical total na profundidade (D) de assentamento da 

fundação, Kp é o fator de capacidade de carga, σh0 é a tensão horizontal no repouso 

na cota do ensaio e (pl –σh0) é a pressão limite líquida (pl*). 

A equação foi obtida por MÉNARD (1963), através de correlações entre a 

resistência de pontas de estacas e a pressão limite obtida durante a expansão de uma 

cavidade esférica e comparando-as com a pressão limite obtida durante a expansão 

de uma cavidade cilíndrica. A teoria elastoplástica utilizada para tal estudo envolve 

o conceito da profundidade crítica. 

Se as propriedades do solo são homogêneas, abaixo da profundidade crítica, 

os intervalos de valores entre as pressões limites para cavidades esféricas e 

cilíndricas permanecem constantes. Da profundidade crítica à superfície do terreno, 

esses mesmos intervalos de valores diminuem até atingir um valor mínimo 

correspondente à cota da superfície do terreno. 

Segundo ARAÚJO (2001) essas aproximações foram reanalisadas por 

VESIC e mais recentemente por BELLOTTI e por um grupo de pesquisadores da 

cidade de Torino. 

A capacidade de carga de uma fundação rasa é dada em função de uma 

pressão limite líquida equivalente e de uma profundidade de embutimento (He). O 

fator de capacidade de carga Kp é obtido diretamente de gráficos propostos por 

alguns pesquisadores. 

•  Segundo MÉNARD (1963) 

O valor do parâmetro de capacidade de carga Kp pode ser obtido da figura 

14 , na qual é ajustado, levando-se em consideração a profundidade de 

assentamento (embutimento), a dimensão da largura (B) da fundação e as condições 

e tipo de solo dentro da zona de influência dessas condições. Esse fator de 

capacidade de carga para fundações rasas é função do formato da base destas 

conforme mostrado na Tabela 13. 
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Tabela 13 - Valores de Kp, CLARKE (1995) 

Tipo de base Valor de Kp 

Quadrada ou circular Kp 

Corrida 
2.1
pK

 

Retangular 
L

BKK pp

6.02.1
+  

 

Em solos homogêneos, a pressão limite líquida equivalente (pl-σh0)e ou ple é 

calculada, utilizando-se uma média geométrica dos resultados dos ensaios 

pressiométricos executados dentro de uma zona de 1.5 B, abaixo e acima da cota de 

assentamento da fundação (sapata), sendo B a largura desta, conforme mostrado na 

equação 67.  

(pl – σh0)e = [(pl –σh0)1 x (pl – σh0)2 x (pl – σh0)n]
1/n                               (67) 

em que n é o número de ensaios realizados dentro dessa zona 

correspondente a 1.5B. 

A profundidade relativa da fundação ou profundidade de embutimento (He) 

é calculada segundo a expressão 

He=[1/(pl–σh0)e] iihl zp )[( 0σ−∑                                                              (68) 

Em que zi corresponde às espessuras das camadas onde foram realizados os 

ensaios e 

(pl – σh0) aos valores de pressão limite líquida obtidos em diversas 

profundidades. 

•  Segundo BAGUELIN et al.(1980)  

O coeficiente de capacidade de carga é obtido pela Figura 14, a partir da 

pressão limite líquida equivalente e da relação D/B, em que D é a profundidade de 

assentamento da fundação e B é a menor largura ou diâmetro desta. 
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Figura 14 – Gráfico e curvas para obtenção de Kp 

 

Giz 

Calcário argiloso 

Calcário argiloso e calcário 

Rocha intemperizada 

Rocha fragmentada 

Areia 

Cascalho 

Argila 

Silte 

Bdimensão,menor
Ho,embutimentdeefetivadeprofundida e

Sapata quadrada  

Sapata corrida      



49 

2.5.2. Parâmetros de resistência ao cisalhamento dos solos 

2.5.2.1. Conceito de pressão limite(pl) 

A pressão limite é definida como a máxima pressão atingida num ensaio 

pressiométrico para a qual a cavidade continuaria a se expandir indefinidamente. No 

entanto, na prática não é possível atingir essa pressão, já que a expansão da 

membrana é limitada (700 a 750 cm3). Portanto, a pressão limite pode ser obtida, 

extrapolando-se a curva corrigida do ensaio para o caso hipotético de um volume 

tendendo ao infinito. 

Em outras palavras, pode-se dizer que a pressão limite é obtida quando a 

variação volumétrica(∆V) durante o ensaio atinge um valor igual ao volume inicial 

da cavidade. Nesse caso, ∆V/Vi=1, sendo ∆V a variação de volume da sonda e Vi o 

volume inicial da cavidade (Vi =Vs+V0 ≅ 700cm3). 

MÉNARD redefiniu a pressão limite como a pressão requerida para dobrar 

o volume inicial da cavidade (Vi=Vs+V0), ou seja, Vl=2Vi. Isso ocorre a um volume 

Vl, sendo Vl-V0=Vi=Vs+V0. Portanto, em termos de volume injetado ou lido no 

volumímetro(∆V), tem-se Vl=Vs+2V0 como mostra a Figura 15. 
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Figura 15 – Curva pressão x volumes cavidade/injetado 

A pressão limite não é uma propriedade fundamental dos solos, mas é 

utilizada em cálculos de capacidade de carga de fundações e para determinação de 

outros parâmetros de resistência do solo, que podem ser empregados para 

comparação com parâmetros obtidos em outros ensaios. 

Segundo ARAÚJO (2001) existem várias maneiras para obtenção da 

pressão limite, que vão desde uma simples extrapolação manual da curva 

pressiométrica até métodos mais elaborados como os procedimentos gráficos. 

BAGUELIN et al. (1978) citaram alguns métodos para extrapolação da curva 

pressiométrica corrigida para obtenção da pressão limite (GIBSON e ANDERSON, 

1961; VAN WANBEKE e D’ HENRICOURT, 1971; JÉZÉQUEL, 1974). 

Neste trabalho, utilizou-se uma adaptação do método proposto pelas normas 

americana e francesa, além do próprio MÉNARD, desde que a pressão de fluência 

ou de Creep tenha sido atingida. Esse método baseia-se em um gráfico 

semilogarítmico, onde são plotados nas abscissas alguns valores de pressão 

correspondentes à fase plástica do solo e, nas ordenadas, os valores das variações de 

volume injetado correspondentes a essas pressões, em escala logarítmica conforme 

a Figura 16. Normalmente, três pares de valores são suficientes para determinação 
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da pressão limite. Interpolam-se esses pontos prolongando a reta interpolada até o 

valor correspondente ao volume Vl=Vs+2V0 . A respectiva abscissa desse ponto 

corresponde à pressão limite(pl). 

 

Figura 16 – Gráfico para determinação da pressão limite 

2.5.2.2. Pressão de fluência ou de Creep (pf) 

A pressão de Creep ou de fluência é a pressão que corresponde à fronteira 

entre a fase de reação pseudoelástica do solo e a fase das grandes deformações 

(plastificação) do solo, no caminho de tensões do ensaio pressiométrico. 

Embora a pressão de fluência não seja usada diretamente como parâmetro 

de projeto, esta é calculada para verificação da qualidade do ensaio realizado e em 

estimativas da pressão limite e do módulo de Ménard. O valor da pressão de 

fluência pode ser obtido diretamente, através da curva de Creep ou de fluência. 

2.5.2.3. Curva de Creep ou de fluência 

A finalidade da curva de Creep é evitar ambigüidades na definição dos 

limites do trecho linear da curva pressiométrica, auxiliando na determinação da 

pressão de Creep (pf) e na estimativa da pressão horizontal inicial (p0). 
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Na curva de Creep, os resultados do ensaio são representados em um 

gráfico que relaciona a pressão aplicada à diferença de volumes injetados medidos 

em intervalos de tempo de 60 e 30 segundos (V60s-V30s), após a estabilização do 

incremento de pressão aplicado. O método para obtenção das pressões 

correspondentes às intersecções entre as três retas (r, s e t) que podem ser ajustadas 

no referido gráfico. A determinação da curva de fluência e a obtenção das pressões 

horizontal inicial e de fluência são mostradas nas Figuras 15 e 17. 

 

Figura 17 – Curva de creep ou de fluência 

2.5.3.  Estimativa de recalques de fundações rasas 

Segundo ARAÚJO (2001), o recalque de fundações rasas pode ser estimado 

através de resultados obtidos em ensaios pressiométricos de Ménard. Essas 

estimativas de recalque se baseiam no módulo de Ménard (Em) utilizando-se 

fórmulas semi-empíricas inicialmente propostas por MÉNARD e ROSSEAU 

(1962). 

Segundo MÉNARD e ROSSEAU (1962), o recalque total (s) de uma 

fundação rasa com base de diâmetro ou lado (B), ou com base retangular de 

dimensões (BxL) e profundidade (D), assente em solo homogêneo, pode ser 

calculado utilizando-se a equação: 
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Em que Em é o módulo pressiométrico imediatamente abaixo da base da 

fundação; q* é a tensão líquida média admissível na base da sapata (q* = q-q0); B0 é 

a largura de referência, usualmente igual a 60 cm; B é a largura ou diâmetro da base 

da fundação, na qual deve ser maior que B0 (B0<B); α é um fator reológico que 

depende do tipo de solo e da razão entre Em/pl (Tabela 14); e λd e λc são fatores de 

forma, que dependem da razão L/B da fundação (Tabela 15). 

Tabela 14- Determinação do fator Reológico (α)- adaptado de CLARKE (1995) 

Tipo de solo Descrição Em /pl* α 

Turfas - - 1 

Pré-adensadas > 16 1 

Normalmente adensadas 9 – 16 0,67 Argilas 

Amolgadas 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 

Sãs ou intactas - 0,5 Rochas 

Alteradas - 0,67 

Tabela 15- Fatores de forma- Fonte: BAGUELIN et al.(1978) 

1 
Relação L/B 

Circular Quadrada 
2 3 5 20 

λd 1 1,12 1,53 1,78 2,14 2,65 

λc 1 1,1 1,2 1,3 1,4 1,5 
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A maioria dos depósitos naturais de solos são, entretanto, heterogêneos. A 

partir de ensaios pressiométricos, um solo é considerado heterogêneo quando os 

valores do módulo de Ménard abaixo da cota de assentamento da fundação variam 

em mais de 30%, dentro dos limites de interesse (1.5B). 

Nesse caso (solos heterogêneos), o módulo de Ménard (Em) é dado segundo 

a equação , em termos de tensões desvio e isotrópica (Ed e Ev), sendo Ev igual ao 

valor do módulo de Ménard (Em) logo abaixo da cota da fundação e Ed calculado a 

partir de um módulo pressiométrico equivalente determinado através de uma média 

harmônica. 
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em que, 
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++++= ]                              (71) 

onde Ep/q é a média harmônica dos módulos das “n” (16) camadas do solo. 

A equação 69 é uma maneira bem simplificada de obter o recalque total de 

uma fundação rasa, pelo fato de considerar o solo como um comportamento 

homogêneo ( Em ≅ Ed ≅ Ev ). 

