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RESUMO

Este trabalho apresenta um estudo de execucdo de estacas cravadas ou escavadas em solos
lateriticos. E fato conhecido que as previsdes de comprimento de estacas com base em
formulas brasileiras de capacidade de carga sdéo muito conservadoras quando essas estacas sao
executadas em solos de formacdo lateritica. Deu-se énfase ao comportamento dos solos
lateriticos na interface estaca-solo para explicar a diferenca da profundidade alcancada pelas
estacas e aquela obtida pelos métodos convencionais de célculo de capacidade de carga
estatica de estacas, bem como a estimativa das cargas por meio de formulas dindmicas. Para
tanto, foram escolhidas algumas obras nas quais foram executados ensaios de carregamento
dindmico e controle via repique elastico ou provas de carga estatica. As obras foram
executadas no Distrito Federal e no estado do Parana. As estacas foram executadas em uma
camada de solo argiloso cujos primeiros metros formam a camada de argila porosa do manto
intemperizado superficial existente no Distrito Federal e em Londrina. S&o apresentados
alguns métodos de calculo de capacidade de carga estatica das estacas, e formulas dindmicas
para estacas cravadas. Sao apresentados os resultados de ensaios de carregamento dindmico e
de provas de carga estaticas executadas nas obras. Os valores reais obtidos em campo para
varias estacas em solos lateriticos e para uma estaca em solo ndo intemperizado séo
comparados com os respectivos valores obtidos com base em uma férmula de capacidade de
carga estatica. Concluiu-se que a resisténcia de atrito real de estacas cravadas ou escavadas
em solos lateriticos € cerca de duas vezes o valor previsto pelas formulas convencionais

brasileiras de capacidade de carga estatica e dinamica.
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ABSTRACT

This thesis presents a study on driven and bored piles in lateritic soils. It is well known that
the lengths of piles predicted by Brazilian conventional static and dynamic pile load capacity
methods are very conservative when these piles are driven or drilled in lateritic soil
formations. Emphasis was given to lateritic behavior of soil in the pile-soil interface to
explain the difference of actual smaller depth achieved by the piles and those obtained by
using conventional pile load capacity methods and by dynamic formulas. Therefore, were
chosen some job sites in which dynamic load tests, static load tests and elastic deformations
were measured. The piles were built in a layer of clay soil whose first meters constitute the
superficial weathered porous clay mantle existing in the Federal District and Londrina. The
methods of static load capacity and the pile-driving formulas for estimating these ultimate
bearing capacities are also presented. Results of the actual values obtained in the field to
several piles in lateritic and one in not weathered soil, by using dynamic increasing energy
loading tests and static loading tests are compared with the estimated bearing capacity based
on static formula. It is concluded that the actual friction resistance for piles driven or bored in
lateritic soil is about twice those predicted by conventional Brazilian static and dynamic

formulas.
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1. INTRODUCAO

1.1. MOTIVACAO:

Historicamente, Brasilia teve a sua imagem, no que diz respeito a engenharia de fundacdes,
associada a tubuldes a céu aberto. Algumas obras foram executadas em estacas tipo “franki”,
outras em estacas tipo “strauss”, mas predominantemente até a década de 1980 a solugdo em
tubuldes a céu aberto era muito utilizada. Tal opcdo era devida, sobretudo, a constituicdo do
perfil de solo por um manto de intemperismo quase sempre espesso composto na parte
superior por um solo profundamente intemperizado, poroso, colapsivel, sobrepondo-se a um

solo residual jovem com maior capacidade de suporte.

A partir do final da década de 1980, Brasilia passou por um processo de transformacdo no
mercado de construgdes no que diz respeito a engenharia de fundacdes, quando houve um
afluxo de equipamentos de cravacdo de estacas pré-moldadas de concreto, estacas escavadas

e, ultimamente, hélice continua monitorada.

Aquela época, a ideia de paralisacio da cravacio das estacas com base em formulas
dindmicas, no caso de estacas pré-moldadas, prevalecia e muitas vezes levava a cravacoes
excessivas e, em casos extremos, a quebra das estacas. Outras estacas, como as estacas
escavadas, eram paralisadas de acordo com as formulas estaticas. Faltava, no entanto, e talvez
ainda falte, um maior entendimento das propriedades e do comportamento dos solos
regionais. A titulo de exemplo, os solos porosos, colapsiveis, do estado de Sdo Paulo, em
termos de comportamento, respondem a cravagdo de estacas de modo distinto dos solos do
Distrito Federal, pois enquanto aqueles apresentam geralmente matriz arenosa esses
apresentam de um modo geral matriz argilosa. Sendo assim, 0s primeiros tendem, apesar da
quebra de estrutura, a melhorar o comportamento diante da cravacdo devido ao aumento da
densidade relativa. Ja os solos do Distrito Federal, por serem predominantemente de matriz
argilosa ndo gozam no mesmo nivel desse beneficio e é por isso que ensaios como 0 SPT que
igualmente quebram a estrutura do solo também avaliam mal o seu comportamento. No
sentido de melhor se compreender o comportamento de estacas pré-moldadas nesses solos,
houve em Brasilia uma ampla pesquisa em varias obras que culminou com a publicacdo do
trabalho de Souza Filho e Abreu (1990). Assim, o objetivo do presente trabalho é aprofundar
0 nivel de conhecimento na execucdo de estacas tendo-se em conta o extraordinario

desenvolvimento tecnoldgico ocorrido no final do século passado e na primeira década deste,
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no que se refere aos equipamentos utilizados para o controle e a execugéo de estaqueamentos.
Rodrigues et al. (1998) ao compararem 0s comportamentos de estacas implantadas apenas no
manto de intemperismo mostraram que os sistemas construtivos que conduziam a destrui¢do
da estrutura do solo eram aqueles que apresentavam pior desempenho quanto a capacidade de
carga.

As observac0es realizadas levaram a concluséo que seria necessaria uma compreensdo maior
das propriedades do solo e um aproveitamento melhor dos dados obtidos durante a execucao
das estacas.

1.2. OBJETIVO GERAL

O objetivo geral deste trabalho é contribuir para um melhor entendimento da interacéo solo-
estaca quando a fundacdo é executada em solo lateritico. Além de estacas cravadas, serdo
examinadas estacas tipo hélice continua monitorada, estaca apiloada e em um contraponto ao
que é mostrado para 0s solos lateriticos, serd mostrado um caso de estaca metalica executada

em solo ndo lateritico.
1.3. OBJETIVO ESPECIFICO

O objetivo especifico deste trabalho é a avaliacdo do comportamento de estacas executadas
em solos lateriticos, dado que as pesquisas de Décourt (1996) tém mostrado que, para esse
tipo de solo, as previsbes de capacidade de carga por alguns metodos sdo altamente

conservadoras.

O desenvolvimento de novas técnicas e a evolucdo dos equipamentos de execucdo e de
aquisicao/interpretacdo de dados tém contribuido de forma significativa para a comparagédo
entre as cargas previstas e 0s valores medidos, quer em ensaios de carregamento dinamico
quer em provas de cargas estaticas, mas mesmo no caso desses ensaios faz-se necessario

melhor entendimento do comportamento do perfil de solo diante dos mesmos.

Desta forma, ao entender as propriedades e comportamento dos solos regionais, é possivel
com os resultados de sondagens a percussdo simples aliados a ensaios de carregamento
dinamico e/ou provas de carga estaticas e a experiéncia do projetista com os solos lateriticos,
projetar-se uma fundagdo com a seguranca e a economia que devem pautar o desenvolvimento
de bons projetos. Conforme sera visto, durante a execucdo da obra pode-se lancar médo de

ensaios complementares como cross-hole, MCT ou colunas ressonantes com a finalidade de



definir a extensdo das camadas lateriticas. Apesar de caros, esses ensaios poderdo

proporcionar uma grande economia a obra.
1.4. ESTRUTURA DA DISSERTAQAO
A dissertacdo sera composta das seguintes partes:

Capitulo 1: Apresenta a descricdo da motivacdo e do objetivo que norteiam o
desenvolvimento deste trabalho.

Capitulo 2: Serd composto pela revisdo bibliografica referente aos métodos de previsdo de
capacidade de carga e formulacédo dindmica utilizados na cravagdo/execucgéo de estacas e uma
abordagem a formacao e caracterizagdo do comportamento dos solos lateriticos.

Capitulo 3: Serdo descritos nesse capitulo os materiais e métodos, utilizados nas obras e em

laboratorio que possibilitaram o desenvolvimento dessa pesquisa.

Capitulo 4: Nesse capitulo serdo apresentados, analisados e discutidos os resultados obtidos
em campo de acordo com 0s objetivos da pesquisa, cabendo destacar que os resultados

obtidos em campo sdo dados de obras, ndo constituindo estudos especificos da dissertacao.

Capitulo 5: Conclustes e recomendacdes. Serdo apresentadas as conclusdes da pesquisa bem
como sugestdes para adaptacdo dos metodos de avaliagdo de capacidade de carga para solos
tropicais profundamente intemperizados, em especial os argilosos, de modo a compatibiliza-

los com a realidade de campo.
Referéncias bibliogréaficas.
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2. REVISAO BIBLIOGRAFICA

2.1. INTRODUCAO:

A execucéo de estacas tem tido ao longo do tempo uma evolugdo marcante gragas aos estudos
pioneiros de varios engenheiros e, mais modernamente, ao impulso dado pela informética no

projeto e acompanhamento de obras de engenharia.

A revisdo bibliografica aqui apresentada mostra primeiramente uma abordagem histérica da
execucdo de estacas ao longo do tempo e do espaco. Numa segunda parte sdo apresentados 0s
ensaios de carregamento mais utilizados em estacas. Em uma terceira parte os principais
critérios de previsdo de capacidade de carga de estacas por meio de formulas estéticas,
abordando suas concepc¢des mais antigas, sdo mostrados. Uma quarta parte é dedicada as
formulas estaticas mais modernas de capacidade de carga que se utilizam dos valores dos
ensaios de penetracdo dindmica SPT, de torque SPT-T e dos ensaios de penetracdo estatica
CPT, que tém se mostrado extremamente eficientes em nosso pais, pois esses ensaios, quando
bem feitos, sdo uma ferramenta econdmica e bastante confiavel dada a vasta experiéncia de
nossos projetistas. Muitas sdo as provas de cargas realizadas que atestam a validade de tais
métodos. Uma quinta parte da revisdo bibliografica levara em conta a avaliagdo da capacidade
de carga das estacas por meio de formulas dinamicas onde serdo expostas as teorias
formuladas por varios autores. Na sexta parte, as teorias mais modernas utilizadas em campo
e escritério, um arcabouco com tendéncia de ser chamado de controle de qualidade do

estaqueamento, serdo dissecadas de modo a embasar teoricamente o presente trabalho.

Finalmente, dada a natureza do solo em que foram desenvolvidos os trabalhos de pesquisa,
solos tropicais, ¢ dada énfase ao estudo quanto a origem, formacdo e 0s métodos mais

utilizados para classificacdo dos solos lateriticos.

2.2. HISTORICO:

Segundo Napoles Neto (1998), o homem, dada a sua necessidade de se abrigar dos fenémenos
naturais tais como chuva, raios, tempestades, etc., habitou durante muito tempo as cavernas.
Onde essas cavernas nao existiam, houve a necessidade de se construirem abrigos. Dessa
forma, 0 homem passou a ter sua primeira preocupacdo acerca do material de construcdo mais
primitivo de que se tem noticia: o solo. Ja no Neolitico, 0 homem provavelmente comecou a

ter nogdo das primeiras propriedades de resisténcia desse material, tais como seu
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comportamento quando molhado, quando seco e quando escavado. As construgdes eram
normalmente feitas de madeira. As construcGes de pedra se restringiam a locais onde néo
havia madeira, ou sujeitos a fortes ventos. A partir da Idade do Ferro, houve a manufatura de
ferramentas ja capazes de escavar o solo e permitir a instalacdo do que se pode chamar de
precursoras das estacas modernas. E de se notar que ainda hoje, em muitos casos, estacas pré-
moldadas séo instaladas no terreno através de pré-furos quando duas tecnologias, uma do
passado longinquo e outra moderna se unem para resolver um problema da época presente:
cravagdo de estacas em meios que por algum motivo, como por exemplo tracdo na ponta da

estaca ao atravessar solos de muita resisténcia e penetrar em solos moles, sdo rompidas.

Na ldade Cléssica, quando era necessaria a distribuicdo da carga em toda a area, a cravagdo de
estacas de madeira cumpria o papel de transmitir esses carregamentos as camadas mais
profundas do terreno. Essas estacas eram cravadas com o auxilio de equipamentos derivados
de maquinas de guerra e que podem ser consideradas como 0s primeiros bate-estacas. E
interessante notar que ainda hoje, essa forma de encarar o problema é também utilizada para a
solugdo de modernas edificacbes em alvenaria estrutural onde a distribuicdo de cargas através
de paredes leva o cintamento da obra a apoiar-se numa distribuicdo mais densa de estacas com

cargas relativamente pequenas.

Em Roma, o aparecimento dos arcos possibilitou a construcdo de obras com grandes vaos.
Isso conduziu a concentragdo de cargas em pontos da obra. Em muitos casos, 0S romanos
resolveram o problema com o uso de estacas de madeira. Data desse periodo o
reconhecimento por Vitravio (século I A.C.) e por Plinio (século I D.C.) da resisténcia das

estacas por atrito lateral em solos como areias de gréos angulosos.

Na idade média, como em todas as areas da ciéncia, houve certo declinio no desenvolvimento
da cravacdo de estacas, mas dada a extensdo desse periodo, alguma coisa acabou sendo
desenvolvida e gracas as estacas, algumas pontes em arco de vdos de até 70 m foram

construidas.

Conforme abordado no item anterior, 0 homem procurou ao longo do tempo enfrentar com
habilidade e maestria os problemas colocados a sua frente pela natureza e, via de regra, tem se
saido vitorioso. As vitorias conquistadas deram cada vez mais impulso para que novos

estagios fossem atingidos.



Assim, no século passado, estudiosos comegaram a se preocupar com a previsdo e controle
das obras de fundacgdes. Os préximos itens mostram como o pensamento evoluiu desde o

inicio dos anos 1900 aos dias de hoje.

2.3. CAPACIDADE DE CARGA A PARTIR DE ENSAIO NO ELEMENTO DE
FUNDACAO

2.3.1. Prova de carga estatica

O elemento de fundagdo tem como fungéo principal transmitir as cargas de uma obra ao solo
ou a rocha. De todos os materiais programados para uma obra, o material para receber as
cargas da fundacdo é o que foi disponibilizado pela natureza. Ao contrério dos outros
materiais, que sdo manufaturados ou industrializados como o concreto e 0 ago, portanto
submetidos a um controle de qualidade rigoroso, o solo ou a rocha podem, no maximo, ter
suas propriedades melhoradas; sdo os casos de melhoria de solos e rochas com técnicas
especiais como jet-grouting, injecdes de nata de cimento, compactacdo, estacas de brita,
drenos verticais de areia, etc. Mas é possivel utilizar o solo como fundacéo e exercer algum

controle durante a execucdo do projeto e na vida Util da obra.

Indiscutivelmente, a melhor forma de se determinar a capacidade de carga de uma estaca ou
do solo € a execucdo de uma prova de carga estatica, pois a partir de um estudo bem detalhado
da curva carga x recalque produzida nesse ensaio, pode-se obter uma boa quantidade de
informacGes, Décourt (2008). Sabe-se hoje que ha fundacdes que rompem e fundagdes que
ndo rompem, ficando, portanto o conceito de carga de ruptura pouco eficiente para se
estabelecer a capacidade de carga de uma fundacdo, dado que a ruptura esta associada a uma
deformacdo infinita que normalmente ndo interessa a obra, Décourt (2008). Por isso é que ha
uma grande desvantagem nos métodos de previsdo de capacidade de carga, que ndo levam em
conta as deformacdes atingidas durante e ap0s o carregamento e que podem ser tdo grandes
gue, mesmo se utilizando de coeficientes de seguranca a ruptura, induzam na estrutura que
apoiam deformacdes indesejaveis. Mesmo assim, varios métodos foram desenvolvidos a partir
do estudo de resultados obtidos em provas de carga para se obter a previsdo de cargas de
ruptura em fundac@es. Por sua vez, as fundacBes executadas com base nesses métodos foram

confirmadas por outras provas de cargas.

Segundo Massad (1985), a primeira prova de carga estatica no Brasil foi, provavelmente, a

executada em 1928 para as fundacgdes do edificio Martinelli em S&o Paulo, mas infelizmente



ndo h& noticias de seu registro. Em 1936, ha registros de provas de carga em placas para o
solo de fundacéo do tunel 9 de Julho, mas a forma de execucdo do ensaio ndo contemplava o
tempo de estabilizacdo dos recalques. A realizacdo da 12 Conferéncia Internacional de
Mecanica dos Solos e Engenharia de Fundag6es, Harvard 1936, representou um marco para as
provas de carga. Foi sob a influéncia da discussdo do Cddigo de Boston durante aquela
conferéncia que, a partir de 1938, houve uma mudanca na forma de se pensar na execucao
desses ensaios. Assim, na Rua Boa Vista, em Sdo Paulo, foram executados ensaios em placa
com a aplicacdo de estagios de carregamento de 3 minutos e 9 minutos com a manutencéo do

ultimo carregamento por 15 horas.

Para as estacas, ha registros de uma das primeiras provas de carga estéatica realizadas no Brasil
para as fundagdes em estaca tipo “franki” na estagdo ferroviaria da estrada de ferro Noroeste
do Brasil em Bauru, S&o Paulo. A carga maxima atingida pelo ensaio foi de 695 kKN sem
atingir a estabilizacdo no final. Em 1951 foi publicada a primeira norma brasileira para
execucdo de provas de carga, a NB-20. Hoje a norma que regulamenta esse ensaio ¢ a NBR
12131/2006 — Estacas — Provas de Carga Estatica — Método de Ensaio.

Segundo Décourt (2008), uma prova de carga indica somente pares de valores de carga-
recalque sem indicar, na maioria dos casos, a carga de ruptura da fundacdo. Isso porque,
segundo esse autor, pelo menos do ponto de vista geotecnico, a grande maioria das fundacoes
ndo rompem, como sdo os casos de fundacOes diretas e estacas escavadas. Estacas pré-

moldadas e outras estacas de deslocamento sdo exemplos de fundacGes que rompem.
Pelo exposto, fica clara a necessidade de se definir o conceito de ruptura.

Uma possivel definicdo de ruptura esta associada a energia. Ela ocorreria no caso de
elementos de fundacdo em estaca quando a energia resistente tendesse a ser ultrapassada pela
mobilizada gerando assim o desequilibrio. A energia mobilizada seria aquela oriunda das
cargas aplicadas na estaca e a resistente seria a proveniente da interacdo solo-estrutura. Com a
ruptura desse equilibrio de energia ocorreriam deslocamento irreversiveis que tenderiam para
infinito no caso de comprometimento do equilibrio de energia global, ou seja, envolvendo a
interacdo solo-estrutura como um todo. No caso de provas de carga ou mesmo de atuacoes de
estacas em obras ocorrem com frequéncia rupturas localizadas que tendem a progredir para o
todo caso as solicitacbes se ampliem. Para entender esse principio faz-se necessario
considerar que as cargas aplicadas no topo de um estaca ndo se transmitem por igual a todo o

elemento de fundacdo e nem a energia resistente € necessariamente uma constante com a

7



profundidade, alias, quase sempre ndo o é. No que tange aos projetos de fundacdo geralmente
o critério de ruptura é definido em funcdo de recalques admissiveis, por exemplo, carga
correspondente a 10% do didmetro da estaca seria considerada uma carga de ruptura. No
entanto, talvez o mais apropriado seria considerar-se além dos critérios de ruptura que
definem cargas admissiveis, as cargas que conduziriam as estacas a apresentarem
deformacg0es plasticas irreversiveis, pois estas encontram-se vinculadas a rupturas ou mesmo
micro rupturas localizadas.

Nessa dissertacdo sera adotado como critério de ruptura o definido em norma e quando
pertinente os determinados a partir dos métodos de célculo.

De Beer (1988) define dois tipos de ruptura: ruptura fisica e ruptura convencional. A ruptura
fisica se d& quando uma pequena varia¢do na carga provoca um recalque infinito na fundacao.
Ja a ruptura convencional corresponde a carga que provoca um deslocamento da ponta da
estaca correspondente a 10% do didmetro (estacas de deslocamento) ou 30% do diametro
(estacas escavadas). Aqui, mais um problema se apresenta, pois se para estacas curtas pode-se
admitir a igualdade entre o deslocamento da ponta e do topo, 0 mesmo ndo acontece com
estacas muito longas, nas quais os deslocamentos elasticos sdo praticamente iguais aos
recalques medidos. Isso imp&e a necessidade do uso de tell-tales na ponta da estaca para obter

seu deslocamento.

Em uma prova de carga, € extremamente importante obter dados relevantes, interpreta-los e
tirar conclusbes sobre o comportamento da estaca com relacdo a carga de ruptura, ao atrito

mobilizado, a carga na ponta e as deformaces alcancadas.

Muitos autores desenvolveram métodos para obtencdo da capacidade de carga de uma
fundacdo a partir do resultado de uma prova de carga. Entre os métodos mais conhecidos no

meio técnico, destaca-se 0 método de Van der Veen (1953).

O método de Van der Veen é uma extrapolacdo da curva carga X recalque a partir de uma
expressdo exponencial que relaciona a carga aplicada com o recalque obtido. O método é
largamente utilizado no nosso pais e até de forma indiscriminada. Décourt e Nyama (1994)
mostram que o método de Van der Veen s6 deve ser aplicado nos casos de estacas de
deslocamento em que a carga é levada a pelo menos 2/3 da carga de ruptura e com a aplicacao
de carregamento monotdnico. Um método para ser aplicado deve ser convergente, ou seja,

quando em um ensaio a carga aplicada estiver proxima da carga de ruptura, a carga



extrapolada também estara mais proxima ainda da realidade. Além do mais, esse método tem

sido aplicado a outros tipos de fundacdes tais como sapatas e tubuldes com resultados irreais.

Décourt (1996), utilizando o conceito de rigidez, define ruptura como sendo o ponto de
rigidez nula. Como a rigidez R, nada mais € do que o quociente entre a carga aplicada Q e o
recalque s obtido, ou seja, 0 ponto de rigidez nula corresponde a um recalque infinito. Esse
fato, por si s6, indica que a ruptura fisica nunca poderé ser atingida em uma prova de carga.
Mas os graficos de rigidez apresentados no referido trabalho contribuiram sobremaneira para
a determinacdo tanto da carga de ruptura fisica, para estacas de deslocamento (Figura 2.1) e
atrito estaca-solo para outras estacas, ou ruptura convencional. No caso da estaca pré-moldada
ensaiada, conforme mostrado na figura, fica clara a carga de ruptura fisica por meio da
extrapolacdo do grafico de rigidez. A diferenca entre as cargas de ruptura fisica e
convencional foi da ordem de 20%. Fundacgdes em sapatas, estacas escavadas e tubuldes ndo
rompem, pois a curva de rigidez apresenta um comportamento praticamente assintotico em
relacdo ao eixo do carregamento o que levaria a uma carga de ruptura aproximada tdo elevada
que as deformacdes medidas ndo teriam um significado pratico, Figura 2.2. Mesmo assim

pode-se, pelo gréafico, obter a carga de ruptura convencional.
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Figura 2.1- Gréfico de rigidez para estacas pré-moldadas (Décourt, 1996)
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Para a NBR 12131, ha a possibilidade de execucdo de ensaios lentos, ensaios rapidos e até
mesmo um ensaio misto (lento seguido de réapido) e ciclicos. A velocidade de carregamento é
extremamente importante na definicdo da carga de ruptura convencional, pois como nas
provas de carga se estara muito longe da carga de ruptura, todas as avaliacfes serdo feitas com
base nos pares de valores carga-recalque obtidos. Como no carregamento rapido os recalques
sdo menores do que 0s correspondentes ao carregamento lento para uma mesma carga, resulta
um valor obtido para a carga convencional contrario a seguranca, conforme Figura 2.3

(Décourt, 2008).
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Figura 2.3- Carregamento lento e rapido (Décourt, 2008)
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Para separagé@o das parcelas de atrito e ponta de uma estaca, a NBR 12131 recomenda que a
estaca seja levada a uma carga que corresponda a um recalque de pelo menos 10% do
didmetro da estaca, mas na grande maioria das provas de carga nem sequer se chega a metade
desse recalque e, infelizmente, muitas informacGes sdo perdidas em um ensaio caro e que
poderia ser melhor aproveitado. Apesar dessa constatacdo, muito se tem estudado com o
objetivo de se separar as parcelas de carga correspondentes ao atrito lateral e a resisténcia de
ponta.

