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RESUMO

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

Este trabalho objetivou comprovar as metodologias de previsdo do
comportamento de uma fundag&o rasa rigida, utilizando-se alguns dos principais
métodos propostos para estimativa de capacidade de carga e recalques de
fundagOes rasas. Para 0 desenvolvimento deste, executaram-se 0s ensaios de
campo: prova de carga em sapata quadrada, ensaio pressiométrico de Ménard
(PMT), ensaio dilatométrico de Marchetti (DMT), ensaio de resisténcia a
penetracdo (SPT) em um solo residual de gnaisse. Além da execucéo dos ensaios
citados foram retiradas amostras deformadas e indeformadas para serem
ensaiadas em laboratério. O estudo mostrou que os métodos de campo s&o muito

Uteis para subsol os bastante heterogéneos como os formados por solos residuais.
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ABSTRACT

SOARES, Didéacio Azevedo Janior, M. S., Universidade Federal de Vicosa, June
of 2003. Study of the Capacity of Load and Settlements of a Residual Sail
of Gnaisse through of Field and Laboratoy Tests. Adviser: Enivaldo
Minette. Committee members. |zabel 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
aresidual 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 asin the case of residual soils.

XiX



XX



1. INTRODUCAO

Em engenharia de fundacgbes, a estimativa da capacidade de carga e dos
recalques de um solo submetido aos esforgos transmitidos por estruturas de
fundagOes rasas, podem ser feitas através de metodos tedricos, empiricos, semi-
empiricos e prova de carga estatica.

Nos métodos tedricos, uma vez conhecidas as caracteristicas de
compressibilidade e resisténcia ao cisalhamento do solo e outros parametros
eventualmente necessarios, a capacidade de carga pode ser determinada, levando
em conta eventuais inclinagdes e excentricidades da carga.

Ensaios de prova de carga com placas, podem ser realizados de acordo com
aNBR 6489/84. Os resultados devem ser interpretados de modo a levar em conta as
diferencas de comportamento e tamanho da placa e da fundacéo real, bem como as
caracteristicas das camadas de solo influenciadas no ensaio de placa e na fundacdo
real.

Nos métodos semi-empiricos, as propriedades do solo bem como a previsio
de capacidade de carga e recalque sdo feitas através de correlacdes entre parametros
obtidos através de ensai os de campo.

Nos métodos empiricos, a tensdo de ruptura e o recalque séo avaliados com
base nas caracteristicas do solo, classificagdo, compacidade ou consisténcia, obtidas
através de ensaios de campo ou laboratério e na experiéncia e tradicdo locais. A
NBR 6122/96, a titulo de referéncia, propde alguns valores de tensdo admissivel

para diversos tipos de solo. Os recalques correspondentes a tais tensdes admissiveis
1



s80 usualmente aceitavels em estruturas convencionais tais como sapata, sapata
corrida, blocos e radiers.
A vantagem desta pesquisa sG0 as informagdes 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 calculo de capacidade de
carga e a estimativa de recalques de fundagdes rasas, utilizando-se de resultados de
diversos ensaios de campo, como ensaio pressiométrico de Ménard, ensaio
dilatométrico de Marchetti, ensaio de penetragdo a percussdo, e resultados de
ensaios de laboratério. Para isso foi realizado um ensaio de prova de carga numa
sapata rigida executada para construcdo de um prédio na cidade de Vicosa— M.G.

Os resultados dos diversos ensaios de campo foram comparados entre si e
com 0s ensaios de laboratério, com a finalidade de verificar a validade das
correlacbes disponiveis entre estes.

Buscou-se, ainda, fazer uma andlise critica comparativa, utilizando os
resultados obtidos dos ensaios de campo, com os métodos empiricos consagrados na

literatura técnica disponivel na prética da engenharia de fundacoes.

1.2. Organizacdo da Tese

Os temas abordados neste trabalho estdo contidos em capitulos com 0s
seguintes titulos:

Capitulo 01 — Introducéo: objetivos, organizacdo datese.

Capitulo 02 — Revisdo de literatura: desenvolvimento sobre os principais
métodos de estimativa de capacidade de carga e de recalque, utilizando-se os
ensai os de campo e de laboratorio.

Capitulo 03 — Materiais e métodos: Area de estudo, ensaios de laboratorio,
ensaios de campo: dilatométrico de Marchetti, pressiométrico de Ménard, prova de

carga e resisténcia a penetragdo em sondagens — SPT.



Capitulo 04 — Resultados dos ensaios realizados. ensaios de laboratorio,
prova de carga, sondagens a percussdo, ensaios pressiométricos, estimativas de
capacidade de carga e recal que através dos ensaios realizados.

Capitulo 05 — Resumo e conclusdes.

Capitulo 06 — Referéncias bibliogréficas.

Apresentam-se, os anexos A, B, CeD.



2. REVISAO DE LITERATURA

2.1. Capacidade de carga de fundacbesrasas

As fundacdes sdo consideradas rasas quando a relagéo D/B for menor que
2, em que, D é a cota de apoio do elemento de fundacdo, medida em relagéo a
superficie do terreno, e B € amenor dimensdo deste elemento.

S80 classificadas como rasas os seguintes tipos:. bloco, sapata isolada,
sapata corrida, grelha, sapata associada, viga de fundacéo e radier.

A superestrutura, através das lgjes, pilares, paredes, etc., aplica carga a
infra-estrutura e, desta, as cargas sao transferidas para 0 solo de fundagéo.

Os varios tipos de fundacéo rasa podem ter varias formas e sdo projetadas
obedecendo atrés requisitos principais:

Auséncia de recalques excessivos;

i.  N&o ocorréncia de ruptura do solo de fundacéo;

li.  N&o ocorréncia de ruptura do elemento de fundacéo.

2.1.1. TiposdeRuptura

Em BUENO et al. (1985), através de observacdes do comportamento de
fundagbes em servico e de modelos de laboratorio sujeitos a um carregamento

vertical, sabe-se que a ruptura do solo de fundac&o ocorre por cisalhamento.
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Os principais tipos de ruptura sdo descritos a seguir.

“A ruptura geral € caracterizada pela existéncia bem definida de uma
superficie de ruptura que vai desde uma cunha triangular, situada abaixo da
fundacdo, até a superficie do terreno como mostra a Figura 1 (a). Este tipo de
ruptura é repentino e catastrofico. Em geral, ha o tombamento da estrutura. O solo
superficial emtorno da fundagéo empola e o colapso ocorre em um dos lados.

Na ruptura por puncionamento, a puncao € o fenbmeno de ruptura no qual
um elemento de fundagéo vaza a camada subjacente. Nela, ndo ha uma superficie
de ruptura bem caracterizada, ndo sendo, por isto, facilmente observavel como
mostra a Figura 1(c). A medida que a carga cresce, ha o cisalhamento do solo no
contorno do elemento e o movimento vertical de afundamento da estrutura. N&o
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 € a condicéo intermediaria entre os dois tipos ja citados.
Somente numa regido imediatamente abaixo da fundacéo ha evidéncia de ruptura.
Nao ha tombamento da estrutura como mostra a figura 1(b).”

A Figura 1 detalha os tipos de ruptura descritos acima, em que, w € 0

recalque e Q € acarga aplicada.

(aJ "t e e e T T T e e T e e T T et e e e e e -

Figura 01 - Tipos de ruptura



2.1.2. Determinacéo da capacidade de car ga dos solos

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

ser feito por meio de:
I.  por métodos tedricos,
li.  por meio de provade carga sobre placa;

lii.  por métodos semi-empiricos,

iv.  por métodos empirico.

Na determinacéo da capacidade de carga através de métodos desenvolvidos
na Mecanica dos Solos, vérias teorias foram difundidas por diversos autores. Neste
trabalho sera dada énfase a teoria desenvolvida por TERZAGHI (1943).

O desenvolvimento origina de TERZAGHI (1943) considerou uma
fundacdo de comprimento muito maior que a largura. Posteriormente,
estabel eceram-se fatores de forma que possibilitam 0 uso da teoria para fundages
com outras formas.

A equacdo geral dateoriade TERZAGHI &

o, = NS + %yNy SB+aN,S, (1)

em que,

s,— Tensdo de ruptura do solo abaixo dafundacéo

N¢ Ny, Ny — Fatores de capacidade de carga (Tabela 1)

S S, S, — Fatores de corregéo para aforma geometrica da fundagéo;

g - Peso especifico do solo abaixo da fundagéo;

q - Tensdo efetiva do solo na cota de apoio da fundagéo;

¢ — Coeséo do solo abaixo da fundagéo;

B — Menor dimensdo da fundagéo.



Tabela 01. Fatores de capacidade de carga, TERZAGHI(1943).

f Ne N, Nq N*¢ Ng* Ng*
0 57 0,0 1,0 57 0,0 1,0
5 73 05 16 6,7 0.2 14
10 96 12 2,7 8,0 05 19
15 12,9 25 4.4 97 0,9 2,7
20 17,7 50 7.4 11,8 17 39
25 251 97 12,7 14,8 32 56
30 37,2 197 225 19 57 83
34 52,6 35 36,5 237 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 1723 297,5 1733 51,2 37,7 351
48 2583 780,1 287,9 66,8 60,4 50,5
50 3475 11532 415,1 81,3 87,1 65,6

Os valores N*,Ng*e Ny* levam em conta a redugdo do angulo de atrito f no
caso de rupturas locais ou por puncionamento.

TERZAGHI propds os seguintes fatores de forma:

Tabela 02 — Fatores de forma, TERZAGHI (1943)

Tipo de sapata S Sy 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 a. (1985) propds novos fatores de

forma que dependem do angulo de atrito do solo e de outras caracteristicas.




Tabela 03 — Fatores de forma, DE BEER (1967)

Tipo de Sapata S S
Corrida 1,0 1,0 1,0
B. N B B
Retangular 1+—* 2 1+—t 1-0,4—
g L N, T L
Circular ou quadrada 1+Wq 1+tgf 0,6

B e L sdo as dimensdes da fundacdo. B € o menor lado da fundacéo.

Alternativamente os fatores de capacidade de carga Nc, Ng, Ng podem ser

calculado pelas seguintes expressoes.

2(0,75r - ¢ / 2)tgo

Ny =— ; (2)
2cos (0,25 +¢ /2)

N, = (N, - )cotgs ; (©)

N, = (Ng - Dtg (L4) (4)

Para solos que apresentem ruptura do tipo local ou por puncionamento,
TERZAGHI (1943) sugere uma reducdo nos valores de ¢ e f de modo a levar em
conta a diminuicdo da capacidade de carga causada pelas deformagdes ocorridas
durante o cisalhamento do solo. A nova expressao para a capacidade de carga pode

ser da seguinte maneira:

o, =CSN. + %«/‘BSV N’ +gs,N, (5)

onde: ¢ = (2/3 ¢ etg(p’)=(2/39tg()
N:,N',N, sdo os fatores de capacidade de carga para os vaores de f*

apresentados na Tabela 1.

Notar que pode-se usar Ng, N € Ngparaf* ou N_,N',N; paraf.



Nateoriade TERZAGHI, o vaor de q € dado em termos de tensdo efetiva

A presenca do nivel de &gua acima da cota de apoio reduz o valor q da parcela

correspondente a pressdo neutra. Na Figura 2 estdo ilustradas duas situagdes para o

nivel de &gua.
D D
L, 1
f
A -8
. . o .
fa) b)

Figura 02 - Influéncia do nivel da agua: @) primeiro caso e b) segundo caso

O nivel de agua esta entre o nivel do terreno e a base da fundacéo.
O nivel de agua esta entre a base da fundagéo e o limite da superficie de
ruptura.

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

q=gaadt ¢ (D-2) (6)

em que
d — peso especifico submerso;
that.- PESO especifico para o solo acimado nivel daagua do solo.
Para 0 segundo caso, deve-se proceder:

Ao termo em @, calculado com gy

Ao termo em g, calculado com,

9=g +%(v vt~ 1) (7)

Esta Equacéo (7) baseia-se na hipétese de que a profundidade da superficie

de ruptura é igual a dimensdo B da sapata.



Considerando que quando o solo esta submerso, 0 peso especifico reduz-se
drasticamente, o calculo da capacidade de carga deve ser feito para a posicdo mais

elevada do lencol d’ &gua.

2.2. Previsao derecalques defundacbesrasas

Os recalques de fundagdes rasas levam em conta trés parcel as:
I.  recalque imediato, elastico ou ndo-drenado (s);

li.  recalque de adensamento (s.);

lii.  recalgue de compresséo secundéria (ss).

O recalque elastico ocorre logo apés a aplicagdo da carga, como
decorréncia de distorcdes ocorridas no el emento de solo.

O recalque de adensamento resulta da compressdo do esqueleto solido,
reducdo de vazios de um elemento saturado pela expulséo da dgua dos poros.

O recalque de compressdo secundaria ou “creep” provém de deformagdes
visco-€l asticas do esguel eto.

Como a transicdo entre 0S processos de consolidagdo primaria
(adensamento) e secundaria € arbitrariamente definida de acordo com o tempo,
comumente despreza-se a parcela devida ao recalque secundario por esta ser de
efeito muito lenta, propiciando, portanto, pouca influéncia no recalque total das

fundagbes superficiais. A expresséo do recalque total final r pode ser assim escrita:

S=S+s s ®)

supondoss;=0\ s=5+%

Para se obter o recalque eléstico ou imediato, lanca-se méo das expressdes
baseadas na Teoria da Elasticidade, considerando o solo um meio linear e astico.
Mesmo sabendo das limitacBes desta suposicéo, pois 0 solo ndo é um material de
comportamento perfeitamente linear elastico, a aplicacéo da Teoria da Elasticidade
tem se mostrado eficiente para a resolucdo de problemas ligados a recalques
imediatos em solos coesivos pré-adensados saturados. Entretanto, para o caso de
areias, isto ndo ocorre, provavelmente porque os parametros elésticos [modulo de

Young (Es) e o coeficiente de Poisson (m)] dependem diretamente do nivel de
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tensbes e do confinamento experimentados pela massa de solo. A expresséo dada
pela Teoria da Elasticidade, supondo uma fundacdo de lado B, assentada na
superficie de um meio semi-infinito, homogéneo, elastico e isotropico, &
1_ 2
s = g.B. EH 1, 9

S

em que,

s = recalque imediato;

g = intensidade da presséo de contato aplicada;

B = dimens&o do menor lado da fundacao (largura);

m = coeficiente de Poisson do material (solo); (igua a 0,5 para solo
saturado)

Es = médulo de Y oung do solo;

|, = fator de influéncia para o recalque.

Osvalores de |, estdo apresentados na Tabela 4.

Se a fundagdo esta assentada abaixo da superficie do terreno, o recalque
encontrado pela equacdo anterior deve, segundo FOX (1948), ser corrigido de

acordo com a equagao:

ri’=ri.a (10)

em que
ri’ = recalque imediato dafundacdo com embutimento h;
r; = recalque imediato dafundacdo apoiada na superficie do terreno;

a = fator de correcdo proposto por FOX (para placas retangulares,

flexiveis), Figura 03.
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Tabela 04 — Fatores de influéncia, |, para célculo de recalques.

Formada FundacOes Flexivels Fundagdes Rigidas
Fundag&o Centro Canto Médio o
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=15 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 &baco de FOX (1948), mostrado na Figura 3, foi estabelecido para placas
retangulares flexiveis e coeficiente de Poisson do solo igual a 0.5, mas, segundo
BARATA (1986), também pode ser usado para placas quadradas rigidas e, o

coeficiente de Poisson diferente de 0.5, sem erro apreciavel.
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Figura 03 - Abaco para determinacéo do fator de correcdo a, FOX (1948)

Ainda em BARATA (1986) pode ser encontrado, em forma de &baco um
coeficiente do efeito de profundidade i , semelhante ao proposto por FOX (1948),
funcdo da profundidade h e do raio r da placa estudada, e m= 0.3. O co€ficiente » é
chamado pelo autor de Coeficiente de MINDLIN, pois foi baseado na solucéo de
MINDLIN, fundamentada na Teoria da Elasticidade.

JANBU (1956) citado por CINTRA e ALBIERO (1984), propds um
método alternativo de cdlculo de recalque imediato, que leva em conta a espessura

da camada, o que o método apresentado na equacéo (9) ndo considerava.