2.6. Ensaios de Prova de Carga direta sobre o terreno 

São tantos e tão variados os fatores que influem na capacidade de carga de 

um elemento de fundação, que se torna extremamente difícil abordar analiticamente 

o problema. Por este motivo, torna-se necessário realizar provas de carga. 

As provas de carga normalmente são executadas em placas rígidas, por 

serem de custo reduzido e de execução simplificada, quando comparadas com as 

provas de carga realizadas em estruturas de fundações. Tais provas de carga podem 

ser classificadas em provas de carga em placa-protótipo (escala 1:1) e em provas de 

carga em placa modelo (escala reduzida).  

Os ensaios de prova de carga podem ser divididos em: ensaio com carga 

constante e ensaio com deformação constante. 
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Nos ensaios com carga constante, o carregamento aplicado é constante, ou 

seja, através de cargas estáticas fixas, obtidas, por exemplo, por meio de uma 

cargueira. 

Nos ensaios com deformação constante, o carregamento é variável e a carga 

é aplicada através de um equipamento tipo macaco hidráulico e bomba. Neste caso 

as deformações são controladas por meio da leitura de um manômetro que marca a 

pressão aplicada pelo pistão do macaco. 

Os sistemas de reações que permitem a realização das provas de carga 

podem ser do tipo cargueiras, tirantes ou estacas vizinhas como mostra a Figura 18. 

As cargueiras são dispositivos simples e econômicos, embora limitados 

quanto à capacidade de carga. São, geralmente,  constituídas de plataformas e, ou, 

de caixões de madeira ou metálicos, de grandes dimensões, apoiados no solo através 

de “fogueiras” de madeira (quase sempre dormentes) e centrados sobre a fundação a 

ensaiar. Para conseguir o carregamento necessário, utilizaram-se sobre a cargueira 

ou dentro dela diversos materiais, como: areia, brita, lingotes ou chapas de aço, 

trilhos ou mesmo água. Segundo SILVA (1983), as cargueiras apresentam diversos 

inconvenientes que, são assinalados a seguir: 

•  Limitação de carga sobre o elemento de teste; 

•  Dificuldade de conseguir, próximo à obra, materiais de alta densidade e 

fácil manuseio; 

•  Alto custo de transporte, carga e descarga da cargueira e do material de 

enchimento; 

•  Grande volume da cargueira, causando instabilidade do conjunto, 

quando usam-se materiais com menor densidade, como água, areia e 

brita; 

•  Perigo de acidentes, quando da execução dos ensaios, em razão dos 

defeitos de construção da cargueira e da fogueira que a sustenta, ou 

baixa resistência do terreno superficial de apoio da mesma; 

•  Dificuldade de transmissão integral da carga do dispositivo para o 

elemento a ser testado, sem contar com a relativa falta de espaço para 

manobra e leitura dos deflectômetros; 
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•  Deformação das vigas de reação que, dependendo da rigidez da 

cargueira, provocam as abertura do curso do macaco, sem utilização real 

da carga de teste; 

•  Excentricidades eventuais da carga aplicada ou o desnivelamento da 

cargueira provocado por recalques no terreno de apoio; 

•  Dificuldade na colocação das vigas de reação, do macaco e da 

instrumentação; 

•  Variações climáticas que eventualmente prejudicam o desenvolvimento 

dos trabalhos, principalmente se o enchimento da cargueira for feito 

com material líquido que sofre influência da temperatura 

•  A utilização de tirantes permite obtenção de elevadas cargas nos ensaios 

de sapatas, estacas ou tubulões, mas apresentam muitas desvantagens, 

bem como: 

•  Alto custo, principalmente para obtenção de cargas acima de 4000 kN, 

que exigem número elevado de tirantes, além de dificultar obtenção de 

boa geometria na montagem do conjunto; 

•  No caso de terrenos muitos moles ou fofos, onde o horizonte de maior 

consistência ou compacidade é encontrado a grandes profundidades, o 

emprego de atirantamento onera de forma considerável sua utilização; 

•  Necessidade de vigas e equipamentos muito robustos, que dificultam o 

seu manuseio; 

•  Perigo de acidentes graves, quando da sobrecarga ou até ruptura de um 

dos tirantes, causada pela excentricidade da carga ou deformação 

excessiva do conjunto. 

Por fim podem-se utilizar  duas ou mais estacas que circundam a fundação 

que se pretende ensaiar e, por meio de cruzamentos de vigas cujo conjunto 

mantenha o centro de gravidade coincidente com o elemento a ser testado, aplica-se 

o carregamento via macaco hidráulico, obtendo-se assim o tracionamento das 

estacas vizinhas de reação e a compressão da sapata a ser ensaiada. 

As principais desvantagens do processo citado anteriormente são: 

Limitação de carga à carga de trabalho das estacas vizinhas; 

Dificuldade na montagem do conjunto; 
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Custo elevado do processo; 

Dificuldade para leitura dos instrumentos; 

Necessidade de testes nas estacas de reação para a verificação da sua 

integridade, após a realização do ensaio, caso estas sejam utilizadas com efeito 

estrutural; 

Os resultados poderão ser falseados, em razão da proximidade da sapata a 

ser ensaiada com as estacas de reação, que, por serem tracionadas, provocam o 

levantamento do solo circunvizinho à fundação comprimida; 

Necessidade de maior espaço para montagem do dispositivo; 

Deslocamentos diferenciais das estacas nos estágios de maior pressão; 
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Figura 18 - Tipos de montagem de ensaios de prova de carga: a) cargueira; b) 

tirantes; c) estacas vizinhas. 

TEIXEIRA et al. (1996) descreveram os resultados conseguidos com a 

execução de treze provas de carga rápidas em placas circulares e quadradas com 

dimensões (diâmetro e, ou, lado), variando de 0.40 a 0.60 m, em profundidades de 

0.5 a 6 m, em solo do campo experimental da UFLA, na cidade de Lavras / MG. Os 

autores concluem que os valores de previsão da capacidade de carga pelos métodos 

teóricos (TERZAGHI, 1943; MEYERHOF, 1951; E HANSEN, 1970) são muito 

conservadores e ainda pouco confiáveis. No entanto, aqueles valores determinados 

por métodos empíricos, em razão do NSPT (MEYERHOF, 1956 E PARRY, 1977), 

mostraram concordância bastante adequada com os valores obtidos nos ensaios. 
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AGNELLI e ALBIERO (1994), relataram a execução de doze ensaios de 

prova de carga em placas, de acordo com a NBR 6489/ 84, sobre solo colapsível, na 

cidade de Bauru/SP. Executaram-se seis ensaios em terreno natural, em 

profundidades de 1 e 2 m. Em seguida, foram realizados mais seis ensaios com 

inundação do terreno durante sua execução, também nas profundidades já citadas. 

As pressões de ruptura encontradas demonstram redução da ordem de 40 a 50%, 

dos ensaios em solo natural em relação ao solo inundado. Os valores da capacidade 

de carga conseguida pelo emprego da fórmula de TERZAGHI (1943) são superiores 

aos encontrados nos ensaios realizados em solo natural, nas razões de 1,6 e 2 e 3,4 e 

3,5 em solo inundado, respectivamente, para as profundidades de 1 e 2 m. Os 

recalques constatados nos ensaios (25,4 e 16,5 mm) ficaram próximos aos 

estimados pela fórmula de BAZARRA, 1967 (20,3 e 19 mm), respectivamente, para 

as profundidades de 1 e 2 m, empregando-se uma pressão de 100 kPa no terreno 

natural, numa área circular de 0,80 m de diâmetro. 

CUDMANI (1994), executou e analisou dezoito ensaios de prova de carga 

em placas circulares de variados diâmetros (0.30; 0,45 e 0,60 m), sob solo residual 

parcialmente saturado do campo experimental da UFRGS, localizado no município 

de Cachoeirinha / RS, a diferentes profundidades. O sistema de reação utilizado 

consistiu de duas sapatas móveis e uma viga de reação fixadas às mesmas. A carga 

foi transmitida através de cargueira com cilindros de aço de pesos variando de 10 a 

20 kN. O autor analisa ainda sete provas de carga feitas por LUZZARDI e 

MILITITSKY (1978) em sapatas de concreto, quadradas, com 0.70 e 1 m de lado, 

apoiadas a 0,50 e 1,60 m de profundidade. Baseado nos resultados apresentados, 

CUDMANI (1994) afirma que: 

•  Para os ensaios de prova de carga em placas, foi constatado o efeito de 

escala para os diâmetros de 0.30, 0.45 e 0.60 m, sendo que o efeito de 

forma não teve valor acentuado. O efeito de profundidade foi claramente 

percebido. O tipo de ruptura averiguado foi por puncionamento; 

•  as análises baseadas na teoria do equilíbrio-limite, para a previsão da 

capacidade de carga, conduziram a valores da carga última superiores 

aos observados experimentalmente. O método de Terzaghi, 
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considerando ruptura por puncionamento, resultou em previsões 

realísticas da capacidade de carga em todos os casos analisados; 

•  a previsão do comportamento de fundações reais, utilizando-se o 

modelo elástico, não se mostrou eficiente. Já o modelo elástico-

perfeitamente plástico, com o critério de Mohr-Coulomb, demonstrou 

ser adequado para o comportamento tensão-deformação do solo. 

O ensaio de prova de carga “in situ” sobre o elemento de fundação é 

incontestavelmente o processo que permite, com confiança e realidade, determinar a 

grandeza da carga capaz de provocar a deformação excessiva ou a ruptura do solo 

sob o elemento de fundação, além de fornecer dados preciosos com relação à 

interação e ao comportamento solo-estrutura de fundação. Porém, tem como 

inconveniente seu alto custo, pois requerem grandes cargas e tempo de execução 

bastante longo. Tais inconvenientes não se apresentam em provas de carga 

realizadas em placas-modelo, sendo o uso delas, para a determinação 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 executadas pela empresa Geotécnica 

S.A. no local destinado à construção dos altos fornos da Usina Siderúrgica de 

Tubarão, em Vitória/ES. O terreno foi classificado como sendo uma argila areno-

siltosa fissurada, rija a muito rija, apresentando um valor de NSPT igual a 20, na cota 

onde foram executadas as provas de carga. As sapatas ensaiadas tinham 1 e 2 m de 

lados e a placa, 0,30m. Para a previsão da pressão de ruptura foram utilizados os 

métodos propostos por MAZURKIEWICZ, 1972 e VAN DER VEEN, 1953, e 

ambos os critérios se mostraram eficientes na previsão. A capacidade de carga foi 

estimada através das formulações propostas por TERZAGHI e PECK, 1967 e 

VESIC, 1975. Para os parâmetros adotados, os resultados situam-se muito próximos 

dos valores obtidos nos ensaios, com valores entre 10% (TERZAGHI e PECK) e 

27% (VESIC) abaixo dos valores medidos. Com relação aos recalques da sapata de 

2 x 2 m, ao autores concluem que os valores obtidos a partir dos recalques 

subsuperficiais medidos são cerca de 20 a 40 % superiores aos estabelecidos com 

base no recalques de placas. 
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CAMPOS (1980) relata sua experiência em ensaios de prova de carga em 

sapatas circulares de concreto, com diâmetros de 0,40, 0,80 e 1,60 m, assentadas 

sob a superfície do solo residual de gnaisse do campo experimental de fundações da 

PUC / RJ. O sistema de reação utilizado foi o de tirantes de 12 Ø de 8 mm, cada 

qual com comprimento de ancoragem de 6,40 m e carga máxima de trabalho igual a 

450 kN. Uma análise superficial dos resultados indica que: 

•  Os valores fornecidos pelas equações de previsão da capacidade de 

carga, propostas por TERZAGHI, (1943) e VESIC (1973), foram 

respectivamente 30 % e 40 % e 70 % a 80 % maiores que os valores 

observados em campo; 

•  Para as sapatas de 0,40 e 0,60 m de diâmetro foi verificado efeito de 

escala, o mesmo não acontecendo para as sapatas de 0,80 e 1,60 m; 

•  Diferentes tipos de ruptura foram verificados, sendo que as sapatas com 

diâmetro 0.40 e 0.60 m apresentaram ruptura por puncionamento. O 

autor não explica o ocorrido, mas julga-se ser um comportamento 

diretamente ligado à área da fundação e, conseqüentemente ao tipo de 

carga aplicada (diâmetros menores = cargas pontuais e diâmetros 

maiores = cargas uniformemente distribuídas). 