Para a NBR 12131, alguns poucos estagios, da ordem de 5, seriam suficientes para estabelecer
a curva carga-recalque. Como no solo ha muitas vezes cimentacGes, historia de tensdes,
parcelas de atrito lateral e ponta, segundo Décourt (2008), haveria a necessidade de 15 a 20
estagios de carga para uma curva bem representada.

Décourt (2008) apresenta uma metodologia para avaliagcdo das parcelas de atrito e de ponta de
uma estaca. Essa abordagem interpreta o grafico de rigidez como constituido de duas partes,
uma correspondente ao dominio do atrito lateral e outra correspondendo ao dominio da ponta.
E necessario que a estaca seja levada a grandes deformacdes para que esses dois dominios
fiquem claramente identificados. Assim, no trecho em que a transferéncia pela ponta é
preponderante, o grafico carga x rigidez € uma curva que se torna linear em um grafico log x
log. No trecho em que a transferéncia € predominantemente por atrito, o grafico é linear. Para

determinacéo desses dois trechos, procede-se como a seguir indicado:

1) Colocam-se 0s pontos Q x s em ordem decrescente;

2) Admitindo-se que houve uma mobilizacdo parcial da ponta, 0 que sera razoavel para
grandes deslocamentos, estabelecem-se correlacdes lineares entre log Q e log s
partindo-se dos pontos de carga mais elevada e determinam-se os valores dos
coeficientes de correlacdo R?. A correlagdo com o maior nimero de pontos e maior R?
é entdo adotada;

A titulo de exemplo, as Figura 2.4 e Figura 2.5 mostram o gréafico de rigidez de uma estaca na
qual os quatro primeiros pontos representam a transferéncia basicamente por ponta. Como
também ha transferéncia por atrito, neste ponto fica determinado um limite superior para a
carga de ponta (upper bound) e um limite inferior (lower bound) para o atrito lateral. A partir
do ponto 5, ha uma reducdo do R? relativo ao conjunto de pontos a partir da carga mais
elevada até o ponto 5, indicando que a ponta ndo é mais preponderante e a transicdo para o

atrito lateral se inicia. Essa transicdo pode abranger alguns pontos. Para 0 dominio do atrito

11



lateral, € importante conhecer o recalque elastico da estaca, pois essa deformacdo é da ordem
de grandeza daquelas necessérias para a mobilizagdo do atrito.

L2
- 1 chﬁ'ﬁ;ﬁi'zlh'lhl 'E 1 Pomics La3
§ . 0 = 1,0 E s O, = 1110 (MK
3 =0 -1 R = 0,9807
Er o8 — 04
g
g s ¥ o4
E a2 E o2
a o
o os 1 15
o [+ILY 1 1 .
@ (HM) i
O (MM]
12 12
Ponbos 1 ad v Ponbos 1 a5
-] - i
= 1,111 [MN]
E E s a. I
o8 =, 08 B = 09745
i‘ z
Sk L os
u =
X4 3§ oa
a'c"" o2
» o
o os ] 15
Q[MN)

L 1.2
1 Fomins 1 a6 1 Porlfics 1a 7
5 : 0, = 1,117 (MN) E . Q.. = 1,132 (MN)
15 a8 R® = 0,9376 i R® = 0,9000
E. =t E. 04
g ¥
E o4 E L]
[-F L]
o [
2 os L L o =L 1 15
Q (MM Q [HN])

Figura 2.4 — CorrelacGes para determinar o dominio da ponta (Décourt, 2008)
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Figura 2.5- Correlagdes para determinar o dominio do atrito lateral (Décourt, 2008)

Segundo Décourt (2006), as cargas limites por ponta e por atrito lateral sdo dadas pelas

Equacdes (2.1) e (2.2) respectivamente.

Quc — 1010gR.b—a (21)
Quc = a1 +b1.R (2.2)

Em que a e a, sdo as interseccdes com o grafico e b e b, € séo as inclinacbes da curva.
2.3.2. Ensaio de carregamento dindmico

A partir da década de 1960, a aplicacdo da equacdo da onda veio permitir que fundacdes de
obras maritimas (estruturas off-shore) tivessem suas fundagbes controladas por meio da
monitoracdo das cargas mobilizadas durante a cravacdo. Por se tratar de fundacdes de cargas

muito elevadas que conduziam a comprimentos e didmetros de estacas ndo usuais nas

13



fundagdes de obras correntes, houve necessidade de adaptacdo de toda a teoria existente até
1983, de modo a permitir a sua aplicacdo as fundagdes de estruturas mais usuais (Alonso,
1991).

No Brasil, o ensaio de carregamento dindmico € normatizado pela NBR 13.208/2007 —

Estacas, ensaio de carregamento dindmico.

Quando um martelo atinge o topo de uma estaca, a for¢a ou tenséo transferida para a estaca
cresce até um valor maximo (pico) e depois cai até zero. Tudo isso acontece em centésimos de
segundos. Durante esse intervalo de tempo, uma onda de compressdo Se propaga para baixo
através da estaca com uma velocidade que depende do tipo de material constituinte do fuste
(aco, concreto ou madeira). Ao chegar a ponta da estaca, a onda é refletida em direcdo ao
topo. O tipo de onda refletida dependera do solo no qual estd apoiada a ponta da estaca. Em
solos resistentes, a onda refletida sera de compresséo, enquanto que em solos moles, a onda
sera de tracdo. Esse é um dos motivos para a quebra de uma estaca de concreto durante a
cravagdo, pois se a estaca estiver sendo cravada em camadas resistentes sobrejacentes a
camadas moles podera ter seu fuste rompido por tracdo ao ser atingida a zona de transigdo
entre as camadas. O monitoramento podera ajudar a escolher o nivel de energia adequado

durante a cravacdo de modo a evitar esse problema.

A possibilidade da analise de cravacgéo de estacas por meio da propagacéo de ondas em hastes
longas j& é conhecida desde os anos 1930. As bases matematicas desse tipo de abordagem
foram apresentadas no final dos anos 1950 por Smith (1960). Com o uso mais frequente dos
computadores no inicio dos anos 1970, a analise da cravacao de estacas por meio da equacédo
da onda foi desenvolvida na Texas A&M University, College Sattion e na Case Western
Reserve University em Cleveland, EUA. Programas computacionais para analises da equacgéo

da onda estdo disponiveis desde 1976, Fellenius (2012).

Segundo Timoshenko e Goodier (1980), quando uma onda se propaga em uma barra, a tensao
atuante & dada pela equacéo (2.3):
E (2.3)

O=—V
c

Dessa equacdo € derivada a equacao que governa a propagacdo de uma onda em uma barra

sem atrito, Equacéo (2.4).
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2u  d%u (2.4)

pa? =E 0z2
Onde:

o = Tensdo;

E = Mddulo de Young (Equagdo (2.5));

¢ = Velocidade de propagacgéo da onda, Equacéo (2.10);
u = Deslocamento da secao;

z = Profundidade da secéo;

t = Tempo decorrido apds o golpe do martelo ou pilao;
p = Massa especifica do material constituinte da haste; e
v = Velocidade das particulas

E=pXc? (2.5)
No Brasil, 0 ensaio de carregamento dinamico é normatizado pela ABNT por meio da NBR
13208/2007.

A monitoracdo da estaca é realizada por meio de pares de acelerémetros e transdutores de
deformacdo especifica acoplados a estaca a uma distancia de dois diametros do topo e em
posicOes diametralmente opostas em relacdo ao eixo de modo a detectar e compensar 0S
efeitos de momento fletor, conforme mostrado na Figura 2.6. A fixacao dos transdutores deve
ser feita de modo a impedir o deslocamento deles em relagdo a estaca durante o golpe, sem
afetar as suas caracteristicas de funcionamento. Esses instrumentos sdo ligados a um
analisador PDA® (Pile Driving Analyser), mostrado na Figura 2.7 — PDA, constituido de um
microcomputador que processard os sinais obtidos em cada golpe do pildo. Os sinais da

aceleracdo obtidos nos acelerémetros sdo integrados e fornecem na saida sinais de velocidade.
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Figura 2.6 — Acelerémetros e transdutores de deformacéo especifica.

Figura 2.7 — PDA®

Os sinais da aceleracdo obtidos nos acelerdmetros sdo integrados e fornecem na saida sinais
de velocidade. Aos sinais de deformacao especifica medida nos transdutores € aplicada a Lei

de Hooke e sdo obtidos sinais de forca.

A Figura 2.8 (Gongalves et al, 2007) mostra um esquema de um sinal obtido pelo PDA®.
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Os modelos mais antigos do PDA® dispunham de um gravador de fita magnética e de uma
pequena impressora para registro dos calculos executados em campo para cada golpe do pildo
e imediatamente apds 0 mesmo. O gravador servia para registrar os sinais de forca, velocidade
e aceleracéo e gravacdes de voz para registro de ocorréncias importantes. Um osciloscopio era
usado para visualizagdo dos sinais. Os modelos mais modernos sdo dotados de tela de cristal
liqguido e o armazenamento dos sinais € feito em um computador para posterior analise no

escritorio.

Com base na teoria da equacdo da onda e nos sinais de forca e velocidade, é possivel
determinar a carga mobilizada em cada golpe do pildo. Essa carga dependera da energia
aplicada a estaca pelo pildo. Se essa energia for suficiente para mobilizar toda a resisténcia ao
longo do fuste e sob a ponta da estaca, sera atingida a carga de ruptura do solo. No caso de a
resisténcia estrutural da estaca ser limitada quanto a altura de queda do pildo, a resisténcia
total do solo podera ndo ser mobilizada. Outro fator importante e muito discutido é a massa

do martelo.
Os métodos usados para avaliar a carga mobilizada sdo descritos a seguir.

e Método CASE®:
Os sinais indicados na Figura 2.8 sdo utilizados para o calculo da carga total mobilizada
utilizando-se um método desenvolvido por pesquisadores da Case Reserve University.

Segundo esse método, a resisténcia total mobilizada R € dada pela Equacéo (2.6):

R=S4D (2.6)

Nessa equacao, S € a resisténcia estatica e D, a dinamica, conforme Figura 2.9.
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O valor de R é obtido pela Equagéo:

1 1 2.7
R=(Fy +Fy) 4521 = V) &1

Em que:

F, e V; sdo a forca e a velocidade no tempo t;;
F, eV, séo a forca e a velocidade no tempo t; + %; e
L é o comprimento da estaca.

2L .. P ,
O valor — corresponde ao tempo que a onda leva para viajar até o pé da estaca e retornar por

reflexdo até o topo, Figura 2.10, (Alonso, 1991)
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Figura 2.10 — Deslocamento do topo e do pé da estaca (Alonso, 1991)

De posse do valor de R, basta deduzir desse valor a parcela referente a resisténcia dinamica D,

para se obter a resisténcia estatica mobilizada S pela Equacéo (2.8):

S=R-D (2.8)

O valor da resisténcia dinamica pode ser obtido com base na equacédo da onda e admitindo-se
que haja proporcionalidade entre a resisténcia dindmica e a velocidade da ponta da estaca,
Equacéo (2.9).

EA 2.9

O fator % é o fator de proporcionalidade entre a velocidade da ponta da estaca e a forca

dinamica aplicada. A esse fator € dado o nome de impedancia.

A constante /. (Damping) depende do tipo de solo onde esté sendo cravada a ponta da estaca

cujos valores sugeridos por Rausche et al (1985) estdo indicados na Tabela 2-1.
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Tabela 2-1- Valores de /. (Rausche et al, 1985)

Tipo de Solo Valores sugeridos para J,
Areia 0,05-0,20
Areia siltosa ou silte arenoso 0,15-0,30
Silte 0,20-0,45
Argila siltosa ou silte argiloso 0,40-0,70
Argila 0,60-1,10

A velocidade ¢ com a qual a onda de tragdo ou compressao se propaga ao longo da estaca néo
deve ser confundida com a velocidade v das particulas da estaca que corresponde a
velocidade com a qual as particulas de uma secdo da estaca se movem quando essa secao é
atravessada pela onda. A velocidade da onda é dada pela Equacéo

_ f (2.10)
P

y (2.11)

Onde
y = Peso especifico do material da estaca; e
g = Aceleracédo da gravidade.

Como ordem de grandeza, os valores de ¢ para o concreto e para 0 ago sdo de 3.800 /¢ e de

5.100 ™/ respectivamente.

Conforme indicado na Figura 2.10 Figura 2.10 — Deslocamento do topo e do pé da estaca

(Alonso, 1991), o tempo necessario para a onda de choque se propagar do topo até o pé da
estaca é de f O tempo total de ida e volta da onda é % A propagacdo da onda ao longo da

estaca provoca deformacbes em suas secdes. Essas deformacdes, sendo variaveis com o
tempo, sdo traduzidas em aceleracdo dessas secdes. A integracdo dessas aceleracdes fornecera

a velocidade de cada secdo em estudo.
Segundo Rausche et al (1985), a resisténcia total pode também ser escrita como:
D=]J].(2.F,—R) (2.12)

Substituindo essa equacdo em (2.8), obtém-se:
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S=R-J.(2.F,—R) (2.13)

Uma medida muito importante obtida no ensaio de carregamento dindmico é o valor DMX
que corresponde ao deslocamento maximo da se¢do da estaca na solucdo da equacéo da onda
e é dado pela equacao:

DMX =k+s (2.14)
Nessa equacdo, k é o repique eldstico da estaca e s, a penetragdo da estaca para um golpe
(Figura 2.10).

e Método CAPWAP®
Um método mais sofisticado para estimativa da capacidade de carga de uma estaca foi
elaborado simultaneamente com método CASE®. O método CAPWAP® (Case Pile Wave
Analysis Program) utiliza os registros de forca e velocidade obtidos em campo para analise do
comportamento da estaca. Utilizando-se métodos comuns aos programas de equacgéo da onda,
analises séo efetuadas a partir dos sinais de forca e aceleragdo como condigdes de contorno. A
estaca € modelada como uma série de massas e molas conforme indicado na Figura 2.11. A
esse modelo, aplicam-se focas resistentes. Com a estimativa dos parametros do solo, simula-
se 0 movimento da estaca utilizando-se a aceleracdo medida na se¢do instrumentada como
condicdo de contorno, obtendo-se os deslocamentos das massas discretas e o0s valores da
reacao do solo. Os valores medidos sdo comparados com a forga calculada no topo da estaca.
O processamento €é repetido até que haja convergéncia entre os valores medidos e calculados.
O modelo fornece, entdo, o valor da carga mobilizada para o golpe do martelo, bem como sua

distribuicdo ao longo da profundidade.
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A = Aceleragdo medida

PLi = Resist. lateral do
i - dsimo elemento

Figura 2.11 — Modelo simplificado CAPWAP® (Alonso, 1991)
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Os maiores problemas e criticas ao ensaio de carregamento dindmico tém sua origem na
interpretacdo dos resultados. N&o basta que os ensaios sejam realizados por pessoa com
destreza, mas que os resultados sejam corretamente interpretados. O resultado quando
interpretado por pessoa ndo habilitada pode conduzir a situagdes indesejaveis expondo
executores, projetista e proprietario da obra a atritos desnecessarios. Apesar de a NBR
6122/2010 aceitar a substituicdo de provas de carga estaticas por ensaios de carregamento
dindmico, é sempre recomendavel que uma campanha de ensaios de carregamento dinamico

seja complementada com pelo menos uma prova de carga estatica.

Oliveira et al (2013) apresentam uma estaca hélice continua, @ 70 cm e 12 m de
profundidade, ensaiada com carregamento dindmico e submetida a uma prova de carga

estatica. O grafico comparativo entre esses ensaios é apresentado na Figura 2.12.
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0 ’N
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. B\
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——I—l-—'“

| == Prova de Carga Estitica == FEnsaio de Carre gamento Dinfimico |

Figura 2.12 — Prova de carga estatica x Ensaio dindmico (Modificado. Oliveira et al, 2013)

Nesse grafico, observa-se que o ensaio de carregamento dindmico € um pouco conservador
em relacdo a prova de carga estatica. Esse fato, ja observado por Aoki (1996), permite o uso
do ensaio de carregamento dindmico para comparar o atrito lateral da estaca, obtido pela
analiss CAPWAP®, com o a parcela de atrito estimada por um método de calculo de

capacidade de carga.
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Segundo Camapum de Carvalho et al (2008), os gréaficos dos dois ensaios tém o primeiro
ponto de inflexdo muito proximos, conforme indicado na Figura 2.13 (a e b). O atrito lateral
se desenvolvendo plenamente até cerca de 1500 kN em ambas as curvas. A partir desse valor,
comega a haver um distanciamento entre as curvas, atingindo o valor maximo para
deslocamentos da ordem de 35 mm. Essa discrepancia pode ser explicada pelas caracteristicas
de execucdo dos ensaios. Enquanto que no primeiro caso o carregamento € introduzido
paulatinamente, no caso dinamico, a sequéncia de golpes tende a romper o atrito lateral, o que

impBe uma grande energia a ponta.

0 0,5
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15

y =2,4592x + 0,091
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y =15,801x - 20,031
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0 0,5
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40 y = 46,745x - 85,764 40
R?=0,9835

Figura 2.13 - (a) Carga x Recalque Carregamento Estatico (b) Carga x Recalque carregamento

Dinamico

E importante também observar que com o tempo h& normalmente, o fendmeno de

cicatrizacdo do solo, conforme mostrado na Figura 2.14 (Gongalves et al, 1996).

Uma analise desses graficos segundo Camapum de Carvalho et al (2008), Figura 2.15, mostra
que hd um avanco dos pontos de inflexdo da curva carga x deslocamento. A tendéncia de
linearidade entre as cargas e log (t) € devida a dissipacdo do excesso de pressdo neutra gerada
durante a cravacgdo ser linear com log (t). Dessa forma é possivel utilizar com seguranca 0s
resultados de carregamentos dinamicos, pelo menos no que diz respeito ao atrito lateral, para
se comparar os resultados previstos pelas formulas estaticas com a medida no ensaio de

carregamento dinamico.
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Figura 2.14 — Simulagéo prova de carga no tempo (Modificado. Gongalves et al, 1996)
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2.4. CAPACIDADE DE CARGA DE ESTACAS UTILIZANDO-SE FORMULAS
ESTATICAS

Indiscutivelmente, a melhor forma de se determinar a capacidade de carga de uma estaca € a
execucdo de uma prova de carga estatica, pois a partir de um estudo bem detalhado da curva
carga x recalque produzida nesse ensaio, pode-se obter uma boa quantidade de informacdes.
Sabe-se hoje que ha fundacbes que rompem e fundagdes que ndo rompem, ficando, portanto o
conceito de carga de ruptura pouco eficiente para se estabelecer a capacidade de carga de uma
fundacdo, dado que a ruptura esta associada a um deslocamento infinito que normalmente nao
interessa a obra. Essa é a grande desvantagem dos métodos de previsdo de capacidade de
carga, que ndo levam em conta as deformacdes atingidas durante e apds o carregamento e que
podem ser tdo grandes que, mesmo se utilizado de coeficientes de seguranca a ruptura,

induzam na estrutura que apoiam deformacdes indesejaveis.

Levando-se em conta o alto custo das provas de carga, muitos métodos foram desenvolvidos a

partir dos valores obtidos de ensaios estudados por diversos autores

Terzaghi et al (1996) indicam que a capacidade de carga de uma estaca € funcdo da area de

sua ponta e da area lateral do fuste conforme equacéo abaixo:

PR = PL + PP (2.15)

onde:

PR é a carga de ruptura da estaca;

PL ¢ a parcela resistida pelo atrito lateral desenvolvido entre o fuste e o solo e
PP é a parcela resistida pela ponta da estaca.

Ao longo dos anos, varios métodos foram desenvolvidos para se avaliar a capacidade de carga
de uma estaca. Varios autores se debrucaram sobre o assunto, de modo a chegar a um valor de
PR na Equacdo (2.15). Nessa equacdo, 0 que varia é a forma de se obterem as parcelas PL e
PP como, por exemplo, em Terzaghi et al (1996), Meyerhof (1951), Décourt-Quaresma
(1978) e Aoki-Velloso (1975).

De modo geral os autores tomam para a parcela de ponta o valor

PP = q,4, (2.16)
onde:
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q, = capacidade de carga unitaria na ponta; e
A, = area da ponta da estaca.

Ja para o valor do atrito lateral, o valor é dado por:

PL = Z Ul (2.17)

onde:

U = perimetro da estaca;

qyi= atrito unitario desenvolvido no trecho de comprimento 1; da estaca
l; = trecho da estaca submetido ao atrito unitario qy;.

2.4.1. O método de Terzaghi:

Como ponto inicial de sua pesquisa, Terzaghi (1943) apud Prandtl (1921) utilizou um
trabalho sobre ruptura plastica de metais, adaptando-o ao caso dos solos. A seguir sera

examinada essa teoria para a capacidade de carga das fundacdes.

Baseado na teoria de ruptura plastica de materiais metalicos por puncdo, Terzaghi (1943)
desenvolveu uma teoria para o calculo de capacidade de carga de fundagbes rasas que foi
estendido ao caso das fundagdes profundas. Segundo esse autor, 0 modelo de ruptura de uma
fundacdo profunda pode ser representado pela Figura 2.16 abaixo obtida em Terzaghi et al
(1996):
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Figura 2.16- Modelo de ruptura (Modificado. Terzaghi et al, 1996)

Nessa figura é representado o carregamento de uma fundacdo na superficie do solo. S&o

identificadas trés zonas:

Zona |: devido ao seu atrito e a adesdo com a superficie da fundacao, o solo permanece em
estado elastico nessa zona. A penetracdao no solo se da em forma de cunha. Essa concepgéo é
importantissima, pois muitos métodos levam em consideragdo essa forma de ruptura quando
consideram o “envelope” na ponta de estacas metalicas ou o efeito de “bucha” em estacas pre-

moldadas de se¢do vazada.

Zona 1ll: essa zona comporta-se como no estado passivo de Rankine e, principalmente no
caso de fundacGes profundas, assume importancia relevante no calculo da capacidade de carga

de uma fundacao.

Zona ll: essa zona, situada entre as zonas | e 111, é chamada de zona de cisalhamento radial,
porque as linhas constituintes de seu esquema de deslizamentos sdo originadas na aresta da

fundacdo, conforme indicado na Figura 2.16(2.17.
Assim, a capacidade de carga unitaria € igual a:

qp = NcC (2.18)
Onde ¢ é a coesdo e N, é o fator de capacidade de carga que depende apenas de @, angulo de

atrito interno do solo e é dado por:
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2.1
N, = cot @ [e” tand ¢qn? (450 + g) - 1] (2.19)

Quando h& uma sobrecarga g uniformemente distribuida na superficie do terreno, o esquema

de deslizamento continua 0 mesmo, mas a capacidade de carga é incrementada do valor qu,

onde:

Nq = [e” tan® ton? (450 + g)] (2.20)

Para o caso de fundacGes profundas, essa parcela € extremamente relevante, pois dada a
sobrecarga oriunda do peso proprio do terreno acima da cota de assentamento da estaca o

valor de q,, sera bastante incrementado. Sendo Dy a profundidade da fundagdo e y o peso

especifico do solo, a parcela correspondente a sobrecarga sera:

q = yDy (2.21)

Hé& ainda uma terceira parcela correspondente a um material com peso dada por:
Yy XB XN,

Na qual, y € o peso especifico do material, B a largura da fundacéo e N, € o coeficiente que

leva em consideracao o peso do solo.
Para uma fundacao corrida de largura B, chega-se a seguinte equacao de capacidade de carga:

qp = cN. + yD¢N, + 0,5YBN, (2.22)

Para uma fundacéo circular ou quadrada ndo ha uma solucao definida. No entanto, partindo-se
de resultados experimentais e métodos numéricos, a equacao semi-empirica apresentada a
seguir resolve satisfatoriamente o problema para uma fundacao circular de raio r assentada em

material denso.

qp = 1,2cN. +yDsN,4 + 0,6yTN, (2.23)

A Figura 2.17 mostra a ruptura de um solo silto-argiloso em uma prova de carga executada

em placa. Pode-se observar claramente a linha de ruptura da zona I11.
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Figura 2.17 — Prova de carga em placa (Indicacdo da Zona IlI)

O atrito lateral desenvolvido ao longo do fuste da estaca segundo Terzaghi é dado por:

q = Ccq +pptand (2.24)
onde:

c, € a aderéncia unitaria entre a estaca e 0 solo;
py, € a pressao média horizontal na superficie vertical no momento da ruptura; e
6 € oangulo de atrito entre o solo e a estaca.