2

S= Uy, 0 .B.g (11)
e

Qo

S

em que ny € m Sao fatores dependentes do embutimento da fundacédo, da
espessura da camada e da forma da fundacédo, obtidos no dbaco daFigura04, es éa

tensdo aplicada.
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Em BUENO et al. (1985), quando o solo de fundagéo ndo € homogéneo e
seus parametros variam com a profundidade, pode-se subdividi-lo em extratos
homogéneos, determinando-se para cada um deles o acréscimo meédio de tenséo e 0
modulo de el asticidade medio. Assim, o recalque seria dado pela expressio 12:

s=8 2pL (12)

2 E
em que

s=recaque

N = nUmero de substratos;

DQ; = acréscimo de carga médio no substrato i;

E; = médul o de el asticidade médio do substrato i; e

DL; = espessura do substrato i.
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Figura 04 - Abaco para obtenc&o dos fatores my . m, Janbu (1956)

SCHMERTMANN (1970, 1978) propSe um método de previsdo para
recalques de solos ndo-coesivos, baseado na teoria da elasticidade, em andlises via
métodos dos elementos finitos e em observagtes de campo e model os estudados em
laboratério. Ta método é relatado por diversos autores como sendo um dos mais

confidveis para este tipo de calculo. O autor descreve que a distribuicdo das
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deformacbes verticais e, em um  semi-espago elastico linear sujeito a um

carregamento uniformemente distribuido, pode ser dada por:

DQ

= 1] 13
€, E "’ ( )
em que

Dq = intensidade da carga uniformemente distribuida;

E = mddulo de Y oung do meio elastico;

|, = fator de influéncia na deformacéo, funcdo do coeficiente de Poisson e
dez.

Com base em experiéncias de outros autores, SCHMERTMANN (1970)
sugeriu que o fator de influéncia fosse aproximado por um triangulo com um valor
maximo de 0.6 para zZ/B = 0.65 e |, = 0 para uma profundidade z/B=2. Esta
reparticdo € denominada “ distribuicdo 2B-0.6".

Assim, o recalque em areias foi estabel ecido pela seguinte equagéo:
¥ 2B

S = ¢.dz=Dq ()%.dz (14
0

z=0

Esta relacdo pode ser aproximada de modo sumarizado para camadas

homogéneas, aplicando-se a expressao

ngel 0
§ = C.C,Da3 g_Z:DZI (15)

=le™ g
em que
n= nimero de subcamadas até a profundidade de 2B abaixo da sapata
quadrada, ou 4B abaixo da sapata corrida, ou limite da camada rigida se esta
aparecer primeiro;
C, = fator de correcdo para o embutimento = 1-0.5.?%}2 3 0.5;
éD0 g

C, = fator de correcdo para o tempo = 1+0.2.IogOL1 , t em anos;

DQ = acréscimo de pressdo vertical, a profundidade z (base da sapata);
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svo = tensdo geostética efetiva, em razéo do peso do solo atuante na cota de
apoio;

DZ; = variagao da profundidade na camada considerada;

E<= md&dulo de Y oung do solo na profundidade z;

| = fator de influéncia;

t = tempo (em anos) desde a aplicacéo de Dg na sapata.
O modulo de Young, em varias profundidades, pode ser conseguido por

intermédio de correlagdes com os ensaios SPT ou CPT. Na tabela 05 estéo listadas

algumas correl agdes encontradas na literatura.

Tabela 05 — Correlagdes de E com Ngpr € CPT

Fonte SPT CPT

Schmertmann (1970) E=2q

E* = 4.83(N+15) p/ areias

Mitchell e Gardner (1975) _
E* =2.93 (N+5) p/ argilas

Schmertmann (1970,1978) E = 2.5q. ( cond.
e axissimétrica)
Schmertmann et al. (1978) E = 3.5 gc (deformacéo plana)

E=k*qc (slteseareiask
=1.5)

Meyerhof e Fellenius _
(arela compacta k=2)

(1985) :
(areiadensak =3)

(areiae pedreg. k = 4)

* Em kgf/cm®

SCHMERTMANN(1978) propde um fator de influéncia modificado |,,
(Figura 05), que representa a diferenca entre o tracado do fator de influéncial, e o

modificado, determinado por:

l,,=05+0.1 |29 (16)

SRV))

17



Em que

|, = fator de influéncia de deformagéo de pico;

DQ = acréscimo de pressao vertical, a profundidade z ( base da sapata);

syo = tensdo geostética efetiva, em razéo do peso do solo atuante na cota
relativaal,, (z=D + B/2 para sapatas quadradas e circulares, e z=D+B para sapatas
continuas).

TERZAGHI e PECK (1967) introduziram o que é hoje uma das mais
conhecidas equacdes para previsdo de recalques com base em provas de cargas em

placa

p @ 2B o

- e 17
Po gB+O.3Q) (17)

A Equacdo (17) relaciona o recalque (r) de uma fundacéo quadrada de
largura B e o recalque (r) experimentado por uma placa com mesma forma e 0.30
m de lado, para modelo protétipo em “areias puras’.

SOWERS (1962) propde uma expresséo similar a equagéo (17), em que séo
igualadas as relacdes entre os recalques obtidos para uma sapata e para uma placa,
aslarguras da sapata (B) e da placa (by):

p _=B(,+)0 18
Po §b0(5+1); 18

BJERRUM e EDGGESTAD (1963) realizaram estudos estatisticos com
base em dados de casos histéricos e provas de carga. Os autores verificaram que a
correlacdo entre o recalque e a dimensdo da érea carregada apresenta apreciavel
dispersdo. Propdem, ainda, envoltorias de valores maximos, minimos e medios da
relacdo B/by X r /rg, que correspondem a areias de densidades alta, baixa e media,

respectivamente.
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Figura 05 - Perfil de indice de deformagéo especifica, Schmertmann et a. (1978)

BRIAUD e GIBBENS (1999) com base em andlises do comportamento
tensdo-deformac&o de cinco tipos de bases de fundacbes 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 € reconhecidamente a mais
popular, rotineira e econdémica ferramenta de investigagdo em praticamente todo o
mundo. Métodos rotineiros de projetos de fundacBes rasas usam sistemati camente
os resultados dessas sondagens , especialmente no Brasil.

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

utilizada com freguiéncia, tendo o Brasil norma propria, a NBR-6484/2001.
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2.3.1. Fatores determinantes na medida do indice N do ensaio de penetracéo -
SPT

A eficiéncia do SPT, brasileiro, quando executado de acordo com a NBR-
6484/1980, &, em média, de 72%, conforme DECOURT et al. (1989).

A eficiéncia do ensaio de resisténcia a penetracdo em sondagens € funcéo
das perdas por atrito e da propria dinamica de transmisséo de energia do conjunto.
No Brasil, € comum 0 uso de sistemas manuais para a liberacdo de queda do
martelo que aplica uma energia da ordem de 70 % da energia tedrica. Em
comparagdo, nos E.U.A. e Europa, o sistema é mecanizado e a energia liberada é de
aproximadamente 60 %. Atualmente, a prética internacional sugere normalizar o
numero de golpes com base no padréo americano de Ngo; assim, previamente ao uso
de uma correlacdo formulada nos E.U.A. deve-se mgjorar o valor medido de Ngpr
obtido em uma sondagem brasileiraem 10 a 20 % (Velloso e Lopes, 1996).

Tendo em vista que o indice de resisténcia a penetracéo, N, depende ndo
somente da eficiéncia do SPT, mas principalmente, no caso de materiais granulares,
do nivel médio de tensbes na profundidade de execucdo do ensaio, DECOURT

(1989) recomendou a correcao de N pela seguinte equacao:

o 05
N;=N €( ‘ot )1 U (19)

g(c Ioc'c. ) H
Em que
N1=Nsgpr corrigido;
(s’ oct)1= tensdo normal octaédrica para uma areia normalmente adensada
sob presséo vertical efetivas’,,=100kPa; e

s’ o= tensdo normal octaédrica no nivel em que o SPT estd sendo

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

correlacdo de N com o médulo de easticidade E em areias, o valor de N ndo deve

ser corrigido, umavez que tanto N como E crescem com a tensdo octaédrica.
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2.3.2. RelacdoentreoNgpr €eE

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

sugeriu paraas areias,

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

E = mddulo de deformabilidade em MPga; e

N = NSPT

BUENO et al. (1985), citando MITCHEL e GARDNER (1975) sugeriram:
E =4.88 .(Ngo +15) (para areias) (21)
E =293 .(Ng +5) ( paraargilas) (22)

KULHAWY e MAY NE (1990) citaram as equacgdes

% = 5.N,, (paraareias com finos) (23)
g = 10.N,, (paraareias NC — limpas) (24)
% = 15.N,, (paraareias OC — limpas) (25)
em que

E = médulo de elasticidade de Y oung;
P, = pressdo atmosférica; e

Ngo = Ngpr para uma eficiéncia-padréo 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 a obtengdo do modulo de

Y oung, tendo obtido a relagdo mostrada na Figura 6.
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Fonte: Sandroni (1991), citado por VELLOSO e LOPES (1897)

Figura 06 - Relagdo entre N e o modulo de Y oung de solos residuais

SANDRONI (1991) utilizou a retro-analise dos resultados das provas de
cargas com equacdo da teoria da elasticidade. H4, também, que considerar que as
pressdes aplicadas ndo ultrapassam 200 kPa, consideradas aguem dos niveis de
plastificacao.

Na Tabela 6, DECOURT (1995), citado por QUARESMA et al., (1998),
apresenta as correlacbes entre o0 modulo de elasticidade, E, e N;,, vdlidas para

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

Tabela 06 — Correlacdo do médulo de el asticidade com N,

Tipo de solo E (MN/m®)
Areias 3.5N72
Solos intermediarios 3.0N7,
Argilas saturadas 2.5N7,
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2.3.3. Capacidade de carga etensdo admissivel em funcéo de Ngpt

Segundo DECOURT (1995), citado por QUARESMA et al. (1998) e
BRIAUD e JEANJEAN (1994), a tensdo de ruptura por puncionamento, em areias,
e definida como a carga correspondente a um recalque de 10 % da largura da sapata,

e pode ser avaliada, aproximadamente, por

0o = 95.Ngo (26)
qp = 115N72 (27)
em que,

Op = tensdo de rupturaem kPa;
Ngo = Ngpr para uma eficiéncia-padréo de 60%; e

N> = Ngpr para uma eficiéncia-padréo de 72% (Nspr brasileiro).

Teixeira e Godoy (1998) citam em relacdo a resisténcia a penetracéo em
sondagens que € o método mais usado na prética, a equacdo (28):

sa=0,02.N (28)

em que,

s, = tensdo admissivel em MPa; e

N = Nger médio (N7,) — Amostrador Raymond — Terzaghi.

Segundo esses autores, essa equacdo (28) é vdlida para qualquer solo
natural em um intervalode 5 £ N £ 20.

Pode-se observar que ndo foi levado em conta o valor da tensdo efetiva
provocada pelo peso do solo situado acima da cota de apoio da fundagdo, que

elevaria atensao admissivel.

2.3.4. Estimativa derecalque

MEY ERHOFF (1965) relacionou a tensao aplicada e o recalque de sapatas
em areias atraves das expressoes Equactes (29) e (30), uma proposta considerada
conservadora, segundo VELLOSO e LOPES (1997).
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Qadm. = 0.47.N.Wx, paraB < 1.20m (29)
2
Oacm. = 0.31.N.Wadm_w para B>1.20m (30)

em que,

Oaom.= Capacidade de carga admissivel em KPa;
N = Ngpr;

W m = recalque admissivel em milimetros; 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 fundagbes em areias pode ser estimado, a partir
do Ngpr, pela expressdo.

w=q *BO'7.L'—Z_41 ff (31)

em que,
w = recalque, em milimetros;
g = pressdo aplicada, em kPa;
B = menor dimensao da fundagao;
N = média do niUmero de golpes do SPT, na profundidade de influénciaz;; e
fs = fator de forma dado por
1.25.L

fo= —F (32)
—+0.25
B

L = maior dimensdo da fundacdo, em metros; e
fi

fator de espessura compressivel (H), dado por

%?2- % (33)
e

2

f|:

sendo paraH >z, f, = 1.0

A profundidade de influéncia z, é dada pelo &baco da Figura 7.
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FONTE: Burland e Burbidge (1985), citados por VELLOSO e LOPES (1997)

Figura 07 - Relagdo entre a profundidade de influéncia z; e a menor dimensio da

fundacéo, B.

BURLAND e BURBIDGE (1985) fizeram os seguintes comentéarios:
Em areias pré-adensadas ou em fundagbes implantadas no fundo de
escavages, 0s recalques podem ser até trés vezes menores (se s o<

S’V’a).

Nesses casos, deve-se usar

2 5 1.71
W= éaq - 0 'v,agBOl7 14 fs fl (34)
e 3 '] N

em que,
s’v¢ = tensdo vertical fina (acréscimo de tensdo); e
s’va = tensdo vertical de pré-adensamento.
N ndo precisa ser corrigido para atensdo vertical geostatica.
Se N for maior que 15 em areias finas ou siltosas submersas, deve ser
feita a correcao de acordo com TERZAGHI e PECK (1967):
Neorr = 15 +0.5 .(N-15) (35)
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No caso de ocorréncia de pedregulhos:
Neorr. = 1.25.N (36)

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

inicial por um fator

f,= 1+ R; +R, .log % 37)

em que,

Rs; = indice de recalque adicional que ocorre nos primeiros trés anos
(recomendam-se 0.3 para cargas estéticas e 0.7 para cargas que variam);

R; = indice de recalque adicional que ocorre para cada ciclo logaritmico de
tempo apos trés anos ( recomendam-se 0.2 para cargas estaticas e 0.8 para cargas
gue variam); e

t = nimero de anos (maior que trés anos).

DECOURT (1992), citado por TEIXEIRA e GODOY (1998) propds, para
solos arenosos, o célculo do recalque de placa em funcéo do Nspr, pelarelacéo,

0.7
s=27 aB

(38)

em que

s= recalque, em centimetros;

0= tensdo aplicada, em MPg;

B= menor lado da fundacéo, em metros; e
N = Ngpr

Para obtencéo da equacdo anterior, levaram-se em consideracéo alguns dos
métodos de extrapolacdo de recalques em funcdo do tamanho da fundagdo,

encontrados na literatura.
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2.3.5. Relacao entre SPT eo CPT

Pode-se utilizar a correlacéo empirica entre Ngpr € Q¢, bem como os valores
de K constantes na Tabela 7 para determinar o modulo de elasticidade do solo
(Teixeira, 1993, citado por TEIXEIRA e GODQY, 1998) ou na Tabela 08 (AOKI e
VELLOSO, 1975).

.= K.N (39)

em que, g So os resultados da resisténcia 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
Arelaargilosa 0.55
Areiasiltosa 0.7
Arela 0.9
Areia com pedregulho 11

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

Tipo de solo K (kgf/cm®)
Arela 10
Areiasiltosa 8
Areiasilto-argilosa 7
Arelaargilosa 6
Arelaargilo-siltosa 5
Silte 4
Silte arenoso 55
Silte areno-argiloso 45
Silte argiloso 2.3
Silte argilo-arenoso 25
Argila 2
Argilaarenosa 35
Argilaareno-siltosa 3
Argilasiltosa 2.2
Argilasilto-arenosa 3.3
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2.4. Sondagens Dilatométricas

O ensaio dilatométrico, DMT, € um ensaio de campo que esta sendo cada
vez mais utilizado nas investigacdes geotécnicas.

Este equipamento foi desenvolvido na Itdlia, pelo Professor SILVANO
MARCHETTI (1975), pesquisador responsavel por sua concepcdo e construcéo
bem como pela formulagdo dos conceitos basi cos associados a sua interpretacéo.

O dilatdmetro constitui-se de uma lamina de ago inoxidavel dotada de uma
membrana circular de ago muito fina em uma de suas faces, similar a um
instrumento tipo célula de presséo total. O ensaio dilatométrico consiste na cravagéo
da lamina dilatométrica no terreno, medindo o esforgo necessario a penetragao,
para, em seguida, usar a pressdo de gas para expandir a membrana de ago
(diafragma) no interior da massa do solo. O equipamento € portétil e de facil
manuseio, sendo a operacédo simples e relativamente econdmica.

O procedimento do ensaio, as vantagens e desvantagens e a calibragéo da
membrana do equipamento podem ser verificados e compreendidos em DE PAULA
(1998).

