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ESTACA

Cava, que a curva cede.
Carrega, que a carga se ergue.
Funda, que a for¢a nos mede.

Prova, que o profundo ¢ findo.
Suporte, que o fuste resiste.
Crava, que o limite ¢ vindo.

Continua, que a hélice gira.
Experimenta, que ha base.
Ensaia, que a fung¢ao suspira.

Assim ¢ a vida: hiperbolica
Com residuos de tensdo
O existir que nos persegue
Tem carga-limite e entdo...

Eis que vem a salvacdo
E faz da vida, carga leve,
Que se desloca e se ergue

E nos eleva do chao.

Forca que vem de alguém
Cuja cruz nos libertou
Cruz estaca e estrutura
Que permite a criatura
Contemplar o Criador

(César Miranda)
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RESUMO

ESTUDO EXPERIMENTAL DO COMPORTAMENTO DE FUNDACOES
ESCAVADAS EM SOLOS TROPICAIS

Neste trabalho, objetivou-se ampliar o entendimento a respeito da capacidade de suporte e da
relacdo carga-deslocamento de fundacdes profundas tipicamente empregadas no D.F., a saber,
estacas escavadas, tubuldes e estacas do tipo hélice continua. Assim, realizou-se um estudo
experimental e numérico do comportamento dessas fundagoes.

Usaram-se resultados de ensaios tipo SPT e CPT como forma de verificagdo das analises de
capacidade de suporte propostas. Além disso, fizeram-se analises em estaca hélice continua
(isolada e em grupos) da capacidade de suporte por métodos que empregam o ensaio SPT.
Utilizou-se da metodologia de Fleming (1992) na analise da relagdao carga-deslocamento das
provas de carga. Essa metodologia, que adota func¢des hiperbdlicas para representar a relacao
carga-deslocamento, tanto do fuste quanto da base, mostrou-se adequada, sobretudo na
estimativa da carga de trabalho. Devido a sua simplicidade e facil aplicacdo, sua utilizagdo em
projetos €, portanto, sugerida.

Propos-se ainda uma adaptacdo do método de Paikowsky para estimar a carga limite de
fundagdes escavadas a partir de provas de cargas que ndo foram levadas a condi¢do de
“ruptura”. O método proposto baseia-se nas metodologias de Chin e Davisson, cujo valor da
carga limite esta associado a um certo valor de deslocamento. Observa-se que nao se trata de
um método de extrapolac¢do da curva carga-deslocamento. Os resultados, em termos de carga
e deslocamento, mostraram-se realistas e satisfatorios, em especial para os deslocamentos
associados a carga limite.

Avaliou-se também a influéncia da tensdo residual nos resultados de provas de carga
instrumentadas. Para esse fim, utilizou-se do software Unipile. Observou-se que negligenciar
o efeito da tensdo residual conduz a erros na interpretacdo das cargas em profundidade. Por
exemplo, as cargas estimadas na base sdo menores, enquanto que as do fuste sdo maiores
quando comparadas com a distribuicdo “real” obtidas de provas de carga vertical.

Por fim, realizaram-se analises numéricas numa estaca escavada e num tubuldo executados no
Campo Experimental da UnB. Neste caso, utilizou-se tanto de funcdes de transferéncia de
carga quanto dos softwares Geo4 (modulo Piles) e Plaxis 2D. Os resultados mostraram-se

satisfatorios em particular na estimativa da carga de trabalho.
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ABSTRACT

EXPERIMENTAL STUDY OF THE BEHAVIOR OF BORED PILE
FOUNDATIONS FOUNDED IN TROPICAL SOILS

The main goal of this work was to broaden the understanding about load capacity and load-
displacement relation of deep foundations founded in the Federal District of Brazil, namely,
bored piles, drilled shaft and continuous flight auger. Thus, an extensive experimental and
numerical study of those types of foundations was carried out herein.

Results of SPT and CPT in situ tests were used as a way to verify the proposed analysis of
load capacity. Besides that, load capacity analyses of continuous flight auger, both isolated or
in groups, were performed using methods which are based on SPT in situ tests.

Fleming’s (1992) methodology was used to analyze the load-displacement relation of load
tests. This methodology, that employs hyperbolic functions to represent the load-displacement
relations on both shaft and base, allowed the establishment of realistic results, especially when
assessing the load capacity. Due to simplicity and easy application, its usage in current
projects is suggested.

A method to estimate the limit load of bored foundations from prematurely finished load tests
was proposed as well. The method is based on Chin’s and Davisson’s methods, whose value
of limit load is associated to a value of displacement. It is important to note that the proposed
method is not a load-displacement extrapolation curve. The results in terms of load and
displacement were realist and satisfactory, particularly with respect to displacements
associated to the limit load.

The influence of residual stress in load test results was also assessed. The software Unipile
was used to accomplish this objective. It was observed that, to neglect the effect of residual
stress, leads to errors when interpreting results of load tests. For instance, loads on the base
are smaller, while loads on the shaft are greater when compared to the real distribution
obtained from compression axial tests.

At last, numerical analyses of a bored pile and a drilled shaft performed on our Experimental
site were also carried out. In this case, both load transference functions and the software Geo4
(module Piles) and Plaxis 2D were used. The results were effective, especially at estimating

the working load.
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1. INTRODUCAO

A Engenharia de Fundacdes compde, juntamente com outras especialidades, area de grande
importancia na geotecnia. Desde tempos mais remotos, 0 uso das fundagdes é desenvolvido a
partir de doses de empirismo puro. Ha relativamente pouco tempo que Karl Terzaghi e outros
formularam o que modernamente tem-se como base em quase todos os problemas avaliados

pela ciéncia de solos.

A utilizacdo de estacas data desde 900 anos A.C. por ocasido de construcdes de pontes
durante o Império Romano (Fleming et al., 1992). Porém somente a partir da revolucédo
industrial do século XIX, com a necessidade de se baratear o custo das fundagdes de grandes
prédios, iniciou-se a sistematizacdo do conhecimento adquirido. Pode-se dizer que pouco
progresso na arte das fundagdes ocorreu desde o tempo dos romanos e o inicio do século XIX.
Com o advento de importantes descobertas em ramos da Engenharia criaram-se condicdes
para que a engenharia de fundacgdes pudesse fortalecer-se (Fleming et al., 1992). No Brasil,
equipamentos e técnicas ja consagradas em paises da América do Norte e Europa estdo sendo
avaliados e adotados ha pouco tempo em projetos correntes na Engenharia de Fundagdes.

H& muito, no estudo da Engenharia de Fundagfes, vem-se aplicando diferentes técnicas na
avaliacdo do comportamento das mesmas quer em relacdo ao problema de resisténcia
(capacidade de suporte, por exemplo) quer em relacdo a problemas de deformabilidade
(analise de recalques). Na realidade a dissociacdo ¢ meramente figurativa uma vez que 0s
projetos deveriam mostrar-se adequados tanto em relacdo a uma como a outra andlise. Até
meados da metade do século 20 usavam-se apenas 0s conceitos de resisténcia para considerar
adequado um determinado projeto. A capacidade de suporte era avaliada isoladamente e as
analises de deformabilidade ou ndo eram realizadas ou ficavam sempre em segundo plano. Na
maioria dos projetos de fundacdes no Brasil esta caracteristica ainda impera. As andlises de
deformabilidade, quando feitas, restringem-se a eventos isolados. E neste sentido, a
determinacdo do comportamento carga-deslocamento de um sistema estaca-solo faz-se de
maneira mais confidvel com a utilizacdo de provas de cargas. Da mesma forma, as
observagdes anteriores valem para grupos de estacas em que provavelmente, o critério de

deslocamentos maximos para a carga de trabalho, seja o fator de maior importancia.



1.1 MOTIVACOES / OBJETIVOS DA PESQUISA

Esta pesquisa trata da utilizag&o de resultados de ensaios de campo tipo Cone Penetration Test
(CPT) e Standard Penetration Test (SPT) na avaliacdo da capacidade de suporte e recalque de
fundacdes de pequeno deslocamento como as estacas escavadas, tubuldes e as estacas tipo
hélice continua em solos ndo saturados tropicais do Distrito Federal. A escolha de qualquer
tipo de fundagdo € baseada numa serie de critérios avaliados pelos projetistas desta area. No
Distrito Federal, certamente pode-se dizer que a grande maioria das fundacbes executadas
envolvem estacas escavadas, tubuldes e, mais recentemente, estacas do tipo hélice continua.
Assim, o desenvolvimento de pesquisas envolvendo estes tipos de estruturas contribuira em
muito para consolidar a engenharia de fundagOes segura, econdmica e tecnicamente bem
avaliada na regido. O Programa de Pds Graduacdo em Geotecnia da UnB tem contribuido
neste sentido com trabalhos envolvendo, sobretudo, estacas escavadas, donde citam-se: Perez
(1997), Jardim (1998), Sales (2000), Lima (2001), Guimardes (2002), Mota (2003),
Mascarenhas (2003) e Soares (2004). Mota (2003) ainda realizou prova de carga em um
tubuldo em obra do DF, e na recente tese de doutorado de Soares (2004) foi estudada a
interacdo solo-estrutura em edificios do DF usando resultados de prova de carga em estaca do
tipo hélice continua instrumentada em profundidade. Sales (2000) ensaiou, além de uma
estaca isolada, um grupo de quatro estacas escavadas manualmente (tipo broca) com um bloco
(placa de 1m x 1m x 0,15m) simplesmente apoiado sobre as estacas e com espagamento de
cinco diametros, entre outros ensaios. Poulos (1993) comenta a dificuldade de obter dados em
grupo de estacas escavadas e do tipo hélice continua sob diferentes configuracdes e tipo de
carregamento. Butterfield & Bannerjee (1971) também relatam a dificuldade de obter
comparacOes (tedrica e pratica) por falta de dados de curva carga-recalque de grupos de
estacas escavadas obtidos conjuntamente com a de uma estaca isolada, de referéncia. Neste
trabalho duas configuragbes de grupo de estacas com estacas hélice continua irdo ser

abordadas, além de uma estaca hélice continua isolada.

Dentre os trabalhos citados anteriormente, os dados de SPT compdem a grande maioria do
resultado para dimensionamento do projeto, caracteristica esta que certamente retrata a
situacdo de investigacdo geotécnica em projetos de fundagcbes no Brasil. Os dados de CPT

ainda sdo pouco explorados nos projetos correntes de fundacdes, tanto no DF como no Brasil.



Os trabalhos de Mota (2003) e Soares (2004) compdem um dos poucos trabalhos em que se
tém dados de CPT compondo a base de dados para o projeto de fundagdes. O primeiro em um
conjunto residencial na Asa Sul e o segundo em um edificio na SQN 212. Mota (2003) usou
os dados do CPT de forma indireta na avaliagdo de parametros de deformabilidade de
fundacdes escavadas. Quanto a capacidade de suporte, foram feitas as analises de métodos
classicos usando dados de CPT onde os mesmos, em geral, ndo respeitam a forma de
execucédo da estaca. Soares (2004) usou somente os dados de instrumentacdo em profundidade
e resultados da prova de carga, e nenhuma consideracdo foi feita com relacdo a metodologia
de célculo tanto de capacidade de suporte quanto de recalque para a estaca hélice continua

ensaiada por este autor.

A lacuna entdo é clara, e o uso de uma ferramenta como o CPT/SPT na avaliacdo de
fundacdes escavadas no DF compGe a base deste trabalho. A resposta de provas de carga em
estacas do tipo hélice continua contemplam também boa parte das presentes andlises
evidenciando a importancia do exposto acima. Aspectos relativos a capacidade de suporte e
ao recalque serédo avaliados. Portanto, os objetivos desta pesquisa s&o 0s seguintes:

1 — Auvaliar e sugerir novas metodologias de previsdo de capacidade de suporte utilizando os
dados de ensaios CPT/SPT, respeitando-se a forma de execucdo da fundacao;

2 — Avaliar o efeito de estacas do tipo hélice continua em grupo e isolada;

3 — Avaliar metodologias de previsdo de recalque nas fundagdes ensaiadas utilizando-se de
dados de ensaios CPT/SPT;

4 — Avaliar numericamente fundag6es escavadas a partir de fungdes de transferéncia de carga,

e pelos softwares Comerciais Geofine (Geo4) e Plaxis (Brinkgreve & Vermeer, 1998);

5 — Avaliar um método de determinacdo da carga limite de fundacdes escavadas;

6 — Avaliar o efeito da tensdo residual nos resultados de provas de carga instrumentadas.

Neste trabalho, portanto, dar-se-a énfase a analises de fundagdes do tipo escavada, hélice
continua e tubuldo. As fundacgdes em hélice continua serdo avaliadas isoladamente e em grupo
(grupo com duas e trés estacas). As analises serdo baseadas a partir da resposta de ensaios de
campo, do tipo CPT e SPT.



1.2 ESCOPO

A tese esta dividida em seis capitulos e dois anexos, adequadamente formulados para torna-la
inteligivel ao leitor. Uma concisa descricdo dos assuntos abordados nos capitulos e anexos é

tratada a seguir.

Capitulo 1 — Apresenta-se uma introducdo ao tema estudado, onde sdo abordados, de modo

geral, um histdrico, a importancia, a motivacao e o objetivo do trabalho.

Capitulo 2 — Faz-se uma extensa revisdo bibliografica a fim de fornecer ao leitor o
embasamento conceitual necessario a compreensdo dos fendmenos estudados. Os temas
permeiam pelos aspectos fundamentais de capacidade de suporte e deslocamento de
fundacdes escavadas.

Capitulo 3 — Materiais e Métodos € o capitulo que expde informac6es gerais sobre os locais
pesquisados, ou seja, O Campo Experimental de Fundagdes e Ensaios de Campo do
Programa de P6s Graduacdo em Geotecnia da UnB e o Centro de Convencgdes. Além
desses locais, ha a descricdo resumida dos demais campos experimentais onde outras

fundacdes serdo aqui abordadas. Ainda citam-se as obras, na “212N” e na “Asa Sul”.

Capitulo 4 — Analises gerais de provas de carga instrumentadas em fundagdes escavadas
permeiam todo o capitulo. Sdo analisadas as propostas de metodologia para a
determinacdo da carga limite para provas de carga interrompidas prematuramente,
capacidade de suporte, via SPT e CPT, e analise da curva carga-deslocamento de

fundacdes escavadas.

Capitulo 5 — Desenvolvem-se, nesta etapa, as analises numéricas com a avaliagdo de algumas
fundacdes escavadas aqui estudadas. Tém-se o uso de funcbes de transferéncia de carga

(“t-z” e “g-z”) e os softwares Geo4 e Plaxis 2D.
Capitulo 6 — Conclusdes do trabalho e sugestdes sao efetivadas nesta etapa.
Anexo | — Apresentam-se aspectos gerais de capacidade de suporte via ensaios SPT/CPT.

Anexo Il — Apresentam-se as informagdes advindas do monitoramento das estacas hélice

continua executadas no Campo Experimental da UnB.
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Karl Terzaghi certa vez disse “... Infelizmente, solos sdo feitos pela natureza e ndo pelo

2

homem, e os produtos da natureza sdo sempre complexos....”. Mesmo uma solucdo
matematica aproximada, para alguns dos problemas mais comuns, pode ser extremamente
dificil de se conseguir.... Os solos naturais nunca sdao uniformes e sendo assim, suas
propriedades variam de ponto a ponto € o conhecimento de suas propriedades, em geral, sdo
realizadas através de limitadas amostragens numa porc¢ao infima do dominio que, em geral,
sdo envolvidos nos problemas da mecanica dos solos. Sob “pena” das palavras de Terzaghi,
estdo todas as vertentes da Geotecnia. Em geral, as maiores incertezas estao nos resultados do
limitado conhecimento das condi¢des do solo. Poulos (2005) comenta que apesar da
disponibilidade de métodos numéricos avangados nos dias de hoje, projetos continuam sendo
feitos assumindo que circunstancias “ideais” prevalecem e que o solo ¢ considerado
essencialmente uniforme. Alguns exemplos destas situagdes podem ser, por exemplo: assumir
que todas as camadas de solo sdo horizontais, que as condi¢cdes encontradas abaixo da ponta
de fundagdes sdo idénticas, e que todas as estacas em um grupo sao elasticas, de comprimento

igual, sem nenhum defeito aparente e que possuem se¢ao transversal constante.

A engenharia de fundagdes compde, juntamente com outras especialidades, area de grande
importancia na geotecnia. Coduto (2001) cita que a engenharia de fundagdes é ao mesmo

tempo uma arte € uma ciéncia.

Em tempos mais remotos, o uso das fundacdes era desenvolvido a partir de doses de
empirismo puro ou baseado em intuicdo ou em projetos precedentes. Problemas sempre
surgiam quando da extrapolagdo de um projeto para uma nova situacdo, um novo projeto. Ha
relativamente pouco tempo que Karl Terzaghi, dentre outros, formularam o que

modernamente tem-se como base em problemas avaliados pela ciéncia de solos.

A muito, no estudo da Engenharia de Fundagdes, vem-se aplicando diferentes técnicas na
avaliacdo do comportamento das mesmas quer em relagdo ao problema de resisténcia
(capacidade de suporte, por exemplo) quer em relacio a problemas de deformabilidade

(andlise de recalques). Na realidade a dissociacdo ¢ meramente figurativa uma vez que o0s




projetos deveriam mostrar-se adequados tanto em relagdo a uma como a outra analise. Até
metade do século 20 usavam-se apenas os conceitos de resisténcia para considerar adequado
um determinado projeto de fundagdes. A capacidade de suporte era avaliada isoladamente e as
analises de deformabilidade ou ndo eram realizadas ou ficavam sempre em segundo plano. Na
maioria dos projetos de fundagdes no Brasil esta caracteristica ainda impera. As analises de

deformabilidade, quando feitas, restringem-se a eventos isolados.

2.1 ENGENHARIA DE FUNDACOES

A Engenharia de Fundagdes ¢ uma das principais vertentes da grande area Geotecnia. Os
fendmenos aqui envolvidos sdo, em grande parte, analisados sob a oOtica fenomenoldgica uma
vez que hd uma enorme quantidade de técnicas de instalacdo, tipos de carregamentos,
condi¢des de subsolo e a combinacdo destas. Nos ultimos anos, a engenharia geotécnica
experimentou grande avango nos processos de execucdo de fundagdes profundas, devido a
exigéncias cada vez maiores das cargas a serem transferidas ao solo. Neste trabalho dar-se-a
énfase as andlises de fundacdes do tipo escavadas, hélice continua e tubuldo a céu aberto
submetidos a esfor¢o de compressdo. As estacas hélice continua (EHC) serdo avaliadas
isoladas e em grupo. Nos topicos seguintes, importantes aspectos destes tipos de fundagdes,

serdo abordados.

As consideragoes feitas aqui, em grande parte, valem tanto para estacas ditas de deslocamento
como ndo deslocamento. Alonso (2004), apropriadamente, propde que as estacas sejam
classificadas quanto a sua instalacdo em: “com deslocamento”, como as estacas cravadas a
percussdo, prensagem ou vibracdo; “sem deslocamento”, como as estacas escavadas, as
estacas barretes e os tubuldes e por fim em “com deslocamento parcial do solo”, como as,
estacas raiz, 6mega, micro-estacas e hélice continua. A importancia de se saber a correta
classificagdo de uma fundagdo auxilia quando da adequacdo ou ndo de uma determinada
metodologia. Nao ¢ incomum o uso de metodologias apropriadas para estacas de
deslocamento sendo aplicada a estacas sem deslocamento ou de deslocamento parcial. O uso
indiscriminado de metodologias ditas “consagradas™ ¢, tipicamente, regra, enquanto deveria
ser excecdo. As palavras de Terzaghi, no inicio do capitulo, norteiam o desenvolvimento de
campos de pesquisas e instiga os pesquisadores e empresas a investir na “Geotecnia

Regional”. O Programa de P6s Graduacdo em Geotecnia da UnB, ja o faz com grande sucesso.




A Geotecnia da UnB tem contribuido com trabalhos envolvendo, sobretudo estacas escavadas
citam-se: Perez (1997), Jardim (1998), Sales (2000), Guimaraes (2002), Mota (2003),
Mascarenhas (2003), Soares (2004), Cunha & Perez (1998), Cunha et al. (2001a) e Mota

(2003), que realizou ainda prova de carga em um tubulao fora do campo experimental.

2.2 FUNDACOES ESCAVADAS

As fundagdes do tipo escavadas refletem uma tendéncia mundial. Van Impe (2003) mostra
que, em termos mundiais, as estacas escavadas representam mais da metade da preferéncia. A
Figura 2.1 mostra graficamente os resultados obtidos (Estacas escavadas > 50%; estacas
cravadas = 42% e d6megas = 6%). Van Impe (1984), citado por Albuquerque, 2001, mostra que
na Europa Ocidental (Italia, Alemanha, Holanda, Gra-Bretanha, Franca, Bélgica e Austria), ha
uma tendéncia no decréscimo da utilizacdo das estacas escavadas, sendo estas substituidas

pelas estacas hélice continua.

Estacas mega

Estacas cravadas

Estacas escavadas

Figura 2.1 Estimativa do uso de estacas no mundo (Van Impe, 2003).

As estacas escavadas, os tubuldes e as estacas hélice representam a imensa maioria das
fundacdes executadas no solo tropical do DF. O conhecimento gerado a partir do presente

trabalho serd o de “estabelecer procedimentos” que possam definir projetos mais econdmicos.

A norma de fundagdes profunda NBR 6122/1996 define fundagdo escavada como “um tipo de
fundagdo executada por escava¢do mecadnica com o uso ou ndao de lama bentonitica, de

revestimento total ou parcial e posterior concretagem”; tubuldo como “um elemento de




fundacao profunda, cilindrico, em que, pelo menos na sua etapa final, ha descida de operario”
e estaca hélice continua ¢ definida como “uma funda¢do profunda constituida por concreto,
moldada “in loco” e executada por meio de trado continuo e inje¢do de concreto pela propria

haste do trado”.

Os tubuldes sdo fundagdes, tipicamente profundas, usadas preferencialmente em terrenos
submersos. Os projetos de fundagdes que usam tubuldes, via de regra, desconsideram a parcela
de capacidade de suporte lateral atuante nos mesmos e alguns projetistas avaliam,
erroneamente, que a parcela lateral equivale ao peso proprio do tubuldo. Na maioria dos casos,
esta premissa nem sempre assegura um projeto com maior seguranca. De Mello (1975) ja
chamava a atenc¢do do erro em que se pode cometer quando se desconsidera o atrito lateral em
tubuldes e, mesmo hoje, é pratica corrente admitir como sendo nula a componente lateral ao
longo do fuste, e deste modo, toda a carga ¢ transferida somente pelo apoio da base.
Entretanto, vérias provas de carga realizadas em tubuldes indicam que, para pequenos
deslocamentos, a parcela lateral, para tubuldes longos, tipicos no D.F., ¢ significativa e se
desenvolve plenamente com pequenos deslocamentos, independente do diametro do fuste.
Mas a plena mobilizacdo da base somente se efetiva para deslocamentos bem maiores.
Portanto, para a carga de trabalho, o tubuldo poderd ter um comportamento muito diferente do
previsto em projeto, caso a parcela lateral ndo seja considerada. Em Hachich et al. (1998),
Cintra & Aoki (1999) e Cintra et al. (2003) ha informagdes que contemplam o tema, bem

como a experiéncia brasileira na determinacao da tensdo admissivel na base de tubuldes.

As estacas hélice continua, introduzidas no Brasil em 1987 e difundidas mais amplamente em
1993, estdo sendo muito utilizadas em obras de fundagdes, havendo crescimento no seu
emprego devido, principalmente, ao controle que se tem do processo construtivo e da
possibilidade de execug¢do em diversos tipos de subsolo, comparativamente as estacas
escavadas. No Distrito Federal, a experi€éncia com este tipo de estaca ¢ recente ¢ prescinde de
estudo com relacdo ao seu comportamento geotécnico. Os trabalhos de Alonso (1996 a e b),
Souza & Couso Jr. (1997), Hachich et al. (1998), Albuquerque (2001), Kormann et al. (2000),
Alonso (2004), entre outros, contemplam importantes aspectos sobre as estacas hélice

continua (E.H.C.).

Com relagdo as fundacdes escavadas, Poulos (1993) comenta a dificuldade de obter dados em

grupo de estacas escavadas e do tipo hélice continua sob diferentes configuragdes e tipo de




carregamento. Butterfield & Bannerjee (1971) também relatam esta dificuldade por falta de
dados de curva carga-recalque de grupos de estacas escavadas conjuntamente com a de uma

estaca isolada.

2.2.1 EFEITOS DA TECNICA DE INSTALACAO

A forma de execugdo de uma fundagdo ditard, na maioria das vezes, o comportamento da
fundacao num sistema estaca-solo. O método de instalagcdo, portanto, tem profundos efeitos
sob o comportamento das mesmas. O processo de construgdo inclui a escavagdo do furo, em
geral, feito mecanicamente, que provoca um alivio de tensdes, o preenchimento do furo com
concreto, no qual parcial ou completamente, “restaura” as condi¢des de tensdes in situ

(O’Neill, 2001).

Um importante aspecto das fundacdes escavadas a ser observado € o alivio de tensdes e seus
efeitos. O’Neill (2001) relata que o efeito deste alivio, a partir da face externa da fundagao, ¢
de aproximadamente igual a 2 a 3 raios do furo, para a argila pré-adensada (Beaumont clay). A
partir de medidas de velocidade de onda (SASW - Spectral Analysis of Surface Waves)
permitiu se hipotetizar que, por efeito da escavacdo, a resisténcia ndo drenada poderia ser
reduzida & metade do seu valor inicial na interface fundagao-solo em solo argiloso (O’Neill,
2001). Reese & O’Neill (1970) relatam que € razoavel reconhecer que a magnitude das
tensdes cisalhantes que podem desenvolver-se ao longo do fuste de uma estaca escavada
poderia ser influenciado por varios parametros, incluindo o método de construgdo (seco ou
umido), composi¢cdo do solo, geometria base, relagdo agua/cimento do concreto, tipo de
carregamento (curto ou longo prazo) e condi¢des ambientais, resultando em contracdo ou

expansao da superficie do solo.

Chang & Zhu (2004), usando resultados da variagdo da tensdo horizontal durante a construcao
de estacas escavadas em solo residual compactado, concluiram que ha uma drastica redugao da
tensdo horizontal depois da escavacdao do furo e uma gradual recuperagdo durante e depois da
concretagem com valores de 80 e 94% do valor inicial, respectivamente, para 0,5 m e 0,90 m
distantes da face do furo. Mesmo depois de 19 dias, as tensdes ndo tinham retornado ao seu
valor original e assim, pode se dizer que o coeficiente de reagdo horizontal para as estacas

escavadas devera ser menor que o valor do coeficiente de empuxo no repouso, Ky. Os efeitos




provocados na interface fundagao-solo podem aumentar ou diminuir dependendo do concreto
usado (relagdo 4gua/cimento), do potencial de succdo do solo ao redor do furo (sucgdo
matricial), da temperatura ambiente do solo, da taxa na qual o concreto ¢ langado (efeito da

segregacao), entre outros.

Por ultimo, e talvez o fator primordial, seja o fator tempo que leva desde a abertura do furo até
a concretagem do mesmo, pois quanto menor o tempo na concretagem, menor a deterioragdo
das caracteristicas do solo. Milititsky & Clayton (1981), citando o trabalho, em London Clay,
de Marsland (1971), verificaram que a relagdo Eu/Su (Eu é o moddulo de elasticidade nao
drenado e Su ¢ a resisténcia ao cisalhamento ndo drenada), a partir de resultados de placa em
escavacdes nesta argila ¢ dependente do tempo, apos a escavagdo do fuste, no qual os ensaios
sdo realizados. Para curto espago de tempo foram obtidos valores de Eu/Su da ordem de 500,
em oposi¢ao a valores entre 100 e 200 obtidos em ensaios realizados em periodos maiores que
8 horas indicando possivelmente efeitos de amolgamento e expansdo, principalmente. Ainda,
Palmer & Holland (1966), citado por Poulos & Davis (1980), relatam que o efeito de perda da
resisténcia por efeito de softening nesta mesma argila e que pode ser minimizado se o tempo

entre a abertura do furo e a concretagem se efetivar dentro de uma a duas horas.

No trabalho de Perez (1997) foi avaliada a perda de resisténcia de uma estaca escavada no
campo experimental da UnB (C.E.UnB) quando a mesma fosse concretada no mesmo dia (E0)
e quando a mesma fosse concretada aos 7 (E7) e aos 15 dias (E15). A Figura 2.2 mostra o

resultado da perda de resisténcia como efeito na demora na concretagem.

Cargano topo dafundagéo (kN)
0 50 100 150 200 250 300 350

Deslocamento do topo da estaca (mm)

Figura 2.2 Prova de carga em estaca escavada com diferentes datas de concretagem.
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Considerando que o resultado da prova de carga nao inclui qualquer efeito da variabilidade e
admitindo que a carga méaxima atingida pela (E15) seja comparada, para o0 mesmo valor de
deslocamento das estacas EO e E7, ha uma perda de resisténcia de aproximadamente 8,2%.
Nos resultados, praticamente nenhuma perda de resisténcia foi evidenciado para as estacas EO
e E7. Quanto ao resultado de E15 tem-se nitidamente também uma menor rigidez desta estaca
em relacdo as estacas EO e E7, sobretudo a partir do trecho linear (at¢ 200 kN), e

provavelmente este valor esteja proximo da maxima carga lateral a que a estaca suporte.

Aparentemente, nenhum efeito de perda de resisténcia foi identificado quando a estaca foi
concretada a 0 e aos 7 dias. Apesar de o trabalho identificar a estaca como EO, ndo ha no
trabalho, explicitamente, quanto tempo (minutos, horas) apds a abertura do furo que o mesmo
levou para ser concretado. Gama ¢ Silva et al. (1982) mostraram, a partir de resultados de
provas de carga em estacas de grande diametro, a influéncia do tempo na resisténcia lateral.
Os autores encontraram uma substancial redu¢do da resisténcia até 7 dias, onde a partir dai, até
aos 9 dias, pouca diferenga ocorreu. Os resultados obtidos, de certa forma, mostram mais
coeréncia que aqueles obtidos por Perez (1997). O trabalho de Cunha & Perez (1998) também

aborda o aspecto do fator tempo influenciando o comportamento de fundagdo escavada.

Na Tabela 2.1, extraida de Milititsky & Clayton (1981), sdo listados fatores relevantes ao

comportamento de estacas escavadas isoladas quando submetidas a compressao axial.

Tabela 2.1 Fatores relevantes fundagdes escavadas (Milititsky & Clayton, 1981).

Perfil do subsolo; Propriedades dos horizontes;

Condicoes relativas ao solo Y. ,
¢ Estado de tensdes iniciais; Presenca de agua.

Processo de escavagado (Percussao; Rotagdo — tipo de ferramenta);
Suporte utilizado (Escavacdo ndo suportada, Revestimento, Lama
bentonitica, Hélice continua);
Condigdes relacionadas com a Limpeza do fundo (Mecanica, Manual);
execucdo da estaca Concretagem (Demora, Relagdo agua/cimento, Propriedades do
concreto e integridade, Temperatura);

Geometria (Comprimento, Secdo do fuste, Base: com ou sem

alargamento);

Idade da estaca (tempo desde a execugdo até o carregamento)

Condigdes de Carregamento | Prova de carga: tipo de carregamento

Estrutura real: carga permanente, tipo de carga acidental.
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Os efeitos na base das fundagdes escavadas também sdo relacionados ao efeito de softening
(reducgdo de resisténcia apds pico) e poderia resultar em aumento do recalque, especialmente
para tubuldes, na qual a base recebe a maior propor¢do de carga. Assim, ¢ importante fazer
uma limpeza na base de tubuldes. Skempton (1959), citado por Poulos & Davis (1980), relata
que o efeito de amolgamento e softening na base de fundag¢des escavadas deveria ter um efeito
negligenciavel na capacidade de suporte ultima da base por causa da comparativamente maior
massa de solo envolvido pela base. Contrariamente, os efeitos cisalhantes desenvolvidos ao
longo do fuste das estacas sdo provavelmente restritos a uma estreita faixa a partir da face da
fundagdo. Anderson (1988) avalia que os efeitos do alivio de tensdes, devido a etapa de
escavagao, diminuem com o aumento da razdo de sobreadensamento (OCR) do solo. Poulos
(2005) cita os efeitos maléficos para o comportamento de fundagdes escavadas com relagdo a
aspectos como solo “solto” (ou fofo) na base da estacas escavadas devido a limpeza
inadequada, o que provavelmente levaria a uma reduc¢do na rigidez do solo abaixo da base da
estaca. Cita também que a capacidade ultima da base provavelmente ndo seria afetada, mas
poderia requerer um deslocamento bem maior do que os requeridos normalmente. Citam-se

ainda os defeitos ocasionados na concretagem.

Do exposto acima, verifica-se a influéncia de vérios fatores no desempenho de fundacdes
escavadas. Dai a importancia de procedimentos como o rigor na execugdo € no tempo até a
concretagem de fundagdes escavadas, para a obtencdo de uma engenharia de fundagdes

segura, econdmica e tecnicamente bem avaliada.

2.3 CAPACIDADE DE SUPORTE AXIAL

A determinagdo da capacidade axial de suporte de fundagdes pode ser avaliada por métodos
analiticos (métodos diretos ou indiretos) que sdo baseados nas propriedades do solo obtidos
via ensaios de laboratorio ou campo (in situ), por métodos dindmicos ou aqueles baseados na
equacdo da onda e por ultimo, em resultados de provas de carga. A capacidade de suporte
axial de uma fundagdo escavada ¢ uma func¢do do peso da fundacdo (W), da resisténcia lateral
(Qi), e da resisténcia na base da fundagdo (Qp). Por equilibrio de forcas, a capacidade de

suporte axial a compressao (Q;) ¢ dado por:

Qi=Qi+Quv—-W z(q|A|+qb.Ab)—W (2.1)
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Onde: q; ¢ a resisténcia lateral unitaria e qp € a resisténcia de ponta unitaria; A; e Ay sdo as

areas lateral e da base da fundagao, respectivamente.

Enquanto que a capacidade de suporte a tragdo (Qy) € dado por:

Qr =Qi+W (2.2)

A parcela lateral ¢ avaliada a partir da definicdo de resisténcia ao cisalhamento (t), sobre a
area lateral do fuste da fundacdo. A resisténcia ao cisalhamento ¢ dada, em geral, pela lei de
Coulomb. As Equagdes 2.3a a 2.3d sdo usadas na definicdo da carga lateral de uma estaca

escavada.

T = Ca+ Ontan ga (2.3a)
on=Ksov (2.3b)
T =Ca+ ovKstan ga (2.3¢)
L L
Qi= j 7Drdz = jnD(ca+ ontan ga)dz (2.3d)
0 0

Onde: 1 ¢ a resisténcia ao cisalhamento estaca-solo; c, ¢ a adesdo (fundagdo-solo); o, ¢ a
tensdo normal (fundagdo-solo); ¢, € o angulo de atrito (fundag@o-solo); G, € a tensdo vertical,
K € um coeficiente de tensdo lateral; D € o didmetro do fuste; L € o comprimento onde atua o

atrito lateral.

Kulhawy (2004) propde uma equagdo para parcela lateral que, essencialmente ¢ a mesma

daquela dada pelas Egs. 2.3a a 2.3d. A parcela referente a carga lateral ¢ dada pela Equagdo

{Gv'(z)KO(z)tan|:¢'(Z)%i|}dZ 2.4)
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2.4 onde, de forma expandida tem-se:

Q =qA :ﬂD(K/Ko)

O ey




Onde: q; ¢ o atrito lateral unitario; A; € a area lateral do fuste da fundacao; (K/Ky) ¢ um fator
de tensdo que representa a variacdo da tensdo horizontal efetiva como fung¢do do método
construtivo; 6’ € a tensdo efetiva; Ky € o coeficiente de empuxo no repouso; ¢’ ¢ o angulo
de atrito efetivo do solo; o ¢ o angulo de atrito em termos de tensdo efetiva para a interface

(fundagdo-solo); 8/¢’ ¢ o fator de rugosidade da interface e z € a profundidade.

Os valores da relacdo K/Ky e 6/¢’ sdo encontrados em Coduto (2001) e para fundagdes
escavadas a seco as relagdes podem ser considerado iguais a: 0,71 < K/Kg<1e0,9<8/¢p> < 1.
As Equacdes 2.5a a 2.5¢ expressam valores do coeficiente de empuxo no repouso com as
expressoes sugeridas por Jaky (1944), Mayne & Kulhawy (1990), Yamagushi (1972),
Wenkow (1979), Simpson (1992), respectivamente.

Ko=[(1-sen(¢"] (2.52)

Ko=[(1-sen(#")]OCR*"®’ (2.5b)

_ 1-0,404.tan(¢") 2.50
1+sen(g")

Ko = tan(45 —?') (2.5d)

Ko V2= sen(@) (2.5¢)

- V2 + sen(g")

As Equagdes 2.5 (a, b) sdo as mais comumente usadas. A primeira desenvolvida por Jaky
(1944) e a segunda por Mayne & Kulhawy (1982) que desenvolveram a partir de dados de 170
tipos de solos (desde argilas até¢ pedregulhos). Orr & Cherubini (2003) avaliaram sete
proposicdes de valores do coeficiente de empuxo no repouso a partir de um indice estatistico
(R.D. — Ranking Distance), que avalia tanto a acuracia, por meio da média, quanto a precisao,

por meio do desvio padrdo e concluiram que, dos métodos avaliados, as propostas de
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coeficiente de empuxo no repouso, propostos por Yamagushi (1972), Wenkow (1979) e
Simpson (1992) superaram a tradicional equagdo de Jaky (1944) tanto em termos de precisao
quanto acuracia. A equagdo proposta por Yamagushi (1972) foi a de melhor resultado em
termos de R.D. e desta forma, possui menor valor de Ranking Distance. O trabalho também
classifica as equagdes em termos de nivel de conservadorismo. As equacdes de Jaky e
Yamagushi tendem a ser conservativas, as de Wenkow (1979) e Simpson (1992) sdo muito

nao conservadoras e muito conservadoras, respectivamente.