2.4.2. O método de Meyerhof:

Meyerhof (1951) observa que a proposicdo de Terzaghi é conservadora, pois no caso de
fundagdes profundas, quando a superficie de ruptura ndo atinge o nivel do terreno, ndo se
pode determinar o ponto a partir do qual a resisténcia ao cisalhamento do solo é mobilizada,

devendo ser arbitrada.
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Para contornar essa limitacdo, Meyerhof estendeu a teoria do equilibrio plastico de uma
sapata superficial para uma fundacdo rasa e uma fundacdo profunda. De acordo com essa
teoria, as zonas de equilibrio plastico aumentam com a profundidade da fundacdo até um
valor maximo no caso de uma fundacdo profunda conforme indicado a direita na Figura 2.18
e também dependem da forma e da rugosidade da base. Para a carga ultima na base da
fundacéo, Meyerhof chegou a uma equagdo com a mesma forma da equacdo de Terzaghi para
a carga ultima na base da fundagéo.

qy = cN. +yDsN, + 0,5YBN, (2.25)
A diferenca no presente caso esta nos valores de N, N, e N, que dependem da profundidade,

da forma, da rugosidade e do angulo de atrito do solo. Esses valores sdo mostrados na Figura
2.19, Tschebotarioff apud Meyerhof (1978)

Bravicus theory Preagnt th;.qrr
o) SHALLOW POUNDATION

Previous theary l Present theory
(b} DEEP FOUNDATION

Figura 2.18 - Modelo proposto por Meyerhof (1951)
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Para o atrito lateral, Meyerhof (1976) propos:

q: = 0,005 X g, (2.26)

Com g, (resisténcia de ponta do CPT) em kPa.
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Angulo de atrito interno ¢
Figura 2.19 - N, N, e N, (Tschebotarioff apud Meyerhof, 1978)

2.5. METODOS EXPEDITOS:

Algumas formulas expeditas foram instituidas em determinadas regides e se utilizam de

resultados de sondagens a percussao simples, SPT (Standard Penetration Test).

O SPT, largamente utilizado no nosso pais por projetistas de fundacdes €, sem sombra de
duvidas, um ensaio que quando bem executado € um fortissimo aliado no projeto de um
estaqueamento. Nos Ultimos anos, um dado adicional de suma importancia tem sido fornecido
por esse ensaio, trata-se do torque necessario para romper a adesdo entre o solo e o
amostrador padrdo. Dessa forma, nasceu o que se chama de SPT-T. Segundo Décourt (1991),
0 torque tem a vantagem de ndo ser afetado por pedregulhos. Quando o amostrador atravessa
uma camada de pedregulhos o SPT aumenta bruscamente ao passo que o valor do torque
pouco variara. Esse aumento pode ser constatado nas sondagens pela queda significativa da
relacdo Torque/SPT. Essa relacdo é responsavel também pela possibilidade clara de se utilizar
0s métodos desenvolvidos e amplamente estudados para os solos da bacia sedimentar terciaria
de Séo Paulo. O valor de T/N para esses solos € da ordem de 1,2. Isso quer dizer que o SPT

equivalente em outro local pode ser obtido dividindo-se por 1,2 o torque obtido. Assim o SPT
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equivalente pode ser utilizado como se fosse da BTSSP. A grande vantagem disso é que 0s
métodos de capacidade de carga das fundagdes desenvolvidos para aquela regido podem ser
utilizados para outras regides bastando para isso obter-se o SPT equivalente.

A seguir, dois desses métodos séo examinados.

2.5.1. O método Aoki-Velloso:

Aoki e Velloso (1975) apresentaram um trabalho no 5th. Panamerican Conference on Soil
Mechanics and Foundation Engineering que teve lugar em Buenos Aires em 1975.

Segundo esses autores, a capacidade de carga de uma estaca pode ser calculada em funcéo do
tipo de solo e do numero N obtido no SPT. Para tanto, as parcelas PL e PP sdo calculadas

separadamente e depois somadas obtendo-se a carga de ruptura PR. Essas parcelas sdo obtidas
da seguinte forma:

PL = Z Ul (2.27)

PP =r1,A, (2.28)
R

o R (2.29)
F,

Ry (2.30)

p= Fl

Os valores F; e F, dependem do tipo e estaca e séo apresentados na Tabela 2-2. Os valores de

R, e Rp séo as resisténcias lateral e de ponta obtidas do ensaio de penetracdo estéatica.
Na falta desse ensaio, os valores de R; e R, sdo obtidos das correlagées com o ensaio SPT:

R, = akN (2.31)
R, = KN (2.32)

N é o SPT e a e K sdo os coeficientes apresentados na Tabela 2-3.
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Tabela 2-2 - Valores de Fle F2 (Aoki e Velloso, 1975)

Tipode estaca | F, F,

Franki 2,501 5,00
Metalicas 1,75 | 3,50
Pré-moldadas | 1,75 | 3,50

Tabela 2-3 - Valores de K e o (Aoki e Velloso, 1975)

Tipo de solo K (MPa) | « (%)
Areia 1,00 14
Areia siltosa 0,80 20
Areia silto-argilosa 0,70 24
Areia argilosa 060 30
Areia argilo-siltosa 050 28
Silte 040 30
Silte arenoso 0,55 22
Silte areno-argiloso | 045 28
Silte argiloso 023 34
Silte argilo-arenoso | 025 30
Argila 0,20 6,0
Argila arenosa 035 24
Argilaareno-siltosa | 030 28
Argila siltosa 022 40
Argilasilto-arenosa | 033 30

2.5.2. O método Décourt-Quaresma:

Décourt e Quaresma (1978) apresentaram um meétodo extremamente simples para determinar

a capacidade de carga de uma estaca com base exclusivamente nos valores do SPT.

O método foi utilizado em um Class A Evento realizado em 1982, Décourt (2012). Esse
evento teve como objetivo premiar a melhor previsdo da carga de ruptura de uma estaca pré-

moldada de concreto cravada em Amsterdam, Paises Baixos, Décourt (1982). O método
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previu a ruptura da estaca quando fosse atingida a carga de 1179 kN o que ocorreu com uma
carga entre 1150 e 1240 kN. O método sofreu uma adaptacao para generalizar a sua aplicagdo
Hachich et al (1996).

Os valores correspondentes a resisténcia por atrito e a resisténcia de ponta sdo obtidos das

sondagens SPT.
PL = BU.l q, (2.33)
PP = aq,A, (2.34)

a = coeficiente de majoracdo ou minoragédo da resisténcia de ponta em fungédo do tipo de solo

e da estaca;

pB = coeficiente de majoracdo ou minoragdo do atrito lateral em fungdo do tipo de solo e da

estaca; e

[ = comprimento da estaca.

Para se obter o valor de PL, o valor médio do SPT e tomado entre os valores correspondente
ao fuste excluindo-se os valores correspondentes a ponta e aquele imediatamente anterior a
ponta. Obtém-se assim o SPT médio ao longo do fuste Nj. O valor do atrito lateral unitéario g,

é, em kPa, dado entdo por:

N, (2.35)
q, = 10. (? +1)

Para a ponta da estaca obtém-se a resisténcia utilizando-se trés valores de SPT: o da ponta, o

anterior a ponta e o imediatamente posterior a ponta. O valor médio assim obtido, N_p, é usado

para se obter a resisténcia de ruptura da ponta q,, da seguinte forma:

G =C.N, (2.36)

Os valores de C estdo apresentados na Tabela 2-4 em funcdo do tipo de solo:
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Os valores de 8 e a dependem do tipo de estaca e do solo e estdo apresentados nas tabelas

Tabela 2-4 - Valores de C

Tipo de solo Valores de C (kPa)
Argilas 120
Siltes argilosos 200
Siltes arenosos 250
Areias 400

Tabela 2-5 Tabela 2-6.

Tabela 2-5 - Valores de B, fungdo do tipo de estaca e do solo. (Os valores marcados com

asteriscos sdo orientativos pois 0 nimero de ensaios é reduzido). (Hachich et al, 1996)

Tipo de solo Escavadaem | Escavada (lama Hélice Raiz Injetada sob
geral bentonitica) Continua altas pressoes
Argilas 0,80 0,90* 1,00* 1,50* 3,00*
Intermedarios 0,65 0,75* 1,00* 1,50* 3,00%*
Areias 0,50 0,60* 1,00* 1,50* 3,00*

Tabela 2-6 - Valores de a, fungdo do tipo de estaca e do solo. (Os valores marcados com

asteriscos sdo orientativos pois 0 nimero de ensaios é reduzido). (Hachich et al, 1996)

Tipo de solo Escavadaem | Escavada (lama Hélice Raiz Injetada sob
geral bentonitica) Continua altas pressoes
Argilas 0,85 0,85 0,30* 0,85* 1,00*
Intermedarios 0,60 0,60 0,30* 0,60* 1,00*
Areias 0,50 0,50 0,30* 0,50* 1,00*

2.6. FORMULAS DINAMICAS:

As conhecidas férmulas dindmicas sdo baseadas na teoria do choque. Houve uma verdadeira
profusdo de formulas dindmicas ao longo do tempo. Via de regra, essas formulas se baseiam

na energia transferida a estaca pelo golpe do martelo caindo de uma determinada altura e na

deformac&o pléstica ocorrida conhecida no meio técnico como “nega”.
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O controle de capacidade de carga de estacas cravadas por meio da “nega” tem sido até os
dias de hoje um dos procedimentos mais utilizados pelos cravadores de estacas. Outros
métodos mais eficientes surgiram nos Gltimos anos com menor dispersdo dos resultados e

serdo aqui abordados em item especifico.

A “nega” corresponde a penetracdo final da estaca ap6s o golpe do martelo caindo de uma
altura pré-determinada. E obtida de forma muito simples, bastando para tal a fixacdo de uma
folha de papel no corpo da estaca e com o auxilio de uma régua sobre apoios, risca-se um
traco horizontal de referéncia. Aplica-se um golpe na estaca e risca-se um novo trago paralelo
ao primeiro. O valor da “nega” ¢ tomado como a distancia entre os dois tragos, conforme

indicado na Figura 2.20.

-
K:C2+C3

CAPACETE K:C2+C3

1S (NEGA P/ 1 GOLPE)

PAPEL ' ki ESTACA b

_LiE’LSz‘ RE\JUA LAPIS |WEL 3 Crepiaue
4 x —A
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i | i ne
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: | DET "A" | | C,= Deformagdo eldstica da estaca
| I : , Cs =Deformagdo eldstica do solo
I ' | | sob a ponta da estaca
Lz b %)
(= [ F
'\*‘,J -

Y v
VISTA FRONTAL VISTA LATERAL

Figura 2.20 — Dispositivo para se obter a “nega” ¢ o “repique” (Alonso, 1991)

As chamadas formulas dindmicas comparam a energia transmitida ao topo da estaca pela

queda do martelo com a energia gasta para romper o solo.somada as perdas

Sendo Wy o peso do martelo, h a altura de queda, W, 0 peso da estaca, R a reacdao do solo
sobre a estaca, e a penetracdo obtida para um golpe do martelo (“nega”) e Z a parcela de

energia correspondente as perdas, tem-se:

WyXh=RXe+Z (2.37)
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A forma como se leva em conta a parcela da perda de energia determinaré diferentes formas
para a Equacdo (2.37). Diversos autores se debrucaram sobre esse problema, o que levou a
varias outras férmulas para o célculo da “nega”: Algumas dessas féormulas serdo a seguir

apresentadas.
2.6.1. Formula dos holandeses

As massas do martelo e da estaca sdo dadas respectivamente por:

Wy (2.38)
=y

W, :
mp = — (2.39)

9

sendo g a aceleracdo da gravidade.

Segundo a teoria do choque, a velocidade v do conjunto martelo+estaca apos o golpe do

martelo sera:

o= My X Uy +Mp X Up (2.40)
my + mp

onde vy é a velocidade de queda do martelo dada por

vy =+[2XgXxh (2.41)

e vp é a velocidade da estaca, que € nula antes do golpe.

Logo
v = my X Uy (2.42)
my + mp

O trabalho realizado pela reacéo do solo sera:

T=RXe (2.43)
Igualando a o trabalho realizado pelo sistema estaca+solo ao trabalho realizado pela reacdo do

solo sobre a estaca, vem:

1 .
RXeZEX(mH+mP)><v2 (2.44)

Substituindo (2.38), (2.39), (2.40) e (2.41) em (2.44) vem:
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w, 2 (2.45)
WH WP _H1/2 X g X h

1
Rxo=dn(Ley o) (8

g g Wy | We
g g
donde:
_ Wy'xh (2.46)
TR x Wy + Wp)
2.6.2. Férmula de Brix
W2 X Wp X h (2.47)

e=Rx(WH+Wp)2
2.6.3. Férmula de Chellis

Chellis (1961) propde uma formula dindmica baseada na deformagéo elastica da estaca que

tem sido muito utilizada nos ultimos anos.

C,.A.E (2.48)
R==

Nessa equacdo, R € a carga mobilizada pelo golpe do martelo, C, é a deformacéo elastica do

material da estaca, L A e E representam respectivamente o comprimento da estaca, a area da

sua sec¢do transversal e 0 modulo de elasticidade.

Essa formula foi modificada por Velloso (1985) que introduziu um coeficiente o que leva em

conta o tipo de transferéncia de carga da estaca para o solo conforme Figura 2.21.

PL =0 PL=D PL=0

e
e —
=
-
=
=
=

1 1t
PP=10 PP= 0 PP+ 0

=105 =107 =10

Figura 2.21 -Valores do coeficiente a (Velloso, 1985)
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Assim a Equacéo (2.48) pode ser reescrita como:

C,.A.E (2.49)
 al

O valor de a = 1,0 corresponde a uma estaca de ponta, isto ¢, o atrito lateral desenvolvido ao

longo do fuste pode ser tomado como nulo. O valor de a = 0,5 corresponde a uma estaca
flutuante, isto é, a carga absorvida pela base da estaca pode ser tomada como nula. Finalmente
para uma estaca que trabalha de atrito lateral e de ponta, toma-se o valor intermediario o =
0,7, de acordo com Aoki (1991).

O valor de C, pode ser obtido do repique elastico k. O repique elastico é obtido em campo
utilizando-se 0 mesmo dispositivo para a obtengdo da “nega” e indica a componente elastica
da deformacdo total da estaca para o golpe do martelo, Figura 2.20. Por sua vez, essa
componente é formada pela deformacéo elastica do concreto C, e pela deformacéo elastica do
solo C5 de modo que se tem:

k=C,+Cs (2.50)

Com o valor de k medido em campo, pode-se por subtracdo obter o valor de C,, desde que se
conheca o valor de C5;. O problema maior esta exatamente na avaliacdo do valor de C;. A
primeira aproximacao desse valor foi de 2,5 mm. Aoki (1996) recomenda para “negas” entre
3 mm e Smm o valor obtido para a “nega”; para valores de “nega” menores que 3 mm, ele
recomenda 3 mm para. C; Paraiso (2005) recomenda 1/120 do didmetro equivalente da estaca
em mm. Uma tentativa pioneira de se medir efetivamente o valor de C; foi feita por Souza
Filho e Abreu (1990). Para isso, foi idealizado um dispositivo dotado de uma prancha mével a
ser riscada por um lapis fixado a ponta de uma estaca de secdo vazada conforme indicado na
Figura - 2.22.
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Figura - 2.22 (a) Dispositivo para a medir C3 (b) Esquema (Souza Filho e Abreu, 1990)

A partir desse dispositivo foram medidos valores de C; para varios tipos de solo a partir dos
quais foi elaborada a Tabela 2-7. A época da elaboracdo da tabela, os valores obtidos foram
bastante criticados pelo meio técnico por se tratarem de valores extremamente elevados em
face dos valores admitidos até entdo. Pouco tempo depois Aoki (1991) abordou a existéncia

de solos resilientes com valores de C; da ordem de 20 mm a 30 mm.

Tabela 2-7 — Valores de C3 segundo Souza Filho e Abreu (1990)

TIPO DE SOLO C3 (mm)
Argilas 10.0
Argilas siltosas e siltes argilosos 7.5
Siltes Arenosos 5.0
Areias siltosas 3.0
Siltes arenosos 2.5

Apesar de muito utilizadas, as formulas dindmicas com base no conceito de “nega” tém sido
bastante criticadas ao longo do tempo. Uma das principais criticas € por terem sido deduzidas
a partir da teoria do choque de corpos rigidos, supondo-se que as estacas sao corpos rigidos,
quando, na verdade, obedecem a lei de Hooke. Outra premissa é a de que a resisténcia é
inteiramente mobilizada ao longo de toda a massa em movimento de forma instantanea, o que
ndo corresponde a realidade. Por outro lado, o golpe do martelo muitas vezes ndo € suficiente

para mobilizar a resisténcia disponivel no solo. Fora esses problemas, verifica-se outra série
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de fatores como a eficiéncia do martelo, medida pela razdo entre a sua energia mecanica e
aquela realmente transferida & estaca que ndo é muito bem conhecida, assim como a

influéncia do coxim e cepo que compde 0 capacete.

Ocorre também uma situagdo paradoxal quando se compara as “negas” de duas estacas com
mesmo comprimento, mesmo diametro e material com pesos especificos diferentes. Usando-
se, por exemplo, a formula de Brix chega-se a negas diferentes, mas estaticamente, a
capacidade de carga é a mesma.

E também sabido que o controle da cravacio de perfis metélicos pela “nega” pode levar a
cravacao excessiva das estacas. 1sso se deve ao fato de que ao se cravar um perfil metélico, as
abas e a alma se comportam como laminas cortando o terreno como facas. Consequentemente,
a ndo ser que a estaca atinja uma camada extremamente resistente, a estaca ndo atingira a

“nega” desejada.

Levando-se em conta todas essas observacdes, pode-se chegar a conclusao de que as formulas
dindmicas baseadas na “nega” ndo sdo um método de controle eficiente da capacidade de
carga das estacas. Pode-se, entretanto utilizad-las para o controle da homogeneidade da

cravagao.

Apesar de todos os problemas abordados, a “nega” é ainda largamente utilizada ¢ endossada

pelas normas.

2.7. SOLOS LATERITICOS
2.7.1. Definicdo e formacéao

Sdo comumente chamados solos tropicais aqueles que ocorrem entre 0s tropicos, ou seja,
entre os paralelos 30° N e 30° S de latitude, e cujas propriedades de engenharia diferem em

muitos aspectos daquelas caracteristicas dos solos de regides de clima temperado.
Em um perfil de solo tropical s&o normalmente distinguidos dois tipos de solos:

O solo lateritico, que € um solo residual ou ndo, intemperizado em condicdes tropicais e rico
em minerais de argila e sesquiéxidos. Este solo compde a camada superficial chamada de

horizonte lateritico. Sdo solos profundamente intemperizados.

O solo saprolitico, corresponde a camada mais profunda do perfil de solo tropical, na qual o

solo mantém a estrutura reliquiar da rocha méae (Camapum, 2010).
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Os solos tropicais constituem o manto de alteracdo, normalmente espesso e de cor vermelha
ou amarela que recobre o substrato rochoso nos paises tropicais. Salienta-se, no entanto, que o
termo laterita usado por engenheiros, gedlogos e ped6logos nem sempre apresenta 0 mesmo
significado e nem sempre define 0 mesmo objeto.

Segundo Gidigazu (1976), o termo laterita foi utilizado primeiramente por Francis Buchanan-
Hamilton em 1807 para descrever um material ferruginoso, vesicular e poroso com alto teor

de ferro encontrado na regido de Malabar, india.

No final do século XX o termo laterita era reconhecido como o produto da alteracdo de rochas
igneas, sedimentos, depositos detriticos e cinzas vulcanicas de regifes tropicais e subtropicais.

Dentre os diferentes tipos de solos que se encontram entre os trépicos 0s mais comuns e de
maior interesse para as obras de engenharia sdo os solos lateriticos pelas propriedades e

comportamentos particulares que apresentam.

Uma caracteristica importante dos solos tropicais lateriticos € a alta concentracdo de aluminio

e/ou ferro em relacdo aos demais constituintes.

Os solos lateriticos sdo o produto da alteragéo tropical e subtropical sofrida pelas rochas ao

longo do tempo. Séo fatores intervenientes na formacéo dos solos tropicais:

e Otipo de rocha mae;
e A composicdo da rocha mae;
e A origem geoldgica da rocha mae; e

e As condicGes de intemperismo.

As condigdes de intemperismo constituem o fator marcante na formacdo dos solos lateriticos.

O intemperismo pode ser:

e Fisico:
O intemperismo fisico ocorre pela desagregacao da rocha por meio de agentes fisicos.
Assim, 0s grdos minerais coesos sdo desagregados transformando-se em material
descontinuo e friavel (Toledo et al, 2010).

e Como se sabe, a fragmentacdo de um bloco de rocha provoca um aumento
significativo da superficie exposta a acdo de agentes de intemperismo conforme
Figura 2.23 (Toledo et al 2010).
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Figura 2.23 — Aumento da superficie especifica (Toledo et al, 2010)

Os agentes do intemperismo fisico sao:

Variacdo da temperatura: A variagdo de temperatura contrai e expande o material de modo a

produzir descontinuidades. Além disso, as diferencas entre o coeficiente de dilatacdo térmica

dos minerais acarreta deslocamentos relativos entre cristais.

As variacOes de umidade: As variagdes de umidade favorecem as reagfes quimicas que além

de favorecerem as reacGes quimicas e o transporte de elementos atuam nos mecanismos de

expansao e retracéo.

O congelamento: O ciclo de congelamento e descongelamento provoca sucessivos acréscimos

e diminuicdo da pressdo nas paredes das fissuras o que contribui para a fissuracdo e

fragmentacdo da rocha, Figura 2.24, (Toledo et al, 2010)

Cristalizacdo de sais dissolvidos na agua de infiltracdo: também provoca com o seu

crescimento, expansdo térmica e absorcdo de umidade grandes tensdes nas fissuras
contribuindo para ampliacdo da rede de fraturas e para a fragmentacdo da rocha. Os sais mais
comuns que se precipitam sdo os cloretos, os sulfatos e os carbonatos. Eles tém origem na

propria rocha sendo dissolvidos e carreados pelo fluido que percola pelas fissuras.

Alivio de pressdo: quando as partes profundas dos corpos rochosos atingem a superficie da

terra como consequéncia do alivio de camadas erodidas, sdo formadas juntas de alivio que
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permitirdo a percolagdo das &guas que promoverdo alteragdes quimicas, Figura 2.25 (Toledo
et al, 2010).

juntas gelo

Figura 2.25 — Formacao de juntas de alivio (Toledo et al, 2010)

Pressdo de raizes: da mesma forma, a rocha podera ficar sujeita a acdo das aguas através de

fraturas abertas por pressbes exercidas por raizes.

e Quimico:
Tendo agido o intemperismo fisico, ficam estabelecidas as condi¢Ges para a atuacdo do
intemperismo quimico. Dada a diferenga existente entre os meios de formacao da rocha e o

ambiente em que se deu o intemperismo fisico, nesse novo ambiente 0s minerais menos
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estaveis entram em desequilibrio, transformando-se em outros minerais mais estaveis por

meio de uma série de reagdes quimicas.

O principal agente do intemperismo quimico é a agua das chuvas. Rica em O,, a &gua da
chuva, em interacdo com o CO, da atmosfera e com o CO; da respiragdo das raizes das
plantas e da oxidacdo da matéria organica, torna-se acida o que favorece sua atuacdo no
intemperismo. A forma de equilibrio entre a &gua e 0 CO2 se d& de acordo com as seguintes
equacoes:

CO5 + H,O —» H,CO3
H,CO3 > H* + HCOs
HCO; > H* + COs*

As rochas intemperizadas sdo constituidas por elementos ou compostos mais ou menos

soluveis constituindo assim:
- A fase soltvel transportada pela &gua que drena.
- A fase residual que se torna progressivamente mais rica nos constituintes menos soluveis.