2.4.1. Procedimento dereducao dos dados

Primeiro sdo combinadas as leituras A e B com atenséo vertical no solo ea
poro-pressdo da &gua obtidas ou estimadas a partir de cllculos ou medidas de
campo, levando-se em conta as condicdes anteriores a insercdo da lamina
dilatométrica.

Tem-se, entdo, em condi¢des de nivel d’ édgualivre e sem capilaridade:

6y = Doy +viZ (40)
uO:YWZgwt (41)
GIV:GW- uO (42)
em que

s . = tensdo vertical total do solo;
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Ds\t = pressdo aplicada na superficie;

g = peso especifico do solo da camadai;

Z; = espessuradacamadai;

Up = poro-pressao da agua;

gy = peso especifico da agua;

Zqwt = profundidade abaixo do nivel d’agua; e

s’y = tensdo vertical efetivado solo.

A partir dos resultados anteriormente descritos, MARCHETTI (1975)
propde correlacbes de véarios parametros, correlactes essas que permitem definir
perfis verticais de propriedades comuns do solo.

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

De acordo com MARCHETTI (1980), MARCHETTI e CRAPPS (1981) e
SCHMERTMANN (1986) tem-se que po, p1 € P S80 obtidos na realizagdo do
ensaio de campo.

Po = leitura de pressdo A, corrigida e extrapolada para o deslocamento nulo
da membrana;

p: = leitura de presséo B corrigida;

p» = leitura de presséo C corrigida.

2.4.2. Parametrosintermediarios

2.4.2.1. indice do material, I

1=F(A,B,ug)=_Po (43)

O_UO

Po = leitura de pressdo A, corrigida e extrapolada para o deslocamento nulo
da membrana;
p, = leitura de presséo B corrigida;

U = poro-pressao da agua.
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O indice proporciona um perfil representativo do tipo de solo, restringindo

afaixade aplicagéo de correlagbes empiricas.

Tabela 09 - Classificac@o do solo baseada no indice do material, Ip

Tipo do solo indice do material Tipo do solo indice do material
Turfas/ Argila _
. <0.10 Silte 0.90-1.20
Sensitiva
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 médulo dilatométrico a

partir da Tabela 9, obtiveram a Figura 8, que fornece descri¢céo do solo e estimativa

do peso especifico.
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Figura 08 - Gréfico para descricdo do solo e avaliagio do peso especifico (kN/m?)

2.4.2.2. indice detensdo horizontal, Kp

Segundo SCHNAID (2000), o indice de tensdo horizontal do solo é

definido de forma andloga ao coeficiente de empuxo no repouso.
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O aumento de Kp € proporcional a tensdo horizontal in situ, porém, &
também sensivel a outras propriedades do solo; a raz&o de sobre-adensamento, a
idade do depdsito e 0 grau de cimentacéo afetam as medidas de Kp, calculado

usando a equagéo:

KD: pO -. u0 (44)

Gy

Onde:

Po = leitura de pressdo A, corrigida e extrapolada para o deslocamento nulo
da membrang;

Ug = poro-pressao da agua;

s’y =tensdo efetivavertical.

2.4.3. Modulo dilatométrico, Ep
ED: f (A, B) = 347 (pl_pO) (45)

Po = leitura de pressdo A, corrigida e extrapolada para o deslocamento nulo
da membrang;

p; = leiturade presséo B corrigida.

MARCHETTI (1997), afirmou que Ep ndo deve evocar afinidade com o
modulo de Young porque ele ndo detém informagdes sobre a historia de tensoes,

devendo ser usado somente em combinacdes com Kp € |p.

2.4.4. Indice de poro-pressio, Up

LUTENEGGER (1988) , recomendou a seguinte equagao:

Up=f (A, C, ) = pz_l‘jo (46)

o~ Yo

SCHMERTMANN (1988) , propds a seguinte equacao:

UD :f (C’ Up, SVt) = M

Gy~ Uy

(47)
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Po = leitura de pressdo A, corrigida e extrapolada para o deslocamento nulo
da membrang;

p. = leiturade pressao C corrigida;

Up = poro-pressao da agua.

Na figura 9, mostra-se uma correlacdo de Up com Ip recomendada por
SCHMERTMANN (1988).
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Figura 09. Correlacdo propostade I, X Up para cadatipo de solo

2.4.5. Correlagdbesdo 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 a insercdo da lamina, estes ndo podem ser usados
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diretamente, dependendo de correlacbes com propriedades do solo antes da
INsercao.

DE PAULA (1998) citou que essas correlagbes desenvolvidas por
MARCHETTI (1980), apesar de empiricas, tém aguma base tedrica. Baseado em
SCHMERTMANN (1988) que comparou dados de pesquisas de alta qualidade,
incluindo ensaios de laboratdrio, provas de carga em verdadeira grandeza, outros
ensaios e observacdes de campo, mostra as correlagcbes na Tabela 10. Contudo,
LUTENEGGER (1988) notou que as correlagbes originais de 1980 n&o se mostram
adequadas para todos os solos, visto que elas se baseiam em solos de clima

temperado com caracteristicas distintas de um solo tropical.
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Tabela 10 -

SCHMERTMANN (1988).

Correlagbes com propriedades de engenharia do solo,

) Parametros
Propriedades o Autor
Intermediérios
Areig, silte, Argila Ip MARCHETTI, 1980
Tipo de Solo SCHMERTMANN,
Estrutura Ip, Up
1988
Ko (argila) Kb MARCHETTI, 1980
Coeficiente de SCHMERTMANN,
tensfo lateral Ko (areia) Kp, f'ou Kp qc 1983, BALDI et d.,
1986
Cv (argila) Kb MARCHETTI, 1980
Kp eforcade SCHMERTMANN,
f' (areid) penetracdo ou Kp e 1982,
Resisténcia gc adjacente MARCHETTI, 1975
Kp eforcade
| I SCHMERTMANN,
f' (argila enetragao apos
(argila) p e acao ap 1082
dissipacdo dee
M= (I/mv) Kb, Ep MARCHETTI, 1980
OCR (argila) Kb MARCHETTI, 1980
SCHMERTMANN,
OCR (areia) Ko, f OUM, g 1988,
MARCHETTI, 1997
Compressibilidade _ ROBERTSON et d.,
Ei Epb
(drenada) 1989
BALDI et al., 1986,
Exs Eb CAMPANELLA et
al., 1985
SCHMERTMANN,
E, Eu M
1988
Coeficiente de SCHMERTMANN,
adensamento e de Cv, chekh, kv, Ip, Kp edissipacéo de u 1988,
permeabilidade MARCHETTI, 1989
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2.4.6. Modulos de deformacéo

A definicio do modulo tangente a compressdo confinada, M, é dada

graficamente.

Tensfc vertscal aletva Oy

T

Y

Dmiormacio
wMmcal

By

Figura 10 — Definicdo do médulo tangente a compresséo confinada, M

Este modulo pode ser obtido a partir dos ensaios oedomeétricos, quando os

valores de tensdo-deformagéo sdo considerados em escala linear.

2.4.7. Mddulode Young, E

BRIAUD e MIRAN (1992) mencionaram que, atualmente, dois valores do
modulo elastico de Y oung tém sido investigados em ensaios triaxiais:

Modulo de Y oung secante a 25% de mobilizacdo daresisténcia, Eps.
Mddulo tangente inicial, E;.

Esses autores citaram, também, ROBERTSON et al. (1989), Campanella et
al.(1985) e BALDI et a.(1986), que relataram a seguinte relacdo entre E e o modulo
dilatométrico, Ep:

E=F.E; (48)

Na Tabela 11 sdo descritos os valores do fator F para aguns tipos de solos.
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BRIAUD e MIRAN (1992), citando BELLOTTI (1989), apresentaram a
Figura 14, para obtenc&o do fator F.

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

Tipo deSolo Modulo Fator, F Referéncias
Solos
_ E 10 Robertson et al., 1989
COesiVOS
Areias E 2 Robertson et al., 1989
Areias Exs 1 Campanellaet al., 1985
AreiasNC Exs 0,85 Baldi et al., 1986
Areias OC Exs 35 Baldi et a., 1986
= l'h-\-:_\‘-\\“‘ﬁ b
o|8 L
=l sl - R
2|2 I
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Hocksund 1 |
| 30a83 r

Fonte: Belloti et al. {1989}, citados por BRIAUD e MIRAN (19592)

Figura 11 - Avaliagdo do modulo de Young, drenado, de areia, a partir do ensaio
dilatométrico

O modulo de Young pode, também, ser obtido a partir do modulo M,
empregando-se a teoria da €l asticidade através das equacoes.

CM@+v)A- 27)
B 1-v'

El

(49)
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_ M@+v,)2- 2"
1-v'

E, (50)

em que,

E’ = modulo de Y oung drenado;

E,= moddulo de Y oung n&o-drenado;

M = médulo tangente a compressdo confinada;
v '= coeficiente de Poisson drenado;

v, = coeficiente de Poisson nao-drenado.

2.4.8. AplicacbesdoDMT

Das vérias aplicagbes do DMT, abordou-se o célculo de recaques de
fundages rasas e a determinacdo do perfil do solo, no qual é utilizado o médulo
tangente & compressdo confinada, M, indice do materia, Ip e 0 mdodulo
dilatomético, Ep.

2.4.8.1. Célculo derecalque de fundagdes rasas

2.4.8.1.1.Recalques em areias

O DMT é um instrumento prético, para verificar diretamente a
compressibilidade do solo, principamente em areias, nas quais a redizagdo de
ensai 0s oedométricos de alta qualidade ndo é tarefafacil. A estimativa de recalques
de fundagdes rasas se caracteriza como a principal, ou uma das principais aplicagcoes
do DMT.

De acordo com MARCHETTI (1997), o0 modulo tangente a compressao
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 cléssicos, baseados na teoria da elasticidade, fornecem
recalque proporciona a carga e sdo baseados na elasticidade linear. Os recalques

previstos sdo considerados recalques em condi¢cdes de servigo, isto €, para uma
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sapata isolada e para recalques na ordem de 0.5% de B, sendo B a menor largurada
area carregada (ou fator de seguranca, variando de 2 a 3).

Para as areias, no cdculo de recalque é comumente usada a férmula da
elasticidade 1- D (em problemas 1-D, como em grandes “radiers’), ou a férmula da

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

o Do,

Sp=a M D, (51)
o1

SSp=a E[DGV' v (Dcx + Do y)] (52)

No entanto, baseado em consideracdes de vérios autores, como BURLAND

et a. (1977) e MARCHETTI (1997), referenciando-se MARCHETTI (1991),
recomenda-se o0 uso da férmula 1-D paratodos 0s casos, pelas razdes a seguir:

O método 3-D envolve o coeficiente de Poisson, n, e utiliza tensdes

horizontais que podem ser grosseiramente super ou subestimadas pela

teoria da el asticidade.

Na maioria dos casos praticos, 0 metodo 1-D fornece valores de

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

—D paran<0.3.

Erros introduzidos em métodos classicos simples sGo pequenos quando

comparados com 0s erros em parametros de deformagéo.

2.4.8.1.2. Recalquesem argilas

O recalque primario em argila é usualmente calculado pelas formulas
classicas log, usando-se o indice de compresséo C, e o indice de descompresséo C,,
determinado a partir de ensai 0s oedométricos.

Alternativamente, o recalque primério é calculado, utilizando-se 0 médulo
oedométrico E,q, obtido da curva de adensamento do ensaio em laboratorio.

Uma vez que o DMT fornece preferencialmente M em vez de C. e G, 0
método DMT enquadra-se no caso anterior, citado como alternativo.

Se E'daargila é requerido, €le pode ser obtido a partir da equacéo.
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0.5

M, & 0
S: V= 53
T 3

paravalores do coeficiente de Poisson (n) entre 0.25£n£0.30, tem-se
E' @0,8 M

Em que,
M gs = modul o secante drenado a compressao confinada;
P, = pressdo atmosférica;
o, = tensdo vertical efetiva;

A “ e 4 (il ﬁ-'- Q) O .
m = parametro “numero de médulo”, sendo m:%—jlnlo ;

e Cc 2!

E’= mddulo de Y oung drenado ou em termos de tensdo efetiva; e
M = médulo tangente a compressao confinada.
MARCHETTI (1997), prop0s para emprego na equacao unidimensional

Do
M

Si.p=fa D, (54)
Um fator, f, de correcéo devido arigidez da sapata e a profundidade de seu
assentamento, que variade 0,8 a 1,0.
No caso em que o fendbmeno tridimensional esta presente, para argilas pré-
adensadas se deve verificar a influéncia da magnitude das tensbes em relacéo a
tensdo de pré-adensamento — corregdo de SKEMPTON e BJERRUM (1957).

2.4.9. Comparacdes citadas entre recalques calculados pelo DMT e recalques

observados.

Investigadores geotécnicos tém observado que entre os recalques estimados
pelo DMT e recalques monitorados, geralmente, a uma concordancia satisfatoria.

MARCHETTI (1997) citou que SCHMERTMANN (1986) analisou 16
casos histéricos em varios locais e para varios tipos de solos, encontrando uma
razdo 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 HAY ES (1990), confirmou pela Figura 12 a

boa concordancia para alarga faixa de recalques.

300
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J En
150

100 =
50 "..
o

Q0 B0 100 160 200 250 300

Recaigus caleulsdo com o OMT{mm)|

Fonte: Hayes (1990), citado por MARCHETTI (1997)

Racalgue observedo (mm)

.-

Figura 12 - Recalques observados x recalques DMT

2.4.10.Correlacdo entre alguns parametrosdo DMT e SPT

MARCHETTI (1997) citou que SCHMERTMANN (1988) considerou, com
varias restricoes;
M
Ngpr=— 55
ST=5 (55)
em que
M = mddulo a compressao confinada obtido do DMT.
DE PAULA (1998) obteve, em areia siltosa do Campo Experimental de
Geotecnia da UFV, a seguinte expressao:

M=2,96.N (56)

em que
M = modulo a compressdo confinada, obtido do DMT atraves da

formulacdo de MARCHETTI (1980); e
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MAYNE e FROST (1989), citados por KULHAWY e MAYNE (1990),
definiram, para siltes arenosos da cidade e cercanias de Washington, Estados

Unidos, a expresséo

Eo _ poonee (57)
Pa
em que,

Ep = mddulo dilatométrico;
P, = presséo atmosférica; e
N = NSPT

2.5. Sondagens Pressiométricas

O pressidmetro de Ménard é um aparelho idealizado pelo engenheiro
francés LOUIS MENARD com a finalidade de permitir a determinacio das
caracteristicas de deformabilidade e resisténcia de uma ampla gama de solos e
rochas.

Os resultados das investigagdes pressiométricas séo muito influenciadas
pela maneira como 0 mesmo € instalado no solo. Para que a perturbacéo sga a
minima possivel, o pressidometro é colocado em um furo previamente aberto, com o
mesmo didmetro do pressidmetro.

Todavia, nos casos onde as condi¢es do terreno sdo adversas, torna-se
necessario introduzir o pressibmetro no interior de um tubo ranhurado. Os
resultados obtidos com o pressidmetro com e sem a utilizacdo de tubos ranhurados
conduz a resultados muito diferentes e por isso a utilizagdo desses tubos somente
devera ser feita em ultimo caso.

Apbs a introdugdo do pressidOmetro no terreno a pressdo na célula e
aumentada, provocando uma expansdo cilindrica do solo em volta da mesma. A
avaliacdo da deformacéo radial € obtida diretamente pela quantidade de agua que é
introduzida dentro da célula. A pressdo da célula € aumentada em estagios e

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

A apresentacdo consta de um grafico onde sdo mostradas as deformacdes
plasticas (“creep”), medidas de trinta a sessenta segundos, em funcéo da presséo
corrigida, bem como as deformaces totais, apds 0s sessenta segundos, também em
func&o da pressio corrigida.

Para os cdlculos, o solo deve ser admitido como elastico. Em caso de o
ensaio ser realizado no interior de um furo previamente aberto, 0 modulo de
cisalhamento é dado por:

Gp=(Vs+V ) Dp/DV (58)

Em que

V= volumeinicia dacélulade medida

Vo = volume da célula de medida no inicio da parte retilinea da curva
pressiométrica

V=V, +DV/2

Dp/ DV = inclinagdo da parte retilinea da curva pressiométrica

Em caso de 0 ensaio ser executado no interior de um tubo ranhurado, o

modulo de cisalhamento é dado por,

= % + +
Gpr - DV \/(Vs Vm)(vt Vm) (59)

em que

V; = volume inicialmente ocupado pelo tubo.