Fellenius (2002) destaca que a componente de adesdo (ou coesdo) ¢ importante para fundagdes
escavadas e, desta forma, a Equacdo 2.4 pode ser reescrita conforme Equacdo 2.6. O
coeficiente beta (3) varia com o tipo do solo, composicdo mineralogica, densidade, resisténcia
ao cisalhamento do solo, coeficiente de empuxo agindo sobre a fundacdo e o com o processo

de instalagao.

Qi =qA = nDj[(ca +fwow) ] dz (2.6)

Os valores aproximados do coeficiente beta sdo dados pela Tabela 2.2 e foram derivados a
partir de resultados de provas de carga. Fellenius (2001) chama a atencdo de que em solos
altamente pré-adensados, solos de origem calcaria, solos residuais, solos com matéria organica

entre outros, podem exibir diferentes valores do coeficiente f3.

Tabela 2.2 Faixas de variacao do coeficiente 3 (Fellenius, 2001)

Tipo do solo ¢ (©) B
Argila 25a30 0,25a 0,30
Silte 28 a34 0,27 a 0,50
Areia 32a40 0,30 a2 0,90
Pedregulho 35a45 0,35a 0,80

*(Areia siltosa f=0,4; Areia seca =0,5; Areia umida a saturada f=0,65)—Fellenius (2002)

Na Tabela 2.3 sdo dados valores do coeficiente 3 para estacas escavadas a partir de alguns

autores. OCR ¢ a razdo de sobreadensamento; K é um coeficiente de tensdo horizontal.
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Tabela 2.3 Fator beta para estacas escavadas

Referéncia B Tipo de solo
Burland (1973) [(1-sen(¢")] tan(¢")OCR™* Argilas
0,7(tan(¢'-5°)) — compressdo .
Kraft & Lyons (1974) 0,5(tan(@'~ 5%)) - tragdo Areias
0,10 > ¢> =33
Meyerhof (1976) 0,20 > ¢ =35 Areias
0,35 > ¢> =37
- (1-sen(¢") | Argilas Normalmente
Parry & Swain (1977) {(Hsen(qﬁ')}tan(m consolidadas
Fleming et al. (1992) [(lzﬁ}an@ ) Argila

Em se tratando da resisténcia da base em compressdo, esta ¢ avaliada com o uso de teorias de
capacidade de suporte do solo, inicialmente propostos para fundagdes superficiais, a partir de
enfoques advindos da teoria da plasticidade classica. Conforme a Equagdo 2.7, a resisténcia da

base ¢ avaliada por:

7Dv’
4

Qb =qpAb=(Qp (2.7)

Onde: qp ¢ definido conforme Eq. 2.1; Dy ¢ o diametro da base.

A solugdo geral para a resisténcia de ponta unitaria ¢ dada, conforme Kulhawy (2004), a partir

da Equagdo 2.8, e ¢ chamada de proposi¢do Terzaghi-Buisman.

qb:CNc+0,5Db]/Ny+O'vqu (28)

Onde: ¢ ¢ a coesdo do solo; y € o peso especifico do solo; Gy, € a tensdo vertical na base da
fundacao; Nc, Ny e Nq sao fatores de capacidade de suporte. Todos os parametros sao

avaliados para o solo abaixo da base da fundagao.

A Equagdo 2.8 foi desenvolvida para uma condicdo idealizada de ruptura do solo por

cisalhamento na forma generalizada, para uma fundagdo corrida rasa. Para estender esta
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equacgao as condigdes reais de campo, fatores modificadores foram introduzidos. Estes fatores
incluem a forma da fundacdo (s), a profundidade (d) e a rigidez (r). A forma geral da

resisténcia unitaria da base passa a ser escrita conforme Equacdo 2.8a, abaixo.

Qo = CNcé/csé/cdé/cr + O,SDb}/N yé/;/sé/;/dé/yr + O'vqué’qsé/qdé’qr (283)

Onde: s, {cd, Sor, Crs, Crd, Cor. G s, ad, S or 830 fatores modificadores para a forma (s), para a
profundidade (d) e a rigidez ().

Os valores dos fatores de capacidade bem como dos fatores de forma, profundidade e rigidez

sdo dados conforme sugestdo de Kulhawy et al. (1983) nas Tabelas 2.4, 2.5(a) ¢ 2.5(b).

Tabela 2.4 Fatores de capacidade de suporte (Kulhawy et al., 1983).

Ng= Ne= Ny=
, ' Ng—1)cotg'
gUrang) (o2 45+ﬂ (Na=1)coty 2(Ng+1)tang'
2 —>¢'=0—->Nc=5,14

Tabela 2.5 (a) Fatores modificadores de capacidade de suporte (Kulhawy et al., 1983).

Fator
Forma Profundidade
(1-Cw)

= | 14+ (Nqg/Nc d= B e
=S (Na/Ne) - &e G {than¢l
Cys= 0,6 Cyd= 1
£qs= l+tang' Lqd= | 1+2tang'(1—seng’)’ tan”' (DLJ

b

Tabela 2.5(b) Fatores modificadores de capacidade de suporte (Kulhawy et al., 1983).

Fator
Rigidez
(1-¢o)
= r—| —— |<1

Ger= ¢ {thand}
Cyr= Caqr

N 13,07seng'log(21rr)
a e{(‘3’8"““¢)+{mw}} <1
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Onde: Irr € o indice de rigidez reduzido e igual a: Irr =

;Ir é o indice de rigidez dado
1+1IrA

E
2(1+v)(o'wtang")

por: Ir (10< Ir <400 em geral); E ¢ o moédulo de Elasticidade do solo;

v ¢ o coeficiente de Poisson (0,3 a 0,4) para argilas ndo saturadas; G’y € a tensdo vertical na

base da fundagdo; A éiguala A=0,005||1- $=25 g )
45°-25° 100kPa

O embasamento da adogao dos fatores modificadores foi feito conforme o trabalho original de

Vesic (1977) em que foi usada a teoria da expansdo de cavidades para equacionar o problema.

No computo da capacidade de suporte, Nq € o fator de maior peso. Prakash & Sharma (1990)
indicam valores de Nq, a partir dos trabalhos de Meyerhof, para estacas escavadas em solos

arenosos que sdo comparados aos de Kulhawy et al. (1983), conforme Tabela 2.6, abaixo.

Tabela 2.6 Fator Nq conforme (Kulhawy et al., 1983) e (Meyerhof, 1976)

Angulo de atrito (°)
20 | 25|28 (303234 |36 |38 |40 |42 | 45
Nq (Meyerhof, 1976) 4 | 5|8 | 12|17 (22]30]|40 |60 | 80| 115
Nq (Kulhawy et al. ,1983) (Tab.2.4) [ 6 | 11 | 15| 18 | 23 |29 | 38 | 49 | 64 | 85 | 135

Fator

A resisténcia unitaria da base de fundacdes também ¢ considerada proporcional as tensdes
efetivas, isto &, proporcionais as tensdes efetivas na base da fundacdo. Baseado nesta premissa,
Fellenius (2002) representa a resisténcia unitaria da base conforme Equagdo 2.9 e proporcional

ao coeficiente N; (coeficiente da base).

gb = Nt.o'vo > Qb = Ab.Nt.o 'w (2.9)

Diferente do coeficiente beta, o valor de N; (coeficiente de base) varia largamente. Os valores
aproximados sdo para um movimento entre 30 e 80 mm da base da fundagdo e estdo

representados na Tabela 2.7.

18




Tabela 2.7 Faixa de variacao do coeficiente N; (Fellenius, 2002).

Tipo do solo ¢ (©) N;
Argila 25a30 3a30
Silte 28 a 34 20240
Areia 32240 30a150
Pedregulho 35a45 60 a 300

Os dados de B e N; fazem parte do trabalho de Fellenius (2002). O valor do coeficiente de
proporcionalidade N; poderia ter relagdo direta com o coeficiente de capacidade de suporte,

Ng, mas a validade de quaisquer relagdes entre estes nao ¢ verdadeira (Fellenius, 2002).

Fellenius (1999) discute que o fendmeno de capacidade de suporte ndo deveria ser aplicado a
base das fundagdes uma vez que a curva carga versus deslocamento (na base) ¢ uma funcao da
rigidez (compressibilidade) do solo nesta regido, combinado com a tensao efetiva agindo na
base (curva g-z). Mesmo para estacas ensaiadas até a resisténcia ultima, o valor de N;

corresponde a um deslocamento de ndo mais que 5 a 12 mm.

Fellenius (2002) apresenta a chamada “curva de distribuicdo de resisténcia” onde, a partir da
Equacdo 2.1 e, sendo as componentes de resisténcia totalmente mobilizadas, a carga na

fundagdo, Q, varia conforme a Equagao 2.10.

Q:=Q-JA[(Ca+ Byo'w) |dz (2.10)

Estritamente ha uma incoeréncia na defini¢do da Equacao 2.1 uma vez que as parcelas de fuste
e base mobilizam-se a diferentes valores de deslocamento e ndo simultaneamente como a
formulagdo sugere. Na Equagdo 2.1 assume-se que o maximo atrito lateral e a maxima carga
na base sdo mobilizados simultaneamente. Contudo, para efeito de projeto ha suficiente

acuracia em usar esta definicao (Poulos & Davis, 1980).

Em geral, os projetos de funda¢des compreendem apenas a andlise de capacidade de suporte.
Contudo, as andlises de recalque sdao de importancia fundamental e, diferentemente das
fundagdes superficiais, as andlises de recalques de fundagdes profundas ndo podem ser

separadas da andlise de transferéncia de carga (capacidade de suporte, portanto).
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2.3.1 PREVISAO DA CAPACIDADE DE SUPORTE DE FUNDACOES
ESCAVADAS USANDO RESULTADOS DE SPT

Os métodos ditos diretos, a partir de resultados de ensaios SPT (Standard Penetration Test),
CPT (Cone Penetration Test), DMT (DilatoMeter Test), PMT (PressureMeter Test), entre
outros sao usados largamente na pratica da engenharia de fundagdes. As dificuldades inerentes
aos métodos analiticos estimulam o uso de métodos diretos. Os métodos diretos sdo, em geral,
abordagens de natureza empirica ou semi-empirica, com fundamentacao estatistica a partir das
quais as medidas de ensaios sdo correlacionadas diretamente ao desempenho de obras
geotécnicas. O SPT constitui-se no mais conhecido exemplo brasileiro de uso de métodos
diretos de previsao na estimativa da capacidade de carga de fundacdes. Os métodos indiretos
usam os resultados de ensaios para a aplicacdo a previsdo de propriedades constitutivas de
solos, possibilitando a adogdo de conceitos e formulagdes classicas de Mecanica dos Solos

como abordagem de projeto (Schnaid, 2000).

Van Impe (1994) sugere o uso de ensaios como o CPT e o DMT por causa das caracteristicas
de repetibilidade e também sugere que os ensaios poderiam ser feitos antes e depois da
instalacdo da fundacdo no terreno, contribuindo assim para avaliar o nivel de qualidade da

instalag¢do da fundagao e das possiveis influéncias nos parametros do solo.

Inicialmente, ver-se-do algumas formulagdes de natureza empirica ou semi-empirica na
avaliacdo de Q e Qy, a partir de resultados do ensaio SPT para fundacdes escavadas (incluindo

tubuldes). Os dados de CPT serao tratados a frente.

As correlagdes de natureza empirica com resultados do ensaio de SPT usualmente tém a
seguinte forma, conforme Equagdo 2.11, para o atrito lateral unitario. Ay e By sdo coeficientes

empiricos (dependem da unidade de q;) e N € o indice de resisténcia a penetragao (Nspr).

g = An + BaN (2.11)

Décourt (1995) considera que valores de Ay entre 5 ¢ 6 e By entre 1,4 ¢ 1,7 sdo adequados
para estacas escavadas (q; em kPa). Na Tabela 2.8 constam algumas sugestoes dos valores de

Ax e By, conforme Equacdo 2.11, por diversos autores.
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Tabela 2.8 Fatores Ay e By para a resisténcia lateral de estacas escavadas.

Tipo de solo | Estaca An By Referéncia
Areia E.H.C. 30 2 Yamashita et al. (1987)
Areia E.H.C 0 5 Shioi & Fukui (1982)
Argila E.H.C 0 5 Yamashita et al. (1987)
Argila EH.C 0 10 Shioi & Fukui (1982)
Areia E.E 0 1 Meyerhof (1976)
Areia E.E 0 1 Shioi & Fukui (1982)
Areia E.E 0 33 Wright & Reese (1978)
Argila E.E 0 5 Shioi & Fukui (1982)

E.H.C sdo estacas hélice continua e E.E sdo estacas escavadas

A resisténcia unitaria na base de fundagdes escavadas, por sua vez, tem a seguinte forma:

go = Cn.Nb (2.12)

Onde: Cyx ¢ um fator empirico; N, ¢ indice de resisténcia a penetracdo (médio) numa

profundidade de influéncia abaixo da base da fundacao (tipicamente de 1 a 3 Dy).

A partir de resultados da literatura, compilaram-se correlagdes sob a forma da Eq. 2.12 e sdo

mostradas abaixo, na Tabela 2.9, para a determinacao da resisténcia da base (q, em MPa)

Tabela 2.9 Fatores Cy para a resisténcia da base para estaca escavada.

Tipo de solo Cun Referéncia
Nao coesivo 0,12 Meyerhof (1976)
[Areia]; Silte; {Argila} [0,40]; 0,25; {0,10} J.R.A. (1980)

Areia 0,10 Shioi e Fukui (1982)
Argila 0,15 Shioi e Fukui (1982)
Areia 0,19 Neely (1991)
Areia (0,112 0,17) Viggiani (1993)
Areia 0,115 Robert (1997)

As expressoes de Meyerhof (1976), Robert (1997) e Neely (1991) referem-se a uma eficiéncia de 60%
para os valores de Ngpr. Schnaid (2001) sugere que Ng=(1,1 a 1,2)N7,. As demais expressdes podem
ser consideradas equivalentes ao N7, e, portanto, igual ao padrio brasileiro; Nas expressoes da Japan
Road Association (J.R.A.), o valor do indice de resisténcia a Penetragdo (Nspr) deve ser medido (£ 1Dy
acima e abaixo) a partir da cota de assentamento da fundagdo (CAF).

21




As principais metodologias utilizadas na avaliagdo da capacidade de suporte de estacas

escavadas, avaliadas neste trabalho, estdo presentes no Anexo 1.

Deve-se sempre enfatizar que correlagdes com o ensaio de SPT devem ser tratadas com
cuidado e ndo devem ter carater de aplicabilidade universal. Um dos problemas de quase todas
as formulagdes empiricas ¢ que as mesmas ndo consideram o nivel de tensdo a que a fundagdo
esta submetida tanto em relagdo ao atrito quanto a base. As correlagdes valem, num primeiro
momento, para os locais em que foram avaliadas e isto deve ser respeitado quando do uso em
outros locais. As correlagdes advindas de outros paises devem ser mencionadas sempre que

possivel com o valor de eficiéncia na qual o ensaio de SPT foi feito.

Como o comportamento dos solos depende da trajetoria de tensdes e nivel de deformagao a
que sdo submetidos, teoricamente o ensaio de campo ideal deveria impor um caminho de
tensdes e nivel de deformacdes uniforme em toda a massa envolvida no processo,
complementado por condi¢do perfeitamente nao drenada ou de total dissipacdo da pressdo
neutra. Nem o SPT nem outros ensaios de campo satisfazem completamente estas condigdes.
Fatores como: plasticidade, sensibilidade e fissuragdo de solos argilosos controlam o resultado
da resisténcia ao cisalhamento ndo drenada dai a existéncia de diferentes relagdes entre a
resisténcia nao drenada, Su, e o valor do indice de resisténcia a penetragdo. Além disso, tem-se
que a resisténcia ndo drenada nao ¢ uma propriedade do solo, pois depende da trajetoria de

tensoes e como conseqiiéncia do ensaio utilizado para sua determinagdo (Schnaid, 2000).

r

Os métodos empiricos sdao atraentes pela facilidade de uso, em geral. Essa “facilidade” ¢
buscada na maioria das vezes por projetistas de fundagdes, mas podera ser fonte de problemas
se usada sem critério. As metodologias empiricas usadas, em geral, sofrem do grande
conservadorismo embutido nas formulacdes e desta forma ‘“compensam” os possiveis
problemas que venham a ocorrer num determinado projeto, pois se julga que o coeficiente de
seguranca da fundagdo serd adequado. Mas, e se o projeto for “seguro demais”, seria este um

bom projeto?

Schnaid (2000) lista aspectos relevantes a serem considerados quando da aplicagdo dos
métodos de correlagdo diretas como, por exemplo: a) Tipo de Estaca; b) Tipo de Solo;

¢) Profundidade (nivel de tensdes) e d) Penetragdo da ponta da estaca na camada resistente.
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A frente, serdio apresentadas formula¢des que, apesar de ndo serem obtidas a partir de ensaios,
como SPT, CPT ou DTM, podem ser consideradas como formulac¢des diretas uma vez que as
mesmas foram obtidas a partir de resultados de provas de carga, um ensaio in Situ, portanto.
Klosinski & Rychlewski (2003) analisaram resultados de 79 provas de carga em estacas hélice
continua incluindo diametros entre 0,4 a 1,0 m e comprimentos entre 5 ¢ 18,3 m. As andlises
incluem a determinagdo da capacidade de suporte total e rigidez de estacas hélice continua,
com fun¢do do comprimento e do didmetro da fundagdo. Nas Equacdes 2.13 e 2.14,

apresentam-se as formulagdes.

Qo = 170(270).L.D  (kN) (2.13)
K=§=17(i7).L (MN /m) (2.14)

Onde: Qt (19p) € a carga total para um recalque equivalente a 1% do didmetro da estaca; K ¢ a

rigidez da estaca, isto €, a relag@o entre a carga atuante e o recalque para esta carga (K=P/s).

Neste trabalho, enfatiza-se também que o comportamento em termos de capacidade de suporte
e recalque de estacas hélice continua tem sido fortemente influenciado pelo equipamento
usado e pela experiéncia do operador. O significado destes dois aspectos ¢ frequentemente
subestimado ou negligenciado num determinado estagio do projeto, mas tem um importante

papel no desempenho das estacas hélice continua.

2.3.2 CONSIDERACOES ACERCA DA CAPACIDADE DE SUPORTE AXIAL

O termo “capacidade de suporte” ou “capacidade de carga ultima” nem sempre € claramente
definido. Assim, faz-se necessario encontrar meios de defini-lo. Van Impe (1994) procura
avaliar o tema a partir das seguintes definicdes: 1) A carga de ruptura fisica do solo,
correspondente a condi¢do: As/AQ=co, onde As representa o acréscimo de deslocamento
provocado pelo acréscimo de carga AQ. Portanto, a carga de ruptura fisica implica em
recalque infinito; 2) A carga de ruptura convencional corresponde a condi¢cao em que so/D=5 a

10%, onde sy representa o deslocamento que define a carga de ruptura convencional e
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D representa o diametro ou lado da estaca; 3) A carga limite, correspondente a condicdo em
que s1/D=2,5%, onde s; representa o deslocamento limite que define a carga limite. O

deslocamento limite proposto pode assumir outros valores para diferentes autores ou normas.

Vé-se, portanto, a partir das informacdes acima, que um “critério absoluto” pode ser
impraticavel, pois as deformagdes absorvidas pelas estruturas, em geral diferem de um projeto
para outro. O que vale em termos de deslocamento toleravel para uma, pode ndo valer para
outra estrutura. Tomlinson (1995) relata que na maioria dos casos, o deslocamento necessario
a total mobilizacao do fuste ¢ menor do que os deslocamentos que a estrutura suportaria para

cargas de trabalho.

Em geral, a mobilizacdo do atrito lateral unitario, depende levemente do tipo da estaca e do
tipo do solo e assume-se que 0 mesmo seja mobilizado para deslocamentos entre 5 e 25 mm
(Van Impe, 1994). Analisando dados da literatura Van Impe (1994), apoiado nos trabalhos de
Franke (1985) e Van Weele (1988), sugere que o deslocamento requerido para mobilizar o
atrito lateral unitario, em um mesmo solo e para um mesmo tipo de estaca, varia muito, pois
refletirda as diferencas nos detalhes de instalagdo (tipo de equipamento, velocidade de
execucdo, limpeza ou ndo da base, didmetro do fuste ao longo do comprimento da fundagao,
relacdo didmetro do fuste — didmetro da base, D/Dy, entre outros). Bowles (1988) sugere
valores de deslocamento para a plena mobilizagao do fuste de tubuldes com deslocamentos
entre 3 ¢ 10 mm. Poulos & Davis (1980), Fleming et al. (1992), ¢ Tomlinson (1994) sugerem
que, para estaca escavada em solo coesivo, o deslocamento para a total mobiliza¢do do atrito
lateral unitario ¢ diretamente proporcional ao didmetro do fuste e estdo na faixa de 0,5 e 2% do
diametro do fuste. Henry (1986), a partir do trabalho de Cooke & Whitaker (1961), em
fundacdes com base alargada, sugere que valores da ordem de 0,5 a 1% do didmetro do fuste
mobilizariam o atrito lateral unitario, independentemente do comprimento do fuste ou se base
¢ alargada ou nao. Jelinek et al. (1977) citado por Kédzi & Réthati (1988), encontraram
valores de deslocamento de aproximadamente 20 mm para a mobilizagdo do atrito lateral
unitario de fundacdes sem base alargada (D=0,88 m, 1,3 m e 1,8m) e valores de
aproximadamente 50 mm ou mais para as fundacdes escavadas com base alargada. Para
estacas escavadas com diametros menores, o deslocamento para a mobilizacdo do atrito lateral
unitario foi entre 8 e 10 mm. Hirany & Kulhawy (1988) relatam valores entre 10 ¢ 15 mm
tipicamente. Van Weele (1988) diz que o atrito lateral ao longo de estacas cravadas e de

escavadas em argilas ndo mostram substancial diferenca. Diferentemente do que ocorre com
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esses tipos de fundagdes em areia. O autor também enfoca que a resisténcia lateral ¢
mobilizada para deslocamentos que ndo excedam a faixa de 10 a 20 mm, independente das
condicdes do solo e das caracteristicas geométricas. Burland & Cooke (1974) relatam que o
atrito lateral em estacas escavadas na argila de Londres, desenvolve-se rapidamente e
linearmente com o deslocamento e ¢ geralmente totalmente mobilizado para valores de

deslocamentos de 0,5% D.

Skempton (1959) realizou ensaios em estacas com didmetro variando desde 0,3 a 0,6 m e
comprimentos entre 6 ¢ 20m. As conclusdes foram as de que os deslocamentos relativos,
medidos no topo das estacas, variaram entre (7 ¢ 10,3%)D foram suficientes para alcangar a
resisténcia “dltima” e que uma carga igual a 90% da carga tultima foi obtida para

deslocamentos relativos entre (2,5 e 4,5%) D.

Em resumo, pode se dizer que ha uma vertente que procura associar o deslocamento
necessario ao pleno desenvolvimento do atrito lateral unitario ao diametro do fuste da
fundacao. Esse deslocamento seria da ordem de 0,5 a 2% do didmetro do fuste da fundacdo em
solos coesivos e de 1 a 3% em solos granulares. Uma outra corrente admite que a mobilizagdo

independa do tipo da estaca, do tipo do solo e das dimensdes da fundagao.

King et al. (2000) realizaram provas de carga instrumentadas em 12 estacas hélice continua na
argila mole saturada de Bothkennar. Os didmetros das estacas variaram entre 0,46 m ¢ 0,80 m
e os comprimentos entre 7,82 m e 11,78 m. Distintas velocidades de carregamento foram
avaliadas e suas respostas medidas em funcdo do comportamento lateral e da base. As
principais conclusdes do trabalho onde relagdes entre carga vertical, deslocamento e
velocidade de carregamento foram observadas, foram as seguintes: 1) As cargas de pico foram
alcangadas depois de deslocamentos entre 7 ¢ 14 mm e ndo parece ser fun¢do do diametro da
estaca (Todas as estacas mostraram reducao pds-pico na capacidade de suporte); 2) As cargas
ultima foram alcangadas para deslocamentos da ordem de 100 e 200 mm (Alguma reducdo
também foi observada para deslocamentos entre 50 ¢ 100 mm); 3) Em todos os casos, menos
que 10% da capacidade de pico foi atribuida & resisténcia na base das estacas. A medida que o
deslocamento aumentou, houve um aumento da contribuicdo da base; 4) A distribui¢do de
carga na base foi aproximadamente linear. A resisténcia do fuste foi aproximadamente
constante mesmo num perfil onde a resisténcia ndo drenada aumentava com a profundidade;

5) As resisténcias de pico para o fuste foram dependentes da velocidade com que a prova de
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carga foi realizada (se rapida ou lenta), enquanto que a resisténcia ultima do fuste foi
dependente somente da magnitude do deslocamento sofrido. Claramente foi verificado que os
valores de pico, para o fuste, reduzem e tendem para o valor ultimo quando a velocidade da

prova de carga reduz.

Com relacdo a base, o deslocamento requerido para a total mobilizagdo da capacidade de
suporte ¢ largamente dependente do didmetro da base (Dy) e do tipo da fundacdo. A carga de
ruptura fisica para a base ndo tem significado pratico, sobretudo para estacas de grande
diametro e tubuldes, pois o deslocamento requerido para mobilizd-la ¢ excessivo. Reese
(1978), Jamiolkowski et al. (1984), Hirayama (1990), Ghionna et al., (1993), O’Neill & Reese
(1999) entre outros, referem-se a resisténcia unitaria da base para uma determinada relacao
entre o deslocamento e o didmetro da base. Jamiolkowski (2003) relata que ¢ geralmente
aceito, para estacas escavadas (sem base alargada) e estacas hélice continua, referir-se a
resisténcia ultima da base, chamando de resisténcia unitaria de base critica (Qperit), associando
um valor de deslocamento relativo para a sua mobilizacdo. Em geral, valores entre 5 e 10% do
diametro da base, sao empregados. Whitaker & Cooke (1966), Skempton (1959) chegaram a
valores entre 10 e 20% do diametro da base. No trabalho de Hirany & Kulhawy (1988)
relatam-se valores entre 4 e 10% do diametro do fuste. Bowles (1988) sugere valores para a
mobilizagdo que poderiam ser da ordem de 0,005 a 0,05 Dy. Para argilas, os deslocamentos

sdo da ordem de 3 a 5% Dy,

As formulagdes de capacidade de suporte classicas, baseadas na teoremas limites (limite
superior ¢ inferior) da plasticidade, ndo podem avaliar gueit, pOis as mesmas nao permitem
relacionar Qp a um correspondente valor razdo: deslocamento/diametro (s/D). Jamiolkowski
(2003) relata que a Unica tentativa de avaliar a resisténcia gperit por meio de formulacdes de
capacidade de suporte foi feita por Berezantzev (1965) envolvendo a teoria da elasto-
plasticidade com resultados de centrifuga (modelo em areia) e propoés uma formulagdo de
natureza semi-empirica. O valor de gyerit de acordo com Berezantzev (1965) corresponde a um
valor de s/D na faixa de 0,12 a 0,20, e, portanto muito mais alto que os valores aceito por
varios pesquisadores (0,05 a 0,1) Dy para o projeto de estacas escavadas. Poulos & Davis
(1980) citam que a proposi¢do de Berezantzev (1965) para a determinacao de Querit, fOl
considerada satisfatoria ao ajustar-se bem em resultados de provas de carga realizadas em

estacas cravadas e ndo escavadas.
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Ainda, Omer et al. (2002), baseando-se nos resultados de provas de carga instrumentadas de
Coyle & Reese (1966), British Standards Institution (1986), American Iron and Steel Institute
(1975), sugerem valores entre 0,2 e 0,3 Dy, para a mobilizacdo da base de fundagdes escavadas.
Balakrishnan et al. (1999), a partir de resultados de provas de carga em solo residual na
Malésia, propdem que o deslocamento capaz de mobilizar a resisténcia unitdria na base seja
igual a 0,08 Dy (para didametro da base, D, < 1 m) e 0,1 Dy para fundagdes com Dy > 1 m.
Jelinek et al. (1977), citado por Kédzi & Réthati (1988), mostraram que a resisténcia unitaria
na base (qp) em fundagdes escavadas sem base alargada é consideravelmente maior que
aquelas com base alargada (tubuldes), particularmente quando o deslocamento excede 20 mm.
Para a base, o deslocamento necessario para produzir a resisténcia maxima depende do tipo do
solo e da fundacdo. Van Impe (1994) mostra a grande influéncia do método de execucdo da

fundagdo sobre a razdo entre o deslocamento e o didmetro da base (s/Dy).

Feng et al. (1998) estudaram o comportamento de onze tubulGes instrumentados, ao longo do
fuste e da base (em trés posi¢des - cantos e meio). Os dados incluiram didmetros de fuste entre
0,8 e 1,2 m e didmetros da base entre 1,2 ¢ 3 m, com comprimentos entre 7,13 e 15m. Os tipos
de solos foram: argila arenosa, argila, argila pedregulhosa, argila arenosa residual, silte.
Alguns dos resultados obtidos sdao apresentados nas Tabelas 2.10 e 2.11 onde os resultados

referem-se as componentes do fuste e da base, respectivamente.

Tabela 2.10 Atrito lateral maximo e deslocamento relativo.

Camada de solo Argila Silte Argilasiltosa | Argila arenosa S.OIO
residual
Atrito lateral unitdrio | )5 35 | 50439 30 240 35245 40 a 60
maximo (kPa)
Deslocamento (mm) 3a8 2as 4a8 4a8 3a6
Tabela 2.11 Resisténcia ultima da base.
Camada de solo Argila Pedregulho argiloso | Solo residual
qu (kPa) Tubuldes 650 a 950 1600 a 2000 800 a 1600
qu (kPa) Estaca escavada 1200 a 2000 3000 a 6000 1500 a 3000

A partir dos resultados das provas de carga e analises via elementos finitos, Feng et al. (1998)
contribuem ao estudo de tubuldes com as seguintes conclusdes: O comprimento efetivo, isto &,

o comprimento ao longo do fuste do tubuldo onde ocorre atrito, ¢ dado por
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Let =H —[(2 a 3).(Db-D)]. A Figura 2.3 mostra estas regides em que ndo ocorre atrito ao

longo do fuste de tubuldes (Ls).

Let

— —_t—

| Dh |

Figura 2.3 Comprimento efetivo de atrito em tubuldes.

O trabalho de Reese & O’Neill (1989) considera Ler = H —[(1,5+h+1.D)]. Tomlinson (1995)

considera como comprimento efetivo o valor Le =H —[(1,5+h+2.D)] e, portanto, um valor

menor que o dado anteriormente. Prakash & Sharma (1990) avaliam que ao usar Le¢, conforme
Tomlinson, os resultados mostram-se mais efetivos. H4 uma regido acima do inicio da “saia”

(tronco conico) do tubuldo em que a resisténcia lateral pode ser desconsiderada (fuste

degradado). Seu comprimento, deste a base do tubuldo, vale: Ls= [(2 a 3).(Db—D)] .

O deslocamento maximo no topo do tubuldo para a total mobilizagdo do atrito lateral, foi entre
3 ¢ 6 mm; O maximo atrito lateral unitario, dos tubuldes analisados, foi da ordem de 60 a 80%
daquele de estacas escavadas de igual didmetro do fuste dos tubuldes; Por causa da base
alargada, ha uma perda da adesdo numa regido acima do tronco cdnico em casos onde
deslocamentos apreciaveis da base sdo permitidos de ocorrer. O efeito deste movimento ¢
“abrir um vazio” entre o inicio da superficie cOnica e solo acima deste; As células de pressao
responderam, para solos argilosos ou solo residual, com uma distribuicdo de pressdo

praticamente uniforme (cantos=centro). O solo na base foi, de certa forma compactado e onde
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havia nivel d’dgua proximo a base houve efeito de puncionamento. Para os solos de alta
resisténcia na base (granitos alterados), as pressdes sdo maiores nos cantos que no centro. Para
pedregulho e pedregulho argiloso, as pressdes no centro foram maiores que nos cantos.
Concentracdo de tensdes foi verificada nos cantos, abaixo da base, e gerou ruptura por
cisalhamento localizado; A medida que o didmetro da base aumenta ocorre uma reducio da
resisténcia ultima da base. Este varia, aproximadamente, conforme um coeficiente que ¢

fun¢do do diametro da base, ns=(0,8/Dy)0,5.

Na Equacdo 2.8, baseada essencialmente no trabalho de Vésic (1977), toda a formulagdo ¢
oriunda da teoria de expansdo de cavidades ao redor da ponta da estaca. Contudo, para Van
Impe (1994), este método requer a hipotese de que a tensdo efetiva horizontal antes e depois
da instalagdo da fundagdo permanece constante. Baligh (1985), citado por Van Impe (1994),
indicou que claramente esta tensdo horizontal efetiva em solos coesivos pode reduzir
drasticamente apds a reconsolidagdo devido ao amolgamento do solo e devido a instalagdo da
fundacao. E mais, a teoria da expansao de cavidades de Vesic (1977) assume intrinsecamente
sempre um moédulo cisalhante constante da zona plastica ao redor da base da fundacdo. Com
relacdo ao efeito da compressibilidade tem-se que, se a influéncia da compressibilidade se
tornar predominante, o valor de q, torna-se independente das tensdes atuantes na base da
fundacao e de qualquer variacao na poro-pressao de agua. Em geral, os métodos baseados na
teoria da plasticidade para a determinacdo de g, sdo muito conservadores. Erros de mais de
100% na previsao nao sdo tdo raros assim. Omer et al. (2002) reportam valores de Nq, usando
a metodologia de Berezantzev (1965), de mais de 100% com redugao a aproximadamente 30%
quando, ao invés do uso do angulo de atrito (¢’) diretamente na formulacao, usa-se a sugestdo
de Poulos & Davis (1980) (¢’-3°) que, de certa forma, leva em conta o processo de instalacao

da fundagdo escavada.

Em Mota (2003) ¢ mostrada uma avaliagdo da capacidade de suporte de uma estaca escavada
através de métodos racionais (métodos que utilizam os teoremas limites: inferior e superior da
teoria da plasticidade) e, nitidamente, a “melhor previsao” foi de aproximadamente o dobro do
valor obtido na prova de carga. A Figura 2.4 mostra os resultados obtidos bem como os

respectivos métodos.
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Figura 2.4 Avaliacdo de métodos racionais em estacas escavadas.

Jamiolkowski & Lancellotta (1988), citado por Van Impe (1994), observam que, devido a
modifica¢des das caracteristicas ¢ do estado de tensdo do solo ao redor da estaca, e também
por causa da sensitividade do desempenho de fundag¢des para um determinado método de
constru¢do adotado, a confiabilidade das abordagens ditas indiretas, como as que se utilizam
da teoria da plasticidade, parecem ser questiondveis em muitas circunstancias.
Conceitualmente, somente o fuste exibe uma resisténcia ultima. A “ruptura” fisica da base de
estacas escavadas e tubuldes ndo ¢ propriamente uma ruptura fisica, pelo menos até
deslocamentos da ordem do didmetro da base da fundagdo. H4 de se considerar o fato de que
critérios baseados em fixar deslocamentos em fun¢do de uma porcentagem do diametro,
embora praticos, ndo sdo com certeza apropriados para todos os comprimentos e diametro de
fundagdes, a menos que se leve em consideragdo o mecanismo de transferéncia de carga ¢ a
compressibilidade da fundag¢do e do solo. Assim, em fundagdes como tubuldes, estacas de
grande didmetro ou estacas longas, ndo ha sentido pratico em se estabelecer deslocamentos
relativos, pois os movimentos exigidos pela base para a sua completa mobilizagdo seriam

excessivos. As estruturas nao suportariam tais deslocamentos.
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2.3.3 USO DO ENSAIO DE CONE PENETROMETRIA NA DETERMINACAO
DA ESTRATIGRAFIA E DA CAPACIDADE DE SUPORTE DE
FUNDACOES ESCAVADAS

2.3.3.1 ESTRATIGRAFIA

Os ensaios de cone CPT (Cone Penetration Test) e piezocone CPTU (Cone Penetration Test
Undrained), vém se caracterizando internacionalmente como uma das mais importantes
ferramentas de prospeccdo geotécnica. Resultados de ensaios podem ser utilizados para
determinagdo estratigrafica de perfis de solos, determinagdo de propriedades dos materiais
prospectados, particularmente em depoésitos de argilas moles, e previsdo da capacidade de
carga de fundacdes (Schnaid, 2000). Relatos detalhados do estado do conhecimento,
enfocando aspectos diversos da pratica de engenharia, podem ser encontrados nos trabalhos de

Lunne et al. (1997), Meigh (1987) e Hachich et al. (1998).

No Brasil, o ensaio de cone vem sendo empregado desde o final da década de 50. A
experiéncia brasileira limitava-se, porém, a um numero relativamente restrito de casos com a
possivel exce¢do de projetos de plataformas maritimas para prospec¢do de petroleo. Esta
tendéncia foi revertida a partir de 1990, observando-se um crescente interesse comercial do
ensaio de cone impulsionado por experiéncias de pesquisas desenvolvidas nas universidades
brasileiras, conforme descrito por Rocha Filho & Schnaid (1995) e Quaresma et al. (1996).
Sdo inimeros os exemplos de pesquisa, desenvolvimento e relato de casos que refletem a
pratica brasileira (Rocha Filho & Alencar, 1985; Danzinger et al., 1989; Rocha Filho & Sales,
1994; Danzinger et al., 1997; Schnaid et al., 1997). No Distrito Federal, os trabalhos de
Ortigdo (1994a) e Ortigdo et al. (1996), que executaram ensaio de CPTU durante a execucdo
do metrd/DF, Goulart & Schnaid (2002), que apresentaram oito sondagens de CPT executadas
em Aguas Claras-DF para previsdo da capacidade de carga de estacas, Mota (2003), Anjos et
al. (2004) e Soares (2004) configuram trabalhos realizados com o uso do CPT no DF.

O ensaio de CPT ¢ uma ferramenta extremamente poderosa na avaliacdo da estratigrafia da
grande maioria dos solos. Esta ferramenta ¢ a tinica que consegue, efetivamente, o registro
continuo do subsolo com as medidas envolvidas pelo ensaio: resisténcia de ponta, ., atrito

lateral medido na luva de atrito, f;. Medidas de poro pressdao de dgua também sdo disponiveis
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no CPTU. O CPT nao produz uma medida de resisténcia estatica, mas registra as resisténcias a

uma determinada velocidade de inser¢dao do penetrometro.