Os minerais primarios residuais como 0 quartzo e 0s minerais secundarios ou neoformados
que se formaram no perfil, como os oxi-hidroxidos de ferro e aluminio, estdo nos constituintes

menos soluveis.

Quando formados pela interacdo entre o fluido de percolagdo e 0s minerais primarios,
modificando sua composicdo quimica, mas preservando pelo menos parcialmente sua
estrutura da-se origem aos minerais secundarios transformados. Este tipo de transformacéo
ocorre nos filossilicatos, como no caso da mica (filossilicato primario) que se transforma na

illita ou na vermiculita (filossilicatos secundarios transformados).
INTEMPERISMO, EROSAO E SEDIMENTACAO

O intemperismo ao atuar sobre as rochas da origem a um manto residual, formado por
minerais primarios, neoformados e secundarios transformados. As principais associacdes
minerais deste manto de alteracdo sdo o quartzo, as micas mais ou menos transformadas e 0s

argilominerais do grupo da caulinita e da esmectita e os oxi-hidroxidos de ferro e aluminio.
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Complementarmente é formada uma solucdo aquosa rica em sodio, célcio, potassio e

magnésio e em menor intensidade o silicio.

Em periodos de estabilidade tectbnica estas solucbes sdo lentamente drenadas para 0s
compartimentos rebaixados, entre 0s quais 0s mais importantes sdo as bacias sedimentares
marinhas. Esta deposicdo quimica d& origem as rochas sedimentares quimicas como 0s

calcarios.

Mudancas climéaticas e movimentos tectdnicos podem colocar em desequilibrio o manto de
alteracdo removendo a vegetacdo e possibilitando a erosdo mecanica. Com isso 0S minerais
primarios e secundarios serdo carreados pela &gua e depositados nas bacias de sedimentacao e
gerando as rochas sedimentares clasticas como os arenitos, os folhelhos e os argilitos.

Os ambientes de intemperismo e de sedimentacdo sdo, portanto, complementares, sendo 0s

primeiros de subtracdo de matéria e os ultimos de adi¢cdo de materia.

REAC@ES DO INTEMPERISMO

As reagdes de intemperismo quimico podem ser representadas pela equacéo genérica:
Mineral A + solucdo de alteragdo — Mineral B + solucdo de lixiviacéo

Estas reacdes estdo sujeitas as leis do equilibrio quimico e as oscilacbes ambientais. Assim
por exemplo, uma mesma rocha dara origem a diferentes minerais secundarios e diferentes
solucdes de lixiviagdo, ou aos mesmos minerais e mesmas soluc@es de lixiviacdo em tempos

diferentes segundo as condi¢cdes de temperatura e precipitacao.
As principais reacfes do intemperismo séo:
- Nos ambientes com pH entre 5e 9

- Hidratacdo: Ocorre pela atracdo entre a molécula dipolar de &gua e as cargas nao
neutralizadas das superficies das particulas. Na hidratacdo as moléculas de dgua entram na
estrutura do mineral modificando-a e dando origem a um novo mineral. Como exemplo pode-

se citar a transformacéo de anidrita em gipso:
CCaSOy + 2H,0 —» CaS0,.2H,0

As cargas elétricas insaturadas na superficie dos grdos minerais atraem as moléculas de agua,

que funcionam como dipolos devido a sua morfologia, Figura 2.26 —.
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Argilomineral

\

Molecula de agua

(HO)

Figura 2.26 — Dipolos de moléculas de agua (Toledo et al, 2010).

- Dissolugdo: Ocorre em alguns minerais sujeitos a solubilizacdo completa como é o caso da

calcita e da halita como segue:
CaCO3 —» Cay+ + CO32-
NaCl -» Na+ + CI-

- Hidrolise: Os silicatos, principais minerais formadores das rochas, quando em contato com a

agua sofrem hidrdlise que pode ser:

- Total: Quando 100% da silica e do potassio s@o eliminados. Isto ocorre geralmente em
condicdes de alta pluviosidade e drenagem eficiente o que faz com que as solucbes de
alteracdo permanecam diluidas. Neste caso o K-feldspato da origem ao hidréxido de
aluminio: Gibbsita. Ao processo de eliminacdo total da silica e formacdo de oxi-hidroxidos de

aluminio e ferro da-se o nome de alitizacdo ou ferralitizacdo, Figura 2.27.

NS -
€O;  Pequenc proporgéo de :‘;"’lﬁe se recombinam em
moléculas de Co, no ar .

dissolve em gotos di chisva caulinite neoformoda; os
pora formar acido carbénico ent h’d'oqé"'°,’°°,re"d“
(H, €OJ na égua do orgilomineral.

Silica, fons potéssio (K')
e bicarbonato (HCO',) sao

lixiviados em dire¢éo oos rios.

A agua levemente écida
dissolve potdssio e silica
do feldspato

Uma pequena proporgdo de
moléculos de H, CO, ionizo
formando ions H e HCO',

(bicarbonato) tornando as
gotos levemente écidas.

Figura 2.27 - Alteracdo de um feldspato potassico em presenca de dgua e acido carboénico,

com a entrada de H+ na estrutura do mineral, substituindo K+, (Toledo et al, 2010).
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Parcial: Ocorre devido a condi¢cbes de drenagem menos eficientes. Nela parte da silica
permanece no perfil e o potassio pode ser total ou parcialmente removido sendo 0 processo
chamado de sialitizacdo. Esses elementos reagem com o aluminio formando os

aluminossilicatos hidratados, ou seja, 0s argilominerais.

- Com remocao de 100% de potéssio: nesse caso forma-se a caulinita, com remogdo de 66%
de silica e permanéncia de todo o aluminio. Este processo é chamado de monossialitizacéo,
Si:Al, 1:1.

- Com remocédo de parte do potassio: nesse caso forma-se a esmectita, com eliminacdo de
46% da silica, 87% do potéssio e permanéncia de todo o aluminio. Este processo é chamado
de bissialitizacéo, 2Si:Al, 2:1.

Acidolise: Ocorre geralmente em ambientes frios nos quais a decomposicdo da materia
organica é parcial dando origem a acidos organicos que diminuem bastante o pH da agua
tornando-o inferior a 5, sendo assim capazes de complexar o ferro e o aluminio, colocando-o0s
em solucdo. As rochas que geram aciddlise total (pH<3) geram solos constituidos
praticamente apenas de minerais primarios mais insoliveis como o quartzo ( solos
podzolicos). A acidolise parcial ocorre quando as solucdes de ataque apresentam pH entre 3 e
5 e nesse caso a remoc¢do do aluminio € apenas parcial, levando a individualizacdo de

esmectitas aluminosas.

Oxidacgédo: Alguns elementos podem estar nos minerais em mais de um estado de oxidacao.
Por exemplo o ferro que se encontra nos minerais ferromagnesianos primarios como a biotita,
anfibolios, piroxénios e olivinas sob a forma Fe2+, uma vez liberado em solucdo, oxida-se a
Fe3+ e precipita como novo mineral, a goethita, que é um oxido de ferro hidratado. A goethita
pode transformar-se em hematita por desidratacdo. O Fe3+ ndo entra na estrutura da maior
parte dos argilominerais ficando assim individualizado como oxi-hidréxidos, principalmente

goethita e hematita, Figura 2.28.
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Figura 2.28 - A alteracdo intempérica de um mineral com Fe2+ resulta, por oxida¢do do Fe2+

para Fe3+, na formacao de um oxi-hidréxido, a goethita, (Toledo et al, 2010)..

Em sintese, lateritas sdo as formacgdes superficiais comuns em regides tropicais e ricas em
oxi-hidroxidos de ferro e aluminio e caulinita. Ao conjunto dos processos de alitizacdo e

monossialitizacdo da-se o nome de laterizacéo.
2.7.2. Classificacdo dos solos tropicais

Quase toda a ciéncia da mecénica dos solos foi desenvolvida em paises de clima temperado,
cujos solos apresentam em determinadas situacdes, propriedades inferiores aos solos tropicais.
A aplicacdo das teorias desenvolvida para os solos de paises de clima temperado pode, nesses
casos, se tornar bastante conservadora. Assim, cabe aos engenheiros brasileiros estudarem os
solos tropicais de modo a esclarecer as davidas desse tdo importante capitulo da mecanica dos

solos.

Aceitando esse desafio, muitos engenheiros brasileiros se dedicaram ao trabalho arduo de
pesquisa com o objetivo de compreender melhor as propriedades dos solos tropicais. Nesse
sentido, sdo dignos de nota os trabalhos de Nogami e Vilibor (1981), Ignatius (1991) e Barros
e Pinto (1997).

Nogami e Vilibor (1981) apresentaram um novo método para classificacdo de solos tropicais.
Essa metodologia envolve a compactacdo de corpos de prova de pequenas dimensdes de
acordo com o principio desenvolvido para determinacdo do MCV (Moisture Condition

Value). De acordo com essa nova classificacdo, os solos sdo separados em 7 grupos e 2

49



grandes classes: 1) solos de comportamento lateritico e 1) Solos de comportamento nédo

lateritico.

Os métodos desenvolvidos em outros paises, baseados em classificacdes geotécnicas de solos,
ndo coincidem com o comportamento de muito de nossos solos. H& também discrepéancias
consideraveis quando se comparam as propriedades hidraulicas e mecénicas inferidas a partir
da classificacdo geotécnica com as propriedades medidas diretamente em ensaios executados

em laboratorios.

Esse problema foi detectado no nosso pais quando foram introduzidos, entre nés, os

principios desenvolvidos no exterior na Mecénica dos Solos para finalidades rodoviarias.
A seguir, sdo apresentados alguns métodos para classificagcdo de solos tropicais.

a) Nogami e Vilibor

Nogami e Vilibor (1981) adotaram inicialmente a determinacgéo das propriedades basicas dos
solos por meio da compactacdo dindmica de corpos de prova de dimensdes reduzidas (5 cm

de didmetro e 5 cm de altura).

O uso de corpos de prova de dimensdes reduzidas para estudos de solo com finalidades
rodovidrias foi introduzido no Brasil em 1965 sendo estendido em seguida para determinacéo
da capacidade de suporte (Mini CBR), da permeabilidade e da penetracdo de agua, contracdo
e penetracdo da pintura betuminosa. Essa sistematica, apesar de caracterizar o solo de maneira

bastante completa, tem o inconveniente de ser extremamente trabalhosa.

A introducdo do método de ensaio de compactacdo envolvendo a determinacdo do MCV
(Moisture Condition Value), devidamente adaptado para uso de corpos de prova de dimensdes
reduzidas designado por ensaio Mini-MCV, possibilitou uma simplificacdo dessa sistematica.
Esse ensaio fornece a variacdo de uma propriedade empirica do solo denominada Mini.MCV,

apos imersao total em agua, sob condicGes padronizadas.

Além da classificacdo dos solos, segundo Nogami e Vilibor (1981), outros dados importantes
sdo obtidos a partir da sistematica que envolve os ensaios Mini-MCV e de imersdo em agua,

tais como:

e Familia de curvas de compactacdo com energias variando de um valor abaixo do valor

“normal” até um valor superior ao da energia “intermediaria”.
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e Relagdo entre o Mini_MCV e o teor de umidade do solo que permite determinar
rapidamente, no campo, o teor de umidade de compactacao.

e Capacidade de suporte, expressa em Mini-CBR, sem imersdo dos corpos de prova e
com maxima densidade que se pode conseguir com um determinado teor de umidade.
Esse valor é obtido mediante uso da correlagdo Mini-CBR X Mini-MCV para 0s
principais grupos de solos.

e C(lassificagdo do solo com base nos parametros a’ ¢ b’, que definem a curva de
variacdo do teor de umidade (ordenadas) em funcdo do Mini-MCV (abcissas).

e Ordem de grandeza da permeabilidade do solo através da determinacdo do Mini-MCV
correspondente ao ponto de exsudacdo, na ocasido da compactacdo dos corpos de
prova. Quanto mais elevado o Mini-MCV correspondente ao ponto de exsudacéo,
menor a permeabilidade desse solo.

e Caracteristicas de Expansibilidade e coesdo do solo compactado sob condi¢do de
imersdo total em agua, com confinamento parcial, deduziveis em face do ensaio de

“Comportamento a Imersao™.

O ensaio comega com a secagem das amostras ao ar e em seguida seu destorroamento e
passagem pela peneira de abertura nominal de 2 mm. A fracéo retida na peneira é desprezada.
A seguir, sdo preparadas amostras com varios teores de umidade, Hi,H, Hs, ..., Hi como no
método de compactacdo dindmica, mas sem reaproveitamento das amostras. ApOs sua
preparacdo as amostras ficam em repouso por pelo menos 10 horas em recipiente que previna

a perda de umidade.

Segue-se a compactacdo de acordo com o Mini-MCV com equipamento de compactacao que
permite obter corpos de prova de 5 cm de didmetro e soquete de 22,7 N de peso. Esse

equipamento permite medir a altura do corpo de prova com precisdo de 0,05 mm.

A amostra com umidade H; é colocada no cilindro de compactacdo e em seguida é aplicada
uma sucessdo crescente de golpes: 1,2,3,4,..., n. A medida das alturas das amostras sao
efetuadas para a série correspondente ao numero de golpes: 1, 2, 3, 4, 6, 8, 12, 16, 24, 32,
48,...,n,..., 4n, conforme a Tabela 2-8 Nogami e Vilibor (1981).
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Tabela 2-8 — Dados obtidos do ensaio Mini-MCV para um teor de unidade H;. Nogami e
Vilibor (1981)

(1) (2) (3) 4
Golpes altura Diferenca de Dens. aparente

Altura seca

1 Al al=A4-Al Das.1

2 A2 a2=A8-A2 Das.2

3 A3 a3=A12-A3 Das.3

4 Ad ad=A.16-A4 Das.4

6 Ab a5=A24-A6 Das.6

5 AR a8=A32-AR Das.8

I A an=Adn-An Das.n

Os golpes s@o aplicados até quando o decréscimo da altura entre leituras sucessivas for
pequena, negativa, ou ocorrer nitida exsudagdo. S&o calculadas as diferencas entre as alturas
ai conforme a coluna (3) da Tabela 2-8 e repetidos os mesmos procedimentos para as

amostras com teores de umidade Ho, Hs, ..., H;.

Representando-se no eixo das ordenadas os valores de a.n e no eixo das abcissas em escala
logaritmica o nimero de golpes, obtém-se uma familia de curvas caracteristicas para cada teor
de umidade H; (i= 1, 2, 3, etc.) da amostra i do solo. A reta paralela ao eixo das abcissas com
ordenada 2 mm interceptara cada curva em um ponto n.i correspondente ao teor de umidade
de compactacdo H;. O valor de Mini-MCV é dado pela Equacao (2.51).

Mini — MCV = 10 logn.i (2.51)
Para um mesmo solo, o Mini-MCV aumenta com a diminuicdo do teor de umidade de
compactacéo H;.

A inclinacdo da curva correspondente ao Mini-MCV igual a 10 é o valor ¢’, que podera ser
obtido, caso necessario, por meio de interpolacéo entre as curvas do ensaio, conforme Figura
2.29, Nogami e Vilibor (1981).
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Figura 2.29 — Representacdo dos resultados dos ensaios (Nogami e Vilibor, 1981)

A partir dos valores de H; e com as alturas dos corpos de prova, sdo calculadas as densidades
aparentes secas correspondentes a 1, 2, 3, ..., z golpes. Unindo-se as densidades aparentes
secas do mesmo numero de golpes, obtém-se a familia de curvas de compactacdo. A linha que
une os pontos de maxima densidade obtida para cada teor de umidade de compactacéo define
uma curva de saturacao. Essa curva é peculiar ao solo ensaiado e ao método de compactacédo
adotado. A inclinacdo da parte retilinea do ramo seco da curva correspondente a 12 golpes

fornece o parametro d’ dado pela Equacéo (2.52):

ADas (2.52)
AH

Na qual ADas representa a diferenca de densidade aparente seca correspondente a uma

d' =1000 x

variacao de teor de umidade AH.

A curva que se obtém representando-se em ordenadas o teor de umidade de compactacdo e em
abcissas 0 Mini-MCV nos fornece um meio de obter rapidamente o teor de umidade no

campo.
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Utilizando-se corpos de prova resultantes da compactacdo de acordo com o método Mini-
MCV, extrai-se parcialmente os corpos de prova dos cilindros deixando-se 10 mm salientes.
Os corpos de prova sdo imersos em agua. O material desprendido é recolhido e seco a 105° C-
110° C a fim de se obter o peso seco desprendido de cada corpo de prova. A porcentagem de
perda por imersdo é dada pela Equacéo (2.53).

(2.53)

Py
P, =100 x =
Pp

P; € 0 peso do solo seco da parte desprendida e B, € 0 peso seco correspondente aos 10 mm
salientes dos corpos de prova. Quando a parte desprendida mantiver a forma cilindrica, sem

deformacdes apreciaveis, o valor de P, deve ser multiplicado por 0,5.

Determina-se o gréafico de P; em funcdo do Mini-MCV do respectivo corpo de prova e obtém-
se 0 valor dessa perda correspondente ao Mini-MCV de 10 ou 15, de acordo com os valores
das densidades aparentes secas obtidos. O valor final de P; sera usado na classificacdo do

solo.

Para classificar o solo, utiliza-se um gréafico elaborado por Nogami e Vilibor, 1981 e
representado na Figura 2.30 obtida em Fortes et al, 2002. Nessa figura, ¢’ ¢ dado pela
Equacdo (2.54)
3 20+ P, (2.54)

d 100

e =

Nesse grafico, nas abcissas estdo representados os valores de ¢’ e nas ordenadas os de e’. Em

funcédo desses valores, determina-se no grafico grupo a que pertence o solo.
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Figura 2.30 — Grafico para classificacdo de solos (Nogami e Vilibor, 1981)

Indica-se pela letra N os solos de comportamento ndo lateritico e pela letra L os solos de

comportamento lateriticos. Dessa forma Nogami e Vilibor (1981) apresentam uma tabela com

as propriedades tipicas desses grupos de solos, Tabela 2-9.

Tabela 2-9 — Grupos de solos (Nogami e Vilibor, 1981)

CLASSES N - S0L0S DE COMPORTAMENTO - "NAO LATERITICO™ - S0LOS DE COMPORTAMENTO “LATERITIC
GRUFPOS NA NA" NS" NG~ LA LA® LG
AREIAS ARENDSOS SILTOS0S ARGILOSDS AREIAS ARENOSO0S ARGILOSOS
. areias, areias areias ziltes [(k.m] argilas, argilas areias
GRANULOMETRIAS TIPICAS ilt - it siltosas, ziltes arencsas, areias com argilosas, argilas, argilas
[minerais [11) sttosas. Siltes | areias Arenosos e argilas pouco argila argilas arenosas
(9 argilosas argilosos siltosas arenosas
T
a m. alto: 30
w MINI-CER »
o Sem alto 12-30 alto médio alto
w imersio a alto a alto alto a alto
E m médio 4-12 meédio alto muito alto
E baizo<4
= Itax 70
% | PerDA DE suPoRTE | T2 média
5] POR IMERSAD média 40-74 a baiza alta alta baiza baiza baiza
m baiza
(4] baiza<40
EXPANSAD
m 2 :rll:ii;:j— baiza baiza alta ::;:i: baiza baiza baiza
CONTRACAD 3 baiza a baiza a &di alta a baiza a média a
m 2 baiza <0.§ média média media média baiza média alta
altax [-3] .
PERMEABILIDADE média meadIa baiza alta alta baiza baiza baiza
-3
log [k[emis]) [2) (-3) a baiza
aiza  <[-6
PLASTICIDA | (%) P LL
DE alta =30 +70 baiza média média NF baiza média
— a a a alta a a a
media | 7-30 30-70 NP NP alta baiza média alta
baixa <7 <30
QUADRO Il - PROFPRIEDADES TIPICAS DOS GRUFPOS DE SOLOS (1] q =quartzo, m=micas, k=caulinitas (2] corpos de prova compactados na umidade
otima da energia “normal”, com sobrecarga padrio quando pertinente sem fragio retida na peneira de 2 mm de abertura.

b) Meétodo das pastilhas

Fortes et al (2002) apresentam o método das pastilhas para identificacdo expedita de solos

tropicais.
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O método tem a vantagem de ser simples, rapido e de baixo custo. Pode ser executado de
forma expedita na obra para uma rapida identificacdo dos solos tropicais no que diz respeito

ao comportamento lateritico ou ndo lateritico.

O método leva em consideracdo para a classificagdo dos solos a contracdo diametral da
pastilha, designada por c¢’; a penetracdo de uma agulha padrdo de um mini-penetrometro
expressa em mm, com aproximacdo de 0,1 mm, quando aplicada verticalmente na pasta de
solo ou na pastilha ap0s a reabsorcdo de agua feita sob condi¢Ges padronizadas; as trincas e a
expansao das pastilhas apds a reabsorcao de agua.

A aparelhagem e os materiais empregados sdo muito simples e constam de anéis de PVC ou
de aco inoxidavel com didmetro interno de 20 mm + 0,05 mm, 5 mm de altura e espessura da
parede da ordem de 3 mm; cuba para reabsorcdo de agua pela pastilha constituida de pedra
porosa de 5 mm de espessura € 10~2 cm/s; paquimetro com precisdo de 0,1 mm; espatula
flexivel e fio de nylon para preparacdo da amostra; estufa ou dispositivo para manter a
temperatura em torno de 60 °C; peneiras de malha quadrada, com aberturas de 0,42 mm e 2
mm; mini-penetrdmetro padréo de e agulha de 1,3 mm de didmetro com cerca de 5 mm de
comprimento e 10 g de massa; papel filtro e placa de vidro plano esmerilhado. A aparelhagem

e 0 ensaio sdo mostrados na Figura 2.31, Fortes et al (2002).
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Figura 2.31 — (a) aparelhagem (b) espatulacéo (c) moldagem das pastilhas (d) medida da
contracao (e) absorcao de agua (f) penetracdo. Fortes et al (2002)

A preparacdo da amostra consiste em seca-la ao ar, coletar 30 g a 50 g da fracdo que passa na
peneira de 2 mm e passa-la na peneira de 0,42 mm. A fracdo que passa nessa peneira é
umedecida e deixada em repouso por no minimo 8 h. A amostra € colocada sobre a placa de
vidro e ¢é feita a sua espatulacdo. Deve ser observada a necessidade de se colocar ou ndo mais
agua a fim de tornar a espatulacdo mais eficiente. Terminado esse processo, determina-se a
consisténcia da pasta utilizando-se o mini-penetrémetro, ajustando-se o teor de umidade ate se
conseguir a penetracdo de 1 mm. Forma-se a seguir uma esfera de cerca de 10 mm de
diametro e, com os dedos, amolga-se o solo dentro do anel. O excesso de solo € arrasado com
o fio de nylon. Caso haja vazios, essa operagdo deve ser reiniciada. Os anéis devem ser
mantidos em posigéo vertical, em estufa com temperatura de 60 °C no tempo minimo de 6 h
ou secos ao ar por 12 h.. Apds esse periodo, mede-se a contracdo da pastilha por meio da
medida do seu didametro e do diametro do anel. Os anéis e as respectivas pastilhas sdo

transferidos para a pedra porosa saturada e recoberta com papel filtro ficando em repouso por
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duas horas. Apds esse tempo, é feita a penetragdo da agulha que devera ser apoiada sobre a
pastilha ou blocos entre trincas em posicéo de queda livre.

Obtidos os valores da contragdo ¢’ e da penetrag@o, o ponto correspondente ¢ locado na carta
de classificacdo mostrada na Figura 2.32 (Nogami e Vilibor, 1994) e obtém-se o grupo de
solo da metodologia MCT.

Coeficiente ¢
0z 05 09 1.3 1.7
o I D P
: NA-NS' NS'-NA' NS'INA' NS'-NG'
T—
E ' NA NG*
E .l _NANS | NAWNS' | NaT |
o (NG'-NS')
&
I B
2 LA :
1v{-------t--=----=--fF--=-=-==-=-q--=--=-=--- b-===-
LA-LA LA' LA-LG" | LG
D :
0,15 022 0,65 0.9 1.4
Contracao diametral (mm)

Figura 2.32 — Carta de Classificacdo do método das pastilhas (Nogami e Vilibor, 1994)

c) Estimativa do mddulo de cisalhamento

Barros e Pinto (1997) mostram que uma estimativa do modulo de cisalhamento G, do solo

pode ser obtida para solos lateriticos em fungéo do indice Ngpr do solo por meio da Equacao
(2.55).

