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R ES U MO  

 

Este trabalho apresenta uma análise numérica de uma estrutura de contenção feita com estacas 

justapostas de 60 cm de diâmetro e 23 m de comprimento em solo do D.F., utilizando os dados e 

correlações do ensaio Dilatométrico (Dilatômetro de Marquetti) para calcular os parâmetros de 

resistência e deformabilidade do solo.  O módulo de reação horizontal foi obtido através da 

metodologia proposta por Robertson et al. (1989) e as simulações numéricas foram feitas no 

programa Sheeting Check (Geofine 5). 

 

Os resultados deste trabalho mostram uma alternativa de se projetar com auxílio de ensaios de 

campo do tipo dilatométricos e a metodologia apresentada por Robertson et al. (1989). 

Inicialmente obtém-se os parâmetros geotécnicos do solo com o Dilatômetro de Marchetti, e em 

seguida, através das formulações de cálculo, pode-se estimar no programa Sheeting Check os 

deslocamentos horizontais finais na estrutura de contenção. 
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A BST R AC T  

 

This work presents a numerical analysis of a retaining wall made of juxtaposed piles of 60 cm of 

diameter and 23 m long in the DF soil. Using dilatometer test (DMT) data, and several 

correlations, the strength and deformability soil parameters were calculated. The module of 

horizontal reaction was obtained by the methodology proposed by Robertson et al. (1989) and 

numerical simulations were made in the program sheeting Check (Geofine 5).  

The result of this work shows an alternative to design geotechnical structures with the aid of 

DMT tests using the methodology presented by Robertson et al. (1989). Initially the geotechnical 

parameters of the soil are obtained using the DMT test, and then are possible to calculate the 

retaining wall displacements using the sheeting check program. 
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CAPÍTULO 1 

 

1. INTRODUÇÃO 

1.1. GENERALIDADES 

 

A execução de contenções em escavações é uma situação bastante comum em obras civis, 

principalmente quando estas se localizam em áreas limitadas, como nas obras urbanas de um 

modo geral. Hoje dada à alta demanda de projetos de construção, se procuram  metodologias para 

o projeto e construção que sejam mais rápidas, econômicas, que forneçam um alto nível de 

segurança e confiabilidade; neste contexto  dada a relação custo benefício dos ensaios de campo, 

estes estão se tornando uma opção rápida, econômica e segura. Dentro dos ensaios de campo, um 

dos ensaios que vem ganhando terreno na atualidade, dadas suas características de rapidez, 

economia e facilidade de execução, é o ensaio com o Dilatômetro de Marchetti (DTM), porque 

permite obter parâmetros geotécnicos de resistência e deformabilidade. 

Os ensaios dilatométricos podem ser utilizados em vários tipos de solos, granulares ou 

coesivos, de pouco até muito densos e de moles até solos duros respectivamente. Pelas 

características do equipamento e o material com que ele é feito, não é recomendável seu uso em 

solos muito rígidos que possam causar danos à lâmina do DMT. 

O DMT é um ensaio carga-deformação, com a deformação controlada (Marchetti, 1975, 

1980), que do ponto de vista geológico-geotécnico apresenta três aplicações principais: 

 Determinar o perfil estratigráfico do terreno; 

 Fornecer os parâmetros geotécnicos das camadas atravessadas pela lamina do DMT; 

 Fornecer dados para se estimar a capacidade de carga do sistema solo-fundação e 

recalques frente a solicitações externas. 
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1.2. MOTIVAÇÃO DA TESE 

 

No campo da engenharia existem numerosas propostas para o dimensionamento de 

estacas carregadas transversalmente, concernente ao dimensionamento em relação às cargas de 

trabalho, em relação à ruptura, e mesmo com uma abordagem envolvendo um comportamento 

carga-deslocamento (cu v   “P – y”). Em qu    t        m t     gi   p  p  t    ã   p n   

considerados dois tipos de solo: argilas saturadas, carregadas em situação não drenada, e areias 

em condição puramente drenada. 

No Brasil existem grandes extensões de solos tropicais, não saturados, os quais se 

distinguem bastante dos solos sedimentares da mecânica de solos clássica. A obtenção de 

parâmetros geotécnicos para alimentar os modelos de cálculo, nas grandes obras de engenharia 

através de ensaios de laboratório é algo economicamente viável, mas os custos das obras 

aumentam em função da magnitude das mesmas. Desse modo, a prática de projeto é a obtenção 

de parâmetros a partir de correlações com ensaios como o SPT, Pressiômetro de Ménard, 

Dilatômetro de Marchetti e outros, que estão sendo desenvolvidos também para os solos 

particulares do Brasil. 

Dentro deste contexto o ensaio de dilatômetro está sendo utilizado para a obtenção dos 

parâmetros para projeto de fundações. Este é um ensaio de campo simples, econômico e com boa 

repetibilidade. A verificação se as poucas proposições para uso desse ensaio são de alguma forma 

aplicáveis a solos tropicais não saturados, ou se novas propostas necessitariam ser desenvolvidas, 

constituiu a principal motivação da presente Dissertação. 
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1.3.  ETAPAS DA PESQUISA  

 

O processo de avanço da presente dissertação constitui-se na realização de uma pesquisa 

experimental por etapas, envolvendo trabalho de campo, laboratório e computacional. As 

seguintes etapas estão aqui consideradas; 

(i) Caracterização geotécnica do local; nesta etapa foram feitos ensaios de laboratório 

e campo com o fim de obter uma boa caracterização geotécnica das camadas de 

solo presentes no local; foram feitas sondagens de perfuração até atingir 30m de 

profundidade, e também foram coletadas amostras deformadas e indeformadas 

(Medeiros, 2009); 

(ii)  Instrumentação das estacas rígidas em solo tropical; foi feita a instrumentação de 

uma seção da parede de contenção que se limita com a linha do Metrô de Brasília, 

e os deslocamentos da face foram medidos com equipamentos topográficos e 

inclinômetros (Medeiros, 2009); 

(iii)  Realização de ensaios de dilatômetro; foram feitos na seção de análise dos ensaios 

DMT até uma profundidade de 18,4m, e estes ensaios foram realizados aos 1,5m 

de distância da estaca teste da seção de estudo (Medeiros, 2009); 

(iv)  Simulação numérica da estrutura de contenção; para a simulação foram utilizados 

t        p  âm t      ti    n  c   ct  iz çã  g  técnic       cu v   “P-y”   ti    

com os dados do ensaio DMT; Finalmente foi feita uma análise comparativa dos 

resultados da simulação com os dados obtidos na instrumentação. 

 

Com base na interpretação dos resultados, foi possível  avaliar o dimensionamento e os 

deslocamentos  da estrutura de contenção em balanço usando dados de ensaios DMT 

  p cific m nt  c m   uti iz çã     cu v   “P-y”   “K” c n t nt   vi    mét       R    t  n et 

al.(1989) e pelo uso direto do DMT. 
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CAPÍTULO 2 

 

2. ENSAIO DE DILATÔMETRO DE MARCHETTI (DMT) 

 

2.1. HISTÓRICO 

2.1.1. INTRODUÇÃO 

 

O  n  i      i  tôm t   f i     nv  vi   n  Univ   i        L’Aqui   na Itália por 

Marchetti, a partir de meados da década de 70. 

A princípio, a determinação de deformações horizontais no solo assim como a obtenção de 

valores do módulo de deformabilidade do solo    associado ao comportamento de estacas 

cravadas submetidas a esforços horizontais eram os principais objetivos idealizados por 

Marchetti. A ideia do ensaio, segundo Marchetti (1975), surgiu com base na cravação de estacas 

carregadas lateralmente que, assim como o dilatômetro, são sujeitas a movimentos horizontais 

antecedidos pela penetração. 

 

2.1.2.  A PROPOSTA INICIAL DO ENSAIO 

 

O primeiro dilatômetro, um equipamento relativamente simples, constituía-se basicamente de 

uma lâmina de aço inoxidável, com 20 mm de espessura e 80 mm de largura, dispondo em ambas 

as faces de uma membrana expansível, de aço, com 60 mm de diâmetro. 

Um sistema que incluía tubos pneumáticos fazia com que uma pressão fosse aplicada atrás 

das membranas, provocando o deslocamento destas contra o solo. 
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A Figura 1 ilustra a placa utilizada no ensaio de dilatômetro original, desenvolvido por 

Marchetti (1975). 

 

Figura 1. Desenho esquemático da placa original do dilatômetro (Marchetti, 1975). 

 

A lâmina do dilatômetro é cravada estaticamente no solo utilizando o mesmo equipamento e 

hastes do ensaio de cone mecânico. A cada intervalo de 20 cm ao longo da profundidade, a 

cravação é interrompida e aplica-se pressão de ar nas membranas. Inicia-se então, um movimento 

de expansão das membranas possibilitando a leitura de Po, através de um contato elétrico, sendo 

Po a pressão correspondente à posição da membrana com deslocamento nulo. Este valor é lido na 

superfície por uma unidade de controle. 

Após a leitura inicial continua-se aumentando a pressão até se fazer a leitura de seu valor 

limite      (centro de cada membrana é deslocado em 1 mm), quando se iniciava a 

despressurização do sistema. 

São realizados dois ciclos de carregamento, sendo que o intervalo de tempo entre eles é de 

aproximadamente 1 minuto (sendo obtidas duas leituras de cada pressão). 

Duas correções para obtenção do valor de      são necessárias, uma referente à perda de 

pressão ao longo dos tubos pneumáticos, outra relativa à pressão necessária para obter 1 mm de 

deslocamento da membrana ao ar (rigidez da membrana). 
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É   ti   t m ém,   v        Δp, 

                                                                                                                   (1) 

Deve-se ressaltar que a pressão      aqui definida está relacionada com a pressão   , 

definida após a atualização do equipamento de dilatômetro a partir de 1980 (ver item 2.2). 

 

2.1.3. Análise dos resultados 

 

Segundo Marchetti (1975) a interpretação dos resultados obtidos no ensaio deve ser feita 

utilizando a Teoria da Elasticidade, o uso da teoria é justificada já que as deformações são 

mantidas em um nível baixo. O plano vertical de simetria permite que se estude o problema como 

uma membrana atuando num semi-espaço infinito, sendo desprezada a rigidez da placa. É 

suposto deslocamento nulo na superfície do semi-espaço e carregamento uniforme da membrana 

contra o terreno. 

O deslocamento do centro da membrana, s, contra o terreno é dado pela equação (Marchetti, 

1975) 

       
    

 
 

 

 
                                                                                                        (2) 

 Onde: 

D = diâmetro da membrana 

E = módulo de deformabilidade do solo 

ν = c  fici nt     P i   n         

 



7 

 

2.1.4. VANTAGENS DO ENSAIO 

 

Marchetti (1975) destaca as seguintes vantagens do ensaio: 

 Não necessita de furo prévio, eliminando-se parte da dispersão devida ao amolgamento; 

 Resultados do ensaio não dependem do operador; 

 Ensaio econômico e rápido; 

 Apresenta alta repetibilidade; 

 Podem ser realizados ensaios offshore sem furo prévio. 

 

2.2. O ENSAIO APÓS AS MODIFICAÇÕES 

 

2.2.1. GENERALIDADES 

 

Conforme anteriormente mencionado, o ensaio de dilatômetro foi desenvolvido 

originalmente para obtenção do módulo de elasticidade (ou deformabilidade) do solo, associado 

ao comportamento de estacas carregadas transversalmente. Segundo Schmertmann (1983), 

Marchetti abandonou temporariamente esse objetivo por ter vislumbrado a possibilidade de 

correlações entre os resultados obtidos pelo ensaio com vários parâmetros geotécnicos. 

Em 1980, Marchetti publicou um trabalho com estas correlações empíricas, o qual 

também apresenta as principais modificações do ensaio com relação ao primeiro apresentado em 

1975, (Marchetti, 1980) 
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2.2.2. O “NOVO EQUIPAMENTO” 

 

A lâmina de aço inoxidável passou a ter 220 mm de comprimento total, 95 mm de largura, 

14 mm de espessura e a ponta formando um ângulo de    , para melhor penetração no solo. O 

equipamento passou a apresentar apenas uma membrana em uma das faces da placa, com 60 mm 

de diâmetro e espessura de 0,2 mm. 

A Figura 2 mostra a nova geometria da placa do dilatômetro. 

 

Figura 2. Desenho esquemático da nova placa do dilatômetro (Briaud e Mirian, 1992). 

 

A Figura 3 apresenta um detalhe da membrana do dilatômetro. 

 

Figura 3. Detalhe da membrana da nova placa do dilatômetro (Briaud e Mirian, 1992). 
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Os componentes do equipamento e os acessórios à realização do ensaio de dilatômetro são os 

seguintes: 

 Máquina de cravação (com sistema hidráulico, pois não é recomendada a utilização de 

cravação dinâmica); 

 Hastes de cravação; 

 Tu      “nylon” p     p ic çã     gá , c nt n   um c      ét ic  para registrar a leitura 

dos sinais; 

 Unidade de controle para aplicação e controle das pressões e realização das leituras; 

 Seringa e manômetro de vácuo; 

 Tubo para suprimento de gás. 

 

Segundo Jamiolkowski et. al. (1985), o novo equipamento tinha como principais objetivos: 

 Possuir boa repetibilidade, ser um equipamento de campo simples, econômico, prover 

uma relação tensão versus deformação dos solos assim como uma ideia de rigidez; 

 Minimizar as perturbações ao se introduzir a placa do equipamento no solo. 

 

Segundo Mota (2003) a interpretação empírica é a principal limitação do DMT, sendo 

fundamental a realização de pesquisas de forma a estabelecer bancos de dados válidos para solos 

brasileiros. 

Segundo Angelim (2011) embora o ensaio já tenha sido normalizado nos Estado Unidos em 

1986 e na Europa em 1995, não há ainda normalização específica no Brasil. Segundo Quaresma 

et al. (1998) e Schnaid (2000), a experiência publicada a respeito de ensaios de dilatômetro no 

país ainda é pequena. 

Segundo Quaresma et al (1996) o dilatômetro tem se mostrado como um método prático e 

confiável para determinação de parâmetros geotécnicos dos solos, tendo sido usado no Brasil a 
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partir de meados de 1986 com sucesso em diversas obras de engenharia (Quaresma et al., 1996). 

Mota (2003) apresenta o lay-out do DMT (Figura 4). 

 

Figura 4. Lay-out do equipamento Dilatômetro de Marchetti (Mota 2003). 

 

Dentre as pesquisas realizadas no DF sobre o assunto citam-se: Ortigão (1993), Ortigão 

(1994a e 1994b), Ortigão (1994), Ortigão et al. (1996), Perez (1997), Jardim (1998), Cunha & 

Perez (1998), Cunha et al. (1999) e Cunha & Mota (2000), Mota et al. (2000b; 2002a) e Passos et 

al. (2002). 

 

2.2.3. PROCEDIMENTOS DO ENSAIO 

 

A placa é introduzida a uma velocidade constante de 2 a 4 cm/s, segundo Marchetti (1980). 

Segundo Schmertmann (1986), a velocidade de penetração não influi de forma significativa no 
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caso do ensaio ser realizado em areias (podendo variar de 1 a 10 cm/s), mas no caso de siltes e 

argilas o autor recomenda velocidades da ordem de 1 a 3 cm/s. Lacasse e Lunne (1988) 

recomendam que a velocidade para a realização do ensaio seja de 2 cm/s para todos os tipos de 

materiais. 

A cravação da lâmina deve ser feita estaticamente, embora Marchetti e Crapps (1981) e 

Schmertmann (1986) mencionem também a possibilidade da cravação por percussão do 

equipamento, observando o último autor que para solos sensíveis ao impacto e vibrações não é 

recomendável a execução do ensaio por este meio já que pode gerar alterações na estrutura do 

solo; Os resultados dos ensaios realizados desta forma podem assumir valores conservatívos. 

Briaud e Miran (1992) observaram que a utilização do ensaio à percussão diminui a acurácia das 

correlações empíricas além de alterar os resultados. 

Uma unidade de controle localizada na superfície do terreno é interligada à lâmina do 

 i  tôm t   p   int  mé i     um tu      “ny  n” qu  c ntém um c      ét ic . E t  tu   p     

no interior das hastes de cravação do equipamento. 

A unidade de controle possui um manômetro e um sistema pneumático para aplicação de gás 

sob pressão atrás da membrana. 

O empuxo do terreno durante a cravação faz com que a membrana assuma um deslocamento 

negativo em relação à posição de repouso. Quando é aplicado o gás sob pressão são realizadas 

duas leituras:  

 Leitura A, correspondente à membrana na posição de repouso (deslocamento zero); 

 Leitura B, correspondente à membrana com deslocamento de 1 mm em relação à posição 

de repouso.  

Uma campainha é acionada quando se inicia o deslocamento negativo durante a cravação; quando 

a campainha cessa é feita a leitura A, posteriormente a campainha soa novamente, sendo 

realizada a leitura B. Este procedimento do ensaio é repetido a cada 20 cm de profundidade. A 

Figura 5 ilustra alguns componentes do ensaio. 
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Figura 5. O dilatômetro e alguns dos seus acessórios. 

 

2.2.4. CORREÇÃO DAS LEITURAS A E B PARA AS PRESSÕES         

 

Marchetti e Crapps (1981) introduziram um novo sensor que tinha por finalidade a melhor 

definição do instante no qual o circuito elétrico é interrompido para a realização das leituras. 

Tubo de “Nylon” 

Lâmina Dilatômetro 

Membrana Dilatômetro 

Unidade de Controle 

Gás 
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Com este sensor as leituras passaram a ser realizadas nas posições de 0,05 mm e 1,10 mm ao 

invés de na posição de repouso e de 1 mm. 

Antes do novo sensor as pressões eram calculadas como: 

                                                                                                                     (3) 

 

                                                                                                                     (4) 

Onde: 

A = leitura correspondente ao deslocamento nulo da membrana, sem correção; 

B = leitura correspondente ao deslocamento de 1 mm do centro da membrana, sem correção; 

   = pressão corrigida correspondente ao deslocamento nulo da membrana; 

   = pressão corrigida correspondente ao deslocamento de 1 mm do centro da membrana; 

   = leitura do manômetro sem qualquer pressão aplicada; 

ΔA, ΔB = p essão aplicada à membrana ao ar livre, de modo a mantê-la, respectivamente, em 

repouso e com deslocamento de 1 mm. 