Todos os autores são unânimes em suas observações sobre as limitações de 

cargas admissíveis sobre terrenos ou elementos de fundações, principalmente 

quando os critérios adotados se baseiam somente em sondagens de subsolo: 

fórmulas estáticas teóricas (caso de estacas moldadas “in situ” e fundações rasas) ou 

fórmulas dinâmicas (caso de estacas cravadas). 

LOPES (1997) executando um ensaio de prova de carga em um solo 

residual de gnaisse em Viçosa – M.G., com uma sapata quadrada de 1,20 m de lado, 

conclui que os critérios de projetos de fundações superficiais para determinação da 

capacidade de carga baseados nas tensões admissíveis são muito conservadores 

ficando os resultados encontrados 45% aquém dos valores obtidos em comparação 

com os do ensaio prova de carga. 

GOUVÊA (2000) realizando um ensaio de prova de carga em verdadeira 

grandeza, de uma fundação superficial (sapata) rígida de concreto armado, 

quadrada, com 1m de lado, assente a uma profundidade de 1,75 m, em um depósito 
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provavelmente coluvionar em Viçosa – M. G. , tomando-se a curva carga x recalque 

gerada pelo ensaio de prova de carga como referência, sem levar, portanto, em 

conta a parcela do provável recalque por adensamento em longo prazo (de maneira 

geral, o recalque por adensamento sempre vai existir em maior ou menor escala), 

comentou o seguinte: 

“O projeto que foi regido pelo critério de carga (σa≅141 kPa) deveria, na 

realidade, ser regido pelo critério de recalque (σa≅400/2=200 kPa para um 

recalque de 25 mm), uma vez que a prova de carga fornece um valor de σa ≅ 

474/2=237 kPa para um  recalque de aproximadamente de 40 mm.”  
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3. MATERIAIS E MÉTODOS 

3.1. Área de estudo 

Os estudos foram realizados na obra de construção de um edifício 

residencial, localizado na rua Papa João XXIII, no bairro de Lourdes, em Viçosa 

– MG. As Figuras 19, 20 e 21 mostram: a localização da pesquisa na obra e o 

perfil longitudinal do terreno; a planta baixa dos ensaios de campo realizados e o 

detalhamento da área. 
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Figura 19 – Localização da obra para realização da pesquisa 
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Figura 20 – Planta baixa do ensaio de prova de carga com PMT, SPT e DMT 
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Figura 21 – Detalhamento da área de realização dos ensaios PMT, SPT e DMT 

(CUSTÓDIO-2003) 
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FERRAZ (1994) caracteriza a geologia da microrregião de Viçosa como 

sendo composta pelas rochas do Embasamento Granito-Gnáissico Indiviso, com 

uma cobertura terciária pouco espessa e aluviões quartenários.  

O material em estudo é um solo residual jovem não-saturado, 

proveniente de uma rocha gnáissica ocorrente em região de relevo bastante 

acidentado, clima tropical seco no inverno e chuvoso no verão. 

A camada onde se realizou o ensaio de prova de carga é constituída de 

um solo argilo-arenoso siltoso, classificado através de análise granulométrica 

conjunta. 

O edifício foi projetado para três pavimentos para fins residenciais sendo 

quatro blocos de construções. Nos dois primeiros foram feitos pequenos 

movimentos de solo e nos dois últimos houve maior volume de escavação. 

Visando um detalhamento maior do solo, as investigações geotécnicas 

realizadas seguiram o preconizado pelas normas brasileiras como a NBR – 6484, 

NBR -7250 e a NBR 9604. 

Foram executados três furos de sondagens de simples reconhecimento 

dentro área do terreno próximo à execução do ensaio de prova de carga. 

As determinações da norma NBR – 6484 – Execução de Sondagens de 

Simples Reconhecimento dos solos, ABNT (2001), foram obedecidas. A única 

mudança de procedimento foi que o ensaio SPT e recolhimento das amostras 

foram feitos a cada 0,50m de profundidade. 

As amostras deformadas obtidas através do barrilete amostrador foram 

analisadas obedecendo à norma NBR – 7250 – Identificação e Descrição de 

Amostras de Solo obtidas em Sondagens de Simples Reconhecimento dos Solos 

(ABNT, 1982). 

O perfil geológico-geotécnico obtido através das três sondagens, 

encontra-se nos perfis individuais apresentados nas Figuras 29, 30, e 31. 

Durante a escavação de 1,00 x 1,00 x 1,00m para colocação da sapata-

teste, procedeu-se à retirada  de amostras deformadas e indeformadas. 

Para retirada destas seguiu-se, o preconizado pela norma NBR – 9604 – 

Abertura de poço e trincheira de inspeção em solo (ABNT, 1986b), com retiradas 

de amostras deformadas e indeformadas. 
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Foram executados cinco furos de sondagens dilatométricas, DMT, 

próximos ao ensaio de prova de carga executada de acorda com as Figuras 19, 20 

e 21.  

No ensaio de sondagem dilatométrica para a penetração da lâmina do 

DMT foi utilizada a estrutura de reação idealizada e desenvolvida por PAULA 

(1998), permitindo, assim, uma cravação quasi-estática, cravação esta preferível 

à por percussão, conforme MARCHETTI e CRAPPS (1981) e 

SCHMERTMANN (1986) e, ainda, BRIAUD e MIRAN (1992). 

O ensaio foi realizado a cada 0,20 m de profundidade, sendo a leitura A 

lida com tempos de 15 a 30 s depois de atingida a profundidade em estudo e a 

leitura B lida com tempos de 15 a 30 s após a obtenção da leitura A. 

Foram obtidos para as cinco sondagens, DMT, dentre outros, os valores 

de p0, p1, ID, KD, ED e M, obtidos a partir da correlação de MARCHETTI (1980), 

e, ainda, a classificação do solo, camada a camada (a cada 0,20 m). Esses valores 

foram obtidos através de um programa computacional de redução de dados 

idealizado por MARCHETTI. 

Os ensaios pressiométricos de MÉNARD, PMT, foram realizados 

seguindo-se as normas francesas P94-110/91 AFNOR e americana ASTM D-

4719/87. 

Foram realizados seis furos de sondagens nas áreas localizadas próximas 

ao ensaio de prova de carga como mostra a figuras, 20, 21 e 22. Os ensaios 

executados estão localizados como se segue: área 1 – PMT 1 e 1B; área 2 – PMT 

2A e 2B; área 3 – PMT 3 e 3C. 

Os principais parâmetros como tensão horizontal, volume inicial, pressão 

de fluência, volume de fluência, módulo de MÉNARD, volume limite e pressão 

limite obtidos diretamente dos ensaios pressiométricos de pré-furo com tensão 

controlada são mostradas através das Tabelas 22, 23, 24, 25, 26,27 e o gráficos 

de  correções das pressões estão no anexo (C). 

O resumo da realização do ensaio é enumerado a seguir: 

a) Calibração da sonda pressiométrica;  

Abertura do pré-furo; 

Realização do ensaio através de tensão controlada; 
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Leituras das variações de volumes a 15 s, 30 s e 60 s. 

3.2. Prova de carga 

Tendo em vista a magnitude da carga máxima prevista para o ensaio , 

optou-se por um sistema de reação composto basicamente de tirantes (trados 

helicoidais) cravados manualmente e de vigas metálicas. 

Os tirantes foram construídos, utilizando-se tubos de aço sem costura, 

diâmetro nominal interno de 25 mm e externo de 33,70 mm, SCHEDULE – 40, 

que é o mesmo tubo utilizado nos ensaios de SPT. Na extremidade inferior do 

tubo foi soldado um helicóide com 25 cm de comprimento, passo de 13 cm e 

diâmetro de 13,70 cm, e na extremidade superior aberta foi soldada rosca comum 

em uma extensão de 25 mm (1”), para utilização de luva rosqueada 

desempenhando a função de porca. 

O espaçamento entre tirantes e a sapata testada obedeceu à norma NBR – 

6489 – Prova de Carga direta sobre terreno de fundação (ABNT, 1984b). 

Quanto ao comprimento dos tirantes, que por sua vez foi diretamente 

relacionado ao número de tirantes, optou-se pela utilização de 20 tirantes com 

comprimento total de 4,50 m. 

Quanto às vigas metálicas, utilizou-se um arranjo composto de uma viga 

principal e duas vigas secundárias. 

A viga metálica principal foi confeccionada a partir da soldagem de dois 

perfis I, com mesas de largura iguais a 0,15 m e espessura de 15,87 mm, alma de 

6,35 mm e altura total de 0,40 m. Obteve-se, assim, uma viga do tipo caixão com 

0,30 m de mesa e 0,40 m de altura.Complementarmente, reforçou-se a mesa 

superior com uma chapa de 9,52 mm de espessura em toda a extensão da viga, 

bem como a mesa inferior, também com chapa de 9,52 mm, em uma extensão de 

2,40 m na região central da viga. Assim, a altura final da viga de 

aproximadamente 0,42 m. Finalmente, a viga foi reforçada por meios de 

“contrafortes” laterais constituídos de chapas de 7,94 mm soldados a cada 0,50 

m, ao longo do comprimento total da viga, que foi de 4,40 m, cujo peso total foi 

da ordem de 6,80 kN. 
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Com relação às vigas secundárias, deve-se relatar as duas foram do tipo 

caixão, com mesas de largura igual a 0,25 m, espessura de 12,7 mm e alma de 

6,35 mm, sendo a altura total de 0,40 m e o comprimento igual a 2 m. 

Ao longo do comprimento das vigas foram colocados seis “contrafortes” 

laterais de cada lado, constituídos de chapas soldadas de espessuras de 6,35 mm. 