O modulo de elasticidade pressiométrico (E) € obtido através da teoria da
elasticidade.

E=2G(1+n) (60)
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Figura 13 — Curva caracteristica do ensaio pressiométrico

Nessa expressdo, E € o médulo de elasticidade e n € o coeficiente de
Poisson. Substituindo-se o valor de G dado pela equacéo 58, na equacdo 60, obtém-
SE,

E=2.(1+n).(Vs+V) . Dp/DV (61)

Portanto, pode-se, entéo, dizer que
E=2.(1+n).[VsH(V+-V)/2] .Dp/DV (62)

Em que E é 0 médulo de Ménard ou pressiométrico.

Esse parametro de deformabilidade do solo, quando obtido via ensaios
pressiométricos, € chamado de modulo presssiométrico, podendo também ser
denominado moédulo de MENARD (E,,) quando forem utilizados os procedimentos
descritos anteriormente (propostos por MENARD) para pressidémetros de pré-furo.

Devido a0 fato de o ensaio ndo permitir avaliar ambos 0s parametros
elasticos (E, n), € usual arbitrar-se o valor de n. Uma argila saturada, em condic¢des

n&o drenadas, teria um coeficiente de Poisson igual a0,5.



Tabela 12- Valores tipicos do coeficiente de Poisson, HACHICH et al.(1998)

Solo n
Areia pouco compacta 0,2
Areia compacta 04
Silte 0,3-05
Argila saturada 04-05
Argilanéo saturada 0,1-0,3

Em 1967, o Centre d' Etudes Ménard propds um valor constante de 0,33
para o coeficiente de Poisson. A norma americana ASTM D-4779/87 recomenda
gue sgja utilizado o valor de 0,33 para o coeficiente de Poisson (n).

Para aplicacbes praticas, 0 médulo 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

V,, @200cm® e V, @505cm®, K @2000cm’, sendo o médulo de Ménard calculado

segundo:
En = KI(P; - Po)/(V; - V)] = KDp/DV (63)
K=2@0+v).(V,+V,)=266.(V,+V,) (64)
E,=2000.pp/DV (65)

Existem algumas limitagdes na definicdo do modulo de deformabilidade do
solo, como o fato de ser dubia a condi¢do “drenada’ ou “nédo drenada’ do ensaio em
alguns casos e a imposicdo implicita do comportamento linear do solo na

interpretacéo do ensaio.

2.5.1. Capacidade de carga de fundagdes

A capacidade de carga (q,) para qualquer tipo de fundagdo verticalmente
carregada é dada pela equacéo:
Oi—sv=Kp. (P —sno) (66)
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em que

sy € a tensdo vertical tota na profundidade (D) de assentamento da
fundagdo, K, € o fator de capacidade de carga, sy € a tensdo horizontal no repouso
na cota do ensaio e (p; —spo) € apressao limite liquida (p*).

A equaco foi obtida por MENARD (1963), através de correlagdes entre a
resisténcia de pontas de estacas e a pressao limite obtida durante a expansdo de uma
cavidade esférica e comparando-as com a pressdo limite obtida durante a expansdo
de uma cavidade cilindrica. A teoria elastoplastica utilizada para tal estudo envolve
o conceito da profundidade critica.

Se as propriedades do solo sGo homogéneas, abaixo da profundidade critica,
os intervalos de valores entre as pressdes limites para cavidades esféricas e
cilindricas permanecem constantes. Da profundidade critica a superficie do terreno,
esses mesmos intervalos de valores diminuem até atingir um vaor minimo
correspondente a cota da superficie do terreno.

Segundo ARAUJO (2001) essas aproximagdes 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 fundagdo rasa é dada em funcdo de uma
pressdo limite liquida equivalente e de uma profundidade de embutimento (He). O
fator de capacidade de carga K, € obtido diretamente de graficos propostos por
alguns pesquisadores.

Segundo MENARD (1963)

O valor do parémetro de capacidade de carga K, pode ser obtido da figura
14 , na qual € gustado, levando-se em consideracdo a profundidade de
assentamento (embutimento), a dimensdo da largura (B) da fundacéo e as condicbes
e tipo de solo dentro da zona de influéncia dessas condicdes. Esse fator de
capacidade de carga para fundagdes rasas é funcdo do formato da base destas

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

Tipo de base Vaor deK
Quadrada ou circular Kp
K
Corrida P
1.2
K K
Retangular —P s % B
1.2 06L

Em solos homogéneos, a pressdo limite liquida equivalente (p-sng)e OU Pre €
calculada, utilizando-se uma média geométrica dos resultados dos ensaios
pressiometricos executados dentro de uma zona de 1.5 B, abaixo e acima da cota de
assentamento da fundagdo (sapata), sendo B a largura desta, conforme mostrado na
equagao 67.

(01 — sno)e = [(P1 —sho)2 X (P — sho)2 X (P — sro)el " (67)

em que n é 0 numero de ensaios realizados dentro dessa zona
correspondente a 1.5B.

A profundidade relativa da fundagdo ou profundidade de embutimento (He)
é calculada segundo a expresséo

He:[ll(pl_ShO)e] é [( B-o ho)i Z (68)

Em gue z corresponde as espessuras das camadas onde foram realizados os
ensaios e
(; — sno) aos valores de pressdo limite liquida obtidos em diversas
profundidades.
Segundo BAGUELIN et a.(1980)
O coeficiente de capacidade de carga € obtido pela Figura 14, a partir da
pressdo limite liquida equivalente e da relagdo D/B, em que D é a profundidade de

assentamento da fundacéo e B € amenor largura ou didmetro desta.
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2.5.2. Parametrosderesisténcia ao cisalhamento dos solos

2.5.2.1. Conceito de pressao limite(p))

A pressdo limite € definida como a maxima pressdo atingida num ensaio
pressiométrico para a qual a cavidade continuaria a se expandir indefinidamente. No
entanto, na prética ndo € possivel atingir pressdo, ja que a expansdo da
membrana é limitada (700 a 750 cm®). Portanto, a pressdo 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 pressdo limite é obtida quando a
variagdo volumétrica(bV) durante o ensaio atinge um valor igual ao volume inicia
da cavidade. Nesse caso, DV/V;=1, sendo DV avariagéo de volume da sonda e V; o
volumeinicial dacavidade (V; =V¢+V,@700cm?).

MENARD redefiniu a pressio limite como a pressio requerida para dobrar
o volumeinicia da cavidade (Vi=VstVy), ou sga, V,=2V,. Isso ocorre a um volume
V| sendo V|-Vy=V=VstV,. Portanto, em termos de volume injetado ou lido no

volumimetro(bV), tem-se V=V ¢+2V, como mostra a Figura 15.
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Figura 15 — Curva pressao x volumes cavidade/injetado

A pressdo limite ndo é uma propriedade fundamental dos solos, mas é
utilizada em calculos de capacidade de carga de fundacdes e para determinacéo de
outros parametros de resisténcia do solo, que podem ser empregados para
comparagao com parametros obtidos em outros ensaios.

Segundo ARAUJO (2001) existem vérias maneiras para obtencdo da
pressdo limite, que vao desde uma simples extrapolagdo manual da curva
pressiométrica até métodos mais elaborados como os procedimentos graficos.
BAGUELIN et a. (1978) citaram alguns métodos para extrapolacdo da curva
pressiométrica corrigida para obtencéo da pressdo limite (GIBSON e ANDERSON,
1961; VAN WANBEKE e D’ HENRICOURT, 1971; JEZEQUEL, 1974).

Neste trabalho, utilizou-se uma adaptacdo do método proposto pelas normas
americana e francesa, além do proprio MENARD, desde que a pressio de fluéncia
ou de Creep tenha sido atingida. Esse método baseiase em um gréfico
semilogaritmico, onde sdo plotados nas abscissas alguns valores de presséo
correspondentes a fase plastica do solo e, nas ordenadas, os valores das variagdes de
volume injetado correspondentes a essas pressdes, em escala logaritmica conforme

a FHgura 16. Normalmente, trés pares de valores sdo suficientes para determinagéo
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da pressdo limite. Interpolam-se esses pontos prolongando a reta interpolada até o
valor correspondente ao volume V=V 42V, . A respectiva abscissa desse ponto

corresponde a pressdo limite(p).

1000 -

(
Vi = Ve 42104
T

1

Valume lido (ml)

Pressio

Figura 16 — Grafico para determinagdo da pressdo limite

2.5.2.2. Pressdo de fluéncia ou de Creep (py)

A presséo de Creep ou de fluéncia € a presséo que corresponde a fronteira
entre a fase de reag@o pseudoeléstica do solo e a fase das grandes deformagdes
(plastificacéo) do solo, no caminho de tensdes do ensaio pressiométrico.

Embora a presséo de fluéncia ndo sgja usada diretamente como parametro
de projeto, esta € calculada para verificacdo da qualidade do ensaio realizado e em
estimativas da presséo limite e do médulo de Ménard. O valor da pressdo de

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

2.5.2.3. Curva de Creep ou defluéncia

A finalidade da curva de Creep € evitar ambiguidades na definicdo dos
limites do trecho linear da curva pressiométrica, auxiliando na determinacéo da

pressdo de Creep (pr) e naestimativa da presséo horizonta inicial (po).
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Na curva de Creep, os resultados do ensaio sdo representados em um
grafico que relaciona a pressdo aplicada a diferenca de volumes injetados medidos
em intervalos de tempo de 60 e 30 segundos (V60s-V30s), apods a estabilizacdo do
incremento de pressdo aplicado. O método para obtencdo das pressdes
correspondentes as interseccdes entre as trés retas (r, s e t) que podem ser gjustadas
no referido grafico. A determinagéo da curva de fluéncia e a obtencdo das pressdes

horizontal inicial e de fluéncia sdo mostradas nas Figuras 15 e 17.

00 . T 30

==Y n| (605)
s V60-V30

5001

400

g

V6l {em)
Vi - ¥30 (mil)

L . e - e = T r—l
0 1 0 00 H0x) 400 L1 2] OO L Ly

Presaln corciglds (kPa)

Figura 17 — Curvade creep ou de fluéncia

2.5.3. Estimativa derecalques de fundacdesrasas

Segundo ARAUJO (2001), o recal que de fundagdes rasas pode ser estimado
através de resultados obtidos em ensaios pressiométricos de Ménard. Essas
estimativas de recalque se bassiam no médulo de Ménard (E) utilizando-se
formulas semi-empiricas inicialmente propostas por MENARD e ROSSEAU
(1962).

Segundo MENARD e ROSSEAU (1962), o recaque total (s) de uma
fundacdo rasa com base de didmetro ou lado (B), ou com base retangular de
dimensbes (BxL) e profundidade (D), assente em solo homogéneo, pode ser

calculado utilizando-se a equacao:
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(69)

q* B..
S o 128052 )" + o2 Bl

m 0

Em que E;, € 0 modulo pressiométrico imediatamente abaixo da base da
fundagéo; g* é atensdo liquida média admissivel na base da sapata (* = g-qo); Bo €
alargura de referéncia, usualmente igual a 60 cm; B € alargura ou didmetro da base
da fundacdo, na qual deve ser maior que By (Bo<B); a é um fator reolégico que
depende do tipo de solo e da razéo entre E./p, (Tabela 14); el 4 €1 . Sdo fatores de
forma, que dependem darazdo L/B dafundagdo (Tabela 15).

Tabela 14- Determinacéo do fator Reol0gico (a)- adaptado de CLARKE (1995)

Tipo de solo Descricéo En/p* a
Turfas - - 1
Pré-adensadas > 16 1
Argilas Normalmente adensadas 9-16 0,67
Amolgadas 7-9 0,5
_ Pré-adensadas > 14 0,67
Siltes
Normal mente adensados 8-14 0,5
_ - >12 0,5
Areias
- 7-12 0,33
_ - > 10 0,33
Areias e pedregulhos
- 6-10 0,25
Muito fraturadas - 0,33
Rochas S3s ou intactas - 0,5
Alteradas - 0,67

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

1
Relacdo L/B 2 3 5 20
Circular Quadrada
| g 1 1,12 1,53 1,78 2,14 2,65
l ¢ 1 11 1,2 1,3 14 15
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A maioria dos depdsitos naturais de solos sdo, entretanto, heterogéneos. A
partir de ensaios pressiométricos, um solo € considerado heterogéneo quando os
valores do médulo de Ménard abaixo da cota de assentamento da fundagdo variam
em mais de 30%, dentro dos limites de interesse (1.5B).

Nesse caso (solos heterogéneos), 0 médulo de Ménard (E;,,) € dado segundo
a equacéo , em termos de tensdes desvio e isotropica (Eq € E,), sendo E, igua ao
valor do médulo de Ménard (E,,) logo abaixo da cota da fundacéo e Ey calculado a
partir de um mdédulo pressiométrico equivalente determinado através de uma média

harmonica.

.. 20" Boang L o(a*2B) (70)
OF, ¢ B 4 9E,

em que,
11

1 1 1 1 1
=—[=—+ + + +
E, 4 E O08SE, E;,s 25E;;s 25,

] (71)

onde E,, € amédia harmoénica dos modulos das “n” (16) camadas do solo.
A equacdo 69 é uma maneira bem simplificada de obter o recalque total de
uma fundacdo rasa, pelo fato de considerar 0 solo como um comportamento

homogéneo ( E,, @Ey4 @E, ).

2.6. Ensaiosde Provade Cargadireta sobreoterreno

S&o tantos e téo variados os fatores que influem na capacidade de carga de
um elemento de fundag&o, que se torna extremamente dificil abordar analiticamente
0 problema. Por este motivo, torna-se necessario realizar provas de carga.

As provas de carga normalmente sdo executadas em placas rigidas, por
serem de custo reduzido e de execucdo simplificada, quando comparadas com as
provas de carga realizadas em estruturas de fundacfes. Tais provas de carga podem
ser classificadas em provas de carga em placa-protétipo (escala 1:1) e em provas de
carga em placa modelo (escalareduzida).

Os ensaios de prova de carga podem ser divididos em: ensaio com carga
constante e ensaio com deformagdo constante.
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Nos ensaios com carga constante, o carregamento aplicado é constante, ou
segja, através de cargas estéticas fixas, obtidas, por exemplo, por meio de uma
cargueira.

Nos ensaios com deformagado constante, o carregamento € variavel e acarga
€ aplicada através de um equipamento tipo macaco hidraulico e bomba. Neste caso
as deformagdes sdo controladas por meio da leitura de um mandmetro que marca a
pressao aplicada pelo pistdo do macaco.

Os sistemas de reacOes que permitem a realizagdo das provas de carga
podem ser do tipo cargueiras, tirantes ou estacas vizinhas como mostra a Figura 18.

As cargueiras sdo dispositivos simples e econémicos, embora limitados
quanto a capacidade de carga. S0, geralmente, constituidas de plataformas e, ou,
de caixBes de madeira ou metalicos, de grandes dimensdes, apoiados no solo através
de “fogueiras’ de madeira (quase sempre dormentes) e centrados sobre a fundacdo a
ensaiar. Para conseguir o carregamento necessario, utilizaram-se sobre a cargueira
ou dentro dela diversos materiais, como: areia, brita, lingotes ou chapas de aco,
trilhos ou mesmo agua. Segundo SILVA (1983), as cargueiras apresentam diversos
inconvenientes que, sao assinalados a seguir:

Limitacdo de carga sobre o elemento de teste;

Dificuldade de conseguir, proximo a obra, materiais de alta densidade e
facil manuseio;

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

Grande volume da cargueira, causando instabilidade do conjunto,
guando usam-se materiais com menor densidade, como &gua, areia e
brita;

Perigo de acidentes, quando da execucéo dos ensaios, em razdo dos
defeitos de construgdo da cargueira e da fogueira que a sustenta, ou
baixa resisténcia do terreno superficial de apoio da mesma;

Dificuldade de transmisséo integral da carga do dispositivo para o
elemento a ser testado, sem contar com a relativa falta de espaco para

manobra e leitura dos deflectometros;
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Deformacéo das vigas de reacdo que, dependendo da rigidez da
cargueira, provocam as abertura do curso do macaco, sem utilizag&o real
dacargadeteste;

Excentricidades eventuais da carga aplicada ou o desnivelamento da
cargueira provocado por recalques no terreno de apoio;

Dificuldade na colocacéo das vigas de reagdo, do macaco e da
instrumentacao;

VariagOes climéticas que eventualmente prejudicam o desenvolvimento
dos trabalhos, principamente se o enchimento da cargueira for feito
com material liquido que sofre influéncia da temperatura

A utilizac&o de tirantes permite obtencao de elevadas cargas nos ensaios
de sapatas, estacas ou tubulGes, mas apresentam muitas desvantagens,
bem como:

Alto custo, principamente para obtencdo de cargas acima de 4000 kN,
gue exigem numero elevado de tirantes, além de dificultar obtencéo de
boa geometria na montagem do conjunto;

No caso de terrenos muitos moles ou fofos, onde o horizonte de maior
consisténcia ou compacidade é encontrado a grandes profundidades, o
emprego de atirantamento onera de forma consideravel sua utilizacao;
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 deformacgéo
excessiva do conjunto.