O ensaio de conepenetrometria ¢ simples, rapido e permite ainda que uma variedade de
sensores seja incorporada ao penetrometro. Os valores numéricos registrados pelo ensaio de
conepenetrometria sdo geralmente usados diretamente em formulagdes geotécnicas que, em
geral, sdo de natureza empirica ou semi-empirica para a determinagdo da estratigrafia e

capacidade de suporte de fundagdes.

Em solos, os ensaios geotécnicos in Situ incluem, tipicamente, ensaios tipo SPT, CPT (CPTU ¢
demais variantes), PMT (SBPM), DMT, entre outros. Estes métodos, diretamente, obtém a
resposta de geomateriais sob varias condi¢des de carregamento e drenagem. Na Figura 2.5,
descrita por Sabatini et al. (2002), estdo relacionados alguns dos principais ensaios in sSitu e as
suas potencialidades na exploragdo dos distintos tipos de solos. Observa-se que os métodos
geofisicos sdo os de maior potencial com relagdo a uma possivel exploragdo em quase todos os

tipos de solos. Os ensaios PMT e CPT conseguem abranger uma grande faixa de geomateriais.

Argilas | Siltes | Areias | Pedrequlhos
______ T'T"".""'"!T""'"T""T":"""I"
CcPT I : ]
-------- e s et
OMT |!=|||,
eur | EEINE NI SRRy |
-------- e e
Geofisicos : | ot =. i. ot I. !
0.0001  0.001 0.01 0.1 1 10 100

Granulometria (mm)

Figura 2.5 Potencialidades de ensaios in situ (Sabatini et al., 2002).

Begemann (1965), citado por Fellenius (2002), foi o primeiro pesquisador a apresentar um
método racional na determinagdo da estratigrafia de solos usando o ensaio de cone. Begemann
(1965) mostrou que solos mais grossos geralmente demonstram maiores valores de q. € de fs e
assim, oposto aos solos finos. O tipo de solo interpretado no ensaio ndo ¢ uma fungdo estrita

nem de g, nem de f;, mas de uma combinagao destes. O pesquisador mostrou que o tipo de
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solo ¢ funcao da razdo Ry (fy/q.), chamada de razdo de atrito. Ha de se verificar que Begemann

ndo sugere que a razdo de atrito sozinha possa governar o tipo de solo. Na Tabela 2.12 vé-se

que cada tipo de solo possui limites, inferior e superior, definindo assim o tipo de solo.

Tabela 2.12 Tipos de solo como uma fungao da razio de atrito (Begemann, 1965)

Tipo de solo Razéo de Atrito, R¢(f/qc) (%)
Areia grossa (com pedregulhos) a Areia fina 1,2a1,6
Areia siltosa 1,6a2,2
Misturas areno silto-argilosas 2,2a3,2
Argila siltosas 32a4,
Argila 4,1a7
Turfa >7

A Tabela 2.12 foi derivada a partir de ensaios de cone mecanico em solos da Holanda e tem

importancia, nos dias atuais, qualitativamente. Nos equipamentos atuais, ha substancial

diferen¢a nas medidas de feitas na luva de atrito, f; quando comparado aquelas feitas nos

experimentos de Begemann. Grande quantidade de trabalhos foi publicada usando ensaios tipo

CPT/CPTU. A Tabela 2.13 mostra varias propostas de classificacio estratigrafica.

Tabela 2.13 Propostas de classificacdo estratigrafica

Autor Ano Equipamento
Sanglerat et al. 1974
Schmertmann 1978
Searle 1979 CPT
Douglas & Olsen 1981
Vos; Jones & Rust. 1982
Robertson & Campanella 1983
Senneset & Janbu 1984
Vlasblom 1985 .
Robertson et al.; Olsen & Farr 1986
Olsen & Malone; Erwig. 1988 CPT
Robertson 1990 CPTU
Larson & Mulabdic; Jefferies & Davies. 1991
Olsen & Mitchell 1995 CPTU
Eslami & Fellenius 1997
Zhang & Tumay 1999 CPT
Ramsey 2002 CPTU
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Na Tabela 2.13, tem-se que, somente em 1990, com a classifica¢do de Robertson et al. (1990),
usou-se o ensaio de CPTU. A incorporagdo de um medidor de poro pressdo de 4gua aumentou,
significativamente, a acuracia do ensaio de CPTU. Fellenius (2002) comenta que, basicamente
os métodos pecam no mesmo ponto. A maioria das metodologias esta sob a forma grafica,
delimitando regides especificas para distintos tipos de solos. Os eixos das abscissas e das
ordenadas devem conter variaveis dependentes e independentes, no entanto, a maioria das
metodologias usa as variaveis q. Versus fy/q. ou {(qe-6v0)/0’vo} Versus {fy/(q.-cvo)} € isso viola
uma regra estatistica em que os dados devem ser rigorosamente separados em variaveis
dependentes e independentes. Fellenius (2002) mostra, conforme Figura 2.6, a distor¢do que

ocorre quando se plota q. versus fy/q. ndo respeitando o principio de representacao de dados.
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Figura 2.6 q. versus Ry.

Ao violar um principio fundamental de representacio de dados, os mesmos foram
predispostos, conforme Figura 2.6, hiperbolicamente e desta forma, a resolugcdo da
representacdo grafica para solos finos (Rf mais alto) ¢ muito mais exagerada quando se
compara com a representacdo de dados de solos grossos (Ry menor). H4, portanto, ha uma

flagrante distor¢ao dos dados com este tipo de representacio.

Os métodos de Vos (1982), Robertson et al. (1990), Zhang & Tumay (1999) e Eslami &
Fellenius (1997-2002) serao explorados com brevidade a seguir. O primeiro, por representar
uma metodologia de facil e rapido uso; o segundo, pelo amplo uso na engenharia geotécnica; o
terceiro por tratar de uma metodologia pouco conhecida (uso de 16gica fuzzy), mas de grande
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potencialidade na geotecnia e o ultimo, o método de Eslami & Fellenius (1997,2002), por ser
uma metodologia com relativa facilidade de uso, resguardada de um banco de dados de
composto por 18 fontes em 20 locais e representando dados de CPT e CPTU de 5 paises. Nos
trabalhos de Meigh (1987), Lunne et al. (1997), Eslami & Fellenius (1997, 2002), Hachich et
al. (1998), Schnaid (2000), entre outros, ha uma variedade de metodologias de classificacdo
estratigrafica, sobretudo aquelas constando na Tabela 2.13, bem como andlise, sob diversos

aspectos, dos cones penetrometro tipo CPT e CPTU.

O método de Vos (1982) sugere, a partir de dados de cone penetrometro elétrico, identificarem
os tipos de solos conforme faixas de valores da razdo de atrito (Rr). A metodologia foi testada
em solos da Holanda e os valores de Ry sdo similares, mas ndo idénticos, aos sugeridos por

Begemann (1965). A Tabela 2.14 mostra os valores da razao de atrito recomendados.

Tabela 2.14 Tipos de solo como uma fungao da razao de atrito (Vos, 1982)

Tipo de solo Razao de Atrito, R¢(f/qc) (%0).
Areia grossa e Pedregulhos <1,0
Areia fina 1,0a1,5
Silte 1,5a3,0
Argila 3,0a7,0
Turfa >17,0

Os métodos de Begemann (1965) e Vos (1982) em que se usam os valores de Ry na
classificagdo estratigrafica sdo questionaveis para o uso em solos residuais tropicais € assim,

prescindem maiores cuidados com o uso destas metodologias.

O sistema de classificacao de Robertson (1990) ¢ baseado na metodologia inicial de Robertson
et al. (1986) ¢ Campanella & Robertson (1988). Foi o primeiro sistema de classificagdo
baseado em resultados de piezocone e com a resisténcia de ponta, qc, sendo corrigida pelo
efeito da poro pressao de agua atuando na ponta conica devido a areas desiguais na geometria
do cone. A resisténcia de ponta corrigida, q;, ¢ baseada na Equacdo 2.15 e somente em solos
saturados, onde se mede a poro pressdao de 4dgua, tem relevancia. Em solos ndo saturados ¢

admitido que a poro pressdo de dgua seja igual a zero e, portanto, q.=q;.

gt =(c+U2(1—a) (2.15)

Onde: q. ¢ a resisténcia de ponta no cone; u, € a poro pressao de dgua atras da ponta conica;

a=relacdo de areas (ndo afetada pela poro pressdo de dgua) e a area total do cone (0,55<a<0,9).
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A Figura 2.7 ilustra o sistema de classificagdo de Robertson (1990) onde se plota resisténcias
do cone normalizadas nos eixos cartesianos de representacdo isto €, tem-se no eixo das

ordenadas Q={(q.-0v0)/G’vo} enquanto que no eixo das abscissas tem-se F,={fs/(q.-0v0)}(%).
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Figura 2.7 Sistema de classificagao estratigrafico (Robertson et al., 1990).

A Figura 2.7 mostra o sistema com as dreas ou zonas de comportamento de solos. Na Tabela

2.15 estdo as zonas de classificagdo identificadas pela metodologia e o seu possivel

comportamento.
Tabela 2.15 Sistema de classificagdo (Robertson, 1990)
Zona Comportamento do solo
1 Solo fino (Sensivel)
2 Material organico (Turfa)
3 Argilas (argila a argila siltosa)
4 Misturas Silte (argila siltosa a silte argiloso)
5 Misturas Areia (silte arenoso a areia siltosa)
6 Areia (areia s siltosa a areia limpa)
7 Areia a areia pedregulhosa
8 Areia — areia argilosa a areia muito compacta
9 Solo fino muito rijo, sobreconsolidado ou solo cimentado.
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A normalizacdo ¢ justificada para compensar o aspecto de que a resisténcia do cone ¢
influenciada pelas tensdes (verticais e horizontais). Desta forma, sistemas de classificagao
desenvolvidos para profundidades menores que aquelas em que o sistema foi desenvolvido
poderiam ndo ser adequados. O sistema de classificagdo de Robertson (1990) plota os valores
das abscissas, F,={fs/(q.-0v0)} (%), pelo proprio inverso, Q={(q.-Gv0)/G vo}, nas ordenadas, e

com isso, distorce os dados, como visto anteriormente.

No sistema de classificacdo de Zhang & Tumay (1990) foi introduzida uma forma bastante
distinta de analisar os dados de CPT, até entdo. Os autores compilaram, a partir de técnicas
estatisticas e de logica fuzzy, trés tipos de solos “fuzzy”: HPS (GP, SP, SM: “solo arenoso
altamente provavel”.), HPM (SC, ML: “solo siltoso altamente provavel”) e o HPC (CL, CH:
“solo argiloso altamente provavel”). - GP, SP - sdo pedregulho e areia mal graduada enquanto
que SM - areia com silte; SC — areia com argila, ML — silte de baixa plasticidade; CL e CH
representam na classificacdo unificada de solos argilas de baixa e alta plasticidade,
respectivamente. Os autores aproximaram distribui¢des de probabilidade normal para os trés
tipos de solos, confirmando esta normalidade, a partir de testes de Kolmogorov-Smirnov e
Qui-Quadrado. O enfoque de logica fuzzy permite restringir os diversos tipos de solos em
comportamento caracteristico, isto ¢, HPS, HPM e HPC. HPS geralmente possui alta
resisténcia e permeabilidade e baixa compressibilidade, HPC ¢ suposto ter baixa resisténcia e
permeabilidade e alta compressibilidade. HPM estdo entre uma situacao e outra. As fungdes de
densidade de probabilidade para os trés grupos de solos, bem como as fungdes fuzzy sio

definidas em Zhang & Tumay (1990).

Para tornar-se mais atrativa, os autores reconhecem a dificuldade do uso da metodologia sem o
uso de um programa, a metodologia de Zhang & Tumay (1990) foi codificada em linguagem

Visual Basic ¢ esta disponivel em: http://www.coe.lsu.edu/cpt/PClass-CPT.zip.

A seguir serdo feitas consideragdes sobre o método de Eslami & Fellenius (1997, 2002) na
determinagdo da estratigrafia e da capacidade de suporte. Para investigar o uso dos dados de
cone penetrometro em projeto de estacas, Eslami & Fellenius (1997) compilaram uma base de
dados de CPT e CPTU e mais resultados de sondagens do tipo SPT, amostragem, ensaios de
laboratorio. Os casos sao de 18 fontes retratando dados de 20 locais em 5 paises (inclusive o
Brasil). Aproximadamente metade dos casos sdo de piezocone (CPTU), e incluem medidas de
poro pressao. Em solos ndo saturados a poro pressao foi avaliada igual a zero. A Figura 2.8

mostra o sistema de classificacdo de Eslami & Fellenius (1997, 2002).
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Figura 2.8 Sistema de classificacao - Eslami & Fellenius (1997, 2002).

A base de dados foi separada em cinco principais categorias como segue: 1. Argila muito mole
ou solos sensiveis ou colapsiveis; 2. Argila ou Silte; 3. Silte argiloso ou Argila siltosa; 4a.
Silte arenoso; 4b. Areia siltosa; 5. Areia a pedregulho arenoso (os adjetivos argiloso, siltoso e
arenoso contém entre 20% e 35% para estas fracdes). Os dados foram plotados utilizando-se
uma representagdo derivada do sistema de classificagdo de Begemann (1965) e as envoltorias
foram feitas delimitando os cinco tipos de solos principais, como mostrado na Figura 2.8. Ha
de se perceber diferencas na delimitagdo das regides desde a primeira versao em 1997. Os
bancos de dados ndo incluem casos com solos cimentados ou argilas muito rijas e, por esta
razdo, nenhuma envoltoria para estes tipos de solos sdo incluidos na metodologia. A
resisténcia de ponta efetiva (qg), foi usada para a obten¢do de uma delineacdo mais consistente
de envoltoéria em relagdo as classes de solos estudadas. Esta resisténcia descrita por Eslami &

Fellenius (1997,2002), ¢ obtida conforme Equagao 2.16.

e =Qt—U: (216)

Onde: qg: resisténcia de ponta efetiva; q;: resisténcia de ponta corrigida; uy: poro pressao

medida atras da ponta conica.
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As metodologias para a classificagdo estratigrafica representam mais um comportamento
caracteristico do que uma classificagdo, no estrito sentido da palavra, em termos de fracdes de
solo. O uso destes sistemas de classificagdo em solo do tipo ndo saturado, tropical, tipico do
D.F., ainda n3o foi bem estabelecido, mas, quando usados, os sistemas classificam
apropriadamente em termos de comportamento. A metodologia de Eslami & Fellenius (1997,
2002) inova, por exemplo, quando ha uma regido (regido 1), em que o solo pode ser
classificado como solo colapsivel. Esta caracteristica ¢ importante em vastas regides do Brasil
e assim, ha uma forma em potencial de se prever a ocorréncia e extensdo destes solos num

determinado perfil.

O método ¢ baseado em dados de CPTU e assim, para solos saturados, um importante variavel
¢ evidenciada, a poro pressdo de agua. Lembra-se que a medida de poro pressdo de agua
medida no ensaio de piezocone ¢ funcdo da localizacdo do elemento (gauge pressure) que
mede a poro pressdo (na ponta, atras da ponta cOnica ou atras da luva de atrito). Quando o solo
estudado for ndo saturado o valor de poro pressao de dgua serd, simplificadamente, tido como
nulo para os perfis que ora serdo estudados, ¢ o valor de qg na metodologia ¢ igual a q.. Apesar
das corretas criticas aplicadas a metodologia de Robertson et. al. (1990), que viola a regra na
separacdo das variaveis, comparagdes de resultados foram feitas entre os métodos de Eslami &
Fellenius (1997, 2002) e Robertson et al.(1990) ambos os métodos se mostraram consistentes

e compararam satisfatoriamente (Fellenius, 2002).

Para solos tropicais os trabalhos de Mota (2003) e De Mio (2005) sugerem abacos de
classificagdo estratigrafica para os solos residuais tropicais. Mota (2003) sugere, a partir de
uma adaptacdo do abaco de Eslami & Fellenius (1997), uma zona ativa de solo superficial
lateritico, uma regido de solo saprolitico e uma regido para argilas porosas. O potencial da
metodologia sugerida por Mota (2003) ainda carece de um banco de dados mais robusto e por

fim sua aplicabilidade pratica.

2.3.3.2 CAPACIDADE DE SUPORTE

Desde seu inicio, o ensaio de conepenetrometria tem sido aplicado como ferramenta para a
determinag¢do da capacidade de suporte. Vdarios sdo os métodos para a determinagdo da

capacidade de suporte usando o ensaio de conepenetrometria e entre eles citam-se:
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Schmertmann (1978); Aoki-Velloso (1975); Penpile (1978); De Ruiter & Beringen (1979);
Meétodo de Philipponnat (1979); Tumay & Fakhroo (1981); Velloso (1981); Price & Wardle
(1982); Bustamante & Gianeselli (1982), Meyerhof (1983); Holeyman et al. (1997); Jardine &
Chow (1998); Eslami & Fellenius (1997), entre outros.

Dos métodos citados acima, os de Philipponnat (1979), Velloso (1981), Bustamante &
Gianeselli (1982) e Holeyman et al. (1997) inclui em suas metodologias o uso em estacas
escavadas e serdo tratados, de forma breve, no ANEXO 1. O método de Eslami & Fellenius
(1997, 2000), apesar de ser inicialmente para estacas cravadas, sera apresentado e, adiante,
sera modificado para levar em conta o processo executivo da fundacdo. Neste trabalho,
também serdo abordadas as metodologias de Costa Nunes & Velloso (1960), Velloso (1981), e
Décourt (1991) de origem empirica ou semi-empirica empregando o ensaio de

conepenetrometria no Brasil.

O método de Eslami & Fellenius (1997, 2002) foi desenvolvido para estacas cravadas, como a
maioria dos métodos. Esta metodologia ¢ baseada num extenso programa de ensaios de CPT e
CPTU além de resultados a compressdo e tragdo de 102 provas de cargas obtidas em 36
fontes, relativas a 40 locais em 13 paises. Aproximadamente 80% dos casos incluidos na base
de dados sdo provenientes de resultados de cone elétrico ¢ 20% cone mecanico. As
caracteristicas geométricas sao: didmetros das fundacdes entre 0,2 e 0,9m e comprimentos

entre 5 e 67m.

Para o célculo da capacidade de suporte por este método, as medidas de resisténcia de ponta
(qc), sdo subtraidas das medidas de poro pressdo de dgua medida atrds da ponta conica (uy)
conforme Eq. 2.44 e, dai, originam-se as medidas da resisténcia de ponta efetiva (qg). A
componente lateral ¢ a de ponta, unitarias, sdo derivadas a partir das determinagdes da
resisténcia de ponta efetiva. Os valores da resisténcia de ponta efetiva, na zona de influéncia,
entre as profundidades 4D, abaixo da cota de apoio da fundagdo e 8Dy acima da cota de apoio
da base da fundagdo, sdo avaliados com o uso da média geométrica para os valores de qg nesta
zona de influéncia. A validade desta zona faz-se importante em fundagdes instaladas em perfis
em que a resisténcia aumente com a profundidade. Para depositos em que a fundagdo ¢
atravessada por perfis de maior e menor resisténcia, alternado-se, os valores de resisténcia de
ponta efetiva, qg, sdo diferentes e devem ser de 4D, abaixo e 2D, acima da cota de apoio da

fundagdo. A relacdo para a resisténcia de ponta unitaria ¢ dada conforme Equagdo 2.17.
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0> = Ct.0e (2.17)

Onde: C; ¢ um coeficiente de ajuste da ponta; qg, ¢ a média geométrica dos valores de qg numa

regido acima e abaixo da base da fundag@o; Qe = {/0e.Qez...0en .

Diferentemente da maioria dos métodos listados acima, nenhuma filtragem ou o uso de
trajetoria de minima resisténcia ¢ usada. As possiveis influéncias sdo reduzidas por meio do
emprego da média geométrica. A maioria dos métodos usa a média aritmética que, em geral,
tem maior erro padrao de média quando comparado 4 média geométrica. O coeficiente Ct em
todo o banco de dados resultou em um valor de 0,98 com um desvio padrao de 0,09 da relagao
qv/qee. Na versdo original da metodologia de Eslami & Fellenius (1997), C; é considerado
unitario. Na versao de 2002, Fellenius (2002) aplica uma redugao ao valor de C;, original, e
sugere que em fundagdes em que o didmetro seja maior que 0,4 m, o valor de C; seja igual a

C=1/(3Dy) para levar em conta o efeito de escala entre a ponta do cone e a ponta da fundagao.
A resisténcia lateral unitaria, q; ¢ determinada conforme Equacao 2.18, abaixo.

g = Cs+ 0 (2.18)

Onde: C; ¢ o coeficiente de atrito lateral que ¢ funcdo do tipo de solo.

A Tabela 2.16, mostra os valores limites, inferior (LI) e superior (LS), e o valor tipico do

coeficiente de atrito lateral, C, para projetos.

Tabela 2.16 Coeficientes de atrito lateral, Cs (Eslami & Fellenius, 1997, 2002)

Regido ] Valor
(Fig. 2.10) Tipo de solo LI (%) | LS (%) Tipico (%)
1 Argila muito mole ou Sensivel ou Colapsivel 7,37 8,64 8,0
2 Argila ou Silte mole 4,62 5,56 5,0
3 Silte argiloso ou Argila siltosa 2,06 2,8 2,5
4a Silte arenoso 0,87 1,34 1,0
4b Areia siltosa 0,87 1,34 1,0
5 Areia a Pedregulho arenoso 0,34 0,6 0,4
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Na metodologia, nenhuma diferenca ¢ considerada para a resisténcia lateral em compressao ou
tragdo. Os valores de C, da Tabela 2.16, foram obtidos com uma diferenga absoluta média de
somente 7% e um desvio padrao de 6%. Eslami & Fellenius (1997) ainda propdem baseados
nos resultados obtidos nos casos histdricos e considerando qg; = qg nas proximidades da base

da estaca.

O uso do ensaio de conepenetrometria como ferramenta na avaliacdo da estratigrafia e da
capacidade de suporte de fundacdes ¢ inegavel. Contudo, essas metodologias respondem bem,
em geral, nos locais em que foram testadas e, assim, sempre devem ser checadas com a
realizagdo de prova de carga, em se tratando de capacidade de suporte. Campanella (1995)
recomenda para estimativa da capacidade de carga via ensaio de CPT, a utilizacdo dos
métodos semi-empiricos propostos por Schmertmann (1978), De Ruiter & Beringen (1979) ¢
Bustamante & Gianeselli (1982). No entanto, este autor se baseia em resultados de provas de

carga em fundagdes cravadas no solo sedimentar de Vancouver, Canada.

A seguir sera introduzida uma ferramenta de analise estatistica que dara suporte as analises de
dados da literatura com relagdo a previsdo da capacidade de suporte de fundagdo usando o
ensaio de conepenetrometria. A partir da proposi¢do de Orr & Cherubini (2003), ¢ sugerido o
uso de um indice estatistico (R.D. — Ranking Distance), que avalia tanto a acuracia, por meio
da média, quanto a precisdo, por meio do desvio padrao da relacdo (valores

calculados/medidos) de grandezas quaisquer. O indice R.D. € calculado conforme a Eq. 2.19.

R.D.= \/[1 - (/J(Qcal /Qmed))]2 + [(S(Qcal / Qmed))]2 (2 19)

Onde: 1(Qcal/Qmed) € S(Qcai / Qmed) representam a média e o desvio padrdo dos valores

(Qcal / Qmed) , respectivamente. O ponto de 6timo ocorre quando (Qcal / Qmed) =1 € s=0.

O método ainda prevé que, a partir dos valores (Qca/Qmed)<1%, um nivel de
conservadorismo ou uma escala de conservadorismo pode ser mensurado. Se
(Qca/ Qmed) < 1% resultar numa faixa entre 80 a 100% o método ¢ avaliado “muito
conservador”, entre 60 a 80% “conservador”, entre 40 a 60% “neutro”, entre 20 a 40% “nao
conservador” e, por fim, se entre 0 a 20% o método ¢ avaliado como “muito ndo conservador”.

Baixos valores de R.D. correspondem a um método de céalculo que tem alta acurécia e alta
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precisdao. A medida que os valores de R.D. aumentam menos acurados € menos precisos os
métodos de céalculo sdo considerados. Assim, quanto menor o valor de R.D., melhor ¢ o

método.

As andlises de previsdao do ensaio de cone como ferramenta na avaliacdo da capacidade de
suporte sdo na grande maioria feitas partir de resultados de estacas cravadas. Os trabalhos de
Briaud & Tucker (1988) com o resultado de 98 provas de carga, Robertson & Campanella
(1988) com 7 provas de carga e Abu-Farsakh & Titi (2004) com 35 provas de carga, sao
alguns dos quais reportam analises estatisticas na avaliacdo de metodologias usando o cone.
Aplicando a metodologia de Orr & Cherubini (2003) aos dados citados tem-se, na Tabela 2.17

para o conjunto de resultados, os respectivos valores de R.D. (Ranking Distance).

Tabela 2.17 Métodos de previsdo de capacidade de suporte — Analises estatisticas

Referéncia Ranking Distance - RD Metodologia
De Ruiter | Schmertamnn| LCPC
Briaud e Tucker (1988) 0,79 1,20 0,51 LCPC
98 provas de carga De Ruiter
Schmertmann
Robertson e Campanella (1988) 0,17 0,26 0,15 LCPC
7 provas de carga De Ruiter
Schmertmann
Farsakh e Titi (2004) 0,25 0,42 0,27 De Ruiter
35 provas de carga LCPC
Schmertmann

Os valores de R.D. da Tab. 2.17 mostram que, entre os métodos de De Ruiter & Beringen
(1979), Schmertmann (1978) e LCPC (1982) (ou Bustamante & Gianeselli), o mais acurado e
preciso foi o LCPC para a primeira e segunda seqiiéncia de dados, enquanto que o método de
De Ruiter & Beringen (1979) foi levemente superior ao de LCPC para os dados analisados na
terceira seqiiéncia. O método de Schmertmann sempre foi avaliado como o de menor acurécia
e menor precisdo, quando comparado com os outros dois. Na Tabela 2.18, as analises de
estacas cravadas, avaliadas para 8 metodologias que usam o ensaio de cone, e mais duas
usando métodos de natureza semi-empirica: métodos a (tensdo total) e B (tensdo efetiva), sdo

comparados com o uso do R.D. Os dados estdo no trabalho de Titi & Abu-Farsakh (1999).
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Tabela 2.18 M¢étodos de previsao de capacidade de suporte (FHWA)

Métodologia RD
De Ruiter 0,25
LCPC 0,27
Aoki-Velloso 0,33
Philipponat 0,38
Price e Wardle 0,39
Método (Beta) 0,40
Método (Alfa) 0,42
Schmertmann 0,42
Penpile 0,43
Tumay e Fakhroo 0,50

Dos resultados acima pode-se verificar que o método de De Ruiter & Beringen (1979) foi o
mais acurado e mais preciso, seguido pelo método LCPC. O método Aoki-Velloso (1975) foi
bem avaliado. Algumas caracteristicas do uso do método de Aoki-Velloso (1975) foram as
seguintes: q; foi avaliado conforme (a.q.), logo distinta da tensdo medida na luva de atrito, f;.
Os valores de a (Tabela A1) constando no ANEXO 1 foram proporcionais as quantidades de
areia, silte e argila a partir dos resultados da metodologia de Zhang & Tumay (1990). Por
exemplo: a =1,4%, 3% e 6% para areia, silte e argila, respectivamente. Com 1isso, se as
combinagdes de solos, gerados pela metodologia de Zhang & Tumay (1990) for 50% argila,
30% silte e 20% areia, entdo o oo da camada sera: 0,5:6+0,3+3+0,2+1,4 = 4,18%. Esta leve
modificacdo pode ter levado ao bom desempenho do método. Os valores de F; e F, foram

mantidos conforme método original (F,=1,75 e F,=3,5).

Partindo do pressuposto de que as modificagcdes empregadas tornaram o método de Aoki-
Velloso (1975) atraente, pode-se sugerir entdo que os valores de o estdo sendo usados sem
uma correta interpretacdo das fragdes do solo e, assim, distanciando a metodologia dos valores
observados em provas de carga (Figura A2 (a, b, ¢, d) no ANEXO 1). Além disso, descartar as
medidas de tensdao na luva de atrito do cone, f;, para que possam ser usadas na avaliagdo da
componente lateral de capacidade de carga, parece ser um fator importante para a melhoria do
desempenho do método. Zuidberg (1991) relata que as medidas de f; deveriam ser usadas
somente na avaliacdo da estratigrafia, e que, ainda assim, deveriam ser feitas com relativo
cuidado. Deveriam ser descartadas quando se tratar do uso para o céalculo da capacidade de

suporte lateral.
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Aspectos como profundidade critica, tensdo residual, efeito de escala, por exemplo, sdo de
interesse na avaliagdo da capacidade de suporte e, portanto, suscitam alguma andlise. Muitos
textos sugerem a existéncia da chamada “profundidade critica” isto ¢, uma profundidade onde
abaixo da qual as resisténcias lateral e da base seriam constante e independentes do acréscimo
da tensdao efetiva. Segundo Fellenius (2002) este conceito ¢ errado e ¢ baseado numa
interpretacdo incorreta de resultados de provas de carga instrumentadas e, portanto, nao
deveria ser aplicado. A consideragao de que a resisténcia de ponta aumenta linearmente com a
profundidade até um determinado valor limite ¢ uma idealizagdo que teve como suporte os
trabalhos experimentais de Vésic (1970) e Meyerhof (1976). Coyle & Castelo (1981), citado
por Robert (1997) mostraram que, ao invés de tornar-se constante abaixo de certa
profundidade critica, as resisténcias unitarias de ponta e atrito continuam aumentando com o
aumento da profundidade, embora a uma taxa menor. Kraft (1991), citado por Robert (1997),
discute extensivamente a chamada “profundidade critica” e conclui que esta ndo existe. As
cargas residuais, quando ignoradas, refletem uma super estimativa no atrito lateral ¢ uma sub-
estimativa na resisténcia na base da fundagdo durante o ensaio de compressdo axial. Kraft
(1991) ainda diz que pouco efeito tem a carga residual no computo da capacidade de suporte
para estacas entre 15 ¢ 25 m de comprimento, e poderia super estimar a capacidade de suporte
para estacas entre 75 ¢ 90 m de comprimento. Esta ltima observacao ¢ contraria ao que diz

Fellenius (2002, 2004).

Para efeito da tensao residual, considera-se a situagdo de uma estaca isolada num solo arenoso
homogéneo e admite-se que a resisténcia lateral unitaria, q;, aumente linearmente com a
profundidade, z, ou seja, ¢ proporcional a tensdo vertical efetiva, 6’y conforme Equagao 2.20.

g =pfoo v (2.20)

O esfor¢o normal N a profundidade z seria dado pela Equagao 2.21.

Z2

L
N =F -zD[[(Bwo.'w)]dz = F - 7DBwy . (2.21)
0

Onde: F ¢ a forga aplicada no topo da fundagdo e y € o peso especifico do meio em que esta

inserida a fundagao.

Por outro lado, admitindo-se que uma fragdo da carga, XF, ¢ absorvida por atrito lateral, tem-se
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que a relagdo entre o esforco normal e a carga aplicada no topo da fundacao ¢ dada conforme

Equagdo 2.22.

N_p- x[ij (2.22)

Ou seja, a distribuicdo em profundidade do esfor¢o normal na estaca segue uma lei parabdlica
como a indicada na Equagdo 2.22. A Figura 2.9 mostra a relacdo a partir de valores arbitrados

dex=0,6 ¢ 0,9, isto &, 60 e 90% da carga aplicada F ¢ suportada pelo atrito lateral.

Caso existisse uma profundidade, a partir da qual tanto a resisténcia de ponta como a
resisténcia lateral se mantivesse constante, a distribui¢do do esfor¢o normal a partir dessa
profundidade seria, entdo, linear (visto que a integracao de uma constante resultaria a equacao
de uma reta).
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Figura 2.9 Distribui¢cdo do esfor¢o normal em profundidade.

x:0,9‘

A discussdo acerca da existéncia ou ndo desta profundidade critica motivou a publicagdo
recente de varios trabalhos. Cita-se, por exemplo, o trabalho de Fellenius & Altaee (1994), em
que aqueles autores negam a existéncia da profundidade critica e chamam a atengdo de que
muitas vezes a interpretacdo dos ensaios de prova de carga ¢ feita tendo apenas em vista as

cargas aplicadas durante o ensaio, ignorando a existéncia de quaisquer forgas “residuais”
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instaladas na estaca antes do carregamento. Estas cargas residuais, de natureza idéntica as
forcas de atrito negativo ao longo do fuste da estaca, sdo devidas a vdrios fatores tais como: o
efeito de perturbagdo induzido pela cravacdo das estacas, a reconsolidacdo do solo apos
instalacdo, ciclos de carregamentos (re-ensaios de estacas), entre outros. A tensdo residual
pode ser avaliada conforme a Equacgdo 2.20. Fellenius & Altaee (1994) apresentaram um caso
de estudo em que se compara a distribuicdo correta do esforco normal com a “aparente”, esta

ultima ignorando as cargas residuais, conforme Figura 2.10 (a, b).
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Figura 2.10 (a) Distribuicao de carga e (b) Resisténcia lateral unitaria em profundidade.

A Figura 2.10a mostra que, caso se ignorasse as cargas residuais (circulos ndo preenchidos) os
resultados indicariam a existéncia da profundidade critica aos 8m (trago linear). No entanto, a
interpretacdo correta (linha cheia + tracejado) conduziria a uma curva com andamento
parabolico (aproximadamente como na Fig. 2.9) uma vez que a resisténcia lateral cresceria

linearmente com a profundidade conforme a Figura 2.10b.

O trabalho de Falconio & Mandolini (2003) abordam a influéncia das tensdes residuais em
estacas escavadas e, segundo estes, o fendmeno poderia ser descrito como a seguir. Apos a

concretagem de uma estaca escavada ocorre um processo quimico exotérmico podendo surgir
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efeitos de contragdo (-) ou expansao (+) de acordo com as condi¢gdes ambientais externas (seco
ou umido) e o tipo do cimento usado. Assumindo que um estado de deformagdo “zero” exista
na interface estaca-solo no momento da colocagdo do concreto, o solo circundante a estaca
reage a qualquer variacdo de deformacgao depois deste tempo. Em condi¢des ambientais seca, a
estaca podera contrair, mas o solo na interface desenvolvera atrito lateral, desta forma,
permitindo uma redistribuicdo das deformacdes na estaca de acordo com a condicdo de carga
externa total igual a zero. O mesmo aplica-se a ambiente externo imido, com a diferenga de
que neste caso a estaca poderd experimentar expansdo. As Figuras 2.11 e 2.12 mostram
resultados de medidas de deformagdes apds a concretagem. Vé-se na Figura 2.11 que,
dependendo da profundidade, distintos valores de deformacdes (pe - micro deformagdes) sao
registrados e que somente valores de deformacdao negativos (contracdo) sao registrados. O
subsolo ¢ composto de uma areia siltosa saturada. Na Figura 2.12, valores positivos e
negativos de deformacdo sdo registrados em fungcdo da presenca de nivel d’agua que

encontrava-se na cota (-4m).

Tempo (diaz) apds a concretagem
010 20 30 40 50 60 O #) 90 100

20 1
40 A

-l b 1,3m

1

Figura 2.11 Medidas de deformagdes (negativas) em estaca escavada.
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Figura 2.12 Medidas de deformagdes (positiva e negativa) em estaca escavada.
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No estado atual do conhecimento, Fleming et al. (1992) julgam que a resisténcia de ponta
aumenta em profundidade, mas a uma taxa progressivamente menor com o aumento do nivel
de tensdes. Esta hipdtese, que retne o consenso de diversos autores, ¢ explicada pelo fato de,
por um lado, ocorrer uma redu¢do do angulo de resisténcia ao cisalhamento do solo com o
aumento das tensdes e, por outro, as superficies de ruptura apresentam uma configuracao
confinada na base da estaca, aproximando-se da solucdo de Vésic (1970). Em termos praticos
isto significa que o fator Ny decresce com o aumento do nivel de tensdes. Cita-se, neste
contexto, o trabalho de Fleming et al. (1992). Aqueles autores propuseram um modelo que
leva em conta os fatores atras referidos e, vindo a calcular a resisténcia de ponta por unidade
de area q, para uma estaca embutida num solo arenoso homogéneo, cujos resultados se

apresentam sob forma grafica na Figura 2.13.

ap (MN/m2) ap (MN/m?) a, (MN/m?)
1 2 8 5 710 20 1 2 3 5710 20 30 1 2 3 5 710 20 30 50
10 o.7§\ 10 \ 10 \
N b > 7
20 20 \ MNg.78y 20 I A
Ip=1 lp=
30 [N\ c 30 5. el 30 \ \
NDLEN y .28y, A 025% I\ z
50 A\ \\ N 50— \\ AN 50 \\‘ lo=1
70 Pty 70 SN, 70 N AN
A - SIS Y
100 7 S 100 Se \\ HE 1k \
%y AN N N NN
(kN/m2) \\ N NN NN
200 N 200 NN M
N 200
300 \h\\ 300 A ‘\\\ \\\\\
AN NG\ 200 YAN
500 NN ] 500 AN AWAN
500
@g, = 27° (b) ¢, = 30° (e) g7y, = 33°

Figura 2.13 (a, b, ¢) Resisténcia de ponta unitaria q, (Fleming et al., 1992).

Estes dbacos permitem estimar q, em fun¢do da tensdo efetiva vertical o'y, do angulo de
resisténcia ao cisalhamento no estado critico, ¢’y € do indice de densidade (Densidade
Relativa), Ip, da areia. A relagdo entre gy e ¢'y ¢ linear em escala bi-logaritmica, ou seja, em

escala normal, a relag@o € ndo linear com uma taxa de crescimento progressivamente menor.

Um aspecto relevante ¢ o chamado “efeito escala”, uma vez que o CPT e a estaca t€ém
similaridades, mas dimensodes diferentes. Véarios trabalhos t€ém mostrado que o uso de qv=qc
poderia levar a valores de resisténcia extremamente elevados na base de fundacdes cravadas,
devido a existéncia de um efeito de escala que ¢ fun¢do do didmetro da fundagdo (Kerisel,

1961; Meyerhof, 1983; Chow, 1996). Os valores de q., registrados num ensaio de CPT, sdo
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muito maiores que os de g € assim, para um mesmo solo, um fator de reducao (o) seria usado

para corrigir o valor de qg.