O peso de cada viga foi da ordem de 2 kN. Essas vigas foram designadas de 

metálicas secundárias tipo caixão. 

A seguir, detalha-se, cronologicamente, a montagem do sistema de 

reação, atendo-se, quando necessário, à descrição dos elementos complementares 

que se fizeram necessários para a perfeita execução dos serviços. 

Primeiramente, procurou-se nivelar o terreno com a sapata-teste e 

executou um sistema simples de drenagem superficial, para precaver contra a 

incidência de eventuais chuvas, que na realidade não ocorreram durante o 

período da realização da prova de carga. Sobre o terreno nivelado, espalhou-se 

areia grossa, providência essa extremamente interessante para impedir a 

formação de lama, no caso de ocorrência de chuvas. Em seguida, foram 

construídas duas estruturas com peças de madeiras de dimensões iguais a 8 x 8 x 

80 cm, uma de cada lado da sapata-teste.  

A viga principal, com o auxílio de um caminhão Munck, pertencente à 

UFV, foi apoiada sobre as fogueiras, procurando-se, evidentemente, fazer 

coincidir o centro geométrico da viga com o centro geométrico do pilarete da 

sapata-teste. Em seguida, ainda com o auxílio do caminhão Munck, colocaram-se 

sobre a viga principal e, transversalmente a ela, as duas vigas secundárias. 

As duas vigas secundárias foram assentadas nas extremidades da viga 

principal. 

Para fixação dos 20 tirantes às vigas secundárias, adotou-se a utilização 

de placas metálicas de dimensões 14 x 75 cm e espessuras de 3,175 cm, com 

vazados retangulares de aproximadamente 4 x 10 cm em ambas as extremidades. 

Os tirantes, passando por dentro desses vazados das placas, foram fixados a estas 

e, conseqüentemente, às vigas secundárias, com o auxílio de luvas rosqueadas. 
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Do total de tirantes, quatro “atravessaram” as vigas secundárias pelos 

furos nelas existentes e foram a elas fixados, diretamente, através de luvas 

rosqueadas. 

Logo após a cravação de todos os tirantes, colocou-se sobre a área da 

prova de carga uma estrutura metálica móvel – do tipo utilizada em carroceria de 

caminhão para o transporte de pessoas – e sobre essa estrutura, uma lona 

impermeável para proteger equipamentos e técnicos das intempéries. 

Foram usados dois macacos hidráulicos com capacidades nominais de 

500 kN e 2500 kN . O primeiro foi usado no primeiro estágio de carregamento, 

ficando, portanto, o segundo para os demais estágios. Foram assentados 

diretamente sobre a placa metálica fixada sobre o topo do pilarete. 

Sobre o topo do pistão do macaco de 2500 kN, pistão este com um curso 

da ordem de 10 cm, foi assentado uma rótula metálica, do tipo macho e fêmea, 

em forma de semi-esfera. Entre a rótula metálica e o infradorso da viga principal, 

foram colocadas duas placas metálicas com 70 cm de comprimento e coincidindo 

com a sua largura. Vale ressaltar a importância da utilização da rótula metálica, 

que propiciou a melhor transmissão dos esforços entre o sistema de reação e a 

sapata-teste. 

A prova de carga foi realizada, utilizando-se uma sapata de concreto 

armado, rígida, quadrada de lado igual a 1,00 m. 

Esta sapata foi confeccionada para realização de ensaio de campo 

anteriormente a esta pesquisa.  

Na construção da sapata e do pilarete foram obedecidos os padrões de 

tecnologia de confecção de concreto armado. 

A Figura 23 resume a descrição dos sistemas de reação, de aplicação de 

carga... etc. 
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Figura 23 - Execução da prova de carga sobre a sapata  
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4. RESULTADOS  

4.1. Resultados dos ensaios de laboratório 

As amostras de solos foram retiradas durante a abertura do poço para 

execução do ensaio de prova de carga. 

Foram realizados ensaios nos solos coletados em amostras deformadas e 

indeformadas seguindo as normas brasileiras. 

4.1.1. Ensaios de caracterização 

O solo coletado no campo foi preparado segundo a NBR 6457/86 

(Amostras de solo- Preparação para ensaios de compactação e ensaios de 

caracterização). Para a caracterização completa do solo analisado, foram feitos os 

ensaios de determinação do teor de umidade, determinação da massa específica 

dos sólidos, conforme a NBR 6508/84, determinação dos limites de Atterberg de 

acordo com as normas NBR 6459/84 e NBR 7180/84, e a análise granulométrica 

conjunta, segundo NBR 7181/84. 

Os resultados obtidos estão apresentados na Tabela 16 e as curvas 

granulométricas encontradas para o solo estão no anexo (D). 
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Tabela 16 – Caracterização – Índices Físicos dos Solos 

 Limites Índices Físicos 

Argila Silte Areia LL LP IP Wnat. 
% 

ã s ã nat. 

% % % (kN/m 
3 
) (kN/m 

3 
) 

61 6 33 70,5 30,3 40,23 37,7 24,50 18,20 

62 8 30 81,8 34,7 47,1 40,9 27,08 18,25 

62 8 30 88,6 43,4 45,2 42,4 26,84 15,57 

48 9 43 69,0 32,9 36,1 32,5 27,43 17,56 

48 9 43 76,0 36,4 39,6 41,1 27,19 18,01 05 - 1,00m 

Granulometria 

Amostras 

01 - 0,20m 

02 - 0,40m 

03 - 0,60m 

04 - 0,80m 

 

4.1.2. Classificação dos Solos 

A classificação AASHTO é resultado de alterações feitas na classificação 

do Bureau of Public Roads e se fundamenta na granulometria, no limite de 

liquidez e no índice de plasticidade. Esta classificação foi proposta com o 

objetivo de auxiliar em projetos de construção de estradas. 

Segundo o sistema AASHTO, os solos coletados são classificados como 

solos argilosos de acordo com a Tabela 17. 

Tabela 17 – Classificação AASHTO 

Amostra Classificação 

01 – 0,20 m A – 7 - 6 

02 – 0,40 m A – 7 - 6 

03 – 0,60 m A – 7 - 6 

04 – 0,80 m A – 7 - 6 

05 – 1,00 m A – 7 - 6 

O sistema unificado de classificação foi oriundo do “Airfield 

Classification System” idealizado por Casagrande (1936) e desenvolvido pelo U. 

S. Corps of Engineers, em 1952. 

Este sistema foi preparado para classificação dos solos para 

pavimentação. No entanto, ele vem sendo aplicado cada vez mais em todos os 

campos da engenharia de solos. 

Na Tabela 18, apresenta-se a classificação dos solos como argila de alta 

compressibilidade segundo o sistema U.S.C.. 
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Tabela 18 – Classificação U.S.C. 

Amostra Classificação 

01 – 0,20 m C H 

02 – 0,40 m C H 

03 – 0,60 m C H 

04 – 0,80 m C H 

05 – 1,00 m C H 

4.1.3. Ensaios Oedométricos 

Com base na NBR – 12007 (ABNT, 1990) foram realizados dois ensaios 

de adensamento em amostras indeformadas coletadas no “poço” de abertura para 

realização do ensaio de prova de carga. Nos ensaios usou-se a prensa 

oedométrica convencional de carregamento em etapas. 

Os corpos de prova foram moldados através de anéis moldadores, de 

diâmetros variando de 7,12 a 7,13 cm e alturas entre 2,010 a 2,015 cm. 

O incremento de carga utilizado foi 1=
∆

p
p

, ou seja, a carga aplicada foi 

sempre igual ao dobro da diferença entre a atual e a anterior, num intervalo de 

6,25 a 1600 kPa. O tempo de duração de cada estágio de carregamento foi de no 

mínimo 24 horas. 

Apresentam-se na Tabela 19, os dados obtidos a partir dos ensaios 

oedométricos, quais sejam: peso específico natural (γnat.); teor de umidade (w); 

índice de vazios inicial (e0); grau de saturação (Sr); tensão vertical de pré-

adensamento (σvpa); índice de compressão virgem (Cc); e razão de pré-

adensamento (OCR). Os valores de σvpa, descritos na Tabela 19, são a média 

aritmética dos cálculos segundo os métodos de Pacheco Silva e Casagrande. 

As Figuras 24 e 25 mostram as curvas e0 x logσv das amostras 01 e 02 

respectivamente. 
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 Tabela 19 – Parâmetros do ensaio oedométrico 

Amostra γnat.(kN/m3) w(%) e0 Sr (%) σvpa(kPa) Cc OCR 

01 - 0,40m 17,9 36,23 1,03 97,08 310,37 0,55 43,42 

02 - 0,80m 17,3 34,00 1,07 88,85 273,78 0,46 19,85 
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Figura 24 – Curva e x log σv – Amostra 01 
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Figura 25 – Curva e x log σv – Amostra 02 

Na Tabela 20 são apresentados os valores dos módulos oedométricos em 

função do nível de carregamento para cada camada, calculados a partir da 

expressão: 
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Eoed.=
e

e

∆

+∆− )1.( 0σ
                                                                                 (72) 

Tabela 20 – Valores dos Eoed. (kPa) 

Amostras 
Intervalo de Tensões (kPa) 

1 2 

0 a 6,25 1404,2 1434 

6,25 a 12,5 1397,9 752,9 

12,5 a 25 2273,9 2314,8 

25 a 50 3311,7 3156,3 

50 a 100 5176,3 5002,5 

100 a 200 5688,2 5785,3 

200 a 400 7858,3 7828,6 

400 a 800 6265,5 6267,8 

800 a 1600 14032,6 13984 

O módulo oedométrico calculado corresponde ao módulo oedométrico 

secante entre dois pontos consecutivos da curva do ensaio oedométrico. Este 

módulo pode ser considerado, por sua vez, aproximadamente igual ao módulo 

oedométrico tangente para a tensão intermediária do intervalo considerado. 

4.1.4. Ensaios triaxiais axissimétricos 

A realização do ensaio do tipo CID (consolidado isotropicamente 

drenado), com amostra no estado natural), seguiu o procedimento preconizado 

por HEAD (1986). 

Os corpos de prova foram talhados a partir das amostras indeformadas. 

Estimando-se os valores prováveis das tensões verticais e horizontais que 

ocorreriam no solo sob a sapata carregada no ensaio de prova de carga, os corpos 

de prova foram submetidos a tensões confinantes de 50, 100 e 200 kPa. 

Quanto à velocidade de deformação, é importante lembrar que os 

resultados dos ensaios oedométricos não foram determinantes no seu cálculo. 
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A velocidade adotada na ruptura dos corpos de prova foi de 0.15 

mm/min. . 

Para determinar a variação dos volumes dos corpos de prova , foram 

utilizadas duas buretas graduadas na saída interna da base da câmara triaxial e na 

sua entrada externa (σ3), medindo-se o volume de água que entrava ou saía do 

corpo de prova. 

As fases de adensamento tiveram durações variando entre 45 e 60 

minutos. 