Conforme mencionado, posteriormente à introdução do novo sensor as leituras passaram a 

corresponder às posições 0,05 mm e 1,10 mm. Assim, tudo o que se refere a p1 passa a ser 

correspondente a 1,10 mm, ao invés de 1 mm, mantendo-se a expressão (4). Entretanto, é 

importante que a pressão P0 seja de fato correspondente à posição de repouso. Desse modo, a 

expressão (5) passa a substituir a expressão (3). 

                                                                                          (5) 
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2.2.5. ÍNDICES DO DILATÔMETRO E PARÂMETROS GEOTÉCNICOS OBTIDOS 

ATRAVÉS DO ENSAIO (MARCHETTI, 1980) 

 

A partir dos valores de       , e sabendo-se que         , algumas grandezas podem ser 

definidas. 

O  c é cim     p    ã  ΔP pode ser utilizado para a estimativa do módulo de elasticidade 

(ou deformabilidade) do solo, conforme visto no item 2.1.3. A partir da expressão (2), para D = 

60 mm e s = 1 mm, tem-se: 

 

                                                                                                                             (6) 

O módulo dilatométrico     é definifo pela razão  
 

    , logo: 

                                                                                                                                 (7) 

O índice do material    é definido como: 

   
  

       
                                                                                                                       (8) 

E o índice de tensão horizontal   : 

   
       

   
                                                                                                                     (9) 

Em que: 

   = poropressão hidrostática antes da inserção do dilatômetro; 

    = tensão vertical efetiva antes da inserção do dilatômetro. 

A utilização da diferença         no lugar de    é justificada pelo fato de que em dois 

depósitos semelhantes, exceto pelo nível de água acima do nível do terreno, profundidades iguais 
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a partir do nível do terreno apresentam         iguais, enquanto os valores de    seriam 

diferentes. 

Após as correções feitas por Marchetti e Crapps (1981), onde o deslocamento da 

membrana passou de 1 mm para 1,10 mm, a expressão do módulo dilatométrico passou a ser: 

 

                                                                                                                              (10) 

A partir de uma série de ensaios, basicamente em solos italianos, Marchetti (1980) propõe 

varias correlações empíricas entre os índices do dilatômetro, definidos anteriormente, e 

parâmetros geotécnicos. 

 

2.2.5.1. CLASSIFICAÇÃO DOS SOLOS E PESO ESPECÍFICO 

 

Marchetti (1980) propõe uma classificação dos solos baseada no índice de material   . 

Marchetti (1981) apresenta a tabela 1, corrigida de Marchetti (1980). 

Tabela 1.  Proposta de classificação dos solos (Marchettti,1981).  

 

 

Posteriormente Marchetti e Crapps (1981) apresentam um ábaco em que constam a 

classificação e o peso específico, como função de    e   . Este ábaco é basicamente o mesmo 

apresentado por Schmertmann (1986), podendo ser observado na Figura 6. 

Argilas 

sensíveis e 

turfas

ARGILAS  SILTES  

VALORES DO ÍNDICE DO MATERIAL "Id"

Areias 

puras

AREIAS   

1,8 3,3 10

Argilas 

puras

Argilas 

siltosas

Siltes 

argilosos

Siltes   

puros

Siltes 

arenosos

Areias 

siltosas

0,1 0,35 0,6 0,9 1,2
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Figura 6. Gráfico para classificação e peso específico em função de ID e ED (adaptada de 

Marchetti e Crapps, 1981, por Vieira 1994). 

 

2.2.5.2. COEFICIENTE DE EMPUXO NO REPOSO (  ) 

 

A partir de correlações entre    e   , Marchetti (1980) torna possível a estimativa de   , 

expressão (11) e Figura 7. 

    
  

   
 
    

                                                                                                          (11) 
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Marchetti (1980) ressalta que a expressão acima fundamenta-se em solos não cimentados, 

não sendo válida para argilas que sofreram envelhecimento, cimentação ou endurecimento 

tixotrópico. 

 

Figura 7. Comportamento de K0 em função de KD para argilas não cimentadas (Marchetti, 1980). 

 

2.2.5.3. RAZÃO DE SOBRE-ADENSAMENTO (OCR) 

 

Marchetti (1980) propõe uma correlação entre OCR e    para solos argilosos não 

cimentados, caracterizados por 0,2 <    < 1,2, conforme pode ser visto na Figura 8. A correlação 

para valores de    ≥ 1,2 (      g  nu     )    i   p n   p  vi ó i , p i           c nh ci       m 

insuficientes para uma estimativa confiável. 

A expressão para solos coesivos não cimentados é: 

                                                                                                          (12) 
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Posteriormente, a partir de um melhor conhecimento de depósitos arenosos, Marchetti e 

Crapps (1981) introduzem novas correlações entre OCR e   . Dessa maneira, são apresentadas 

as seguintes expressões: 

                                                                                                            (13) 

                                                                                                                 (14) 

Onde: 

            

             

  
        

   
 

 

Figura 8.  OCR em função de KD (Marchetti , 1980). 
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2.2.5.4. TENSÃO VERTICAL EFETIVA 

 

Marchetti (1980) propõe correlações entre    e     para solos argilosos não cimentados em 

condição de descarregamento, apresentadas na Figura 9. 

Marchetti (1980) comenta que a curva    de um depósito argiloso, segundo a Figura 9, 

fornece uma informação sobre a história de tensões do solo. 

 

Figura 9.  Gráfico de  KD  em função de      para argilas não cimentadas em simples 

descarregamento (Marchetti, 1980). 
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2.2.5.5. RESISTÊNCIA NÃO DRENADA 

 

Baseado nas correlações entre    e OCR, mostradas nas equações 12 a 14 e, ainda, na 

conhecida dependência de        e OCR, Marchetti (1980) apresenta os dados disponíveis em 

termos do gráfico       versus   , conforme pode ser visto na Figura 10. 

 

Figura 10.  Gráfico de        em função de KD (Marchetti, 1980). 

 

Marchetti (1980) observa que a correlação proposta na Figura 10 se aplica a argilas 

sobreadensadas com qualquer histórico de tensões, inclusive cimentadas. Esta observação é 

contraditória, uma vez que a correlação entre OCR e   , que serviu de base para o 

estabelecimento da correlação entre        e    , não era válida, segundo o autor, para solos 

com história de tensões complexas e argilas cimentadas (Vieira, 1994). 

Marchetti (1981) observa que os valores de Su fornecidos pelo ensaio de dilatômetro são 

geralmente menores que os do ensaio de palheta de campo. Os resultados obtidos podem ser 
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comparados com aqueles obtidos depois da redução usando a correção de Bjerrum (1973). Dessa 

forma, Marchetti (1981) conclui que os resultados do dilatômetro devem ser utilizados para 

projeto sem qualquer modificação (Vieira, 1994). 

 

2.2.5.6. MÓDULO EDOMÉTRICO 

 

Marchetti (1980) propõe uma correlação entre o módulo edométrico M (através da relação 

    , notada   ) e   , apresentada na Figura 11. O próprio autor reconhece que a dispersão 

nos pontos é significativa, parte dela originada pela margem de incerteza dos valores de M 

usados como referência. 

 

Figura 11.  Gráfico de         em função de KD (Marchetti, 1980). 
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2.2.5.7. ÂNGULO DE ATRITO 

 

Marchetti e Crapps (1981) introduzem correlações entre   e    para valores de       . As 

correlações podem ser representadas pela expressão 15. 

                                                                                                           (15) 

Onde  

  
  

   
                                                                                                                       (16) 

Então 

       
     

  
     

    

       (para                    )                                                       (17) 

      (para                      

Esses autores mencionam que as correlações relativas ao    são baseadas em poucos 

pontos, sendo portanto preliminares. 

Uma série de modificações que foram realizadas no ensaio, resultaram no aumento do 

potencial de obtenção de parâmetros geotécnicos. Por outro lado, as correlações inicialmente 

desenvolvidas, de natureza fundamentalmente empírica, tiveram várias propostas de modificação 

ao longo de vários anos, desde o surgimento do ensaio. Maiores informações sobre correlações 

envolvendo resultados do DMT, podem ser obtidos em Vieira (1994). O referido trabalho 

também faz uma análise da validade das correlações propostas para o caso do depósito de 

Sarapuí, Rio de Janeiro. 

Vieira (1994) relaciona ainda os ensaios de dilatômetro realizados no Brasil até 1994, não 

apenas em argila mole (Bogossian et al. 1988, 1989), como em outros tipos de solo: na argila 

dura de São Paulo (Décourt, 1989), na argila residual porosa de Brasília que, é constituída por 
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latossolo e solo laterítico, (Ortigão, 1993) e em um solo residual (silte-arenoso) da cidade de São 

Paulo, às margens do rio Tietê (Bogossian e Muxfeldt, 1993). 

A partir de 1994, cabe destacar as pesquisas desenvolvidas na Universidade Federal de 

Pernambuco com diversos trabalhos publicados (Coutinho e Oliveira 1997, 2002, Coutinho et al. 

1998 e Coutinho et al. 1999). Citam-se tambem ensaios realizados em outros locais do Brasil, 

como em São Paulo nos solos residuais de migmatito (Siviero 2003 e Siviero et al. 2004); nas 

argilas porosas não saturadas de Brasília (Ortigão 1994, Ortigão et al. 1996 e Mota 2003); em 

solo residual de gnaisse de Viçosa – Minas Gerais (De Paula 1998 e Custódio 2003). 

Segundo Jardim (1998) a comparação entre os valores de ângulo de atrito obtidos de 

correlações propostas por Marchetti e Crapps (1981) e Marchetti (1997) com o ensaio 

dilatométrico e os obtidos no laboratório, servem apenas como uma aferição inicial dos 

parâmetros calculados pelo DMT. O ideal seria que uma correlação específica para o tipo de solo 

do D.F. fosse utilizada para obtenção do seu ângulo de atrito (). Algumas das comparações dos 

resultados dos dados obtidos na pesquisa do solo do D.F. feita por este autor são apresentadas na 

Tabela 2. 

Tabela 2. Comparação entre os valores de  obtidos por correlações com o dilatômetro e de 

ensaios de laboratório (Jardim, 1998). 

 

Obs.: M & C – Marchetti e Crapps (1981); 

Profundidade 

(m)

Ensaio de 

Laboratório
Referência

 (
0
) 

Laborat.
 (

0
) DMT Correlação Erro (%)

25,8 M & C -8,5

31,6 M 12,9

25,6 M & C -7,9

30 M 7,9

26,7 M & C -13,9

32 M 3,2

26 M & C -20,7

33,4 M 1,8

25,2 M & C -37

34,9 M -12,8

25,5 M & C -11,1

36 M 25,4

8
Cisalhamento 

Direto

Perez 

(1997)
40

9 Triaxial  CK0D
Palocci et al. 

(1998)
28,7

5
Cisalhamento 

Direto

Perez 

(1997)
31

6 Triaxial  CK0D
Palocci et al. 

(1998)
32,8

2
Cisalhamento 

Direto

Perez 

(1997)
28

3 Triaxial  CK0D
Palocci et al. 

(1998)
27,8
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 M – Marchetti (1997); 

O percentual de erro foi definido conforme a equação: 

  100% 



oLaboratóri

oLaboratóriDMT
Erro                                                             (18) 

 

Lima (2001) recomenda para estimativa do ângulo de atrito via DMT utilizar Marchetti & 

Crapps (1981). Pelo CPT a proposta de Robertson & Campanella (1989) apresenta valores irreais 

não sendo adequado para estimar o ângulo de atrito em argilas porosas colapsíveis.  

2.2.6. RESISTÊNCIA AO CISALHAMENTO DE SOLOS RESIDUAIS 

 

Vaughan et al. (1988) citado por Cruz et al. (1997) afirma que o comportamento de solos 

residuais é dificilmente explicado pela mecânica dos solos clássica. Na realidade, a existência de 

uma estrutura de cimentação herdada conduz a relações tensão-deformação distintas das 

evidenciadas pelos solos transportados. Estas diferenças são essencialmente representadas pela 

presença de um valor de coesão, c´, que representa um incremento de resistência devido à 

cimentação, e pela existência de dois pontos de cedência correspondendo o primeiro à 

desestruturação e o segundo à cedência plástica generalizada do solo. Segundo o mesmo autor, 

KD reflete não apenas o ângulo de atrito, mas também, a coesão efetiva devida à estrutura de 

cimentação.  

Devido à presença de uma estrutura de cimentação, os solos residuais mostram um 

comportamento diferente dos solos sedimentares e, deste modo, as teorias clássicas de solos 

apresentam algumas limitações na interpretação de parâmetros geotécnicos. Com efeito, o 

comportamento de solos residuais está profundamente marcado pela presença de uma estrutura de 

cimentação representada p        nv  vim nt     c’, de acordo com o critério de Mohr – 

Coulomb. Esta realidade traz as seguintes implicações para deduzir os parâmetros resultantes a 

partir do ensaio DMT. 
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i. A coesão efetiva não foi um parâmetro dedutível nos formulários associados aos solos 

sedimentares, pelo que foi necessário estudar uma relação original. 

ii. O ângulo de atrito quando avaliado a partir das correlações de solos sedimentares, traduz-

se por um valor sobre avaliado já que engloba a resistência total (coesão + ângulo de 

atrito). 

Tendo em conta estes pressupostos, Cruz et al. (2006) desenvolveram um extenso trabalho de 

pesquisa, que incluiu 15 programas experimentais (num total de 40 furos com ensaios SPT, 36 

ensaios DMT, 22 ensaios CPT(U), 4 ensaios PMT, 5 ensaios DPSH e 10 ensaios triaxiais). 

2.2.6.1. AVALIAÇÃO DA COESÃO 

 

É razoável espera    p   i i i           iv   c’   p  ti      n  i   DMT, e assim foi 

experimentado por Cruz et al. (2004) conforme apresentado em seguida. 

De acordo com Marchetti (1980), o perfil de KD segue a forma clássica do perfil de OCR e 

apresenta semelhanças típicas em função de comportamentos tipificados: 

 Solos normalmente consolidados (NC) tendem a apresentar valores em torno de 2. 

 Solos pouco ou normalmente sobreadensados (SA) mostram KD superior a 2 que 

geralmente decresce com a profundidade até atingir o valor correspondente à situações 

NC. 

 Solos NC, afetados pela cimentação ou pelo tempo, apresentam perfis de KD estáveis com 

a profundidade e superiores a 2. 

Os perfis KD mostram uma geral tendência para manter estável com a profundidade, 

mostrando valores significativamente superiores a 2, nomeadamente entre 5 e 15. Assim, 

seguindo as considerações acima referidas, Cruz et al. (2004) concluem que KD reflete 



26 

 

claramente os efeitos da cimentação, embora o intervalo de resultados foi muito estreito para 

sentir v  i çõ      c’.  

Com efeito, mesmo que o conceito de sobreconsolidação não tenha o mesmo significado para 

solos sedimentares e residuais, a presença de uma estrutura naturalmente cimentada da 

manifestação de um comportamento semelhante entre eles. De fato, a tensão de pré-consolidação 

(designada de tensão de pré-consolidação virtual) representa não a tensão máxima aplicada, mas 

a quebra da   t utu      cim nt çã ,         çã  c m   t n ã  v  tic   é ch m       “g  u de 

     c n   i  çã  vi tu   (vOCR)”,  if   nci n  -o do sustentado no processo de geração de 

         im nt     c m “m mó i     t n õ  ”. A  im, OCR derivado do ensaio DMT em solos 

residuais (vOCR) reflete a resistência resultante da estrutura de cimentação, normalizada em 

relação à tensão efetiva vertical. Além disso, deve notar-se que a avaliação de OCR é dependente 

de ID e KD (dependentes de P0 e P1), permitindo confiança na determinação de ambos os 

parâmetros. 

Em solos com a complexidade mecânica de solos residuais é útil ter informação de fontes 

distintas. Assim, o par de ensaios DMT+CPTu tem sido adotado frequentemente. Seguindo o 

mesmo critério que para OCR, outra  p  xim çã  f i t m ém c n i       p       uzi  c’ 

baseado nesta combinação, dado que a relação M/qc (M: módulo oedométrico) tem sido usada 

com sucesso para determinar OCR em solos granulares (Marchetti, 1997). Os dados disponíveis 

mostram valores de M/qc situados na fronteira de NC/SA (10-12), frequentemente a tender para 

OC (12 a 15), o que deve ser interpretado como um efeito da estrutura matricial do cimento. 

A Figura 12 ilustra a representativa evolução de KD, vOCR e M/qc com a profundidade, 

obtido das investigações realizadas por Cruz et al. (2004). Os resultados mostram claramente a 

maior sensibilidade de vOCR e M/qc a variações, comparativamente com KD. 
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Figura 12.  Perfis KD, vOCR e M/qc . (Cruz  et al. 2004). 

 

A comparação destes três parâmetros com resultados de testes triaxiais confirmam que a 

c nv  gênci  c m c’ é  up  i   c m vOCR (DMT)   M/qc    qu  c m KD (figura 13, 14 e 15) . 

Nas mesmas figuras também se representam    c      çõ   c m c’/σ’v0 (v          t  f   m 

multiplicados por 100 para serem representados à mesma escala). 

 

Figura 13.  C      çõ   c’   c’/σ’vo(x100) – KD. (Cruz, et al. 2004). 
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Figura 14.  C      çõ   c’   c’/σ’v  (x100) – vOCR . (Cruz, et al. 2004). 

 

 

Figura 15.  C      çõ    c’   c’/σ’vo(x100) – M/qt . (Cruz, et al. 2004). 

 

2.2.6.2. CORRECÇÃO DO ÂNGULO DE ATRITO 

 

Um  v z qu  c’ f i   ti  , é   z áv     p     qu  p         u     p    c   igi    

sobreavaliado ´, determinado pelas expressões de solos sedimentares. Assim, com a diferença 
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entre ´ DMT (representa a resistência global) e ´ triaxial (representa ´ unicamente) e 

comparando-  c m c’, fic  c     (Figura 16) a boa correlação entre eles (Cruz et al, 2004). 

 

Figura 16.  Correlações  (’DMT – ’ t i x)- c’   c’/σ’v0 (x100) . (Cruz  et al. 2004). 