Por fim podem-se utilizar duas ou mais estacas que circundam a fundagéo
gue 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
0 carregamento via macaco hidraulico, obtendo-se assim o tracionamento das
estacas vizinhas de reag&o e a compressao da sapata a ser ensaiada.

As principais desvantagens do processo citado anteriormente sdo:

Limitacdo de carga a carga de trabalho das estacas vizinhas;

Dificuldade na montagem do conjunto;
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Custo elevado do processo;

Dificuldade paraleitura dos instrumentos;

Necessidade de testes nas estacas de reagdo para a verificacdo da sua
integridade, apos a realizacdo do ensaio, caso estas sgjam utilizadas com efeito
estrutural;

Os resultados poder&o ser falseados, em razéo da proximidade da sapata a
ser ensaiada com as estacas de reagdo, que, por serem tracionadas, provocam o
levantamento do solo circunvizinho afundagdo comprimida;

Necessidade de maior espaco para montagem do dispositivo;

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

tirantes; ¢) estacas vizinhas.

TEIXEIRA et a. (1996) descreveram os resultados conseguidos com a
execucao de treze provas de carga rapidas em placas circulares e quadradas com
dimensBes (diametro e, ou, lado), variando de 0.40 a 0.60 m, em profundidades de
0.5 a6 m, em solo do campo experimental da UFLA, nacidade de Lavras/ MG. Os
autores concluem que os valores de previsdo da capacidade de carga pelos métodos
tedricos (TERZAGHI, 1943; MEYERHOF, 1951; E HANSEN, 1970) sdo muito
conservadores e ainda pouco confidveis. No entanto, aqueles valores determinados
por métodos empiricos, em razdo do Ng=r (MEY ERHOF, 1956 E PARRY, 1977),

mostraram concordancia bastante adequada com os val ores obtidos nos ensaios.
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AGNELLI e ALBIERO (1994), relataram a execucdo de doze ensaios de
prova de carga em placas, de acordo com a NBR 6489/ 84, sobre solo colapsivel, 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
inundacéo do terreno durante sua execucdo, também nas profundidades ja citadas.
As pressdes de ruptura encontradas demonstram reducdo da ordem de 40 a 50%,
dos ensaios em solo natural em relacdo ao solo inundado. Os valores da capacidade
de carga conseguida pelo emprego da formula de TERZAGHI (1943) sdo superiores
aos encontrados nos ensaios realizados em solo natural, nasrazbesde 1,6 e2e34e
3,5 em solo inundado, respectivamente, para as profundidades de 1 e 2 m. Os
recalques constatados nos ensaios (254 e 16,5 mm) ficaram proximos aos
estimados pela formula de BAZARRA, 1967 (20,3 e 19 mm), respectivamente, para
as profundidades de 1 e 2 m, empregando-se uma pressdo de 100 kPa no terreno
natural, numa érea circular de 0,80 m de diametro.

CUDMANI (1994), executou e analisou dezoito ensaios de prova de carga
em placas circulares de variados diametros (0.30; 0,45 e 0,60 m), sob solo residual
parciamente saturado do campo experimental da UFRGS, localizado no municipio
de Cachoeirinha / RS, a diferentes profundidades. O sistema de reacdo utilizado
consistiu de duas sapatas moveis e uma viga de reacéo fixadas as mesmas. A carga
foi transmitida através de cargueira com cilindros de aco de pesos variando de 10 a
20 kKN. 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 diametros de 0.30, 0.45 e 0.60 m, sendo que o efeito de
forma ndo teve valor acentuado. O efeito de profundidade foi claramente
percebido. O tipo de ruptura averiguado foi por puncionamento;

as analises baseadas na teoria do equilibrio-limite, para a previsdo da
capacidade de carga, conduziram a valores da carga Ultima superiores

aos oObservados experimentalmente. O méodo de Terzaghi,
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considerando ruptura por puncionamento, resultou em previsoes
realisticas da capacidade de carga em todos os casos analisados;
a previsdo do comportamento de fundacbes reais, utilizando-se o
modelo elastico, ndo se mostrou €ficiente. JA 0 modelo eléstico-
perfeitamente plastico, com o critério de Mohr-Coulomb, demonstrou
ser adequado para o comportamento tenséo-deformacgédo do solo.

O ensaio de prova de carga “in situ” sobre o elemento de fundacéo e
incontestavelmente o processo que permite, com confianca e realidade, determinar a
grandeza da carga capaz de provocar a deformagéo excessiva ou a ruptura do solo
sob o elemento de fundacdo, além de fornecer dados preciosos com relacdo a
interagd0 e ao comportamento solo-estrutura de fundagcdo. Porém, tem como
inconveniente seu alto custo, pois requerem grandes cargas e tempo de execugdo
bastante longo. Tais inconvenientes ndo se apresentam em provas de carga
realizadas em placas-modelo, sendo o uso delas, para a determinacdo da capacidade
de carga e recalques dos solos, indicado por autores como BARATA (1962) e
JARDIM (1980).

VELLOSO et a. (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 a construgdo dos atos fornos da Usina Siderurgica de
Tubardo, em Vitoria/ES. O terreno foi classificado como sendo uma argila areno-
siltosa fissurada, rija a muito rija, apresentando um valor de Ny 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 previséo da pressdo de ruptura foram utilizados os
métodos propostos por MAZURKIEWICZ, 1972 e VAN DER VEEN, 1953, e
ambos os critérios se mostraram eficientes na previsdo. A capacidade de carga foi
estimada através das formulagbes propostas por TERZAGHI e PECK, 1967 e
VESIC, 1975. Para os parametros adotados, os resultados situam-se muito proximos
dos valores obtidos nos ensaios, com valores entre 10% (TERZAGHI e PECK) e
27% (VESIC) abaixo dos valores medidos. Com relac&o aos recalques da sapata de
2 X 2 m, a0 autores concluem que os valores obtidos a partir dos recalques
subsuperficiais medidos séo cerca de 20 a 40 % superiores aos estabelecidos com

base no recal ques de placas.
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CAMPOS (1980) relata sua experiéncia em ensaios de prova de carga em
sapatas circulares de concreto, com diametros de 0,40, 0,80 e 1,60 m, assentadas
sob a superficie do solo residual de gnaisse do campo experimental de fundacdes da
PUC / RJ. O sistema de reagdo utilizado foi o de tirantes de 12 @ de 8 mm, cada
qual com comprimento de ancoragem de 6,40 m e carga maxima de trabalho igual a
450 kN. Uma analise superficia dos resultados indica que:

Os valores fornecidos pelas equacdes de previsdo 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 diametro foi verificado efeito de
escala, 0 mesmo ndo acontecendo para as sapatas de 0,80 e 1,60 m;
Diferentes tipos de ruptura foram verificados, sendo que as sapatas com
didmetro 0.40 e 0.60 m apresentaram ruptura por puncionamento. O
autor ndo explica o ocorrido, mas julga-se ser um comportamento
diretamente ligado a &rea da fundagéo e, consequientemente ao tipo de
carga aplicada (didmetros menores = cargas pontuais e diametros
maiores = cargas uniformemente distribuidas).

Todos os autores sdo unanimes em suas observagdes sobre as limitagdes de
cargas admissiveis sobre terrenos ou elementos de fundacfes, principamente
quando os critérios adotados se baseiam somente em sondagens de subsolo:
formulas estéticas tedricas (caso de estacas moldadas “in situ” e fundacdes rasas) ou
formulas dinamicas (caso de estacas cravadas).

LOPES (1997) executando um ensaio de prova de carga em um solo
residual de gnaisse em Vigosa— M.G., com uma sapata quadrada de 1,20 m de lado,
conclui que os critérios de projetos de fundagdes superficiais para determinacéo da
capacidade de carga baseados nas tensdes admissiveis sG0 muito conservadores
ficando os resultados encontrados 45% aguém dos valores obtidos em comparacéo
com os do ensaio provade carga.

GOUVEA (2000) realizando um ensaio de prova de carga em verdadeira
grandeza, de uma fundacdo superficial (sapata) rigida de concreto armado,

quadrada, com 1m de lado, assente a uma profundidade de 1,75 m, em um depésito
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provavelmente coluvionar em Vigosa— M. G. , tomando-se a curva carga X recalque
gerada pelo ensaio de prova de carga como referéncia, sem levar, portanto, em
conta a parcela do provavel recalque por adensamento em longo prazo (de maneira
geral, o recaque por adensamento sempre vai existir em maior ou menor escala),
comentou o0 seguinte:

“O projeto que foi regido pelo critério de carga (c,2141 kPa) deveria, na
realidade, ser regido pelo critério de recalque (c,=400/2=200 kPa para um
recalque de 25 mm), uma vez que a prova de carga fornece um valor de o, =

474/2=237 kPa para um recalque de aproximadamente de 40 mm.”
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3. MATERIAISE METODOS

3.1. Areadeestudo

Os estudos foram realizados na obra de construcdo de um edificio
residencial, localizado na rua Papa Jodo XXII1, no bairro de Lourdes, em Vicosa
— MG. As Figuras 19, 20 e 21 mostram: a localizagdo da pesquisa na obra e 0
perfil longitudinal do terreno; a planta baixa dos ensaios de campo realizados e 0

detalhamento da érea.
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FERRAZ (1994) caracteriza a geologia da microrregido de Vigosa como
sendo composta pelas rochas do Embasamento Granito-Gnéissico Indiviso, com
uma cobertura terciaria pouco espessa e aluvides quartenérios.

O materid em estudo € um solo residua jovem ndo-saturado,
proveniente de uma rocha gnéissica ocorrente em regido de relevo bastante
acidentado, climatropical seco no inverno e chuvoso no veréo.

A camada onde se realizou 0 ensaio de prova de carga é constituida de
um solo argilo-arenoso siltoso, classificado através de andise granulomeétrica
conjunta.

O edificio foi projetado para trés pavimentos para fins residenciais sendo
quatro blocos de construgdes. Nos dois primeiros foram feitos peguenos
movimentos de solo e nos dois ultimos houve maior volume de escavacéo.

Visando um detalhamento maior do solo, as investigacbes geotécnicas
realizadas seguiram o preconizado pelas normas brasileiras como a NBR — 6484,
NBR -7250 e a NBR 9604.

Foram executados trés furos de sondagens de simples reconhecimento
dentro &rea do terreno préximo a execucao do ensaio de prova de carga.

As determinactes da norma NBR — 6484 — Execucdo de Sondagens de
Simples Reconhecimento dos solos, ABNT (2001), foram obedecidas. A Unica
mudanca 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 a norma NBR — 7250 — Identificagcdo e Descricéo de
Amostras de Solo obtidas em Sondagens de Simples Reconhecimento dos Solos
(ABNT, 1982).

O perfil geolbgico-geotécnico obtido através das trés sondagens,
encontra-se nos perfis individuais apresentados nas Figuras 29, 30, e 31.

Durante a escavagéo de 1,00 x 1,00 x 1,00m para colocacdo da sapata-
teste, procedeu-se aretirada de amostras deformadas e indeformadas.

Para retirada destas seguiu-se, o preconizado pela norma NBR — 9604 —
Abertura de poco e trincheira de inspegéo em solo (ABNT, 1986b), com retiradas

de amostras deformadas e indeformadas.
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Foram executados cinco furos de sondagens dilatométricas, DMT,
proximos ao ensaio de prova de carga executada de acorda com as Figuras 19, 20
e?2l.

No ensaio de sondagem dilatométrica para a penetragdo da lamina do
DMT foi utilizada a estrutura de reacéo idealizada e desenvolvida por PAULA
(1998), permitindo, assim, uma cravagdo quasi-estatica, cravacao esta preferivel
a por percussdo, 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 apos a obtencdo daleitura A.

Foram obtidos para as cinco sondagens, DMT, dentre outros, os valores
de po, p1, Ip, Kp, Ep € M, obtidos a partir da correlagdo de MARCHETTI (1980),
e, anda, a classificacdo do solo, camada a camada (a cada 0,20 m). Esses valores
foram obtidos através de um programa computacional de reducdo de dados
idealizado por MARCHETTI.

Os ensaios pressiométricos de M ENARD, 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 éreas localizadas proximas
ao ensaio de prova de carga como mostra a figuras, 20, 21 e 22. Os ensaios
executados estéo localizados como se segue: areal — PMT 1 e 1B; &ea2 —PMT
2A e2B; &ea3—-PMT 3 e 3C.

Os principais parametros como tensdo horizontal, volume inicial, presséo
de fluéncia, volume de fluéncia, médulo de MENARD, volume limite e pressio
limite obtidos diretamente dos ensaios pressiométricos de pré-furo com tenséo
controlada sdo mostradas através das Tabelas 22, 23, 24, 25, 26,27 e o graficos
de correcdes das pressdes estdo no anexo (C).

O resumo da realizacdo do ensaio € enumerado a seguir:

a) Cadlibragéo da sonda pressiométrica;

Abertura do pré-furo;

Realizag&o do ensaio através de tensdo controlada;

68



Leituras das variacoes de volumesal5s,30se 60 s.

3.2. Provadecarga

Tendo em vista a magnitude da carga maxima prevista para 0 ensaio ,
optou-se por um sistema de reacdo composto basicamente de tirantes (trados
helicoidais) cravados manualmente e de vigas metdlicas.

Os tirantes foram construidos, utilizando-se tubos de ago sem costura,
didmetro nominal interno de 25 mm e externo de 33,70 mm, SCHEDULE — 40,
gue € o mesmo tubo utilizado nos ensaios de SPT. Na extremidade inferior do
tubo foi soldado um helicoide com 25 cm de comprimento, passo de 13 cm e
didmetro de 13,70 cm, e na extremidade superior aberta foi soldada rosca comum
em uma extensdo de 25 mm (1"), para utilizagdo de luva rosgueada
desempenhando a funcéo de porca.

O espacamento entre tirantes e a sapata testada obedeceu a norma NBR —
6489 — Prova de Carga direta sobre terreno de fundagao (ABNT, 1984b).

Quanto ao comprimento dos tirantes, que por sua vez foi diretamente
relacionado ao nimero de tirantes, optou-se pela utilizacdo de 20 tirantes com
comprimento total de 4,50 m.

Quanto as vigas metalicas, utilizou-se um arranjo composto de uma viga
principal e duas vigas secundérias.

A viga metalica principal foi confeccionada a partir da soldagem de dois
perfis |, com mesas de larguraiguais a 0,15 m e espessura de 15,87 mm, aima de
6,35 mm e aturatotal de 0,40 m. Obteve-se, assim, uma viga do tipo caix&o com
0,30 m de mesa e 0,40 m de atura.Complementarmente, reforgou-se a mesa
superior com uma chapa de 9,52 mm de espessura em toda a extensao da viga,
bem como a mesa inferior, também com chapa de 9,52 mm, em uma extensdo de
240 m na regido centra da viga Assm, a atura finad da viga de
aproximadamente 0,42 m. Finalmente, a viga foi reforcada por meios de
“contrafortes’ laterais constituidos 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 relagdo as vigas secundarias, deve-se relatar as duas foram do tipo
caix&o, com mesas de largura igual a 0,25 m, espessura de 12,7 mm e alma de
6,35 mm, sendo a aturatotal de 0,40 m e o comprimento igual a2 m.

Ao longo do comprimento das vigas foram colocados seis “contrafortes’
laterais de cada lado, constituidos 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
metalicas secundarias tipo caixao.