Gy = 56 + 20,3Ngpr (2.55)

A Figura 2.33 (Barros e Pinto, 1997) mostra claramente a diferenca entre os modulos de
cisalhamento medidos em ensaios Cross-Hole e 0s que seriam obtidos caso se utilizassem
correlacdes para solos de zonas temperadas para determinacdo de G, (linhas tracejadas da

figura).
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Figura 2.33 — Correlagdes Ngpr X G, (Barros e Pinto, 1997)

Essa discrepancia esté relacionada com a ocorréncia de uma estrutura cimentada em solos
lateriticos que no ensaio SPT é quebrada, enquanto que o ensaio Cross-Hole, por ser um

ensaio de baixa amplitude de deformacdes, ndo afeta essa estrutura.

A concluséo é que correlacGes para solos temperados com base no valor de Ngpr subestimam
significativamente o valor do modulo de cisalhamento dos solos. Esses valores sdo muito
mais altos quando se lidam com solos lateriticos. Assim, pode-se comparar os valores do
mabdulo de cisalhamento obtidos por meio de ensaios Cross-Hole com os valores obtidos pela

Equacdo (2.55) para se avaliar se o solo apresenta comportamento lateritico ou ndo (Décourt,
2002).

d) Método de Ignatius

Ignatius (1991) apresenta uma proposta de indice classificatorio para solos tropicais.

Esse autor observa que quanto maior o valor de d” na Equagdo (2.54), mais evidenciado fica o
comportamento lateritico do solo. Na Figura 2.34 (Hachich et al, 1996 apud Nogami et al,
1985), os solos 1 a 9 sao “ndo tropicais”, os solos A, B e C sdo lateritcos segundo a
metodologia MCT e os solos D, E e F sdo saproliticos. Como indicado na Figura 2.35, 0s
solos mais arenosos (curvas mais a esquerda e acima) apresentam d’ maiores que os solos
mais argilosos (curvas mais a direita e abaixo). Também, verifica-se que os solos lateriticos
tém d’ maiores do que os dos solos ndo tropicais situados na mesma posicdo do grafico.

Entretanto, os solos arenosos podem ter d’ da mesma ordem de grandeza dos solos lateriticos.
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Isso leva a conclusdo que somente o valor de d’ ndo ¢ indicativo de solo lateritico, mas apenas
quando comparado com o d’ de um solo tropical com mesma densidade seca maxima e
mesma umidade 6tima. Como solos ndo tropicais a curva de compactacdo tem sua forma
dependente de sua densidade maxima e umidade 6tima, supds-se que essa curva pudesse ser
normalizada com relacdo a esses parametros, resultando em Unica curva normalizada para

esses solos, Figura 2.35 (Ignatius, 1991).
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Figura 2.34 — Curvas de compactacdo (Hachich et al, 1996 apud Nogami et al, 1985)
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Figura 2.35 - Curvas normalizadas (Ignatius, 1991)

Como pode ser visto na Figura 2.35, as curvas dos solos tropicais reduzem-se a uma unica

. h . . .
curva no espaco normalizado com —*— e — |, onde s € Ry, indicam a densidade seca

Ysmax.  Het
méaxima e a umidade 6tima de compactacdo. A inclinacdo do ramo seco da curva normalizada
da Figura 2.35 é caracteristica de solos ndo tropicais. Os solos lateriticos apresentam
inclinacGes maiores no ramo seco e 0s solos saproliticos apresentam essas inclinagbes na

mesma ordem de grandeza dos solos nédo tropicais ao serem plotados no espaco normalizado.

Pode-se assim instituir um parametro como “indice de laterizagdo” do solo dado pela Equacéo

(2.56) ou pela Equacéo (2.57)

L= A(VS—?JC) (2.56)
A(p-)
L=d (L) (2.57)
Vsmax.

Medindo-se os valores de Z na Figura 2.35 encontram-se os valores de Z =0,15 para o0s solos
ndo tropicais, L =0,20 para os saproliticos e Z =0,56 a 1,25 para o0s solos lateriticos. Assim, foi
sugerido que apenas o pardmetro L ¢é suficiente para dividir os solos em “solos de
comportamento lateritico” ¢ “solos de comportamento néo lateritico”. O valor Z =0,30 ficou
estabelecido como a fronteira entre 0s dois comportamentos.
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3. MATERIAIS E METODOS

3.1. INTRODUCAO

Serdo discutidos neste capitulo a metodologia utilizada, bem como os materiais utilizados
para atingir o objetivo deste trabalho. Foram selecionadas quatro obras como sitios de estudo
nas quais foram executadas ensaios de carregamento. Trés obras estdo situadas no Distrito
Federal: uma na cidade satélite da Ceilandia, uma na cidade satélite do Gama e outra na
cidade satélite do Guara. A quarta obra esta situada na cidade de Londrina, no estado do
Parana.

O motivo da escolha advém da natureza lateritica dos solos superficiais dessas localidades
que sdo solos tropicais profundamente intemperizados.

3.1.1. Aspectos geoldgicos-geotécnicos do Distrito Federal

O Distrito Federal (Figura 3.1) tem a forma aproximada de um quadrilatero com 5.814 km? de
area (25% da area do estado de Sergipe), limitado ao norte pelo paralelo 15° 30” S, ao sul pelo
paralelo 16° 3” S, ao leste pelo rio Preto e a oeste pelo rio Descoberto. Sua altitude esta entre
750 m e 1300 m com o ponto culminante situado no noroeste da regido no morro do Rodeador
a 1344 m acima do nivel médio dos mares. A vegetacdo é o cerrado que abrange a quase
totalidade da regido. A hidrografia da regido contempla rios que drenam a bacia do Parana
(Descoberto e Sdo Bartolomeu), do Séo Francisco (Preto) e a Bacia Amazonica (Maranhéo),
(Araki, 1997).

Figura 3.1 — O Distrito Federal (Fonte: Google Earth)
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No Distrito Federal,é comum a ocorréncia de uma arddsia intemperizada com dobras e
foliacOes. Essa ardosia é formada por um processo metamorfico e pertence ao grupo Paranoa
da idade mezoproterozdica. Os solos saproliticos e residuais oriundos dessa rocha preservam
suas caracteristicas originais de dobramento e foliacbes (Cunha e Camapum de Carvalho,
1997). Extensas areas do Distrito Federal (mais de 80%) s&o cobertas por essa camada de solo
intemperizado da idade do tercidrio-quaternario. Essa camada de solo foi submetida a um
processo de laterizagdo e apresenta uma espessura que pode variar de alguns centimetros até
40 m. Ha uma predominancia do argilo-mineral caulinita, bem como de 6xidos e hidroxidos
de ferro e aluminio (Cunha et al, 2003). Cardoso (1995) faz um amplo estudo sobre a
colapsividade de quatro tipos diferentes de solo: mud flow, solo lateritico, solo saprolitico e
solo coluvionar. A caracterizacdo quimica e mineraldgica desses solos corrobora o seu
comportamento fisico, inclusive durante o processo de colapsividade. Tais caracteristicas sdo
consequéncia da historia geologica de cada solo e por isso apresentam resultados diferentes.
Para os solos lateriticos a analise mineralogica demonstrou a forte presenca de caulinita e a
analise quimica mostrou que esses solos sdo ricos em oOxidos de ferro e aluminio. Ainda
segundo Cardoso (1995), em solos de regides tropicais com o predominio do intemperismo
quimico, os alcalis e alcalino-terrosos (K, Mg, Na, Ca, etc.) sdo 0s primeiros a serem
lixiviados. Os elementos comuns mais imoveis, devido principalmente a maior valéncia, séo
na ordem Al, Fe e Si. As analises quimicas realizadas demonstraram um alto grau de
intemperismo nos solos lateriticos do Distrito Federal devido ao elevado teor de Al, Fe e Si na

constituicdo desses solos.

O clima do Distrito Federal apresenta duas estacfes muito bem definidas, a estacdo chuvosa e
a estacdo seca. Isso permitiu ao longo do tempo um processo de lixiviacdo de sais e outros
compostos soluveis das camadas superiores e sua deposicao nas camadas inferiores (Araki
1997). Isso resultou na formacao de uma camada lateritica que, devido ao seu elevado indice
de vazios, ¢ conhecida como “argila porosa” de Brasilia. Essa argila € muito porosa, apresenta
elevado indice de vazios e baixa resisténcia a penetracdo (Nspr<4), possui estrutura
metaestavel que se instabiliza quando submetida a variacbes de energia interna (alteracdes
quimicas, de umidade, do estado de tensbes) e de energia externa (vibracGes). Como
consequéncia, essas argilas apresentam um comportamento contractil (colapsivel), (Araki,
1997).
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De acordo com Blanco (1995), a geologia do Distrito Federal precisa ser melhor entendida,
principalmente no que diz respeito a estratigrafia e a geologia estrutural, pois extensas areas
cobertas por solos dificultam o conhecimento geoldgico da érea.

Geologicamente, a regido do Distrito Federal esta localizada no setor oriental da Provincia do
Tocantins, na porcdo centro-sul da Faixa de Dobramentos Brasilia. Encontram-se rochas
atribuidas ao Proterozdico Médio a Superior, representadas pelos Grupos Canastra e Paranoa
(Cardoso, 2002).

Segundo Blanco (1995), a geomorfologia do Planalto Central possui fei¢des préprias devidas
as suas caracteristicas geoldgicas e antropicas. As chapadas apresentam predominantemente
relevo residual e de aplainamento, com topografia plana e levemente ondulada ou em

lombadas.

Os latossolos explicam a evolucdo geormorfolégica da regido, porque esses solos estdo
mineralogicamente relacionados a rocha-mae. Possivelmente tém a sua origem relacionada a

processos de intemperismo quimico, corrosao e lixiviagao intensos (Jardim, 1998).
3.1.2. Aspectos geoldgicos-geotécnicos de Londrina

A cidade de Londrina estd localizada no norte paranaense, regido sul do Brasil e € um
importante polo de desenvolvimento regional. A cidade é relativamente nova, com cerca de
80 anos, e tem uma populacdo de aproximadamente 515.000 habitantes. As principais fontes
de renda do municipio sempre estiveram ligadas a agropecuaria, sendo que durante os anos 70
e 80 do século passado a economia era movida pelo café e, nos dias atuais, pelo plantio da

soja (Goncalves, 2006).

Londrina esta situada no Planalto de Apucarana, na regido do Terceiro Planalto Paranaense
(Figura 3.2), cuja principal caracteristica é a ocorréncia de rochas geradas pelos derrames de
lavas vulcanicas basalticas, em sua maior parte toleiticas. Como parte do Terceiro Planalto
Paranaense, o Planalto de Apucarana, situado ao norte, abrange toda a rede de drenagem da
margem direita do rio Ivai, a bacia do rio Pirapd e pequenos afluentes do rio Paranapanema,
(Nakashima e NGbrega, 2003).
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Figura 3.2 — Mapa esquematico dos solos do Terceiro Planalto Paranaense (Nakashima e
Nobrega, 2003)

Segundo Teixeira et al. (2003), o solo de Londrina apresenta, na sua camada superficial, uma
argila madura, porosa, laterizada, colapsivel, de estrutura microagregada, tipica de solos
tropicais, com consisténcia mole a média até uma profundidade de 12 m, cujos principais
minerais constituintes sdo a caulinita e 6xidos de ferro, responsaveis pela coloracdo vermelha
do solo. O teor de umidade da argila esta abaixo de 35%) e a porosidade é cerca de 65%. Essa
camada esta sobrejacente a uma camada de argila siltosa residual. O nivel de &gua esta
aproximadamente a 15 m de profundidade. Cabe destacar que essa classificacdo do perfil de
solo como de consisténcia mole a média deve-se tdo somente a técnica de ensaio adotada, 0

SPT, ndo sendo condizente com as caracteristicas estruturadas dos solos tropicais lateriticos.
3.2. DESCRICAO DAS OBRAS

Quatro sitios foram escolhidos para a apresentacdo deste trabalho. Trés sitios correspondem a
obras localizadas no Distrito Federal, uma na Cidade Satélite de Ceilandia, uma na Cidade
Satélite do Gama e outra na Cidade Satélite do Guara (Silva, 2011). O terceiro sitio esta
localizado no Campus Experimental da Universidade Estadual de Londrina, Parana (Melo,
2009).
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3.2.1. Obra da Cidade Satélite da Ceilandia

A obra esta situada na Cidade Satélite de Ceilandia conforme indicado na Figura 3.3.

Figura 3.3 — Localizacdo de Ceilandia — DF (Fonte: Google Earth)

Um dos furos de sondagem esté representado na Figura 3.4. Nessa figura, observa-se, apés a
primeira camada de aterro de argila com pedregulhos, uma camada de argila pouco siltosa de
consisténcia muito mole a mole segundo a interpretacdo dada aos resultados de SPT, de cor
vermelha que termina aos 9,00 metros de profundidade. A terceira camada, que vai até 15,00
m, é constituida de argila pouco siltosa, muito mole a rija, vermelha. A partir desse ponto, ha
uma camada de argila arenosa com pedregulhos de consisténcia muito mole a mole, vermelha,
que se estende até os 19 metros. Dai até os 25 metros, uma camada de areia muito argilosa
com pedregulhos de compacidade pouco compacta a medianamente compacta, se sobrepde a
uma camada de silte arenoso com pedregulhos, compacto a muito compacto, cor variegada
que vai até 28,00 metros. Nessa profundidade, observa-se a camada final de areia siltosa, com
pedregulhos, muito compacta, cinza, até o limite da sondagem que é de 30,15 metros. O nivel

de &gua foi encontrado aos 15,85 m.

O perfil acima descrito engquadra-se perfeitamente nas descricdes sobre solos lateriticos do
Capitulo 2.
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Prof. (m) N,Ivel Ngpr Descri¢do da camada
d'dgua
1 2 0,55 Aterro de argila arenosa, vermelha.
2 2/45 Argila pouco siltosa, muito mole a mole,
3 2/45|vermelha.
4 2/45
5 4
6 3
7 4
8 5] 9,00
9 6
10 5|Argila pouco arenosa, muito mole a média,
11 7|vermelha.
12 3
13 2
14 2/45|15,00
15/15,85 m 1/45|Argila arenosa, com pedregulhos, muito
16 — 2{mole a mole, vrmelha.
17 5 17,60
18 5|Argila muito arenosa, com pedregulhos,
19 6|mole, vermelha.
20 7
21 8
22 9
23 11
24 13]25,00
25 20|silte arenoso, com pedregulhos, compacto
26 41|a muito compacto, cor variada.
27 48]28,00
28 52| Areia siltosa, com pedregulhos, muito
29 50/09 compacta, cinza.
30 50/15

Figura 3.4 — Sondagem SP 01 da obra da Ceilandia

Em face da presenca do nivel de 4gua na profundidade da ordem de 15,00 m, optou-se por
uma solucdo em estacas pré-moldadas de concreto armado vibrado, de secdo vazada, com
didmetros de 33 cm e 42 cm, fabricacdo da INCOPRE, cujas caracteristicas séo mostradas na
Figura B.1Figura B.1 e na Figura B.2 do ANEXO B. As estacas foram cravadas com bate-

estacas de martelo de queda livre. O controle foi executado por meio de ensaios de

carregamento dindmico e por meio do repique elastico.
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O método utilizado para o célculo da capacidade de carga foi o de Décourt-Quaresma (1982),

pois a experiéncia na regido mostra que o método tem sido mais adequado (Souza Filho e

Abreu, 1990).

Utilizando-se um perfil médio representativo do solo da obra, obteve-se a tabela de

capacidade de carga para as estacas pré-moldadas de 33 cm e 42 cm de diametro, Figura 3.5.

Nessa tabela, estdo indicados os valores de PL, PP e Padm, carga admissivel na estaca.

OBRA: Ceilandia

Capacidade de carga de estacas

Método Decourt-Ouaresma
Tipo de Estaca: 1
Diametro 42 cm
1) Pre-moldada 1) Argilas
2)Escavada 2)Silte Argiloso
3)Strauss 3)Silte Arenoso Fura: SP Medio
4) Argias MA: 15,00m
PROF. [m] N Solo CARGAS
1 2 PL PP Padm
2 1,23 )| k) (kN
3 1,33 &3 ) &3
4 1,33 79 50 73
El 1,33 106 50 94
& 2 132 &1 117
7 5 153 78 141
2 & 135 100 167
9 7 221 116 199
10 ) 262 135 236
11 10 308 161 )
12 11 358 166 317
13 9 417 172 364
14 11 481 155 409
15 2 535 122 442
16 2 598 100 485
17 7 B47 100 523
13 3 673 133 5&1
19 ] 717 536 B36
20 12 766 628 746
21 13 819 i 801
22 12 837 794 831
23 13 958 1016 991
24 25 1025 1367 1131
25 31 1120 1224 1167
26 50 1246 1512 1337

(a)

OBRA:  Ceilandia

Capacidade de cargs de estacas
Matodo Decourt-Quaresma

Tipode Estaca:
Diametro

1
33cm

1)Pré-moldada 1) Argilas
2)Ezcavada 2)%ilte Arziloso
3)Strauss 3] Silte Arenoso Fura: SP Medio
4) Areias HA: 15,00m
PROF. (m) i Solo CARGAS
1 2 FL PR Padm
2 1,23 | ) | (kn)
3 1,33 41 31 40
4 1,33 B2 31 56
El 1,33 a3 31 71
& 2 104 33 a9
7 5 124 43 103
2 & 145 62 127
9 7 174 72 152
10 2 206 36 130
11 10 242 k] 211
12 11 281 103 242
13 9 328 106 79
14 11 378 96 315
15 2 421 75 342
16 2 470 62 ETE
17 7 509 62 407
13 2 529 a2 427
19 9 Be3 331 5lg
20 12 02 333 560
21 13 £44 422 601
22 12 697 490 B59
23 13 753 627 736
24 25 206 244 831
25 31 280 756 866
26 ] 979 934 987

(b)

Figura 3.5 — Calculo da capacidade de carga — Ceilandia (a) Estaca 42 cm (b) Estaca 33 cm
(Décourt e Quaresma, 1982)
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Para a classificagdo MCT do solo, foi escolhido o método das pastilhas apresentado no
Capitulo 2. A escolha desse método deveu-se a sua eficiéncia e simplicidade, j& que as
amostras de solo da sondagem SPT poderiam ser utilizadas. O solo apresentou
comportamento lateritico até cerca de 15,00 m de profundidade. No ANEXO C sédo mostrados
os detalhes do ensaio (Figura C.1, Figura C.2 e Figura C.3).

3.2.2. Obra da Cidade Satélite do Gama

A obra esta situada na Cidade Satélite do Gama conforme indicado na Figura 3.6.

Figura 3.6 — Localizacdo do Gama — DF (Fonte: Google Earth)

Um dos furos de sondagem esta representado na Figura 3.7. Nessa figura, observa-se que o
subsolo da obra é constituido basicamente de uma argila arenosa pouco siltosa muito mole a
média, vermelha até os 20,00 metros. Apos 20,00 metros uma camada de argila arenosa,
pouco siltosa com canga lateritica, média a rija, roxa se estende até os 24,00 metros se
sobrepondo a uma camada de areia medianamente compacta a muito compacta, vermelha, que
vai até o limite de sondagem em 25,30 m. O nivel de &gua final foi encontrado na
profundidade de 11,16 m.

O perfil acima descrito enquadra-se perfeitamente nas descrigdes sobre solos lateriticos do
Capitulo 2.
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Prof. (m) N,WE| MNzer Descricdo da camada
d'dgua
1 2
2 2
3 3
a 4
3 4
6 4
7 3
8 2|Argila pouco arenosa, pouco sil-
5 4|tosa, muito mole a média, ver-
10 2|{melha.
11|11,16m 3
12 — 4
13 2
14 2
15 2
16 2
17 4
18 3
15 7
20 10| Argila siltosa, pouco arenosa,
21 7|com canga lateritica, media a
22 S|rija, roxa.
23 11
24 27|Areia fina, medianamente com-
25 40/15|pacta a muito compacta, cinza.

Figura 3.7 — Sondagem da obra Gama

Por razdes analogas, a escolha do tipo de fundacdes, as caracteristicas das estacas, 0s método
utilizados para a classificacdo do solo, para o célculo da capacidade de carga das estacas e
para o controle da cravacdo foram os mesmos da obra anterior. As estacas foram cravadas
com bate-estacas de martelo de queda livre a partir da cota 96,62. O controle foi executado

por meio de ensaios de carregamento dindmico e por meio do repique elastico.

Utilizando-se um perfil médio representativo do solo da obra, obteve-se a tabela de

capacidade de carga para estacas pré-moldadas de 33 cm e 42 cm de didmetro, Figura 3.8.
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OBRA: Gama OBRA: Gama

Capacidade de carga de estacas Capacidade de carga de estacas
Método Décourt-Quaresma Métode Décourt-Quaresma
Tipo de Estaca: 1 Tipo de Estaca: 1
Diametro 42 cm Diametro 33cm
1) Fré-moldada 1) Argilas " 1) Pré-meoldada 1) Argilas
2)Escavads 2) Silte Argiloso 2)Escavada 2)Silte Argiloso
3)5trauss 3)Silte Arenoso Furo: 5P Médio 3)5trauss 3} Silte Arenoso Fura: ISF Médiu.l
4] Argias M 15,00m 4 Argias MA: 15,00m
FPROF. (m] M Siala CARGAS PROF. [m) M Sala CARGAS
1 4 FL FF Fadm 1 4 FL FF Padm
2 4 [kN) [kN) [kN) 2 4 (kN [kN] (kN
3 3 62 55 61 3 3 48 34 46
4 2 92 55 a5 4 2 73 34 B4
5 4 117 55 104 5 4 92 34 79
B 2 143 55 124 & 2 112 34 95
7 3 174 55 148 7 3 137 34 114
2 4 200 55 1638 g 4 157 34 130
) 2 226 55 138 o 2 178 34 145
10 2 257 50 210 10 2 202 31 163
11 2 283 50 231 11 2 223 31 179
12 2 310 55 252 12 2 243 34 196
13 4 336 55 272 13 4 264 34 212
14 3 362 78 298 14 3 235 48 231
15 7 353 111 330 15 7 309 &3 255
16 10 419 133 356 16 10 330 a2 274
17 7 464 144 383 17 7 365 29 302
13 9 523 150 440 18 9 411 52 339
19 11 568 260 502 19 11 445 161 384
20 27 G622 488 500 20 27 439 301 451
21 20 685 704 703 21 80 538 434 523

(a) (b)
Figura 3.8 — Calculo da capacidade de carga — Gama (a) Estaca 42 cm (b) Estaca 33 cm
(Décourt e Quaresma, 1982)

O solo apresentou comportamento lateritico até cerca de 15,00 m de profundidade. No

ANEXO C sdo mostrados os detalhes do ensaio (Figura C.1, Figura C.2 e Figura C.3).
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3.2.3. Obra da Cidade satélite do Guara

Silva (2011) apresenta o caso de uma obra na Cidade Satélite do Guara — DF, Figura 3.9.

&y & araew o Hew Tt
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- x““‘.):,. ')«Jv:..r\v"'
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Figura 3.9 — Localizacdo da obra do Guara (Silva, 2011)

O subsolo da regido foi estudado amplamente por meio de uma série de ensaios geotécnicos
(Silva, 2011). Esse autor realizou uma extensa campanha de sondagens a percussao simples
(62 furos), bem como ensaios de umidade higroscépica, granulometria, limite de plasticidade
e limite de liquidez. Ele conclui que o subsolo da regido apresenta uma camada de argila
porosa, lateritica, até 7 metros de profundidade com presencas marcantes de Oxidos e
hidroxidos de ferro e aluminio. A partir dessa profundidade, ocorre a presenca de solo
saprolitico constituido de silte argiloso ou arenoso que se estende até o impenetravel. O nivel
de agua foi detectado aos 7,00 metros de profundidade. Um dos perfis de sondagem esta
representado na Tabela 3-1.
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Tabela 3-1- Sondagem Guara (Silva, 2011)
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Nesse sitio, foram executadas provas de carga instrumentadas em estaca hélice continua
monitorada de 15,12 metros de comprimento e 40 cm de didmetro. Foram instalados sensores
nas profundidades de 0,50 m, 5,00 m, 9,50 m, 11,50 m e 14,80. O nivel 0,50 m foi o nivel de

referéncia (Silva, 2011).