Gui & Bolton (1998), baseados nos trabalhos de Kokturk (1993) em modelos em centrifuga,
mostraram que ha uma profundidade com valores entre 5Dy, a 20D, em que somente além da
mesma ¢ que poder-se-ia considerar qp=q.. White (2003) estudou o tema se baseando em
resultados de 28 provas de carga em estacas cravadas em solo arenoso, e em perfis de
resisténcia de ponta em profundidade, e avaliou que o efeito de escala ndo teve efeito aparente
sobre o diametro e que qp € tipicamente menor que ., mas nenhuma tendéncia com o diametro
¢ evidente. Um valor médio de qv/q. = 0,9 foi encontrado para um subconjunto de 20 estacas
cravadas. Por fim, White (2003) conclui que a razao qy/q. ¢ influenciada por dois mecanismos:
o embutimento parcial no estrato mais rigido e a mobilizagao parcial da resisténcia de base
unitaria. Com relagdo ao primeiro tem-se que, desde que a razdo L/D para o cone excede
aquela de uma estaca varias vezes, maior € a relagdo Qi/Qyp. Andlises da interacdo entre o fuste
e a base sugerem um mecanismo no qual a sobrecarga do solo ao redor da base do CPT ¢ mais
alta do que ao redor da base da estaca, levando a uma redug@o na relagdo entre as resisténcias

unitaria da base e na resisténcia de ponta do cone, qv/q. (Borghi et al., 2001).

Poulos et al. (2002) avaliam a importancia que ¢ a ado¢do de valores limites para as
resisténcias unitarias (base e fuste). Quanto a imposi¢ao de um valor limite em relacdo ao
fuste, concluem que, provavelmente, um valor limite ndo exista embora a taxa de crescimento
de q com a profundidade seja ndo linear. A adog¢do de um valor limite para o atrito lateral
unitario, mesmo sendo conservador, evitaria a previsdo irreal, sobretudo para fundacdes de
grande diametro e comprimentos instalados em areias. Para a base, um valor limite parece nao
existir, mas € conveniente do ponto de vista de projeto. No entanto, Fellenius (2002) discorda

em limitar qp.

2.3.3.3 CAPACIDADE DE SUPORTE POR MEIO DO SOFTWARE UNIPILE

O programa Unipile foi desenvolvido por Goudreault & Fellenius (1990) e ¢ usado para o
projeto de estacas isoladas ou em grupo de acordo com o “Método Unificado” proposto por
Fellenius. O programa considera capacidade de suporte, recalque, atrito negativo, aspectos de

cravabilidade (método WEAP) e tensoes residuais.
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O embasamento tedrico foi mostrado anteriormente nas Equagdes 2.6, 2.9 e 2.10 além da

Tabelas 2.2 ¢ 2.7.

O aspecto chave que serda abordado com o uso do programa Unipile ¢ o efeito da tensao
residual e assim, o efeito na distribuicdo de carga em profundidade. As cargas residuais,
quando ignoradas, refletem, via instrumentacdo, uma maior estimativa no atrito lateral e uma
diminui¢do na resisténcia na base da fundagdo durante o ensaio de compressao axial. Estas
cargas residuais de natureza idéntica as forcas de atrito negativo ao longo do fuste da estaca
sdo devidas a varios fatores tais como: o efeito de perturbagdo induzido pela cravacao das
estacas, a reconsolidacdo do solo apds instalacdo, e em ciclos de carregamentos (re-ensaios de
estacas), entre outros. A tensdo residual ¢ avaliada de maneira idéntica as fundagdes

submetidas a esfor¢o negativo, podendo ser avaliada conforme a Equagio 2.6.

Fellenius (1988, 2004) justifica a metodologia, a partir de uma série de trabalhos, entre estes
Bjerrum et al.,(1969); Fellenius & Broms, (1969); Fellenius, (1972); Bozozuk, (1981) que
essencialmente conduzem a afirmar que todo sistema estaca-solo esta sujeito a tensao residual
e, portanto, sujeito a carga residual. Assim, hd um equilibrio de forgas entre a soma do peso
proprio e a carga (advinda do atrito negativo) na parte superior da fundagdo e a soma entre as
parcelas de carga devido a base e do atrito (atrito positivo) na parte inferior da estaca. O ponto
de equilibrio ¢ o chamado ponto neutro. O fendmeno ocorre sempre e independente da
magnitude do recalque do solo ao redor da estaca. Os deslocamentos obtidos para a
mobilizagdo da tensdo residual sdo muito baixos e sdo da ordem de 2 mm, segundo Fellenius
(2004). Nos trabalhos citados por Fellenius (1988, 2004) valores entre 1 ¢ 4 mm foram
encontrados. Sendo a estaca muito mais rigida que o solo, com o tempo, sempre ocorrera um
deslocamento relativo capaz de desenvolver tais tensdes. Somente em solos organicos, o
deslocamento exigido poderia ser maior que os valores sugeridos e, mesmo assim, seria

excecao.

A partir da hipotese dos trabalhos de Fellenius (1988, 2004), os resultados de provas de carga
instrumentadas que ndo levam em conta as tensdes residuais estdo sujeitas a erros na
interpretagao dos dados. A parcela lateral apresentar-se-ia com um valor maior que o real
enquanto que a base apresentar-se-ia com valor menor. O erro estaria sendo cometido por
considerar o sistema fundacgdo-solo livre de qualquer tipo de tensdo antes do inicio da prova de

carga. No capitulo 4 sera avaliada a metodologia em fundagdes escavadas.
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2.3.4 ANALISE DE RECALQUE SOB CARGA AXIAL

Nos dias de hoje ainda persistem, em muitos projetos de fundagdes, a total indiferenga quanto
ao calculo de recalques e transferéncia de carga. Os projetos, via de regra, sdo feitos somente
avaliando a capacidade de suporte das fundacdes por métodos empiricos ou semi-empiricos
que, em geral, ¢ adequada ao local onde foram calibrados. O uso de uma determinada
metodologia de natureza empirica deveria ser sempre avaliado conjuntamente com resultados
de provas de carga para assegurar, para carga de trabalho, fator de seguranca adequado. Em
Hachich et al.(1999) os autores do capitulo afirmam: “Os recalques da estaca de referéncia
isolada sob condicbes de carga de trabalho, isto é, coeficiente de seguranca maior ou igual a
dois, sdo em geral despreziveis”. A estaca de referéncia ¢ uma estaca de deslocamento,
circular, de concreto armado. Décourt (1991b), ap6s analise de “um grande nimero” de provas
de carga em estacas de deslocamento, sugere que, para cargas de trabalho, os recalques seriam
entre 2 ¢ 6 mm. Frank (1985) sugeriu que o recalque de uma estaca isolada cravada, sob carga
de trabalho, poderia ser estimado entre 0,8 e 1,2% (0,9% em média) do didmetro da estaca.
Para estacas escavadas, Butler & Morton (1971) analisaram resultados de provas de carga em
estacas escavadas e tubuldes e pode inferir dos resultados que, para um fator de seguranga
igual a dois, o recalque maximo ¢ de aproximadamente 4,01 mm. Em func¢do do didmetro da
base, pode-se inferir dos resultados que valores entre (0,15 a 0,40%)D, representam bem a
grande maioria dos pontos. Este valor ndo inclui o encurtamento elastico da fundagdo que
Fellenius (2002) recomenda ser tomado igual a Equagao 2.23, abaixo.
0,75.L.P

elastico — —————— 223
P 5 A (2.23)

Onde: L ¢ o comprimento da fundagdo; P € a carga axial de compressdo; E, ¢ o modulo de

elasticidade da estaca; A € a area da sec¢do transversal da fundacao.

E preciso assinalar que, das andlises de recalque e transferéncia de carga, uma grande

quantidade de informagdes podem ser obtidas a respeito dos fatores intervenientes no processo
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de recalque-transferéncia e, desta forma, prover os projetos de fundagdes de importantes dados

que possam significar economia para a obra.

Os métodos de previsdo de recalques podem ser classificados sob diferentes maneiras. Os
métodos racionais podem ser separados em: a) Métodos baseados em funcdes de transferéncia
de carga; b) Métodos baseados na Teoria da Elasticidade; ¢) Métodos Numéricos; d) Métodos
semi-empiricos. Nishida (1964), Thurman & D’Appolonia (1965), Poulos & Davis (1968),
Poulos & Mattes (1969), Butterfield & Bannerjee (1971), Randolph & Wroth (1979)
configuram como alguns dos principais trabalhos baseados na teoria da elasticidade linear e
diferem, em geral, na hipotese feita com relagdo a distribui¢do de tensdo cisalhante ao longo

do fuste da estaca.

Os métodos baseados na teoria da elasticidade linear estdo sujeitos a limitag@o tais como: a)
admitem que o solo possa suportar igualmente esfor¢cos de compressdo e tracao; b) admitem o
solo como semi-infinito, elastico, homogéneo e isotropico; c¢) ndo € capaz de incluir efeitos de
constru¢do ou efeitos como o de tensdes residuais em estacas cravadas; d) o mddulo de
elasticidade, E e o coeficiente de Poisson, vs ndo sdo influenciados pela presenca da fundacao.
Contudo, as solucdes obtidas comparam bem com casos de fundacdes instrumentadas e
também, com andlises mais apuradas com o uso de elementos finitos, por exemplo. As
solugdes obtidas capturam as caracteristicas essenciais do recalque de estacas e, para cargas de
trabalho, sao geralmente suficientes uma vez que estas cargas apresentam-se no trecho eldstico

da resposta carga-recalque.

A metodologia de Poulos & Davis (1980) calcula o recalque do topo de uma fundagao

flutuante conforme a Equacao 2.24 e usa um modelo conforme Figura 2.14.

(2.24)

Onde: p ¢ o recalque no topo da fundacdo; P ¢ a carga aplicada no topo da fundacao; Es € o
moédulo de elasticidade do meio homogéneo; D é o didmetro da fundacio; | = loRk.Rw.Rv .

Iy é a fator de influéncia do recalque (Figura 2.15); Rk é o fator devido a compressibilidade da
fundagdo (Figura 2.16); Rn ¢é o fator devido a presencga de substrato rigido na profundidade

“h” (Figura 2.17); Rv ¢ o fator devido ao coeficiente de Poisson (Figura 2.18).
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Figura 2.14 Modelo de Poulos & Davis (1980).
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Figura 2.15 Fator de influéncia do recalque.
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Figura 2.16 Fator devido a compressibilidade da fundacdo (K=E,/Es).
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Figura 2.17 Fator devido a presenga de substrato rigido na profundidade “h”
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Figura 2.18 Fator devido ao coeficiente de Poisson.
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Para o caso de estacas flutuante, Rocha Filho (1985) observou que os valores de Iy, Rx ¢ R,

variam entre os seguintes limites: 0,090 = Iy > 0,045 para 20 < L/d < 50; K=(E,/E;)
Ri= 1,05 a 1,00 para L/d =20 ¢ [10° < K < 10"]
Ry = 1,40 a 1,02 para L/d =50 e [10° <K < 10%]

0,83 <R, < 1,00 para 0< vs £ 0,50

Rocha Filho (1986) também verificou que o fator de maior influéncia no valor de I ¢ o indice
de esbeltez da fundacao (L/d), variando, no calculo global das influéncias, entre 0,08 a 0,04 e
desta forma, poder-se-ia admitir que o recalque em meio homogéneo possa ser estimado

usando o valor médio (0,04 a 0,08) conforme a Equagao 2.25.

o= E—Pdo,06 (2.25)

Alguns parametros como: rigidez relativa (estaca-solo) K, indice de esbeltez (L/d), Eb/Es
(relagcdo entre mddulo da interface rigida - base e do solo) influenciam em maior ou menor
grau o recalque de fundagdes. Algumas conclusdes com as analises realizadas por Poulos &
Davis (1980), Poulos (1989): 1) O efeito de se aumentar o diametro da base ¢ aumentar a
porcentagem de carga absorvida pela base, e para L/d pequeno (L/d < 15), o alargamento da
base resulta numa diminui¢ao de recalque, ou seja, o alargamento da base s6 ¢ efetivo, no que
diz respeito a diminui¢do de recalques, para estacas curtas; 2) Quanto mais esbelta a estaca
maior a carga transferida lateralmente para o solo e maior o decréscimo no movimento do topo
em comparagiio com o movimento da estaca atuando como coluna simples; 3) A medida que a
estaca torna-se mais compressivel (K menor) as tensdes proximas ao topo crescem € a
percentagem de carga transferida para a base diminui. A influéncia da compressibilidade no
comportamento de uma estaca ¢ mais significativa para estacas esbeltas (L/d > 50) que para
estacas curtas (L/d < 20). O fator de rigidez (K) para o qual a estaca torna-se incompressivel
cresce a medida que L/d cresce; 4) Quanto ao recalque, e dependendo do tempo, a maior

parcela ¢ o de recalque imediato. Para valores de L/d usados na pratica, o recalque imediato ¢
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de aproximadamente 90% do recalque total. A proporcdo de recalque imediato tende a
diminuir com o aumento da compressibilidade da estaca (K decrescendo), mas ainda
permanece como a parcela mais significante; 5) A existéncia de uma camada rigida abaixo da
camada de solo tem menor efeito no recalque quando K decresce e em geral este efeito pode
ser desprezado a menos que a relagao h/L < 2; 6) O recalque diminui a medida que L/d e K
aumentam, ou seja, o coeficiente de Poisson tem efeito relativamente pequeno; 7) Para estacas
que trabalham por ponta, o comportamento ¢ influenciado pelas relagdes L/d, Ey/Es e por K.
Se Eu/Es cresce, a transferéncia de carga decresce, os deslocamentos da ponta e do topo
decrescem e o da ponta, em particular, decresce rapidamente. Portanto quanto mais
compressivel a estaca em relagdo ao solo circundante menor a influéncia do estrato resistente
no comportamento da estaca; 8) O recalque de uma estaca ndo ¢, entretanto,
significativamente influenciado pela razdo Eu/Es para estaca relativamente esbelta ou

compressivel.

O método de Randolph & Wroth (1979) ¢ uma outra alternativa de calculo do recalque em que
usa a teoria da elasticidade linear, e a teoria de expansdo de cavidade, para a analise de uma
estaca isolada carregada verticalmente. A analise ¢ baseada num solo eléstico caracterizado
por um modulo cisalhante (G), que pode variar com a profundidade, e pelo coeficiente de
Poisson. A partir de consideragdes de equilibrio vertical, pode-se mostrar (Cooke 1974; Frank
1974; Baguelin et al., 1975) que as tensdes cisalhantes do solo ao redor do fuste da estaca
decrescem inversamente com o raio da mesma. Isto leva a uma variacdo logaritmica do
deslocamento com o raio conforme Figura 2.19. O deslocamento (p) pode ser escrito

conforme Equagdo 2.26.

o(r) = ”C';” .h{ﬁj S {ro<r<rn}

ro

(2.26)
p(r)=0—{r>rm}

Onde: 1 € a tensdo cisalhante atuante no fuste da estaca; ry € o raio da estaca; r, € o raio de

influéncia da estaca; G ¢ o modulo cisalhante do solo ao longo do fuste da estaca.
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Figura 2.19 Distribuicao da tensdo cisalhante conforme (Randolph e Wroth, 1979).

A deformagdo do fuste de uma estaca rigida pode ser escrita (Frank, 1974; Baguelin et al.,

1975) conforme Equagao 2.27.

£ (2.27)

Onde: ¢ =In [?j —3,5< ¢ <4,5 (Método dos Elementos Finitos M.E.F); I, =2, 5-L-(1 - V)-
0

A base da estaca age como uma placa rigida, em profundidade, sob a superficie da camada
inferior. A deformacao da base de uma estaca rigida ¢ dada pela Equagao 2.28 (Timoshenko &

Goodier 1970).

= Q1=V)

2.28
4.r0G ( )

Onde: Qy ¢ a parcela de carga agindo na base da estaca; v € o coeficiente de Poisson.
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De uma forma geral, as estacas possuem alguma compressibilidade e, assim, convém incluir
este efeito na metodologia. Para uma estaca isolada com certo grau de compressibilidade num
meio homogéneo, a deformagao e a tensdo cisalhante variam com a profundidade. A partir da
resolug¢do da equacdo diferencial, com as convenientes condi¢gdes de contorno, Randolph &
Wroth (1978) resumiram seu procedimento através da Equagdo 2.29 aplicando-a ao topo da

estaca.

4 N 2l£tanh(,uL)
Q (I—V) é, I'D /lL (229)
p.G.I, |4 4 1 Ltanh(,uL)
(1 —v)mAr, uL

Onde: puL = L ’Cf% ; A = E, /G; E, = modulo de Young do material da estaca; Q ¢ a
rO

carga no topo da fundacao.

A solugdo para perfis de solo ndo homogéneos em que a rigidez varia linearmente com a
profundidade (solo tipo Gibson) também ¢ possivel e, para uma estaca compressivel, esta ¢

dada conforme a Equacdo 2.30.

4, 27 L tanh(uL) p
Q _ (=) <Jr uL (2.30)
p.GuL.r, |+ 4 1 Ltanh(,uL)
(I-v)z.Ar, uL

Onde: G é o modulo cisalhante do solo a uma profundidade z = L; y =Gu2/Gr; Grp é o

modulo cisalhante do solo a uma profundidade z = L/2; A=Ey/ Gy; 1, =2,5.L.(1-v).x .

Randolph (1985) sugeriu, ainda, modificagdes da expressdo acima para solos que apresentam
um aumento abrupto de “G” logo abaixo da base (simulando uma estaca com a base em um
substrato mais rigido do que aquele que envolve o fuste), e ainda para o caso de base alargada

(de raio 1), conforme a Expressao 2.31.
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4.n 27 L tanh(uL)
+ S
Q _ (1-v)< ¢ 1, HL 2.31)
p.Gur, 4.7 1 L tanh(uL)
(1-v)&mAr,  uL

1 +

Onde: n=r,/r, ; 1, = raio da base da fundagdo; & =G, /G, ; G, = mddulo cisalhante abaixo

da base da fundagdo; r, =L {0,25 + 5[2,5.;{.(1 -v)—O,ZS}}.

Alternativamente, Mayne & Schneider (2001), apresentam a formulacdo de Randolph &
Wroth (1978, 1979) baseando-se ainda no trabalho de Fleming et al. (1992) para os casos em
que: 1) a rigidez ¢ constante com a profundidade; 2) a rigidez varia linearmente com a
profundidade; 3) fundagao flutuante; 4) fundacdo com base instalada em substrato rigido. O
deslocamento vertical de uma estaca isolada submetida a um carregamento de compressao

axial ¢ dado conforme Equacao 2.32.

Qtopo
| 2.32
Esd (2.32)

Propo =

Onde: Qqopo € a carga no topo da fundagao; piopo € 0 deslocamento no topo da fundagao; I, é o
fator de influéncia de deslocamentos. O fator de influéncia de deslocamentos é dado conforme

Equacdo 2.33. A medida da compressibilidade da estaca esta relacionado com (pL).

A (1—v)§ uL D

4 5, 4mytanh(ul) L
(1-v)e ¢ uL D

{1+ 1 8 p tanh(uL) L}

lp= 4.(1+v) (2.33)

Onde: D ¢ o diametro do fuste; L ¢ o comprimento; = D, / D; Dy é o didmetro da base;
(n=1- fuste reto); £ =E, /E, ; Er ¢ E; sdo os modulos para z=L e para z>L abaixo da ponta
da estaca; (§=1— estaca flutuante, £<1— base em estrato rigido); y =Ew2/EL;E;, é o

modulo para z=L/2; ( y =1— solo uniforme, y=0,5 — solo de Gibson); 4 =2.(1+v).E, /Ev;

¢ =In{[0,25+(2,5.7.(1-v)-0,25).£].(2.L/ D)} ;uL=2.L/D.[2/(EM)]>.
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A metodologia ainda prevé uma avaliagdo da distribui¢do da carga axial transferida a base da

estaca, conforme a Equacdo 2.34.

[0 e |
Qv (1—v)§ cosh(uL) (2.34)
Q { 4 7 . 4.7y tanh (uL) L}

(1-v)e ¢ ulL D

Poulos (1989) mostra resultados comparativos entre os métodos de Poulos & Davis (1980) e

Randolph & Wroth (1979) conforme as Figuras 2.20 e 2.21.
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Figura 2.21 Fator de influéncia para meio ndo homogéneo (Poulos, 1989).
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A Figura 2.20 compara as metodologias de Randolph & Wroth (1978) e Poulos (1989) com
relacdo ao recalque. Vé-se que para um indice de esbeltez (L/D>15), o ajuste ¢ muito proximo.
Para valores de indice de esbeltez menores, a solugdo de Randolph & Wroth (1978) prevé
recalques menores que a metodologia de Poulos (1989), possivelmente por causa das hipdteses
associadas a distribui¢dao de tensdo cisalhante ao redor do fuste da funda¢do. Quanto a Figura
2.21, um solo em que a rigidez aumenta com a profundidade ¢ analisado e pode-se inferir que
o ajuste entre as metodologias ¢ razoavel. Novamente, diferencas surgem para estacas
relativamente curtas (L/D<15). Alternativamente aos métodos de natureza numérica, Vésic
(1977) propde um método baseado na teoria elastica e em correlagdes empiricas a partir de
dados de provas de cargas em estacas cravadas e escavadas. A metodologia de Vésic (1977)
para estaca escavada e a metodologia de Aoki & Lopes (1975) também sdao descritas no

ANEXOI.

Tomlinson (1995) sugere que o recalque no topo de uma fundagdo possa ser avaliado
conforme Equagdo 2.35, que ¢ composta pela soma da compressdo elastica do fuste e da

deformacao elasto-plastica do solo abaixo da base.

_ (QI+2Qp)L +£% D(l_vz)lp

(2.35)
2.A.Ep 4 Ap Eb

Onde: Q, ¢ a carga na base da fundagdo; Q; é a carga lateral; I, ¢ um fator de influéncia
relacionado ao indice de esbeltez (L/D)— (v=0a 0,25 e L/D— I, =0,5); A}, € a 4rea da base; os

demais componentes foram definidos anteriormente.

A componente do recalque do fuste, representado pelo primeiro termo da Equacao 2.35,
assume uma transferéncia de carga uniforme para o fuste da fundagdo. Contudo, na pratica, a
distribuicdo pode ndo ser uniforme onde alta propor¢cdo de carga ¢ absorvida pelo fuste

(camada pedregulhosa, por exemplo).
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2.3.5 CURVA CARGA-RECALQUE DE FUNDACOES ESCAVADAS

Anteriormente, viu-se topicos relacionados a capacidade de suporte e recalque de fundagdes
escavadas. E notério que a forma mais confiavel de obter tanto a capacidade de suporte,
quanto o recalque, ¢ por meio de resultados de provas de carga. Provas de carga estaticas sdo
realizadas em estacas e tubuldes com um dos seguintes objetivos: a) verificar o
comportamento previsto em projeto (capacidade de carga e recalque); b) definir a carga de
servigo em casos que ndo se consegue fazer uma previsdo de comportamento; c) verificar a
distribui¢do de carga entre as parcelas de resisténcia. As provas de carga estdticas estdo

normalizadas pela ABNT através da NBR 12131.

Em termos do modo de aplicacdo da carga em provas de carga tém-se basicamente trés
categorias: carga controlada (carga incremental lenta; rapida e carga ciclica); deformagdo
controlada e método de equilibrio. Dentre os ensaios de carga controlada os mais comuns sao
os de carga incremental, sendo suas variantes aquelas em que os incrementos de carga sao
mantidos até a estabiliza¢do (ensaio lento), e aquele em que os incrementos de carga sdo
mantidos por um tempo preestabelecido, normalmente 15 minutos (ensaio rapido). Os ensaios
de carga ciclica s3o ensaios especiais em que o projetista, ja prevendo certo tipo de
carregamento especifica este padrio para o ensaio. O ensaio de carga incremental lenta € o que
melhor se aproxima do carregamento que a estaca terd sob a estrutura futura nos casos mais
correntes, como de edificagdes, silos, tanques, pontes, etc. Estdgios mais prolongados de
carga, ou seja, uma velocidade de carregamento menor (ensaio lento), conduz, via de regra, a
recalques maiores e a capacidade de carga menor. Diferente do método rapido que prioriza a

capacidade de carga e, portanto, ndo deveria ser usado para analise de recalques.

O M¢étodo de Deformagdao Controlada ¢ o ensaio de velocidade de penetragdo constante
(Constant Rate of Penetration test ou CRP), desenvolvido no Reino Unido. Neste teste, com
as velocidades de penetra¢ao usualmente adotadas naquele pais, a estaca € levada a ruptura em
poucas horas, o que o classifica como um ensaio rdpido, com a as desvantagens discutidas

anteriormente.

Quanto ao método de Equilibrio, a prova de carga rapida pode ser enganosa, tanto em termos
de recalque quanto em termo de capacidade de carga. Por outro lado, uma prova de carga com

estabilizacdo pode ser muito demorada e invidvel em obras que se esperam o resultado da
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prova para definir o estaqueamento. Uma alternativa interessante ¢ o método de equilibrio,
proposto por Mohan et al., (1967). Neste método, apos se atingir a carga do estagio e manté-la
constante por um tempo (5 a 15 min), a carga ¢ deixada relaxar (ndo se bombeando mais o
macaco) até que ndo se observem mais recalques ou variagdes de carga. E interessante
observar que este equilibrio ¢ atingido com um tempo relativamente curto. Assim, a carga

atingida no estagio (carga de equilibrio) corresponde a um recalque estabilizado.

Segundo Kulhawy (2004), as fundacdes escavadas sob condigdes de carregamento em
compressao ou tracdo normalmente tem respostas do sistema fundagdo-solo em provas de

carga segundo a Figura 2.22.

~ 27 \ Regiio Final
j Linear

I
L, / \Regiﬁo de

Q,t---- tranm](;ﬁo

50 1 [
= Jl [
(] |

| I
Regido inicial
linear

i
I
|
|
|

PL1 PL2
Deslocamento

Figura 2.22 Curva carga-deslocamento para estacas escavadas (Kulhawy, 2004).

Trés regides distintas podem ser observadas nos resultados de provas de cargas: a regido
inicial linear, a de transi¢do e a regido linear final. Na Figura 2.22, o ponto L; corresponde a
carga Q;; e ao deslocamento p;; no final do trecho linear, enquanto que o ponto L,
corresponde a carga Q;, e ao deslocamento p;, no inicio do trecho final linear.

O trabalho de Kulhawy (2004) resume os resultados de um robusto banco de dados de provas
de carga em fundagdes escavadas. Os diametros utilizados foram de 0,18 m< Dy <2 m, e o
indice de esbeltez de 4 < (L/Dy) < 64. As principais conclusdes do trabalho sdo baseadas nas
regioes limitadas na Figura. 2.22 e sdo resumidas a seguir: A carga de ruptura interpretada

pelo método de Davisson encontra-se sempre na regido de transicao (entre L; e L,). Esta carga
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poderia ser avaliada como uma carga com limite inferior (a favor da seguranca, portanto); A
relacdo entre Q, € Q, pode ser avaliada, aproximadamente igual a 2, a relagcdo entre Q, e a
carga ultima interpretada ¢ de 1,13, p., = 4% D¢ (25 a 30 mm); Para L;, tem-se que 89% de Qy,
¢ absorvido pelo atrito lateral e 11% de Qy,, pela base tanto para condi¢des de carregamento
drenado (solos nao coesivos) como nao drenada (solos coesivos); Para L,, ¢ maior ordem de
deslocamento, tem-se que 76% de Q., ¢ absorvido pelo atrito lateral e 24% de Q,,, pela base
para condi¢des de carregamento nao drenada (solos coesivos) e para carregamentos drenados,
somente 30% de Qy, ¢ mobilizado para L, e somente para deslocamentos de 10% do didmetro
do fuste ter-se-ia a total mobilizacdo da base; Kulhawy (2004) ainda cita que os resultados

obtidos para estacas hélice continua s3o similares aos de fundagdes escavadas.

Quando uma prova de carga ndo ¢ levada até a ruptura ou a um nivel de recalque que
caracterize a ruptura, pode-se tentar uma extrapolagdo da curva carga-recalque. Hirany &
Kulhawy (1989) classificaram os métodos de interpretacdo de provas de carga em trés
categorias: Métodos que especificam movimentos limites; Métodos baseados em construgdes
graficas; e Métodos que empregam modelos matematicos. No presente trabalho, o termo

atribuido a carga extrapolada de uma prova de carga sera carga de ruptura interpretada.

Foi atribuida a Terzaghi, segundo Fellenius (2002), a informagdo que sugere como valor da
carga de ruptura interpretada um valor de 10% do didmetro da estaca ou um deslocamento do
topo da fundagcdo de 38 mm. Estas definigdes, com relagdio a movimentos limites, nao
consideram o encurtamento elastico da fundacdo, que pode ser substancial para estacas longas,
enquanto que pode ser considerada negligenciavel para estacas curtas. Os métodos baseados
em construgdes graficas geralmente sdo suscetiveis ao julgamento individual, e a interpretacao
pode sofrer o efeito de escala da curva carga-deslocamento. Quanto aos métodos que
empregam modelos matematicos, pode-se dizer que sdo a grande maioria e, de certa forma, os

mais empregados para a extrapolacdo de provas de carga.

Alguns dos principais métodos de extrapolacao sao dados a seguir: Van der Veen (1953),
Brinch-Hansen (1963) (80%, 90%), Housel (1966), De Beer (1967), Chin (1970, 1971), Fuller
& Hoy (1970), Davisson (1972), Butler & Hoy (1977), Corps of Engineering (1992),
Massad (1986), Hirany & Kulhawy (1989), Shen & Niu (1991), Yang (1994),
NBR 6122 (1996); Décourt (1999).
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Algumas observacdes com relagdo aos métodos acima seguem: O método de Van der Veen ¢
um método que usa uma relagdo exponencial entre carga e deslocamento na determinagdo da
carga de ruptura interpretada. E o método mais usado no Brasil. O método de Brinch-Hansen
(80%) segue uma relacdo parabolica para a carga versus o deslocamento. Foi derivado a partir
de resultados de relagdes tensao-deformacao de ensaios triaxiais. O método de Chin também ¢
baseado nas relagdes tensdo-deformacdo e usa relacdo hiperbolica entre a carga e o
deslocamento no topo da fundagdo. O autor do método, Chin (1970), comenta: “...It would,
therefore, be necessary in a study of settlement to consider the settlement at some fraction —
say at 90% - of the ultimate load”. O método de Chin requer, em muitos casos, a subjetividade
da interpretacdo pessoal quando da decisdo de quais pares (recalque/carga versus recalque)
incluir para a determinacdo da carga Gltima interpretada. O método de Décourt propde uma
metodologia similar ao de Chin e, portanto, ¢ de se esperar, para a carga de ruptura
interpretada, que dé valores muito préximos ao método de Chin. O método de Van der Veen e
Chin (Décourt) ndo reconhecem a possibilidade de uma assintota inclinada (trecho final da
Figura 2.22), que ocorre, por exemplo, em provas de carga em estacas de grande didmetro.
Massad (1986) demonstra que os métodos de Van der Veen e Mazurkiewicz sdo equivalentes.
Deixa-se, portanto, de ter sentido a comparagdo entres estes. O método de Fuller & Hoy
considera que a “ruptura” ¢ atingida quando o sistema estaca-solo desenvolve uma rigidez
tangente igual a 7 kN/mm. Para estacas longas, a carga de ruptura interpretada obtida €, muitas
vezes, subestimada. O método de Yang ¢ baseado na hipodtese de uma curva hiperbolica e a
carga interpretada ¢ aquela em que a rigidez tangente do sistema fundagdo-solo for igual a 10
kN/mm. O método de Davisson, mais conservador que o da norma brasileira, caracteriza a
ruptura pelo recalque correspondente ao encurtamento elastico da estaca somado a um
deslocamento de ponta igual a [3,81 mm + D(mm)/120]. A carga de ruptura interpretada
usando o critério de Davisson ndo ¢ necessariamente a carga ultima. O método ¢
deterministico ¢ leva em conta a geometria e propriedades de resisténcia do elemento
estrutural. A NBR 6122 (1996) segue a norma canadense (método de Davisson), exceto em
que o deslocamento de referéncia para carga nula a ser tomado ¢ D(mm)/30. O critério da
norma pode ser aplicado mesmo quando a curva apresenta uma assintota vertical, conduzindo
a interpretagdo de uma carga de ruptura menor (a favor da seguranga). No trabalho de Duzceer
& Saglamer (2002), ha uma avaliagdo dos diferentes métodos de extrapola¢do. Na Tabela 2.19
ha a avaliagdo das diferentes propostas, mas somente para as estacas escavadas. O critério

usado na avaliag¢@o dos distintos métodos foi o mesmo usado na Equagdo 2.19.
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Tabela 2.19 Avaliagdo da carga de ruptura interpretada

Estacas Qinterpretado / Qprevisto
K.38 0,75]101(091]1,03]0,99{0,57]0,82[09]0,98]|0,78]0,91]| 0,91
K.64 0,75]0,99(099]1,05]|0,82|0,74] 0,60 1,00] 0,99 | 0,86 ] 0,94 | 0,94
K.90 099]103(103]1,18|0,98|0,69)0,69(1,01]1,04]|0,88]1,02]| 0,83
P3 R6 10411371123 |1184|114]1,09]087|131]123]0,94]1,21] 1,20
Al L2 1,02 | 1,46 153(11,04]101{098]1,26]| 1,27]0,90]| 1,23 0,97
Ti-01 0,86]1,37(087]1,36|081|054]0,67|09]087]|0,76]| 0,86]| 0,87
Ti-02 1,12{(082]1,33|0,77]0,59| 0,70 | 0,86 ] 0,82 [ 0,80 | 0,83 | 0,83
R16 0,86 0,68] 0,43 0,24]0,36| 0,54| 0,50] 0,40 | 0,43 ] 0,45
TK 1 0,85 | 1,00 1,03 ] 0,92 | 0,36 0,98 0,97] 0,85 0,94 ] 0,85
TK-1 0,85 | 0,89 1,11 (0,73]0,33| 0,62 ] 1,04 1,08 | 0,85| 1,01 | 0,88
Média = 0,889(1,110]0,975(1,214]0,863|0,616]0,701|0,991{0,975]|0,802{0,938] 0,873
Desvio Padrdo =|0,115]0,214]0,147]0,319|0,200] 0,278 0,178( 0,211} 0,218 0,151|0,223] 0,184
RD = 0,160(0,240]0,149{0,384]0,242|0,474]0,348|0,211{0,220]|0,249{0,232] 0,224

2 7 1 11 8 12 10 3 4 9 6 5

1 Brinch-Hansen (90% ) 5 Tangente 9 Corps of Engineering
2 Davisson 6 Butler & Hoy 10 Housel

3 Van der Veen 7 Brinch-Hansen (80% ) 11 Chin

4 Fuller & Hoy 8 Shen Niu 12 De Beer

Da Tabela 2.19 pode-se inferir que, a partir dos menores valores de R.D., tem-se a
metodologia de maior representatividade com relacdo a acuracia e quanto a precisdo. Os
resultados para 10 provas de carga foram a de que os métodos de Brinch-Hansen (90%),
seguido dos métodos de Davisson e Van der Veen, foram os mais representativos. Os métodos
menos representativos foram Housel, Chin e De Beer, respectivamente. Prakash & Sharma
(1990) citam que, para fundacdes escavadas, que o método de Fuller & Hoy e o método de
Chin foram o de melhor e o de pior previsdo, respectivamente. Burin & Maffei (1989)
recomenda os métodos de Fuller & Hoy, Davisson e o critério da NBR 6122, justificando que
0s mesmos possuem base fisica quando comparados a um modelo visco-elasto-plastico,

axissimétrico, baseado na teoria de estados criticos.

Os trabalhos de Burin (1989), Hachich et al. (1998), Fellenius (2002), Yang (1994), Prakash
& Sharma (1990), Kulhawy (2004), Duzceer & Saglamer (2002), Coduto (2001), Godoy
(1983), Massad (1986), e Cintra & Aoki (1999) contém comentarios e a exposi¢do de forma

detalhada de todos os métodos de extrapolacdo de provas de carga citados anteriormente.
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Hé uma discussao quanto a confiabilidade da extrapolacdo das curvas obtidas em provas de
carga de estacas escavadas. Extrapolagdes tentadas de curvas carga-recalque que ficaram
apenas no trecho inicial, quase-elastico, conduzem a valores de carga de ruptura exagerados,
para ndo dizer absurdos. A experiéncia de autores como Velloso e Lopes mostram que a
extrapolagdo de curvas carga-recalque pelo método de Van der Veen indica que se pode obter
uma extrapolagdo confidvel se o recalque maximo atingido na prova for de, pelo menos, 1%
do didmetro da estaca (Velloso & Lopes, 2002). Segundo Decourt & Niyama (1994) ha trés
condicdes basicas para que o uso do método de Van der Veen possa apresentar resultados
condizentes: 1) as estacas devem ser de deslocamento (portanto, inaplicdvel a estacas
escavadas); 2) o carregamento deve ser monotonico; 3) a prova de carga deve ser levada até
2/3 da carga de ruptura convencional. A interpretacdo de provas de carga ¢ uma questdo ainda
controversa, com diferentes visdes do processo de ruptura (Aoki, 1997). Davisson (1970) diz

que “Provas de carga nao fornecem respostas, apenas dados a interpretar”.

2.35.1 METODO DE FLEMING NA AVALIACAO DA CURVA CARGA-
RECALQUE

Avaliar a curva carga recalque ¢ de suma importancia na Engenharia de Fundacdes e remete
ao conhecimento de parametros de deformabilidade do solo, capacidade de suporte e
parametros do material que a fundacdo ¢ feita. Na avaliagdo da curva carga-recalque (ou
carga-deslocamento) do presente trabalho serd empregada a formulagdo de Fleming (1992). O
método tem cunho pratico e é possivel de se empregar usando planilha eletronica. O método
parte da equacdo hiperbolica dada, por exemplo, por Chin (1970), em que sugere uma funcao
deste tipo para descrever o comportamento do sistema fundacdo-solo. A metodologia sera

brevemente exposta aqui, a partir da Equacao 2.36 sob a forma:

20

P, Qb

Q—a+b.p—>p 0 [ (2.36)
b

Onde: “a” e “b” s@o o inverso da rigidez (tangente) inicial do sistema estaca-solo e o inverso

da carga ultima a partir do método de Chin.
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Uma vez que a prova de carga tenha sido realizada, os parametros “a” e “b” podem ser

estimados fazendo-se com que a Equacdo 2.36 seja escrita sob a forma: £=a+b,0, que

representa uma reta no plano (p/Q; p) conforme Figura 2.23.