A seguir, detahase, cronologicamente, a montagem do sistema de
reacdo, atendo-se, quando necessario, a descri¢ao dos elementos complementares
gue se fizeram necessarios para a perfeita execucdo dos servigos.

Primeiramente, procurou-se nivelar o terreno com a Sapata-teste e
executou um sistema simples de drenagem superficial, para precaver contra a
incidéncia de eventuais chuvas, que na realidade ndo ocorreram durante o
periodo da realizacdo da prova de carga. Sobre o terreno nivelado, espalhou-se
arela grossa, providéncia essa extremamente interessante para impedir a
formagdo de lama, no caso de ocorréncia de chuvas. Em seguida, foram
construidas duas estruturas com pecas de madeiras de dimensdes iguais a8 x 8 x
80 cm, uma de cada lado da sapata-teste.

A viga principal, com o auxilio de um caminhd Munck, pertencente a
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 auxilio do caminhd Munck, colocaram-se
sobre aviga principal e, transversalmente a ela, as duas vigas secundarias.

As duas vigas secundérias foram assentadas nas extremidades da viga
principal .

Para fixacdo dos 20 tirantes as vigas secundarias, adotou-se a utilizacéo
de placas metalicas de dimensdes 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, consegiientemente, as vigas secundarias, com o auxilio de luvas rosgueadas.
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Do total de tirantes, quatro “atravessaram” as vigas secundarias pelos
furos nelas existentes e foram a elas fixados, diretamente, através de luvas
rosqueadas.

Logo apés a cravacdo de todos os tirantes, colocou-se sobre a érea da
prova de carga uma estrutura metalica movel — do tipo utilizada em carroceria de
caminhd& para o transporte de pessoas — e sobre essa estrutura, uma lona
impermeavel para proteger equipamentos e técnicos das intempéries.

Foram usados dois macacos hidraulicos com capacidades nominais de
500 kN e 2500 kN . O primeiro foi usado no primeiro estagio de carregamento,
ficando, portanto, o segundo para os demais estagios. Foram assentados
diretamente sobre a placa metélica fixada sobre o topo do pilarete.

Sobre o topo do pistdo do macaco de 2500 kN, pistdo este com um curso
da ordem de 10 cm, foi assentado uma rotula metalica, do tipo macho e fémea,
em forma de semi-esfera. Entre a rétula metalica e o infradorso da viga principal,
foram colocadas duas placas metalicas com 70 cm de comprimento e coincidindo
com a sua largura. Vale ressaltar a importancia da utilizacdo da rétula metdlica,
gue propiciou a melhor transmissdo dos esforgos entre o sistema de reagéo e a
sapata-teste.

A prova de carga foi realizada, utilizando-se uma sapata de concreto
armado, rigida, quadrada de lado igual a1,00 m.

Esta sapata foi confeccionada para realizagdo de ensaio de campo
anteriormente a esta pesquisa.

Na construcdo da sapata e do pilarete foram obedecidos os padrbes de
tecnol ogia de confeccéo de concreto armado.

A Figura 23 resume a descri¢éo dos sistemas de reacdo, de aplicagéo de

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

4.1. Resultados dosensaiosdelaboratoério

As amostras de solos foram retiradas durante a abertura do poco para
execucao do ensaio de provade carga.
Foram realizados ensaios nos solos coletados em amostras deformadas e

indeformadas seguindo as normas brasileiras.

4.1.1. Ensaios de caracterizacao

O solo coletado no campo foi preparado segundo a NBR 6457/86
(Amostras de solo- Preparacdo para ensaios de compactacdo e ensaios de
caracterizacéo). Para a caracterizacdo completa do solo analisado, foram feitos os
ensaios de determinacéo do teor de umidade, determinagdo da massa especifica
dos solidos, conforme a NBR 6508/84, determinacdo dos limites de Atterberg de
acordo com as normas NBR 6459/84 e NBR 7180/84, e a andlise granulométrica
conjunta, segundo NBR 7181/84.

Os resultados obtidos estdo apresentados na Tabela 16 e as curvas

granulomeétricas encontradas para 0 solo estéo no anexo (D).
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Tabela 16 — Caracterizago — Indices Fisicos dos Solos

Granulometria imite Indices Eisicos

Amostras |Argila Silte|Areid LL | LP P | What as 8nat.

% | % | % % anm)] gevm®)
01-020m | 61 33 | 7053034023 377 2450 1820
02-0.40m | 62 30 | 8181 347] 471 [ 409 27,08 | 1825
03-0,60m | 62 30 | 886|434 452 404 | 26.84 | 1557
04-0.80m | 48 43| 6903291 3611325 2743 | 1756
05-1.00m | 48 43 | 76,0 36.4] 396 | 41.1| 27.19 | 18,01

O J©O |0 |0 O

4.1.2. Classificacao dos Solos

A classificagcdo AASHTO é resultado de alteractes feitas na classificagéo
do Bureau of Public Roads e se fundamenta na granulometria, no limite de
liquidez e no indice de plasticidade. Esta classificacdo foi proposta com o
objetivo de auxiliar em projetos de construcdo de estradas.

Segundo o sistema AASHTO, os solos coletados séo classificados como

solos argilosos de acordo com a Tabela 17.

Tabela 17 — Classificagdo AASHTO

Amostra Classificagéo
01-0,20m A-7-6
02-0,40m A-7-6
03-0,60m A-7-6
04-0,80m A-7-6
05-1,00m A-7-6

O sdistema unificado de classificagdo 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 classificacdo dos solos para
pavimentacdo. No entanto, ele vem sendo aplicado cada vez mais em todos os
campos da engenharia de solos.

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

compressibilidade segundo o sistema U.S.C..
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Tabela 18 — Classificagéo U.S.C.

Amostra Classificagéo
01-0,20m CH
02-0,40m CH
03-0,60m CH
04-0,80m CH
05-1,00m CH

4.1.3. Ensaios Oedométricos

Com base na NBR — 12007 (ABNT, 1990) foram realizados dois ensaios
de adensamento em amostras indeformadas coletadas no “pogo” de abertura para
realizacdo do ensaio de prova de carga. NOsS ensaios UsSOu-se a prensa
oedomeétrica convenciona de carregamento em etapas.

Os corpos de prova foram moldados através de anéis moldadores, de

diametros variando de 7,12 a 7,13 cm e alturas entre 2,010 a 2,015 cm.

O incremento de carga utilizado foi D—;) =1, ou sga, a carga aplicada foi

sempre igual ao dobro da diferenca entre a atual e a anterior, num intervalo de
6,25 a 1600 kPa. O tempo de duracéo de cada estagio de carregamento foi de no
minimo 24 horas.

Apresentam-se na Tabela 19, os dados obtidos a partir dos ensaios
oedométricos, quais sejam: peso especifico natural (g.¢); teor de umidade (w);
indice de vazios inicial (ey); grau de saturagcdo (S); tensdo vertical de pré-
adensamento (s.pe); Indice de compressdo virgem (C.); e razéo de pre-
adensamento (OCR). Os valores de s, descritos na Tabela 19, sdo a media
aritmética dos cdlculos segundo os métodos de Pacheco Silva e Casagrande.

As Figuras 24 e 25 mostram as curvas e, X logs, das amostras 01 e 02

respectivamente.
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Tabela 19 — Parametros do ensaio oedométrico

Amostra | g (KN/M) | w(%) | & | S (%) |swa(kPd) | C. | OCR
01-040m| 17,9 36,23 | 1,03 | 97,08 | 310,37 | 055 | 4342
02-0,80m| 17,3 34,00 | 1,07 | 8885 | 27378 | 046 | 19,85
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Figura 24 —Curvaex log s, —Amostra 01

10 100,0 10000,0
1,100
4 .\
o 1050 \._\“\\n\
© 1000 ™~
N
g 0,950 | \\
QO 0,900 |
©
@ 0.850 —
o e
= 0,800 {
\— 0,750 {
0,700
Log da tensdo (KPa)

-
o

Figura 25— Curvaex log s, — Amostra 02

Na Tabela 20 séo apresentados os valores dos médul os oedomeétricos em
funcdo do nivel de carregamento para cada camada, calculados a partir da

EXressao:
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Eoed;m (72)
De

Tabela 20 — Valores dos Ey (kPa)

Intervalo de Tensdes (kPa) Amostras
1 2

0a6,25 1404,2 1434
6,25a12,5 1397,9 752,9
125a25 22739 2314,8
25a50 3311,7 3156,3
50 a 100 5176,3 5002,5
100 a200 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 modulo oedométrico calculado corresponde a0 médulo oedométrico
secante entre dois pontos consecutivos da curva do ensaio oedométrico. Este
modulo pode ser considerado, por sua vez, aproximadamente igual a0 modulo

oedométrico tangente para a tensdo intermediéria do interval o considerado.

4.1.4. Ensaiostriaxiais axissimétricos

A redlizacdo 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 provaveis das tensdes verticais e horizontais que
ocorreriam no solo sob a sapata carregada no ensaio de prova de carga, 0S corpos
de prova foram submetidos a tensdes confinantes de 50, 100 e 200 kPa.

Quanto a velocidade de deformacdo, € importante lembrar que os

resultados dos ensai os oedométricos ndo foram determinantes no seu calculo.
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A velocidade adotada na ruptura dos corpos de prova foi de 0.15
mm/min. .

Para determinar a variagdo dos volumes dos corpos de prova , foram
utilizadas duas buretas graduadas na saida interna da base da camara triaxia e na
sua entrada externa (s3), medindo-se o volume de &gua que entrava ou Ssaia do
corpo de prova.

As fases de adensamento tiveram duragdes variando entre 45 e 60
minutos.

As curvas tensdo desvio x deformacdo axial e as envoltérias de
resisténcia em funcéo de g x p sdo apresentadas no anexo A.

E importante lembrar que q e p , foram obtidos pelas expressdes
sugeridas por LAMBE e WHITMAN (1979):

q:gg’l'_;zé (73)
e 7]
a&,+t0630
p= 2! (74)
e 7]

Na Tabela 21 encontram-se os valores dos parametros obtidos dos

ensaios triaxiais.

Tabela 21 — Valores dos parametros do ensaio triaxial

Amostra | Profundidade Wi, Ghat. C f’
Solo m % kN/m?> kPa (°)
Amostra 0l 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. Resultadosda Provade Carga

4.2.1. Instrumentacao

Foi utilizado o sistema de instrumentacdo para medir os recalques da
sapata-teste.
Nas medidas dos recalques da sapata, foram utilizados quatro

extensdmetros mecanicos, de resolu¢do 102 mm como mostra a Figura 26.

Figura 26 - Instrumentac&o do ensaio de prova de carga

Esses extensOmetros foram fixados a um sistema de referéncia
constituido de quatros vigas que, por sua vez, foram apoiadas no solo através de
estacas de madeira. Foram obedecidas as determinagdes da NBR — 6489 com
relacdo a distncia minima entre 0s apoios e a instalacdo dos equipamentos do
ensaio.

Na fixac8o dos extensdmetros foram utilizadas hastes com acoplamento

regulavel para afericdo, na passagem de um estégio para outro.
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4.2.2. Calibragdo do conjunto macaco hidraulico-bomba

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

As calibrages e as afericdes dos dois conjuntos de macacos hidraulico-
bomba foram executadas pelo Laboratério de Materiais de Construcdo do
Departamento de Engenharia Civil da UFV, sendo que para a calibragéo do
macaco hidraulico do Laboratorio de Engenharia Civil foi obtida aequagdo Y =
16,06 X. O gréfico obtido e fornecido por aguele laboratério para curva de
calibragdo do macaco de 2500 kN encontra-se na Figura 27.

Curva de Calibracao do Mac. 2500 kN

100
90 y = 0,0038x +3,2745.¢

80

70 —
60 —

50 —

40 —

30 —

20 —

10 /

0 5000 10000 15000 20000 25000

Carga na Prensa (kN)

Carga no Manémetro (kPa)

Figura 27 — Curva de calibracéo do macaco hidraulico

4.2.3. Grafico do ensaio da provadecarga

Na execucdo da prova de carga foram utilizados os carregamentos
determinados pelo gréfico da Figura 27 e da equagdo y=16,06x. Cumpre notar
gue a NBR — 6489 — Prova de carga direta sobre terreno de fundacdo (ABNT,
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1984b) preconiza que a pressdo inicial a ser aplicada deve ser de cerca de 20% da
taxa admissivel provavel do solo.

Na aplicacéo da carga em cada estagio, foram lidos os valores registrados
nos quatro extensometros, com a finalidade de medir os deslocamentos verticais
da sapata —teste. A primeira leiturafoi feita apds 0,25 min da aplicacéo da carga,
e as leturas subseqiientes foram redlizadas em intervalos de tempo
sucessivamente dobrados, ou sgja, 0,50; 1; 2; 4; 8; 15; 30; 60 minutos e assim por
diante.

Um novo carregamento somente era executado depois de transcorridos,
no minimo, 30 minutos da aplicacdo da carga, sendo sempre verificado o critério
de estabilizac&o determinado pela NBR — 6489 (ABNT, 1984b):

(L, - L) £[5%(L, - Ly)| (75)

em que,

L, = Leiturafina do estagio;

L1 = Leituraanterior aleiturafina do estagio;

Lo = Leiturainicia do estagio.

Na curva caracteristica da prova de carga nota-se dois descarregamentos:
primeiro devido a troca de macacos e o segundo ocorreu por insuficiéncia de
curso do macaco hidréulico de 2500 kN.

O resultado do ensaio de prova de carga € mostrado na Figura 28.
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Figura 28 — Curva Carga x Recalque da Prova de Carga

4.3. Resultados das sondagens a per cusséao (SPT)

Nas Figuras 29, 30 e 31 encontram-se os resultados dos ensaios SPT
realizados no local proximo ao ensaio de prova de carga com a sapata apoiada a 1
m de profundidade. Os furos de sondagens foram feitos nas seguintes
localizagBes: SPT — 01 (&rea 01); SPT — 02 (&rea 02); SPT — 03 (érea 03).
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niversi Federal de Vi
Universidade Federal de Vigosa SONDAGEM DE SIMPLES RECONHECIMENTO
Departamento de Engenharia Civil (SPT)
Laboratério de Mecéanica dos solos
1 "
EE%%STEXSS;O'"""""""""'f" 2"1/2 SONDAGEM N° FURO N° COTA (m)
. I,
PESO ...oovviiiiiiins ....65 Kg SPT 01 01 localizada no mapa
ALTURA DE QUEDA ................. 75 cm plani-altimétrico do local.
CLIENTE : Tese Didacio PROFUNDIDADE DO NIVEL DE AGUA (m) 1,7
OBRA : Construgéo de um prédio de 3 pavimentos PROFUNDIDADE FINAL: topo do furo 4
LOCAL : Rua Papa Joao XXl PROFUNDIDADE DO REVESTIMENTO (m): m
DATA FINAL:9/9/2002]PROFUNDIDADE TOTAL(m) : 6,50 m FOLHA 01 /01

A A RESISTENCIA A PENETRACAO

Vv gl COTA p/ B N (SPT)

A s N BOCA | CLASSIFICACAO DO SOLO

N T DO CONVENGAO

¢ R FURO

o A 0 5 10 15 20 25 30 35 40 45 50 ]

0

TH | -~ 0 0

TH 1R 5 05 Argila arenosa cor variegada

TH | 2R 4 1 Areia argilosa cor variegada p o5

TH 3R 2 15 Areia siltosa cor variegada

TH | 4R 4 2 Areia siltosa cor variegada ) L ,

TH 5R 5 2,5 Areia siltosa cor variegada

TH | 6r | 23 3 Alteragéo de rocha .