Utilizando-se o perfil da Tabela 3-1, obtém-se a tabela de capacidade de carga para uma
estaca hélice de 40 cm de diametro pelo método Décourt-Quaresma (1982), Figura 3.10.
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CBR&  Gura [Silva, 2011)

Capacidade de cargs de estacas

Método Décourt-Quaresma
Tipo de Estaca: 4
Diametro 40cm
1) Pré-moldada 1) Argilas
2)Escavada 2} Silte Argiloso
3)5trauss 3} Silte Arenoso Furg: SF Medio
4)Hélice 4) Argias NA: 7,00m
FROF. (m) i Solo CARGAS
1 2 PL FF Padm
2 1 | k| )
3 2 45 12 38
4 2 BE 12 55
L 2 50 12 72
& 2 113 12 50
7 2 136 12 107
] 2 158 12 125
9 2 181 13 142
10 4 204 14 160
11 4 226 21 179
12 ] 253 23 200
13 & 279 36 223
14 14 319 58 260
15 25 353 131 304
16 43 415 185 365
17 50 457 223 407
18 50 607 130 514
19 26 762 167 628
20 35 917 154 744
21 41 1002 153 818
22 43 1113 699 1031

Figura 3.10 - Célculo da capacidade de carga, Guara estaca de diametro 40 cm, (Décourt e
Quaresma, 1982)

3.2.4. Estaca executada em Londrina/PR

Melo (2009) analisou uma série de provas de carga a compressdo com base no conceito de
rigidez. Algumas dessas provas de carga foram realizadas no campo experimental da
Universidade Estadual de Londrina (UEL), Campo Experimental de Engenharia Geotécnica
Prof. Saburo Morimoto (CEEG/UEL)

A regido de Londrina possui geologia caracterizada por extensos derrames de basalto.da
formacdo Serra Geral, correspondente a area Central da Bacia Sedimentar do Parana. O perfil
do subsolo é constituido por uma camada superficial de argila siltosa profundamente

intemperizada, porosa e colapsivel com espessura média de 10 metros. Apresenta o nivel de
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agua aproximadamente a 15 m de profundidade do terreno (Campos, 2005; Branco, 2006;
Branco et al, 2008), apud Melo, 2009.

A Tabela 3-2 mostra o perfil de sondagem tipico do CEEG/UEL, segundo Campos (2005),
apud Melo (2009).

Tabela 3-2 — Sondagem tipica do CEEG/UEL

Profundidade (m) | Nspt | Tmaxivo | Twinmo Tipo de solo

0-1 3 2 2

1-2 3 2 2

2-3 2 2 2 ARGILA SILTOSA POROSA MOLE
3-4 4 4 2 Vermelho escura

4-5 5 5 2

5-86 6 6 4

6-7 11 12 10

7-8 11 13 10

8-9 9 12 8

9-10 12 16 14 ARGILA SILTOSA POROSA MEDIA a DURA
10— 11 16 18 16 Vermelho escura
11-12 15 18 14

12-13 23 26 22

13- 14 20 26 24

14 -15 22 28 26

ARGILA SILTOSA RESIDUAL DURA
15-16 19 26 22 i
Variegada (vermelho claro)

16-17 3N 40 40

17 -18 28 24 22

ARGILA SILTOSA RESIDUAL DURA
18-19 21 20 18 ]
Variegada (vermelho amarelado)

19-20 18 18 16

Utilizando-se esse perfil representativo do solo da obra, obteve-se a tabela de capacidade de

carga para estacas apiloada de 20 cm de diametro, conforme a Figura 3.11.
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CERA: Londrina (Melo, 2009)

Capacidade de carga de estacas
Metodo Décourt-Quaresma

Tipo de Estaca: 5
Diametro 20cm
1) Pre-moldada 1jArgilas
2} Escavada 2)Silte Argiloso
3)strauss 3)5ilte Arenoso Fura: 5P CEEG
4 Helice 4} Areias MNA: 15,00m
5} Apiloada
PROF. [m) M Sala CARGAS
1 3 FL PP Padm
2 3 (kM) (kM) (kM)
3 2 23 11 20
4 4 34 13 29
5 5 45 16 39
& B 59 23 51
7 11 74 30 B4
a2 11 91 33 78
9 9 117 34 99
10 12 143 40 120
11 16 165 46 139
12 15 193 53 163
13 23 227 B2 190
14 20 260 &9 217
15 22 306 B5 252
16 19 347 77 286
17 31 392 23 322
13 28 431 a5 353
19 21 491 72 396
20 13 SdE =x1 435

Figura 3.11 - Célculo da capacidade de carga, Londrina estaca de didametro 20 cm, (Décourt e
Quaresma, 1982)

Essa estaca foi submetida a uma prova de carga estatica (Campos, 2005; Gongalves, 2006)
apud Melo (2009). O método de Décourt(2008) foi utilizado por Melo (2009) para separar as

parcelas de atrito e ponta para essa estaca.
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4. APRESENTACAO E ANALISE DOS RESULTADOS

4.1 OBRA DA CEILANDIA

Essa obra foi projetada e executada em estacas pré-moldadas de concreto de se¢do vazada. A
cravacdo das estacas foi feita com bate-estaca de gravidade e o controle executivo foi
realizado por meio de ensaios de carregamento dindmico e/ou medida do repique elastico.

O resultado dos ensaios executados em laboratério, segundo e metodologia MCT, sédo
mostrados na Tabela 4-1 e mostram que até a profundidade de cerca de 15 m o solo €
lateritico.

Tabela 4-1 - Resultados dos ensaios MCT (Ceilandia)

Profundidade |Contracao Grupo Resisténcia | Umidade
(m) (mm) Seca (%)
la2 1,81 LG' Muito Alta 42,7
3a4 1,66 LG' Muito Alta 43,2
4a5 1,68 LG' Muito Alta 43,0
5a6 2,17 LG' Alta 52,9
7a8 2,06 LG' Alta 47,6
8a9 2,28 LG' Alta 41,6

11a12 1,97 LG' Alta 32,6
12a13 2,16 LG' Alta 33,0
13314 1,96 LG' Alta 31,9
14315 2,28 LG' Alta 32,0
16a 17 1,88 NG' Alta 28,9
17a18 0,95 NS'/NG' |Média 30,7
18a19 0,87 NS' Média 28,8
19a 20 0,44 NS'/NA' |Média 28,1

A Tabela 4-2 apresenta as caracteristicas de seis estacas dessa obra nas quais foram realizados
ensaios de carregamento dinamico. Essa tabela mostra as caracteristicas geométricas da estaca
como seu diametro, area da secdo de concreto da ponta da estaca, o comprimento total da
estaca e o comprimento cravado no terreno. Como as estacas sdo pré-moldadas, o
comprimento total nem sempre é cravado integralmente, ficando uma sobra acima do nivel do
terreno que, apds o corte, podera ser reaproveitada em outra estaca. Antes do corte, porém,
pode-se executar o ensaio de carregamento dinamico fixando-se 0s sensores na parte da estaca
acima do terreno. Assim, 0 comprimento abaixo dos sensores até a ponta da estaca é utilizado

nas avaliagOes de sua capacidade de carga. As datas de cravacdo das estacas e execugdo dos
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ensaios sdo indicadas na tabela. Finalmente, a penetracdo permanente para os Gltimos 10
golpes da cravagdo (nega), o peso do martelo utilizado e a altura de queda adotada séo

também indicadas.

Tabela 4-2 — Dados das estacas monitoradas na obra da Ceilandia. (GEOMEC)

Comprimento {m) Datas .
Mega no fim
. . A . | Pesodo |Altura de
Didmetro| Area Abaixo da cravagao
Estaca 2 . i martelo | queda
{em) {cm?) Total dos Cravado |Cravagao| Ensaio | (10 golpes) (kN) (em)
sensores (mm)}
E203B 33 601 23,00 16,55 16,20 | 25/set 26/set 30 4,00 40
E104a 33 601 23,00 17,50 16,50 | 22/set 26/set 12 3,20 50
E208B 42 895 23,00 18,85 18,64 | 24/fset 26/set 27 4,00 40
E101 42 895 29,00 22,50 22,10 | 24/set | 26/set 20 3,20 70
E212B a2 895 23,00 20,60 20,00 | 20/set 26/set 23 4,00 40
E207 a2 895 23,00 22,40 21,90 | 16/set 26/set 72 4,00 90

A Tabela 4-3 apresenta os resultados obtidos nos ensaios executados nessas estacas. Nessa
tabela estdo apresentados a carga de trabalho da estaca, a altura de queda do martelo para o
golpe, a penetracdo permanente (nega) obtida para o golpe, o valor da resisténcia mobilizada
no golpe do martelo (RMX), o deslocamento maximo do topo da estaca (DMX), a energia
transferida para a estaca (EMX) e a porcentagem da energia potencial do martelo (%EMX)
transferida a estaca. Estéo indicadas as forcas maxima e minima atuantes na estaca durante a
propagacao da onda de choque. Os valores das tensdes de compressao e tracdo apresentados
para as estacas norteiam a possibilidade de aumentar a energia de cravacdo durante o ensaio.

O valor de Jc representa o coeficiente de amortecimento.

Tabela 4-3 — Resultados obtidos para as estacas ensaiadas na obra da Ceilandia. (GEOMEC)

Alturade| Mega . . [fensfes despertadas (MPa))
Carga de Frmini-
queda no | para um RMX DX EMX FMX
Estaca | trabalho % EMX ma . . |
(kN) ensaio golpe (kM) {mm) |{kM.m] (kM) (kN Compressdo Tragdo
' {cm) {mm)

E203B 650 Fit 3 1170 20,00 | 19,90 71,1 | 1140 150 19,0 ded 0,5
Ellda 550 80 3 1190 14,00 | 11,50 44,9 | 1050 | 186 17,5 3,1 0,7
E20EB 200 80 3 1930 16,00 | 21,50 67,2 | 1570 | 170 17,5 2,8 0,4
E101 GO0 120 5 1850 16,00 | 20,60 53,6 | 1570 | 366 17,5 6,1 0.5
E21Z2B 870 10 2 2040 18,00 | 25,60 52,7 | 1720 411 19,2 6.8 0,5
E207 730 100 a8 1780 25,00 | 30,20 75,8 1620 152 18,1 AL 0.5

Para as estacas E104a e E208B, foram realizadas analises CAPWAP® das quais resultaram as
parcelas separadas correspondentes ao atrito lateral (PL) e & ponta (PP), cuja soma resulta no
valor da resisténcia Ultima da estaca obtida no golpe analisado (RU), (Tabela 4-4). Essa

tabela mostra, além desses valores, a velocidade de propagacdo da onda na estaca (WS), bem
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como as porcentagens de PL e PP. Os valores das porcentagens de PL indicam estacas com
elevado atrito lateral (média de 74%) e serdo aplicados sobre os valores de RMX para avaliar
a carga lateral nas estacas que foram controladas pelo repique e/ou ensaiadas em campo e que
ndo foram analisadas pelo CAPWAP®.

Tabela 4-4— Resultados da analise CAPWAP® da obra da Ceilandia. (GEOMEC)

. Carga de
Est Diametro trabalh W5 RU PL % PL PP % PP 1
o
ztaca (cm) rabal ho (m/s) (kN) (kN) % (kN) e C
(kM)
ElDda 33 550 3700 1120 814 69,0 366 310 0,74
E2DBEB 42 200 3500 1550 1536 78,8 414 212 0,38

Considerando-se as caracteristicas das estacas (Tabela 4-2) e os resultados de RMX oriundos
dos ensaios determinou-se a tensdo estimada dividindo-se a parcela de atrito lateral pela area
lateral das estacas (Tabela 4-5). Também foi determinado o coeficiente ke de empuxo atuante
na estaca, estimado pela Equacéo (A. 7) do Anexo A, adotando-se para tal um angulo de atrito
do solo igual a 27° valor frequentemente encontrado para solos do Distrito Federal
(Guimaraes, 2002) e para o peso especifico natural do solo, o valor de 16 kN/m?. Esses
calculos permitem avaliar a compatibilidade entre os resultados e estimar o que pode se passar

em longo prazo com o comportamento das estacas em termos de relaxacao de tensoes.

Tabela 4-5 - TensOes laterais estimadas

NA em 17/03/2008] Comprimento da Tensdo .
Estaca 2 ke estimado
(m) estaca (m) (KN/m°)
E203B 16 16,20 68,40 1,05
E104a 16 16,50 68,30 1,03
E208B 16 18,64 77,00 1,03
E101 16 22,10 63,60 0,72
E212B 16 20,00 75,90 0,95
E207 16 21,90 60,80 0,69

As tensbes médias atuantes nas estacas apresentam valores relativamente préximos uns dos
outros apontando para a compatibilidade dos resultados. Valores semelhantes obtidos para 0s
dois diametros das estacas indicam, contrariamente ao esperado, que o didmetro ndo estaria
intervindo em termos de distribuicdo de tensdes no comportamento das estacas. Essa

constatacdo aponta para o fato de que parte significativa das tensdes horizontais
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mobilizadoras do atrito lateral seriam oriundas da compressao gerada pela propria estaca no
processo de cravacdo. A Figura 4.1 mostra uma clara tendéncia do k. estimado a partir do
resultados dos ensaios diminuir com o aumento do intervalo de tempo decorrido entre a
cravagdo da estaca e a execucdo do ensaio. Sabendo-se que para 0s solos regionais 0 ke
natural é proximo de 0,5 (Guimardes 2002), faz-se necessario considerar esse efeito na
avaliacdo dos resultados dos ensaios de carregamento dindmico e provas de carga estaticas.
No presente caso € provavel que se eliminada a contribuicdo da ponta, provavelmente as
provas de carga realizadas 10 dias apés a cravacao ja sofreriam pouco efeito em consequéncia
de variacBes no valor de ke e, portanto, os resultados da prova de carga ja refletiriam o
comportamento da estaca. Estudar, definir e respeitar o periodo de tempo minimo que deve
ser considerado entre a cravacdo da estaca e o ensaio permitira ainda uma melhor avaliacdo da
influéncia do didmetro nas tensdes atuantes nas estacas. A tendéncia de diminuicdo do valor
de ke estimado ao longo do tempo apontaria para a diminuicdo da capacidade de carga das
estacas por atrito lateral. No entanto, Gongalves et al (1996) mostram que em solos argilosos
ha uma melhoria do comportamento das estacas com 0 aumento do tempo ap0s a cravacao
devido a dissipacdo das pressdes neutras. Nesse mesmo artigo o autor mostra resultados de
Yang (1970) segundo os quais a dissipacdo de poropressdes negativas geradas durante a
cravacdo de estacas em um deposito de areia densa seriam responsaveis pela perda de
capacidade de carga ao longo do tempo ap0s cravacao. Os solos de Brasilia séo do tipo que
apresentam recuperacdo da capacidade de carga ao longo do tempo. Ensaios realizados em
varias estacas mostraram gque a mesma energia aplicada a estaca em datas posteriores a
cravagdo apresentaram repique maiores e negas menores com o passar do tempo. A Figura
D.1 do Anexo D mostra um desses ensaios, no qual a “nega” diminui e o repique aumenta
com a mesma energia aplicada em um intervalo de tempo de 3 dias, indicando a cicatrizacao
do solo. Isso pode explicar, em parte, a diferenca entre as cargas previstas e medidas para a
parcela de atrito lateral em argilas do Distrito Federal. Esse aumento pode ser explicado pela
recomposicdo do contato solo-estaca que tende a aumentar com o tempo. Durante a cravagado
da estaca, ha o drapejamento do fuste com o consequente descolamento das paredes da estaca
do solo circundante. Com o passar do tempo, a recomposicdo do contato estaca solo é
retomado e o atrito lateral é incrementado. Esse € um dos motivos da diferenca entre as curvas
carga X recalque na prova de carga estatica e o ensaio de carregamento dindmico, Figura 2.12
da pagina 22. Quando o solo esta saturado, o drapejamento associado a energia transmitida
pelos golpes do martelo a &gua possibilitam gue o rearranjamento das particulas no entorno da

estaca se dé de forma mais eficiente, Gongalves (2013).
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Figura 4.1— Influéncia do periodo decorrido entre a cravagéo e o ensaio no valor de k.
estimado.

Também requer maior reflexao o possivel efeito da presenga do nivel d’agua nessas tensoes
horizontais mobilizadas pela cravacdo. Embora as sondagens tenham sido realizadas no més
de marco, final do periodo chuvoso e correspondente, portanto, a expectativa de um nivel
d’4gua mais elevado, e os ensaios executados no més de setembro, final do periodo de seca
com expectativa de nivel d’agua mais baixo, a Figura 4.2 indica que os valores de ke
estimados diminuem com o aumento do comprimento cravado da estaca, ou seja, a saturacao
do solo ou simplesmente a maior umidade teria gerado a transferéncia da energia de cravagédo
para a 4gua, minimizando o impacto sobre o valor de k. do solo. Esse constitui-se, portanto,
em mais um aspecto que merece estudos e analises complementares, mas que fogem ao

escopo dessa dissertacao.
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Figura 4.2— Variagdo do k. estimado com o comprimento da estaca ensaiada.

A Figura 4.3 e Figura 4.4 (GEOMEC) apresentam respectivamente os sinais obtidos e 0s
graficos carga x deslocamento das estacas E104a e E208B para o golpe nimero 4. Na Figura
4.3, o trecho inicial dos gréaficos indica a proporcionalidade entre as duas curvas de forca e
velocidade. A separagdo entre as curvas no primeiro intervalo de tempo correspondente a 2L/c
indica que sdo estacas de muito atrito, conforme a analise CAPWAP® (Tabela 4-4). Os picos
de velocidade indicam as emendas nas estacas, pois a onda ao se propagar pela estaca, ao
encontrar a descontinuidade aumenta sua velocidade produzindo picos localizados. As Figura
4.4 (a,b) mostram uma simulacéo de prova de carga estética obtida das analises CAPWAP®
das duas estacas. Aqui, cabe uma consideracdo importante sobre esse assunto. Embora de
reconhecida tradicdo nos meios técnicos e de aceitacdo como resultados de ensaios de carga o
ensaio de carregamento dindmico fornece essa simulagdo que carece de fundamento, pois é
tracado um grafico carga x deslocamento que, sabidamente, € constituido por uma série de
pontos, quando se dispde de apenas um Unico ponto da curva, o que segundo Aoki (2013) é
uma irrealidade. Pode-se, no entanto, a partir de um DIET - Dynamic Increasing Energy Test-
(Aoki, 2000) tracar-se uma curva carga x deslocamento e, utilizando-se 0 método de Davisson

(Gongalves et al, 2007) avaliar a carga de ruptura da estaca.
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Figura 4.3 - Sinal obtido para as estacas (a) E104a e (b) E208B. (Ceilandia). (GEOMEC)
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Figura 4.4 — Carga x Deslocamento. (a) Estaca E104a.e (b) Estaca 208 B
(Ceilandia).(GEOMEC)

A Tabela 4-6 apresenta as estacas da obra da Ceilandia nas quais foram realizados ensaios de

carregamento dinamico considerando-se a porcentagem de PL obtida no CAPWAP®.

Tabela 4-6 - Calculo da parcela de atrito lateral (Ceilandia)

Estaca PL/R, L{m) [DMX(mm}|s (mm} K{mm) | C;(mm) | C3{(mm) | Ry(kN) | PL{kN) | PP (kN)
E208B 0,788 18,64 16 3 13 9,18 3,82 1950 1536 414
E212B 0,738 20,00 18 2 16 10,31 5,69 2043 1610 433
E207 0,788 21,90 25 ] 17 9,50 7,10 1792 1412 380
E101 0,788 22,10 16 5 11 10,55 0,45 1892 1451 401
E104a 0,690 16,50 14 3 11 7,32 3,68 1180 814 366
E203B 0,630 16,20 20 9 11 4,79 6,21 787 543 244

Para a avaliacdo das parcelas de atrito nas demais estacas, foi efetuada uma retro analise a

partir dos resultados medidos.

Com base na Equacdo (2.11) e nos valores de DMX e de s, foram calculados os valores de K.
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Os valores de C, foram obtidos a partir da Equacgéo (2.49), tomando-se para a o valor de 0,7,

plenamente justificado pelos valores de PP mostrados na Tabela 4-4.

Os valores de C5; foram obtidos da Equacgdo (2.50). A média desses valores foi utilizada para
determinacdo dos valores de PL para as estacas controladas pelo repique. Também, pode ser
observado que os valores de C5; obtidos (Tabela 4-6) estdo perfeitamente compativeis com 0s
valores recomendados por Souza Filho e Abreu (1990), Tabela 2-7, notadamente o da estaca
E101, cuja ponta est& apoiada em areia.

As estacas controladas apenas pelo repique estdo apresentadas na Tabela 4-7. Para tais casos,
utilizando-se a média de C; da Tabela 4-6, e tendo-se medido os valores de k& expeditamente,

obtém-se C, pela Equacdo (2.50). Finalmente, os valores de Rd sdo calculados por meio da
Equacdo (2.49. O valor de PL é entdo calculado por meio da razéo p L/Rd obtida na analise
CAPWAP®. Exemplos de repiques obtidos na obra sio mostrados no ANEXO D, Figura D.1.

A Figura 4.5 mostra que os valores de C2 se relacionam com o k. estimado apontando para a

relacdo entre os dois valores calculados de modo estimativo e para a necessidade de se

observar o tempo decorrido entre a cravacdo da estaca e a realizacdo do ensaio.

10,8
‘

10,4

10

9,6

C2 (mm)
.

9,2 *

8,8
0,60 0,70 0,80 0,90 1,00 1,10
k. estimado

Figura 4.5 — Relacdo C2 vs ke
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Tabela 4-7 - Dados das estacas controladas pelo repique (Ceilandia).

Estaca L {m) K {mm) C;{mm) | C;(mm) | Ry(kM) PL/R, PL(kN) | PP (kN)
E213D 15,60 9 4.26 4,74 1204 0,788 949 255
E2004 17,80 11 4,26 6,74 1501 0,788 1183 318
E220 20,40 11 4,26 6,74 1310 0,788 1032 278
E224 20,90 11 4,26 6,74 1278 0,788 1007 271
E129B 24.80 11 4,26 6,74 1077 0,788 849 228
E203A 22,40 15 3,69 11,21 2001 0,690 1381 620
E205a 17,10 12 3,69 8,31 1926 0,690 1329 5597
E205h 22,00 13 3,09 9,31 1677 0,690 1157 520
E222a 21,70 14 3,69 10,31 1883 0,690 1299 284

Chamando de S, a razéo entre o atrito lateral obtido em campo e o atrito lateral previsto pelo
método Décourt-Quaresma (1982), foi construida a Tabela 4-8 mostrando a variagdo desse
coeficiente com o comprimento da estaca e a area lateral da estaca, cujo gréafico esta plotado
na Figuras 4.6 (a e b).

Tabela 4-8 — Relag&o entre o comprimento da estaca (L) e ;. (Ceilandia).

ESTACA | Diametro (cm) L (m) PL campo (kN) | PL previsto (kN) BL
E213D 42 15,60 949 573 1,66
E206A 42 17,80 1183 668 1,77
E208B 42 18,64 1536 701 2,19
E212B 42 20,00 1610 766 2,10

E220 42 20,40 1032 787 1,31
£224 42 20,90 1007 814 1,24
E207 42 21,90 1412 880 1,60
E101 42 22,10 1491 894 1,67
E129b 42 24,80 849 1101 0,77
E203b 33 16,20 543 478 1,14
E104a 33 16,50 814 490 1,66
E205a 33 17,10 1329 511 2,60
E222a 33 21,70 1299 681 1,91
E205b 33 22,00 1157 697 1,66
E203a 33 22,40 1381 720 1,92

Na Figuras 4.6, hd uma tendéncia do valor de g, diminuir com a profundidade. Nesse caso
isso é explicado pelo fato de que na medida em que a estaca se aprofunda, a proporc¢édo de
atrito proveniente da camada lateritica diminui em relacdo ao atrito total. Ou seja, na camada
lateritica em que o SPT ndo avalia bem a resisténcia do solo, o valor de S, é alto. A medida
em que a estaca se aprofunda, comeca a imergir cada vez mais em solo ndo lateritico onde S,

é proximo de 1, pois o SPT avalia muito bem a resisténcia para aplicacdo nos métodos
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estaticos. Assim, a tendéncia é que em estacas muito profundas, o valor de 8, tende a
diminuir com o comprimento. 1sso sugere que para estacas de atrito cravadas totalmente em

solo ndo lateritico, a relacdo comprimento x S, € praticamente constante.