As curvas tensão desvio x deformação axial e as envoltórias de 

resistência em função de q x p são apresentadas no anexo A. 

É importante lembrar que q e p , foram obtidos pelas expressões 

sugeridas por LAMBE e WHITMAN (1979): 








 −
=

2
31 σσ

q                                                                                          (73) 








 +
=

2
31 σσ

p                                                                                         (74) 

Na Tabela 21 encontram-se os valores dos parâmetros obtidos dos 

ensaios triaxiais. 

Tabela 21 – Valores dos parâmetros do ensaio triaxial 

Amostra Profundidade Wnat. γnat. C’ φ’ 

Solo  m % kN/m3 kPa ( o ) 

Amostra 01 0,40 39,20 16,88 55,0 9,5 

Amostra 02 0,80 37,68 16,61 41,5 7,60 
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4.2. Resultados da Prova de Carga 

4.2.1. Instrumentação 

Foi utilizado o sistema de instrumentação para medir os recalques da 

sapata-teste. 

Nas medidas dos recalques da sapata, foram utilizados quatro 

extensômetros mecânicos, de resolução 10-2 mm como mostra a Figura 26. 

 

Figura 26 - Instrumentação do ensaio de prova de carga 

Esses extensômetros foram fixados a um sistema de referência 

constituído de quatros vigas que, por sua vez, foram apoiadas no solo através de 

estacas de madeira. Foram obedecidas às determinações da NBR – 6489 com 

relação à distância mínima entre os apoios e a instalação dos equipamentos do 

ensaio. 

Na fixação dos extensômetros foram utilizadas hastes com acoplamento 

regulável para aferição, na passagem de um estágio para outro. 
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4.2.2. Calibração do conjunto macaco hidráulico-bomba 

As cargas aplicadas por meio da reação do macaco hidráulico com a 

estrutura construída para esse fim foram medidas por correlações das leituras no 

manômetro da bomba de pressão com uma tabela de calibração do conjunto 

macaco hidráulico-bomba. 

As calibrações e as aferições dos dois conjuntos de macacos hidráulico-

bomba foram executadas pelo Laboratório de Materiais de Construção do 

Departamento de Engenharia Civil da UFV, sendo que para a calibração do 

macaco hidráulico do Laboratório de Engenharia Civil foi obtida a equação Y = 

16,06 X. O gráfico obtido e fornecido por aquele laboratório para curva de 

calibração do macaco de 2500 kN encontra-se na Figura 27. 

Curva de Calibração do Mac. 2500 kN

y = 0,0038x + 3,2745
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Figura 27 – Curva de calibração do macaco hidráulico 

4.2.3. Gráfico do ensaio da prova de carga 

Na execução da prova de carga foram utilizados os carregamentos 

determinados pelo gráfico da Figura 27 e da equação y=16,06x. Cumpre notar 

que a NBR – 6489 – Prova de carga direta sobre terreno de fundação (ABNT, 
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1984b) preconiza que a pressão inicial a ser aplicada deve ser de cerca de 20% da 

taxa admissível provável do solo.  

Na aplicação da carga em cada estágio, foram lidos os valores registrados 

nos quatro extensômetros, com a finalidade de medir os deslocamentos verticais 

da sapata –teste. A primeira leitura foi feita após 0,25 min da aplicação da carga, 

e as leituras subseqüentes 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 mínimo, 30 minutos da aplicação da carga, sendo sempre verificado o critério 

de estabilização determinado pela NBR – 6489 (ABNT, 1984b): 

)%(5)( 01 LLLL nnn −≤− −                                                                      (75) 

em que,  

Ln = Leitura final do estágio; 

Ln-1 = Leitura anterior  a leitura final do estágio; 

L0 = Leitura inicial do estágio. 

Na curva característica da prova de carga nota-se dois descarregamentos: 

primeiro devido a troca de macacos e o segundo ocorreu por insuficiência de 

curso do macaco hidráulico de 2500 kN. 

O resultado do ensaio de prova de carga é mostrado na Figura 28. 
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Figura 28 – Curva Carga x Recalque da Prova de Carga 

4.3. Resultados das sondagens à percussão (SPT) 

Nas Figuras 29, 30 e 31 encontram-se os resultados dos ensaios SPT 

realizados no local próximo ao ensaio de prova de carga com a sapata apoiada a 1 

m de profundidade. Os furos de sondagens foram feitos nas seguintes 

localizações: SPT – 01 (área 01); SPT – 02 (área 02); SPT – 03 (área 03). 
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2 1/2"
2"
65 Kg 01
75 cm

1,7
4

DATA FINAL:9/9/2002

A
V
A
N
Ç
O

A
M
O
S
T
R
A

N

COTA p/ 
BOCA 

DO 
FURO

CLASSIFICAÇÃO DO SOLO 
CONVENÇÃO

TH ----- 0 0

TH 1R 5 0,5 Argila arenosa cor variegada

TH 2R 4 1 Areia argilosa cor variegada

TH 3R 2 1,5 Areia siltosa cor variegada

TH 4R 4 2 Areia siltosa cor variegada

TH 5R 5 2,5 Areia siltosa cor variegada 

TH 6R 23 3 Alteração de rocha 

TH 7R 45 3,5 Alteração de rocha 

- - - -

- - - -

- - - -

- - - -

- - - -

- - - -

- - - -

- - - -

- - - -

- - - -
NOTAS:
1) TH : TRADO HELICOIDAL
2) CA = CIRCULAÇÃO DE ÁGUA
3) R = AMOSTRA RECUPERADA
4) L = AMOSTRA RECUPERADA POR LAVAGEM
DESENHO: Enivaldo Minette 9/9/2002

CLIENTE : Tese Didácio 

PROFUNDIDADE DO REVESTIMENTO (m):  m
OBRA   : Construção de um prédio de 3 pavimentos

SONDAGEM No

PROFUNDIDADE TOTAL(m) : 6,50 m

COTA (m)

localizada no mapa        
plani-altimétrico do local.

CREA:1692/D-ESRESPONSÁVEL: Enivaldo Minette

FOLHA 01 / 01

PROFUNDIDADE DO NÍVEL DE ÁGUA (m)
PROFUNDIDADE FINAL: topo do furo

OBS: Paralisado por ter encontrado alteração de rocha com ensaio de 
penetração de 45/9.

SONDAGEM DE SIMPLES RECONHECIMENTO                                                                               
( SPT )                                                                                                                                       

RESISTÊNCIA À PENETRAÇÃO                                                                                                                            
N (SPT)

LOCAL : Rua Papa João XXIII

Universidade Federal de Viçosa                           
Departamento de Engenharia Civil                          
Laboratório de Mecânica dos solos

REVESTIMENTO......................φ  

SPT 01

FURO No

AMOSTRADOR .....................φ ext
PESO ........................................................
ALTURA DE QUEDA .................................................

0,5
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Figura 29 - Resultado do ensaio de sondagem de simples reconhecimento 

realizado no furo 01. 
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2 1/2"
2"
65 Kg 02
75 cm

1,7
6,5

DATA FINAL:9/9/2002

A
V
A
N
Ç
O

A
M
O
S
T
R
A

N

COTA p/ 
BOCA 

DO 
FURO

CLASSIFICAÇÃO DO SOLO 
CONVENÇÃO

TH ----- 0 0

TH 1R 5 0,5 Argila arenosa cor variegada

TH 2R 4 1 Areia argilosa cor variegada

TH 3R 4 1,5 Areia siltosa cor variegada 

TH 4R 4 2 Areia siltosa cor variegada 

TH 5R 6 2,5 Areia siltosa cor variegada 

TH 6R 5 3 Alteração de rocha 

CA 7R 6 3,5 Alteração de rocha 

CA 8R 26 4 Alteração de rocha 

CA 9R 29 5 Alteração de rocha 

CA 10R 59 5,5 Alteração de rocha 

- - - -

- - - -

- - - -

- - - -

- - - -

- - - -

- - - -
NOTAS:
1) TH : TRADO HELICOIDAL
2) CA = CIRCULAÇÃO DE ÁGUA
3) R = AMOSTRA RECUPERADA
4) L = AMOSTRA RECUPERADA POR LAVAGEM
DESENHO: Enivaldo Minette 9/9/2002

CLIENTE : Tese Didácio 

PROFUNDIDADE DO REVESTIMENTO (m):  m
OBRA   : Construção de um prédio de 3 pavimentos

-

SONDAGEM No

PROFUNDIDADE TOTAL(m) : 6,50 m

COTA (m)

localizada no mapa        
plani-altimétrico do local.

CREA:1692/D-ESRESPONSÁVEL: Enivaldo Minette

FOLHA 01 / 01

PROFUNDIDADE DO NÍVEL DE ÁGUA (m)
PROFUNDIDADE FINAL: topo do furo

OBS: Paralisado por ter encontrado alteração de rocha com ensaio de 
penetração de 45/11 a 6m de profundidade.

SONDAGEM DE SIMPLES RECONHECIMENTO                                                                               
( SPT )                                                                                                                                       

RESISTÊNCIA À PENETRAÇÃO                                                                                                                            
N (SPT)

LOCAL : Rua Papa João XXIII

Universidade Federal de Viçosa                           
Departamento de Engenharia Civil                          
Laboratório de Mecânica dos solos

REVESTIMENTO......................φ  

SPT 02

FURO No

AMOSTRADOR .....................φ ext
REVESTIMENTO......................f =
ALTURA DE QUEDA .................................................

0,5
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Figura 30 - Resultado do ensaio de sondagem de simples reconhecimento 

realizado no furo 02. 
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2 1/2"
2"
65 Kg 03
75 cm

1,89
6,5

DATA FINAL:10/9/2002

A
V
A
N
Ç
O

A
M
O
S
T
R
A

N

COTA p/ 
BOCA 

DO 
FURO

CLASSIFICAÇÃO DO SOLO 
CONVENÇÃO

TH ----- 0 0

TH 1R 5 0,5 Argila arenosa cor variegada

TH 2R 4 1 Areia argilosa cor variegada

TH 3R 3 1,5 Areia siltosa cor variegada 

TH 4R 3 2 Areia siltosa cor variegada 

TH 5R 3 2,5 Areia siltosa cor variegada 

TH 6R 4 3 Areia siltosa cor variegada 

TH 7R 4 3,5 Areia siltosa cor variegada 

TH 8R 5 4 Areia siltosa cor variegada 

TH 9R 5 4,5 Areia siltosa cor variegada 

TH 10R 12 5 Areia siltosa cor variegada 

TH 11R 19 5,5 Areia siltosa cor variegada 

CA 12R 21 6 Areia siltosa cor variegada 

CA 13R 30 6,5 Alteração de rocha 

CA 14R 64 7 Alteração de rocha 

- - - -

- - - -

- - - -
NOTAS:
1) TH : TRADO HELICOIDAL
2) CA = CIRCULAÇÃO DE ÁGUA
3) R = AMOSTRA RECUPERADA
4) L = AMOSTRA RECUPERADA POR LAVAGEM
DESENHO: Enivaldo Minette 10/9/2002

CLIENTE : Tese Didácio 

PROFUNDIDADE DO REVESTIMENTO (m):  m
OBRA   : Construção de um prédio de 3 pavimentos

-

SONDAGEM No

PROFUNDIDADE TOTAL(m) : 7,50 m

COTA (m)

localizada no mapa        
plani-altimétrico do local.