TH 7R 45 3.5 Alteracéo de rocha

2 1 2
2
. B B - s \\,\
. - - = \) 35

NOTAS: 4
1) TH : TRADO HELICOIDAL
2) CA = CIRCULAGAO DE AGUA OBS: Paralisado por ter encontrado alteracéo de rocha com ensaio de
3) R = AMOSTRA RECUPERADA penetragédo de 45/9.
4) L = AMOSTRA RECUPERADA POR LAVAGEM
DESENHO: Enivaldo Minette 9/9/2002JRESPONSAVEL: Enivaldo Minette CREA:1692/D-ES

Figura 29 - Resultado do ensaio de sondagem de simples reconhecimento
realizado no furo 01.
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Universidade Federal de Vigosa
Igosa SONDAGEM DE SIMPLES RECONHECIMENTO
Departamento de Engenharia Civil (SPT)
Laboratorio de Mecanica dos solos
...................... 12.1/2"
TSN i o / SONDAGEMN°  FURO N° COTA (m)
..... I
REVESTIMENTO. .f:65 Kg SPT 02 02 localizada no mapa
ALTURA DE QUEDA ................. 75 cm plani-altimétrico do local.
CLIENTE : Tese Didacio PROFUNDIDADE DO NIVEL DE AGUA (m) 1,7
OBRA : Construcédo de um prédio de 3 pavimentos PROFUNDIDADE FINAL: topo do furo 6,5
LOCAL : Rua Papa Jodo XXIlI PROFUNDIDADE DO REVESTIMENTO (m): m
DATA FINAL:9/9/2002JPROFUNDIDADE TOTAL(m) : 6,50 m FOLHA 01 /01
A A RESISTENCIA A PENETRACAO
v M COTA p/ . N (SPT)
A (s) N BOCA | CLASSIFICACAO DO SOLO
N T DO CONVENGAO
¢ R FURO
o A 0 5 10 15 20 25 30 35 40 45 50 55 60 d
0
TH | —-- 0 0
TH 1R 5 0.5 Argila arenosa cor variegada p 05
TH IR 4 1 Areia argilosa cor variegada . .
TH 3R 4 15 Areia siltosa cor variegada
15
TH 4R 4 2 Areia siltosa cor variegada
TH | sr 6 25 Areia siltosa cor variegada 2 2
TH | 6R 5 3 Alteracéo de rocha !rz's
CA 7R 6 3,5 Alteracéo de rocha . .
CA 8R 26 4 Alteracéo de rocha !
CA 9R 29 5 Alteracéo de rocha '5\\
cAa | 10r | s9 55 Alteracéo de rocha 4 4
- _ _ - i )
- 55
- - - - 6
NOTAS: 7
1) TH : TRADO HELICOIDAL
2) CA = CIRCULACAO DE AGUA OBS: Paralisado por ter encontrado alteragdo de rocha com ensaio de
3) R = AMOSTRA RECUPERADA penetracdo de 45/11 a 6m de profundidade.
4) L = AMOSTRA RECUPERADA POR LAVAGEM
DESENHO: Enivaldo Minette 9/9/2002]RESPONSAVEL: Enivaldo Minette CREA:1692/D-ES

Figura 30 - Resultado do ensaio de sondagem de simples reconhecimento
realizado no furo 02.



Universidade Federal de Vigosa
\gosa SONDAGEM DE SIMPLES RECONHECIMENTO
Departamento de Engenharia Civil (SPT)
Laboratério de Mecéanica dos solos
REVESTIMENTO......ocovrvrennnese 12.1/2" o o
AMOSTRADOR ..... f.2" SONDAGEM N FURON COTA (m)
REVESTIMENTO....... .f 65 Kg SPT 03 03 localizada no mapa
ALTURA DE QUEDA ................. 75 cm plani-altimétrico do local.
CLIENTE : Tese Didacio PROFUNDIDADE DO NIVEL DE AGUA (m) 1,89
OBRA : Construgdo de um prédio de 3 pavimentos PROFUNDIDADE FINAL: topo do furo 6,5
LOCAL : Rua Papa Jodo XXIlI PROFUNDIDADE DO REVESTIMENTO (m): m
DATA FINAL:10/9/2002]PROFUNDIDADE TOTAL(m) : 7,50 m FOLHA 01/ 01]
A A RESISTENCIA A PENETRACAO
v M COTA p/ ) N (SPT)
A g | BOCA [ CLASSIFICACAO DO SOLO
N T DO CONVENGAO
¢ R FURO
0 A 0 5 10 15 20 25 30 35 40 45 50 55 60 65 70
0
TH | -~ 0 0
™ | 1R 5 o5 | Argila arenosa cor variegada p o5
TH | 2R 4 1 Areia argilosa cor variegada 1 :
TH 3R 3 15 Areia siltosa cor variegada L5
TH | 2R 3 2 Areia siltosa cor variegada 14l
Areia sil r vari
TH 5R 3 2.5 eia siltosa cor variegada .
TH 6R 4 3 Areia siltosa cor variegada
3
TH 7R 4 35 Areia siltosa cor variegada
35
TH | s8R 5 4 Areia siltosa cor variegada
TH 9R 5 45 Areia siltosa cor variegada ! )
H | 10r | 12 5 Areia siltosa cor variegada ‘<
TH | ur | 19 55 Areia siltosa cor variegada 5 \
ca |l 2r| 21 6 Areia siltosa cor variegada \ 55
ca | 13r| 20 6.5 Alteracéo de rocha .
ca | 1ar | 62 7 Alterac&o de rocha \
o
T—
\\
_ - - _ . —
NOTAS: 8
1) TH : TRADO HELICOIDAL
2) CA = CIRCULACAO DE AGUA OBS: Paralisado por ter encontrado alteracéo de rocha com ensaio de
3) R = AMOSTRA RECUPERADA penetragéo de 45/11 a 7,5m de profundidade.
4) L = AMOSTRA RECUPERADA POR LAVAGEM
DESENHO: Enivaldo Minette 10/9/2002JRESPONSAVEL: Enivaldo Minette CREA:.1692/D-ES

Figura 31 - Resultado do ensaio de sondagem de simples reconhecimento
realizado no furo 03.

4.4. Resultados dos ensaios pressiométricos

Foram executados seis ensaios pressiomeétricos nas proximidades da

execucao do ensaio de prova de carga (Figuras 19, 20 e 21). Os ensaio PMT1 e
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1B foram realizados na &rea 1, os ensaios PMT 2A e 2B foram realizados na é&rea

2eo0sensaosPMT 3e3Cnaarea3.

Realizaram-se trés ensaios de calibracdo para uma correta interpretacéo

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, pressdo inicial e de fluéncia, dos paré@metros de resisténcia e

deformabilidade dos solos e de algumas correlagcOes obtidas nos seis ensaios

pressiomeétricos realizados.

Tabela 22 —Ensaio PMT 01

Profundidade 0,40m 1,00m 1,60m 2,20m 2,80 m
Vi (cmd) 283 258 222 248 375
Vo (cm?) 142 147 117 122 185
pr (kPa) 264 157 198 223 383
Po (kPa) 21 21 24 21 29
Em(kPa) 2684 1859 2510 2460 3023

p (kPa) 387 260 306 387 829
En/p 6,94 7,15 8,20 6,36 3,65
p/pr 1,47 1,66 1,55 1,74 2,16

Tabela 23 —Ensaio PMT 01B

Profundidade 0,40 1,00 1,60 2,20

Vi (cm®) 264 267 192 216
Vo (cm?) 144 150 84 87
pr (kPa) 239 196 193 203
Po (kPa) 19 20 19 28
Em(kPa) 2803 2304 2431 2092
pr (kPa) 369 300 305 302
En/pi 7,60 7,68 7,97 6,93
p/pr 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
Vi (cm?) 196 170 149 144 176
Vo (cm®) 88 71 71 68 79
pr (kPa) 324 276 177 185 183
Po (kPa) 28 25 21 23 29
Em(kPa) 4148 3807 2953 3126 2372

p (kPa) 491 455 328 325 320
En/p 8,45 8,37 9,00 9,62 7,41
/P 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
Vi (cm?) 189 176 160 154 176
Vo (cm?) 88 71 71 71 79

pr (kPa) 288 257 176,9 184,6 176,9
Po (kPa) 34 28 27 27 32
Em(kPa) 3781 3289 2513 2818 2241
p (kPa) 492 424 353 350 345
En/p 7,68 7,76 7,12 8,05 6,50
/s 1,71 1,65 1,99 1,90 1,95

Tabela 26 —Ensaio PMT 03

Profundidade 0,40m 1,00m 1,60m 2,20m
Vi (cm?) 227 228 194 202
Vo (cm?) 128 115 92 95
pr (kPa) 260 219 177 202
Po (kPa) 22 23 24 22
Em(kPa) 3611 2641 2264 2484

p (kPa) 464 381 316 323
En/p 7,78 6,93 7,16 7,69
/P 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
Vi (cm?) 203 204 226 348 300
Vo (cm?) 93 94 115 162 150
pr (kPa) 329 220 196 193 246
Po (kPa) 28 21 22 31 30
Em(kPa) 4149 2739 2372 1403 2260
pi (kPa) 489 359 341 353 505

Exn/pi 8,48 7,63 6,96 3,97 4,48
P/ ps 1,49 1,63 1,74 1,83 2,05

S0 apresentadas (anexo C) as curvas pressiométricas corrigidas, obtidas

para cada furo de sondagem realizado para execucdo do ensaio pressiomeétrico.

As Figuras 32, 33, 34, 35, 36 e 37 apresentam o0s parametros de

resisténcia e deformabilidade do solo com relacéo a profundidade.
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Profundidade (m)
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Médulo de Ménard, Ey (kPa)
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1000 2000 3000 4000

——PMT 01
—=— PMT 01B

Figura 32 — Gréfico Ey x Prof
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Figura 33 — Gréfico Ey x Prof

Modulo de Ménard, Eu (kPa)
0 2000 4000 6000

0,5

—+— PMT 03

—— PMT 03C

15

Profundidade (m)

2,5

Figura 34 — Gréfico Ey x Prof.
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Figura 35— Gréfico P, x Prof.
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Figura 36 — Gréfico P, x Prof.
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Figura 37 — Gréfico P, x Prof.

4.5. Resultados dos ensaios dilatométricos de Mar chetti (DMT)

Os pardmetros e a classificacdo do solo obtidos dos ensaios
dilatométricos realizados para esta pesquisa, encontram-se, nas Tabelas 28, 29,

30, 31 e 32 com arespectivalocalizagdo da area de execucao.
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Tabela 28 — Resultado DMT 01 — Area 01

Prof.(m) | po(kPa) | Ip | Kp | Ep(kPa) M (kPa) Classificagéo
0.2 230 167|674 | 13400 57900 Silte arenoso
0.4 280 128|411 12400 47400 Silte arenoso
0.6 230 127|224 | 10200 33200 Silte arenoso
0.8 190 |[1.25|138| 8200 22900 Silte arenoso

1 160 127 | 94 7100 17300 Silte arenoso
12 160 159 | 7.8 8700 19700 Silte arenoso
14 140 1.75| 6.1 8700 17600 Silte arenoso
16 150 143 | 5.6 7400 14300 Silte arenoso
18 150 136 | 4.8 6900 12300 Silte arenoso

2 140 129 | 44 6400 10800 Silte arenoso
2.2 190 1 54 6300 11900 Silte
24 190 034 | 51 2100 3900 Argilasiltosa
2.6 160 1 | 42 5400 8900 Silte
2.8 150 |1.28| 338 6300 9800 Silte arenoso

3 260 2 6.3 17100 35300 Areiasiltosa
3.2 420 197 | 10 28000 70000 Areiasiltosa
3.4 530 |259| 12 46100 123000 Areiasiltosa
35 840 2.07 | 189 | 59400 184200 Areiasiltosa
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Tabela 29 Resultado DMT 02 — Area 02

Prof.(m) Po(Kpa) Ip Kb Ep(KPA) Classificaggo
0.2 150 205 | 448 11000 Arelasiitosa
04 280 158 | 40.6 15500 Silte arenoso
0.6 230 168 | 215 13200 Silte arenoso
0.8 200 156 | 144 10800 Silte arenoso

1 170 2.02 10 12100 Arelasiitosa
12 190 17 91 11100 Silte arenoso
14 170 1.88 7.2 11300 Areiasiltosa
1.6 170 1.48 6.1 8600 Silte arenoso
18 130 1.54 4.5 7100 Silte arenoso

2 190 1.13 6.1 7500 Silte
2.2 200 0.86 6 5900 Silte
24 190 18 5.3 11300 Silte arenoso
2.6 310 2.16 8.6 22800 Arelasiitosa
2.8 340 1.86 9 21500 Areiasiltosa

3 830 184 | 209 52100 Areiasiltosa
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Tabela 30 - Resultado DMTO03 — Area 03

Prof.(m) Po(Kpa) Ip Kb Ep(KPA) Classificaggo
0.2 380 155 | 99.9 20300 Silte arenoso
04 330 138 | 47.7 15900 Silte arenoso
0.6 290 138 | 27.2 13700 Silte arenoso
0.8 270 124 | 191 11500 Silte arenoso

1 230 142 | 134 11500 Silte arenoso
12 220 144 | 10.8 11100 Silte arenoso
14 200 1.23 8.4 8600 Silte arenoso
1.6 210 1.22 7.6 8800 Silte arenoso
18 190 1.06 6.3 7100 Silte

2 200 1.45 6.2 10200 Silte arenoso
2.2 190 1.19 54 7700 Silte
24 190 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 Argilasiltosa
34 190 0.71 4.2 4400 Silte argiloso
3.6 160 0.57 34 3000 Areiasiltosa
38 160 068 | 3.2 3300 Silte argiloso

4 160 093 | 31 4600 Silte
4.2 140 1.38 25 5700 Silte arenoso
4.4 280 13 54 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 Areiasiltosa
52 220 1.73 35 11100 Silte arenoso
54 550 1.56 94 27900 Silte arenoso
5.6 670 215 | 111 47200 Areiasiltosa
5.8 830 169 | 135 46700 Silte arenoso

6 760 438 | 118 108400 Arela
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Tabela 31 - Resultado DMT1A —Area01

Prof.(m) Po(Kpa) Ip Kb Ep(KPA) Classificagdo
0.2 400 148 | 999 20500 Silte arenoso
04 360 106 | 51.7 13200 Silte
0.6 330 0.99 | 317 11400 Silte
0.8 290 1.08 | 20.9 11100 Silte

1 250 119 | 144 10500 Silte
12 210 1.55 9.9 11200 Silte arenoso
14 170 1.52 7 9000 Silte arenoso
16 180 1.22 6.6 7700 Silte arenoso
18 180 0.98 6 6300 Silte

2 200 0.85 6 5900 Silte
2.2 200 0.86 5.5 5700 Silte
24 220 0.79 6 5900 Silte argiloso
2.6 300 1.78 7.9 18300 Silte arenoso
2.8 250 103 | 6.2 8600 Silte

3 230 14 5.5 10800 Silte arenoso
3.2 170 2.23 3.7 11900 Arelasiitosa
34 400 2.05 89 27400 Arelasiitosa
3.5 500 1.72 11 29000 Silte arenoso
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Tabela 32 — Resultado DMT 2A — Area 02

Prof.(m) Po(Kpa) Ip Kb Ep(kPA) Classificaggo
0.2 250 159 | 723 13700 Silte arenoso
0.4 300 165 | 4.1 17100 Silte arenoso
0.6 260 135 | 25.7 12400 Silte arenoso
0.8 250 127 | 185 11100 Silte arenoso

1 210 166 | 12.7 12400 Silte arenoso
12 210 152 | 10.2 10900 Silte arenoso
14 190 1.64 8.1 10900 Silte arenoso
16 190 1.09 7.1 7300 Silte
18 180 1.07 6 6600 Silte

2 190 105 | 6.2 6900 Silte
2.2 220 0.89 6.5 6600 Silte
24 200 0.99 5.7 6600 Silte
2.6 190 1.67 51 10400 Silte arenoso
2.8 380 18 10.1 22800 Silte arenoso

3 360 1.97 9.3 24000 Areiasiltosa
3.2 350 1.58 8.4 18200 Silte arenoso
3.4 580 151 | 137 29500 Silte arenoso
3.6 350 1.68 1.7 19300 Silte arenoso
38 430 2 9.3 28600 Areiasiltosa

4 860 148 | 181 43200 Silte arenoso
4.2 860 351 | 173 101500 Arela
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4.5.1. Grafico do parametro de deformabilidadedo DMT x profundidade
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Figura 38 — Paré@metro de deformabilidade x profundidade

4.6. Estimativas de capacidade de carga

Redlizaram-se estimativas de capacidade de carga e de recalques da
estrutura de fundagéo estudada para esta pesquisa, utilizando-se os ensaios de

campo e formulagdes tedricas.