Com o uso de um simples lapis de carpinteiro, uma folha de papel e controle pelo repique
realizados em algumas estacas (Figura D.1, Anexo D), pode-se levantar a hipotese de se estar
trabalhando com um solo lateritico, e a partir de uma campanha de ensaios apropriados,
adequar a profundidade das estacas que, em alguns casos levara a uma economia substancial
de material. Isso porque a diferenca entre a capacidade de carga prevista pelos métodos
estaticos e a carga mobilizada durante a cravacao torna evidente que as propriedades do solo

podem ser diferentes das que foram inicialmente previstas.

As Figuras 4.6 (a) e (b) mostram respectivamente a variagdo entre 3, 0 comprimento da
estaca e a area lateral da estaca. Percebe-se nessas figuras duas influéncias aparentemente
distintas, o comprimento da estaca e por consequéncia o perfil de intemperismo e a umidade
e/ou saturacdo do solo um vez que na sondagem realizada no final do periodo chuvoso o nivel
d’agua encontrava-se a 16 m de profundidade. Destaca-se que as estacas foram cravadas e
ensaiadas no final do periodo de seca o que deve, segundo Mascarenha (2003), ter refletido
positivamente no comportamento das estacas. Por sua vez o SPT realizado no final do periodo
chuvoso revela certamente um perfil de solo de pior qualidade que aquele que seria obtido
quando da realizagdo dos ensaios sobre as estacas. Apesar dessas consideracfes a variagdo do
L com 0 aumento do comprimento da estaca e da area lateral da estaca aponta para o fato de
que a medida que o solo é intemperizado 0os métodos que levam em conta ensaios como o
SPT podem subestimar a capacidade de carga das estacas. Nesse caso especifico,
considerando-se o fato de que a cravacao da estaca também destroi a estrutura do solo, ha que
se considerar o efeito do aumento de k. sobre a capacidade de carga e a contrario senso,
verifica-se mais uma vez, que as técnicas seja de execucdo de estaca seja de realizacdo de
ensaios como o SPT que destruam a estrutura do solo requerem reflexdo mais ampla sobre os
resultados. O B, certamente pode ter aumentado por dois motivos: a ampliagdo de ke na
cravacdo da estaca e a queda no SPT incluindo-se aqui a maior umidade do solo quando de
sua realizacdo, destaca-se porém que o valor de k. tenderd a voltar a normalidade com o

decorrer do tempo.

Ainda sobre essas figuras, observa-se que o comprimento isoladamente ndo consegue valorar

o efeito da destruicédo estrutural gerada pelo SPT na capacidade de carga determinada. Faz-se
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necessario levar em conta a &rea lateral, ou seja, o didmetro da estaca. Maior o didmetro
menor o efeito de arco nas tensdes durante a cravacdo das estacas e certamente maior o

reflexo na ampliacéo do k. e, portanto, no (3.

3 3
25w, 2,5 T
2 | 2 =
* ™ >
&15 ¢ u_F &15 Y
. **e ¢ D=33cm . *» ¢ D=33cm
1 | 1 B
m D=42 cm W D=42 cm
0,5 0,5
0 0
15 20 25 15 20 25 30 35
Comprimento da estaca (m) Area lateral da estaca (m2)
(a) (b)

Figuras 4.6— a) Variacdo de .. com o comprimento da estaca; b) Variacdo de . com a area

lateral da estaca.
4.2 OBRA DO GAMA

O resultado dos ensaios executados em laboratorio, segundo e metodologia MCT, séo
mostrados na Tabela 4-9 e mostram que até a profundidade de cerca de 18 m o solo é

lateritico. Apos a execuc¢do das sondagens, houve um corte no terreno da ordem de 3,50 m.

Tabela 4-9 — Resultados dos ensaios MCT (Gama).

Profundidade N Resisténcia | Umidade
Contragao Grupo
(m) Seca (%)
la2 1,87 LG' Muito Alta 42,7
3a4 1,85 LG' Muito Alta 47,2
4a5 1,73 LG' Alta 46,3
5a6 1,92 LG' Alta 50,1
7a8 1,9 LG' Alta 51,7
8a9 2,14 LG' Alta 50,7
9a10 2,21 LG' Alta 53,3
11a12 2,33 LG' Alta 40,4
12a13 1,62 LG' Alta 39,4
13a14 1,29 LA'/LG' Alta 38,9
14a15 1,62 LG' Alta 35,6
16a17 1,97 LG' Alta 32,5
17318 19 LG' Alta 32,4
18a 19 1,25|NA'/NG'/NS'|Alta 30,0
19a20 1,31 NS'/NG' [Alta 27,5
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A Tabela 4-10 apresenta quatro estacas da obra do Gama nas quais foram realizados ensaios
de carregamento dindmico. Todas as estacas sdo de 42 cm de didmetro. A exemplo da obra
anterior, as estacas foram cravadas com bate-estaca de gravidade. A Tabela 4-11 indica os
resultados obtidos na cravacdo. Para as estacas E43D e E53B, foram realizadas analises
CAPWAP® das quais resultaram as parcelas separadas correspondentes ao atrito lateral, PL e
a ponta, PP (Tabela 4-12).

Tabela 4-10 - Dados das estacas ensaiadas na obra do Gama. (GEOMEC)

Comprimento [m) Datas Nega no
im o gsodo |Alturade
Ectac Digmetro| Area Abaixo T_-”_'r' be F s;l: hLu'li
2= [cm) (ol Total dos | Cravado |Cravacio| Ensaio Tavagio | MM = "L'“,a
) (10 zolpes)| (kM) [cm)
Sensores ' i
[mm,l
ESAB 42 895 18,00 1610 15,10 10/abr 10/abr 24 3,20 05
EG3R 42 885 20,00 15,00 18,10 Sfabr 10/abr 20 4,00 04
Ed3C 42 895 20,00 17,45 16,75 3fabr 10/abr 11 3,20 05
E43D 42 a85 22,00 1830 1850 ( 4fabr 10/abr 22 3,20 0,5

Tabela 4-11 - Resultados obtidos das estacas ensaiadas na obra do Gama.(GEOMEC)

Carsde Alturade| Megs Ermimi [Tensdes despertadas (WMPa)
Estara |trabalho [FUS93n0| peraum | RMX | DMK ) EMK | o ppe | PV e | ~
(KN} enzzio | szolps [kM) (mm}) [{kM.m) (kM) (KN} Compress3o Tragao |
' (cm) (mm) '
ES48 1150 200 5 2310 19o0| 3750 ses| 20| o 77,26 ol o7
ES3E 1150 150 4 2440 2100 3420 573 1m0 | o 33,73 ol o7
E43C 1150 200 1 7530 1500 2690 4202030 o 22,68 ol o7
E43D 1000 200 ] 2000 1700 3040 45| 3w| o 5,81 ol o7
Tabela 4-12 - Resultados da analise CAPWAP® da obra do Gama. (GEOMEC)
. Cargade
Estaca Diametro trabalho WS RU PL % PL PP % PP J
0 (]
(cm) (m/s) (kN) (kN) (kN)
(kN)
E53B 42 1150 3800 2450 1869 76,3 580 23,7 0,74
E43D 42 1000 3800 2050 1631 79,6 419 20,4 0,72

Da mesma forma que na obra da Ceilandia, foi determinada, com base nos dados da Tabela

4-10, a tensdo estimada, dividindo-se a parcela de atrito lateral pela area lateral das estacas
(Tabela 4-13).

Igualmente, determinou-se o coeficiente de empuxo k. estimado. Esses calculos permitem
avaliar a compatibilidade entre os resultados e estimar o que pode se passar a longo prazo
com o comportamento das estacas em termos de relaxacdo de tensdes.
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Tabela 4-13- TensoOes laterais estimadas

Estaca NA em Comprimento da Tenséo ke
6/09/2007 (m) estaca (m) (kN/m?) estimado
E54B 7 15,10 113,8 1,88
E53B 7 18,10 100,2 1,38
E43C 7 16,75 112,3 1,68
E43D 7 18,50 80,4 1,09

Aqui também, os resultados das tensBes medias sobre as estacas apresentam valores
relativamente préximos uns dos outros apontando para a compatibilidade dos resultados. A
Figura 4.7 mostra uma clara tendéncia do k. estimado a partir dos resultados dos ensaios
diminuir com o aumento do intervalo de tempo decorrido entre a cravacdo da estaca e a
execucdo do ensaio. Observa-se que k. também diminui com o comprimento da estaca (Figura
4.8), sendo que no presente caso, o nivel d’agua bem mais elevado permite uma absor¢ao bem
maior da energia de cravacdo. No presente caso, dado os valores de k. mais elevados, seria

necessario um tempo maior para dissipacao das tensdes oriundas da cravacao.

2,10

S *
+

[3+]
£ 1,60
E .
_‘r.:" 1,1[] { i .

0,60

0 2 4 (&) 8 10
Periodo entre a cravacdo e o ensaio (dias)

Figura 4.7 - Influéncia do periodo decorrido entre a cravacao e o0 ensaio no valor de ke

estimado.
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Figura 4.8 - Variacgdo do k. estimado com o comprimento da estaca ensaiada.

De modo analogo ao que foi apresentado na obra anterior, a Figura 4.9 (a e b) (GEOMEC)
apresenta os sinais de forca e velocidade para as estacas E53B e E43D, ao passo que a Figura
4.10 (a e b) (GEOMEC) mostra a simulagdo de uma curva carga x deslocamento para essas
estacas.

- 3,0 .
3,0 - MN Forga MN

Forga

Velocidade

Velocidade

15 L 1,5

(a) (b)
Figura 4.9- Sinal obtido para as estacas (a) E53B e (b) E43D. (Gama). (Modificado.
GEOMEC, 2008)
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Figura 4.10— Carga x Deslocamento. (a) Estaca E53B.e (b) Estaca E43D (Gama).(GEOMEC)

A Figura 4.11 mostra que os valores de C2 se relacionam com o k. estimado apontando para a
relagdo entre os dois valores calculados de modo estimativo e para a necessidade de se

observar o tempo decorrido entre a cravacdo da estaca e a realizacdo do ensaio.

12
11 2
—_ .
=
E 10
o *
2 ¢+
8
1,00 1,10 1,20 1,30 1,40 1,50 1,60 1,70 1,80 1,90
k, estimado

Figura 4.11 - Relacdo C2 vs ke

De forma inteiramente analoga ao caso da obra da Ceilandia, sdo apresentadas as tabelas e

gréficos correspondentes a obra do Gama. O valor médio de p L/ RdfOi tomado como de 78%.

Os valores de PL calculados estdo apresentados na Tabela 4-14.
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Tabela 4-14 - Célculo da parcela de atrito lateral (Gama)

Estaca L{m} PMX(mm| s{mm) | K(mm)] | CGsimm] | Cz(mm]} | Rg{mm]}| PL (kN) | PP (kN) | PL/Rq
E54B | 15,10 19 14 5,19 8,81 2310 1800 510 0,78
E43C | 16,75 16 1 15 4,30 10,70 | 2530 1971 559 0,78
ES38 | 18,10 21 4 17 5,80 11,20 | 2450 1869 581 0,76
E43D | 18,50 17 5 12 2,42 9,58 2050 1631 419 0,80

Com o valor médio de P L/Rd’ foram calculados todos os valores de PL para as estacas que

foram controladas pelo repique. Esses valores estdo indicados na Tabela 4-15. Com esses
valores, foram obtidos os correspondentes valores de . apresentados na Tabela 4-16. Os
pares de valores comprimento da estaca x B, estdo plotados na Figuras 4.12. Como no caso
desta obra as estacas estudadas sdo todas de 42 cm de didmetro, o grafico de Area lateral da

estaca x B é proporcional ao grafico de comprimento da estaca x B Figuras 4.12.

Tabela 4-15 - Dados das estacas controladas pelo repique (Gama).

Estaca L(m) K(mm) | C3(mm) | C;(mm) | R4(kN) | PL(kN) | PP (kN) | PL/R4
E39F 15,90 13 4,43 8,57 2134 1663 471 0,78
E21C 18,80 13 4,43 8,57 1805 1406 398 0,78
E39E 16,10 13 4,43 8,57 2107 1642 465 0,78
E20C 17,00 13 4,43 8,57 1996 1555 441 0,78
E30B 17,40 14 4,43 9,57 2178 1697 481 0,78
E51A 16,10 13 4,43 8,57 2107 1642 465 0,78
E40B 18,40 13 4,43 8,57 1844 1437 407 0,78
E40C 16,50 13 4,43 8,57 2056 1602 454 0,78
E40D 17,75 14 4,43 9,57 2135 1663 471 0,78
E44A 14,70 13 4,43 8,57 2308 1799 510 0,78
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Tabela 4-16 - Relacéo entre a profundidade da estaca (L) e ;. (Gama).

ESTACA Diametro (cm)| L (m) PL campo PL previsto BL
E44A 42 14,70 1799 370| 4,862162
E54B 42 15,10 1800 402| 4,477612
E39F 42 15,90 1663 427| 3,894614
E39E 42 16,10 1642 434 3,78341
ES1A 42 16,10 1642 434| 3,78341
E40C 42 16,50 1602 452| 3,544248
E43C 42 16,75 1971 463| 4,257019
E20C 42 17,00 1555 474| 3,280591
E30B 42 17,40 1697 495| 3,428283
E40D 42 17,75 1663 514| 3,235409
E53B 42 18,10 1869 532| 3,513158
E40B 42 18,40 1437 547| 2,627057
E43D 42 18,50 1631 552| 2,95471
E21C 42 18,80 1406 566| 2,484099

6
5 u
4 : o
| g ||
o [ |
= 3 ]
ol |
2 B D=42 cm
1
0
14 16 18 20
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Figuras 4.12— B em funcdo do comprimento da estaca

Observa-se, também neste caso, que estando as estacas nas profundidades de 14,70 metros até
18,80 metros, hd uma boa concordancia da ordem de grandeza dos valores de C; obtidos
(Tabela 4-15) com os da Tabela 2-7 recomendados por Souza Filho e Abreu (1990), sendo o
valor desse parametro igual a 2,42 para a estaca E43D compativel com a zona de transicao

entre a camada de argila arenosa e a areia.
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4.3 OBRA DO GUARA

Uma estaca hélice continua monitorada foi escolhida para analise nesta obra (Silva, 2011).
Com 15,12 m de profundidade e diametro de 40 cm assentada em solo lateritico. O fato de ter

sido instrumentada justifica a sua escolha.

Essa estaca foi submetida a uma prova de carga estéatica instrumentada cuja curva carga X

recalque esté apresentada na Figura 4.13.

Carga Aplicada (kN)

0 200 400 600 800 1000 1200 1400 1600
0 M \‘w
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Figura 4.13- Grafico carga x recalque da estaca PCCI (Modificado. Silva, 2011)

Segundo Silva (2011), essa estaca foi instrumentada em cinco niveis diferentes visando obter
informacGes relativas a transferéncia de carga ao longo da profundidade. Assim, a estaca foi
instrumentada nas profundidades de 0,5 m; 5,0 m; 9,5 m; 11,5 me 14,8 m, sendo o nivel 0,5 0

nivel de referéncia.

A Figura 4.14 (Silva, 2011) apresenta 0s resultados obtidos a partir da analise da
instrumentacao e a transferéncia de carga ao longo do fuste da estaca PCCI. Segundo esse
autor, analisando-se as curvas resultantes da instrumentacédo, verifica-se que da carga de 0,98
kN aplicada a estaca, foi transferida ao fuste uma parcela de 0,86 MN que corresponde a
87,7% da carga total. As linhas de transferéncia de carga até a profundidade de 8,0 m para as
cargas aplicadas de 0,90 MN e 1,00 MN sédo paralelas apontando para a constancia da

transferéncia de carga para o fuste da estaca.
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Figura 4.14— Transferéncia de carga ao longo do fuste da estaca PCCI (Silva, 2011).

Segundo Silva (2011), analisando os dados da instrumentacédo a luz da metodologia proposta
por Camapum de Carvalho et al (2008, 2010), verifica-se nas Figura 4.15 e Figura 4.16 que o
ponto que corresponde a transicdo do dominio de atrito para o dominio da ponta ocorre em
torno de 0,58 MN. O segundo ponto corresponde a carga de 0,88 MN, 0,88 MN e 0,75 MN
nos graficos de carga vs coeficiente de recalque, recalque imediato e recalque por
adensamento e/ou secundario. Nesse ponto, ocorre o inicio das deformacdes plasticas que
devem ser consideradas no estudo do comportamento das fundacbes. Apesar de haver
deformacdes plasticas ao longo de todo o carregamento, a partir desse ponto ou carga, elas
passam a comandar o comportamento das fundagbes em termos de carga vs recalques. Esses
valores corroboram o valor de 0,74 MN encontrado na instrumentacdo para o qual a ponta
passou a ser mobilizada significativamente.
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Figura 4.15 - a) Curvas tempo vs deslocamento vertical b) Carga vs coeficiente de recalque

(Silva, 2011)
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Figura 4.16 — a) Carga vs recalque imediato acumulado b) Carga vs recalque secundario
(Silva, 2011)

Observa-se que o valor de 860 kN é compativel com a faixa de valores obtida pelo método da
rigidez (Décourt, 2008), Figura 4.17. Nessa figura, pode-se verificar o desenvolvimento da
curva carga X recalque (Q x s), o desenvolvimento do atrito lateral (Qs x s) e o grafico de
Rigidez (Q x R).
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Estaca: Calculo do recalque eldstico:
L= 15,12 m a{mmn)
d= 400,00 mm Q= 1,0 MM 0,2 0,4 0,6 0,8 1 1,2
E= 20,00 GPa o . o o t : !
Sel= 3,01 mm L
10
Ponto escolhido: 2 — Reta regr.
Quc= 0,84622 MN 20 4 e PC
asl= 0,79313 MN  limite inferior do atrito lateral ® Pt Reer.
Qsu 0,94648 MN  limite superior do atrito lateral Eo A Que
Os= 0,86980 MN w
1) Log (Q)= -0,232 0,130 Log(s) foad
40 A
2) Dominio da ponta
50 4
[ ]
Log (@)= -0.267 0,149 Log(R)
50
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Figura 4.17 - Determinacédo de PL pelo método da rigidez (obra do Guard)
O valor do atrito lateral estd compreendido entre os valores Qsl e Qsu.
0,79 MN < Q; < 0,95 MN
O valor de Q, sera entdo, segundo Décourt, 2008:

_0,79+0,95

Q, : = 0,87 MN

Esse valor reproduz praticamente o valor de 0,86 MN obtido na prova de carga instrumentada
(Silva, 2011).

De posse desses resultados, podem-se comparar as parcelas de atrito lateral obtida pelo
método Décourt-Quaresma (1982) com o atrito lateral medido na instrumentacao e chega-se a

um valor de S, igual a 2,39 para essa estaca na profundidade por ela alcancada (Tabela 4-17).

A tensdo média atuante no fuste da estaca é dada por 45 kPa. O valor de ke obtido de acordo
com a metodologia utilizada para as obras da Ceilandia e do Gama foi da ordem de 0,40. Esse
valor estd compativel, pois sendo a estaca executada sem deslocamento, ndo houve
transferéncia de uma quantidade significativa de energia para a agua, ao contrario, houve um

alivio tendo em vista a consisténcia do concreto quando da concretagem.

97



Tabela 4-17 — Valor de g, para a estaca PCCI

Estaca Diametro L (m) PL campo |PL previsto B,
(cm) (kN) | (kN)
PCCI 40 15,12 860 360 2,39

O resultado obtido mostra um valor de S, da ordem de 140% superior ao obtido pelo método
Décourt-Quaresma. Observa-se, pois que em uma estaca sem deslocamento pode-se obter
valores de B, elevados confirmando assim o fato de que na camada de solo lateritico a
estimativa da capacidade de carga a partir dos resultados de SPT subavaliam a capacidade de
carga lateral.

4.4 ESTACA DE LONDRINA (MELO, 2009)

Melo (2009) apresentou o estudo de uma estaca apiloada com langamento de concreto, PC 25.
Esse estudo mostra a separacao entre as parcelas de atrito lateral e da ponta para a referida
estaca. O método utilizado foi o da rigidez, plenamente validado no calculo demonstrado no
estudo realizado na obra anterior. O fato de ter sido executada em solo lateritico e a forma de
se obter as parcelas de atrito e ponta levaram a escolha dessa estaca para a analise aqui
desenvolvida.

A Figura 4.18 mostra os resultados obtidos, o ponto de regressao e o grafico de rigidez.

Q (MN)
0,000 0,050 0,100 0,150 1,2 L0G (Q) = - 1,243 - 0,083 LOG (RIG)
0 R? = 1,0000
1
10 —_ B
Eos @ Qe = 0,089 MN
20 4 E..
206
‘é“ 30 - 5 P
£ T 0,4 {Q(MN)=0,105 42,913 RIG
B 40 - 3 R?=0,9979
50 + 0,2 P
®=0,20m
60 | Sa4=1,99mm 0 A
Q,. = 0,089 MN ; 00 o1 e
2 Q (MN)
(a) Ponto de regressao da curva carga X (b) Grafico de rigidez
recalque

Figura 4.18 — Estaca apiloada de 20 cm de diametro (Melo, 2009)
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A Figura 4.19 (Melo, 2009) mostra a curva carga X recalque para a estaca PC 25. A reta que
passa pelos pontos de regresséo e a carga de ruptura convencional Quc, correspondente a um
recalque de 10% do diametro da estaca, intercepta o eixo das cargas no ponto que define o
dominio inferior do atrito lateral, que no presente caso é Qsl = 81,87 kN. O limite superior do
atrito lateral é de 91 kN, o que conduz a um valor de Qs de 90 kN, Figura 4.20 (Melo, 20).

Carga (MN)
0 0,05 0,1 0,15 Linha entre o ponto 3 e Quc
O 1 ]
Qvss

10

20 & Pontos da Curva Carga vs recalque
E
£ % /\ A Pontod a
-~ onto de regressao
@ 40 &
=3
§ 50 * > Quc
& 60 \

70 ¥ Qsl

80

Figura 4.19 — Curva carga x recalque para a PC25 (Melo 2009)
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E 30 -
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50 @)
Q. =(Qy+Q,,) /2= (0,082 +0,091) / 2 = 0,090 MN
60 -

Figura 4.20 — Curva carga X recalque gerada pela equacao de regressao (Melo, 2009)
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Com esses resultados, pode-se comparar a parcela de atrito lateral obtida pelo método
Décourt-Quaresma (1982) com a parcela de atrito separada na estaca PC 25 e chega-se a um

valor de B, de 3,91 para essa estaca na profundidade por ela alcancada (Tabela 4-18).

Tabela 4-18 - Valor de g, para a estaca PC 25

Estaca | Diametro (cm)| L (m) |[PL campo (kN)| PL previsto (kN) BL
PC 25 20 3 90 23 3,91

O valor de B, é aqui bastante elevado, 0 que era de se esperar, pois a estaca encontra-se 100%

imersa em solo lateritico.
4.5 ANALISE COMPARATIVA ENTRE OS RESULTADOS

No presente trabalho foram analisados trés tipos de estacas, sendo estacas pré-moldadas de
concreto armado em duas obras, uma localizada na Ceilandia - DF e outra no Gama — DF;
uma estaca helice continua monitorada na cidade do Guard — DF e uma estaca apiloada

executada na cidade de Londrina — PR.

O atrito lateral das estacas foi avaliado utilizando-se ensaio de carregamento dinamico para as
estacas pre-moldadas, prova de carga estatica instrumentada para a estaca tipo hélice continua

e prova de carga estatica sem instrumentacéo para a estaca apiloada.

Dado que as estacas, com exce¢do da estaca do Campo Experimental Saburo Morimoto da
Universidade Estadual de Londrina, atravessaram o0 manto lateritico e tiveram sua ponta
apoiada em solo residual ndo lateritico, o trabalho limitou-se a analisar a relacéo entre o atrito

lateral previsto por uma formula estéatica e os resultados de ensaios em campo.

Dessa forma procurou-se observar a importancia do solo lateritico na capacidade de carga por
atrito lateral de uma estaca, cercando-se para tanto de diferentes tipos de estacas e modos de

se avaliar o atrito lateral.