YO N

i)

Figura 2.23 Parametros “a” e “b” na metodologia de Chin.

Fleming (1992) propde que a mobilizacdo do fuste e da ponta, em termos ultimos, pudesse ser
representada de acordo com a Equagdo 2.36 e implica que as mobiliza¢des das capacidades da

base e do fuste podem ser expressa, como nas Equagdes 2.37 e 2.38 a seguir:

0,6.Q:Ps

P DLEe(Q-—Py) 37)
M:.D.P;

,— M:DPs 238

p QP (2.38)

Onde: py € ps sdo os recalques na base e ao longo do fuste; D, e D sdo os didmetros da base e
fuste, respectivamente; Qg e Q) sdo as cargas ultimas na base e no fuste e P e Pg sdo as cargas

atuantes na base e no fuste; Eg € o modulo elastico da base; e Mg € o fator de flexibilidade.

Maugeri & Castelli (1996) indicam valores do coeficiente de flexibilidade do fuste (Ms) de
0,001 a 0,002 para um atrito unitario maior que 50 kPa, e valores entre 0,002 a 0,005 quando o

atrito unitario for menor que 50 kPa. Segundo Fleming, Ms ¢ um valor entre 0,001 e 0,004.
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Assumindo a estaca como rigida (p=ps=pvr=p:) € compondo as Equagdes (2.36 a 2.38) tém-se
que a relagdo entre a carga axial Q (=Ps+Pg) e o recalque (p;) de uma estaca rigida ¢ expressa

como nas Equagdes 2.39 e 2.40:

_ pr.Ps + EB.Db.PB.pr
Ms.D + Pr 0, 6.D. + EB.Db.pI’

(2.39)

As Equagdes 2.36 a 2.39 sdo resolvidas para valores de Q (raizes positivas somente), € a

solugdo ¢ expressa pela Equagao 2.40.

:—gi«/(g2—4.f.h) (2.40)

P 2.1

= EDuQ-QuEsDs— Es.DuQ: ; h=M:D.0,6.0sQ

Onde:
g= 0, 6.QB.Q + MS.D.EB.Db.Q — QI.O, 6.QB - EB.Db.QB.MS.D

Fleming (1992) trata o encurtamento elastico a partir da Equacao 2.41, abaixo:

Q.L, EQ.L

Pe=Po+ Pi —> Po= (2.41)

Onde: L, e Lf sdo os comprimentos onde ndo ocorre € onde ocorre atrito; & - define a posi¢ao
do centrdide da zona onde ocorre atrito, de comprimento L¢ (0,4 < £< 0,5). Na Literatura,

configuram valores em torno de 0,7 para & supondo uma distribuicao triangular de atrito.

Sobre o mddulo de elasticidade estrutural da fundagdo, E,, Hayes & Simmonds (2002)

sugerem que seja avaliado conforme a Equagdo 2.42.
Ep=k.(fu)” (2.42)
Onde: k ¢ um fator de proporcionalidade dado pelo American Concrete Institute (ACI), e igual

a 4,7, fu ¢é a resisténcia caracteristica do concreto aos 28 dias. Para o fator de

proporcionalidade, k, igual a 4,7 e f;x dado em (MPa), o médulo E, ¢ dado em (GPa).
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Os autores ainda sugerem que o fator “k”, possa ser avaliado conforme Equacgao 2.43.
k=0,043.(yc)"” (2.43)
Onde: vy, é o peso especifico do concreto (kKN/m?).

A Figura 2.24 mostra o significado dos termos usados. A metodologia considera que nenhum

atrito ¢ desenvolvido ao longo do comprimento L.

Zona
livre de atrito D Lo
Comprimento de o
transferéncia o
L de atrito
+ - Lt
Centrdide
transferéncia
de atrito

TF=fQ-S)

Figura 2.24 Analise da transferéncia de atrito (Método de Fleming, 1992).

Com o uso da Eq. 2.43, e valores tipicos de peso especifico do concreto (23 a 25 kN/m?), o
fator de proporcionalidade, k, varia entre 4,74 a 5,38. Omer et al. (2002) avaliaram o modulo
de elasticidade de fundacdes escavadas através de quatro métodos distintos. Pode-se inferir
dos resultados que o fator de proporcionalidade, citado na Eq. 2.43, variou entre 4,5 ¢ 5,5. A
avaliacao do modulo de elasticidade da fundacao ¢ uma grandeza de importancia fundamental
também na avaliagdo da transferéncia de carga em provas de carga instrumentadas. Na
literatura consultada, o valor do moédulo obtido apenas pelo ensaio com amostras em
laboratério, medindo tensdes e deformagdes, via de regra, registra valores dispares (altos

valores). Esta dificuldade esta expressa em Soares (2004) ao longo da sua tese de doutorado.

Os métodos de Décourt (1995), Souza & Couso Jr. (1997), Massad (1993) e O’Neill & Reese

(1989) sao metodologias que avaliam a curva carga-deslocamento de estacas escavadas.
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2.3.5.2 FUNCOES TRANSFERENCIA DE CARGA (CURVAS T-Z/ Q-2)

Uma outra forma de representar a curva carga-deslocamento se da pelas chamadas fungdes de
transferéncias de carga com o uso das curvas “t-z” e “q-z” relativas ao fuste e a base,
respectivamente (“z” corresponde ao deslocamento). Nesta abordagem, considera-se que o
solo ao longo do fuste possa ser substituido por um conjunto discreto de molas (modelo de
Winkler) distribuidas conforme Figura 2.25. Coyle & Reese (1966) utilizaram a técnica
iterativa baseada em resultados experimentais de estacas instrumentadas. Seed & Reese (1957)
introduziram as chamadas fung¢des transferéncia de carga. Aproximacgdes tedricas tém sido
usadas na avaliagdo das curvas t-z e q-z como, por exemplo, as propostas por Kraft et al.

(1981), Chow (1986), McVay et al. (1989) e Randolph (1994).

Na metodologia abordada aqui, a modelagem do solo podera ser dar via modelo hiperbdlico
(ou hiperbdlico modificado) e linear tanto em relagdo ao fuste quanto a base. O elemento

estrutural (ligagao entre cada mola) segue um modelo linear elastico.

/

T (Cisalhamento Vertical )

Curva t-z para cada mola

S

Z (Deslocamento vertical )

o

N B B a R

—
Qo2
=

Qp ( Forca Vertical )

Curva q-z para a mola na base

N

Z ( Deslocamento vertical na base )

Figura 2.25 Modelo idealizado nas andlises de transferéncia de carga.

Modelos hiperboélicos, de uma forma geral, podem ser usados na avaliacdo da resposta do
sistema estaca-solo. As relagdes propostas incorporam relagdes entre tensdes e deformagdes a

pequenissimas deformagdes (y < 10 %), onde esta relagdo ¢ linear. Fahey & Carter (1993)
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propuseram uma expressao, conforme Equacdo 2.44, usando uma equagdo hiperbolica
modificada que leva em conta o0 mdédulo de elasticidade a pequenissimas deformagdes, Gy ou
Gmax Uma vez que, na pratica, solos reais freqiientemente mostram um rapido decréscimo do

modulo cisalhante com o nivel de tensdo cisalhantes.

E=1—f( ‘ jg (2.44)

G 0 T max

Onde: G é o modulo cisalhante secante; Go ¢ 0 médulo a pequenas deformagdes (y < 107 %); ©
¢ a tensdo cisalhante atuante; T,.x ¢ a tensdo cisalhante maxima; f e g sdo pardmetros

empiricos de ajuste da curva hiperbdlica modificada.

A Equacio 2.44 torna-se o modelo hiperbolico padrdo para f=Rf e g=1. Valores de Ry variam
entre 0,9 ¢ 1. Os valores para f e g foram avaliados como 0,98 e 0,25 respectivamente, para
uma areia normalmente adensada. Vale citar que este modelo foi incorporado com sucesso em
interpretacdo de ensaios SBPM em areia realizadas por Cunha (1994), onde se buscava, via

pressidmetro, obter todo o espectro de variagdo de G com o nivel de deformagao neste estudo.

Na Tabela 2.20, os valores do recalque devido ao atrito lateral para as formulacdes linear,

hiperbolica e hiperbdlica modificada a partir do trabalho de Randolph & Wroth (1978, 1979).

Tabela 2.20 Avaliagao da rigidez e do recalque devido a parcela cisalhante

Modelo Deslocamento ( ps )
Li _To.lo In E
inear P c ™M
m  7o.Rf
. . TO.rO rO T
H rl — .ln max
iperbolico Ps Go - ToRr
T max

Hiperboélico Modificado Ps =

73




Ao redor do fuste de uma estaca, as tensoes cisalhantes diminuem inversamente com o raio, €
uma significativa propor¢ao do deslocamento da estaca ¢ contribuido pelo solo a relativamente

baixos niveis de tensdes cisalhantes (Randolph, 1994).

Para a base, as curvas g-z podem ser aproximadas pelas solugdes de Boussinesq (Poulos &
Davis, 1980),Chow (1986) e Fahey & Carter (1993), e o recalque pode ser calculado conforme
as Equacgdes 2.45 a 2.47 para uma relacdo linear, hiperbodlica e hiperbolica modificada,

respectivamente.

_Qu(-v)
"TT4Gr (245)
b= @ (2.46)
4.Go.r{1—Rf( Qe ﬂ
Qbmax
Db = Q (2.47)

4.G0.I’0|:1— f( Qe ]g}
Qb max

Onde: Gy, o, f, g e Ry foram definidos anteriormente; A relacdo Qw/Qpmax representa a relagao

entre a carga (Qp) associada a um recalque py, e a carga maxima Qpmax para a base da fundacao.

236 DETERMINACAO DE PARAMETROS DE RESISTENCIA E
DEFORMABILIDADE APLICADO AS FUNDAGOES ESCAVADAS

A avaliacao de parametros geotécnicos ¢ um componente vital de qualquer projeto geotécnico
e, invariavelmente, envolve alguma forma de ensaio (laboratério ou campo). Segundo
Atkinson & Sallfors (1991) os ensaios tem algum dos seguintes propdsitos: a) avaliar
parametros do solo; b) avaliar a estratigrafia; c) determinacdo do comportamento bdsico;

d) descobrir comportamento nao usual; ¢) valida¢ao de analises.
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Na pratica brasileira, o ensaio do tipo SPT ¢ a ferramenta mais usual, e assim, correlagdes de
ordem empirica sdo desenvolvidas a partir dos valores de resisténcia a penetracdo Ngpr tanto
para solos coesivos como nao coesivos. Nesta pesquisa também serdo avaliadas correlagdes do
ensaio do tipo CPT. Poucos sdo os projetos que utilizam ensaios de laboratério na
determinagdo de parametros de resisténcia ou deformabilidade. Nas fundagdes escavadas
pode-se adicionar uma dificuldade a mais na utilizacdo dos ensaios, pois avaliar ou mesmo
quantificar os efeitos de instalacdo ¢ uma tarefa dificil diante do complexo estado tensdo-
deformacdo quando do processo de instalacdo da fundagdo. A resposta real de uma fundagao
na carga de projeto é, em grande extensdo, controlada pelo impacto que uma seqiiéncia de

eventos tem sobre as propriedades mecanicas do solo.

Poulos (1989, 1993, 1994), declara que o pardmetro crucial na estimativa de recalques via
métodos elasticos € o modulo de elasticidade do solo e sua distribuicdo com a profundidade.
Ha a necessidade de mostrar que ha distintos modulos de elasticidade: 1) O modulo na
vizinhanc¢a do fuste da estaca (E;) que ¢ influenciado tanto pelo processo de instalacdo quanto
pelo processo de carregamento. Este tende a influenciar fortemente o recalque de uma
fundacao isolada e de pequenos grupos de estacas; 2) O modulo imediatamente abaixo da base
da fundagdo escavada (Ep). Este também tende a influenciar fortemente o recalque de uma
fundagdo isolada e de pequenos grupos de estacas; 3) Para fundagdes em grupo, o valor do
moédulo tangente inicial (E;) para o solo entre as estacas, afetando a intera¢do do recalque entre
as estacas; 4) O valor do modulo bem abaixo da base da fundacao (Eyj). Este valor influenciara
o recalque de um grupo de estacas e aumentara quando o tamanho do grupo aumenta. Os
moédulos Es e Ey, sdo influenciados pelo processo de instalagdo enquanto que E; e Eg, ndo. Na

Tabela 2.21 tem-se correlagdes com relagdo ao médulo de elasticidade préximo do fuste.

Tabela 2.21 Avaliagdo da rigidez e do recalque devido a parcela cisalhante

Tipo de Solo Correlacéo Autor
Es=1,4.Ngpr (MPa) Hirayama (1991)
E, =7,3.(Nspp)""* (MPa) Hara (1974)
Argila Es = 3.Ngpr (MPa) Décourt (1989)
Es = (15£5).q. (MPa) Poulos (1989)
E;=(1,52a4).S, (MPa) Hirayama (1991) e Poulos & Davis (1980)
Areia Es = (7,5£2,5).q. (MPa) Poulos (1989)
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O método de instalagdo tem efeito maior em fundagdes escavadas isoladas (que depende
largamente de Es e Ey) do que o recalque de um grupo de estacas, que depende em maior

quantidade dos modulos E; e Eg.

O coeficiente de Poisson tem pequena importdncia na avaliacdo de recalques de estacas
isoladas avaliadas a compressdo. Poulos (1993) cita que um valor entre 0,3 e 0,4 ¢ freqiiente
quando um comportamento drenado ¢ avaliado. Kulhawy & Mayne (1990) avaliam o
coeficiente de Poisson conforme a expressdo dada na Equagdo 2.48 e valida somente para
25°<¢’<45°. Duncan & Mokwa (2001) sugerem a expressdo empirica na Equacdo 2.49. A

ultima € conseguida igualando a defini¢ao de K¢ (unidimensional) a expressao de Jaky (1948).

v=0.1+03972) (2.48)
(45°-25°)
v= ;_ST‘:‘]Z (2.49)

Da Eq. 2.48 tem-se valores bem menores que aqueles usados na pratica da engenharia. Para
valores de angulo de atrito entre 25,1° e 44,9° o coeficiente de Poisson varia entre 0,10 e 0,4.
Estes valores s3o considerados baixo para Poisson. Para a Eq. 2.49, os valores sdo 0,36 para

25,1° e 0,23 para 44,9°. Mais realistas, portanto.

As expressOes descritas nas equagdes anteriores suscitam também o uso do moédulo de
elasticidade transversal ou cisalhante, G. Este moédulo ¢, em geral, avaliado conforme a

expressao dada na Equagdo 2.50, mesmo a pequenas deformagdes.

_E
2.(1+v)

(2.50)

Onde: Es é o modulo de elasticidade do solo e v € o coeficiente de Poisson.

Em Velloso & Lopes (2002), G ¢ avaliado a partir de ensaios de CPT e, para estacas
escavadas, pode ser avaliado pela G=8.q.. Para v, estes autores sugerem uma relacdo com os

valores de Nspr. v =0,3 (Nspr<10); v =0,4 (10<Ngspr<20); v =0,2 Ngpr>20).
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O modulo de cisalhamento a pequenissimas deformagdes, Gy, ¢ funcdo da velocidade de onda

cisalhante Vs, e da massa especifica do solo, ps. A Equagdo 2.51 avalia Gy.

Go=p. V2=t vy 2.51)
g

Onde: vy; ¢ 0 peso especifico do solo; g € a aceleracao da gravidade.

Na Tabela 2.22 tém-se valores tipicos de G para alguns tipos de solos obtidos no trabalho de

Sabatini et al. (2002).

Tabela 2.22 Valores tipicos do modulo de cisalhante a pequenas deformagdes

Tipo de Solo Go (MPa)
Argila mole 2,7a13,75
Argilas médias 6,9 a 34,5
Areias siltosas 27,6 a 138
Areia compacta e pedregulhos 69 a 345

O coeficiente de Poisson a pequenas deformagdes ¢ relativamente menor que os usualmente

empregados. Sabatini et al.(2002) indica valores entre 0,1 e 0,2.

Virias relagdes sdo propostas na literatura com o intuito da determinagdo do modulo de

cisalhamento a pequena deformagao, ora em func¢do de ensaios tipo SPT, ora via ensaios CPT.

A partir de resultados de camara de calibragdo em areia Baldi et al. (1989), Rix & Stokoe
(1991) e Chow (1996), reinterpretando os dados de Baldi et al. (1989), avaliam o valor de Gy

conforme as Equagoes 2.52 a 2.54.

q -0,764
Go=0ec|1615.] —— 2.52
oq[ () ] 25)

-0,75
Qe
Go=0c|1634.| — 2.53
oq{ () ] 05y
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Go= O (2.54)

2
0,0203+| 0,00125 N 1’216—6{ U j
A/ pa.O-'v pa.O-'v

Onde: p, ¢ a pressdo de referéncia (atmosférica=100 kPa); G, qc € 6y, s30 expressos em (kPa)

Mayne & Rix (1993) sugerem uma correlagdo para solos argilosos que explicitamente
considera a dependéncia de Gy em relagdo ao indice de vazios (e). A Equacdo 2.55 mostra a

relacdo.

Go=49.g."" e " (MPa) (2.55)

Anagnostopoulos et al. (2003) sugerem para todos os tipos de solos que Gy seja obtido a través

da Equagao 2.56.

Go=58.9."" (MPa) (2.56)

Sendo a resisténcia de ponta uma medida de resisténcia ultima, um valor de Gy pode soar
como uma correlagdo com pequena representatividade diante de correlagdes diretas com g, e,

assim, relagdes como a da Eqs. 2.55 e 2.56 devem ser usadas com ressalvas.

Barros (1997) sugere algumas correlagdes para o modulo a pequenas deformagdes em fungio

de valores via ensaios SPT. A Tabela 2.23 mostra algumas dessas correlacoes.

Tabela 2.23 Valores tipicos do modulo cisalhante a pequenas deformagdes usando o SPT

Tipo de Solo Correlaces - Go (MPa) Referéncia
Todos os tipos (Japio) Go=11,5.Ngp™* Ohsaki & Iwasaki (1973)
Todos os tipos (Japao) Go=14,07 Ngp"*® Imai & Tonouchi (1982)

Areia G¢=6,22 Ngpr Seed et al. (1983)
Solo lateritico (Brasil) G¢=56+20,3.Ngpr Barros (1997)
Solo saprolitico (Brasil) Go=94+2,3 Ngpr Barros (1997)
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Nas analises de problemas de capacidade de suporte, os parametros de maior importancia para
o sucesso da avaliacdo sdo o angulo de atrito e a coesdo. Na literatura ha varias proposicoes,
sobretudo para o angulo de atrito a partir de resultados de ensaios in situ do tipo CPT e SPT.
Na Tabela 2.24 algumas correlagdes de angulo de atrito a partir de resultados de Ngpr s@o
dadas. Ha de se verificar que nenhuma alteragdo foi feita quanto a energia do ensaio de SPT
utilizado. Nesta tabela t€ém-se que as formulacdes de Dunham (1951) e Shioi & Fukui (1982)b
constituem os valores do limite superior e inferior, respectivamente, entre as formulagdes
apresentadas, ¢ a formulagdo de Muromachi et al. (1974) ¢ a que mais se aproxima de um

valor médio. Poulos & Davis (1980) sugerem o uso de (¢’-3°) para estacas escavadas.

Tabela 2.24 Avaliagdo do angulo de atrito via resultados de ensaios tipo SPT

Angulo de atrito Autor
®> = (12 Ngpr)"+25° Dunham (1951)
¢’ =0,286. Ngprt27° Meyerhof (1956)
® = (20 Ngpp)*+15° Kishida (1967)
d” =3,5 (Ngpp)"+20° Muromachi et al. (1974)
® =0,5 (Ngpp)+27° Shioi & Fukui (1982)a
» = 1,5 Ngpp)™” +15° Shioi & Fukui (1982)b

A determinacao do intercepto de coesdo ¢ também um importante parametro para fundagdes
escavadas e sera avaliada conforme a proposi¢do de Owuama (2002) em que a coesdo ¢ dada

conforme Equacao 2.57.

c'=12,5-1,4.9c gc (MPa); c (kPa) (2.57)

As correlagdes que utilizam ensaios tipo CPT para a determinagdo do angulo de atrito foram
obtidas a partir de resultados de camara de calibracdo e, assim, o solo em que a mesma foi
avaliada ¢ essencialmente arenoso e incorpora as fei¢cdes deste tipo de ensaio com importincia
de fatores como indice de densidade, estado de tensdo e parametros intrinsecos da cdmara de
calibragdo. Com os resultados de ensaios tipo CPT, Kulhawy & Mayne (1990), sugerem que o

angulo de atrito efetivo, equivalente a condicao triaxial, seja determinado pela Equacao 2.58.
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$'=17,6°r11.log [L}: 2,8° (1°=0,64) (2.58)

A /(pa. O"vo)

Para argilas, correlagdes empiricas t€ém sido desenvolvidas relacionando o angulo de atrito
efetivo e caracteristicas de plasticidade dos solos. A Figura 2.26 mostra uma leve tendéncia do

angulo de atrito diminuir em funcdo do indice de plasticidade com desvio padrdo de + 8°.
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Figura 2.26 Relagdo entre ¢’ e Ip (modificado de Terzaghi, Peck & Mesri, 1996).

No trabalho de Mitchell (1993) sugere-se a relacdo conforme a Equagdo 2.59.

¢=sen”'{0,8+0,094.In(Ip)} Ip(%) [8<1p<100] (2.59)

Mitchell (1993) mostra que o angulo de atrito para solos normalmente consolidados, medido
via ensaio de compressdao em estado de deformagao plana, ¢ aproximadamente 10% maior que
o medido em compressdo triaxial e que o angulo de atrito medido em extensdo ¢

aproximadamente 20% maior que o medido em compressao.
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2.3.7 SOLOS NAO SATURADOS

As condi¢des micro climaticas de uma regido sdo os principais fatores determinantes a nao
saturagdo de um deposito de solo (Fredlund & Rahardjo, 1993a). Em fung¢do disso, os solos
nao saturados podem provir de diversas origens. Destas, as mais bem documentadas na
literatura geotécnica sdo: origem sedimentar (solos eolicos, aluvionares, coluvionares etc.) e
origem residual (solos saproliticos e lateriticos). Particularmente, os solos de origem residual
desempenham um papel relevante em vastas regides do Brasil, em especial a do Distrito
Federal, onde um extenso estudo, tanto na caracterizagdo geotécnica e geoldgica, quanto na
busca da compreensdo dos fendmenos relativos ao comportamento dos solos ndo saturados,
vem sendo realizado (Camapum de Carvalho et al., 1993 e 1994; Camapum de Carvalho &
Mortari, 1994; Macédo et al., 1994; Farias & Assis, 1994; Cardoso, 1995; Araki, 1997;
Cardoso, 2002, entre outros), Cintra (1998), Guimaraes (2002), Mota (2003), Cintra (2004).

O solo ndo saturado ¢ um sistema multifasico, em que o grau de saturagdo ¢ inferior a 100%.
De acordo com Fredlund & Morgenstern (1977), este sistema ¢ constituido de quatro fases:
particulas de solo, dgua, ar e pelicula contractil (interface ar-agua), conforme a Figura 2.27. A
ultima fase advém de uma rigorosa interpretacdo dos requisitos necessarios para qualificar
uma por¢ao da mistura como fase independente, isto €, possuir propriedades diferentes dos

materiais contiguos e definir uma superficie fronteirica (Fredlund e Rahardjo, 1993a).

Fredlund & Morgenstern (1977) reconheceram a vantagem dessa consideragdo multifasica e
declaram que, sob o ponto de vista comportamental, um solo nao saturado pode ser concebido
como uma mistura de duas fases em equilibrio (particulas de solo e pelicula contractil) e duas
fases que fluem (ar e 4gua). Sugerem que as varidveis de tensdo mais adequadas para definir o

estado de tensdes de um solo ndo saturado sdo (o —u,)e (U, —U,); em que o ¢ a tensdo total,
u, € a poro pressdo de ar e U, ¢ a poro pressdo de 4gua. A primeira varidvel refere-se a tensdo

total liquida, enquanto que a segunda emprega um conceito que serd comentado a seguir, o de

succ¢ao matricial.

81
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Figura 2.27 Elemento de solo nao saturado (Fredlund e Rahardjo, 1993a).

A suc¢do do solo quando quantificada em fun¢do da umidade relativa ¢ comumente chamada
succdo total. Ela tem dois componentes: suc¢do matricial e suc¢do osmoética. O primeiro
componente ¢ geralmente associado ao fendmeno da capilaridade, decorrente da tensao
superficial da dgua, sendo definido como a diferenca entre a pressdo de ar e a pressao de dgua

(u, —u,), ao passo que o componente osmotico relaciona-se a presenca de ions e outros

solutos na 4gua intersticial (Fredlund e Rahardjo, 1993a).

Evidéncias experimentais sugerem que o comportamento tensdo-deformagao dos solos nao
saturados seja preponderantemente influenciado pela succdo matricial, restando a suc¢do

osmotica um papel secundario (Fredlund, 1979; Alonso et al., 1987).

Quanto a resisténcia ao cisalhamento do solo nao saturado, Fredlund et al. (1978) propuseram
uma forma estendida do critério de Mohr-Coulomb para solos saturados, conforme a

expressao da Equacdo 2.60, para a condi¢do de ruptura:
r=c+(c-u,)tgd +(u, —u,)tgg’ (2.60)

Onde:

!

¢': é o intercepto de coesdo quando o solo estd na condi¢do saturada; ¢' e ¢°: sdo,

respectivamente, os angulos de atrito referentes a tensao total e a succdo matricial.
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A Equagdo 2.60 define uma envoltéria tridimensional quando a suc¢do ¢ utilizada como

terceiro eixo, conforme ilustra a Figura 2.28. Ela também representa o aumento da resisténcia

ao cisalhamento do solo com o aumento da suc¢do matricial. Outra observagdo importante ¢

que na condicao de total saturagdo essa equacao se equivale a dos solos saturados.

Fredlund et al. (1978), com o objetivo de simplificar o modelo, assumiram o angulo de atrito

¢° constante e, portanto, uma relagdo linear entre a resisténcia ao cisalhamento e a sucgio

matricial. Porém, evidéncias experimentais tém mostrado uma acentuada nao linearidade dessa

relacdo (Escario & Saez, 1986; Escario & Jucd, 1989; Mahaling-Iver & Williams, 1995).
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Figura 2.28 Envoltoria de ruptura de Mohr-Coulomb estendida para solos ndo saturados.

Um importante aspecto dos solos ndo saturados na engenharia de fundagdes ¢ a ocorréncia de

colapso isto ¢, a redugdo de volume quando o solo ¢ inundado. Esta redug¢do de volume pode

ser brusca ou nao, pode estar em presenca de carregamento ou ndo. O fendmeno em si € bem

documentado em varios ramos das ciéncias de solos. Na engenharia de fundagdes tem-se uma

quantidade razoéavel de trabalhos envolvendo o tema (Cintra, 1998; Sales 2000; Cintra, 2004;

entre outros).

Com relagdo as classes de solos, sua ocorréncia abrange os solos aluvionares, coluvionares,

eolicos, residuais ou vulcanicos (Dudley, 1970), bem como os solos compactados. O colapso

pode ser visto como um processo oposto ao de expansao (Fredlund & Rahardjo, 1993a), ou

seja, ao aumentar-se o grau de saturag¢do do solo, devido, por exemplo, a variacdes ambientais,
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um decréscimo de volume ocorre sem que haja variagao das tensdes externas as que o solo
estd submetido. No que se refere ao conceito fenomenologico, Matyas & Radhakrishna
(1968), Dudley (1970), Escario & Saez (1973), entre outros, definem, de modo geral, os solos
colapsiveis como aqueles de estrutura aberta e meta-estavel, que apresentam reducao

irrecuperavel (plastica) de volume com a diminui¢do da suc¢dao matricial.

De acordo com Lawton et al. (1992), sdo necessarios quatro fatores para ocorréncia do
colapso: 1) Existéncia de solo ndo saturado, com estrutura aberta e meta-estavel; 2) Tensdes
totais suficientes para provocar colapso; 3) Presenca de agentes de ligagdes cimentantes que
tornem o solo estabilizado em condi¢des ndo saturadas; 4) Ruptura por cisalhamento das

ligacdes intergranulares e redu¢do de ligagdes cimentantes pelo efeito da agua.

Outro fator relevante na analise do colapso ¢ o tempo. Alguns autores, como Barden et al.
(1969), observaram colapso instantdneo em estruturas mantidas pela succ¢do; colapso com
velocidade intermediaria para ligagdes por pontes de argila e; colapso lento, para quebras de
agentes cimentantes. Clemence & Finbarr (1981), apud Futai (1997), discordaram. O aspecto
estrutural do solo tem papel fundamental na compreensao do fendmeno do colapso, pois ele
auxilia na compreensdo das diversidades de resposta mecanica do solo a a¢do externa. Uma
das descri¢des e caracterizagcdes mais difundidas da microestrutura de solos colapsiveis ¢ a de

Dudley (1970). A Figura 2.29 mostra os arranjos estruturais sugeridos por este autor.

Grao de areta

Graos
de silte

Winculos /

de argila

Grio de areta

(b)

Figura 2.29 Esquemas de estrutura meta-estavel de solos colapsiveis.

O termo colapsibilidade, em vez de colapsividade, conforme sugere Cintra (1998), deve ser

usado uma vez que o solo é quem sofre colapso.
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2.3.8 METODOS NUMERICOS

Os métodos numéricos que avaliardo o comportamento do sistema estaca-solo neste trabalho
serdo os apresentados pelos programas Geo 4 (modulo Pile) e PLAXIS 2D. No primeiro, a
capacidade de suporte, recalque e transferéncia de carga ¢ baseada em solugdes semi-
analiticas, enquanto que, no segundo, ha o emprego de elementos finitos e modelos
constitutivos como linear elastico, Mohr-Coulomb, hardening soil e soft soil creep. O uso de

um programa (em linguagem Visual Basic) sera avaliado usando fungoes (t-z; q-z).

No programa GEO4 (Pile), a estaca ¢ modelada da mesma forma que aquela usada no
processo de curva de transferéncia de carga (curvas t-z e q-z). O modulo Pile baseia-se em
uma solucao semi-analitica. Esta solugdo relaciona o mddulo de deformacao e o coeficiente de
poisson do solo (solu¢cdo Winker-Pasternak, como apresentado por Cunha & Kuklik, 2003),

bem como a profundidade da zona de influéncia.

A estaca ¢ modelada usando-se elementos de viga padrdo, enquanto o comportamento do solo
nas vizinhas, em termos de distribui¢do de cargas, ¢ descrita pela conhecida solugdo
fundamental de solos estratificados. No caso de um meio semi-infinito € utilizada a conhecida
solu¢do de Mindlin. A solucdo foi melhorada pela incorporagdo da resisténcia do solo de
maneira similar a usada na modelagem de recalques de sapatas corridas. A influencia do nivel
d’agua ¢ incorporada através da Lei de Arquimedes. O comportamento ao cisalhamento na
interface estaca-solo ¢ descrita usando um material de comportamento elasto-plastico com
critério de ruptura de Mohr-Coulomb. Como procedimento da solu¢do para uma estaca isolada

carregada verticalmente imersa em um solo estratificado, elasto-plastico no GEO4 tém-se:

a) A estaca ¢ modelada como uma estrutura composta de diversos elementos de barra. O
nimero de elementos, ¢ entdo, determinado a partir da relagdo comprimento/didmetro da
estaca, para o qual o programa calcula a rigidez ao cisalhamento do solo na vizinhanga da
estaca. O comprimento do elemento deve ser cerca de 2,5 vezes maior que o didmetro da
estacas. A rigidez ao cisalhamento do solo ¢, no entanto, baseado na relacdo L/d igual a 2,5;
b) Cada elemento ¢ apoiado na extremidade, por uma mola. A rigidez da mola ¢ calculada
através dos parametros elasticos do subsolo C1, C2 e fun¢des Bessel modificada (modelo
Winkler-Pasternak). Os valores de Cl e C2 sdao determinados a partir do modulo de
deformagdo e coeficiente de Poisson do solo. A profundidade da zona de influéncia, que afeta

os valores de Cl1 e C2, ¢ varidvel e muda com o deslocamento da estaca (recalque). Para

85




deformacao zero ela ¢ ajustada para ser igual a uma vez o didmetro da estaca, entretanto a
zona de ruptura geotécnica ao redor da estaca ¢ 2,5 vezes o didmetro da estaca. Torna-se
necessario mencionar que a confiabilidade dos valores C1 e C2 depende de uma boa escolha
para os parametros de deformagdo do solo; c) Para cada elemento da estaca o programa
determina o valor méximo da for¢a de cisalhamento transmitida para o fuste via atrito lateral.
Isto ¢ feito com o uso do critério tradicional de ruptura de Mohr-Coulomb, mais a tensao
lateral em cada elemento da estaca. Esta tensdo ¢ encontrada via distribuicao de tensodes
geostaticas multiplicada por um coeficiente de empuxo lateral k, o qual ¢ entrado pelo usuério
de acordo com a metodologia executiva da estaca; d) Conhecendo-se tanto a rigidez da mola
quanto o valor da forga limite (forca de cisalhamento maxima) o programa inicia o
carregamento incremental da estaca, com a forca(s) fornecida(s) no topo da estaca. As forcas
desenvolvidas nas molas individualmente de todos os elementos sdo calculadas para cada
incremento. Estas forcas sdo entdo comparadas com a for¢a méaxima de cisalhamento (Tjin)
estimada no passo anterior, para cada elemento da estaca. Se a for¢a na mola excede Tj;m,entao
a rigidez desta mola ¢ reduzida de modo que, para uma dada deformagao, a for¢a na mola seja
igual a Tim. A forca excedente para este carregamento incremental ¢ entdo redistribuida no
restante das molas. Cada incremento de carga ¢ interagido até que a forga desenvolvida em
toda mola seja menor que Tjin,. Para niveis de carregamentos altos todas as molas perderdo a
capacidade de suportar esta forga, e a estaca comecard a penetrar no solo abaixo da base (mola
na extremidade inferior). No programa, em termos matematicos, ndo existe restricdo da
magnitude da for¢a a ser desenvolvida na base; e¢) O programa entdo gera a curva carga-
recalque da estaca carregada verticalmente. Como padrio, a curva ¢ calculada para um valor
de deslocamento admissivel méximo de 25 mm. O usuério, no entanto, pode mudar este valor
padrdo. Além desta curva, o programa apresenta a distribui¢do das forgas cisalhantes normais
ao longo da estaca, para cada nivel de carregamento. O programa também possibilita a

visualizag¢ao da relagdo entre o atrito lateral e o deslocamento em qualquer elemento.

Para cada estaca determina-se o valor limite da for¢a cisalhante transmitida pela lateral da
estaca. Sendo a tensdo geostatica, a tensdo cisalhante limite, a for¢a cisalhante limite e da

rigidez do elemento na base da fundagdo dadas pelas Equagdes 2.61 a 2.64.

o, =2rh (2.61)

r=c¢'+k (outgd) (2.62)
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Tim=2.7.r.Lz (2.63)
K, = 7.1°C, (2.64)

Onde: vy; € peso especifico aparente natural na i" camada e h; é a espessura da i" camada; k é o
coeficiente de tensdo horizontal e que reflete o processo executivo da estaca; o, ¢ a tensdo
geostatica; ¢ € o angulo de atrito e ¢ € a coesdo; r ¢ o raio da estaca, L ¢ o comprimento da
estaca, T € a tensdo cisalhante; r, € o raio da base da fundacdo e C; ¢ um parametro eléstico do

subsolo equivalente a uma rigidez da mola na base da fundagio (F/L%).

Na Figura 2.30 tem-se um resultado obtido por Cunha & Kuklik (2003) da carga em

profundidade para uma estaca escavada ensaiada no DF.
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Figura 2.30 Estaca escavada analisada com o software Geo4 (Cunha & Kuklik, 2003).

A seguir, faz-se uma descricao do programa Plaxis, bem como outros aspectos de importancia.
Em problemas de engenharia geotécnica o primeiro método numérico utilizado foi o método
das diferencas finitas (MDF), onde a solugdo era obtida nos pontos de intersecdo da malha
utilizada para discretizar o problema em estudo. A desvantagem estava exatamente na

discretizacdo, pois para obter a solucdo em outro ponto uma nova malha era necessaria.

O PLAXIS ¢ um programa de elementos finitos desenvolvido especificamente para analises de

projetos de engenharia geotécnica. O programa foi desenvolvido ha 17 anos na Universidade
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Técnica de Delft, na Holanda, e baseia-se no MEF, sendo utilizado em analises 2D e 3D. Pode
ser utilizado em problemas estiticos e dinadmicos, levando em consideracdo questdes
relacionadas a ndo linearidades e fendomenos transientes. Considera ainda, carregamento por
estagios de aplicagdo, o que ¢ importante na consideracao de seqiiéncia construtiva.

Este programa ¢ largamente empregado na area geotécnica em problemas sob condi¢des de
deformacdo plana, condigdes de axissimetria, e ainda, tridimensionais, possuindo diversos
tipos de modelos constitutivos de solo que consideram comportamento nao linear, dependente
do tempo e da anisotropia (elastico linear, Mohr-Coulomb, modelo com amolecimento,

modelo com endurecimento e fluéncia).

O PLAXIS 2D pode ser usado em estudos de estruturas de contengao, interagdo solo-estrutura,
estabilidade de taludes, barragens, dentre outros. A versao 2D utiliza elementos triangulares de

6 ¢ 15 nos e a 3D utiliza elementos tipo cunha com 15 nés (ver Figura 2.31).