 

Assim, a correção do ângulo de atrito avaliado a partir do ensaio DMT através das 

expressões associadas aos solos sedimentares pode ser obtida através da expressão seguinte: 

’(c   igi  ) = ’DMT – 0,138 OCR – 1,16                                                               (19) 

 

2.3. DISTORÇÃO GERADA PELA PENETRAÇÃO DA LÂMINA 

 

Baligh & Scott (1975) dizem que a penetração do dilatômetro causa aproximadamente um 

deslocamento horizontal de 7mm dos elementos do solo em relação ao eixo de simetria da 

lâmina. No entanto, as perturbações geradas por tal deslocamento são consideravelmente menores 

que àquelas induzidas pela cravação do cone (CPT), o que implica na obtenção de parâmetros 

mais realistas. Uma comparação da distorção do solo causada pela inserção do cone e da lâmina 

do DMT é apresentada na Figura 17. Verifica-se que a penetração do cone cria considerável 

turbulência, causando deformações tanto nas linhas verticais quanto nas horizontais. 
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Figura 17.  Perturbação no solo causada por o CPT e o DMT (Marchetti, 2001). 

 

2.4. VANTAGENS E DESVANTAGENS DO NOVO EQUIPAMENTO 

 

Algumas das principais vantagens são: 

 Simplicidade de operação e manutenção; 

 Repetibilidade de resultados, não sendo influenciável pelo operador; 

 Dados aproximadamente contínuos. 

Algumas limitações: 

 A membrana e lâmina metálica são susceptíveis a danificação, especialmente na 

penetração de areias densas ou solos com pedregulho; 

 É necessário  de uma força de reação muito alta em solos densos (maior que o CPT); 

 Não é possível medir a poro pressão diretamente; 

 Em relação com outros ensaios de campo a experiência é muito limitada, por exemplo, 

com o SPT e CPT. 

Pesquisas realizadas na UBC (The University of British Columbia) tem demostrado que as 

correlações do DMT apresentam uma boa indicação do tipo de solo e valores razoáveis de Su, K0 

e OCR para argilas médias, não cimentadas e não sensitivas (Jamiolkowski et al, 1985, 
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Lutenegger, 1988).  Alguns resultados iniciais da interpretação de dados de DMT na argila 

porosa de Brasília foram apresentados por Ortigão et al. (1995) e demostram que este ensaio é 

muito promissor para este tipo de solo, em função da facilidade de operação, razoável precisão 

dos resultados, em comparação com valores do CPTU, e principalmente a economia pelo baixo 

custo de execução e alta produtividade. 

Jardim (1998) realizou uma ampla campanha de ensaios no campo experimental da UnB 

(Universidade de Brasília) entre eles alguns DMT, concluindo que a previsão do comportamento 

de estacas submetidas a carregamento horizontal, apresentou resultados razoáveis quando se 

utilizam as metodologias p  v ni nt       cu v   “P-y”.    n  i  DMT  t m    m  t     

bastante efici nt  n    t nçã     p  âm t    p       cu v   “P-y”, c m i   , p        

considerado como um bom ensaio para a previsão do comportamento de estacas carregadas 

lateralmente. 

 

2.5. ESTIMATIVA DOS PARÂMETROS DO SOLO ATRAVÉS DO DMT 

 

Os parâmetros de resistência e deformabilidade do solo podem ser calculados através do 

ensaio dilatométrico, utilizando-se correlações empíricas propostas por diversos autores. 

Lutenegger (1988) apresenta algumas correlações entre os índices do dilatômetro e os parâmetros 

geotécnicos, tais como resistência não drenada, K0, módulo de compressibilidade, entre outros. A 

Tabela 3 mostra os parâmetros do solo, os índices do dilatômetro com os quais se correlacionam 

e as respectivas referências. 
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Tabela 3.  Correlações entre parâmetros do solo e índices do DMT (Lutenegger, 1988). 

 

  

 

Parâmetros do Solo Índice DMT Referência 

Su (argilas) ID, KD Marchetti (1980) 

´ (areias)
ID, KD Empuxo ou qc 

adjacente 
Schemertmann (1982)          

Marchetti (1985) 

K0 (argilas) ID, KD 
Marchetti (1980)               
Marchetti (1985) 

K0 (areias) KD Schemertmann (1982) 

OCR  (argilas) ID, KD Marchetti (1980) 

OCR  (areias) KD, Empuxo Schemertmann (1982) 

M ID, ED Marchetti (1980) 

Ei ID, ED, KD Robertson et al. (1988) 

kh P0, KD 
Schemertmann e Crapps (198e)   

Robertson et al. (1988) 
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CAPITULO 3 

 

3. CARREGAMENTO LATERAL DE ESTACAS  

3.1. INTRODUÇÃO 

 

Berr (1977) apud Miranda (2006) dividiu as estacas  carregadas horizontalmente em dos 

grupos em função do ponto de aplicação do esforço horizontal e do modo de transmissão ao solo 

de reforço; 

 Estacas ativas: São aquelas que ao receberem esforços transversais externos (forças 

horizontais e momentos fletores) transmitem ao solo esforços horizontais. 

 

Alguns casos são as fundações por estacas ou tubulões de muros de arrimo (Figura 18a), 

de torres de linhas de transmissão de energia (Figura 18b); de edifícios com empuxos de terra e 

obras de arte (pontes, viadutos, etc.), de edifícios com esforços de ventos. 

 

 

(a)                                                            (b) 

Figura 18.  Estacas ativas (Alonso, 1989). 
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 Estacas passivas: são aquelas em que os esforços horizontais são aplicados ao fuste, em 

maiores profundidades, devido à componente horizontal decorrente do movimento do 

solo que as envolve. Tais movimentos são decorrentes da aplicação de cargas na 

superfície. 

Um caso típico é o de aterros ou escavações executados ao lado de estacas onde há 

ocorrência de solos moles, como por exemplo, em muros de arrimo e encontros de pontes, Figura 

19.  

Miranda (2006) afirma que, a diferença entre as duas classificações reside no fato de que, 

para as estacas ativas, o carregamento é a causa e o deslocamento horizontal o efeito, enquanto 

que para as estacas passivas o deslocamento horizontal do solo é uma causa e o carregamento 

horizontal na estaca o efeito. 

 

 

Figura 19.  Estacas carregadas horizontalmente em profundidade (Alonso, 1989). 
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Neste tópico é apresentado, de forma resumida, o tratamento teórico do problema da 

estaca carregada lateralmente com base na teoria da reação horizontal do solo.  

 

3.2. TRATAMENTO TEÓRICO DO PROBLEMA DA ESTACA CARREGADA 

LATERALMENTE COM BASE NA TEORIA DA REAÇÃO HORIZONTAL DO 

SOLO 

 

A teoria da reação horizontal do solo, baseada no problema da viga sobre apoio elástico, 

tem sido amplamente utilizada na determinação dos esforços e dos deslocamentos em estacas 

submetidas a cargas laterais e momentos fletores. De acordo com essa teoria, o comportamento 

do solo é simulado por um conjunto de molas idênticas, igualmente espaçadas e independentes. 

Pode-se considerar, portanto, que a reação do solo é proporcional ao deslocamento horizontal do 

ponto considerado (hipótese de Winkler). 

A hipótese da viga sobre apoio elástico permite simplificar o problema, considerando-se 

que a relação entre a tensão de contato na base de uma fundação e o correspondente recalque é a 

mesma para qualquer ponto da área do apoio elástico. Na verdade, essa relação varia em cada 

ponto da área de contato, pois, se a pressão é uniforme, o recalque não o é, e vice-versa 

(Terzaghi, 1943). 

A equação diferencial que governa o problema da estaca carregada lateralmente, sem a 

presença de carregamento axial (equação 20), é bastante conhecida. Sua solução foi discutida por 

Palmer e Thompson (1948) e Mc Nulty (1956), entre outros autores principalmente Hetenyi 

(1946). 

Existem, na literatura, vários métodos de solução aproximada dessa equação. Entretanto, a 

solução analítica é obtida apenas no caso em que K é considerado constante com a profundidade. 

   
   

                                                                                                               (20) 
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Em que: 

EI = Rigidez à flexão da seção transversal da estaca; 

z = Profundidade medida a partir da superfície do solo; 

   = módulo de reação horizontal do solo; 

y = deslocamento horizontal da estaca. 

 

Segundo Cintra & Albiero (1982) citado por Zammataro (2007) o método da teoria da 

reação horizontal do solo, torna-se uma ferramenta simplificada para solução do problema, por 

considerar que a reação do solo é proporcional ao deslocamento do elemento de fundação. 

No desenvolvimento da equação do problema da estaca carregada lateralmente (Figura 

20), admitiu-se que o seu comportamento é semelhante ao de uma viga apoiada em base elástica. 

 Reação do solo sobre a viga, por unidade de comprimento: 

     
   

                                                                                                 (21) 

 

Fazendo coincidir o eixo da estaca com o eixo de coordenadas Z e representando o 

deslocamento horizontal por y, a rigidez à flexão da viga por EI, o momento aplicado na cabeça 

da estaca por    e o esforço horizontal por H, tem-se, com base na teoria da viga sobre apoio 

elástico, um ponto situado a uma profundidade z (Sussekind, 1947). Ou seja: 

 Rotação de uma seção qualquer: 

     
  

  
                                                                                                     (22) 

 Momento fletor em qualquer ponto da viga: 
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                                                                                                 (23) 

 Esforço cortante em qualquer ponto da viga: 

     
   

   
                                                                                               (24) 

Uma vez estabelecida uma função P(z) para a reação do solo, a equação 24 pode ser 

integrada sucessivamente, obtendo-se, para qualquer seção, o esforço cortante, o momento fletor, 

a rotação e o deslocamento horizontal (eq. 23, 22 e 21 respectivamente). 

Segundo Reese e Matlock (1956), a reação do solo é função das propriedades da estaca (I 

e E), das relações tensão-deformação do solo, da profundidade do ponto considerado, do nível de 

deslocamento da estaca, da velocidade de carregamento e do número de ciclos de carregamentos. 

Estabelecer uma função que leve em conta todas essas variáveis é bastante difícil, e, mesmo que 

se obtenha tal função, a resolução da equação diferencial do problema torna-se muito complexa. 

 

 

Figura 20.  Estaca carregada lateralmente. 
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Para estabelecer a função P(y) um recurso utilizado é considerar a hipótese simplificadora 

de que a reação do solo (P) por metro de estaca é proporcional ao deslocamento horizontal (y) 

através da consideração do módulo de reação K (Davisson e Prakash, 1963). Na Figura 21 se 

mostra uma relação típica, em que ocorre a não-linearidade entre P e y. 

 

 

Figura 21.  Reação do solo Vs Deslocamento horizontal (Davisson e Prakash, 1963). 

 

De acordo com a hipótese de que P = -Ky, com sinal negativo, em razão da reação do solo 

ter sentido oposto ao do deslocamento da estaca, a equação diferencial do problema de uma 

estaca carregada lateralmente passa a ser igual à equação 24. 

Sabe-se que o módulo K pode variar de maneira arbitrária com a profundidade e com o 

deslocamento. Porém, geralmente, considera-se K como uma função da profundidade apenas. 

A solução analítica da equação 24 é encontrada somente para valores de K constantes com 

a profundidade. Nesse caso, para a estaca de comprimento infinito, o valor do deslocamento 

horizontal é dado por: 

                                                                                                       (25) 
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Onde: 

   
 

   
 
 

  

                                                                                                             (26) 

                                                                                                       (27) 

                                                                                                       (28) 

A,B,C e D são constantes de integração. 

Com a introdução das condições de contorno na cabeça da estaca, determinam-se as 

constantes C e D. Por exemplo, segundo Mc. Nulty (1956), para o caso de uma estaca cuja cabeça 

seja livre e submetida a uma força H na superfície do terreno, o deslocamento horizontal é dado 

por (para a condição de estaca de comprimento semi-infinito): 

  
   

 
                                                                                                     (29) 

Então, as expressões para rotação, momento fletor, esforço cortante e reação do solo, em 

função da profundidade z, são obtidas a partir da equação 29 e das equações 21 a 29. 

   
         

   
                                                                                         (30) 

  
 

 
                                                                                                         (31) 

                                                                                                  (32) 

                                                                                                         (33) 

Para as condições de contorno: 

                      

N     uçã      qu çã   if   nci   ( qu çã  20),   c n t nt  λ, qu   nv  v  p  âm t    

característicos da estaca e do solo, expressa uma relação entre a rigidez do solo e a rigidez à 
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flexão da estaca. Pode-se, então, definir um fator de rigidez relativa estaca-solo, que depende da 

forma da variação do módulo de reação (K) com a profundidade. 

Segundo Davisson e Robinson (1965), duas expressões podem ser escritas para o fator de 

rigidez relativa: 

 

 Para K = constante: 

   
  

 
 
 

  

                                                                                                          (34) 

 Para       , linearmente variável com a profundidade: 

   
  

  
 
 

  
                                                                                                         (35) 

Para K constante com a profundidade, tem-se, a partir das equações 26 e 34, um novo 

valor para a constante λ, em função da rigidez relativa, ou seja: 

  
 

      
                                                                                                          (36) 

As estacas carregadas lateralmente são classificadas como rígidas (curtas) ou flexíveis 

(longas) em função do comprimento adimensional L/T ou L/R. Essa classificação é importante, 

pois o comportamento da estaca é influenciado por sua rigidez. Sabe-se que uma estaca rígida 

tem os deslocamentos devido a uma rotação de corpo rígido, enquanto que em uma estaca 

flexível os deslocamentos são devidos à flexão. 

Broms (1965) considerou, para os solos coesivos, dois tipos de estacas: a estaca rígida 

(L/R<3,18) e a estaca flexível (L/R>3,18). No caso dos solos não-coesivos, também consideram-

se dois tipos de estacas: a estaca rígida (L/T<2) e a estaca flexível (L/T>4). 

A proposta de Davisson (1970) está de acordo com a de Matlock e Reese (1960), 

classificando-se as estacas do seguinte modo: 
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- Estaca flexível, L/R> 4 ou L/T>4; 

- E t c  int  m  iá i , 2≤L/R≤4  u 2≤L/T≤ 4; 

- Estaca rígida, L/R<2 ou L/T<2. 

Para o módulo K variável linearmente com a profundidade, a reação do solo é dada por: 

                                                                                                                 (37) 

E a equação diferencial do problema de estaca carregada lateralmente passa a ser a 

equação 38. 

   
   

                                                                                                       (38) 

A equação 38 foi integrada por Miche (1930) (apud Velloso, 1981), que considerou uma 

estaca de comprimento semi-infinito solicitada por uma força horizontal H na superfície do 

terreno. A partir de integrações foram obtidas as seguintes equações: 

  Deslocamento horizontal na superfície do terreno: 

        
   

  
                                                                                                   (39) 

 Momento fletor máximo (estaca flexível): 

                                                                                                           (40) 

 Profundidade na qual ocorre o momento fletor máximo (Mmax): 

                                                                                                                 (41) 

A uma profundidade três vezes maior do que z = 1,32 T, os valores do momento fletor e 

do esforço cortante são muito pequenos e podem ser desprezados. 

Caso a estaca possua comprimento igual ou superior a 4 T, ela pode ser calculada como se 

fosse de comprimento infinito, que é o que acontece usualmente. Porém, se o comprimento da 
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estaca for menor do que 1,5 T, a estaca deverá ser calculada como rígida e o momento fletor 

máximo será dado por: 

                                                                                                                  (42) 

Para uma estaca de comprimento infinito (L/R>5,6) e para um solo com o módulo K 

constante ao longo da profundidade, Hetenyi (1946), citado por Cintra (1983), propôs uma 

solução para a equação diferencial da estaca carregada lateralmente: 

 Da eq. (25) o deslocamento horizontal na superfície do terreno, considerando força H e 

momento no topo da estaca M: 

    
      

  
   

  

                                                                                                (43) 

 Momento fletor máximo: 

                                                                                                       (44) 

 Profundidade onde atua Mmax: 

                                                                                                                       (45) 

O modelo de Winkler (1867) parte da hipótese simplificada de que a reação por unidade 

de comprimento resultante do solo sobre a estaca é função única e exclusiva do deslocamento 

daquele ponto na correspondente direção. Desta forma, o solo passa a ser representado por um 

“c  fici nt        çã ” qu  p        c n t nt   u v  iáv        ng     p  fun i    . E    

coeficiente é equivalente a uma mola linear que representa fisicamente a reação do solo na face 

da estaca. Estes coeficientes são determinados a partir de ensaios com placas ou de valores 

típicos encontrados em normas e da experiência prática, Figura 22. 

Matlock e Resse (1961), Navdocks (1962), citado por Cintra (1983), Davisson e Robinson 

(1965) e Werner (1970) são os principais métodos de análise do comportamento de fundações 

submetidas a carregamento horizontal que utilizam a teoria da reação horizontal do solo.  
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Velloso (1981) apresentou alguns métodos de cálculo de estacas carregadas lateralmente e 

recomendou o método de cálculo sugerido por Broms (1972) na elaboração de projetos. 

Velloso & Lopes (2002) citam que com o desenvolvimento das plataformas de exploração 

   p t ó    n  m   (p  t f  m   “ ff  h   ”),     nvolveram-se amplas pesquisas sobre estacas 

 u m ti        f  ç   h  iz nt i   ,    invé      “m      in     ”, f   m int   uzi    “m     

nã   in     ” p   m i     cu v   “P-y”. C m    cu v     fini    p   c m     é p   ív   

considerar uma mobilização diferente da resistência lateral do solo em função do deslocamento 

sofrido pela estaca, Figura 23. 

Lima (2001) concluiu que a proposta de retro-análise do coeficiente de reação horizontal 

do solo utilizando-se o modelo de Broms (1964b) é valida, e os coeficientes propostos podem ser 

utilizados como valores de referência na obtenção das curvas carga versus deflexão de campo, em 

projetos reais no DF. 

Marchetti et al. (1991) apresenta uma avaliação das diferentes metodologias para obter as 

curv   “P-y”. A ém  i   ,  x cut  ensaios de carregamento horizontal numa estaca cravada em 

argila, sendo esta monitorada com inclinômetros, concluindo que a metodologia de Robertson et 

al.(1989) fornece resultados com uma precisão muito boa das medições feitas no campo. Alguns 

resultados são apresentados na Figura 24. 

 

Figura 22.  Modelo de Winkler. 
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Figura 23.  Cu v   “P-y” p    t  ch      c m            (V       & L p  , 2002). 

 

 

Figura 24.  Deslocamentos calculado Vs Deslocamentos medido no eixo da estaca para 

diferentes estados de carregamento em estaca topo livre. (Marchetti et al. 1991).¨ 
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3.3. MÓDULO DE REAÇÃO HORIZONTAL DO SOLO,    

 

Estacas carregadas lateralmente são frequentemente analisadas utilizando-se os métodos 

do conceito do coeficiente de reação horizontal, estimado na grande maioria dos casos, a partir 

dos resultados de sondagens à percussão (SPT) associadas à classificação táctil-visual dos solos e 

à experiência do projetista em obras similares (Alonso, 1986). 