Os resultados encontrados indicam que é relevante a consideracdo da laterizacdo do solo na
avaliacdo da capacidade de carga de uma estaca. Negligenciar ou minimizar a contribuicdo da
laterizacdo pode levar a um projeto extremamente antiecondémico e dependendo da situacao,
a riscos desnecessarios. Muito se pode economizar em um projeto de fundacbes em solos
lateriticos. Antes mesmo de se executar uma prova de carga estatica ou um ensaio de

carregamento dinamico em uma estaca cravada, o indicio da laterizacdo do solo pode ser
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observado medindo-se o repique e comparando-o com 0 previsto no escritorio. A técnica de
controle do repique no campo € simples e pode ser colocada em prética fazendo-se uso de um
lapis de carpinteiro, uma folha de papel, uma calculadora com as quatro operagdes. Com
esses instrumentos de baixissimo custo, pode-se avaliar a carga mobilizada em uma estaca.
Partindo-se do principio que formulas consagradas de capacidade de carga por métodos
estaticos como as de Décourt-Quaresma (1982), Aoki-Velloso (1975), Alonso (1996) e muitas
outras oferecem de um modo geral estimativas de capacidade de carga satisfatérias, algo
intrinseco ao solo devera explicar a diferenca entre os resultados desses calculos e os daqueles
oriundos de provas de carga ou ensaios de carregamento dindmico. Ensaios MCT, cross-hole
e compactacdo podem confirmar a hipétese de laterizacéo.

Apbs as andlises efetuadas nas estacas aqui estudadas, chegou-se aos seguintes valores

médios de B, para os diferentes tipos de estaca:

e Estacas pré-moldadas: B = 2,60
e Estaca hélice continua: B = 2,39
e Estaca escavada apiloada: B = 3,91

Os valores obtidos para B, s@o indicativos de que algo esta influenciando no resultado da

capacidade de carga da estaca, pois 0s valores previstos ndo se confirmaram.

Observa-se que o valor de B, € mais elevado nas estacas pré-moldadas do que nas hélices
continua porque sdo de deslocamento. As estacas hélice, por ndo serem de deslocamento
apresentam valores menores, mas ndo muito menores por tratarem-se de estacas executadas
sem desconfinamento do solo e terem sua resisténcia por atrito melhorada pela pressdo de
injecdo durante a concretagem. Os valores encontrados para esses dois tipos de estacas estéo
compativeis com 0 método Deécourt-Quaresma (1982) que prevé o mesmo atrito lateral para
estacas pré-moldadas e hélice. O valor mais elevado no caso da estaca apiloada deveu-se ao
fato de a estaca estar totalmente imersa em solo lateritico, bem como o proprio processo de
apiloamento. Em casos como esse, se a estaca atravessar camadas de solos ndo lateriticos ou

ser embutida nesses solos, o valor de B, tenderia a diminuir.

Com base nos resultados obtidos para as estacas pré-moldadas, foi elaborado o grafico da
Figura 4.21 que indica o valor de B como funcéo da porcentagem de estaca imersa em solo
lateritico. Plotou-se ainda nesse grafico os valores determinados para a estaca hélice continua

e para a estaca apiloada. Da analise dessa figura observa-se que o B aumenta com 0
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crescimento da porcentagem da estaca presente no solo lateritico. Verifica-se ainda que a
estaca apiloada inteiramente implantada no manto de intemperismo segue a mesma tendéncia
observada para as estacas pré-moldadas apesar se localizadas em regifes distintas, apontando
para o fato de que o processo de laterizacdo tende a eliminar o efeito da origem do solo
conforme ja& mostrado por Cardoso (1995) ao estudar solos do Distrito Federal possuindo
diferentes origens. E evidente que propriedades como presenca de minerais primarios
resistentes ao intemperismo como € o caso do quartzo, vai exercer influéncia sobre o
comportamento do solo e por consequéncia sobre a interacdo solo estrutura. O valor de 3.
variard ainda com o grau de laterizacdo e cimentacdo presente no solo assim como em funcédo
do grau de saturacdo tendo em vista que a succ¢ao e por consequéncia a coesdo aparente cresce
com 0 aumento da succdo. Essa figura mostra ainda que o valor de . obtido para a estaca
hélice continua localiza-se acima da linha de tendéncia o que pode ser explicado pelo fato de
que na execucdo desse tipo de estaca perturba-se a estrutura do solo sem que ocorra um
deslocamento de massa equivalente ao oriundo das cravacdo das estacas pré-moldadas, nao
sendo possivel, no entanto, descartar eventual influéncia de diferencas nas propriedades dos

solos oriundos dos diferentes locais

5
5y, = 8,9645 P — 4,3299 *
43 R? = 0,3324
4 A
3,5
3
Ell. 35 - * D=42Zcm
2 B O=33cm
1,5 A Apiloada
1 B Hélice
0.3 T endéncia
{0
40% 50% 60% 0% 80% 90% 10:0%
Porcentagem de estaca em solo lateritico (P)

Figura 4.21- (Porcentagem de estaca imersa em solo lateritico vs )

Em casos deessa porcentagem ser da ordem de 100% pode-se, dependendo do grau de
laterizacdo e de saturagdo do solo, chegar a valores de . da ordem de cinco. Isso explica o
valor alto para B obtido para a estaca apiloada, assim como para as estacas com maior

propor¢do do comprimento inseridas no solo lateritico.
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Finalmente, a titulo de comparacdo, cabe examinar o caso de uma estaca totalmente imersa
em solo ndo lateritico, submetida a uma prova de carga estética, cujo valor do atrito lateral
avaliado por uma férmula estatica é bem proximo do avaliado no gréfico carga x recalque..

Na Figura 4.22 ¢é apresentado o grafico carga x recalque da prova de carga executada em uma

estaca metalica na cidade de Santos, Sdo Paulo (Alonso, 2007).

Carga (M)
0 0100 0,200 0,300 0,400
10 AN

) \

J N
N

50 \

T

Figura 4.22 — Curva carga x recalque (Modificado. Alonso, 2007)

Recalgue (mm)

60

A Figura 4.23 apresenta o célculo da capacidade de carga dessa estaca.
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OBRA:
CLIENTE:

Estacas Metalicas
Método Décourt-Quaresma

d=312mm
bf=312mm HP 310x Var.
NA: 1,00m
PROF. (m) N Solo CARGAS

1 13 PL PP Padm
2 11 (kN) (kN) (kN)
3 16 133 584/ 248
4 18 187 779 339
5 26 272, 831 417
6 20| 364 818 484
7 17 449 558 485
8| 6) 524 337, 488
9 8] 599 47| 472
10 1 674 35 527,
11 1 726 35 567
12 3 746 35 583
13 1 767 35 599
14 1 789 35 615
15 1 811 35 633
16 2 833 35 650
17 2 856, 35 668
18 1 880 35 685
19 1 903| 105 721
20 7 927 208| 765)
21 6 950 273 799
22 8 992, 247, 824
23 5 1029 66 808
24, 4 1074 51 839
25 4 1107 182 897
26 6| 1135 195 922
27 5 1164 156 934
28 11 1201 156 963
29 10 1234 156 988
30 10 1293 39 1004
31 5 1347 12| 1039
32 6| 1401 12 1081
33 4 1434 12| 1106
34 5 1471 12| 1135
35 4 1500 12 1157,
36 6) 1533 12 1182,
37 5 1562 12 1204
38 4 1599 12 1233
39 5 1632 12| 1258
40 9 1661 12| 1280
41 10 1694 47| 1315
42 24 1744 156 1380
43 31 1798 156 1422
44 23 1912 156! 1510
45 33 2056 156 1620
46, 26 2166 156 1705
47| E3) 2318 117, 1812

Figura 4.23 - Capacidade de carga estaca metalica em Santos (Alonso, 2007)
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A Figura 4.24 mostra a avaliagéo do atrito lateral da estaca.

Estaca: Calculo do recalque elastico:
L= 46,50 m
d= 346,00mm Q= 1,0 MN
E= 200,00 GPa
Sel= 3,66 mm
. == Reta regr.
Ponto escolhido: 2
® Sériel
Quc= 0,32290 MN ® Pt Regr.
Qsl= 0,22698 MN  limite inferior do atrito lateral Que
Qsu= 0,30195 MN limite superior do atrito lateral X asl
Qs= 0,26446 MN
1) Log(Q)= -1,011 0,338 Log(s)
2) Dominio da ponta ®
60 -
Log(Q)= -1,527 -0,510 Log(R)
Grafico de Rigidez
3) Dominio do atrito lateral 0,08 ®
0,075
0,07
Q= 0,299 0,344 R 0,065
0,06
B
4) Curva carga-recalque: 5
) & q 5 Dbcf 35 ® e Ponta
= 0,035 .
Trecho do atrito = 03 ® Rigidez
s =(Q x 0344) / (Q 0,299 ) 0,02 ® = Atrito
0,015
0,01
Trecho da ponta 0,002
0 0,1 0,2 0,3 0,4 0,5
Q (MN)

Figura 4.24- Atrito lateral estaca metalica de Santos, Sao Paulo

O valor do atrito lateral estimado segundo Décourt-Quaresma (1982) foi de aproximadamente
224 KN enquanto o obtido na prova de carga foi de 264 kN, observa-se que esse valor, dada a
profundidade da estaca, praticamente reproduz o valor estimado e conduz a um valor de .

igual a 1,18.

O comportamento, em relacéo ao atrito latera,l, em uma estaca cravada em solo lateritico pode
ser explicada pelas intercorréncias durante a cravacdo da estaca. Para o caso de estacas
cravadas em solos argilosos lateriticos, ha a quebra da estrutura com perda da coesdo
cimenticia durante a cravacao e toda a energia dos golpes é transferida para a componente de
atrito do solo. Nos solos arenosos por uma lado perde-se essa coesdo, mas por outro ganha-se
em atrito lateral com o aumento da densidade relativa. Decorrido um periodo de tempo para a
cicratizacdo, se a coesdo entre os agregados for devida a pontes de argila, hd uma tendéncia de
melhora substancial na interacdo entre o solo e o fuste da estaca, o que pode ndo ocorrer nos
casos de cimentacdo por Oxihidroxidos de ferro e aluminio. Para o caso de solos lateriticos
arenosos, a energia de cravacdo provoca um adensamento do solo na regido circunvizinha a
estaca que resultard em pouco tempo em significativo aumento do atrito. Faz-se necessario

ainda atentar para eventuais varia¢oes de sucgdo no manto de solo néo saturado.
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Para o caso de Santos (Alonso, 2007), a estaca foi cravada em um solo pouco intemperizado e
saturado. Boa parte da energia de cravacdo foi transferida para a agua de modo que as
pressOes neutras tenderam a provocar inicialmente alivio na resisténcia ao cisalhamento entre
a estaca e o solo, restabelecendo-se em seguida em consequéncia da dissipacdo das pressoes
neutras. Nesse caso, a resisténcia final se revela inferior ao que poderia se esperar se 0 solo

fosse lateritico.

A avaliagdo da capacidade de carga por atrito lateral a partir dos resultados de SPT,
principalmente nos solos argilosos lateriticos termina muitas vezes subestimando a
capacidade de carga da estaca conforme mostrado nessa dissertacdo. 1sso ocorre com base em
fato semelhante ao descrito para as estacas cravadas, ou seja, no processo de cravagdo do
amostrador quebra-se a estrutura do solo subavaliando a resisténcia a penetracao.

Guimarées (2002) ao estudar um perfil de intemperismo do Distrito Federal analisou o
comportamento mecanico do solo no estado natural e inundado assim como a interacéo solo-
metal por meio do ensaio de cisalhamento direto nas duas condicGes de saturacdo. Nesse
estudo ele obteve coesdo ndo saturada de 52 kPa para 2m de profundidade e 127 kPa para 6m
de profundidade. Na condi¢cdo inundada a coesdo caiu respectivamente para zero e 20 kPa. O
angulo de atrito no estado inundado foi para as duas profundidades de 26°. O ke médio do
perfil obtido na condicdo natural a partir de ensaios triaxiais considerando-se as
profundidades de 2 m, 3 m, 4 m e 6 m foi de 0,44. O peso especifico aparente seco médio foi
de 12 kN/m® e a umidade média igual 28,3% o que resultou em um peso especifico imido
igual a 15,39 kN/m°. Na interface solo-metal a coesdo tanto para a condicdo natural como
inundada foi nula, ou seja, o resultado do ensaio SPT ndo leva em consideracdo a coesao

desses solos itemperizados.

Levando-se em consideracdo esses resultados de peso especifico e de ke verifica-se que o0s
valores calculados com base na resisténcia ao cisalhamento considerando-se as geometrias das
estacas apresentadas na Tabela 4-16 para a obra do Gama, s6 seriam aproximadamente iguais
aos calculados segundo Decout-Quaresma (1982) para valores de angulo de atrito de
aproximadamente 20° e coesdo nula, ou seja, nesse caso mesmo considerando-se coesdo nula
o0 angulo de atrito para equivaléncia ainda seria inferior ao estimado para o solo que era de
26°. Portanto, no caso desses solos, efetivamente a previsdo de capacidade de carga com base

no SPT subestima o comportamento das estacas.
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Dividindo-se pela area lateral de cada estaca da diferenga entre P, campo oriundo da Tabela
4-16 e os respectivos valores calculados considerando-se apenas o angulo de atrito de 26°,
obtém-se uma coesdo média estimada igual a 47,4 kPa. As coesdes obtidas segundo esses
calculos variaram entre 25,6 kPa e 68,5 kPa. Portanto, podem-se considerar esses valores de
coesdo admissiveis se comparados aos valores obtidos pro Guimardes (2002) o que aponta
para o fato de que efetivamente o SPT ndo leva em conta a coesao do solo lateritico durante o
processo de cravacdo devido a quebra estrutural do mesmo.

Com isso entende-se ser admissivel a consideracdo de que os métodos de célculo de
capacidade de carga semi-empiricos como o proposto por Décourt e Quaresma (1982) devem,
quando aplicados a solos lateriticos, ser avaliados de acordo com a experiéncia do projetista,
pois nesses casos, claramente, o SPT subavalia a resisténcia do solo.
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5. CONCLUSOES E RECOMENDACOES

5.1. CONCLUSOES

A Mecénica dos Solos pode, e deve, ser melhor estudada quando se trata de solos tropicais,
pois seu desenvolvimento se deu em paises de clima temperado, notadamente 0s mais
desenvolvidos ndo possibilitando aprofundar os conhecimentos sobre esses solos, a menos de
alguns poucos casos nos quais paises de clima tropical foram até recentemente colonizados

por paises industrializados.

Desde os anos 70, a percepcdo de melhor comportamento dos solos tropicais quando
utilizados para pavimentagdo induziu engenheiros brasileiros a desenvolverem e/ou adaptarem
métodos para estudo e compreensdo desses solos, embora muitas normas técnicas do pais
ainda ndo tenham se ajustado a realidade dos solos tropicais. Também nessa época ja era
evidente que os solos de Brasilia quando utilizados como fundacGes para estacas pré-
moldadas tinham um comportamento bem diferente do esperado. Hoje, claramente, esse

comportamento é explicado pela natureza lateritica dos solos do Distrito Federal.

As duas obras estudadas em estacas pré-moldadas mostram claramente que o elemento de
fundacdo quando situado inteiramente ou na sua quase totalidade na camada lateritica tem um
B, muito alto, g, corresponde nessa dissertacdo a relacdo entre o atrito lateral obtido em
campo e o previsto por formulas estaticas. Na medida em que a ponta da estaca se distancia da
base dessa camada, o valor de 8, diminui. O que concorda com o fato de que estando a estaca

totalmente imersa no solo néo lateritico, o valor de tende para 1.

O uso de trés tipos de estacas diferentes, bem como de trés modos de avaliar o atrito lateral,
ensaio de carregamento dinamico, prova de carga estatica instrumentada e método da rigidez,
parecem corroborar a conclusdo final de que o comportamento de fundac6es em solos
lateriticos é subestimada quando avaliada a partir de ensaios SPT, 0 que ndo € o caso quando

se trata de solos de comportamento néo lateriticos.
5.2. RECOMENDACOES

Estudar a eficiéncia do ensaio SPT nos solos intemperizados de modo a se estabelecer ajustes
nos célculos da capacidade de carga. Um caminho nessa direcdo é a execuc¢do de provas de

carga estaticas em amostradores SPT, Aoki et al (2007).

108



Estudar o comportamento da ponta das estacas quando apoiadas em solo lateritico para
avaliacdo de a, que € um parametro que relaciona a carga absorvida pela ponta com a
prevista pelos métodos estaticos baseados no SPT, embora em muitos acasos seja esperada
contribuicdo de ponta pequena nos solos intemperizados.

Adaptar os métodos de célculo para as estacas cravadas em solos lateriticos, introduzindo
nesses métodos coeficientes que levem em conta o grau de laterizacdo do solo assim como a
umidade ou grau de saturacdo. O parametro L sugerido por Ignatius (1991) parece um bom
caminho, pois como visto, pode ser facilmente obtido a partir da inclinagdo do ramo seco da

curva de compactacdo normalizada do solo.
Estudar o efeito de grupo das estacas executadas em solos lateriticos.

Estudar o comportamento de estacas executadas em solo lateriticos quando solicitadas

lateralmente.
Estudar o efeito da succao nas fundacdes em solos lateriticos.

Finalmente, assumir a responsabilidade do estudo das propriedades dos solos tropicais, pois 0
Brasil tem a obrigacdo de usa-las no sentido de desenvolver projetos e executar suas obras

tirando partido da economia que a qualidade desses solos pode proporcionar.
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ANEXO A

Calculo do valor do coeficiente de empuxo ke de empuxo atuante na estaca:

Dado que a contribuicdo da ponta ndo é grande, considerouse a tensdo de cisalhamento na
superficie lateral da estaca como sendo dada pela Equacédo

L RMX (A 1)
Area Lateral

Sendo t dado por:

T=o0,tan @ (A.2)

Mas, sabe-se que:

op = k.0, (A.3)
Substituindo (A. 3) em (A. 2), tem-se a Equagdo (A. 4):

T =k,0,tan @ (A 4)

Levando o valor de T em (A. 4) de para (A. 1) e isolando-se ke, obtém-se a Equacdo (A. 5):

(RMX /. ) (A. 9)
Area Lateral

o,tan @

k, =

O valor de a,, € 0 valor médio tomado ao longo da estaca de profundidade [, ou seja:

l A. 6
O'v:yi ( )

2
Onde y,, é o peso especifico natural do solo. Substituindo-se (A. 6) em (A. 5), tem-se

finalmente a Equacéo para o célculo de ke:

(RMX / . ) (A.7)
Area Lateral

Yal
2

k., =

tan @
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ANEXO B

ESTACAS ARMADAS CIRCULARES

COMPRESSAD AREA DE

| dﬁaﬂﬂﬂﬁ} ADMISSVEL | TRAGAO | PERIMETRO | SecA0 DE | COMPRIMENTO
ESTRUTURAL CONCRETO
{cm)

seqdo plena 64 L 6 254 45e6
secdo ple 104 .

se¢do plena 4-56-7e8

secdo plena 33 8 5678e9
L 0 ! 4 5-6-7-8e9
56-7-8e9

125 | 5678e9
188 | 1693 | 567-8e9

Figura B.1 - Caracteristicas das estacas pré-moldadas (INCOPRE, 2013)

MOMENTOS FLETORES (L) DIAGRAMA DE INTERACAO (Ns X Ms)

8 Ns/Ma - Solicitacéo de servigo

> FORGAS NORMAIS (t)

&

Figura B.2 - Diagrama de iteracdo (INCOPRE, 2013)
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ANEXO C

(b)

(©) (d)

Figura C.1- Detalhe ensaio das pastilhas. (a) Secagem ao ar (b) Medicdo dos anéis (c)

absorcéo (d) Ensaio de penetracgéo.
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METODOLOGIA MCT

IDENTIFICACAO E DESCRIGAO EXPEDITA (VISUAL-TACTIL) DE SOLOS

Amostra: 2 | Local:

Ceilandia Sul

Furo: Cota: 2,45m |Operador: Paulo |Data:

7/1/2013

Granulometria volumétrica

|Vo|ume (ml)[Porcentagens(%) Classificagdo
ret. entre fundo e # 0,42mm P 0,42/0 > 90% muito fino (mf)
retido entre # 0,42 e 2,0mm P 0,42/0 + P2/0,42 > 90% fino (fi)
retido entre # 2,0 e 4,76mm fino (fi)
retido entre # 4,76 e 19,6mm P 4/2 + P19/4 + [Pedregulho médio (me)
retido entre # 19,6 e 50,0mm P50/19 > 50% (Pe) grosso (gr)

retido na # 50,0mm

Plasticidade

Na&o se consegue obter rolinhos com diametro inferior a 3 mm

Nao plastico (np)

Obtém-se com muita dificuldade rolinhos com didmetro de 3 mm, que se rompem facilmer,

baixa plast.. (bp)

obtém-se facilmente rolinhos com didmetro de 3 mm, mas os mesmos rompem-se facilmer

media plasticidade

ao serem dobrados (mp)
obtém-se facilmente rolinhos com diametro de 3 mm, e 0s mesmos podem ser facilmente | alta plasticidade
dobrados e remoldados (ap)

Medidas dos anéis

Anel Contragcdo | Penetracdo| Tempo de Peculiaridades da amostra
N° (mm) (mm) |ascensdo d'agua
1 1,67 0 ndo houve mundanca
2 1,84 0
3 1,56 0 9'

Umidade de moldagem, obtido dos anéis (%) : | 437 |

Célculo de ¢’ 1,69
Contracdo ct de 0,1 a 0,5 mm - ¢' = (log;qct + 1)/0,904

Contragdo ct > 0,6 mm - ¢' = (log;qct + 0,7)/0,5

1,9

Resisténcia ao esmagamento da bola seca

contra uma placa dura

bola esmaga a0 manuseio Sem (sm)
esmaga facil com pressdo dos dedos Baixa (bx)
esmaga com dificuldade com pressao dos dedos Media (md)
ndo esmagavel com pressao dos dedos, esmagavel com pressdo do deddo sobre a bola Alta (at)

nao esmaga mesmo com pressao do deddo sobre a bola contra uma placa dura

muito alta (ma)

Umidade de moldagem, obtido das bolinhas (%) : | 437 |

Figura C.2 - Identificacdo Metodologia MCT
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Determinacao do Grupo MCT

c' netracdo (m| Grupo MCT
<3,0 LA
<05 3,1a39 NA
>=4,0 NA/NS'
<20 LA- LA
0,6a0,9 2,1a39 NA'- NS'
>=4,0 NS'- NA'
<20 LA
10a1,3 2,1a39 NA'
>=4,0 NS'
<20 LA - LG
14al,7 2,1a39 |[NA'/NG - NS
>=4,0 NS' - NG'
<2,0 LG
>=1,8 2,1a39 NG'
>=4,0 NG'
Significado de - e /
- separa opcao equivalente
/ separa opcao decrescente
Umidade das bolinhas
Capsula N° 4 8 ri1
SH (g) 12,27 12,07 10,94
SS (g) 8,55 8,41 7,60
Umidade (% 43,51 43,52 43,95
w (%0): 43,7

Medidas da contrag¢fes (mm)

Medidas Anel 01  Pastilha 01| Resultado
1 20,48 18,91
2 20,52 18,76
20,50 18,84 1,67
Média 1,67
Medidas Anel 02  Pastilha 02| Resultado
1 20,5 18,84
2 20,63 18,61
20,57 18,725 1,84
Média 1,84
Medidas Anel 03  Pastilha 03| Resultado
1 20,17 18,78
2 20,45 18,72
20,31 18,75 1,56
Média 1,56

NA = Areia ndo lateritica
NA' = Arenoso nao lateritico
NS' = Siltoso ndo lateritico
NG = Argila ndo lateritica
LA = Areia lateritica

LA' = Arenoso lateritico

LG' = Argiloso lateritico

Contragdo total media

1,69

Figura C.3 - Determinacdo do Grupo MCT.
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ANEXO D

/v e /-

-
5] i OBRA CENTRO ADMINISTRATIVO DE TAGUATINGA

m = SONDAENGENHARIA coeve CONSORCIO VIA / ODEBRECHT

DATA ESTACA } @ (cm) COMPOSICAC | SOBRA (m) COMPRIMENTO CRAVADO (m)

Lu,/mgm L2E 4 i 2 ,,kzégazmﬁ_ﬂ__J'_ié.ro | Z0. 30
BLOCO 4"
D , A

a = Nega para 10 Golpes
R L -
WD 1 TROAN O S T
:“"‘.ﬁ‘ > Repique Eldstico S
~
e

Figura D.1- Exemplo de repique obtido na obra.
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