Pontos de tensdo

Tridngulo 6 nos Triangulo 15 nos Cunha 15 nés

Figura 2.31 Tipos de elementos 2D e 3D com os pontos de tensdo no PLAXIS.

O processo de utilizagdo compreende as trés etapas comuns aos programas baseados no MEF,

como o pré-processamento (INPUT), o processamento (CALC) e o pos-processamento.

O pré-processamento € feito no médulo (INPUT) (geometria e discretizacdo do problema) e
compreende toda a parte relacionada com a modelagem geométrica do problema a ser
analisado. Neste modulo ¢ feito o desenho da geometria, a atribuicdo de propriedades fisicas

dos materiais e discretizagdo automatica da geometria elementos finitos pré-determinados.

No pré-processamento ¢ exigido um maior cuidado na modelagem. Uma vez modelada a

geometria sélida, torna-se necessario escolher o tipo de elemento que serd utilizado na
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discretizagao do problema. Esta discretizacao refere-se a distribui¢ao do elemento escolhido
no modelo geométrico em questdo. A distribuicdo ¢ feita a partir da geragdo de uma malha
adaptativa gerada automaticamente, mas que pode ser refinada conforme os detalhes
geométricos utilizados. As condi¢des de contorno e a aplicacdo de deslocamentos e cargas
prescritas sdo feitas nesta etapa. Nao ¢ possivel a aplicacdo de cargas momento neste

programa, apenas cargas concentradas e distribuidas.

O processamento ¢ feito no modulo CALC e corresponde ao conjunto de operagdes internas
do programa relacionado a forma de aplicagdao de carregamentos e métodos de resolucao das
equacgdes que regem o problema a ser estudado. Leva em consideragdo o calculo de matrizes

com as caracteristicas (geometria e materiais) definidas no préprocessamento.

O poés-processamento no modulo OUTPUT e CURVES corresponde a etapa final do célculo,
onde se obtém os resultados da andlise em forma de tabelas, graficos e animagdes. Todas as
etapas sdo importantes no céalculo por elementos finitos, porém o processamento se destaca por
possuir os codigos relacionados aos modelos constitutivos implementados e aos métodos de

solucdo de sistemas de equagoes.

Dentre as principais caracteristicas do PLAXIS citam-se: a) analises bidimensionais em estado
de deformacdo plana ou com simetria axial; b) entrada gréafica para o modelo geométrico, que
permite representar adequadamente as camadas do solo, estruturas, estagios construtivos,
cargas ¢ condi¢des de contorno. c¢) elementos triangulares isoparamétricos de 6 e 15 nos, com
3 e 12 pontos de Gauss, respectivamente; d) Elementos de juntas podem ser utilizados nos
calculos envolvendo a intera¢do entre o solo e as estruturas; €) Cinco modelos constitutivos
estdo implementados, sendo o elastico linear, o elastico perfeitamente plastico de Mohr-
Coulomb, dois modelos elasto-plastico (“Soft-Soil” e “Hardenning-Soil”), e um modelo elasto-
viscoplastico, derivado a partir do modelo Cam-Clay (“Soft-Soil-Creep”); f) Podem ser
efetuadas andlises para condi¢des drenadas ou ndo-drenadas. A distribui¢do de poro-pressdes
pode ser efetuada a partir da linha fredtica para andlises simples, e a partir da perda de carga
para analises mais complexas. O programa permite efetuar analises acopladas; g) Andlise de
adensamento acoplada utilizando a teoria de Biot; h) Diversidade de condigdes de
carregamento devido a forcas externas, deslocamentos, pressoes nodais ou fluxo imposto.

Nos trabalhos de Chissolucombe (2001), Macedo (2002), Mota (2003) ha um extenso enfoque
sobre o programa PLAXIS.
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3 MATERIAIS E METODOS UTILIZADOS

O Distrito Federal ocupa, no Centro-Oeste do Brasil, uma area de 5814 km?. E limitado ao
norte e ao sul pelos paralelos de 15°30° e 16°03’, e a leste e oeste pelos rios Preto e
Descoberto, nas proximidades dos meridianos 47°25’, longitude extremo leste, e 48°12’,

longitude extremo oeste.

O relevo caracteriza-se pela predominancia de grandes superficies planas e suavemente
onduladas, conhecidas como chapadas, situadas acima da cota de 1000 m. A altitude média

situa-se em torno de 1100 m.

O clima do Distrito Federal enquadra-se na classificacdo de Koppen (CODEPLAN, 1984),
entre os tipos tropical de savana e temperado chuvoso de inverno seco, e esta caracterizado
pela existéncia bem nitida de duas esta¢fes. O periodo entre maio e setembro, estagdo fria e
seca, é caracterizado pela baixa nebulosidade, alta taxa de evaporacdo e pela baixa taxa de
precipitacdo. No periodo entre os meses de outubro e abril predomina a estacdo quente e
chuvosa. A distribuicdo da precipitacdo se da de forma irregular, onde as menores alturas
pluviométricas anuais ocorrem na porc¢do leste e as taxas mais elevadas estdo concentradas a
NE e SE do Distrito Federal, EMBRAPA (1978). Segundo estimativas de Coimbra (1987)
aproximadamente 12% da precipitacdo total infiltram na zona vadosa e alcangam
efetivamente a zona saturada do aqifero. A evapotranspiracédo real fica em torno de 900 mm
anuais, sendo que 0s meses de maio a setembro apresentam déficit hidrico, enquanto o
periodo de outubro a abril apresenta superavit. A precipitacdo média anual é da ordem de
1500 mm, sendo que existe uma distribuicdo irregular, onde as menores alturas
pluviométricas anuais ocorrem na porcao leste e as taxas mais elevadas estdo concentradas em
dois pontos a NE e SE do Distrito Federal (Baptista, 1998).

A temperatura média anual varia entre os 19,8 e 23,5°C, sendo 0s meses de setembro e
outubro os mais quentes, com temperatura de 23,5°C, e os meses de junho e julho, os mais
frios, com temperaturas de 19,8 a 21°C. Nas Figuras 3.1 (a, b, c) tém-se os registros de
precipitacdo do ano de 2003 a 2005. O ano de 2005 esta incompleto, pois a obtencdo do

registro se deu em Junho de 2005.




Quanto a umidade relativa do ar, os valores sdo da ordem de 70% entre os meses de janeiro e
abril (periodo de 1999 a 2000), decrescendo depois acentuadamente, atingindo valores muito
baixos nos meses de maio a outubro, sendo 0s meses de agosto e setembro 0s mais criticos,

onde ja foram registradas umidades relativas de até 10% (INMET, 2002).
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Figura 3.1 Distribuicao da precipitacdo no Distrito Federal.
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3.1 ASPECTOS DA GEOMORFOLOGIA DO DISTRITO FEDERAL

A geomorfologia do Planalto Central possui caracteristicas proprias, devido as caracteristicas
climaticas, geoldgicas e antropicas. Em grande parte do Distrito Federal sdo encontradas
chapadas, onde predomina um relevo residual e de aplainamento, com topografia plana e
levemente ondulada (Blanco, 1995). Segundo Cardoso (2002) o trabalho de Freitas-Silva &
Campos (1998) redefine a geologia do Distrito Federal, como sendo composta por rochas
atribuidas aos grupos Paranoa, Canastra, Araxd e Bambui, contribuindo com
aproximadamente 65, 15, 5 e 15% de sua area total, respectivamente. As rochas da regido sdo
compostas por arddsias, metarritmitos, metassiltitos e quartzito em geral muito
intemperizados na sua parte superior. A Figura 3.2 apresenta 0 mapa pedolégico do DF com a

definicdo da classe dos solos superficiais.

MAPA GEOLOGICO

/. Eslradas pavimentadas
.. Estradas sem pavimentagio
v/~ Hidrografia

Unidades geologicas
Depositos aluvionares
Facies ardosias
Facles argilo- carbonatadas
- Facles calcioxisio
(| Facies metarritimita arenoso
Facies metarritimilo- argilaso
|| Facleas metassililio
|| Facies micaxisto
I~ | Facles quartzito médio
|| Fecles quartzito misroconcromeraticn
Fllitas
Laterita
| Latossolos
Carpos d'agua

Prajecdo: Univarsal Transversa de Marcator / UTM-SADES,

Figura 3.2 Distribuigdo das unidades pedoldgicas no Distrito Federal.

Na area do plano piloto em Brasilia, local dos ensaios, predominam as rochas do grupo
Paranod que possuem um grau de metamorfismo menor. Apresentam uma alternancia de
estratos de quartzitos com granulometria fina a média (unidade Q3), metassiltito argiloso
(unidade S), metarritmito arenoso (unidade R3), metarritmito argiloso (unidade R4) e ardosia

(unidade A), conforme nomenclatura adotada por Freitas-Silva & Campos (1998).
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Os solos do DF representam bem os solos da regido do cerrado que, em estado natural sao
bem drenados, mesmo quando ha alta proporcao de matriz argilosa. A argila nestes solos, esta
sob a forma de grdos do tamanho de areia, apresentando alta permeabilidade. Quando a
cobertura de solo é suficientemente profunda, o lencol fredtico no cerrado estd geralmente
entre 15 e 35 m, e em areas planas a mais de 6 m. Chega a ser mais proximo a superficie

somente onde o cerrado faz contato com o campo Umido.

Segundo Camapum de Carvalho & Mortari (1994), no Distrito Federal, as obras subterraneas
rasas geralmente se localizam em horizontes de solos colapsiveis, argilosos de cor vermelha a
vermelha amarelada, denominados pelos geotécnicos da regido como “argila porosa”. Para
Camapum de Carvalho et al. (1993), a “argila porosa” é constituida por argilas, siltes e areias
combinados em diferentes propor¢Ges dependendo do dominio geoldgico local. Estes
trabalhos e varios outros, por exemplo, Camapum de Carvalho et al. (1994) e Paixdo &
Camapum de Carvalho (1994), mostram que 0s solos porosos colapsiveis de Brasilia
apresentam estrutura constituida por micro e macro poros, sendo a instabilizacdo desta o

motivo do colapso.

Cardoso (1995) apresentou um estudo micro-morfolégico sobre solos profundamente
intemperizados de diferentes areas do DF, e constatou que estes sdo formados por agregados
de matriz fortemente argilosa, interligados entre eles e a graos de quartzo (areia) por pontes de

argila, com indices de vazios elevados entre 1,0 e 2,0.

De acordo com Ortigdo (1993), Ortigdo (1994a) e Ortigdo (1994b) ao longo da diretriz
projetada para o Metrd, Asa Sul, verificou-se que a “argila porosa” apresenta espessura
variavel com intervalo de 20 a 30 m e indices SPT entre 2 e 3 golpes, em geral com nivel
d’agua profundo, sendo em alguns casos encontrado a 5,0 m de profundidade, como no final
da Asa Sul. A variacdo sazonal do lencol freatico pode atingir até 4 m. No trabalho de
Guimardes et al. (2000), Guimaraes (2002) e Mota (2003) esta camada de argila porosa
apresenta baixa resisténcia a penetragdo (indice de resisténcia do ensaio tipo SPT variando de
1 a 6 golpes) e alta permeabilidade (10 a 10™ cm/s), apesar da matriz argilosa, sendo o
comportamento em termos de permeabilidade similar aos dos solos granulares finos. Devido a
sua alta porosidade e tipo de ligacbes cimenticeas, apresenta uma estrutura altamente instavel
guando submetida a aumento de umidade e/ou a alteracdo do estado de tensdes, apresentando

quase sempre uma brusca variagdo de volume, denominada “colapso”.
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Mendonca et al. (1994) avaliam as caracteristicas dos solos do DF como solos que
apresentam, de uma maneira geral, uma alta porosidade originada pelo intemperismo
(laterizacdo) a que foram submetidos. A grande variagdo de texturas e composicao
mineraldgicas sdo propriedades parcialmente herdadas das litologias originarias e fortemente
influenciadas pelo processo de laterizacdo. Devido ao processo de lixiviacdo, quase nenhuma
base (Ca, Mg, K, Na e SiO,) estd presente nos horizontes de solos mais superficiais,
diferentemente do que ocorre com o ferro (Fe) e o aluminio (Al) que se apresentam sob altas
concentragdes, e 0 que confere a formacdo de uma estrutura fortemente granular de tamanho
aproximado de gréos de areia, conforme citado anteriormente. Apesar do alto teor de argila,
estes solos apresentam elevada porosidade e um comportamento similar a solos de textura
arenosa (EMBRAPA, 1978).

Neste trabalho, os locais estudados foram o Campo Experimental de Fundagfes e Ensaios de
Campo do Programa de Pds Graduacdo em Geotecnia do Departamento de Engenharia Civil e
Ambiental da UnB e o Centro de Convencdes de Brasilia (Ulysses Guimardes) ambos
localizados no plano piloto da Capital Federal. A Figura 3.3 mostra as duas areas que serdo
alvo de estudos. Os perfis de solo tanto do campo experimental quanto do centro de
convencgdes mostram-se ndo saturados e identificam, de certa forma, um perfil tipico do solo
na regidao do plano piloto em que um horizonte de solo residual lateritico, que sofreu intenso

processo de intemperismo, e é constituido por uma argila arenosa vermelha escura.

T S e

CEUnB @ C.Conv. O 8 km

Figura 3.3 Localizacdo das areas estudadas: C.EUnB e Centro de Convencdes.
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3.2 LOCAL DE ESTUDO: CAMPO EXPERIMENTAL DE FUNDACOES E
ENSAIOS DE CAMPO DA UnB (CEUNB)

Na area referente ao campo experimental tem-se um perfil tipico da camada de solo lateritico
vermelho argiloso, denominado de “argila porosa”, que apresenta valores de resisténcia
reduzidos guando analisados com resultados dos ensaios tipo SPT, CPT ou DMT. Apresenta
também alta permeabilidade (10> a 10™ cm/s). Esse padréo é verificado, sobretudo até a
profundidade de 6m. Devido a sua alta porosidade e tipo de ligacGes cimenticeas, apresenta
uma estrutura altamente instavel quando submetida a aumento de umidade e/ou a alteracdo do
estado de tensGes, apresentando quase sempre uma brusca variacdo de volume, sobretudo para
profundidades menores que 6m. Este material é sobrejacente a uma camada de solo residual
proveniente da alteracdo de arddsias, denominado de silte argiloso de comportamento
extremamente anisotropico (Cunha & Camapum de Carvalho, 1997). O término da argila
porosa é indicado nas sondagens pelo aumento dos indices SPT, CPT e DMT, ao atingirem o
solo residual. Observa-se que até 18 m ndo ha presenca de nivel d’agua.

Segundo Pastore (1996) o perfil de solo do campo experimental da UnB mostra horizontes
bem distintos: 0 a 8,8 m — horizonte de solo residual lateritico, que sofreu processo de
intemperismo, sendo constituido por uma argila arenosa vermelho escura (0 a 5 m) e uma
argila pedregulho arenosa vermelho escura (5 a 8,8 m); 8,8 a 10,3 m — horizonte de transicéo,
composto de um solo lateritico (8,8 a 9,8 m) e poucas estruturas reliquiares (9,8 a 10,3 m);
10,3 a 15 m - horizonte de solo saprolitico de ardosia, constituido por intercalacdes de

quartzo (10,3 a 11,3) e um silte argiloso vermelho (11,3 a 15,0 m).

O trabalho de Guimarées (2002), realizado em conjunto com Mota (2003), € o mais completo
sob o ponto de vista micro-morfolégico do campo experimental. Em Setembro de 2000,
foram retirados 10 blocos indeformados a cada metro e realizados ensaios de caracterizacao,
plasticidade e micro estrutura; ensaios para determinacdo da curva caracteristica, com
medidas de sucgcdo matricial e total, ensaios de adensamento, cisalhamento direto,
cisalhamento metal-solo e ensaios triaxiais do tipo K e consolidado ndo drenado (C.U.) tanto
em estado natural quanto saturado. Guimardes (2002) ainda apresenta um estudo da
microestrutura por analises feitas utilizando microscopia eletrénica de varredura em amostras

indeformadas.
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Maiores detalhes podem ser vistos em Camapum de Carvalho et al. (1994), Camapum de
Carvalho & Mortari (1994), Ortigdo (1994a), Camapum de Carvalho et al. (1995), Blanco
(1995), Cardoso (1995), Ortigdo et al. (1996), Araki (1997), Perez (1997), Pallocci (1998),
Jardim (1998), Cunha et al. (1999), Peixoto (1999), Sales (2000), Fo& (2001), Cardoso
(2002), Mota (2003) e Mascarenhas (2003).

No Campo Experimental da UnB foram realizados, para esta pesquisa, ensaios tipo CPT, SPT
e DMT que dardo suporte aos experimentos que ora estdo em fase de estudo. Quanto ao
ensaio de DMT foram realizados ensaios com o intuito inicial de que os dados fossem usados
em provas de carga lateral, mas as mesmas ndo serdo mais alvos deste trabalho. Provas de
carga foram realizadas em varias pesquisas e incluem estacas escavadas, raiz, cravada e solo
cimento, além de ensaios em placa ao longo da area do Campo Experimental da UnB
(C.E.UnB). Nas Figuras 3.4 (a, b) tem-se a area do C.E.UnB visto por fotos de satélite e a
localizacdo da “nova” area de estudos, respectivamente, com 0s ensaios e provas de carga
realizadas. A tabela dos ensaios e provas de carga serd mostrado a seguir, no préximo sub-

item.

Figura 3.4 (a) Vista do C.E.UnB
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Detalhes geométricos:
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A seguir serdo mostrados e avaliados os resultados dos ensaios in situ realizados no campo
experimental. Na Figura 3.5 tém-se os resultados do ensaio tipo CPT realizado no local. Os

resultados incluem g, fs e Rs = fs/qc.

O ensaio de CPT/CPTU configura como uma ferramenta extremamente poderosa na avaliagdo
do perfil estratigréfico. O ensaio consegue captar feicbes importantes do subsolo como séo as
lentes de materiais arenosos. No local, o nivel d’agua ndo foi detectado e, assim, nenhum
prejuizo com relacdo a determinacdo da poro pressdo de &gua no local, sendo, desta forma,
avaliada igual a zero. De uma maneira geral, os trés furos realizados mostraram pouca

variabilidade onde pequena dispersao foi verificada para o local em estudo.
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A estratigrafia pode ser avaliada visualmente para a identificacdo das camadas e lentes
existentes. Alguns autores usam “regras praticas” na possivel identificacdo de materiais onde
materiais arenosos geralmente sdo evidenciados quando g. (ou g)> 5 MPa, enquanto que
argilas moles a rijas e siltes sdo evidenciados por possuir gc (ou gi)< 2 MPa. Outra forma de
identificacdo dos materiais € com o uso dos valores de poro pressdo de agua gerados pelo
CPTU. O valor observado da razao de atrito (Rf) também € um indicador importante do tipo
do solo. Em areias usualmente 0,5%<R¢<1,5%; ja em argilas tem-se normalmente

3%<R<10%. As excecdes sdo 0s solos sensiveis e 0s solos colapsiveis.

Na Figura 3.5 o perfil poderia ser avaliado conforme sua estratigrafia da seguinte forma: 0 a
2m ha um estrato mais resistente, situacdo comum em perfis do DF onde o solo encontra-se
ressecado e pré-consolidado. No C.E.UnB encontrou-se, no primeiro metro, materiais que
correspondem a uma &rea previamente aterrada (pregos e restos de ceramica). A partir de 2
até 6m de profundidade tém-se um perfil de solo de menor resisténcia e maiores valores de
teor de umidade (verificado no ensaio tipo SPT), e o0 solo é tipicamente uma argila siltosa;
entre 6 e 8 m ha uma melhora nos padrdes de resisténcia deste material, mas o solo nestas
cotas é essencialmente 0 mesmo que o descrito para a camada anterior. Para as profundidades
entre 8 e 12 m ha uma camada de silte argilo-arenoso em que a resisténcia pode ser avaliada
como constante nesta faixa. A partir de 12 m até 15m, onde ocorreu a paralisacdo do ensaio
por falta de sistema de reacdo, ha um rapido crescimento de resisténcia onde valores desde 4 a

20 MPa foram registrados.

Os valores de atrito lateral seguem o “padrdo” daqueles obtidos com a resisténcia de ponta.
Com relacdo aos valores da razdo de atrito, tem-se que entre as profundidades 2,5 a 6,5 m ha
valores acima de 9% o que poderiam, para alguns sistemas de classificacdo da estratigrafia,
ser avaliados como turfas. Sabidamente ndo ha turfa neste intervalo e sim um solo propenso a
efeitos de colapso quando submetido a variacdo de tensdo e do teor de suc¢do matricial ou

matricial.

Mota (2003) mostrou o resultado de 17 furos de ensaio CPT ao longo da area do C.E.UnB.
Apesar da confiabilidade dos dados e mesmo da pequena variabilidade dos dados registrados,
realizaram-se novos ensaios cujos resultados sdo mostrados na Figura 3.5, somente na area a
ser estudada. Mota (2003) realizou ainda ensaios de DMT. Novamente, ensaios de DMT

também foram realizados na area de ensaios para esta pesquisa. As mesmas observacdes sdo
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validas para os ensaios do tipo DMT quanto a variabilidade e os resultados obtidos. Na Figura
3.6 tém-se parte das amostras obtidas com o ensaio do tipo SPT que foi realizado no local. A
esquerda da Fig. 3.6 tem-se a descrigéo sugerida por Pastore (1996) e a direita, as amostras de

solos retiradas do local com as respectivas cotas.

Autores como Sales (2000), Guimarées (2002) e Mota (2003), mostram resultados do indice
de resisténcia a penetracao, Nspr, realizados ao longo do campo experimental. A Figura 3.7(a)
mostra os resultados dos 14 furos em termos médios (média aritmética — M.A e média
geométrica — M.G) além dos valores limites (minimo e maximo) para cada profundidade do
ensaio de SPT. A Figura 3.7(b) mostra os resultados médios em termos da média aritmética

dos ensaios de SPT realizados em época seca e chuvosa.

Hivel do Terrenn
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Argila arenosa com silte vermelho

Profundidade _z{m)
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Silte variegado a roxo

HORIZONTE DE 30LO
SAPROLITICO DE ARDOSLA

Figura 3.6 Amostras deformadas via ensaio SPT (Adaptado de Pastore, 1996)

Os furos realizados na época seca e na época chuvosa foram em numero de sete. Alguns
destes ensaios foram feitos em época seca e outros em época chuvosa mas, apesar desta
distingdo, nenhuma variacdo consideravel foi observada nos resultados médios. A mesma

observacao vale para os resultados de CPT realizados.
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Figura 3.7 Resultados de ensaios SPT (média) e em periodos (seco e chuvoso)

Considerando que nao seja o regime pluviométrico o agente responsavel pela grande variacao
a cada metro do ensaio tipo SPT supde-se, neste trabalho, que as variages sejam em fungéo
do método de perfuracdo, didmetros do furo, mecanismo de levantamento e liberagdo de
queda do martelo, rigidez das hastes, geometria do amostrador e método de cravacao, ou seja,
em funcdo de distintas técnicas de execucdo. Aspectos como o tipo do bico do amostrador;
forma do avanco do amostrador isto €, se 0 avango da-se com o prdprio amostrador ou n&o;
uso de corda de sisal ou 0 uso de cabo de aco; e ainda o erro sisttmico que, em geral, é
cometido quando da interferéncia humana nos diversos tipos de ensaios. A variacdo nos
resultados do indice de resisténcia a penetracdo € crescente a medida que a profundidade
aumenta. Respeitando a variabilidade natural do local, o valor do Nspr na profundidade igual
a 12,45 m, por exemplo, foi de no minimo 12 e no méximo 40, o que, inegavelmente, suscita

a importancia de se ter um padréao da realizacdo do ensaio tipo SPT no local.

Com relacdo aos resultados de DMT, foram realizados dois furos em que a Figura 3.8 (a, b)
mostra 0s resultados obtidos das pressdes PO (contato), P1 (expansdo) da membrana
dilatométrica e o indice Ip do material. A Figura 3.9 (a, b) mostra o indice Kp da tenséo
horizontal e 0 mddulo dilatométrico, Ep para o valor médio dos furos. Os indices séo funcéo

dos valores das pressdes PO e P1, da poro pressdo de agua, caso considerada, e da tensdo
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efetiva. O indice Ip € proposto com o intuito de classificacdo estratigrafica, mas ha uma
enorme lacuna nesta classificagdo em se tratando de solos tropicais ndo saturados. A
experiéncia de Ortigdo et al. (1996) para o C.E.UnB com esta ferramenta, na classificagéo

estratigrafica, demonstra esta dificuldade de utilizag&o.
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Figura 3.8 Resultados dos ensaios de DMT realizados no C.E.UnB (Pg, P1 € Ip)
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Figura 3.9 Resultados dos ensaios de DMT realizados no C.E.UnB (Ep, kp)
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Os demais indices e 0 modulo sdo usados em formulagcdes de natureza empirica para a
determinacdo de importantes grandezas do subsolo, entre elas o angulo de atrito, o coeficiente
de empuxo no repouso, a resisténcia ndo drenada, o peso especifico, a tensdo de pré-
consolidacdo, o modulo cisalhante a pequenas deformacbes, 0 modulo de elasticidade
equivalente, entre outros. Os trabalhos de Marchetti et al. (1986) e Powell et al. (2001)
propdem a determinacdo da capacidade de suporte de estacas cravadas usando os resultados
das pressdes PO e P1. A adequacdo ao método de instalacdo, em se tratando de estacas

escavadas, deve ser respeitada.

A seguir serdo mostrados os resultados dos ensaios laboratoriais realizados no subsolo do
Campo Experimental. Os resultados dos ensaios de laboratério de Guimardes (2002) e Mota
(2003) séo reproduzidos na Tabela 3.1. Neste trabalho, foram realizados ensaios de teor de
umidade natural em profundidade. A partir de quinze determinacdes do teor de umidade
natural, incluindo os resultados dos autores Perez (1997); Sales (2000); Guimaraes(2002);
Mota(2003) e Mascarenhas (2003), a Figura 3.10 (a, b) mostra a faixa de variacdo do teor de
umidade sugerido a partir dos dados obtidos e separando por periodo (seco e chuvoso) a partir
dos dados de Guimarées 2002 e Mota (2003).

Tabela 3.1 Resposta dos ensaios realizados no C.E.UnB (Guimaraes, 2002)

Parametro Profundidade (m)

1 2 3 4 5 6 7 8 9 10

vs(KN/m°) 26,86 | 26,78 | 26,11 | 25,97 | 26,94 | 25,75 | 26,52 | 26,25 | 27,15 | 27,62

va(kN/m®) 10,32 | 10,41 | 11,49 | 11,46 | 11,96 | 11,98 | 12,82 | 13,86 | 13,84 | 13,29

y(kN/m?) 13,33 | 13,67 | 14,65 | 14,45 | 14,95 | 14,39 | 1544 | 18 | 17,78 | 17,53
e 160 | 157 | 1,27 | 1,27 | 1,25 | 1,15 | 1,07 | 0,89 | 0,96 | 1,08

n (%) 61,60 | 61,10 | 56 | 55,90 | 55,60 | 53,50 | 51,70 | 47,20 | 49 | 51,90
Sr (%) 499 | 545 | 576 | 544 | 549 | 459 | 516 | 89,8 | 82,1 | 83,22
wy (%) 38 36 39 41 45 44 46 43 44 46
wp (%) 28 26 29 29 34 33 35 34 26 30
Ip (%) 10 10 10 12 11 11 11 9 18 16
Ce 052 | 063 | 0,47 | 050 | 0,48 | 0,40 | 0,32 | 0,25 | 0,078 | 0,12

Cs - 0,024 | 0,019 | 0,018 | 0,015 | 0,020 | 0,017 | 0,014 | 0,030 | 0,048
o'pa (KPQ) 30 33 81 57 80 100 98 107 | 150 | 156
OCR 2,3 1.2 1,9 1,0 11 1,2 1,0 0,9 11 1,0

Onde: v, vq4, v S0 0s pesos especificos dos solidos, seco e o natural; e, n, Sr sdo o indice de vazios, a porosidade
e o0 grau de saturagdo; wi, wp, Ip s8o os limites de liquidez, plasticidade e o indice de plasticidade; C., Cs sdo 0s
indices de compressibilidade e recompressdo; o'p,, € 0 tensdo de pré-consolidacdo e OCR é a razdo de pré-
consolidacao.
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Figura 3.10 Perfil do teor de umidade natural do C.E.UnB

Como a determinacédo do teor de umidade, feito nesta pesquisa, foi realizada num periodo de
seca, ha uma nitida aproximacdo com os valores minimos até a profundidade de
aproximadamente 7 m. A partir desta profundidade os resultados perdem em preciséo
sugerindo um potencial erro que pode ter ocorrido quando do uso do ensaio de SPT na
obtencdo da amostra, ou significando que o periodo (setembro de 2003) em que fora realizado
0 ensaio ndo tenha influéncia nos resultados a partir daquela profundidade. As maiores
variagdes do teor de umidade natural estdo nos primeiros 3 m e, assim, maiores variacdes do
efeito da succdo matricial serdo evidenciadas nesta regido. Quanto a Figura 3.10b vé-se que
pouco se pode inferir quanto ao periodo em que o teor de umidade foi obtido e que, a partir de
8,5 m de profundidade, os dados sdo conflitantes quanto aos resultados obtidos nos periodos
seco e chuvosos. A distribuicdo de porosidade encontra-se maior também nesta regido e desta

forma contribui para esta maior variagéo.

Guimaraes (2002) apresenta uma extensa analise dos dados apresentados na Tabela 3.1. Ainda
com relagéo a esta tabela, chama-se a atencao para valores de Cc nas profundidades 9 e 10 m

que se distanciam da realidade por serem valores muito baixos em se tratando do tipo de solo
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esperado nestas profundidades e, também de que o indice de compressibilidade é diretamente
proporcional ao valor da porosidade. O trabalho de Park & Koumoto (2004) mostra que a
relacdo entre Cc e n é alicercada por coeficiente de determinaco (r?) igual a 0,994 com 83
amostras de solos analisados, e que o uso da porosidade é motivado pelo fato de que a mesma

ndo é influenciada pelo tipo de solo.
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Figura 3.11 Relacéo entre Cc e a porosidade para o C.E.UnB.

No presente trabalho foram realizados ensaios de limites de consisténcia nas profundidades 2;
3; 5; 6; 7 e 8m no subsolo do C.E.UnB. (Tabela 3.2). Comparativamente, os valores do indice

de plasticidade mostram-se igual grandeza aos obtidos por Guimaraes (2002) (vide Tab. 3.1).

Tabela 3.2 Resultados dos ensaios de limites de consisténcia do C.E.UnB

Profundidade (m)
Limites de Consisténcia 2 3 5 6 7 8
w (%) 38,9 42,1 48,8 46,6 48,2 47,6
wp (%) 28,4 31,3 30,1 32,8 35,7 30,1
Ip (%) 10,5 10,8 12,5 13,8 18,7 17,5

Guimardes (2002) também fornece resultados de succdo matricial versus teor de umidade

natural em funcdo da profundidade. Os resultados sdo mostrados na Tabela 3.3. Alguns
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valores mostram-se em negrito e serdo descartados das analises que ora se seguem, em virtude
dos mesmos mostrarem-se distantes (em ordem de grandeza) da maior parte dos valores de

succdo matricial apresentados.

Tabela 3.3 Valores de succdo e umidade em funcdo da profundidade (Guimaraes, 2002).

Estacdo Profundidade (m)
Data doano | Parametro| 1 |15(|25(35(45|55|65(75|85]105
_ Fev. | W (%) | 269 |27,7|306]|32,3|32,5| 32 [30,4]|29,3] 29 | 27,9
2000 | Chuvosa | w(kPa) | 202 |172|57| 6 | 9 | 7.9 [143|168]| 37 |851.7
_ Out. | W (%) | 20 |20, |24,6]|26,7|30,4]|30,7|28.1]|27,7]26,9] 33,6
2000 | Chuvosa | w(kPa) |1991|1058|29,9| 6,1 | 7.4 |11,2(26,9]|404] 4,8 | 304
Mar. W (%) | 267|266 |26,8]|31,2]30,6]|30,9] 30 |28,1] 27 | 35,1
2001 | Chuvosa | w(kPa) | 234 |242|146| 6 | 9 |10,6]|158|32.4| 46 | 211
_ Dez. | W (%) | 27,9 | 28,4 |29,8]30,4]|30,8[30,9| 30 |282] - | -
2001 | Chuvosa | w(kPa) | 16 |137]|68| 6 |64 /106 16 30| - | -
_ Jun. | W (%) | 218]239|288] 32 [31,5|32,1[30,1|29,3[28,3| 36,4
2000 Seca w(kPa) |7736|563|86| 6 |51]77]154]|168] 3,8 149
__Ago. w (%) 18 |18,3|26,8|31,1]30,6(30,6/29,4]|27,6|26,7| 22,1
2000 Seca w(kPa) | 3412 |3209]|14,6| 6 |69 |11,5|186[426] 5,1 | 1360

w (%) € o teor de umidade natural; y (kPa) succdo matricial.

As Figuras 3.12 (a, b, ¢) mostram, a partir dos dados da Tabela 3.3, que ndo ha nenhuma
correlacdo de que os ensaios realizados em época chuvosa e em época seca possam refletir de
forma marcante os valores de suc¢do matricial para o perfil da C.E.UnB. Somente para a cota
1,5 m é que, no periodo seco, ocorre maior valor de suc¢do comparada a época chuvosa. Da
Figura 3.12, a partir da profundidade 2,5 m, vé-se que os valores de suc¢do para o periodo
chuvoso ou sdo iguais aos registrados no periodo seco ou sd@o maiores (0 que aparentemente é
um contra-senso), numa primeira anélise. Outro aspecto da Figura 3.12 sdo os valores baixos
de succdo. O maior valor foi 60 kPa para a cota 1,5 m, seguidos de 40 kPa (periodo seco) para
7,5 m e 30 kPa para 2,5 m (periodo chuvoso). Nas profundidades de 8 a 10 m da Tabela 3.2
tém-se valores de grau de saturacdo que podem ser considerados altos para perfis ndo
saturados e, assim, baixos valores da suc¢do matricial na profundidade 8,5 m s&o obtidos
independentemente do periodo de determinacao.
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Figura 3.12 (a) Valores de sucgédo e umidade em funcéo da profundidade
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Figura 3.12 (c) Valores de succdo e umidade em funcao da profundidade

Vale citar que em solos tropicais ndo saturados, pouquissimos sao 0s projetos que incorporam

os efeitos da suc¢do matricial no aumento da capacidade de suporte. Quanto a incorporagao

em projetos de fundagbes profundas, os aspectos de ganho da resisténcia em funcdo do

aumento da succdo matricial, parece este ainda estar distante, pelo menos a curto prazo para

projetos correntes. Em alguns projetos, por exemplo naqueles em que as fundacdes profundas

valem-se como cortinas de contengdo, ha, fenomenologicamente, um flagrante aumento da

capacidade de suporte lateral em periodos secos. E evidente que, caso o solo sofra algum
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processo de inundacdo, a suc¢do matricial poderd reduzir-se a zero e, pelo acréscimo de

tensdo imposto a fundacdo, podera também sofrer efeito de perda da resisténcia.

3.2.1 PROVAS DE CARGA REALIZADAS NO C.E.UnB

As provas de carga realizadas no C.E.UnB incluem estacas escavadas, tubulo e estacas hélice
continua - EHC (isolada e em grupos). Estes ensaios foram realizados seguindo o critério de
ensaios do tipo lento, segundo a NBR 12313. Nas Tabela 3.4 e 3.5 tém-se informacdes

referentes aos ensaios de campo e provas de cargas realizadas no local.

Tabela 3.4 Ensaios de CPT e DMT realizados no C.E.UnB para esta pesquisa

Ensaios Profundidade (m) | Data do Ensaio
CPTO1 15,25 09/10/2003
CPT02 14,95 10/10/2003
CPTO3 15,50 10/10/2003
DMT 01 e 02 15,20 13/10/2003

Tabela 3.5 Fundacdes ensaiadas no C.E.UnB para esta pesquisa

Estaca Concretagem | Data (prova de carga) Observacoes
EE (Fuste + Base) - Rrg1 31/05/2004 17/06/2004 Ensaio Lento
EE (Fuste + Base) - Resy | 31/05/2004 19/06/2004 Ensaio rapido,
Reensaio Reg)
EE 2 (Fuste) - Re 01/06/2004 21/06/2004 Sem base
Escavacdao manual
Tubuldo (F+B) - Tes 10/08/2004 15/10/2004 Escavagdo manual
Tubuldo (F+B) - Tg 10/08/2004 21/10/2004 Escavacdo manual
do fuste
EHC (grupo 3) - EHC3 26/10/2004 03/04/2005
) Executadas no
EHC (isolada) - EHC1 26/10/2004 12/04/2005 mesmo dia
EHC (grupo 2) -EHC2 | 26/10/2004 23/04/2005
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3.2.1.1 ESTACAS ESCAVADAS (Rrs1, Rf)

As estacas escavadas [Rrg1, Rrs2 (Reensaio Reg;) € Rr constam da Tabela 3.5], instaladas com
tecnologia de estaca raiz, foram executadas sem o uso de qualquer pressao de injecdo, e em
nimero de duas. Em uma das estacas, a base da mesma foi escavada (Rg) enquanto que a
outra (Rrs1) atuam fuste e base. As estacas foram instaladas com comprimento de 8 m e
didmetro de 0,3 m. As mesmas condi¢cdes de geometria foram usadas nas estacas do tipo
hélice continua (E.H.C). As estacas tipo E.H.C foram ensaiadas sob a forma isolada e em
grupo. A seguir, serdo descritos os resultados das provas de carga executadas.

As duas estacas escavadas, com tecnologia de estaca raiz, foram ensaiadas até o deslocamento
de 10% do diametro da base (Dy) e, em uma delas, foram avaliadas as parcelas de distribuigédo
de carga do fuste e da base, enquanto que em outra somente fuste foi avaliado. Na Figura 3.13

(a, b, c, d) tém-se as fases da execucdo das estacas.

Figura 3.13 Execucéo das estacas escavadas no C.E.UnB
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Na Figura 3.14 (a, b, c, d) estdo dispostas as vistas das estacas escavadas no C.E.UnB a serem
ensaiadas, a vista do poco feito paralelamente a estaca R (Figura 3.14 c), distante 2 m da face

da mesma para a escavacao da base da estaca e, por fim, a vista da base que foi escavada.