Segundo Miguel (1996) a mais conhecida e difundida teoria para avaliação dessas ações é 

  “T   i     R  çã  H  iz nt      S   ”, n  qu     f t  ,    (coeficiente de reação horizontal) 

traduz a proporcionalidade entre a reação e o deslocamento da massa de solo solicitada. 

Ent  t nt ,   t  f t   é  ifíci           tim    m t m tic m nt ,   v n  , p  t nt ,     “m  i  ” 

através de provas de carga. Dessa forma, pode-se conhecer, para o solo onde será instalada a 

obra, o valor confiável de resistência horizontal do solo. 

Segundo Terzaghi (1955), a teoria da reação horizontal do solo é baseada no problema da 

viga sobre apoio elástico, a qual apresenta a seguinte premissa básica (equação 46): 

                                                                                                                          (46) 

Onde: 

    Reação vertical do solo (força) a uma distância x a partir do ponto médio do comprimento 

da viga, por unidade de área (FL
-2

); 

    Recalque vertical da base da viga a uma distância x a partir do ponto médio do 

comprimento da viga (L); 

    Coeficiente de reação vertical do solo (FL
-3

).  

Para o caso da reação do solo atuando na direção horizontal, o valor da reação horizontal 

é calculado através da seguinte equação: 

                                                                                                                          (47) 
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Onde: 

    Reação horizontal do solo (força) a uma distância z a partir do ponto médio do 

comprimento da viga, por unidade de área (em FL
-2

); 

  = Recalque horizontal da base da viga a uma distância z a partir do ponto médio do 

comprimento da viga; 

    Coeficiente de reação horizontal do solo (em FL
-3

). 

Terzaghi (1955), Matlock e Reese (1960), Davisson (1963), Lee (1968) e outros autores 

modificaram a equação 48, da viga, quando trabalharam com estacas carregadas lateralmente. A 

reação do solo passou a ser designada por P, sendo considerada como uma força por unidade de 

comprimento de estaca, com dimensão FL
-1

. Desse modo, 

       Em que: k = Módulo de reação, (FL
-2

)                                                           (48)                                                                                        

Existem vários métodos simplificados e de fácil aplicação, baseados na teoria da reação 

horizontal, que são usados para cálculo das estacas carregadas lateralmente. Contudo, para 

aplicação de qualquer um desses métodos, o mais importante é a determinação de um valor 

adequado para K. 

K pode ser expresso em dimensão FL
-2

 e definido como sendo a relação entre a reação 

(em termos de força) do solo por unidade de comprimento da estaca, em dimensão FL
-1

, e o 

correspondente deslocamento da estaca, em dimensão L (equação 49). 

  
 

 
                                                                                                                          (49) 

O conceito de coeficiente de reação do solo é apresentado por Terzaghi (1966), 

observando o comportamento de fundações sujeitas a carregamento perpendicular a seu plano. 

Davison e Prakash (1963) e Lee (1968) afirmam que a distribuição da tensão de contato depende 

tanto das propriedades físicas do solo de suporte quanto das propriedades elásticas da fundação. 
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Desta forma, o comportamento da fundação não depende só da capacidade do solo em suportar as 

tensões impostas, mas também de como o elemento de fundação transmite esta tensão. 

O coeficiente de reação horizontal de um solo kh na profundidade z é definido pela 

relação entre a tensão unitária z atuante nessa profundidade e o deslocamento sofrido pelo solo. 

(equação 50) 

 

y
k z

h


                                                                                                                       (50) 

 

Onde: 

σz: reação do solo (F/L²); 

kh: coeficiente de reação horizontal do solo (F/L³); 

y: deslocamento sofrido pela estaca (L). 

 

Esta conceituação perde parte de seu sentido quando aplicado nas estacas cujas dimensões 

t  n v    i   um nt m. P        t c  “ ígi  ” n  p  n  h  iz nt   (qu n   c mp      c m   

solo) a distribuição da pressão  z não é constante ao longo da face em contato como o solo.  

Portanto, kz, numa determinada profundidade, varia de ponto a ponto nessa seção. Por essas 

razões, ao invés de se utilizar o coeficiente de reação horizontal tornou-se mais cômodo empregar 

o módulo de reação horizontal K, (definido como sendo a reação aplicada pelo solo à estaca e 

expressa em unidade de força por comprimento, dividido pelo deslocamento) como mostra a 

equação 51. 

y

p
K h           (FL

-2
)                                                                                               (51) 

Admitindo que z seja constante ao longo da face de contato, pode-se simplificar: 

y

B
K z

h

.
                                                                                                             (52) 

Utilizando a equação (51), 

BkK hh .                                                                                                              (53) 
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Onde: 

B é a largura da estaca. 

 

Desta maneira elimina-se o problema causado pela utilização do coeficiente de reação do 

solo, não havendo a interferência do efeito de escala, uma vez que já está embutida a dimensão da 

largura da estaca. 

 

Jardim (1998) realizou uma ampla campanha de ensaios no campo experimental da UnB e 

utilizou as seguintes metodologias para a previsão da capacidade de carga horizontal: 

i. Método de Robertson et al. (1989); esta metodologia baseia-se na parábola cúbica 

   M t  c  (1970) p    p  vi ã     cu v  “p-y”. Foi desenvolvida para qualquer 

tipo de solo, coesivo ou não coesivo e consiste basicamente em equações 

analíticas para o calculo de yc  e Pu como está descrito no item 3.5 do presente 

trabalho. 

ii. Método de Gabr e Borden (1988); foi desenvolvido para solos não coesivos, sendo 

uma adaptação da proposta feita por Murchison e O´Neill (1984), para 

carregamento estático lateral em estacas cravadas. Garb e Borden (1988) 

avaliaram este método usando resultados de três provas de cargas feitas em estacas 

de 76,2 cm de diâmetro e 2,13 m de comprimento. Segundo estes autores os 

resultados previstos através deste método comparados com os observados foram 

satisfatórios. 

 

Jardim (1998) realizou três ensaios com o DMT no campo experimental de ensaios de campo 

do Programa de Pós Graduação em Geotecnia da Universidade de Brasilia-UnB. O objetivo dos 

ensaios foi a obtenção de parâmetros geotécnicos do solo para a utilização em formulas de 

capacidade de carga horizontal e vertical das estacas. As provas de carga foram realizadas em 

estacas do tipo escavadas a trado mecânico e manual, Raiz, Strauss, apiloada e Pre-moldada do 

tipo SCAC. Os resultados obtidos com a metodologia proposta por Robertson (1989) para a 

previsão da capacidade de carga foram aceitáveis como se mostra no gráfico da Figura 25. 
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Figura 25.  Previsão versus medição da deflexão horizontal nas estacas raiz com o solo na 

umidade natural (R2n) e pré-inundado (R3i) pelo método Robertson et al.  1989 (Jardim, 1998). 

 

Finalmente este autor afirmou que o coeficiente de reação do solo apresentou valores altos 

para pequenos deslocamentos horizontais da estaca e decresceu rapidamente a medida que os 

deslocamentos aumentaram, mostrando-se pouco sensível para as grandes deformações. 

Confirma-se com isso a sugestão de outros autores (Miguel e Cintra, 1996, Alizadeh e Davisson, 

1970) com relação à utilização de valores médios do coeficiente de reação, ou seja, dentro de 

uma faixa representativa de variação do deslocamento. A faixa escolhida deve compreender 

valores próximos à carga de trabalho horizontal da estaca e alguns dos resultados são 

apresentados na Tabela 3. Também afirma que a previsão do comportamento de estacas 

submetidas a carregamento horizontal apresenta resultados razoáveis quando se utilizam 

m t     gi     iun        ch m     cu v   “P-y”. O  n  i   i  t mét ic  t m    m  t     

bastante eficiente na obtenção de parâm t    p       cu v   ”P-y”, com isso, pode ser 

considerado como um bom ensaio. 

Tabela 4. Valores médios de kh retroanalisados (Jardim, 1998).  

 

Umidade Natural Pre Inundado

Escavadas 16000 7000

Raiz 19500 14000

SCAC 7000 5500

Tipo de Estaca
kh  (kN/m3)
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3.4. VARIAÇÃO DE K COM A PROFUNDIDADE 

 

Para se estudar uma estaca carregada transversalmente, há necessidade de se prever a 

variação do módulo de reação horizontal com a profundidade. As variações mais simples são 

aquelas que admitem K constante ou crescente linearmente com a profundidade. O primeiro caso 

corresponde aos solos que apresentam características de deformação mais ou menos 

independentes da profundidade como argilas pré-adensadas (argilas rijas a duras). O segundo 

caso corresponde aos solos que apresentam características de deformação proporcionais à 

profundidade, como por exemplo, os solos de comportamento arenosos e as argilas normalmente 

adensadas (argilas moles). 

Segundo a proposta de Terzaghi (1955), confirmada por Davisson (1963) e Leijden (1972), o 

valor do módulo K e a sua variação com a profundidade dependem das características de 

deformação do solo. Para uma argila pré-adensada, em que o módulo de elasticidade é 

praticamente independente da profundidade, pode-se admitir que K é constante. 

Para solos não-coesivos, o módulo de elasticidade cresce de maneira aproximadamente linear 

com a profundidade e, portanto, K aumenta diretamente com a profundidade z (equação 54). 

 

  
 

 
                                                                                                              (54) 

 

Onde    é o coeficiente angular de uma reta (na notação moderna, é denominado coeficiente 

de reação horizontal do solo), apresentando dimensões de FL
-3

. 

 

Davisson e Salley (1970), Colman e Hancock (1972), Poulos (1973) e Cintra e Albiero 

(1982) trataram    como sendo o coeficiente de reação horizontal do solo. Os trabalhos de 

Terzaghi (1955) e de Davisson e Prakash (1963) definiram nh como sendo uma constante de 

reação horizontal. Contudo, essa definição se mostrou inadequada, pois nh não é um valor 

constante. O mesmo varia, por exemplo, com o nível de deslocamento horizontal da estaca, como 

comprovam os trabalhos de Alonso (1986) e Miguel (1996).  
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Alizadeh e Davisson (1970) apresentaram as curvas obtidas em provas de carga horizontal 

em solos arenosos, na forma de    x y, e a seguinte equação para cálculo de   : 

 

   
          

                                                                                                          (55) 

Onde: 

H= Carga horizontal; 

  = Deslocamento horizontal medido na superfície do terreno. 

Os resultados dos testes com estacas obtidos por Miguel (1996) mostraram variação 

brusca de nh em pequenos níveis de deslocamento horizontal da estaca na superfície do solo. 

Palmer e Thompson (1948) consideraram que a variação de K com a profundidade 

depende da relação z/L, ou seja: 

     
 

 
 
 

                                                                                                               (56) 

Onde: 

    Valor de K na ponta da estaca, quando z=L; 

L = Profundidade enterrada da estaca; 

n = Expoente empírico positivo. 

Os autores citados admitiram os seguintes valores para n:  

 n = 0, para argilas pré-adensadas;  

 n = 1, para areias, siltes e argilas normalmente adensadas. 
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Davisson e Prakash (1963) propuseram para o coeficiente n (equação 56), o valor de 0,15, 

para argilas pré-adensadas. Na Figura 26, se mostra a variação de K com a profundidade para 

alguns valores de n. 

Davisson e Gill (1963) verificaram que a hipótese de K constante com a profundidade, 

geralmente admitida para solos coesivos pré-adensados, é improvável, e propuseram uma 

variação para K, como mostrado na Figura 27. Para as argilas pré-adensadas, próximo à 

superfície, K deve assumir um valor reduzido, como mostrado na Figura 27(a), devendo seu valor 

aumentar com a profundidade, porém não chegando a ser uma constante. 

 

 

Figura 26.  Variação de K com a profundidade (Davisson e Prakash, 1963). 

 

No caso de areias, siltes e argilas normalmente adensadas, verificou-se que K, de fato, 

variava de forma aproximadamente linear com a profundidade, mas apenas próximo à superfície 

(Figura 27 b), na região que controla o comportamento da estaca. 
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Na Figura 27(c e d), apresenta-se a variação de K com a profundidade, sugerida por 

Davisson e Gill (1963) para uma argila normalmente adensada com secagem próximo à 

superfície e para uma argila pré-adensada com uma camada superficial mais mole, 

respectivamente. 

A região que controla o comportamento da estaca nas argilas é a camada de solo que vai 

desde a superfície até uma profundidade (z) localizada entre 0,2R e 0,4R (Davisson e Gill, 1963). 

Verificou-se que o valor de R é função da rigidez à flexão da estaca (EI), como mostrado na 

equação 34. 

 

Figura 27.  Variação do modulo de reação horizontal com a profundidade (Davisson e Gill, 

1963). 
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Davisson (1970) propõe uma variação de K com a profundidade em degrau, em que K é 

admitido igual a 50% do seu valor de uma profundidade Z = 0,4R. 

A partir da profundidade de 0,4R, o módulo de reação passa a ser constante e igual a K. A 

variação de K em degrau, de acordo com Davisson (1970), é melhor do que a hipótese de K 

constante, pois, caso este seja usado os erros nos cálculos dos deslocamentos e momentos fletores 

podem ser de 50 a 100%. 

 

Figura 28.  Variação de K em degrau (Davisson, 1970). 

 

Davisson (1963) obteve os valores de K e kh de acordo com as Tabelas 4 e 5, 

respectivamente: 
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Tabela 5.  Valores do módulo de reação K para argilas pré-adensadas (Alonso, 1986).  

 

 

Tabela 6.  Valores do coeficiente de reação kh (Alonso, 1986).  

 

 

Na realidade, os valores de K e kh, bem como sua variação com a profundidade, são de difícil 

previsão pois dependem de vários fatores além da própria natureza do solo que envolve a estaca.  

 

Para areias, Terzaghi (1955) fornece a expressão 57, para cálculo do coeficiente de reação 

horizontal, 

   
  

    
                                                                                                            (57) 

Onde: 

    Coeficiente de reação horizontal do solo       ; 

   Coeficiente dependente da compacidade relativa da areia; 

Consistência Qu (KN/m²) Ordem de grandeza Valor provável

Média 20 a 40 0,7 a 4,0 0,8

Rígida 100 a 200 3,0 a 6,5 5

Muito Rígida 200 a 400 6,5 a 13,0 10

Dura > 400 > 13 19,5

Argilas pré-adensadas Valor de Kh em MN/m²

Seca Submersa

Areia fofa 2,6 1,5

Areia muito compacta 8 5

Areia compacta 20 12,5

Silte muito fofo - 0,1 a 0,3

Argila muito mole - 0,55

Compacidade da areia ou 

consistência da argila

Valor de k h  em MN/m³
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   Peso especifico       . 

 

A Tabela 6 apresenta os valores de A e   , propostos por Terzaghi (1955), em função da 

compacidade da areia. 

 

Também se têm algumas outras propostas como, por exemplo, o ábaco da Figura 29, 

proposto pela U.S.NAVY (1962), que fornece valores de nh, para areias e argilas moles, em 

função da densidade relativa da areia e da resistência à compressão simples da argila: 

 

Tabela 7.  Valores do coeficiente de reação nh (Terzaghi, 1955).  

Compacidade 

da Areia 

Variação de 

Valores de A 

Valores 

Adotados de 

A 

nh  (MN/m
3
) 

Seca Saturada 

Fofa 100 - 300 200 2,50 1,50 

Média 300 - 1000 600 7,00 4,50 

Compacta 1000 - 2000 1500 18,00 11,00 

     

 

Décourt (1991) apresenta alguns valores de    Tabela 7 

 

Tabela 8.  Valores típicos de nh (Décourt, 1991).  

Areia 
nh  (MN/m

3
) 

Seca Saturada 

Fofa 2,60 1,50 

Média 8,00 5,00 

Compacta 20,00 12,50 

 



57 

 

Para argilas pré-adensadas e rijas, segundo Terzaghi (1955), podem ser considerados 

idênticos os valores de coeficiente de reação horizontal e vertical. Dessa forma, para o calculo de 

kh o autor recomenda a aplicação da equação 58: 

   
 

     
                                                                                                                  (58) 

Onde: 

D = diâmetro da estaca (L); 

     = coeficiente de reação para placa quadrada de 0,305 m de lado. 

Terzaghi (1955) fornece alguns valores numéricos de      para argilas pré-adensadas na Tabela 8. 

 

 

Figura 29.  Coeficiente de reação horizontal do solo (U.S.NAVY, 1962).     
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Tabela 9.  V             sl para placas quadradas em argila pré-adensada (Terzaghi, 1955). 

Consistência 

da Argila 

qu 

(MN/m2) 

Variação de 

 ls 

(MN/m3) 

Valores 

Propostos de  ls 

(MN/m3) 

K  

(MN/m2) 

Rija 

0,10 - 

0,20 16,0 - 32,0 24,0 5,0 

Muito Rija 

0,20 - 

0,40 32,0 - 64,0 48,0 10,0 

Dura > 0,40 > 0,64 96,0 20,0 

 

Cintra & Albiero (1982), no seu trabalho,  afirmam que, para argilas pré-adensadas, o 

coeficiente de recalque e o módulo de reação do solo são diretamente proporcionais à resistência 

à compressão simples. Na literatura outros autores propõem valores de K em função da coesão 

não drenada ou do módulo de deformabilidade da argila. Para as estacas de concreto armado 

comumente utilizadas, os valores de K encontram-se no intervalo compreendido pela equação 59, 

Castro (1978): 

                                                                                                                 (59) 

Onde: 

    Módulo de elasticidade do solo        

 Poulos e Davis (1980) afirmam que a resistência horizontal última de uma estaca em solo 

puramente coesivo aumenta com a profundidade, partindo da superfície com um valor inicial de 

2.Su, até 8 a 12.Su a uma profundidade de cerca de três vezes o diâmetro da estaca (Su = coesão 

não-drenada). Isso pode ser observado na Figura 30. Broms (1964a) sugere uma simplificada 

distribuição de reação do solo, partindo de zero na superfície até a profundidade de uma vez e 

meia o diâmetro da estaca. A partir desse ponto, o valor da reação do solo torna-se constante em 

9.Su. Dessa forma, assume-se que os movimentos impostos pela força horizontal à estaca serão 
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suficientes para gerar a reação nas zonas críticas. A localização dessas zonas depende do 

mecanismo de ruptura.  