4.6.1. Estimativa de capacidade de carga através do Ensaio Prova de Carga

A interpretacdo convencional do resultado da prova de carga depende
dos critérios adotados para a carga de ruptura e recalques maximos admissiveis.
Na literatura séo encontradas varias proposicoes e critérios para a definicdo da
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carga de ruptura que diferem entre si em diferentes aspectos. No contexto desta
pesquisa, sera usada a metodologia proposta pelo critérios do codigo de obras da
cidade de Boston, USA (Vargas 1955), onde a tensdo admissivel correspondente
aum recalque de 25 mm com fator de segurancaigual a2 e a um recalque de 10

mm, sem coeficiente de seguranca. Assim do gréfico da Figura 28, tem-se:

 ammy = 2 = 2—20 - 130kPa (76)
 saomm = 150KPa (77)

Logo, s;=130 kPa

4.6.2. Estimativa de capacidade de carga através da teoria de Terzaghi
(1943)

De acordo com a equagédo (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*zgc: 27,67 kPa

N*=7,376; N,=0,356; Nq*=1,66; Fatores de capacidade de carga
obtidos da Tabela O1.
s,=295,26kPa (78)

-0

Sa&= S; FS= Fator de Seguranca , recomendavel para formula tedrica

maior ou igual a 3.

o - %26 - 98,42 kPa

a
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4.6.3. Estimativa de capacidade de carga atraves daresisténcia a penetracéo

em sondagem.

Usando-se a citagdo de TEIXEIRA e GODQOY (1998) conclui-se que a
tensdo admissivel éigua a
o , = 0.02N(MPa) =88kPa (79)

Observa-se que, segundo Teixeira e Godoy (1998), a expresséo (79) s
vélida para solos naturais no intervalo 5£ N £ 20. Apesar do valor médio do
Ngpr ficar abaixo deste intervalo, mesmo assim, usou-se a correlacdo visto que o
valor € muito proximo ao limite inferior. O valor encontrado esta bem préximo
do valor determinado pelo método tedrico 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 atravésdo Ensaio PMT 1B

A estimativa de capacidade de carga foi realizada, considerando-se o
solo estudado como um solo homogéneo, pois, ndo houve variagdes de mais de
30% nos valores do modulo de Ménard abaixo da cota de assentamento da
fundacdo. O ensaio PMT 01B representa o estado para esta consideracao.

a) Calculo da pressao limiteliquida equivalente (p;e)

Calcula-se 0 valor da pressdo limite liquida 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.

(P - Po)e =[P~ PP - Po)a(P - Po)s(P - Po)al® (80)

1

(R - Po)e = [(369- 19),(300- 20),(305- 19),(302- 28),]*

(pr _po)e = 265,84 kPa
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b) Cdlculo da profundidade de embutimento (Hg)

He=[1/(p - po)J& (P - Po)iZ] (81)

e 26; 2 [(369- 19).0,70 + (300- 20).0,60 + (305- 19).0,90 + (302- 28).0,60]

He = 2,59

c) Obtencédo de K, segundo Ménard (1963)
Em que H/B=2,59; utiliza-se 0 &baco da Figura 14, para fundacdes rasas

isoladas.

(82)

% =11.26584 + 17

Q.= 309,42 kN

o = Q30942 49 45 1pa
A

o =9 39492 103 141pa
Fs~ 3

onde o valor recomendado do fator de seguranca para 0 método semi-

empirico tem que ser maior que 2. Neste calculo, usou-se o valor de FSigua a 3.

4.6.4.2. Estimativa de capacidade de carga atravésdo Ensaio PMT 3C

A estimativa de capacidade de carga foi realizada, considerando-se o
solo estudado como um solo heterogéneo, pois, houve variages de mais de 30%
nos valores dos modulos de M énard abaixo da cota de assentamento da fundagéo.
O solo do ensaio PMT 03C representa esta consideracéo.

a) Calculo da pressao limiteliquida equivalente (p;e)

(pl - po)e =[P - Po)(P - Po)a(P - Po)s(P - Po)alh - po)s]g
100

(83)



1

(P - Po), = [(489- 28),(359- 21),(341- 22),(353- 31),(505- 30)5]g
(P - ), = 376,87 kPa
b) Célculo da profundidade de embutimento (Hg)

He=[1/(p - po)Ja [(p - Po)iz] (84)

119510
° 37687

c) Obtencdo deK, segundo Ménard (1963)
Sabendo-se que H/B=3,17 e utilizando-se o0 &baco da Figura 14 para

\ H, =317

fundacoes rasas isoladas, tem-se:
He= 317« Ky=1.1

oy
A

(85)

p'pl +Gv

% =11.376,87 + 17

Q, = 431,56 kN

o = Q. ﬂl% - 43156 kPa

"TA
o = 9r B0 _ 4385 kPa
FS~ 3
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4.6.5. Grafico detensdo deruptura doscalculosrealizados
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Figura 39 — Gréfico datensdo de ruptura

4.7. Estimativa dosrecalques

4.7.1. Estimativa derecalque através do Ensaio Pressiométrico

As estimativas dos recalques foram realizadas, segundo duas hipoteses. a
primeira, considerando-se 0 solo estudado como homogéneo e a segunda como
heterogéneo. Para 0 Ensaio Pressométrico 01B, o solo foi considerado
homogéneo, pois, ndo houve variacdes de mais de 30% nos valores do médulo de
MENARD abaixo da cota de assentamento da fundagdo (1m) mas, para o Ensaio
Pressiométrico 03C, o solo foi considerado heterogéneo devido as variagOes de

mais de 30% verificadas nos diversos valores dos modulos de MENARD.
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O recalque da sapata para 0 Ensaio Pressiométrico 01B foi estimado
segundo a equacdo (69) fazendo-se
em que,

Bo =0.60m; B=1.00m;1.=1.1;14=1.12; a =0.50

s(cm) = 9qE* 218.95\ s(cm) = 0,010558931q* (Tabela 33) (86)

m

O recalque da sapata para 0 Ensaio Pressiométrico 03C foi estimado

segundo a Equacéo (70):
em que E, @E,, e as camadas determinadas através de cada ensaio
realizado.
1 1 1

3ol ome T E (57)

E,=4149 kPa
E,=0,85.2739=2328,15 kPa
3 1 1 1

B \ = 1902,56 kPa
E, s 2372 ' 1403+ 2260 SIE

1.1 1 I\ E, =2675,24 kPa

E, ) 32 4149 0,85. 2739 1902,56

em que By = 0.60m; B=1.00m; | . = 1.1; 1 4 = 1.12; a =0,50.

- # * 605112 1000 _05 q*.11.100
9.2675,24 80, | 9.4149 4149

s = 0,00824037q* (Tabela 33)

A Tabela 33 e o gréfico da Figura 40 mostram os resultados da curva
carga — recalque encontrados com 0s ensai 0s pressiométricos comparados com 0s
resultados obtidos na prova de carga. Pode-se observar, primeiro, que as duas
analises feitas com 0s ensaios pressiométricos s8o muito parecidas e, segundo,
gue as curvas carga — recalque obtidas com 0 ensaio pressiométrico comparam

bem os resultados da prova de carga.
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Tabela 33 — Comparagdo de recalques

Tensdo (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

0 50 100

Tensao (kPa)
150 200 250

300 350 400

A

SN
2

Comparacao de recalque Prova de Carga x PMT

N

—+— Prova de Carga
—a— PMT 01B Homogéneo
—m— PMT 03C Heterogéneo

Recalque (cm)

N

Figura 40 — Comparacao de recalque da Provade Cargax 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 equacéo 15 e assumindo-se uma distribui¢éo uniforme

das pressdes sob a sapata,

n | .
s=¢C,Dg3 SEIDZi (88)

i=1

E = 2,50, — Sapata quadrada
Tendo-se visto que ndo se dispbe de resultados de g. para o estudo, a
determinacdo do modulo de Young, foi realizada utilizando-se de vérias
correlagdes, mostradas a seguir:
a) Determinacdo do Médulo de Young a partir do DMT 1, utilizou-se a
equacéo 25:

_M1Q+u)A- DY)
- 1-v'

E' (89)

em gue E se refere ao médulo E drenado e n’ ao coeficiente de Poisson
drenado, assumido igual a0.30.

Obteve-se na camada do bulbo de tensbes o valor médio de E’ igua a
10937 kPa.

b) Correlactes de E com Nepr:

b.1) Décourt (1995), citado por Quaresmaet a. (1996) — Tabela 6

E =3.5N. (MPa) paraareias

E = 3 N7, (MPa) para solos intermediarios

Para a camada do bulbo de tensdes, obteve-se, em termos de Modulo
drenado,E’ = 16284 kPa (valor médio).

b.2) — Aoki e Velloso (1975) — SPT / CPT — Tabela 7

Determinou-se através de correlagbes com aresisténcia de ponta do CPT,
E’'= 2.50.

Por n&o se dispor de g, utilizou-se a correlacéo de AOKI e VELLOSO
(1975), mostrada na Tabela 7, considerando g.= k * Ngpr.
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Determinaram-se, entdo, na camada do bulbo de tensdes, k = 8 kg/cm2 e
E’'=10856 kPa.

c) Determinou-se, também, o médulo 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 vaor obtido foi de 7520 kPa para a espessura da camada
correspondente ao bulbo de tensdes (2B).

d) Primeiramente, determinaram-se os valores de Esy dos ensaios de
laboratorio. Em seguida, com estes valores e o0s correspondentes
valores das tensdes de confinamento, determinaram-se 0s parametros
k e n da equacdo de Janbu (1963), de acordo com o gréfico da Figura
41.

E - kpg% (90)
e Mag

onde,k e n sdo obtidos da regressdo linear de valores iguais a 3,7122 e
0,0541 respectivamente, p, € a pressao atmosférica.

Conhecidos os valores de k e n, os médulos de easticidade foram
determinados para valores de s; considerados iguais a tensao horizontal obtida
na camada de apoio da sapata. Para determinacdo da tensdo horizontal o
coeficiente Ky foi atraves da equagéo:

Ko= (1-senf’) OCR™" (MAYNE E KULHAWY ,1982) (91)

onde f’ € o0 angulo de atrito e OCR é razéo de sobreadensamento da
camada. Os vaores correspondentes sdo 95° 7.60° e 4342 e 19,85
respectivamente.

Ko=1,29 e Ky =1,56

s3 = Kgsy1=1,56.17.1,5=39,78 kPa

s3 = Kgsyp = 1,29.17.2,5=54,83 kPa

logE = k+ n*logo ,
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E,=6291 kPa
E,=6401 kPa

Resultando num modulo de elasticidade igual a (BRIAUD e GIBBENS,
1999):
E=0,78.6291+0,22.6401=6315 kPa

LOG TENSAO x LOG MOD. DE ELASTICIDADE

y = 0,0541x + 3,712

LOG MOD. DE ELASTICIDADE

1 1,5 2 2,5
LOG TENSAO (kPa)

Figura 41 — Log tensdo x Log mod. de elasticidade

4.7.3. Estimativa derecalquesatravesda Teoria da Elasticidade

Considerando as correlagbes feitas anteriormente para 0 método de
Schmertmann para calculo do médulo de elasticidade, lanca-se méo da expressao
11 baseada na teoria da elasticidade para estimativa de recalques, supondo uma
fundagdo quadrada de lado B igual a 1m, assentada abaixo da superficie do
terreno de um meio semi-infinito, homogéneo, elastico e isotropico.Assumindo-

se o coeficiente de Poisson igual a 0,30.

1 _ 2
el (92

S

s=0B
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em que |, € um fator de influéncia para o recalque de valor de 0,82 para
uma fundagéo rigida quadrada embutida (Barata, 1986).

A Figura 42 mostra os recal ques cal culados através das correl agoes.
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5. RESUMO E CONCLUSOES

Nesta pesquisa, estudou-se 0 comportamento de uma prova de carga de
uma fundacdo superficial rigida 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 resisténcia a penetragéo -SPT) e ensaios de
laboratorio.

O ensaio dilatométrico de Marchetti ndo €, idealmente, um equipamento
para estimar a capacidade de carga do solo sendo, preferencialmente, utilizado no
estudo das deformacdes. Além de permitir conhecer o perfil do solo em camada
sucessiva de 20 em 20 cm, o DMT fornece o parametro M — moédulo tangente a
compressdo confinada— com o qual € possivel estimar a deformabilidade do solo.

O conjunto solo-sapata no final do ensaio de prova de carga apresentou o
valor da tensdo admissivel para um recalque de 25 mm igual a 130 kPa e, para
um recalque de 10 mm, a tensdo admissivel foi igual a 150 kPa. Em relacdo a
deformabilidade do solo, o ensaio de prova de carga em verdadeira grandeza em
comparagdo com outros meétodos consagrados da literatura geotécnica como

mostra a Figura 42, notam-se variagdes nos valores cal culados.
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Segundo a teoria de capacidade de carga proposta por Terzaghi (1943), o
valor da tensdo admissivel € 98,42 kPa. Os parametros ¢ e f foram determinados
no laboratorio através de ensaios triaxiais.

O ensaio pressiométrico de Ménard, executado segundo o método de
MENARD (1963), para a determinacdo da capacidade de carga de fundactes
rasas, mostrou-se bastante satisfatorio. O metodo fornece o valor da tensdo
admissivel igual a 103,14 kPa e 143,85 kPa para solo homogéneo e heterogéneo,
respectivamente. Em relacdo a deformabilidade do solo ocorre grande variagéo
de valores nos estégios iniciais existindo uma convergéncia maior apés a ruptura
convencional adotada para o ensaio de prova de carga, como mostra a Figura 40.

O critério seguindo-se a metodologia da resisténcia a penetragéo
dindmica do tipo SPT, que é o método mais usua na pratica de engenharia de
fundagdes, resultou em uma tensdo admissivel de 88 kPa, apesar do valor médio
do Ngpr néo ficar dentro do estabel ecido para este critério.

Em funcdo do exposto, pode-se concluir que os valores de tenséo
admissivel obtidos pelos métodos de MENARD e de TERZAGHI foram os que
mais se aproximaram do valor observado na prova de carga.

Em relagdo a deformabilidade do solo, até a tensdo admissivel, dois
métodos apresentaram previsdo de comportamento muito bons: o método de
Schmertmann, utilizando-se as correlagbes propostas por AOKI e VELLOSO
(1975) e o DMT. Entretanto, os métodos que utilizaram a teoria da elasticidade e
as correlagdes de AOKI e VELLOSO (1975) e DMT (com E=0,743M) deram
origem aresultados satisfatorios.

Mediante a andlise feita, pode-se concluir que o ensaio de prova de carga
em verdadeira grandeza € o método mais eficiente para previsdo do
comportamento da capacidade de carga e recalques do solo em fundagGes
superficiais. Entretanto, devido ao grande custo de sua execugéo e de outras
dificuldades que envolvem o processo, sugere-se arealizagao de provas de carga

em placas, com dimensdes mais proximas as das fundagdes a serem executadas.
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ANEXO A

As curvas tensdo desvio versus deformacdo axial e as envoltorias de

resisténcia em funcgéo de p x g sdo apresentadas nas figuras 01, 02, 03 e 04.
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ANEXO B

Redlizaram-se trés ensaios de calibracdo de pressdo para a correta
interpretacéo do ensaio pressiométrico e da determinacdo de fatores de corregéo,

bem como outros pardmetros de calculo como mostra as figuras 01, 02 e 03.
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Figura B1 — Curvade calibragéo 01

125



110
100
90
80
70
60
50
40
30
20
10

Pressao(kPa)

Curva de Calibragéo?2

0

100 200 300 400 500 600 700 800
V605(cm3)

Figura B2 — Curvade calibragéo 02

120

100

80

60

Presséo (kPa)

40

20

Curva de Calibracéao 3

0

100 200 300 400 500 600 700 800
V60s(cm®)

Figura B3 — Curvade calibragdo 03

126




ANEXO C

Nas figuras 01, 02, 03, 04 , 05 e 06 S0 apresentadas as curvas

pressiomeétricas corrigidas obtidas para cada furo de sondagens realizadas.
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Ensaio PMT 01B
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Ensaio PMT 02B
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Ensaio PMT 03C
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ANEXO D

As figuras 1, 2, 3, 4 e 5 mostram as andlises granulomeétricas conjunta

segundo NBR 7181/84.
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Figura D1 — Gréfico de granulometria conjunta— Amostra 01
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Figura D2 — Gréfico de granulometria conjunta— Amostra 02
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Figura D3 - Grafico de granulometria conjunta— Amostra 03
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Figura D4 — Gréfico de granulometria conjunta— Amostra 04
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Figura D5 — Gréfico de granulometria conjunta— Amostra 05
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