(d)

Figura 3.14 Vistas das estacas escavadas no C.E.UnB

Na Figura 3.15 tém-se os resultados das provas de carga nas estacas escavadas (Rrg;1 € Rg). A
carga de ruptura fisica foi de 320 kN (Qx) para a estaca (Rrg;1) € 300 kN para a estaca (Rg). A
base, portanto, contribuiu com apenas 6,25% de Q; (6=10%D). Para a estaca (Rg) Vvé-se que a
carga lateral foi totalmente mobilizada para um deslocamento no topo 6=15 mm, e o atrito
lateral unitario médio ao longo da estaca na ruptura foi de 39,8 kPa. Os ensaios foram feitos

na umidade natural.
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Figura 3.15 Resultados de prova de carga na estaca escavada (Res1) € (Rg)

Na estaca escavada, em que atuam fuste e base (Reg1) foi realizada uma segunda prova de
carga (Res2), com o uso de uma metodologia de ensaio do tipo rapida. Os incrementos foram
de somente 10 kN e, em termos de capacidade de suporte, pode ser considerado igual ao

resultado obtido no ensaio lento. A Figura 3.16 mostra os resultados obtidos.

Carga no topo da fundacéo (kN)

0 50 100 150 200 250 300 350
0
- |
S
B’ | |
§uo - EERm — X3 |
k= | | | | E
215+ —F - — - — - — |- — - - —
5 T \ | \
-g | | | |
g2 Eahh i
g | | | |
R e i Rl
g | | | |
e ERnE
7 | | | | |
835<M
| | | |
40 I I I I

Figura 3.16 Resultados de provas de carga usando ensaios lento e rapido
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Nota-se, na Fig. 3.16, que a segunda prova de carga & marcadamente muito mais rigida que a
primeira, sobretudo por se tratar de re-ensaio, e desta forma incorporar efeitos de tensdes

residuais advindas, sobretudo, quando da realiza¢do da primeira prova de carga.

Ainda com relacdo aos resultados obtidos, a resposta da estaca escavada (Reg1) foi comparada
aos obtidos na prova de carga em estaca escavada (modo de execugdo a seco) realizada por
Perez (1997) (também apresentada na Fig. 3.4) em com igualdade de condi¢cBes geométricas
para ambas as estacas. A Figura 3.17 mostra os resultados. Apesar da forma de execucao ser
distinto daquela realizada por Perez (1997), a capacidade de suporte & praticamente a mesma,
diferindo levemente em relacdo a rigidez. A estaca escavada a seco obteve rigidez maior que

aguela em que foi usado o equipamento de estaca Reg;.
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Figura 3.17 Resultados de provas de carga em estacas escavadas.

Mota (2003) ensaiou uma estaca escavada com igual didmetro, mas diferindo levemente em
relacdo ao comprimento da ensaiada por Perez (1997), ou seja, 7,65 m de comprimento, mas
nenhuma contribuicdo da base. A capacidade de suporte lateral encontrada foi de 270 kN.
Considerando que o comprimento da estaca ensaiada por Perez (1997) € 8 m e possui igual
didmetro, é razoavel admitir aqui que Q, desta estaca seja da ordem de 270 kN. A estaca (Rf)
apresentou parcela lateral igual a 300 kN e, portanto, maior que o valor sugerido para a estaca
ensaiada por Perez (1997). Espera-se que a estaca de Perez (1997) tenha maior valor de Qy
quando comparado a estaca (Rgg1) devido ao trecho final da curva carga-deslocamento (Perez,
1997) mostrar maior inclinagdo do que a estaca (Rg).
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3.2.1.2 TUBULAO (Tgg, Ts)

O tubuldo executado no campo experimental foi totalmente escavado manualmente e possui
diametro de fuste 0,70 m, diametro da base igual a 1,65 m, altura do tronco conico 0,9 m e
comprimento final de 8 m. O tubuldo foi escavado inicialmente com diametro de fuste médio
de 0,65 m. Em virtude do periodo de tempo até a concretagem, o didmetro do fuste foi
aumentado para 0,70 m e, novamente, executado a limpeza da base do tubul&o. As estacas de

reacdo foram concretadas juntamente com o tubul&o.

Nas Figuras 3.18 e 3.19 sdo apresentadas caracteristicas geométricas do tubuldo ensaiado e a
vista do tubul&o pronto para ser ensaiado, e a Figura 3.4(b) apresenta sua localizagcdo. Os
ensaios foram realizados em Outubro de 2004.

2 m

07 m

2

0,9m

e S e BT 7

Figura 3.19 Tubuldo preparado para a prova de carga
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O sistema de reacdo foi composto por estacas escavadas de 0,6 m de didmetro e 11 m de
comprimento. A armadura principal, das estacas de reacdo, foi composta de 8 barras de aco
CA 50A de 20 mm de diametro, instaladas duas a duas, inscrevendo o diametro das estacas. O
uso de estribos (6,3 mm) foi usado na amarra¢do da armadura principal com um espagamento
padrdo de 0,15 m. A viga de reacdo foi devidamente soldada na armadura principal. A
distancia de eixos entre o tubuldo e as estacas de reacdo foi de 2,9 m. Esta distancia foi a
méaxima possivel devido ao comprimento da viga de reacdo. O f, médio aos 28 dias foi de

17,8 MPa para o tubulao.

Foram realizadas duas provas de carga. A primeira em que atuam fuste e base (Tgg) € uma
segunda, depois de escavado 6,5 m ao longo do fuste do mesmo tubuldo, em que, considerou-
se atuar somente a base (Tg). As duas foram feitas com teor de umidade no estado natural.

Nas Figuras 3.20 e 3.21 tém-se, respectivamente, os resultados das provas de carga no tubuldo
conjuntamente com a extrapolacdo via método de Van der Veen para (Teg) € (Tg). Para o
primeiro caso a carga maxima do ensaio foi de 1800 kN e na extrapolacdo a carga de ruptura
interpretada foi de 1903 kN. Para o (Tg) a carga maxima do ensaio foi de 1650 kN e na
extrapolacdo a carga de ruptura interpretada foi de 1730 kN na comparagéo dos resultados. Na
Figura 3.22 (a, b) ha a sobreposicdo dos resultados das provas de carga (Tes) € (Tg) € a
resposta da resisténcia unitéria da base. Evidencia-se o fator do aumento da rigidez em funcéo

do re-ensaio feito no tubuléo.
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Figura 3.20 Resultado de prova de carga em tubuldo (Teg)
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Figura 3.21 Resultado de prova de carga em tubuldo (Tg)
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Figura 3.22 Resultados de prova de carga em tubuldo (Tgg) € (Tg)

Diferente da situacdo anterior, para (Tg) ora mencionado ja havia um deslocamento anterior,
atribuido ao ensaio (Tgg), que, de certa forma, melhorou as condi¢des do solo abaixo da base
da fundacdo, ou seja, funcionando como uma espécie de “compactacdo” do solo abaixo desta.
Da Figura 3.22 (b) observa-se um comportamento linear para a resposta da base, no ensaio no

(Tes). As provas de carga foram realizadas com o solo no teor de umidade natural.
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3.2.1.3 ESTACAS HELICE CONTINUA (EHC 1, EHC 2, EHC 3)

Além das fundagdes ja apresentadas, esta pesquisa prevé também o estudo do comportamento
de estacas hélice continua (EHC) (isolada e em grupos). O comprimento das EHC foi de 8 m
e o0 diametro médio de 0,3 m, além do uso de bloco rigido capeando as estacas no grupo. O
espagamento entre as estacas nos grupos foi 3.D, ou seja, 0,9 m. Nas Figuras 3.23 (a, b) e 3.24

(a, b, c) tm-se vistas das etapas de execucdo das EHC.

(a)

i)

Figura 3.24 Estaca hélice continua isolada (a) e em grupos (b, c)
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O trabalho de Sales (2000) foi o Gnico no DF a ensaiar estacas escavadas (fuste de concreto)
em grupo em que, além de uma estaca isolada, um grupo de quatro estacas escavadas
manualmente (tipo broca) com um bloco (placa de 1m x 1m x 0,15m) simplesmente apoiado
sobre as estacas, e com espacamento de cinco didmetros. O estudo deste tipo de estaca,
solidarizadas por bloco rigido, portanto, é inédito no DF. Além das 6 estacas instaladas,
executou-se também uma estaca “teste” com “igual” didametro das anteriores (0,3 m), mas
com comprimento de 2,8 m. Essa estaca serviria para uma posterior exumacao. A Figura 3.25
mostra etapas do processo de exumacéo da estaca bem como vistas do fuste e da base da EHC
exumada (estaca teste). Apesar do pequeno comprimento da estaca exumada, fizeram-se
medidas relativas ao didmetro estaca “teste”. O valor médio do diametro do fuste foi 0,303 m

(didmetros: minimo =0,28 m; médio = 0,303 m; maximo =0,36; desvio padrdo =0,028 m).

Figura 3.25 Estaca hélice continua exumada
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H& um flagrante aumento do diametro proximo a base da estaca embora, em media, 0
didmetro permaneceu igual a 0,3 m. Em todo o procedimento de instalacdo das estacas,
nenhuma pressdo foi usada a nao a ser aquela advinda do peso préprio da coluna de concreto.
Esta “pressdo”, aliada ao fato da pequena resisténcia do perfil na profundidade 2,8 m, pode
ser a causa de possiveis aumentos do diametro proximo a base da estaca. Por inspec¢éo, notou-
se também que o solo presente na base da estaca ndo apresentava nenhum sinal de estar
“solto” ou “fofo”. As estacas foram instaladas no dia 26/10/04. A estaca “teste” foi exumada
no dia 12/11/04. As estacas E.H.C, com excecdo da exumada, foi colocada a armadura
constando de 4 barras de 16 mm, estribos de 6,3 mm (espacados a cada 0,15 m) e

comprimento de 3 m.

Um importante aspecto destas estacas € o monitoramento continuo de todo o processo de
instalacdo, pois fornece dados relativos a execucdo das mesmas, como por exemplo:
profundidade de escavacdo; tempo entre a perfuracdo e o inicio da concretagem; torque;
rotacdo; velocidade de penetracdo e extragdo; volume e pressdo de concreto; diametro da
estaca; superconsumo. Alonso (1996) comenta a importancia do monitoramento deste tipo de
estaca. Por exemplo, uma rapida extracdo poderia provocar um seccionamento do fuste da
estaca, ja uma lentiddo poderia provocar uma contaminacdo do concreto fresco da mesma.
N&o é raro que, dependendo da resisténcia do tipo de solo em que a fundacédo é instalada, o
didametro possa ser aumentado em zonas ao longo do fuste e, assim, maiores serdo os valores
da parcela lateral. Esse aumento dificulta a previsdo da capacidade de carga lateral. A pressdo
de concreto é outro fator que pode acarretar o aumento da secdo do fuste. A Figura 3.26

mostra o relatério da estaca teste (exumada).

Estaca: E4 Ohbra: UMB Compr. Estacalmy 3,36

Drata: 291004 Didmetra (m). 0,300 Wal. Conc. [m3) 0403
Inicio Perfurago: 2610004 11:42 Fim Estaca; 261004 11:46 Superconsumo; 53,05 %
Inic Concretagem: 26/ 0404 11:45 Cortrato: 00o-04 Inclinagdo X" 0,o0*
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Figura 3.26 Monitoramento da E.H.C exumada
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O sistema computadorizado de controle executivo da estaca hélice continua, através da
monitoracdo de dados (SACI) durante as fases de execucdo da estaca, € constituido por um
computador e varios sensores que sdo instalados na perfuratriz através de cabos elétricos. No
trabalho de Pfeiffer et al. (1993), estes autores avaliaram que a velocidade de penetragéo e o
tempo de execucao sdo fatores de importancia e que influenciam o estado de tenséo ao redor
da estaca. Os resultados obtidos deste sistema de monitoramento, de um modo geral, ndo
representam a realidade de execucdo, sobretudo com relacdo ao volume de concreto, onde a
falta de calibragdo dos equipamentos e sensores envolvidos, em especial da bomba de
concreto utilizada, pode afetar a confiabilidade das informagGes. As informacdes referentes ao
programa de monitoramento das demais estacas, isolada ou em grupo, encontram-se no
ANEXO 2.

A seguir mostram-se os resultados das provas de carga nas EHC ensaiadas no C.E.UnB. O
ensaio foi do tipo lento para todas as situacdes. O bloco de coroamento foi rigido para todas e
nenhum contato do bloco com o solo foi permitido uma vez que se escavou aproximadamente

0,2 m ao longo de toda a extensdo do contato bloco-solo.

As provas de carga fizeram uso do macaco e célula de carga para um carregamento maximo
de 2000 kN. Na Figura 3.27 tem-se os resultados das provas de carga. A carga maxima para a
estaca isolada foi igual a 390 kN, para o grupo com duas estacas foi de 850 kN e para o grupo

com trés estacas foi de 900 kN.
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Figura 3.27 Resultados das provas de carga de E.H.C no C.E.UnB
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Os resultados mostram uma interessante faceta das estacas hélices ensaiadas que é o fato de o
comportamento ser essencialmente linear até aproximadamente 85% da carga maxima, para a
estaca isolada, e de aproximadamente 88% para 0s grupos ensaiados. Isto evidencia o
aumento da parcela da componente lateral na capacidade de suporte total das estacas, isolada
e em grupo. Jin-Li & Zhen-Long (1989), citado por Rezende (1995), encontraram para estacas
escavadas em silte, que a caracteristica da curva carga-deslocamento é afetada pelo contato do
bloco com o solo. As curvas dos grupos com bloco em contato apresentaram uma evolucéo
gradual enquanto que, para bloco sem contato, as curvas mostraram uma variagao abrupta. Os
resultados obtidos por Albuquerque (2001) para a curva carga-deslocamento em estacas

isoladas tipo hélice continua mostram “padrdo” idéntico ao registrado anteriormente.

3.3 LOCAL DE ESTUDO: CENTRO DE CONVENCOES DE BRASILIA (CC)

O segundo local em que foram realizados os estudos do presente trabalho foi o centro de
convencdes de Brasilia ou mais propriamente a obra de reforma do centro de convencGes

“Ulysses Guimaraes”. A Figura 3.28 (a, b, ¢) mostra distintas vistas da obra neste local.

No centro de convengBes 0s ensaios concentraram-se fora da area em construgdo, mas com
estratigrafia caracteristica do perfil em que as fundacgdes (tubulBes e estacas escavadas) foram
apoiadas. Os ensaios usados foram do tipo SPT e CPT. O uso do CPT foi parte integrante
somente deste estudo, ndo tendo sido realizados ensaios de CPT em outros locais da obra para
suporte do projeto de fundagBes. No inicio do estudo, 85% das fundagdes tinham sido feitas.

Um extensivo programa de ensaios tipo SPT foi realizado em toda a obra, sendo 15 furos em
sua &rea efetiva e mais cinco furos na area onde se realizaram as provas de carga. As
sondagens conepenetrometricas foram executadas com equipamento hidraulico motorizado,
com capacidade maxima de cravacao de 200 kN, hastes cilindricas de diametro igual a 33 mm
e 1000 mm de comprimento, cone elétrico de didmetro igual a 35,6 mm, &rea de 1000 mm?,
angulo de base igual a 60° com capacidade maxima na ponta de 100 kN e 1000 kPa de atrito
lateral, acoplado a um sistema de aquisicdo de dados, computador e impressora, que
forneceram as planilhas de variacao da resisténcia de ponta (qc) e atrito lateral (f5) ao longo da
profundidade. Os dados do ensaio foram medidos a cada 50 mm com velocidade de cravacao
“estatica” de 20 mm/s.
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Figura 3.28 (a, b, c) Vistas do centro de convencdes em reforma.
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A Figura 3.29 mostra o equipamento de conepenetrometria, de uma empresa local, usado na
pesquisa. Os ensaios foram realizados até a profundidade onde o sistema de ancoragem e a
capacidade de cravacao do equipamento suportava. Um fator limitante foi o aumento gradual
da inclinacdo ao longo da profundidade, interrompendo-se a sondagem quando a inclinagdo
atingia 10° de inclinacdo. Dificuldades como o ndo alinhamento correto do equipamento,

hastes com ligeira inclinacdo, contribuiram para o aumento da inclinagdo do equipamento.

Figura 3.29 Vista do equipamento de CPT

Os ensaios de CPT realizados neste trabalho foram em namero de 5, sendo 4 (CPs 01;06;07 e
08) com o solo em estado natural e 0 CP09, feito a 0,5 m do CP01, com o solo em estado de
teor de umidade alterado (Umido). A forma de umedecimento, bem como informacdes
adicionais sobre os ensaios com teor de umidade alterado, serdo vista a frente. A Tabela 3.6
resume a campanha em termos gerais e a Figura 3.30 tem-se a locacéo dos furos de CPT/SPT,

blocos e fundagdes ensaiadas.

Tabela 3.6 Ensaios de CPT/SPT realizados na obra

Ensaios de CPT | Prof. (m) | Datado Ensaio | Ensaios de SPT | Prof. (m) | Data do Ensaio
CPO1 29,10 01/10/2003 SP0O1 25,00 02/10/2003
CP06 20,20 02/10/2003 SP02 25,00 04/10/2003
CPO7 22,35 02/10/2003 SP03* (Umido) 25,00 06/10/2003
CP08 24,40 03/10/2003 SP04 25,00 07/10/2003

CP09* (Gmido) 25,95 06/10/2003 SP 05 25,00 10/10/2003
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Na Figura 3.31 (a, b, ¢, d) tém-se os resultados de resisténcia de ponta (qc), atrito lateral (f;),
razdo de atrito (R=fs/q.) e a descricdo estratigrafica dos furos em estado natural, realizados no

local. A descricdo estratigréfica foi verificada nos ensaios de SPT.
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Figura 3.31 Resultados dos ensaios de CPT no centro de convencoes.
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Nos primeiros 3m tem-se um aterro argiloso detectado na escavagdo para retirada dos blocos
para ensaios de laboratorio. Nitidamente, as variacOes estratigraficas sdo bem marcantes e
nota-se também a profundidades aproximadas da variacdo na estratigrafia. Na Figura 3.32
estdo dispostos os perfis, em termos de média geométrica, dos ensaios tipo SPT e CPT para 0
perfil do centro de convengbes, bem como as cotas de retirada dos blocos indeformados.
Ressalva-se que o valor médio em ambos os resultados é a média geométrica (M.G) dos furos
numa determinada profundidade. A opc¢do por esta média foi em virtude da mesma apresentar
menor erro padrdo de média. Em nenhum furo foi encontrado o nivel d’agua. Nos furos de

SPT levou-se 0s ensaios até 25 m.
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Figura 3.32 Resultados dos ensaios de SPT/CPT (médio) no centro de convencdes

Na abertura da cava para a retirada das amostras indeformadas, conforme a Figura 3.30, 0
solo argiloso (0 a 3 m) mostrou peculiaridades e, assim, a afirmagdo de que se tratava
efetivamente de um aterro. A Figura 3.33(a) mostra os restos de materiais encontrados no
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local entre as cotas 0 a 3 m, enquanto que na Figura 3.33 (b, ¢) mostra-se a etapa de retirada
das amostras indeformadas para a cota 3,3 m e para o Gltimo bloco (cota 15,5 m). Na ocasido
da execucdo do poco, para a retirada das amostras, foram encontrados restos de sacos
plasticos, madeira em decomposicdo, pedacos de material cerdmico, indicando assim tratar-se
efetivamente de um aterro. O ensaio de SPT classifica o material como argila arenosa,
variegada, rija. A partir do aterro (argila arenosa), o solo modifica-se em termos de resisténcia
a escavacgdo do pogo, coloracdo e teor de umidade, quando do avanco na profundidade. Os
ensaios tipo SPT foram realizados em outubro de 2003 bem como a retirada das amostras.
Nas Tabelas 3.7 (a, b), tém-se a caracterizacdo de parametros geotécnicos a partir de blocos e
amostras recolhidas no local. Valores do intercepto de coesdo e angulo de atrito (na umidade
natural) foram obtidos a partir do ensaio de cisalhamento direto. Também sdo incluidos na

Tabela 3.7(a), o indice e, é o indice de vazios correspondente ao limite de liquidez (w).

Figura 3.33 (a, b, ¢) Amostragem de bloco no centro de convencdes.

128




Tabela 3.7a Indices fisicos para o perfil (Blocos Indeformados)

Prof.(m) | e | S(%) | n(%) (khT;jm3) (kNY/tms) (erly/sms)
33 1,38 |71,72 57,91 | 11,19 | 1553 | 26,59 |2,71 [1,40 |24,7 | 37,0
57 146 83,92 (59,30 | 1090 | 1585 | 26,78 |2,73 1,77 | 262 | 18,0
77 |1,17 |86,03 [5383 | 1241 | 16,74 | 26,88 |2,74 |196 | 368 | 235
122 |1,20 8158 |5451 | 1255 | 16,77 | 27,59 |2,81 |1,53 | 34,0 | 37,5

15 1,15 | 74,48 |53,53 | 12,40 16,79 26,68 |2,72 |1,61 | 34,6 25,0

G | e [¢'(°) | (kPa)

Tabela 3.7b Limites de Atterberg (Blocos e amostras deformadas)

Prof. (m) | w. (%) |w, (%) |1, (%) |wa(@) |Prof.(m) |w. (%) |w, (@) |, (%) | (%)
2,5 520 | 36,1 16 | 333 10,0 451 | 405 5 23,6
3,3 51,6 | 393 12 | 364 11,5 541 | 395 14 34,6
5,7 64,8 | 436 21 | 448 12,2 544 | 393 15 34,7
7,7 715 | 48,0 23 | 366 13,0 54,7 39 15 34,9
8,1 64,7 | 457 19 | 357 14,3 56,6 | 39,8 17 35,1
9,5 634 | 451 18 | 326 15,0 59,3 | 41,7 17 36,8

Entre as profundidades 3.2 a 3.5 (bloco 2) e 7,7 a 8 (bloco 3) ha a ocorréncia de estrutura
porosa perfeitamente visivel a olho nu e também sdo os maiores valores de indice de vazios.
Quanto ao grau de saturacdo observam-se valores relativamente altos para o perfil, o que
diminui a influéncia da succdo matricial no fenbmeno de capacidade de suporte. Entre as
profundidades 10 e 12 m tem-se uma camada de argila pedregulhosa detectada pelo ensaio
SPT. Na Figura 3.34 h4, ainda, uma percepcdo da distribuicdo de camada do perfil pelos
valores registrados nos limites de Atterberg, sobretudo os valores do indice de plasticidade do
material. Com relacéo aos parametros de resisténcia, ha uma coeréncia de valores exceto para
a profundidade de 7,7m onde o valor do angulo de atrito pode ser considerado alto, uma vez
que o material essencialmente € o mesmo que o da cota 55m. Registra-se que pela
proximidade com a camada de argila pedregulhosa (cota 9,5 m) foi detectado, visualmente,
tracos de pedregulhos quando da moldagem dos corpos de prova para a realizacdo dos ensaios
de cisalhamento direto. O intercepto de coesdo também registrou valores que podem ser

considerados altos para o solo poroso de Brasilia.
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Figura 3.34 Limites de Atterberg no centro de convencdes

As Figuras 3.35 e 3.36 mostram, respectivamente, a curva granulométrica (sem uso de

defloculante) e, de forma resumida, os resultados para o perfil do centro de convengdes.
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Figura 3.35 Curva granulométrica sem defloculante para o perfil do CC
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Figura 3.36 Perfil estratigrafico baseado na curva granulométrica do CC

A resposta obtida na Figura 3.36 foi conseguida através da curva granulométrica (sem
defloculante) e é bem distinta daquela obtida na analise tactil-visual da Figura 3.31(d) (SPT).
Guimardes (2002) observou que “as amostras apresentam grandes diferencas quando feitas
com e sem defloculante, sendo que sem defloculante a parcela de argila forma
microagregados areno-siltoso que vao dar caracteristicas de um solo areno siltoso até 5m de
profundidade e silto arenoso de 6 a 9m”. Para Cardoso (2002) a utilizacdo da andlise
granulométrica sem o uso de defloculante limita-se ao interesse de avaliar a influéncia do grau
de agregacdo dos solos, influenciando as propriedades fisicas, quimicas e mineraldgicas que
estdo diretamente associadas ao tipo de fracdo granulométrica predominante.

Na engenharia de fundacgdes, pouquissimos sdo 0s projetos que se vale de informagdes quanto
a analise granulométrica de um determinado material. As analises sdo feitas de forma expedita

guando da execucéo de ensaio tipo SPT.

Comparando os perfis da CEUNB e do Centro de Convencgdes (CC) (Tabelas 3.1 e 3.7a)
verifica-se que o perfil do campo experimental da UnB possui grau de saturacédo entre 45 e
60% entre as cotas 1 a 7 m e 80 a 90% para as cotas de 8 a 10 m. J& para o centro de

convencgodes, 0 grau de saturacdo estd entre 70 e 87% ao longo do perfil pesquisado. Com
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relacdo a porosidade, o perfil do CEUnB possui valores entre 45 e 65 % enquanto que o perfil
do CC possui valores entre 50 e 60 % e, desta forma, admitindo que a porosidade seja
diretamente proporcional ao indice de compressdao (Cc), pode-se inferir que o perfil do
CEUNB é menos compressivel que aquele representado perfil do CC. Os resultados de indice
de plasticidade no CEUNB também se mostram menores que aqueles encontrados na CC
corroborando para a evidéncia de um perfil mais compressivel no CC. A Figura 3.37 (a, b)
mostra a comparacdo dos resultados, em termos do grau de saturacdo e teor de umidade

natural, das amostras indeformadas do CEUnB e CC.
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Figura 3.37 Grau de saturacdo ao longo do perfil do CEUnB e CC
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3.3.1 PROVAS DE CARGA REALIZADAS NO CENTRO DE CONVENCOES

No centro de convengdes foram realizadas provas de carga em uma estaca escavada e em um
tubuldo. A estaca tem a particularidade de ter sido retirado 0 solo abaixo da sua base e assim,
somente a parcela lateral serd avaliada. Nesta estaca foram realizadas trés provas de carga
[duas com solo em estado natural (EEr; e EEr) uma com umidade alterada (EErs)]. No
tubuldo foram realizadas duas provas de carga com a particularidade de que na primeira prova
atuam fuste e base (Tcc rg) € Na segunda prova, apds a escavacao ao longo do fuste (Tec 1),
somente a base foi mobilizada. Todas as provas de carga foram realizadas com o
procedimento de ensaio do tipo lento conforme a NBR 12131. A disposicao destas fundacdes
no local, bem como das estacas de reacgdes, constam da Figura 3.30. Na Tabela 3.8 tem-se
informacdes sobre as datas de concretagem e da realizacdo das provas de carga.

Tabela 3.8 Fundagdes ensaiadas no centro de convencdes para esta pesquisa

Fundacéo Concretagem | Data (prova de carga) ObservacGes
EE (Fuste) EEf; | 28/10/2003 19/11/2003 Prova de carga 1 (S6 fuste)
EE (Fuste) EEr, | 28/10/2003 26/11/2003 Prova de carga 2 (S6 fuste)
EE (Fuste) EEr; | 28/10/2003 02/12/2003 Prova de carga 3 (S0 fuste)
Tubuldo Teces 28/10/2003 10/12/2003 Prova de carga 1 (fuste e base)
Tubuldo Tccer 28/10/2003 18/12/2003 Prova de carga 2 (S6 base)

Nas provas de carga neste local foram usadas, como sistema de reacdo, uma viga metalica
presa as estacas externas de tracdo. As estacas de reacdo (tracdo) tém comprimento de 22 m e
diametro de 0,54 m. A distancia entre eixos, da estaca ensaiada as reacdes, foi de 2,9 m. A
distancia entre-eixos foi a maxima possivel devido ao comprimento da viga de reacéo,
visando reduzir possiveis interferéncias nos resultados da prova de carga. Para a realizacdo
das provas de carga no tubuldo, o sistema de referéncia foi composto de vigas metélicas
fixadas no terreno visando obter um sistema estavel, sem perturbagdo e interferéncia do
carregamento, sendo o espacamento dos pontos de fixacdo cinco vezes o didametro da estaca

de reacéo.

Na leitura dos deslocamentos das fundacgdes, foram utilizados quatro extensémetros com

curso de leitura de 0,05 m e sensibilidade de 10®° m. Os extensémetros foram instalados em

133




posicdes diametralmente opostas. A fixacdo dos extensdmetros na viga de referéncia foi feita
utilizando-se de bases magnéticas poli-articuladas sendo duas bases (dois extensémetros) em
cada viga. Na Figura 3.38 tém-se a montagem do sistema de ensaio para a estaca escavada. O
procedimento de montagem da prova de carga no tubul&o foi idéntico ao da estaca escavada.
Posteriormente a montagem do sistema, fez-se a preparacdo da ancoragem dos ferros de
espera da estaca de reacdo e da viga de reacdo usada. A ligagéo entre estes (ferros de espera e
viga de reacdo) foi feita a partir de ganchos (ferro CA 50A ¢$=25 mm em forma de “U”) e

concomitante soldagem destes ganchos na ferragem de espera das respectivas reacdes.

Figura 3.38 Montagem do sistema de reacao para a prova de carga na estaca escavada

3.3.1.1 ESTACA (UMIDADE NATURAL) (EE;; EEf)

A estaca escavada, devidamente concretada, teve o0 solo sob sua base retirado ap6s o 15° dia
de sua concretagem. O intuito, desta forma, é permitir que somente a parcela lateral seja
avaliada. A seguir, tem-se a descri¢do do procedimento para a retirada do solo abaixo da base

da estaca escavada.
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Proximo a estaca escavada, a uma distancia de = 2,2 m da face da estaca, fez-se um pogo
(usado para coleta das amostras indeformadas) paralelamente a estaca, até a profundidade
15,3 m. Nesta profundidade, escavou-se 0 solo de encontro a base da estaca, liberando-a
completamente. A ponta da estaca encontra-se na cota 14,3 m. O “tanel” de acesso da base

escavada € mostrado na Figura 3.39 (a, b).

(b)

Figura 3.39 Estaca escavada com base completamente escavada

A estaca escavada tinha diametro de 0,7 m e comprimento de 14,3 m e foi executada com
equipamento mecanico. A prova de carga foi realizada com carregamentos de 200, 300, 400,
500, 600, 700, 800, 900, 1000, 1100, 1200, 1300 e 1400 kN.
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A Figura 3.40 mostra o resultado da primeira prova de carga realizada na estaca escavada
(EEF;) sendo que a carga méxima, para 2% do diametro do fuste, foi de 1400 kN. Usando o
método de extrapolagcdo de Van der Veen (1953) encontrou-se o valor de 1430 kN para a
carga de ruptura interpretada. Na Figura 3.41 tem-se o resultado da primeira (EEr) e da
segunda prova de carga (EEr;). A prova de carga (EEg,) é portanto um re-ensaio e, da Figura

3.41, vé-se 0 aumento da rigidez mas nenhuma modifica¢do na carga Gltima (1400 kN).

Carga no topo da estaca (kN)
0 150 300 450 600 750 900 1050 1200 1350 1500

0+ - —- —-—-— - — - — - — - —% — -

12 1

Deslocamento no topo da estaca (mm)

14 &

16
Figura 3.40 Prova de carga na estaca escavada (EEr;)
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Figura 3.41 Provas de carga na estaca escavada (EEf;) e re-ensaio (EEg,)
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Numa primeira aproximacdo, para uma carga de trabalho de 700 kN, o comportamento da
fundacéo é essencialmente linear. Apesar de poder levar a estaca até a ruptura fisica, a opgéo
foi de ndo fazé-lo uma vez que a mesma seria re-ensaiada. O valor das parcelas de
deslocamento maximo na prova de carga foi de 14,85 mm (2,12%.D) enquanto que o
deslocamento residual foi igual a 14,08 mm (2,01%.D).

3.3.1.2 ESTACA (UMIDADE ALTERADA) (EEg3)

No Centro de Convencgoes fez-se também a avaliagdo do efeito da molhagem no teor de
umidade. Inicialmente fez-se as determinagdes do teor de umidade no estado natural usando o
ensaio tipo SPT para a aquisicdo das amostras. Apds 89 horas de inundagdo, determinou-se
novamente para o perfil o novo teor de umidade, agora alterado. A Figura 3.42(a, b) mostra o

local com os furos de inundacéo j& executados, bem como o sistema de molhagem usado.

Figura 3.42 Vistas dos furos de molhagem realizados no CC

O intuito da técnica de molhagem visou a determinacdo do aumento do teor de umidade no
local, além da determinacdo de uma regido potencialmente colapsivel a partir dos resultados
do ensaio de CPT realizados e, por fim, a verificacdo da diminuicdo de resisténcia lateral com

a molhagem quando do calculo da capacidade de suporte.

Na Figura 3.43(a, b) dispde-se o perfil do teor de umidade em fungdo da profundidade no
estado natural e ap6s a molhagem (Umido) e na Figura 3.44 tém-se os perfis de CPT no estado
natural e imido. Os furos de CPT CPO1 (natural) e CP 09 (Umido) constam da Figura 3.30
além dos furos de inundacdo executados (Figura 3.42).
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Figura 3.43 Teor de umidade natural/induzido do perfil
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Figura 3.44 Perfil de CPT em estado natural e umido no CC
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Na Figura 3.43(b) vé-se que as maiores varia¢es no teor de umidade foram evidenciados
apos a cota 10 m com acréscimo do teor de umidade de 9% na profundidade 11 m. Vé-se
também pouca efetividade até a cota 3 m e que 0 maior acréscimo do teor de umidade desde a
cota 3 m até a cota 9 m, ocorre entre as cotas 4 e 5 m com um acréscimo de 5% no teor de
umidade. Apds a cota 15 m, é possivel que a efetividade da molhagem tenha sido fortemente
diminuida e, assim, os perfis (natural e umido) tendem a igualar-se. As caracteristicas de
permeabilidade das camadas atravessadas também sdo um importante fator para explicar a
possivel diminuicdo da efetividade da molhagem, ndo sendo o tempo de 89 horas, suficiente
para registrar um aumento do teor de umidade em cota maior do que 16 m. Isto ndo seria, no
entanto, uma limitacdo dos ensaios presentes pois 0 comprimento das fundacGes ensaiadas €,

no maximo, 15,3 m.

Para a Figura 3.44 vé-se, notadamente que ocorre maior perda de resisténcia quando se
compara os perfis natural e umido para o atrito lateral medido na luva de atrito. O furo CP 09
dista 0,25 m do furo CP 01 (natural) e pode-se notar da Figura 3.44 a que a efetividade do
sistema de molhagem deu-se até aproximadamente 16 m. Os furos de umedecimento tém
comprimento variando desde 5 (El1) a 9 m (Els), mas, mantendo diametro igual a 0,3 m. Os

furos de umedecimento (El; a El) constam da Figura 3.30.

A molhagem do terreno proximo a estaca se deu com a abertura de 6 furos de 0,1 m de
didametro circundando a estaca e distante 0,15 m da face da mesma. O comprimento do furo
foi de aproximadamente 3 m. A Figura 3.45 (a, b) mostra vistas dos furos seco e inundado. A
estaca foi carregada até 700 kN (carga de trabalho) e entdo iniciado a molhagem do terreno
com a carga mantida neste patamar. Durante toda a prova de carga (EEgs), os furos foram

mantidos preenchidos com agua de forma a garantir o melhor efeito da molhagem.

Figura 3.45 Furos de umedecimento proxima & estaca escavada
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O procedimento de molhagem pode nao representar fielmente o que poderia ocorrer em
campo, pois, via de regra, submete-se a molhagem, para uma determinada carga e, entdo,
espera-se o deslocamento do sistema fundacao-solo. No procedimento de molhagem realizado
neste trabalho, é possivel que ndo tenha havido tempo suficiente para o sistema fundagdo-solo

absorver os efeitos de molhagem e desta forma, caracterizar o efeito da perda de resisténcia.

Na Figura 3.46 tém-se a distribuicdo de teor de umidade em trés furos ao redor da estaca
escavada (Furo 1, 2 e 3) medido ap0s a realizacdo da prova de carga e, comparativamente, aos
resultados mostrados na Figura 3.43, com as resposta do teor de umidade no estado natural e

umido obtido do processo de umedecimento mostrado anteriormente (Figura 3.42).
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Figura 3.46 Teor de umidade proximo a estaca escavada

Vé-se da Figura 3.46 que até 4 m de profundidade o teor de umidade pouco se altera em
relacdo ao estado umido obtido. De uma maneira geral, poucos pontos conseguem atingir a
linha de estado Umido, evidenciando assim a fraca resposta com relacdo a forma de molhagem

imposta ao sistema fundacao-solo até esta profundidade.

Os resultados obtidos com as provas de carga (EEfi1, EEr, € EEg3) sdo mostrados com relagao
ao atrito unitario médio para a carga de ruptura adotada (1400 kN) na Figura 3.47 (a, b).
Como ja mencionado, os dois primeiros ensaios foram realizados sob condicdo de teor de
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umidade natural e o terceiro com inundacgéo do solo. Os resultados tendem a um mesmo valor
de atrito unitario maximo, ou seja, 45 kPa, mas, devido ao efeito do re-ensaio, com aumento
da rigidez do sistema fundagdo—solo. Na Figura 3.47 b tém-se os resultados de forma a levar

em conta os deslocamentos ja sofridos pela estaca a cada ensaio.

Atrito Unitario (kPa)
Atrito Unitario (kPa)

0 5 10 15 20 25 30 35
Deslocamento do topo da estaca (mm) (a) Deslocamento do topo da estaca (mm) (b)

Figura 3.47 Atrito unitario na estaca escavada para as provas de carga realizadas

Os resultados obtidos com (EEgs), mostram que, tipicamente, 0 mesmo valor da prova de
carga (EEg,) é obtido até a carga de 1200 kN (ou 38,2 kPa na Figura 3.47) e, a partir deste
carregamento, hd um abrupto deslocamento da estaca. Este comportamento sugere que, até a
carga de 1200 kN, nenhum efeito da molhagem foi absorvido pelo sistema fundagé&o-solo.
Diferente resposta ha para a EEg; partir da carga de 1200 kN. Neste trabalho acredita-se ter
ocorrido percolacdo de 4gua no contato estaca-solo e, assim, uma especie de lubrificacdo do
contato que justifique este comportamento abrupto. Esta hipdtese é mais razoavel do que a de

imaginar o “efeito instantaneo” da molhagem sobre o sistema.