Miranda (2006) realizou ensaios com vários tipos de estacas submetidas a esforços 

horizontais em solos colapsíveis no interior de São Paulo, com variações nas condições de 

umidade do solo. Apresentou então valores do coeficiente de reação horizontal, resumidos na 

Figura 31. 

 

 

Figura 30.  Distribuição provável da reação horizontal do solo (Poulos & Davis, 1980).        

 

Figura 31.  Valores retroanalisados do coeficiente de reação horizontal (Miranda, 2006).  
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Lima (2001) em seu trabalho verifica a aplicabilidade de algumas teorias de previsão do 

comportamento carga versus deflexão para estacas sujeitas à carregamento horizontal. As 

metodologias escolhidas primam pela simplicidade em sua aplicação e pela necessidade de 

poucos parâmetros do solo para a previsão de comportamento carga versus deflexão horizontal. 

Esse estudo foi orientado para a análise e retroanálise de provas de carga, em escala real, de 

estacas carregadas lateralmente executadas no Campo Experimental de Fundações e Ensaios de 

Campo do Programa de Pós-Graduação em Geotecnia da Universidade de Brasília. 

Inicialmente a metodologia utilizada por Lima (2001) para retroanálise das estacas 

sujeitas a carregamento lateral foi a proposta elástica de Poulos (1971), onde, por interseção de 

equações, com base nas leituras do comportamento carga versus deflexão horizontal obtidas em 

campo, obtêm-se os módulos de Young do solo que melhor simulem o comportamento real da 

estaca. Outra teoria elástica aplicada na retroanálise das provas de carga horizontais foi a 

proposta apresentada por Sousa Coutinho (2000), baseada na teoria apresentada por Davies & 

Budhu (1986), Budhu & Davies (1987) e (1988). Com esta retroanálise o proposito do autor foi 

encontrar parâmetros do solo como o módulo de Young e o parâmetro de coesão. 

Lima (2001) também realizou uma validação da utilização de curvas p-y (reação do solo 

versus deflexão horizontal da estaca), com a utilização do programa LATPILE (Analysis of 

Laterally Loaded Piles by Computer), documentado por Reese (1977). Este programa prevê o 

comportamento de estacas sujeitas a carregamento horizontal, derivando a equação da barra em 

meio elástico de Heteni (1946), pela utilização do Método das Diferenças Finitas. 

A partir da proposta de Broms (1964b), Lima (2001) retroanalisou os valores do 

coeficiente de reação horizontal do solo (nh). Para esta abordagem ele considerou o solo como 

puramente friccional.  

Broms (1964b) afirma que para o caso de argilas altamente pré-adensadas, o coeficiente 

de reação do solo (nh) pode ser considerado constante ou pouco variável com a profundidade. 

Pelas características do solo do D.F. o autor  propõe  que a melhor abordagem para retroanalisar o 

coeficiente de reação horizontal do solo levaria em conta um solo não-coesivo (friccional), e com 

o valor do módulo de reação horizontal nh variando linearmente com a profundidade. 
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A Figura 32 ilustra a variação encontrada por Lima (2001), nos valores retroanalisados do 

coeficiente de reação horizontal, pelo método de Broms (1964b).  

Lima (2001) apresenta uma comparação entre seus resultados e os resultados obtidos por 

Jardim (1998), Tabela 9. 

 

 

Figura 32.  Valores do coeficiente de reação horizontal nh retroanalisados pela proposta de 

Broms 1964b (Lima, 2001).       

 

Tabela 10.  Comparação de nh utilizando a proposta de Broms (1964b) e valores encontrados por 

Jardim 1998 (Lima, 2001) 

 

 

 Lima (2001) 
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O mesmo autor Lima (2001) para a retroanálise dos valores do coeficiente de reação 

horizontal do solo (nh) utilizou a proposta de Broms (1964b), com valor de nh variando com a 

profundidade. Os valores encontrados foram mais conservativos que os encontrados por Jardim 

(1998) utilizando a proposta de Miguel & Cintra (1996). 

 

Lima (2001) também constatou a dificuldade da determinação do trecho da curva nh 

versus y0, para a qual o valor do nh médio deve ser definido. Optou por adotar o trecho onde 

ocorresse a menor variação do valor de nh em relação aos altos valores encontrados para baixas 

deflexões. Os trechos adotados foram definidos a partir de cada curva nh versus y0 encontrada por 

Broms (1964b) e esta proposta de Broms apesar de conservadora, apresentou resultados 

satisfatórios, quando comparados aos valores encontrados por Jardim (1998).  

 

Lima (2001) concluiu, portanto, que a proposta de retroanálise do coeficiente de reação 

horizontal do solo utilizando-se do modelo do Broms (1964b) foi satisfatória para o solo 

analisado, podendo ser utilizado como valores de referência na reprodução das curvas carga 

versus deflexão de campo, em projetos reais na região. Ressaltou ainda que a simplicidade do 

modelo permite que os valores de nh encontrados sirvam como valores de referência e nunca 

como valores absolutos. 

 

Cunha (2011) compilou varias teses do Programa de Pós-Graduação em Geotecnia da 

Universidade de Brasília e afirma que os métodos tradicionais de Broms (1964a, b), em principio 

podem ser utilizados em projetos de estacas carregadas lateralmente. O coeficiente de reação do 

solo diminui com o aumento do nível de deslocamento horizontal da estaca. Assim, para fins 

práticos o modulo de reação deve ser calculado no intervalo no qual se espera que ocorram os 

deslocamentos da estaca na sua vida útil Cunha (2011). Recomenda os resultados obtidos por 

Jardim (1998), Lima (2001) e Mota (2003), enfatizando que estes resultados, juntamente com a 

experiência adquirida durante o exercício, podem ser de grande interesse para pesquisadores e 

projetistas de fundação desta região e no exterior.  

 

São sugeridos alguns valores do modulo de reação horizontal na Tabela 10. 
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Tabela 11.  Valores sugeridos por Jardim (1998) após Cunha (2011).  

 

 

3.5. O MÉTODO DE ROBERTSON et al. (1989)  

 

Um dos métodos para prever o comportamento das estacas sujeitas a cargas horizontais é 

p   m i     Di  tôm t      M  ch tti, t i  p  vi õ   têm  i   f it    t  vé     cu v   “P-y” qu  

podem ser obtidas com os resultados do ensaio dilatométrico. Esta teoria foi desenvolvida 

originalmente por Matlock (1970). 

Para solos não coesivos Grabr e Borden (1988b) propuseram uma metodologia para a 

  t nçã      cu v   “P-y”. R    t  n et al. (1989), apresentaram outro trabalho baseado em uma 

metodologia semi empírica para estimar as curvas, tanto para areia quanto para argila. Marchetti 

et al. (1991) apresentam a avaliação dos métodos, confirmando os bons resultados obtidos entre 

medição e previsão com o uso do DMT. 

Segundo Robertson et al. (19 9),    cu v   “P-y”  ã  f  qu nt m nt  uti iz     p      

dimensionamento de estacas carregadas transversalmente. Este método, não linear, substitui as 

reações do solo por molas (hipótese de Winkler). O comportamento não-linear do solo é 

representado por curvas p - y que relacionam as reações do solo e os deslocamentos horizontais 

da estaca, ao longo da profundidade, sendo o modelo levado até a ruptura. 

Como primeira tentativa para se desenvolverem    cu v   “P - y”   p  ti     DMT, R    t  n 

et al. (19 9)   ci i  m    pt      p im i    mét     p      t  min çã      cu v   “P – y” qu  

Tipo estaca 
nh (MN/m3) 

Condição Natural Condição Inundada 

Perfurada 16,0 7,0 

Raiz 19,5 14,0 

Pré-fabricada 7,0 5,5 
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utilizam propriedades do solo obtidas em ensaios de laboratório. Os parâmetros geotécnicos 

uti iz     p      t nçã      cu v   “P – y” p   m       tim      i  t m nte do DMT. 

M t  c  (1970) p  pô    uti iz çã     um  p  á     cú ic  p      p    nt      cu v   “P-y”. 

Esta proposição é válida para cargas estáticas de curta duração e para solos com ganho de 

resistência com a deformação. A parábola cúbica representada pela expressão (60) foi empregada 

para o método baseado no DMT.  

 

  
     

 

  
 

 

 
                                                                                                        (60) 

 onde:   

     = Resistência mobilizada; 

     = Resistência última; 

  = Deslocamento; 

   = Deslocamento de referência (para 50% da resistência última). 

 

P      t  min çã      cu v   “P – y”  t  vé     DMT é n c   á i  um   v  i çã     

resistência última do solo Pu e do deslocamento yc (ver Figura 33). Os parâmetros da parábola 

cúbica são obtidos de acordo com o tipo de solo. 
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Figura 33.  Parábola cúbica para solos com ganho da resistência com a deformação (Matlock 

1970), apresentada por Robertson et al. (1989).      

 

3.5.1. CASO DE SOLOS PURAMENTE COESIVOS (NÃO DRENADOS) 

 

Em solos argilosos    é função da resistência não drenada do solo (  ), do nível de tensão 

efetiva no campo e da rigidez do solo. O valor do deslocamento    da estaca é baseado em um 

conceito proposto por Skempton (1951), que combina Teoria da Elasticidade, métodos de 

determinação da resistência última e propriedades dos solos obtidas através de ensaios de 

laboratório. Skempton (1951) considera que a deformação   , relacionada a   , é a que ocorre 

com 50% da tensão de ruptura a partir do ensaio triaxial simples realizado em laboratório. A 

partir deste trabalho Matlock (1970) propôs seu método para argilas moles, onde    (em cm) é 

obtido a partir da expressão (61). 

 

                                                                                                       (61) 
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Onde: 

D = diâmetro da estaca (cm), 

A = coeficiente empírico igual a 6.35. 

Robertson et al. (1989) menciona que a equação acima não está dimensionalmente 

correta. Porém Stevens e Audibert (1979) compararam os valores obtidos através de ambos os 

métodos em diversos casos, em escala real, variando o diâmetro das estacas, e mostraram que o 

método não linear se adaptou melhor aos resultados obtidos. Assim, o método de Stevens e 

Audibert (1979) foi tomado como base por Robertson et al. (1989) para a estimativa de   . 

O valor de    (ou    ) precisa ser estimado através de uma curva tensão x deformação do 

solo em questão. A partir do trabalho de Kondner e Zelasko (1963), a relação (62) foi proposta: 

 

   
 

    
 
  

  
                                                                                      (62) 

Onde:      

Rf  =  Razão entre as tensões  desviadoras  de  ruptura  sobre  as  tensões  

                         desviadoras últimas (adotar valor de 0,8);   

σ f  =   Tensão desviadora de ruptura, igual a 2   ,;   

Ei  =   Módulo de elasticidade inicial.   

A expressão pode ser simplificada para (63). 
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                                                                                               (63) 

   O módulo de elasticidade inicial Ei pode ser estimado a partir do DMT como:  

Ei = Fc ED 

 

     (64)  

 

Onde:    

F
c 

  = Fator empírico de rigidez (solo coesivo); 
 

ED 
  = Módulo dilatométrico. 

 

Para solos coesivos (índice dilatométrico ID ≤ 1,0), J mi    w  i et al. (1985), 

Lutenegger, A.J., (1988), Lacasse, S. e Lune, T. (1988) e Campanella, R.G. e Robertson, P.K., 

(1983) propõem um valor inicial para    = 10. Tal valor também é adotado na experiência 

valizada na UBC (University of British Columbia).  A resistência não drenada    pode ser obtida 

através de correlações empíricas com o DMT, como por exemplo, a de Marchetti (1980). 

Combinando as equações apresentadas obtém-se a expressão (65): 

 

   
            

    
                                                                                           (65) 
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Onde:     

yc e  D  são dados em cm, e    = 10 ( como primeira aproximação).  

  A resistência última Pu  é dada por Matlock (1970) pela expressão (66).  

Pu  = N p su D                                                                           (66)  

Onde:     

N p  = Coeficiente de resistência última à ruptura (adimensional);  

su  = Resistência não drenada.  

Em  grandes  profundidades  utiliza-se     Np =  9.    Perto da superfície, devido     a 

menores valores da tensão de confinamento do solo, resultados entre 2 e 4 são admitidos para 

cálculo. Matlock (1970), entre outros, propõe a equação (67) para descrever a variação de    

com a profundidade. 

 

     
    

  
   

 

 
                                                                                                   (67) 

 

Onde:     

          

x  =  Profundidade;   
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σ 'vo =  Tensão vertical efetiva em uma profundidade x;   

J  =  Coeficiente empírico, ver Tabela 11.   

 

Tabela 12.  Valores de J recomendados por Matlock (1970). Segundo Robertson et al. (1989). 

 

 

3.5.2. CASO DE SOLOS PURAMENTE FRICCIONAIS (DRENADOS) 

 

O valor de    é tomado como o menor valor calculado em umas das equações 

 

                                                                                             (68) 

 

           
       

                                                                       (69) 

 

Onde:         

φ ' =   Ângulo de atrito efetivo do solo;   

Valores de J Tipo de solo Solo ensaiado

0,5 Argila mole Argila de Sabine

0,25 Argila rígida Argila do Lago Austin
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Ka =   Coeficiente de empuxo ativo (Rankine);   

K 
p =   Coeficiente de empuxo passivo (Rankine);   

Ko =   Coeficiente de empuxo no repouso;   

β =    
  

 
 . 

             =          Tensão vertical efetiva na profundidade x; 

x         =       Profundidade. 

 

Os valores do ângulo de atrito efetivo, assim como o coeficiente de empuxo no repouso 

do solo, podem ser obtidos através de correlações com o DMT sugeridas por Schmertmann 

(1982). Entretanto, para aplicação do método, é necessário que se conheça a força aplicada no 

dilatômetro para sua cravação. O valor de    pode ser estimado segundo a sugestão de 

Schmertmann (1982) ou Marchetti (1980). 

O valor do deslocamento de referência da estaca yc para solos granulares é calculado a 

partir da equação (70). 

yc = 2,5ε50 D                                                                              (70) 

 O v        ε50 é estimado como mostrado anteriormente para solos coesivos com a 

expressão (62), e o de      é dado pela expressão (71), de Duncan e Chang (1970). 

    
      

         
                                                                             (71) 

Assim como para os solos argilosos, adota-se para     o valor de 0,8.  O módulo de 

deformação inicial pode ser estimado a partir do DMT pela expressão (72) 
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Ei = Fφ ED   (72) 

Onde:  

Fφ = fator empírico de rigidez (solo arenoso). 

Para as primeiras avaliações dos deslocamentos das estacas (  ) em solos não coesivos 

(       ) é adotado um valor unitário para     . Logo, tem-se a expressão (73). 

   
            

             
                                                                 (73) 

 

Robertson et al. (1989) menciona que o método é aplicável para carregamentos 

monotônicos, e o comportamento de carregamentos cíclicos pode ser previsto através de 

coeficientes de redução sugeridos por Matlock (1970) e Reese et al. (1974). 
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CAPITULO 4 

 

4. MATERIAIS E MÉTODOS 

 

Neste capítulo serão apresentadas as principais informações da obra estudada e a 

metodologia utilizada nas análises e instrumentação do topo das estacas. 

 

4.1. FLUXOGRAMA DA PESQUISA 

 

A pesquisa foi desenvolvida por etapas bem definidas e executadas assim: 

 

 Escolha do local. Foi escolhida a obra da Brasal em Águas Claras DF por sua localização 

ao lado da estação do Metrô de Brasília. Os danos gerados na linha do metrô pela obra 

teriam que ser os mínimos, com o fim de não afetar a operação do Metrô, então o projeto 

foi concebido com o objetivo de ter os mínimos deslocamentos da estrutura de contenção 

da linha férrea; 

 Foram feitos ensaios de campo e laboratório com o objetivo de se obter uma apropriada 

caracterização geotécnica do terreno. Além disso, foi confeccionado um perfil 

tridimensional do terreno 3D (Petrônio 2011) obtendo-se uma ideia geral da conformação 

espacial das camadas de solo presentes no local. Também foram instalados equipamentos 

topográficos, para realizar as medições dos deslocamentos da face da estrutura; 

 Com os dados obtidos do ensaio DMT foram calculados os índices intermediários do 

dilatômetro, e com as correlações apresentadas nos capítulos anteriores (Cap. 3) foram 

calculados os parâmetros do solo em estudo. Além dos dados calculados com o DMT 

foram feitos ensaios de laboratório e calculados os parâmetros do solo; 
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Os resultados obtidos até esta etapa estão detalhados no trabalho de Medeiros (2009). A 

presente pesquisa foi fundamentada nas seguintes etapas: 

 

 Utilização da metodologia apresentada por Robertson et al. (1989) com os dados obtidos 

do DMT e ensaios de       tó i  p    g        cu v   “P-y”; 

  G   çã  n  p  g  m  M t    2009     cu v   “P-y”     t nçã      mó ulos de reação 

secantes, Figura 34; 

 Utilização do programa Sheeting Check (Geofine 2004), onde são implementados os 

dados do projeto (dimensionamento da estrutura), sendo que os parâmetros calculados 

com os ensaios de campo e os módulos de reação são obtidos anteriormente. O programa 

no final fornece os dados de deslocamentos na face da estrutura de contenção; 

 Finalmente os resultados dos deslocamentos obtidos no Sheeting Check (Geofine 2004) 

são comparados com os deslocamentos medidos através da instrumentação em campo. 

 

 

Figura 34.  Obtenção do módulo de reação K.   

 

O módulo de reação horinzontal K diz respeito à largura total do fuste da estaca, e tem 

dimensão de FL
-2 

(kN/m
2
). Já o coeficiente de ração horizontal kh para uma estaca de largura 

unitária à dimensão é FL
-3 (

kN/m
3
); para o ingresso do modulo de reação no programa foi preciso 
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dividir pelo diâmetro da estaca o resultado obtido no Matlab para conseguir congruência na 

dimensão 
(
kN/m

3
). 