CREA:1692/D-ESRESPONSÁVEL: Enivaldo Minette

FOLHA 01 / 01

PROFUNDIDADE DO NÍVEL DE ÁGUA (m)
PROFUNDIDADE FINAL: topo do furo

OBS: Paralisado por ter encontrado alteração de rocha com ensaio de 
penetração de 45/11 a 7,5m de profundidade.

SONDAGEM DE SIMPLES RECONHECIMENTO                                                                               
( SPT )                                                                                                                                       

RESISTÊNCIA À PENETRAÇÃO                                                                                                                            
N (SPT)

LOCAL : Rua Papa João XXIII

Universidade Federal de Viçosa                           
Departamento de Engenharia Civil                          
Laboratório de Mecânica dos solos

REVESTIMENTO......................φ  

SPT 03

FURO No

AMOSTRADOR .....................φ ext
REVESTIMENTO......................f =
ALTURA DE QUEDA .................................................
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Figura 31 - Resultado do ensaio de sondagem de simples reconhecimento 

realizado no furo 03. 

4.4. Resultados dos ensaios pressiométricos 

Foram executados seis ensaios pressiométricos nas proximidades da 

execução do ensaio de prova de carga (Figuras 19, 20 e 21). Os ensaio PMT1 e 
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1B foram realizados na área 1, os ensaios PMT 2A e 2B foram realizados na área 

2 e os ensaios PMT 3 e 3C na área 3.  

Realizaram-se três ensaios de calibração para uma correta interpretação 

do ensaio pressiométrico cujos resultados encontram-se no Anexo (B).  

Nas Tabelas 22, 23, 24, 25, 26 e 27 relacionam-se os valores das leituras 

de volume, pressão inicial e de fluência, dos parâmetros de resistência e 

deformabilidade dos solos e de algumas correlações obtidas nos seis ensaios 

pressiométricos realizados. 

Tabela 22 – Ensaio PMT 01 

Profundidade 0,40m 1,00m 1,60m 2,20m 2,80 m 

Vf (cm3) 283 258 222 248 375 

V0 (cm3) 142 147 117 122 185 

pf (kPa) 264 157 198 223 383 

p0 (kPa) 21 21 24 21 29 

Em(kPa) 2684 1859 2510 2460 3023 

pl (kPa) 387 260 306 387 829 

Em/pl 6,94 7,15 8,20 6,36 3,65 

pl/pf 1,47 1,66 1,55 1,74 2,16 

Tabela 23 – Ensaio PMT 01B 

Profundidade 0,40 1,00 1,60 2,20 

Vf (cm3) 264 267 192 216 

V0 (cm3) 144 150 84 87 

pf (kPa) 239 196 193 203 

p0 (kPa) 19 20 19 28 

Em(kPa) 2803 2304 2431 2092 

pl (kPa) 369 300 305 302 

Em/pl 7,60 7,68 7,97 6,93 

pl/pf 1,54 1,53 1,58 1,49 
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Tabela 24 – Ensaio PMT 2A 

Profundidade 0,40m 1,00m 1,60m 2,20m 2,80m 

Vf (cm3) 196 170 149 144 176 

V0 (cm3) 88 71 71 68 79 

pf (kPa) 324 276 177 185 183 

p0 (kPa) 28 25 21 23 29 

Em(kPa) 4148 3807 2953 3126 2372 

pl (kPa) 491 455 328 325 320 

Em/pl 8,45 8,37 9,00 9,62 7,41 

pl/pf 1,52 1,65 1,85 1,76 1,75 

Tabela 25 – Ensaio PMT 02B 

Profundidade 0,40m 1,00m 1,60m 2,20m 2,80m 

Vf (cm3) 189 176 160 154 176 

V0 (cm3) 88 71 71 71 79 

pf (kPa) 288 257 176,9 184,6 176,9 

p0 (kPa) 34 28 27 27 32 

Em(kPa) 3781 3289 2513 2818 2241 

pl (kPa) 492 424 353 350 345 

Em/pl 7,68 7,76 7,12 8,05 6,50 

pl/pf 1,71 1,65 1,99 1,90 1,95 

Tabela 26 – Ensaio PMT 03 

Profundidade 0,40m 1,00m 1,60m 2,20m 

Vf (cm3) 227 228 194 202 

V0 (cm3) 128 115 92 95 

pf (kPa) 260 219 177 202 

p0 (kPa) 22 23 24 22 

Em(kPa) 3611 2641 2264 2484 

pl (kPa) 464 381 316 323 

Em/pl 7,78 6,93 7,16 7,69 

pl/pf 1,78 1,74 1,78 1,60 
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Tabela 27 – Ensaio PMT 03C 

Profundidade 0,40m 1,00m 2,20m 2,80m 3,40m 

Vf (cm3) 203 204 226 348 300 

V0 (cm3) 93 94 115 162 150 

pf (kPa) 329 220 196 193 246 

p0 (kPa) 28 21 22 31 30 

Em(kPa) 4149 2739 2372 1403 2260 

pl (kPa) 489 359 341 353 505 

Em/pl 8,48 7,63 6,96 3,97 4,48 

pl/pf 1,49 1,63 1,74 1,83 2,05 

 

São apresentadas (anexo C) as curvas pressiométricas corrigidas, obtidas 

para cada furo de sondagem realizado para execução do ensaio pressiométrico. 

As Figuras 32, 33, 34, 35, 36 e 37 apresentam os parâmetros de 

resistência e deformabilidade do solo com relação à profundidade. 
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Figura 32 – Gráfico EM x Prof 
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Figura 33 – Gráfico EM x Prof 
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Figura 34 – Gráfico EM x Prof. 
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Figura 35 – Gráfico Pl x Prof. 
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Figura 36 – Gráfico Pl x Prof.  
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Figura 37 – Gráfico Pl x Prof. 

4.5. Resultados dos ensaios dilatométricos de Marchetti (DMT) 

Os parâmetros e a classificação do solo obtidos dos ensaios 

dilatométricos realizados para esta pesquisa, encontram-se, nas Tabelas 28, 29, 

30, 31 e 32 com a respectiva localização da área de execução. 
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Tabela 28 – Resultado  DMT 01 – Área 01 

Prof.(m) p0(kPa) ID KD ED(kPa) M (kPa) Classificação 

0.2 230 1.67 67.4 13400 57900 Silte arenoso 

0.4 280 1.28 41.1 12400 47400 Silte arenoso 

0.6 230 1.27 22.4 10200 33200 Silte arenoso 

0.8 190 1.25 13.8 8200 22900 Silte arenoso 

1 160 1.27 9.4 7100 17300 Silte arenoso 

1.2 160 1.59 7.8 8700 19700 Silte arenoso 

1.4 140 1.75 6.1 8700 17600 Silte arenoso 

1.6 150 1.43 5.6 7400 14300 Silte arenoso 

1.8 150 1.36 4.8 6900 12300 Silte arenoso 

2 140 1.29 4.4 6400 10800 Silte arenoso 

2.2 190 1 5.4 6300 11900 Silte 

2.4 190 0.34 5.1 2100 3900 Argila siltosa 

2.6 160 1 4.2 5400 8900 Silte 

2.8 150 1.28 3.8 6300 9800 Silte arenoso 

3 260 2 6.3 17100 35300 Areia siltosa 

3.2 420 1.97 10 28000 70000 Areia siltosa 

3.4 530 2.59 12 46100 123000 Areia siltosa 

3.5 840 2.07 18.9 59400 184200 Areia siltosa 
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Tabela 29 Resultado DMT 02 – Área 02 

Prof.(m) p0(Kpa) ID KD ED(KPA) Classificação 

0.2 150 2.05 44.8 11000 Areia siltosa 

0.4 280 1.58 40.6 15500 Silte arenoso 

0.6 230 1.68 21.5 13200 Silte arenoso 

0.8 200 1.56 14.4 10800 Silte arenoso 

1 170 2.02 10 12100 Areia siltosa 

1.2 190 1.7 9.1 11100 Silte arenoso 

1.4 170 1.88 7.2 11300 Areia siltosa 

1.6 170 1.48 6.1 8600 Silte arenoso 

1.8 130 1.54 4.5 7100 Silte arenoso 

2 190 1.13 6.1 7500 Silte 

2.2 200 0.86 6 5900 Silte 

2.4 190 1.8 5.3 11300 Silte arenoso 

2.6 310 2.16 8.6 22800 Areia siltosa 

2.8 340 1.86 9 21500 Areia siltosa 

3 830 1.84 20.9 52100 Areia siltosa 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 



94 

Tabela 30 - Resultado  DMT03 – Área 03 

Prof.(m) p0(Kpa) ID KD ED(KPA) Classificação 

0.2 380 1.55 99.9 20300 Silte arenoso 

0.4 330 1.38 47.7 15900 Silte arenoso 

0.6 290 1.38 27.2 13700 Silte arenoso 

0.8 270 1.24 19.1 11500 Silte arenoso 

1 230 1.42 13.4 11500 Silte arenoso 

1.2 220 1.44 10.8 11100 Silte arenoso 

1.4 200 1.23 8.4 8600 Silte arenoso 

1.6 210 1.22 7.6 8800 Silte arenoso 

1.8 190 1.06 6.3 7100 Silte 

2 200 1.45 6.2 10200 Silte arenoso 

2.2 190 1.19 5.4 7700 Silte 

2.4 190 0.96 5.1 6000 Silte 

2.6 190 0.91 4.8 5700 Silte 

2.8 170 1.04 4.2 5900 Silte 

3 170 0.75 4.1 4200 Silte argiloso 

3.2 190 0.54 4.3 3300 Argila siltosa 

3.4 190 0.71 4.2 4400 Silte argiloso 

3.6 160 0.57 3.4 3000 Areia siltosa 

3.8 160 0.68 3.2 3300 Silte argiloso 

4 160 0.93 3.1 4600 Silte 

4.2 140 1.38 2.5 5700 Silte arenoso 

4.4 280 1.3 5.4 11700 Silte arenoso 

4.6 270 1.53 4.9 13000 Silte arenoso 

4.8 220 1.78 3.7 11700 Silte arenoso 

5 200 2.36 3.2 13900 Areia siltosa 

5.2 220 1.73 3.5 11100 Silte arenoso 

5.4 550 1.56 9.4 27900 Silte arenoso 

5.6 670 2.15 11.1 47200 Areia siltosa 

5.8 830 1.69 13.5 46700 Silte arenoso 

6 760 4.38 11.8 108400 Areia 



95 

Tabela 31 - Resultado  DMT1A – Área 01 

Prof.(m) p0(Kpa) ID KD ED(KPA) Classificação 

0.2 400 1.48 99.9 20500 Silte arenoso 

0.4 360 1.06 51.7 13200 Silte 

0.6 330 0.99 31.7 11400 Silte 

0.8 290 1.08 20.9 11100 Silte 

1 250 1.19 14.4 10500 Silte 

1.2 210 1.55 9.9 11200 Silte arenoso 

1.4 170 1.52 7 9000 Silte arenoso 

1.6 180 1.22 6.6 7700 Silte arenoso 

1.8 180 0.98 6 6300 Silte 

2 200 0.85 6 5900 Silte 

2.2 200 0.86 5.5 5700 Silte 

2.4 220 0.79 6 5900 Silte argiloso 

2.6 300 1.78 7.9 18300 Silte arenoso 

2.8 250 1.03 6.2 8600 Silte 

3 230 1.4 5.5 10800 Silte arenoso 

3.2 170 2.23 3.7 11900 Areia siltosa 

3.4 400 2.05 8.9 27400 Areia siltosa 

3.5 500 1.72 11 29000 Silte arenoso 
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Tabela 32 – Resultado  DMT 2A – Área 02 