Na Figura 35 se apresenta o fluxograma desenvolvido para este trabalho baseado na 

metodologia proposta. No fluxograma podem observar-se as etapas, os dados e procedimentos a 

requeridos  em cada etapa da seguinte manera: 

 Definição do projeto; 

 Obtenção de dados campo, laboratorio e instrumentação; 

 Obtenção de parametros do solo com o DMT e laboratorio; 

 Calculo dos valores de Pu e yc p    g        cu v   “P-y” c m   m t     gi  p  p  t  p   

Robersont et al. (1989); 

 Uti iz çã     p  g  m  M t    p    g        cu v   “P-y”     t      mó u          çã  

horizontal do solo FL
-2 

(kN/m
2
); 

 Calculo dos deslocamentos horizontais da estrutura de contanção no programa Sheeting 

Check. 
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Figura 35.  Fluxograma das Etapas a serem realizadas no presente trabalho.   
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4.2. ESCOLHA DO LOCAL 

 

O Distrito Federal localiza-se no Planalto Central do Brasil, compreendendo uma área de 

5.814 km
2
, limitando-      n  t  p    p           15º30’      titu    u ,       t  p     i  P  t ,    

 u  p    p           16°03’      titu    u       t  p     i  D  c    t  (Figu   36a). 

O local da pesquisa esta situado na cidade satélite de Águas Claras – DF (Figura 36b), em 

uma área destinada à construção de um prédio residencial.  

As obras de escavação e contenção para o prédio foram instrumentadas dada sua 

proximidade com a linha do Metrô e, do local, foram retiradas amostras do tipo deformada e 

indeformada para realização da caracterização geotécnica dos materiais através e ensaios de 

granulometria, teor de umidade natural, massa especifica real e dos grãos, peso especifico, 

adensamento, cisalhamento direto. As amostras foram coletas em profundidades de 3,0 m, 5,5 m, 

10 m e 12,5 m. 

 

 

(a) 
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(b) 

Figura 36.  (a) Mapa de localização Distrito Federal (Cunha & Mota, 2000), (b) Mapa 

localização do local da obra.      

 

4.3. CARACTERIZAÇÃO GEOLÓGICA E GEOTÉCNICA  

4.3.1. GEOLOGIA 

 

O contexto geológico do Distrito Federal está relacionado à Faixa de Dobramento 

Brasília, no qual se observam quatro grandes unidades litoestratigráficas de idade proterozóica: 

os grupos Paranoá, Canastra, Araxá e Bambuí. No Distrito Federal, a geologia da bacia do Lago 

Paranoá é constituída por rochas pertencentes ao Grupo Paranoá, que é composto por seqüência 

areno-argilocarbonatada de idade Meso/Neoproterozóica com rochas atribuídas a quatro unidades 

litoestratrigráficas. Na Bacia Hidrográfica do Lago Paranoá, encontram-se as seguintes unidades: 

S (siltitos), A (ardósia), R3 (metarritmitos arenosos) e Q3 (quartzitos), além de coberturas de 

solos e regolitos recentes (Campos & Freitas-Silva, 1998). 

Rua das 
Paineiras 
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Há uma predominância geológica dos metamórficos do Grupo Paranoá sobre as rochas da 

Formação Canastra, que ocorrem por falhas de empurrão. Os litótipos do grupo Paranoá 

pertencem à faixa de dobramentos Brasília, na Figura 38 se apresenta o mapa geológico da Bacia 

do Lago Paranoá, Distrito Federal  (Barbosa, 2007).   .   

As camadas superficiais de solos do DF apresentam característica típica da região centro-

oeste e são geralmente muito porosas devido ao elevado índice de vazios (e>1,2). A chamada 

argila porosa de Brasília é representativa do perfil de solo do Distrito Federal, pois esta cobre 

cerca de 86% da área útil do DF. Trata-se pedologicamente de um latossolo vermelho escuro, e 

na região existem três unidades representativas de solo denominadas de heteromórficos, 

cambissolos e latossolos (Embrapa, 1978). 

Segundo Blanco (1995) os solos de Brasília apresentam características geotécnicas 

próprias. As camadas superficiais são geralmente porosas, apresentando elevado índice de vazios 

e sofrem deformação brusca quando saturadas e simultaneamente carregadas. Também podem 

ocorrer deformações bruscas sob condições de carregamento elevado mesmo quando o solo não 

estiver saturado. 
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Figura 37.  Mapa geológico da Bacia do Lago Paranoá, Distrito Federal . (Barbosa, 2007).  
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Estas camadas de coberturas, com alto índice de vazios e conseqüentemente baixos pesos 

  p cífic  ,  ã    n min     “  gi    p      ”. E t     gi     p    nt m um    t utu      tante 

porosa, baixa resistência à penetração (SPT<4) e são altamente instáveis quando submetidas à 

variação no estado de tensões. 

Mota (2003) realizou uma ampla campanha de ensaios de campo entre eles o DMT no 

Campo Experimental de Fundações e Ensaios de Campo da faculdade de tecnologia da UnB, 

obtendo bons resultados na caracterização da argila porosa de Brasília Figura (37). 

 

 

Figura 38.  Ensaio de DMT realizado no campo experimental da UnB (Mota 2003).  

O perfil do solo de Brasília mostra horizontes bem distintos, nos primeiros metros com 

um perfil de solo residual e laterítico, que sofreu processo de intemperismo, e em seguida a uma 

profundidade maior com um horizonte subjacente de solo saprolítico de ardósia, onde pode-se ver 

ainda a presença da rocha não alterada. Observa-se, na Figura 39, uma camada superficial com 

espessura em torno de 11,5 m de argila arenosa-siltosa vermelha, sobrejacente a uma camada de 

cerca de 5,5 metros de espessura, composta de uma argila siltosa-arenosa cinza, esta por cima de  

duas camadas de silte arenoso Amarelo e roxo com espessura aproximada de 3 m cada uma.  No 

  c     nív    ’águ  f i  nc nt     n  p  fun i          m (M   i   , 2009). 
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A primeira camada, que é a preponderante no comportamento de uma estaca com 

carregamento horizontal, é de baixa resistência, com alta porosidade e colapsível. Trata-se de um 

solo maduro que sofreu um intenso processo de intemperização. 

 

Figura 39.  Modelo 3D do solo no local (Petronio, 2011).     

 

Na Figura 40 se apresenta um dos perfis estratigráficos (A-A´) do solo no local, este 

corresponde à seção de estudo, no perfil de nosso interesse pode se observar claramente as 

camadas de solo e a classificação que o autor (Petrônio, 2011) definiu para cada uma delas. No 

Anexo A são apresentados os perfis (B-B´), (C-C´) e (D-D´)  de Petrônio (2011).  

A estrutura de contenção foi feita no local para suportar a parede (face) gerada pela 

escavação desta camada; além disso, os grampos e tirantes da estrutura de contenção foram 

instalados nesta camada, porém foi necessário ter um bom conhecimento do comportamento 
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mecânico desta camada, sem esquecer as camadas mais profundas que são responsáveis pela 

estrutura de fundação do prédio. 

 

Figura 40.  Perfil estratigráfico aproximado do solo seção A-A´ (Petronio, 2011). 

 

4.3.2. GEOMORFOLOGÍA 

 

O Distrito Federal apresenta características peculiares quanto à geomorfologia, devido 

influências geológicas, climáticas, e antrópicas. As formas de relevo predominante são residuais 

de superfícies aplainadas, conhecidas por chapadas, cobertas por laterita vesicular, pisolitica ou 

nodular, e de latossolos. Os latossolos explicam a evolução geomorfológica da região, já que 
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esses solos estão mineralogicamente relacionados à rocha mãe. Possivelmente têm sua origem 

relacionada a processos de intemperismo químico, corrosão e lixiviação intensa (jardim 1998). 

Segundo Blanco (1995) a geomorfologia do Planalto Central possui feições próprias, devido 

às suas características geológicas e antrópicas. As chapadas apresentam predominantemente 

relevo residual e de aplainamento, com topografia plana e levemente ondulada ou em lombadas.  

A Codeplan (1984) fez um estudo geomorfológico do Distrito Federal, apresentando uma 

divisão e propondo um modelo de evolução. A divisão geomorfológica proposta separa de dois 

pediplanos, residuais de superfícies de aplainamento nas cotas mais elevadas, depressões 

interplanálticas e planícies. 

 O Pediplano Contagem-Rodeador apresenta as cotas mais elevadas, entre 1.200 1.400m. 

Essas áreas são representadas por chapadas, chapadões e interflúvios tabulares. 

 O Pediplano de Brasília está embutido no Pediplano Contagem-Rodeador, através de 

ruptura nítida, que aparece na paisagem sob a forma de degraus. Ocupa uma extensa área, 

com cotas que variam de 950 a 1.200 m. Da mesma forma que o Pediplano Contagem-

Rodeador, predominam chapadas, chapadões e interflúvios tabulares cobertos por 

materiais oriundos das áreas mais altas. 

 As Depressões Interplanálticas e o Planalto Dissecado do Alto Maranhão abrangem áreas 

menores e mais baixas que os outros compartimentos, com altitudes entre 800 a 950m. 

 As planícies aluviais e alveolares correspondem às áreas mais baixas e de formação mais 

recentes, relacionados ao período Holoceno. O relevo apresenta formas planas elaboradas 

sobre sedimentos fluviais. As planícies alveolares diferenciam-se das aluviais em relação 

à forma. As alveolares apresentam-se alargadas, penetrando na rede de drenagem  a 

m nt nt     cu     ’águ ,        uvi i   ã  ju t p  t      f ux  f uvi  . 

A área do DF é constituída por extensos níveis planos a suavemente ondulados conhecidos 

como chapadas, por morros residuais em direção aos vales, os pediplanos pedimentos. Estas 

regiões estão modeladas sobre os quartzitos, metarritmitos e filitos e normalmente estão cobertos 

por latossolo e laterita vesicular, cujos rebordos são entalhados e dissecados pelos principais 
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cursos d`água. Tanto as chapadas como os pediplanos e pedimentos são residuais de 

aplainamentos Cenozóico (Novaes Pinto & Carneiro,1984, Novaes Pinto, 1987 e 1988). 

 

4.3.3. ENSAIOS DE CARACTERIZAÇÃO 

 

Todos os dados dos ensaios de laboratório para esta pesquisa foram obtidos por Medeiros 

(2009), ex-doutorando em geotecnia do Programa de Pós Graduação em Geotecnia da 

Universidade de Brasília. 

Os procedimentos de ensaio seguidos por Medeiros (2009) são reforçados a seguir: 

No laboratório as amostras foram guardadas na câmara úmida, e para a realização dos ensaios 

de caracterização foi necessário que fossem submetidas ao procedimento de secagem prévia. 

Após esta secagem parte das amostras foi quarteada e destorroada para a determinação da 

densidade real dos grãos, análise granulométrica e determinação dos limites de Atterberg. A 

metodologia empregada nos ensaios seguiu as especificações constantes nas normas da 

Associação Brasileira de Normas Técnicas (ABNT), apresentadas a seguir: 

 Umidade natural e umidade higroscópica (w, %):  

Realizados de acordo com a norma da ABNT, NBR 6457/1986, calculando-se a 

média de três determinações por ponto. Obteve-se para todos os perfis, a umidade natural 

do dia da realização dos ensaios de sondagens; 

 

 P      p cífic   p   nt  (γ,  N/m3):  

Utilizando-se a NBR 2887/1988, método da balança hidrostática, foram moldadas 

e ensaiadas 3 amostras por bloco indeformado; 

 

 Peso específico dos sólidos (  , kN/m3):  
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Determinado pela média de três ensaios de acordo com a NBR 6508/1984, sendo 

utilizado os grãos passados na peneira N° 10 (#2mm), utilizada nos ensaios de 

granulometria; 

 

 Limite de liquidez pelo método de Casagrande (  , %): 

Determinado graficamente, obtendo-se a reta interpolada por 5 pontos, de acordo 

com a norma de ensaio NBR 6459/1984; 

 

 Limite de plasticidade (  , %): 

Obtido executando-se 5 determinações, de acordo com a norma de ensaio NBR 

7180/1984; 

 

 Analise granulométrica por peneiramento e sedimentação: 

Determinada segundo os procedimentos da norma de ensaio NBR 7181/1984. 

Segundo Paixão & Camapum de Carvalho (1994) o solo de Brasília é formado por 

microconcreções de argila, com grãos do tamanho de silte e areia e estrutura interna muito 

porosa. Assim, quando é feito o ensaio de granulometria com o uso de defloculante a 

granulometria obtida não é real do solo in situ. Devido a estas características optou-se 

pela realização de duas análises granulométricas por amostra de solo: uma com o uso de 

defloculante (hexametafosfato de sódio) e outra apenas com água destilada, objetivando a 

análise da estabilidade estrutural das microconcreções. 

 

 P      p cífic   p   nt    c  (γ ,  N/m3):  

Calculado pela equação: 

 

   
 

   
                                                                                   (74) 

 

Em que a umidade natural é a umidade obtida no ensaio de peso específico aparente; 
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 Índice de plasticidade (IP, %): 

Obtido pela diferença entre    e   ; 

 

 

 Índice de vazios (e):  

Determinado a partir da equação: 

 

  
  

  
                                                                                  (75) 

 

 Porosidade (n, %): 

Determinada a partir da equação: 

 

  
 

   
                                                                              (76) 

 

 Grau de saturação (Sr, %): 

Obtido a partir da equação: 

 

   
    

    
                                                                                (77) 

 

 

4.3.4. PROPRIEDADES MECÂNICAS 

 

A avaliação das propriedades mecânicas das amostras de solos coletadas foi definida com 

base nos seguintes ensaios de laboratório: ensaios oedométricos e ensaios de cisalhamento direto. 
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4.3.4.1. ENSAIOS OEDOMÉTRICOS 

 

A realização dos ensaios oedométricos nas amostras do perfil de solo teve como objetivo a 

obtenção do índice de compressibilidade e de colapso. Segundo Camapum de Carvalho (1994), 

além da saturação, outros parâmetros tais como a simples variação de tensões podem conduzir a 

recalques imediatos significativos nos solos porosos. Os ensaios foram realizados utilizando-se 

amostras indeformadas e foram utilizados anéis de moldagem específicos para se evitar ao 

máximo o amolgamento da amostra. 

 

4.3.4.2. ENSAIOS DE CISALHAMENTO DIRETO 

 

O principal objetivo da realização dos ensaios de cisalhamento direto foi a obtenção dos 

p  âm t          i tênci           , c   ã  (c)   ângu       t it  (φ), p       c n içõ      

umidade natural e saturada (ensaios de cisalhamento horizontal e vertical); a resistência residual 

(ensaios de cisalhamento horizontal) e a resistência da interface metal/solo (ensaios de 

cisalhamento metal/solo). 

A metodologia adotada nos ensaios de cisalhamento direto seguiu basicamente os 

procedimentos descritos por Head (1982), sendo que os ensaios foram do tipo consolidado 

drenado (CD), onde se aplica a tensão vertical e espera-se a estabilização das deformações 

verticais para se cisalhar o corpo-de-prova a uma velocidade que garanta a drenagem. Para a 

condição saturada o tempo mínimo de inundação foi de 12 horas sob a carga normal do ensaio. 

A Figura 41 e Figura 42 apresentam os resultados dos ensaios de laboratório ao longo da 

profundidade.   
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Figura 41.  Resultado dos Ensaios de Laboratório ao longo da Profundidade (Adaptado de 

Medeiros, 2009). 

Na Tabela 13 são apresentados os parâmetros do solo utilizados no projeto de contenção 

(Medeiros, 2009). 

Tabela 13.  Parâmetros de laboratório adotados no projeto (Medeiros, 2009). 

Profundidade 

(m) 
ɣ (kN/m

3
) c (kPa) 

o 

) 
E (MPa) Solo 

Até 3 m 15 20 20 10 Argila Arenosa-Siltosa 

3 – 5,5 m  17 90 25 40 Argila Arenosa-Siltosa 

5,5 - 10 m 19 180 30 100 Argila Arenosa-Siltosa 

Após 10 m 20 80 13 20 Argila Siltosa-Arenosa 
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Figura 42.  Resultado dos Ensaios de Laboratório ao longo da Profundidade (Adaptado de 

Medeiros, 2009). 

 

4.3.5. RESULTADOS ENSAIOS DE CAMPO 

 

O ensaio de campo (Dilatômetro de Marchetti) e a determinação do perfil de umidade 

tiveram como objetivo caracterizar as camadas de solo do local, utilizando o ensaio citado 

(DMT). 
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4.3.5.1. ENSAIOS DE DILATÔMETRO 

 

Foi realizado um ensaio de dilatômetro nas proximidades de uma das estacas teste. A 

proximidade dos ensaios à estaca foi a menor possível para se supor uma homogeneidade do 

subsolo. Nas Figuras 43 e 44 são apresentados os resultados dos ensaios dilatométricos realizados 

na obra, P0, P1, ED, ID e KD foram obtidos através das equações apresentadas nas paginas 13 e 

14.  

 

Figura 43.  Resultado dos Ensaios de DMT (Medeiros, 2009) 
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Figura 44.  Resultado dos Ensaios de DMT (Medeiros, 2009).     

 

4.3.5.2. RESISTENCIA NÃO DRENADA, Su 

 

A resistência não drenada Su foi obtida através da correlação proposta por Marchetti 

(1980). Plotaram os valores de Su ao longo da profundidade no gráfico da Figura 45. calculada 

para o ensaio DMT, a resistência desta argila porosa pode ser questionada, por que é um solo que 

submetido a carregamento, dada suas características de porosidade e permeabilidade devida ao 

alto nível de vazios. 
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Figura 45.  Resistencia não drenada (Su) a partir do DMT (Medeiros, 2009).     

 

4.3.5.3. RAÇÃO DE PRÉ-ADENSAMENTO, OCR 

 

A ração de pré-adensamento, OCR foi calculada utilizando-se as correlações propostas 

por Marchetti (1980) Figura 8 e equação (13), e Marchetti e Crapps (1981) equações (13) e (14). 

Cardoso (1995) apresentou um estudo micromorfológico sobre solos profundamente 

intemperizados de diferentes áreas do DF, e constatou que estes são formados por agregados de 

matriz fortemente argilosa, interligados entre eles e a grãos de quartzo (areia) por pontes de 
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argila, com índices de vazios elevados entre 1,0 e 2,0. Segundo Camapum de Carvalho & Mortari 

(1994), no Distrito Federal, as obras subterrâneas rasas geralmente se localizam em horizontes de 

solos colapsíveis, argilosos de cor vermelha a vermelha amarelada, denominados pelos 

geotécnicos da região como argila porosa. Para Camapum de Carvalho et al. (1993), a argila 

porosa é constituída por argilas, siltes e areias combinados em diferentes proporções dependendo 

do domínio geológico local.  

Mostra-se o valor do OCR ao longo da profundidade no gráfico da Figura 46, calculada para o 

ensaio DMT. 

 

Figura 46.  Valores de OCR obtido a partir do ensaio DMT (Medeiros, 2009).   
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4.3.5.4. COEFICIENTE DE EMPUXO NO REPOUSO, K0  

 

O coeficiente de empuxo no repouso, K0, foi calculado através da correlação proposta por 

Marchetti (1980). O gráfico da Figura 47 mostra o perfil de K0 em função da profundidade, 

obtido do ensaio dilatômetrico. Os valores de K0 ficaram em torno de 0,5 nos primeiros metros, 

aumentando ligeiramente até 10m e com um valor máximo em 11m e depois decrescendo a partir 

desta  profundidade ficando em torno de 1. 

Ortigão et al. (1996) comparou valores do coeficiente de empuxo no repouso (K0) obtidos 

por médio de ensaios de laboratório, com resultados obtidos de ensaios de campo do tipo 

Pressiômetro de Ménard (PMT) e Dilatômetro de Marchetti (DMT). Os ensaios foram realizados 

na argila porosa de Brasília. Os autores concluíram que o valor de K0   estaria entre 0,5 e 0,7 e 

não varia significativamente com a profundidade, mostrando com isto a coerência dos resultados 

obtidos nesta pesquisa. 

 

Figura 47.  K0 do Ensaio de DMT (Medeiros, 2009).     
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4.3.5.5. ÂNGULO DE ATRITO,  

 

O ângulo de atrito foi calculado através da correlação mencionada anteriormente no 

capitulo 2 equação (15) proposta por Marchetti e Crapps (1981). A Figura 48 mostra os valores 

do ângulo de atrito calculado em função da profundidade utilizando-se as correlações propostas. 

Segundo Marchetti e Craps (1981) obtêm-se o ângulo de atrito do solo por correlação com o 

índice do material (ID) obtido do ensaio dilatométrico, e somente para valores de ID maiores ou 

iguais a 1,2. 

 

Figura 48.  Ângulo de atrito do Ensaio de DMT (Medeiros, 2009).     
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4.4. CARATERISTICAS DA ESTRUTURA DE CONTENÇÃO ESTUDADA 

 

Para a realização do projeto foi utilizada uma cortina de contenção com 2 linhas de 

grampos e 2 linhas de ancoragens, sendo que as ancoragem foram calculadas admitindo-se  

critérios de projeto de estrutura  permanente. As linhas de grampos foram todas unidas por uma 

viga de ancoragem de 400 x 250 mm. As estacas justapostas foram escavadas mecanicamente, e 

todas apresentam diâmetro de 60 cm. A escavação feita no lugar foi de aproximadamente 11,50 

m de profundidade. Os detalhes construtivos da contenção e a localização dos furos de sondagem 

e do DMT são apresentados nas Figuras 49 a 52.  

O nível da água foi encontrado a 9 m de profundidade da superfície do terreno natural. 

Esta estrutura de contenção foi dimensionada como uma cortina em balanço sem trincas 

de tração, devido à condição de proximidade com o metrô. Tendo-se em vista que sobre o 

terrapleno funciona a linha sul da estação do metrô, considerou-se no dimensionamento da 

contenção uma sobrecarga de 10,0 kN/m
2
. Mas, para as análises aqui efetuadas este carregamento 

não foi considerado, porque procurou-se no momento da realização do ensaio dilatômetrico, esta 

sobrecarga não estava no lugar. As análises numéricas foram feitas considerando-se o perfil 

mostrado na Figura 51. 

A cortina sul foi escolhida para se instrumentar e se analisar por sua localização dada à 

sua proximidade com a estação do metrô. Nesta seção os deslocamentos deveriam ser mínimos 

para não gerar problemas na linha férrea, Figuras (49 e 50). 

A Figura 52 mostra detalhes da fachada sul, sendo possível observar as vigas de 

ancoragem, os pontos e as profundidades onde foram instalados os grampos, além do local onde 

foi situada a tubulação dos inclinômetros e realizado o ensaio DMT. 
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Figura 49.  Área escavada e cortinas da Obr (Medeiros 2009). 
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Figura 50.  Detalhe da cortina de contenção em planta da Obra(Medeiros 2009). 

 

 

Figura 51.  Corte da Contenção em Estacas Justapostas grampeada seção E-E´(Medeiros 2009). 

 



99 

 

 

Figura 52.  Vista frontal da cortina sul (Medeiros 2009). 
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As Figuras 53 e 54 mostram os detalhes das ancoragens e dos grampos, também detalhes da 

viga de ancoragem.  

 

(a) 

 

(b) 

Figura 53.  Detalhes da ancoragem dos grampos e da viga de ancoragem. (a) Detalhe frontal 

estaca, (b) Detalhe linha tirante (Medeiros 2009). 
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Figura 54.  Detalhe da linha de grampos (Medeiros 2009). 

 

4.4.1. INSTRUMENTAÇÃO DA ESTRUTURA DE CONTENÇÃO 

 

Medeiros (2009) realizou medidas de deslocamentos das estacas, através de um teodolito e 

dois inclinômetros verticais instalados na face da escavação, e os resultados obtidos nas leituras 

são apresentados na Figura 55. Os deslocamentos se encontram na ordem de 9 mm. 

Os dados iniciais de referência para a inclinômetria foram realizados no início das 

escavações (terreno natural) no local no dia 05/10/2006, e junto com as leitura do inclinômetros 

foram feitas uma medições topográficas no topo da estaca. No dia 05/03/2007 foi feita uma nova 

leitura topográfica do deslocamento no topo da estaca obtendo-se um valor de 5 mm e finalmente 

no dia 25/05/2007 data registrada como o final das escavações, foram realizadas leituras com o 

inclinômetro para medir os deslocamentos ao longo da estaca, e foi feita uma nova leitura com o 

equipamento topográfico obtendo-se um deslocamento de 9 mm no topo da estaca. Os resultados 

dos deslocamentos no topo da estaca registrados com os dois equipamentos estiveram da ordem 

de 9 mm em total. 
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Figura 55.  Deslocamentos medidos na estrutura de contenção (Medeiros, 2009).   

 

4.5. PROGRAMA GEOFINE “SHEETING CHECK” 

 

O programa Sheeting Check (Geofine 2004) foi desenvolvido para analisar estruturas de 

contenção em estacas, e este aplicativo serve para análise de estruturas com geometria conhecida. 

A análise aplica o método de tensões dependentes. Em particular, o carregamento devido às 

tensões de terra corresponde à deformação da estrutura. Este aplicativo possibilita análises de 

processos construtivos e casos de carregamento individual, inclusive o desenvolvimento gradual 

das deformações. É possível, com a utilização deste aplicativo, a modelagem do comportamento 
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real das estruturas resultando em projetos mais econômicos. Pode-se verificar também a 

estabilidade interna dos sistemas de ancoragens. 

 

4.5.1. O MÉTODO DAS TENSÕES DEPENDENTES 

 

A suposição básica do método é que o solo ou a rocha na vizinhança da cortina de contenção 

se comporte como material elasto-plástico ideal. Este comportamento é determinado pelo módulo 

de reação lateral do solo    (kN/m
2
), o que caracteriza a deformação na região elástica, limitando 

as deformações. Quando ultrapassadas estas deformações, o solo passa a se comportar como um 

material plástico. 

São consideradas as seguintes condições: 

 As tensões que agem em uma cortina de contenção têm de se situar entre valores de 

tensões ativas ou passivas, não saindo desse limite; 

 A tensão em repouso age sobre uma estrutura indeformada. 

A tensão que age em uma estrutura deformada pode ser calculada pela Equação (78): 

                                                                                                   (78) 

          

          

Onde: 

    Tensão em repouso; 

    Módulo de reação do solo; 
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w = Umidade natural e umidade higroscópica; 

    Tensão ativa; 

    Tensão passiva. 

O procedimento computacional é descrito a seguir: 

O módulo de reação horizontal do solo    é adotado para todos os elementos e a estrutura 

é carregada pela tensão em repouso (Figura 56a). 

As condições de magnitude das tensões agindo na estrutura de contenção são checadas. 

Nos locais em que essas condições são violadas, o programa adota K = 0 e a estrutura é carregada 

pela tensão ativa ou passiva, respectivamente (Figura 56b). 

 

 

Figura 56.  a) Esquema da estrutura antes da primeira iteração, b) Esquema da estrutura durante 

iterações (Fonte: Manual GEO-FINE, 2004). 

 

O procedimento de iteração, previamente descrito, continua até que todas as circunstâncias 

requeridas sejam satisfeitas.  
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4.5.2. MODELO COMPUTACIONAL 

 

As análises são executadas usando a deformação variável do método de elementos finitos. 

a) Deslocamentos, forças internas e o módulo de reação do solo (K) são calculados em nós 

individuais. O procedimento para a subdivisão da estrutura em elementos finitos é o 

seguinte: os nós são introduzidos em todos os pontos topográficos da estrutura (pontos do 

topo e da extremidade, pontos da posição das ancoragens, pontos da remoção do solo, 

pontos da mudança de parâmetros de seção transversal); 

 

b) Baseado na subdivisão selecionada, o programa computa os nós restantes de tal forma que 

todos os elementos apresentem tamanho similar. 

 

Um valor do módulo de reação do solo (K) é atribuído a cada elemento, considerando-se que o 

elemento está trabalhando como uma mola elástica. 

As sustentações são colocadas na estrutura já deformada - cada sustentação representa então 

um deslocamento forçado aplicado à estrutura. As ancoragens, no caso de carregamento em que 

foram tracionadas (tirantes), ou pós-tracionadas após um estágio de carga são consideradas como 

forças atuantes (variante I na Figura 57). Em outros casos de carga, as ancoragens são modeladas 

por uma força e por uma mola da rigidez k (variante II. na Figura 57).  

A mudança da força na ancoragem devido à deformação da parede é fornecida pela Equação 

(79): 

   
    

    
   

  

 
                                                                    (79) 
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Figura 57.  Modelo computacional das ancoragens (Fonte: Manual GEO-FINE, 2004). 

 

Em que: 

    Distância horizontal entre ancoragens; 

    Incremento da deformação no ponto de aplicação da ancoragem; 

E = Valor do módulo de Young da ancoragem; 

A = Valor da área de seção transversal da ancoragem; 

l = Valor do comprimento da ancoragem; 

  = Valor da rigidez da ancoragem; 

   Valor da inclinação da ancoragem. 

 

 



107 

 

4.5.3. MÓDULOS DE REAÇÃO DO SOLO NO SHEETING CHECK (  ) 

 

As seguintes opções encontram-se disponíveis no programa para a entrada de dados de 

módulo de reação do solo (   em kN/m
3
): 

a) Por distribuição (é especificado o módulo ao longo da estaca na parte da frente e traseira); 

b) Como parâmetros do solo (o módulo é ingressado junto com os parâmetros do solo, 

podendo ser linear ou não linear); 

c) CUR166 do Eurocode (2005), é uma metodologia de projeto desenvolvida na Holanda e 

implementada no Euro Code 7. Esta foi totalmente desenvolvida em solos principalmente 

desse pais e fornece alguns dados derivados das medições experimentais descritas em 

Eurocode (2005). A Tabela 14 apresenta alguns resultados da pesquisa dos módulos 

  c nt      cu v  “P-y” p    vá i   tip      solos situados na Holanda. 

Tabela 14.  Coeficientes de reação para solos Holandeses (Eurocode, 2005). 

 

Em que: 

    Pressão em repouso (kN/m
2
); 

Tabela 1.  

 

 
kh,1(kN/m3)  kh,2  (kN/m3)  kh,3  (kN/m3)  

 
p0 < ph< 0,5 ppas 0,5 ppas  ≤ ph ≤0,8 ppas 0,8 ppas  ≤ ph ≤ 1,0 ppas 

Areia       

Fofa 12000 - 27000  6000 - 13500   3000 - 6750  

Meia 20000 - 45000  10000 - 22500          5000 - 11250        

Densa 40000 - 90000  20000 - 45000 10000 - 22500  

Argila       

Mole 2000 - 4500  800 - 1800  500 - 1125 

Rígida 4000 - 9000  2000 - 4500  800 - 1800 

Muito 
Rígida 6000 - 13500 4000 - 9000  2000 - 4500  

Turfa       

Mole 1000 - 2250  500 – 1125 250 - 560  

Rígida 2000 - 4500  800 – 1800 500 - 1125 
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      Pressão passiva (kN/m
2
); 

    Pressão horizontal correspondente a uma mudança da estrutura. 

Os valores do módulo de reação do solo podem ser derivados a partir dos valores do módulo 

secante de reação do solo (Eurocode, 2005), Figura 58. 

 

Figura 58. Modelo de iteração para determinar kh (CUR 166). 

 

4.6. PARÂMETROS DO SOLO ATRAVÉS DO DMT PARA AS SIMULAÇÕES 

 

Para as análises no programa Sheeting Check (Geofine 2004) optou-se por utilizar a 

metodologia Cur 166 (Eurocode, 2005) que faz parte das opções de analise do programa, esta 

uti iz  t ê  p nt      cu v  “P-y” (50%-80%-100%) para gerar uma curva aproximada e fazer 

os cálculos dos deslocamentos em função das pressões que atuam na estaca. A Figura 59 

apresenta uma imagem da janela utilizada para ingressar os valores do módulo de reação no 

programa. 

1,0 Ppas 

0,5 Ppas 
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Figura 59.  Janela para o ingresso dos valores do modulo Cur 166 (Geofine 2004). 

 

Outra opção utilizada foi gerando uma distribuição do módulo de reação ao longo do fuste 

da estaca, adotando para cada camada um valor como ilustra na Figura 60. É necessário inserir 

os valores do módulo a cada lado da estrutura de contenção e o programa gera as condições 

iniciais com os dados inseridos. Para este trabalho foram calculados os valores do módulo de 

   çã  h  iz nt   c  cu          cu v   “P-y”   c nt       50%     p i   ut     ná i        

40%como se mostrou anteriormente e inseridos no programa Sheeting Check (Geofine 2004).  

Finalmente para este trabalho, foi aproveitada a possibilidade que o programa oferece de 

ing       t ê  v          it á i      m  u         çã  h  iz nt   c  cu          cu v   “P-

y”p    c    c m           . F   m  ntã  in   i       valores do módulo secante aos  90%, 

60% e 40% e feitas as análises. A Figura 61 mostra a janela para o ingresso dos valores do 

módulo no programa. 
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(a) 

 

(b) 

Figura 60.   (a) Janela para o ingresso dos valores do modulo, (b) Distribuição do módulo gerada 

pelo programa (Geofine 2004). 

 

 Os parâmetros de resistência e deformabilidade do solo foram adotados dos resultados 

obtidos no capítulo 5. Foram adotados parâmetros para cada uma das camadas de solo 

apresentadas na espacialização 3D, acoplando assim os resultados dos estudos (DMT e 

espacialização 3D). 
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Figura 61.  Janela para o ingresso dos valores do modulo de reação não linear (Geofine 2004). 

 

Como resultado do acoplamento das imagens 3D e os resultados do ensaio DMT foram 

fornecidos parâmetros a cada uma das camadas de solo e se optou por realizar duas simulações. 

 

4.6.1. SIMULAÇÃO (I) CONDIÇÃO DRENADA PARA TODAS AS CAMADAS 

 

 Para a primeira simulação foram adotados parâmetros drenados para cada uma das camadas 

ao longo da profundidade como se mostra na Tabela 15. A Figura 62 é a representação gráfica do 

perfil para esta simulação.  
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Tabela 15. Parâmetros drenados simulação I. 

Solo 
Profundidade 

(m) 
  (kN/m

3
)    (°) c´ (kPa) Su (kPa) 

Argila Arenosa-Siltosa 0-9 13,7 32,5 20,4 - 

Argila Arenosa-Siltosa 09-12 15 32,5 20,4 - 

Argila Siltosa-Arenosa 12-17 19 34,5 32,9 - 

Silte Arenoso-Amarelo 17-21 19,7 34,8 32,9 - 

Silte Arenoso-Roxo > 21 20,0 34,8 23,0 - 

 

A coesão apresentada na Tabela 15 foi determinada através do método sugerido por Cruz 

et al. (2004) mostrado no item 2 e os ângulos de atrito apresentados na Figura 48 (Ângulo de 

atrito do Ensaio de DMT). Esta coesão só é usada para o calculo dos empuxos que agem sobre a 

c  tin    nã  é u     n   cu v   “P-y”. 

Tabela 16. Módulos de reação horizontal para a simulação I. 

 

 

Para este perfil foram calculados os módulos de reação horizontal para cada uma das camadas, 

uti iz n      cu v   “P-y” g       c m   m t     gi   p    nt    p   R    t  n et al. (1989) 

explicada no item 3.5. (Tabela 16). 

100% 90% 80% 60% 50% 40%

Argila Arenosa-Siltosa 0-9 12,3 15,3 19,7 34,4 49,0 70,3

Argila Arenosa-Siltosa 9-12 12,2 15,2 19,7 34,6 43,9 61,1

Argila Siltosa-Arenosa 12-17 12,8 15,4 19,6 34,5 46,6 70,9

Silte Arenoso-Amarelo 17-21 12,6 15,4 19,8 34,7 44,1 63,6

Silte Arenoso-Roxo > 21 12,6 15,4 19,8 34,7 44,1 63,6

Kh secante (kN/m3)

Solo Profundidade (m)
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Figura 62. Perfil estratigráfico para simulação I (Corte E-E´). 

 

4.6.2. SIMULAÇÃO (II) ADOTADO SOLO EM CONDIÇÕES DRENADAS E NÃO 

DRENADAS  

 

Na segunda simulação foi considerada a posição do nível da água, ou seja, para as 

camadas de solo acima do nível foram adotados parâmetros drenados e para as camadas por baixo 

c´ = 20.4 (kPa) ´ = 32.5 (°) 

 

c´  =  20.4 (kPa)  ´= 32.5 
(°) 

 
c ´ =  34.5 (kPa) ´ = 34.5 
(°) 

 

c´ = 34.8 (kPa)  ´= 34.8 (°) 

 

c´ = 23.0 (kPa) ´ = 34.8 (°) 

 

N.A. 
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do nível da água foram adotados parâmetros não drenados. A Tabela 17 apresenta os parâmetros 

para cada uma das camadas, também representados na Figura 63.  

Tabela 17. Parâmetros do solo  para a simulação II. 