Prof.(m) p0(Kpa) ID KD ED(kPA) Classificação 

0.2 250 1.59 72.3 13700 Silte arenoso 

0.4 300 1.65 44.1 17100 Silte arenoso 

0.6 260 1.35 25.7 12400 Silte arenoso 

0.8 250 1.27 18.5 11100 Silte arenoso 

1 210 1.66 12.7 12400 Silte arenoso 

1.2 210 1.52 10.2 10900 Silte arenoso 

1.4 190 1.64 8.1 10900 Silte arenoso 

1.6 190 1.09 7.1 7300 Silte 

1.8 180 1.07 6 6600 Silte 

2 190 1.05 6.2 6900 Silte 

2.2 220 0.89 6.5 6600 Silte 

2.4 200 0.99 5.7 6600 Silte 

2.6 190 1.67 5.1 10400 Silte arenoso 

2.8 380 1.8 10.1 22800 Silte arenoso 

3 360 1.97 9.3 24000 Areia siltosa 

3.2 350 1.58 8.4 18200 Silte arenoso 

3.4 580 1.51 13.7 29500 Silte arenoso 

3.6 350 1.68 7.7 19300 Silte arenoso 

3.8 430 2 9.3 28600 Areia siltosa 

4 860 1.48 18.1 43200 Silte arenoso 

4.2 860 3.51 17.3 101500 Areia 
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4.5.1. Gráfico do parâmetro de deformabilidade do DMT x profundidade 
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Figura 38 – Parâmetro de deformabilidade x profundidade 

4.6. Estimativas de capacidade de carga 

Realizaram-se estimativas de capacidade de carga e de recalques da 

estrutura de fundação estudada para esta pesquisa, utilizando-se os ensaios de 

campo e formulações teóricas. 

4.6.1. Estimativa de capacidade de carga através do Ensaio Prova de Carga 

A interpretação convencional do resultado da prova de carga depende 

dos critérios adotados para a carga de ruptura e recalques máximos admissíveis. 

Na literatura são encontradas várias proposições e critérios para a definição da 
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carga de ruptura que diferem entre si em diferentes aspectos. No contexto desta 

pesquisa, será usada a metodologia proposta pelo critérios do código de obras da 

cidade de Boston, USA (Vargas 1955), onde a tensão admissível  correspondente 

a um recalque de 25 mm com fator de segurança igual a 2 e a um recalque de 10 

mm, sem coeficiente de segurança. Assim do gráfico da Figura 28, tem-se: 

===
2

260
)25(

s

r
mma F

σ
σ 130kPa                                                                (76) 

=)10( mmaσ 150kPa                                                                                    (77) 

Logo, σa=130 kPa 

4.6.2. Estimativa de capacidade de carga através da teoria de Terzaghi 

(1943) 

De acordo com a equação (5), para solos que apresentam a ruptura do 

tipo local ou por puncionamento e com dados da amostra da Tabela 21, pode-se 

estimar a capacidade de carga: 

c*= c
3

2
= 27,67 kPa  

Nc*=7,376; Nγ*=0,356; Nq*=1,66; Fatores de capacidade de carga 

obtidos da Tabela  01. 

σr=295,26kPa                                                                                        (78) 

σa=
FS

rσ
; FS= Fator de Segurança , recomendável para fórmula teórica 

maior ou igual a 3. 

==
3

26,295
aσ 98,42 kPa 
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4.6.3. Estimativa de capacidade de carga através da resistência à penetração 

em sondagem. 

Usando-se a citação de TEIXEIRA e GODOY (1998) conclui-se que a 

tensão admissível é igual a: 

)(02.0 MPaNa =σ =88kPa                                                          (79) 

Observa-se que, segundo Teixeira e Godoy (1998), a expressão (79) só é 

válida para  solos naturais no intervalo 205 ≤≤ N . Apesar do valor médio do 

NSPT ficar abaixo deste intervalo, mesmo assim, usou-se a correlação visto que o 

valor é muito próximo ao limite inferior. O valor encontrado está bem próximo 

do valor determinado pelo método teórico de Terzaghi (1943) igual a 98,42 kPa. 

4.6.4. Estimativa da capacidade de carga através do Ensaio Pressiométrico 

4.6.4.1. Estimativa de capacidade de carga através do Ensaio PMT 1B 

A estimativa de capacidade de carga foi realizada, considerando-se o 

solo estudado como um solo homogêneo, pois, não houve variações de mais de 

30% nos valores do módulo de Ménard abaixo da cota de assentamento da 

fundação. O ensaio PMT 01B representa o estado para esta consideração. 

a) Cálculo da pressão limite líquida equivalente (ple) 

Calcula-se o valor da pressão limite líquida equivalente como sendo a 

média geométrica dos resultados dos “n” ensaios pressiométricos executados 

dentro de uma zona de 1.5B, abaixo e acima da cota de assentamento da sapata. 

4

1

403020100 ])()()()[)( pppppppppp llllel −−−−=−                               (80) 

4

1

43210 ])28302()19305()20300()19369[()( −−−−=− el pp  

(pl –p0)e = 265,84 kPa 
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b) Cálculo da profundidade de embutimento (He) 

He= [ ] [ ]∑ −− iiolel zpppp )()/(1 0                                                              (81) 

He= ( )[ ]60,0).28302(90,0).19305(60,0).20300(70,0.19369
84,265

1
−+−+−+−  

He = 2,59 

c) Obtenção de Kp segundo Ménard (1963) 

Em que He/B=2,59; utiliza-se o ábaco da Figura 14, para fundações rasas 

isoladas. 

He= 2,59 ↔ Kp= 1,1 

vlp
b

u pK
A

Q
σ+= .                                                                                      (82) 

1784,265.1,1
1

+=uQ
 

Qu = 309,42 kN 

===
1

42,309

A

Qu
rσ 309,42 kPa 

===
3

42,309

FS
r

a

σ
σ 103,14 kPa 

onde o valor recomendado do fator de segurança para o método semi-

empírico tem que ser maior que 2. Neste cálculo, usou-se o valor de FS igual a 3. 

4.6.4.2. Estimativa de capacidade de carga através do Ensaio PMT 3C 

A estimativa de capacidade de carga foi realizada, considerando-se o 

solo estudado como um solo heterogêneo, pois, houve variações de mais de 30% 

nos valores dos módulos de Ménard abaixo da cota de assentamento da fundação. 

O solo do ensaio PMT 03C representa esta consideração.  

a) Cálculo da pressão limite líquida equivalente (ple) 

( ) 5

1

50403020100 ])()()()()[( pppppppppppp llllel −−−−−=−                (83) 
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( ) 5

1

543210 ])30505()31353()22341()21359()28489[( −−−−−=− el pp  

( ) =− el pp 0 376,87 kPa 

b) Cálculo da profundidade de embutimento (He) 

He= [ ] [ ]∑ −− iiolel zpppp )()/(1 0                                                              (84) 

17,3
87,376

10,1195
=∴= ee HH  

c) Obtenção de Kp segundo Ménard (1963) 

Sabendo-se que  He/B=3,17 e utilizando-se o ábaco da Figura 14 para 

fundações rasas isoladas, tem-se: 

He= 3,17 ↔ Kp= 1.1 

vlp
b

u pK
A

Q
σ+= .                                                                                      (85) 

1787,376.1,1
1

+=uQ
 

Qu = 431,56 kN 

===
1

56,431

A

Qu
rσ 431,56 kPa 

===
3

56,431

FS
r

a

σ
σ 143,85 kPa 
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4.6.5. Gráfico de tensão de ruptura dos cálculos realizados 
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Figura 39 – Gráfico da tensão de ruptura 

4.7. Estimativa dos recalques 

4.7.1. Estimativa de recalque através do Ensaio Pressiométrico  

As estimativas dos recalques foram realizadas, segundo duas hipóteses: a 

primeira, considerando-se o solo estudado como homogêneo e a segunda como 

heterogêneo. Para o Ensaio Pressiométrico 01B, o solo foi considerado 

homogêneo, pois, não houve variações de mais de 30% nos valores do módulo de 

MÉNARD abaixo da cota de assentamento da fundação (1m) mas, para o Ensaio 

Pressiométrico 03C, o solo foi considerado heterogêneo devido às variações de 

mais de 30% verificadas nos diversos valores dos módulos de MÉNARD. 
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O recalque da sapata para o Ensaio Pressiométrico 01B foi estimado 

segundo a equação (69) fazendo-se: 

em que, 

 B0 = 0.60m; B=1.00m; λc = 1.1; λd = 1.12; α =0.50 

*010558931,0)(95.218
9

*
)( qcms

E

q
cms

m

=∴= (Tabela 33)                     (86) 

O recalque da sapata para o Ensaio Pressiométrico 03C foi estimado 

segundo a Equação (70): 

em que  mv EE ≅ , e as camadas determinadas através de cada ensaio 

realizado.  

]
1

85,0

11
[

2,3

11

5/4/321 EEEEd

++=                                                               (87) 

E1=4149 kPa 

E2=0,85.2739=2328,15 kPa 

=∴++= 5/4/3
5/4/3 2260

1

1403

1

2372

13
E

E
1902,56 kPa 

=∴++= d
d

E
E

]
56,1902

1

2739.85,0

1

4149

1
[

2,3

11
2675,24 kPa 

em que B0 = 0.60m; B=1.00m; λc = 1.1; λd = 1.12; α =0,50. 

100.1,1.*.
4149.9

5,0

60

100
.12,1.60.*..

24,2675.9

2
5,0

qqs +







=  

*00824037,0 qs =  (Tabela 33) 

A Tabela 33 e o gráfico da Figura 40 mostram os resultados da curva 

carga – recalque encontrados com os ensaios pressiométricos comparados com os 

resultados obtidos na prova de carga. Pode-se observar, primeiro, que as duas 

análises feitas com os ensaios pressiométricos são muito parecidas e, segundo, 

que as curvas carga – recalque obtidas com o ensaio pressiométrico comparam 

bem os resultados da prova de carga. 
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Tabela 33 – Comparação de recalques 

Tensão (kPa) Recalque prova de Recalque ensaio Recalque ensaio 

0 0 0 0 

40 0,1595 0,422 0,329 

80 0,42 0,845 0,659 

120 0,7255 1,267 0,989 

160 1,139375 1,689 1,318 

200 1,588375 2,112 1,648 

232 2,029375 2,450 1,911 

265 2,583125 2,798 2,184 

295 3,166625 3,114 2,431 

314,8 3,722375 3,324 2,594 

352,36 4,9836 3,720 2,904 

 

Comparação de recalque Prova de Carga x PMT 
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Figura 40 – Comparação de recalque da Prova de Carga x PMT 
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4.7.2. Estimativa de recalque através do método de Schmertmann (1970), 

citado por SCHMERTMANN et al. (1978) 

Apesar deste método ter sido proposto para areias, realizou-se também o 

estudo, considerando-se a equação 15 e assumindo-se uma distribuição uniforme 

das pressões sob a sapata, 

i

n

i i

i Z
E

I
qccs ∆∆= ∑

=1

,
21

ε                                                                                 (88) 

E = 2,5qc – Sapata quadrada 

Tendo-se visto que não se dispõe de resultados de qc para o estudo, a 

determinação do módulo de Young, foi realizada utilizando-se de várias 

correlações, mostradas a seguir: 

a) Determinação do Módulo de Young a partir do DMT 1, utilizou-se a 

equação 25: 

'1

)'21)('1(
'

υ

υυ

−

−+
=

M
E                                                                             (89) 

em que E’se refere ao módulo E drenado e ν’ ao coeficiente de Poisson 

drenado, assumido igual a 0.30. 

Obteve-se na camada do bulbo de tensões o valor médio de E’ igual a 

10937 kPa. 

b) Correlações de E com NSPT: 

b.1) Décourt (1995), citado por Quaresma et al. (1996) – Tabela 6 

E = 3.5 N72 (MPa) para areias 

E = 3 N72 (MPa) para solos intermediários 

Para a camada do bulbo de tensões, obteve-se, em termos de Módulo 

drenado,E’= 16284 kPa (valor médio). 

b.2) – Aoki e Velloso (1975) – SPT / CPT – Tabela 7 

Determinou-se através de correlações com a resistência de ponta do CPT,     

E’= 2.5qc. 

Por não se dispor de qc, utilizou-se a correlação de AOKI e VELLOSO 

(1975), mostrada na Tabela 7, considerando qc= k *NSPT. 
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Determinaram-se, então, na camada do bulbo de tensões, k = 8 kg/cm2 e 

E’=10856 kPa. 

c) Determinou-se, também, o módulo de elasticidade secante médio 

obtido através da prova de carga correspondente a um recalque de 

0,75 % do lado (B) da sapata segundo BRIAUD E JEANJEAN 

(1999). O valor obtido foi de 7520 kPa para a espessura da  camada 

correspondente ao bulbo de tensões (2B).  

d) Primeiramente, determinaram-se os valores de E50 dos ensaios de 

laboratório. Em seguida, com estes valores e os correspondentes 

valores das tensões de confinamento, determinaram-se os parâmetros 

k e n da equação de Janbu (1963), de acordo com o gráfico da Figura 

41. 
n

a
a p

kpE 







= 3σ

                                                                                        (90) 

onde,k e n são obtidos da regressão linear de valores iguais a 3,7122 e 

0,0541 respectivamente, pa é a pressão atmosférica. 

Conhecidos os valores de k e n, os módulos de elasticidade foram 

determinados para valores de σ3 considerados iguais  a tensão horizontal obtida 

na camada de apoio da sapata. Para determinação da tensão horizontal o 

coeficiente K0  foi através da equação:  

K0= (1-senφ’) OCRsenφ’ (MAYNE E KULHAWY,1982)                     (91) 

onde φ’ é o ângulo de atrito  e OCR é razão de sobreadensamento da 

camada. Os valores correspondentes são 9,50, 7,60o e 43,42 e 19,85 

respectivamente. 

K0=1,29 e K0 =1,56 

σ3 = K0σv1=1,56.17.1,5=39,78 kPa 

σ3 = K0σv2 = 1,29.17.2,5=54,83 kPa 

3log*log σnkE +=  
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E1=6291 kPa 

E2=6401 kPa 

 

Resultando num módulo de elasticidade igual a (BRIAUD e GIBBENS, 

1999): 

E=0,78.6291+0,22.6401=6315 kPa 
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Figura 41 – Log tensão x Log mód. de elasticidade 

4.7.3. Estimativa de recalques através da Teoria da Elasticidade 

Considerando as correlações feitas anteriormente para o método de 

Schmertmann para cálculo do módulo de elasticidade, lança-se mão da expressão 

11 baseada na teoria da elasticidade para estimativa de recalques, supondo uma 

fundação quadrada de lado B igual a 1m, assentada abaixo da superfície do 

terreno de um meio semi-infinito, homogêneo, elástico e isotrópico.Assumindo-

se o coeficiente de Poisson igual a 0,30. 

p
s

i I
E

qBs
21 µ−

=                                                                                       (92) 
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em que Ip é um fator de influência para o recalque de valor de 0,82 para 

uma fundação rígida quadrada embutida (Barata, 1986). 

A Figura 42 mostra os recalques calculados através das correlações.  
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5. RESUMO E CONCLUSÕES 

Nesta pesquisa, estudou-se o comportamento de uma prova de carga de 

uma  fundação superficial rígida de concreto armado, quadrada, de lados iguais a 

1,00 m, assente em um solo residual de gnaisse. Os resultados da prova de carga 

foram interpretados através de ensaios de campo (pressiométrico de Ménard, 

dilatométrico de Marchetti, ensaio de resistência à penetração -SPT) e ensaios de 

laboratório. 

O ensaio dilatométrico de Marchetti não é, idealmente, um equipamento 

para estimar a capacidade de carga do solo sendo, preferencialmente, utilizado no 

estudo das deformações. Além de permitir conhecer o perfil do solo em camada 

sucessiva de 20 em 20 cm, o DMT fornece o parâmetro M – módulo tangente à 

compressão confinada – com o qual é possível estimar a deformabilidade do solo. 

O conjunto solo-sapata no final do ensaio de prova de carga apresentou o 

valor da tensão admissível para um recalque de 25 mm igual a 130 kPa e, para 

um recalque de 10 mm, a tensão admissível foi igual a 150 kPa. Em relação à 

deformabilidade do solo, o ensaio de prova de carga em verdadeira grandeza em 

comparação com outros métodos consagrados da literatura geotécnica como 

mostra a Figura 42, notam-se variações nos valores calculados. 
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Segundo a teoria de capacidade de carga proposta por Terzaghi (1943), o 

valor da tensão admissível é 98,42 kPa. Os parâmetros c e φ foram determinados 

no laboratório através de ensaios triaxiais. 

O ensaio pressiométrico de Ménard, executado segundo o método de 

MÉNARD (1963), para a determinação da capacidade de carga de fundações 

rasas, mostrou-se bastante satisfatório. O método fornece o valor da tensão 

admissível igual a 103,14 kPa e 143,85 kPa para solo homogêneo e heterogêneo, 

respectivamente. Em relação à deformabilidade do solo ocorre grande variação 

de valores nos estágios iniciais existindo uma convergência maior após a ruptura 

convencional adotada para o ensaio de prova de carga, como mostra a Figura 40. 

O critério seguindo-se a metodologia da resistência à penetração 

dinâmica do tipo SPT, que é o método mais usual na prática de engenharia de 

fundações, resultou em uma tensão admissível de 88 kPa, apesar  do valor médio 

do NSPT não ficar dentro do estabelecido para este critério. 

Em função do exposto, pode-se concluir que os valores de tensão 

admissível obtidos pelos métodos de MÉNARD e de TERZAGHI foram os que 

mais se aproximaram do valor observado na prova de carga. 

Em relação à deformabilidade do solo, até a tensão admissível, dois 

métodos apresentaram previsão de comportamento muito bons: o método de 

Schmertmann, utilizando-se as correlações propostas por AOKI e VELLOSO 

(1975) e o DMT. Entretanto, os métodos que utilizaram a teoria da elasticidade e 

as correlações de AOKI e VELLOSO (1975) e DMT (com E=0,743M) deram 

origem a resultados satisfatórios. 

Mediante a análise feita, pode-se concluir que o ensaio de prova de carga 

em verdadeira grandeza é o método mais eficiente para previsão do 

comportamento da capacidade de carga e recalques do solo em fundações 

superficiais. Entretanto, devido ao grande custo de sua execução e de outras 

dificuldades que envolvem o processo, sugere-se a realização de provas de carga 

em placas, com dimensões mais próximas às das fundações a serem executadas. 
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ANEXO A 

As curvas tensão desvio versus deformação axial e as envoltórias de 

resistência em função de p x q são apresentadas nas figuras 01, 02, 03 e 04. 
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Figura A1. Curvas (σ1-σ3) x ε, amostra 01- CID 
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p x q
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Figura A2. Curvas das trajetórias de tensão total, amostra 01 – CID 
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Figura A3. Curvas (σ1-σ3) x ε, amostra – 02 – CID 
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Figura A4. Curvas das trajetórias de tensão total, amostra 02 – CID 
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ANEXO B 

Realizaram-se três ensaios de calibração de pressão para a correta 

interpretação do ensaio pressiométrico e da determinação de fatores de correção, 

bem como outros parâmetros de cálculo como mostra as figuras 01, 02 e 03. 
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Figura B1 – Curva de calibração 01 
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Curva de Calibração2
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Figura B2 – Curva de calibração 02 
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Figura B3 – Curva de calibração 03 
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ANEXO C 

Nas figuras 01, 02, 03, 04 , 05 e 06 são apresentadas as curvas 

pressiométricas corrigidas obtidas para cada furo de sondagens  realizadas. 
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Figura C1 – Ensaio PMT 01 
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Ensaio PMT 01B
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Figura C2 – Ensaio PMT 01B 
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Figura C3 – Ensaio PMT 02A 
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Ensaio PMT 02B
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Figura C4 – Ensaio PMT 02B 

Ensaio PMT03

0

100

200

300

400

500

600

700

0 100 200 300 400 500 600

Pressão(kPa)

V
o

lu
m

e(
cm

3 ) PMT03 - 0,40m

PMT03 - 1,00m

PMT03 - 1,60m

PMT03 - 2,20m

 

Figura C5 – Ensaio PMT 03 
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Ensaio PMT 03C
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Figura C6 – Ensaio PMT 03C 

ANEXO D 

As figuras 1, 2, 3, 4 e 5 mostram as análises granulométricas conjunta 

segundo NBR 7181/84. 
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Figura D1 – Gráfico de granulometria conjunta – Amostra 01 
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Figura D2 – Gráfico de granulometria conjunta – Amostra 02 
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Figura D3 - Gráfico de granulometria conjunta – Amostra 03 
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Figura D4 – Gráfico de granulometria conjunta – Amostra 04 
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Figura D5 – Gráfico de granulometria conjunta – Amostra 05 