Solo Profundidade (m) 
  

(kN/m
3
) 

   ,    (°) c´(kPa) Su (kPa) 

Argila Arenosa-Siltosa 0-9 13,7 32,5 20,4 - 

Argila Arenosa-Siltosa 9-12 15,0 0 - 110,0 

Argila Siltosa-Arenosa 12-17 19,0 0 - 69,4 

Silte Arenoso-Amarelo 17-21 19,7 0 - 67,4 

Silte Arenoso-Roxo > 21 20,0 0 - 67,4 

 

     Para este perfil também foram calculados os módulos de reação horizontal para cada uma das 

c m     uti iz n      cu v   “P-y” g       c m   m t     gi   p    nt    p   R    t  n et al. 

(1989) explicada no item 3.5. (Tabela 18). 

Tabela 18. Módulos de reação horizontal para a simulação II. 

 

 

100% 90% 80% 60% 50% 40%

Argila Arenosa-Siltosa 0-9 12,3 15,1 19,7 32,5 49,0 70,3

Argila Arenosa-Siltosa 9-12 12,4 15,4 19,2 36,9 53,4 74,7

Argila Siltosa-Arenosa 12-17 12,8 15,3 19,6 34,0 46,6 70,9

Silte Arenoso-Amarelo 17-21 12,5 15,1 19,5 32,0 50,1 78,3

Silte Arenoso-Roxo > 21 12,5 15,1 19,5 32,0 50,1 78,3

Solo Profundidade (m)
Kh secante (kN/m3)
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Figura 63. Perfil estratigráfico para simulação II. 

 

4.6.3. SIMULAÇÃO (III)  

 

Na terceira simulação foram considerados parâmetros não drenado para a camada de 

Argila Silto – Arenosa (12-17m) e parâmetros drenados para as demas. A Tabela 19 apresenta os 

parâmetros para cada uma das camadas, também representados na Figura 64.  

c´ = 20.4 (kPa) ´ = 32.5 (°) 

 

Su = 110.0 (kPa)  = 0 
(°) 

 
Su = 69.4 (kPa)   = 0 (°) 

 

Su = 67.4 (kPa)   = 0 (°) 

 

Su = 67.4 (kPa)   = 0 (°) 

 

N.A. 
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Tabela 19. Parâmetros do solo para a simulação III. 

Solo Profundidade (m) 
  

(kN/m
3
) 

   ,    (°) c´(kPa) Su (kPa) 

Argila Areno-Siltosa 0-9 13,7 32,5 20,4 - 

Argila Areno-Siltosa 9-12 15,0 32,5 20,4 - 

Argila Silto-Arenosa 12-17 19,0 0 - 69,4 

Silte Arenoso-Amarelo 17-21 19,7 34,8 32,9 - 

Silte Arenoso-Roxo > 21 20,0 34,8 23,0 - 

 

          Para este perfil também foram calculados os módulos de reação horizontal para cada uma 

    c m     uti iz n      cu v   “P-y” g       c m   m t     gi   p    nt    p   R    t  n et 

al. (1989) explicada no item 3.5. (Tabela 20). 

 

Tabela 20. Módulos de reação horizontal para a simulação III. 

  

 

100% 90% 80% 60% 50% 40%

Argila Arenosa-Siltosa 0-9 12,3 15,1 19,7 32,5 49,0 70,3

Argila Arenosa-Siltosa 9-12 12,2 15,2 19,7 34,6 43,9 61,1

Argila Siltosa-Arenosa 12-17 12,8 15,3 19,6 34,0 46,6 70,9

Silte Arenoso-Amarelo 17-21 12,6 15,4 19,8 34,7 44,1 63,6

Silte Arenoso-Roxo > 21 12,6 15,4 19,8 34,7 44,1 63,6

Solo Profundidade (m)
Kh secante (kN/m3)
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Figura 64. Perfil estratigráfico para simulação III. 

 

4.7. ETAPAS PARA AS SIMULAÇÕES NUMÉRICAS 

 

Foram feitas simulações com os dados do DMT, esperando-se obter uma correlação 

significativa entre o modelado e os resultados de campo (Instrumentação), que permita utilizar o 

DMT como uma opção para contribuir nos projetos da área de estruturas de contenção.  

c´ = 20.4 (kPa) ´ = 32.5 (°) 

 

c´  =  20.4 (kPa)  ´= 32.5 
(°) 

 
Su = 69.4 (kPa)   = 0 (°) 

 

c´ = 34.8 (kPa)  ´= 34.8 (°) 

 

c´ = 23.0 (kPa) ´ = 34.8 (°) 

 

N.A. 
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As simulações foram efetuadas mediante o uso do programa Sheeting Check (Geofine 

2004) na versão que adota condições bidimensionais, habilitado no Programa de Pós-graduação 

em Geotécnia da UnB. 

Como já foi mencionado anteriormente, as variáveis necessárias p    g        cu v   “P-

y” f   m   ti      gun   R    t  n et al. (1989). O autor apresenta na sua metodologia dois 

casos ou metodologias dependendo do tipo de solo, uma para solos puramente coesivos 

(equações 61-67) e outro para solos puramente fricioniais (equações 68-73). Nesta pesquisa para 

  cá cu       cu v   “P-y” f   m c  cu         v  iáv i  p  p  t   p   R    t  n et al. (1989) 

nas duas situações. 

A análise numérica considerou uma seção de escavação de 3,0 m de largura e 11,5 m de 

profundidade com avanço da escavação feita por metro e a presença do nível da água aos 9m de 

profundidade. 

O processo construtivo foi simulado em nove (9) etapas, considerando-se, em cada uma delas, 

uma escavação de 2,5 m de altura, e posterior introdução da barra, injeção do grampo, e 

concretagem da viga de ancoragem. 

C m             DMT t m ém f   m c  cu         cu v   “P-y” p    int  v        um 

metro de profundidade, desde 1m até 18m, (Anexo B e C). 

As análises foram realizadas com os dados geotécnicos obtidos anteriormente, 

considerando as nove etapas de escavação, cada uma com sua respectiva data e com as medições 

e leituras/execução no campo, como se mostram nas Figuras 65 a 69. 
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(a) 

 

(b) 

Figura 65.  Etapas de construção do projeto de contenção. 
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(c) 

 

 

(d) 

Figura 66.  Etapas de construção do projeto de contenção. 
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(e) 

 

(f) 

Figura 67.  Etapas de construção do projeto de contenção. 
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(g) 

 

(h) 

Figura 68.  Etapas de construção do projeto de contenção. 
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(i) 

 

(j) 

Figura 69.  Etapas de construção do projeto de contenção. 
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 Etapa (1) o terreno é o natural com as condições inicias de carregamento, nesta etapa foi 

feita a leitura inicial (referência) do inclinômetro e da topografia. 

 

 Etapa (2) são escavados os primeiros 3 m de solo, 

 

 Etapa (3) é instalado o primeiro grampo passivo (G1) com diâmetro de 32mm, inclinação 

5 graus com a horizontal e comprimento de 16m. 

 

 Etapa (4) a escavação continua até 5 m de profundidade,  

 

 Etapa (5) é instalado o segundo grampo passivo (G2) com diâmetro de 32mm, inclinação 

5 graus com a horizontal e comprimento de 14m; é feita a medição topográfica do 

deslocamento no topo da estaca 5mm. 

 

 Etapa (6) a escavação continua até 7,5 m de profundidade. 

 

 Etapa (7) é instalado a primeira ancoragem ativa (A1) com carga de incorporação de 150 

kN, inclinação 5 graus com a horizontal e comprimento de 15m, 

 

 Etapa (8) a escavação continua até 9,5 m de profundidade,  

 

 Etapa (9) é instalado a segunda ancoragem ativa (A2) com carga de incorporação de 280 

kN, inclinação 5 graus com a horizontal e comprimento de 15m, 

 

 Etapa (10) a escavação continua até 11,5 m de profundidade; é feita a medição 

topográfica do deslocamento no topo da estaca (9 mm)  e é medido o deslocamento ao 

longo da estaca com o inclinômetro. 
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CAPÍTULO 5 

 

5.1. RESULTADOS DA SIMULAÇÃO NUMÉRICA UTILIZANDO O PROGRAMA 

SHEETING CHECK 

 

Baseado nos objetivos e na metodologia proposta, o objetivo deste trabalho é mostrar o 

uso do DMT como uma ferramenta para o dimensionamento de estruturas de contenção, 

enfatizando suas vantagens e desvantagens na hora de sua implementação.  

As simulações numéricas foram realizadas no trecho central da cortina sul do projeto nas 

seções mostradas anteriormente nas Figuras 62 a 64 apresentadas no item 4, procurando-se obter 

resultados dos deslocamentos da estaca próximos aos valores médios na instrumentação. Para 

tentar refletir as condições de campo foram feitas análises variando-se a coesão (c), ângulo de 

atrito () e resistência não drenada (Su) (Tabelas 15, 17 e 19) e o módulo de reação do subsolo 

obtido das curvas “P-y”,  como foi apresentado nas Tabelas 16, 18 e 20. 

Foi adotado um perfil estratigráfico com variações nos parâmetros de resistência e 

deformabilidade em cada uma das camadas (Simulação 1-Figura 59, Simulação II-Figura 60, 

Simulação III - Figura 61), e esta variação dos parâmetros foi adotada devido à presença do lenço 

freático e as características do solo encontrado no local. A primeira simulação foi feita 

considerando parâmetros drenados (´, c´) para o solo acima e abaixo do nível da água,  já para a 

segunda simulação foram considerados parâmetros drenados (´, c´) para o solo por cima do 

nível da água e parâmetros não drenados (Su) para o solo por baixo do nível, e finalmente 

para a terceira simulação foram considerados parâmetros drenados para todas as camadas exceto  

para a camada de solo que se localiza entre 12 e 17m de profundidade (argila siltosa-arenosa), 

sendo que para este foram adotados parâmetros não drenados. 

A continuação são apresentados os resultados dos deslocamentos obtidos a partir das 

simulações no programa Sheeting Check. 
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A Figura 70 mostra os deslocamentos do trecho central da cortina sul, obtidos da primeira 

simulação no programa Sheeting Check, considerado o perfil estratigráfico da Figura 62 e os 

coeficientes de reação horizontal da Tabela 16.  

 

Figura 70.  Deslocamentos da estrutura de contenção (simulação I). 

O previsão do deslocamento mais próximo dos valores medidos em campo foi obtida 

utilizando o modulo de reação horiz nt      cu v  “P-y”   c nt  a 50%,  obtendo-se uma 
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diferença entre o simulado e o medido no campo de 0,35 mm.  Já com a metodologia Cur 166 se 

obteve uma diferença de 0,41 mm de deslocamento no topo da estaca. As outras metodologias 

também apresentam bons resultados e refletem bem os deslocamentos ao longo do fuste da estaca 

e no topo. 

Desde o ponto de vista do deslocamento, todos os valores obtidos nesta primeira simulação 

estão numa pequena faixa ou intervalo de deslocamento, com menos de 1 mm de diferença entre 

eles e com o deslocamento no topo da estaca. 

A Figura 71 mostra os resultados dos deslocamentos no topo da estaca obtidos da análise 

II, e para esta análise foi considerado o perfil mostrado na Figura 63 e dados do módulo de reação 

tomados da Tabela 18. 

Os valores dos deslocamentos obtidos como resultado nesta simulação estão dentro de 

uma faixa (intervalo) de valores entre 8,32 e 9,01 mm. Com a simulação utilizando o módulo de 

reação horizontal secante ao 50%    cu v  “P-y”      t v  um      c m nt     9,01 mm, 

resultado este muito próximo ao valor medido no campo com a inclinômetria e a topografia no 

topo da estaca. O segundo melhor resultado na simulação II foi obtido com a metodologia Cur 

166, que forneceu um valor de deslocamento no topo de 8,5 mm. 

Com a simulação III foram obtidos deslocamentos entre os 8,3 e 8,7 mm Figura (72), 

nesta simulação a metodologia que apresentou o melhor resultado foi utilizando K constante ao 

50%    cu v  “P-y” c m um      c mento de 8,7 mm, acompanhado pelo resultado de 8,6 mm  

obtido com a metodologia Cur 166, também se apresentam os deslocamentos em porcentagem, 

este foi calculado como o deslocamento  vezes o diâmetro da estaca. 
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Figura 71.  Deslocamentos da estrutura de contenção (simulação II). 
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Figura 72.  Deslocamentos da estrutura de contenção (simulação III). 

Com a metodologia proposta de realizar as simulações por etapas (Figuras 6 a 69), o 

programa Sheeting Check calculou os deslocamentos ao final de cada uma delas, e com estes 

resultados foi feita uma comparação com os deslocamentos medidos no campo com o 

equipamento topográfico assim: 
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 Na data 05/03/2007 correspondente à etapa (5) o deslocamento medido com a 

topografia foi de 5mm (Figura 55). Nas simulações numéricas para esta etapa foi 

obtido um deslocamento máx. de 8,7 mm (Tabela 21) no topo da estaca, obtendo-se o  

resultado mais próximo na instrumentação  na simulação I (6,1 mm) 

  Na data 25/05/2007 correspondente à ultima etapa (etapa 9) o deslocamento medido 

com o equipamento topográfico  foi de 9 mm no topo da estaca, mesmo valor obtido 

nas medições feitas com o inclinômetros, que é muito próximo do resultado obtido 

nas simulações I, II e III (Figuras 70 a 72). 

Embora o deslocamento verdadeiro na estrutura não coincida com o os gerados no programa 

com as simulações, os valores obtidos são uma boa aproximação. Além disso, cada um dos 

resultados simulam bem os deslocamentos ao longo do fuste da estaca (face da estrutura de 

contenção), e isto pode ser observado nas Figuras 70 e 72. 

Tabela 21.  Quadro de resultados dos deslocamentos obtidos das simulações no programa 

Sheeting Check (Etapa 5) vs Instrumentação.   

 

São apresentados todos os valores dos deslocamentos finais, obtidos nas três simulações na 

Tabela 22.  

Os resultados apresentados na tabela 21 mostram os deslocamentos calculados na etapa 5 e 

os medidos no campo, pode-se observar que a simulação I fornece resultados mais próximos da 

realidade sem importar a metodologia empleada, já os resultados  nas simulações II e III estão 

mais perto do deslocamento final, isto pode indicar que estas podem ser usadas para o calculo de 

deslocamentos finais e não de deslocamentos parciais (por etapas).  

 

Metodologia 
Deslocamento 

Simulação I (mm)

Deslocamento 

Simulação II (mm)

Deslocamento 

Simulação III (mm)

Deslocamento Topografia 

25/05/2007 (mm)

Curr 166 6,1 8,5 8,6

Kh (40-60-90)% 5,9 8,3 8,4

Kh 50% 6,1 8,6 8,7

Kh 40% 6,1 8,3 8,3

5,0
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Tabela 22.  Quadro resumo dos resultados dos deslocamentos finais obtidos no Sheeting 

Check Vs Instrumentação. 

Simulação 
Deslocamento do Topo (mm) 

Cur 166 K (40-60-90)% K 50% K 40% Instrumentação 

I (Figura 63) 8,6 8,4 8,7 8,3 

9,0 II (Figura 64) 8,5 8,3 9,0 8,3 

III (Figura 64) 8,6 8,4 8,7 8,3 

 

Na tabela 22 se apresentam os resultados dos deslocamentos obtidos simulações, pode-se 

observar que todas as metodologias fornecem resultados similares com as leituras topográficas 

feitas no campo, embora os resultados reflitam  muito bem a realidade, deve-se pesquisar ainda 

mais neste tema. 

  



132 

 

6. CONCLUSÕES 

 

 Observando os resultados obtidos nas simulações, poder-se-ia pensar que dependendo da 

complexidade do projeto e dos deslocamentos admissíveis das estruturas, estas 

metodologias de análises poderiam ser aceitas como critérios de projeto para prever o 

comportamento das estruturas de contenção; mas antes de serem usadas como critérios de 

projeto é preciso realizar mais estudos nesta área do conhecimento. 

 

 Os valores dos deslocamentos no topo da estrutura de contenção derivados das simulações 

foram satisfatórios com os resultados da instrumentação (Tabela 22); 

 

 Os valores de K    t         cu v   “P-y” p        imu  çõ   numé ic   qu  

proporcionaram as melhores aproximações com o comportamento de campo foram os 

valores calculados das secantes ao 40% e 50% nas duas simulações; 

 

  A metodologia proposta no Eurocode 7 (Cur 166), considerando os perfis estratigráficos 

proporcionaram bons resultados, obtendo-se deslocamentos no topo com valores 

próximos dos valores medidos com a instrumentação; 

 

 A metodologia proposta por Robertson et al. (1989) apresentada no item 3.5, para  

determin      cu v   “P-y”     t     mó u         çã  h  iz nt   (K) do solo, pode ser 

uma boa alternativa para os projetos de estacas submetidas a carregamento lateral; 

 

 Na simulação III foram considerados parâmetros drenados e não drenados para cada uma 

das camadas sendo coerentes com os resultados obtidos do DMT e com as condições do 

solo no local, porem os resultados obtidos nesta simulação refletem melhor à realidade 

que as simulações I e II. 
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6.1. SUGESTÕES PARA PESQUISAS FUTURAS 

 

Sugere-se aprofundar no sentido de estudar mais obras de contenção no Distrito Federal para 

ter um maior banco de dados, nos seguintes pontos: 

• In t um nt   c m inc inôm t      f z   t p g  fi   m vá i   t  ch   c m  if   nt   

configurações de projeto, e fazer as leituras da instrumentação  cada vez que avancem as 

escavações (etapas), para lograr obter  uma maior quantidade de dados de campo e assim 

poder realizar melhores retro-análises; 

• In t um nt                 ç  qu     ã  in t       n   g  mp       t  ch    n  i     , p    se 

obter os valores de carga nos grampos e  poder fazer uma análise completa das forças atuantes 

nas etapas da escavação. 
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8. ANEXOS 

 

8.1. A. SEÇÕES B-B´, C-C´ E D-D´ 

 
 

 

 
 

Nível 
D’Água

Superfície da 
Escavação. 

Cota= 
84.20m
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8.2. B. CURVAS  “P-Y” PARA SOLO PURAMENTE COESIVO 

 

 

 



148 

 

 

 

 



149 

 

 

 

 



150 

 

 

 

 



151 

 

 

 

 



152 

 

 

 

 



153 

 

 

 

 

 



154 

 

8.3. C. CURVAS  “P-Y” PARA SOLO PURAMENTE FRICCIONAL 
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