O efeito da molhagem poderia ser mais corretamente evidenciado e fenomenologicamente
mais apropriado se, para a carga de trabalho, iniciasse a molhagem e pudesse se esperar 0
tempo necessario a queda de resisténcia. Dos resultados apresentados nas Figuras 3.44, 3.46 e
3.47, pode-se considerar que o efeito da inundagdo do solo foi pequeno face aos resultados,
tanto para o ensaio tipo CPT de campo quanto ao da prova de carga realizada e que,
possivelmente, a pouca eficiéncia da técnica de umedecimento usada tenha sido o fator

primordial para explicar o resultado obtido.
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3.3.1.3 TUBULAO (UMIDADE NATURAL) (Tccrs; Tees)

Além da estaca escavada, realizaram-se duas provas de carga ho mesmo tubuldo, sendo que
na primeira atuaram as parcelas fuste e base (Tcc rg) € Na segunda prova, apos a escavacao ao

longo do fuste (Tccs1), SOmente a base atuou.

Em todas as provas de carga o procedimento foi o lento (SML) com a carga maxima da célula
de carga de 2000 kN, o que levou a um carregamento maximo de 1950 kN em todas as provas
de carga realizadas no tubuldo. Na segunda prova de carga (Tcc 1), 0 fuste do tubuléo foi
escavado até a profundidade 12,65 m a partir do topo do bloco de coroamento. Considerou-se
que o comprimento efetivo de atrito foi excluido e, portanto, somente a base seria mobilizada
nestas provas de carga (Tcc rs) € (Tcc B1). A Figura 3.48 caracteriza geometricamente o0

tubulao.

15,30m

0,8 m
0,2 1m

) 1,7m ’

Figura 3.48 Geometria do tubuldo executado no CC

A idéia natural quando se pretende avaliar as parcelas de resisténcia (lateral e base) é o uso de
instrumentacdo ao longo da fundacdo a ser ensaiada. Nesta pesquisa nao foi possivel
instrumentar por razdes de ordem econdmica, de tempo, de equipamento disponivel (leitora
de deformagdes danificada). Nos trabalhos de Sales (2000), Guimarées (2002), Mota (2003)
constam tentativas de instrumentacdo em 7 estacas: 1 piloto (metélica), 6 escavadas e em 1
tubuldo, respectivamente. Somente em uma estaca escavada, Guimardes (2002) conseguiu
aproveitamento parcial dos resultados da instrumentacdo. Este autor diz em um de seus

comentarios “...0 sistema de leitura utilizado tem pouca sensibilidade e grande variacdo com
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a temperatura, portanto deve ser analisada a troca deste sistema’. Albuquerque (2001) cita
que, quando se instala instrumentacdo em estaca antes da concretagem pode haver uma perda
de 10 a 20% dos instrumentos além da dificuldade de se determinar o importantissimo
“pardmetro” que é o modulo de elasticidade do concreto. Em geral, os modulos de
elasticidade obtidos em laboratério sdo muito elevados, para ndo dizer, exagerados. A técnica
de instrumentacdo é complexa e requer muito cuidado e experiéncia dos profissionais
envolvidos (Albuquerque, 2001).

Desta forma optou-se por fazer as provas de carga com as situacdes descritas anteriormente,
ou seja, isolando as parcelas de resisténcia via escavacdo do solo. A Figura 3.49(a, b, c, d)

mostra o ensaios de CPT prdximo ao tubuldo ensaiado (CP07) e o fuste do tubuldo escavado.

Resisténcia de Ponta (MPa) Atrito lateral (kPa)
01 23 456 7 8 9 10111213 0 50 100 150 200 250 300 350 400 450

Profundidade (m)
Profundidade (m)

(b)

Figura 3.49 Ensaio CPT 07 e o fuste do tubuldo (Tcc 1) apds escavagédo
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Foi usado, somente para o tubuldo, um extensdmetro (o quinto em questao), para leitura de
um tell-tale previamente instalado com vistas a determinacao das tensdes na base do mesmo.
Os resultados obtidos na leitura do tell-tale ndo puderam ser avaliados, pois 0 extensdmetro
utilizado danificou-se (vazamento de 6leo das articulagdes). Com relacdo as provas de carga
tanto na estaca, quanto no tubuldo, ndo foi detectada influéncia maior de excentricidades

geradas pelo carregamento imposto ao sistema estaca-solo.

A Figura 3.50 mostra o resultado da prova de carga (Tcc rs) realizada no tubuldo com
incremento de 250 kN até 1950 kN. A carga maxima permitida para a célula de carga usada
foi de 2000 kN. Os valores de deslocamento maximo na prova de carga foram de 3,11 mm
enguanto que o deslocamento residual foi igual a 1,26 mm e o recalque elastico igual a 1,85
mm (3,11-1,26). Vé-se que o deslocamento maximo obtido na prova de carga certamente ndo
mobilizou o atrito lateral e, desta forma, nenhuma parcela da base foi mobilizada, embora o

ensaio seja considerado (Fuste + Base).

Carga no topo da fundacao (kN)
0 200 400 600 800 1000 1200 1400 1600 1800 2000

Deslocamento no topo da fundagao (mm)

Figura 3.50 Prova de carga no tubuldo Tecrs

Cuidado maior foi observado quando da prova de carga (Tcc s1) no tubuldo em relacéo a
efeitos de flambagem. Um aspecto importante que contribuiu também para que a flambagem
ndo ocorresse foi 0 alto valor do médulo de elasticidade do tubuldo que, a principio, se referia
a um concreto de resisténcia caracteristica f,«>20 MPa. Apds 0s ensaios de compressdo

verificou-se um fy médio de 28,7 MPa. A Figura 3.51 mostra 0 momento da prova de carga
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sendo realizada no tubuldo e as Figuras 3.52 e 3.53 evidenciam a efetividade do sistema de

reacdo para a carga maxima imposta ao sistema de 1950 kN.

Figura 3.53 Prova de carga no tubuldo Tcc g1 — Efetividade da reacdo
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A Figura 3.54 mostra os resultados das provas de carga (Tccrs) € (Tce 1) com o resultado do
ensaio (Tcc g1) apresentando deslocamento maximo de 9,05 mm para 1950 KN enquanto o
deslocamento residual foi igual a 5 mm e o recalque eléstico igual a 4,05 mm (9,05-5). Na
Figura 3.55 tem-se os resultado da prova de carga (Tcc s1) €m termos de resisténcia unitéaria

na base.
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Figura 3.55 Resisténcia unitaria na base do tubuldo para o ensaio (Tcc 1)
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3.4 DESCRICAO GEOTECNICA DE CAMPOS EXPERIMENTAIS

Neste trabalho, alguns campos experimentais e locais de obra serdo base para analises tanto de
capacidade de suporte como recalque, além dos locais de estudo ja apresentados
anteriormente. As andlises serdo realizadas no capitulo seguinte. Estes locais incluem os
campos da USP de Sdo Carlos (EESC), da Unicamp, da Escola Politécnica da USP-SP e de
Piedmont nos Estados Unidos da América. Os estudo em locais de obra dar-se-8o na 212N e

na Asa Sul, ambas na Capital Federal.

A seguir serdo mostradas, de forma resumida, informag6es dos locais citados e a avaliagdo
dos sistemas de classificacdo de Zhang & Tumay (1999) e também de Eslami & Fellenius

(1997, 2002), sistemas estes descritos no Capitulo 2.

3.4.1CEUnBeCC

Inicialmente, serdo mostrados os resultados da metodologia de Zhang & Tumay (1999) para o
Campo Experimental da UnB (CEUnNB) e para o Centro de Convencgdes (CC). O resultado
médio do perfil do CEUNB (Figura 3.5) esta representado na Figura 3.56 juntamente com o
método de Zhang & Tumay (1999).
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Figura 3.56 Estratigrafia do CEUnB via CPT (Média Geométrica)(Zhang & Tumay, 1999).
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No resultado obtido na Fig. 3.56 com esta metodologia vé-se que a partir da cota igual a 8 m,
porcentagens de silte (ou comportamento de silte) sdo detectadas e, aproximadamente a partir
da cota igual a 12 m, séo registrados valores percentuais de silte de aproximadamente 50%, o
que se ajusta muito bem com a descricdo tatil visual apresentada nos perfis de SPT.
Percentuais de solo arenoso, em até 10%, tambem séo verificados e da mesma forma, se
ajustam bem com os resultados via analises tatil visual realizadas. Entre as cotas de 2 a 8 m,
somente parcela de solo de comportamento argiloso € detectada. Ainda nas cotas iniciais,
desde 0 a 2 m ha um material de caracteristicas silto-arenosa. Este material provavelmente faz

parte de um aterro (argila pedregulhosa) que existe no local.

Além dos sistemas de classificacdo de Zhang & Tumay (1999), tratar-se-a& da avaliacdo da
estratigrafia conforme a metodologia de Eslami & Fellenius (1997, 2002), conforme mostrado
no Capitulo 2 (Figura 2.10). No desenvolvimento desta pesquisa foi desenvolvido um
programa em linguagem Visual Basic (VB) que usa como base de entrada de dados a planilha
Excel e, internamente através de cddigo proprio, o programa classifica cada ponto conforme
uma das seis regides.. A classificacdo estratigrafica, desde a cota 1 m até a cota 2,5 m, dos
valores médios obtidos nos ensaios de CPT no CEUNB, esta na Tabela 3.9. Mais detalhes em
Anjos et al. (2004 a, b).

Tabela 3.9 Classificagdo estratigrafica— C.E.UnB (Eslami & Fellenius, 1997, 2002)

Prof.(m) | q. (kPa) | fs (kPa) | u,(kPa) | ge (kPa) | Regido Estratigrafia
1,00 4187,44 48,38 0,00 4187,44 4.b Silte arenoso
1,05 3896,51 41,51 0,00 3896,51 4.b Silte arenoso
1,10 3693,84 | 64,07 0,00 3693,84 4.a Areia siltosa
1,15 3746,14 9,48 0,00 3746,14 5 Areia/Pedregulho
1,20 3484,63 13,08 0,00 3484,63 4.b Silte arenoso
1,25 3187,16 40,21 0,00 3187,16 4.a Areia siltosa
1,30 2997,57 13,08 0,00 2997,57 4.b Silte arenoso
1,35 2932,19 16,34 0,00 2932,19 4.b Silte arenoso
1,40 2729,52 20,59 0,00 2729,52 4.b Silte arenoso
1,45 2634,72 13,08 0,00 2634,72 4.b Silte arenoso
1,50 2513,77 13,40 0,00 2513,77 4.b Silte arenoso
2,35 1379,47 33,34 0,00 1379,47 3 Argila siltosa/Argila sija
2,40 1068,92 45,76 0,00 1068,92 2 Argila/Silte mole
2,45 1330,44 | 48,38 0,00 1330,44 2 Argila/Silte mole
2,50 1137,57 33,34 0,00 1137,57 2 Argila/Silte mole
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Note que os resultados obtidos na Tabela 3.8 sdo interrompidos entre as cotas 1,55 e 2,30 de
maneira proposital, uma vez que os demais resultados obtidos (cada ponto) ja denotam o

intuito de mostrar o potencial e a forma utilizagcdo do método.

Notadamente o perfil mantém-se classificando como Argila/Silte mole até 6,75 m e, partir da
cota 6,8 m estendendo-se até a cota 12,35 m o sistema de classificagdo sugere tratar-se de um
solo silte argiloso /argila siltosa. Dai em diante, até a cota 15,25 m, o solo é essencialmente

um silte arenoso, mas ha intercalaces de material classificado como areia siltosa.

Neste item do capitulo corrente, algumas propriedades geotécnicas serdo avaliadas para o
CEUNB. Na Figura 3.57 tém-se os resultado do angulo de atrito a partir das formulagoes
descritas no Capitulo 2. Destes resultados, os obtidos via CPT (média geométrica conforme
Fig. 3.5), serdo usados na avaliacdo numérica (Capitulo 5) de provas de carga em fundactes
escavadas realizadas, por mostrar, em média, os melhores valores obtidos e plotados na
Figura 3.57.

Angulo de atrito (°)
23 26 29 32 35 38 41 44 47 50

Profundidade (m)

CPT (Kulhawy & M ayne, 1990)
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—¥— Mitchell (1978) - Ip via Guimarées 2002
—o— IGuimardes (2002) e Mota (2003)

Figura 3.57 Determinacéo do angulo de atrito para o CEUnB
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Comparativamente vé-se que os resultados obtidos em laboratorio (Guimaraes, 2002 e Mota,
2003) e por Mitchell (1993) configuram, para o local analisado, o limite inferior e superior,
respectivamente. As respostas obtidas a partir de ensaios tipo CPT e SPT, mostram
praticamente igual padrdo a partir da profundidade 3 m e podem ser consideradas como

valores médios quando comparados aos resultados obtidos em laboratorio.

Os resultados obtidos usando a Equacgdo 2.59 (Mitchell, 1993) e aquelas obtidas por
Guimardes (2002) e Mota (2003) através de ensaio de cisalhamento direto com o teor de
umidade natural e comportamento drenado, também se mostram praticamente constante ao
longo da profundidade analisada. Ha de se registrar que a formulacdo de Mitchell foi

desenvolvida para o de indice de plasticidade entre 8 e 100%.

A determinacdo do intercepto de coesdo é também um importante parametro para fundacdes
escavadas e serd avaliada conforme a proposi¢cdo de Owuama (2002), em que a coesdo é dada
conforme Equacdo 2.57. A Figura 3.58 mostra os resultados obtidos para o0 CEUNB.
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Figura 3.58 Determinacéo do intercepto de coesao
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A Expressdo dada em Owuama (2002) é valida para valores de . entre 0,5 e 9 MPa e em
perfil ndo reconhecidamente arenoso. Os resultados obtidos via cisalhamento direto para os
perfis do CEUnB mostraram menores que a proposi¢éo sugerida. Os resultados obtidos via
Owuama (2002) na Figura 3.58 serdo usados nas analises das provas de carga em fundacGes
escavadas no Capitulo 5 para o CEUNB a partir de softwares especificos, da mesma forma que

a Figura 3.57.

Para o Centro de Convengdes (Figura 3.32) tem-se, na Figura 3.59, o perfil médio (Média

Geométrica) e a disposicdo da estratigrafia avaliada pelo método de Zhang & Tumay (1999).
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Figura 3.59 Classificacdo estratigrafica— CC (Zhang & Tumay, 1999)

Da Figura 3.59 pode-se verificar que a disposi¢do das porcentagens areia, silte e argila estdo
em praticamente todo o perfil e obedecem esta ordem. Nos primeiros metros, até
aproximadamente a cota 4m, tem-se um camada com caracteristicas silto-arenosa. Na
realidade esta camada é um aterro argilo-arenoso. A parcela de silte, via de regra, pode ser
enganosamente tida por argila ou vice-versa. O perfil mantém tragos dos trés materiais,

sobretudo argila e silte até a cota de aproximadamente 10 m. Na avaliacdo tatil visual, via
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ensaio SPT, este material foi classificado como argila arenosa muito mole a média. Entre as
cotas 10 a 12 m o exame tatil visual classifica o material como argila arenosa com
pedregulho. A proposi¢do de Zhang & Tumay (1999) classifica o material como um silte
areno-argiloso. A partir da profundidade 12 m o material ¢é classificado como argila arenosa.

O sistema de classificacdo indica material com caracteristicas argiloso com tracos de silte.

Com o intuito de “retirar” a grande parte dos tracos de materiais com caracteristicas siltosas e
arenosas, pode-se, por exemplo, “homogeneizar” (ou melhor, “tornar menos heterogéneo”) o
perfil. Para isto, os valores de q. e fs originais, sdo substituidos pela média (aritmética ou
geométrica) dos valores numa determinada distancia (0,5 m, por exemplo). Assim, se as
leituras iniciam na cota 1 m e os dados s&o obtidos a cada 0,05 m, os valores de g, e fs entre as
profundidades 1 a 1,5 m serdo avaliados sua média e agora correspondendo a cota 1,25 m. A
Figura 3.60 mostra 0 uso desta técnica de suavizacdo de dados aplicada. Fundamentalmente, o
perfil torna-se “menos heterogéneo”, o que, de certa foram, era esperado. O perfil agora é
redefinido em termos de estratigrafia. Lembra-se que o sistema de Zhang & Tumay (1999)
mostra que um perfil pode ter caracteristicas: arenosa (GP, SP ou SM), siltosa (SC, ML) e
argilosa (CL, CH).
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Figura 3.60 Classificacdo estratigrafica do CC (perfil suavizado) (Zhang & Tumay, 1999).
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3.4.2 CAMPO EXPERIMENTAL DA USP - SAO CARLOS (EESC)

O Campo Experimental do Departamento de Geotecnia da Escola de Engenharia de S&o
Carlos, USP, foi implantado em 1988 e, desde entdo, pesquisas em fundacOes escavadas,

instrumentadas ou ndo, tem sido constantes. As informacdes a seguir sdo baseadas no trabalho

de Peixoto (2001).

A regido de S8o Carlos esta assentada sobre rochas do Grupo S&o Bento, constituidas pelos
arenitos das Formacdes Botucatu e Pirambdia, e pelos derrames de rochas efusivas basalticas
da Formacdo Serra Geral. Abrangendo toda a regido, tém-se sedimentos cenozdicos,

geralmente caracterizados como colapsiveis (Peixoto, 2001).

O perfil geotécnico do Campo Experimental da EESC é composto basicamente de duas
camadas de areia fina e média, argilosa, pouco siltosa, e separadas pelas linhas-de-seixo e
aproximadamente 6,5 m. A primeira camada é caracterizada como Sedimento Cenozoico e a

segunda como residual de Arenito do Grupo Bauru.

Ensaios de caracterizagcdo em amostra deformadas e indeformadas geraram informacoes
contidas nas Tabelas 3.10a e 3.10b. Na Figura 3.61 tem-se a classificacdo estratigrafica
conforme a classificacdo de Zhang & Tumay (1999). Além desses dados, ensaios de

adensamento indicam provavel colapsibilidade do solo até 8 m. o N.A. situa-se entre 7 e 8 m.

Tabela 3.10a Ensaios de caracterizagdo na EESC (Peixoto, 2001)

Prof.(m) | e [S(%) |n(%) |yd (KN/m3) |yt (KN/m?) |ys (KN/M3) [we (%) | Iy (%) | wn(%)
13 099 37 | 49 13,8 15,6 275 24 7 13,3
23 | 1,01] 43 | 50 13,3 15,5 26,8 26 8 16,2
33 [099| 45 | 49 13,5 15,8 27 27 7 16,6
43 |087| 50 | 47 14,6 16,9 27,3 28 10 | 159
53 |085| 50 | 46 14,9 17,2 27,6 30 20 | 155
63 (090 | 54 | 47 14,5 17 27,5 31 11 | 175
73 072 | 57 | 42 15,9 18,3 27,3 31 11 | 149
83 068 | 63 | 40 16,5 19 27,7 34 14 | 154
93 [074 | 60 | 43 15,9 18,4 27,7 30 20 | 16,1
10,3 |071 | 67 | 42 16,1 18,9 27,6 32 12 | 175
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Tabela 3.10b Ensaios de caracterizacdo na EESC (Peixoto, 2001)

Profundidade | (triaxial drenado) Granulometria

(m) c’ ¢’ Argila (%) | Silte (%) | Areiafina (%) | Areia média (%)
13 6 30,5 26 11 51 12
2,3 5 29,5 21 14 55 10
33 6 30 31 8 51 10
4,3 12,5 29 28 11 56 5
53 1 31 20 17 54 9
6,3 25,5 25 22 16 54 8
7,3 4,5 28 19 14 57 10
8,3 18 23 21 9 54 16
9,3 9 26 17 10 56 17
10,3 43 14 20 8 56 16

A Figura 3.61 mostra o predominio de material com caracteristica silte e areia até a

profundidade de aproximadamente 4 m. A partir desta profundidade, o material mostra uma

rapida diminuicdo do comportamento arenoso. Os registros de material com comportamento

siltoso estendem-se até aproximadamente 6m, a partir da profundidade entre 6 € 7 m ha a

presenca de material silto-arenoso e, a partir de 7 m, o material € essencialmente argiloso até

18 m onde ha a ocorréncia de material silto-arenoso e rapida evolucéo a areia siltosa.
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Figura 3.61 Classificacao estratigrafica— EESC (Zhang & Tumay, 1999)
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A classificacdo estratigrafica, conforme metodologia de Eslami & Fellenius (1997, 2002), €
mostrada de forma resumida na Tabela 3.11. Essencialmente tem-se um perfil areno-siltoso
(silte arenoso intercalando com areia siltosa) até a cota 2,63 m. A partir desta profundidade,
salvo algumas insercdes de argila e/ou silte mole, o solo é classificado até a cota 16 m como

silte argiloso e/ou argila siltosa.

Tabela 3.11 Classificacdo estratigrafica — EESC (Eslami & Fellenius, 1997, 2002)

Prof.(m) | Regido Estratigrafia Prof.(m) [ Regido Estratigrafia
Silte Argiloso e/ou Silte Argiloso e/ou
0,50 3 Argila Siltosa 4,38 3 Argila Siltosa
0,53 4.a Silte Arenoso 4,40 2 Argila e/ou Silte Mole
Silte Argiloso e/ou
4.a 4,43 3 Argila Siltosa
0,98 4.a Silte Arenoso
Silte Argiloso e/ou
1,00 4.b Areia Siltosa 5,08 3 Argila Siltosa
1,03 4.b Areia Siltosa 5,10 2 Argila e/ou Silte Mole
Silte Argiloso e/ou
1,05 4.b Areia Siltosa 5,13 3 Argila Siltosa
1,08 4.b Areia Siltosa
Silte Argiloso e/ou
1,10 4.a Silte Arenoso 5,38 3 Argila Siltosa
4.a 5,40 2 Argila e/ou Silte Mole
Silte Argiloso e/ou
1,88 4.a Silte Arenoso 5,43 3 Argila Siltosa
1,90 4.b Areia Siltosa
Silte Argiloso e/ou
1,93 4.a Silte Arenoso 6,05 3 Argila Siltosa
1,95 4.b Areia Siltosa 6,08 2 Argila e/ou Silte Mole
Silte Argiloso e/ou
4.b 6,10 3 Argila Siltosa
2,38 4.b Areia Siltosa
Silte Argiloso e/ou
2,40 4.a Silte Arenoso 6,38 3 Argila Siltosa
4.a 6,40 2 Argila e/ou Silte Mole
Silte Argiloso e/ou
2,63 4.a Silte Arenoso 6,43 3 Argila Siltosa
Silte Argiloso e/ou
2,65 3 Argila Siltosa

Silte Argiloso e/ou
3 10,00 3 Argila Siltosa
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3.4.3 CAMPO EXPERIMENTAL DA UNICAMP

O campo experimental da Feagri-Unicamp tem servido para importantes trabalhos na
caracterizagéo e avaliagdo do comportamento de fundacdes escavadas em solos tropicais. Os
ensaios in situ ja realizados, entre eles, CPT e SPT, além de ensaios laboratoriais, permitem

um adequado conhecimento das propriedades geotécnicas do local.

A geologia da regido é composta de rochas intrusivas basicas da Formacao Serra Geral e a

rocha predominante no local é o diabasio.

O perfil geotécnico do Campo Experimental da Feagri-Unicamp é composto basicamente de
uma primeira camada de 6 m de argila arenosa, de alta porosidade e, logo abaixo, de solo

residual de diabasio. O nivel d’agua (N.A.) situa-se entre 12,8 e 15,3 m de profundidade.

Ensaios de caracterizacdo em amostradas deformadas e indeformadas estdo contidas nas
Tabelas 3.12a e 3.12b. Na Figura 3.62 tem-se a classificacdo estratigrafica conforme a

classificagdo de Zhang & Tumay (1999).

Tabela 3.12a Ensaios de caracterizagdo na Unicamp (Peixoto, 2001)

Prof.(m) | e [S(%) |n(%) |yd (KN/m3) |yt (KN/m?) |ys (KN/M3) [we (%) | Iy (%) | wn(%)
1 1,77 | 41,6 | 63,8 10,7 13,4 29,7 52 17 | 243
2 1,76 | 39,4 | 63,7 10,6 13 29,1 52 14 | 234
3 1,79 | 38,3 | 64,1 10,6 13 29,5 51 15 | 228
4 1,86 | 39,1 | 65 10,5 13 30,1 52 15 | 237
6 1,44 | 524 | 59 12,4 15,4 30,1 58 17 | 246
7 1,40 | 55,7 | 58,2 12,2 15,4 29,1 62 19 | 26,3
8 1,56 | 54,2 | 60,1 11,5 14,8 29,5 66 19 | 281
9 1,60 | 57,3 | 615 11,6 15 30,1 69 21 | 29,9
10 [1,60 | 585 |61,6 11,6 15,1 30,1 73 24 | 30,5
12 [1,46 | 69,9 |59,4 12 16,1 29,6 70 24 | 338
14 [1,48 | 69,1 |59,7 12,3 16,4 30,6 64 21 | 328
16 [1,51 | 79,7 | 60,1 12 16,7 30,1 63 24 | 39,2
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Tabela 3.12b Ensaios de caracteriza¢do na Unicamp (Peixoto, 2001)

Prof. | (triaxial adensado - rapido) Granulometria
(m) c o A(rog/;ol)la %;2;3 Are(& ;‘ma Arel?(y:;edla
1 5 31,5 63 10 21 6
2 11 31,5 65 7 22 3
3 30,5 67 8 20 3
4 0 26,5 61 13 21 5
6 18 18,5 44 25 30 4
7 31 225 45 30 22 3
8 18 22,5 39 33 25 3
9 64 14,5 36 36 25 3
10 78 22,8 35 36 27 2
12 87 18,3 29 40 28 3
14 76 19,1 26 40 31 3
16 55 22 27 44 28 1

A Figura 3.62 mostra o predominio de material com caracteristica areno-siltosa até pouco
mais de 6 m de profundidade. A partir desta profundidade, o material mostra-se com
caracteristicas argilosas até a profundidade de 14 m. Os registros de material com

comportamento argilo-siltoso seguem até 19 m, onde a matriz arenosa passa a ocorrer.
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Figura 3.62 Classificacdo estratigrafica — UNICAMP (Zhang & Tumay, 1999)
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A classificacdo estratigrafica, conforme metodologia de Eslami & Fellenius (1997, 2002),

mostra que essencialmente tem-se um perfil arenoso (areia siltosas) até a cota 6 m. A partir

desta profundidade, salvo algumas insercdes de argila e/ou silte mole, o solo é classificado até

a cota 16 m como silte argiloso e/ou argila siltosa. A Tabela 3.13 mostra os resultados obtidos

com a metodologia.

Tabela 3.13 Classificacdo estratigrafica via Eslami & Fellenius (1997, 2002)

Prof.(m)| g. (kPa) | fs (kPa) | u, (kPa) | ge (kPa) | Regido Estratigrafia
0,75 |2169,87 | 85,76 0,00 |2169,87 3 Silte Argiloso e/ou Argila Siltosa
1,00 |1664,42| 30,27 0,00 |1664,42 3 Silte Argiloso e/ou Argila Siltosa
1,25 |1487,12| 17,04 0,00 |1487,12| 4.a Silte Arenoso
1,50 |1288,64| 6,77 0,00 [1288,64| 4.b Areia Siltosa
1,75 |1325,06| 5,94 0,00 |132506| 4.b Areia Siltosa
2,00 |1484,13| 5,67 0,00 |1484,13 5 Areia a Pedregulho Arenoso
2,25 |1409,03| 5,38 0,00 | 1409,03 5 Areia a Pedregulho Arenoso
2,50 |1502,05| 7,47 0,00 |1502,05| 4.b Areia Siltosa
2,75 |1660,71| 8,49 0,00 [1660,71| 4.b Areia Siltosa
3,00 |1649,69| 6,72 0,00 | 1649,69 5 Areia a Pedregulho Arenoso
3,25 |1787,05| 10,77 0,00 [1787,05| 4.b Areia Siltosa
3,50 [2057,95| 13,93 0,00 |2057,95| 4.b Areia Siltosa
3,75 |2102,37| 12,55 0,00 [2102,37| 4.b Areia Siltosa
4,00 |2066,76 | 13,45 0,00 |2066,76 | 4.b Areia Siltosa
4,25 [2235,52| 18,67 0,00 |223552| 4.b Areia Siltosa
4,50 |2120,50| 15,29 0,00 |[2120,50| 4.b Areia Siltosa
4,75 |2276,78| 16,98 0,00 |2276,78| 4.b Areia Siltosa
5,00 |2451,58| 27,04 0,00 [245158| 4.a Silte Arenoso
5,25 [2899,07| 47,05 0,00 |2899,07| 4.a Silte Arenoso
5,50 ]2988,25| 57,08 0,00 |298825| 4.a Silte Arenoso
5,75 [3204,28 | 49,81 0,00 |3204,28| 4.a Silte Arenoso
6,00 |2418,10| 64,63 0,00 | 2418,10 3 Silte Argiloso e/ou Argila Siltosa
6,25 |2479,53| 85,36 0,00 | 2479,53 3 Silte Argiloso e/ou Argila Siltosa
6,50 |2546,48| 122,25 | 0,00 | 2546,48 3 Silte Argiloso e/ou Argila Siltosa
6,75 |2282,25| 102,11 | 0,00 |2282,25 3 Silte Argiloso e/ou Argila Siltosa
7,00 |2094,11| 105,09 | 0,00 |2094,11 3 Silte Argiloso e/ou Argila Siltosa
7,25 |2035,47|114,11| 0,00 |2035,47 3 Silte Argiloso e/ou Argila Siltosa
7,50 |2005,66| 122,87 | 0,00 | 2005,66 3 Silte Argiloso e/ou Argila Siltosa
7,75 11941,80| 124,90 | 0,00 |1941,80 3 Silte Argiloso e/ou Argila Siltosa
8,00 |1880,57| 139,05| 0,00 | 1880,57 3 Silte Argiloso e/ou Argila Siltosa
8,25 |1732,98| 138,73 | 0,00 |1732,98 2 Argila e/ou Silte Mole
8,50 [1739,53|130,18| 0,00 |1739,53 2 Argila e/ou Silte Mole
8,75 [1804,32| 134,31 | 0,00 |1804,32 2 Argila e/ou Silte Mole
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3.4.4 CAMPO EXPERIMENTAL DA USP - SP

A cidade de Sdo Paulo esta situada sobre o Planalto Paulistano, em Sedimentos Terciarios da

Bacia de S&o Paulo e 0 Campo Experimental esta situado na parte oeste desta bacia.

O subsolo deste local contém uma primeira camada de solo coluvionar, argilo-siltosa, porosa,

marrom amarelada, seguido de solo saprolitico, proveniente do migmatito, com veios de

caulinita conforme dados ABEF (1989).

Os resultados da Tabela 3.14 sdo referentes aos pocos PIT I e PIT 111 em amostras retiradas de
pontos proximos aos ensaios de campo tipo CPT e SPT. Os resultados dos ensaios de

adensamento estdo apresentados na Tabela 3.15. Chamam a atencdo nessa tabela os resultados

de OCR com valores representativos de solo pré-consolidado (adensado).

Tabela 3.14 Ensaios de caracterizagdo na USP-SP (Peixoto, 2001)

PIT I
Prof.(m) | e [S(%) |n(®%) |yd (kKN/mM3) |yt (kN/m?) |ys (kN/M?) [w (%) | I, (%) |wn(%)
1,35 |068| 83 | 405 15,8 19,2 26,6 37 12 20
28 |080| 78 | 444 14,7 18,2 26,4 37 13 22
435 |077| 76 | 435 14,9 18,2 26,4 35 11 | 21,7
580 |085| 81 | 459 14,3 18 26,4 49 17 | 22,5
735 |063| 77 | 387 16,6 19,6 27,1 45 15 20
880 [065 | 76 |394 16,6 19,6 27,3 48 18 20
PIT Il
Prof.(m) | e [S(%) |n(®%) |yd (KN/mM3) |yt (KN/m?) |ys (KN/mM?) [we (%) | 1, (%) |wn(%)
1,35 |1,43 | 64 |58,8 11,9 14,6 40,9 35 9 21
28 |1,05 | 88 |51,2 14 17,4 37,6 34 10 21
435 |081 | 70 |448 14,7 17,8 26,5 375 | 11 21
580 (0,80 | 92 |444 15,2 18,8 31,1 45 15 22,5
735 (0,80 | 85 |44,4 15,3 19,1 27,6 41 20 25
880 [0,68 | 87 |405 16,4 19,9 27,8 45 20 22
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Na Figura 3.63 estdo os resultados da metodologia de Zhang & Tumay (1999) aplicada ao

Tabela 3.15 Parametros de compressibilidade na USP-SP (Peixoto, 2001)

Poco [Prof.(m) | e Cc OCR |Prof.(m) | e Cc |OCR
1,35 0,68 | 0,26 | 29,73 5,80 0,85 | 0,38 | 7,22
PIT I 2,8 0,80 | 0,34 | 20,84 7,35 0,63 | 0,20 | 7,59
4,35 0,77 | 0,31 | 10,56 8,80 0,65 | 0,23 | 6,41
Poco |[Prof.(m) | e Cc OCR |Prof.(m) | e Cc |OCR
1,35 1,43 0,33 0,86 5,80 0,80 - -
PIT 1l 2,8 1,05 0,33 6,24 7,35 0,80 | 0,22 | 5,41
4,35 0,81 - - 8,80 0,68 | 0,19 | 4,42

perfil. Tipicamente o perfil, para este sistema de classificacdo, classifica-se como silte areno-

argiloso até a profundidade 9 m. A partir desta profundidade, a parcela argilosa é aumentada,

mas ainda com material de caracteristica siltosa até quase 17 m de profundidade. Para o

restante do perfil as caracteristicas s&o de uma matriz argilosa.
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Figura 3.63 Classificacdo estratigrafica — USP-SP (Zhang & Tumay, 1999).
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Na metodologia de Eslami & Fellenius (1997, 2002) a estratigrafia da USP-SP é avaliada
como silte argiloso/argila siltosa para as profundidades: 0 a2 m; 4a 6 m; 6 a 10 m, e para as
profundidades entre 2 e 4m tém-se argila/silte mole com fracGes de silte argiloso/argila
siltosa; para 10 a 23 m tém-se um material classificado como silte arenoso com fragGes de

areia siltosa. Os resultados de alguns pontos estdo mostrados na Tabela 3.16.

Tabela 3.16 Classificacdo estratigrafica via Eslami & Fellenius (1997, 2002) USP-SP

Prof. | qc (kPa) | fs (kPa) | u2 (kPa) | gE (kPa) | Regido Estratigrafia

0,12 | 5073,25 | 228,30 0,00 5073,25
0,16 | 4819,83 | 216,89 0,00 4819,83
0,20 | 4059,17 | 182,66 0,00 4059,17
0,28 [ 3890,50 | 175,07 0,00 3890,50
0,29 | 2706,93 | 121,81 0,00 2706,93
0,36 | 2200,10 | 99,00 0,00 2200,10
0,40 | 1608,52 | 72,38 0,00 1608,52
0,48 | 1439,85 | 64,79 0,00 1439,85
0,64 | 1609,74 | 72,44 0,00 1609,74
0,76 | 1779,44 | 80,07 0,00 1779,44
0,92 | 1442,09 | 64,89 0,00 1442,09
1,00 | 1696,12 | 76,33 0,00 1696,12
1,04 | 1696,33 | 76,33 0,00 1696,33
1,16 | 1866,02 | 83,97 0,00 1866,02
1,17 | 1950,56 | 87,78 0,00 1950,56
1,20 | 1950,77 | 87,78 0,00 1950,77
1,80 | 1531,13 | 68,90 0,00 1531,13
1,88 | 1447,00 | 65,11 0,00 1447,00
1,96 | 1447,41 | 65,13 0,00 1447,41
2,04 | 144781 | 65,15 0,00 1447,81

Silte Arenoso

Silte Argiloso e/ou Argila Siltosa

Silte Argiloso e/ou Argila Siltosa

Silte Argiloso e/ou Argila Siltosa
Silte Argiloso e/ou Argila Siltosa

Silte Argiloso e/ou Argila Siltosa

Silte Argiloso e/ou Argila Siltosa
Argila e/ou Silte Mole

Silte Argiloso e/ou Argila Siltosa

Silte Argiloso e/ou Argila Siltosa
Argila e/ou Silte Mole

Silte Argiloso e/ou Argila Siltosa

Silte Argiloso e/ou Argila Siltosa
Silte Argiloso e/ou Argila Siltosa

Silte Argiloso e/ou Argila Siltosa

Silte Argiloso e/ou Argila Siltosa
Argila e/ou Silte Mole

Argila e/ou Silte Mole

Argila e/ou Silte Mole
Argila e/ou Silte Mole

10,03 | 5461,66 | 245,77 | 205,03 | 5256,64 | 4.a Silte Arenoso

10,06 | 5631,15 | 253,40 | 206,01 | 5425,14 | 4.a Silte Arenoso
10,14 | 6054,27 | 272,44 | 206,99 | 5847,27 | 4.a Silte Arenoso
10,15 | 6223,35 | 280,05 | 207,97 | 6015,37 | 4.a Silte Arenoso
10,18 | 6477,17 | 291,47 | 208,95 | 6268,22 | 4.a Silte Arenoso
10,19 | 6730,79 | 302,89 | 209,93 | 6520,86 | 4.a Silte Arenoso
10,20 | 6646,25 | 299,08 | 210,92 | 643534 | 4.a Silte Arenoso
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3.45 CAMPO EXPERIMENTAL DE PIEDMONT

O local é o campus experimental do Instituto de Tecnologia da Gedrgia (Atlanta - EUA). O
solo é da formacdo Piedmont e de origem residual e sdo primariamente produto da alteracao
de gnaisses, granitos e xistos. Os solos da Formacgdo Piedmont consistem basicamente areia
siltosa e siltes arenosos. Na Figura 3.64 tem-se a classificacdo via Zhang & Tumay (1999) e
mostra um perfil marcadamente silto-arenoso até a profundidade 5m. A partir dai, o perfil é
marcadamente em quase tua totalidade areno-siltoso (ou silto-arenoso).
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Figura 3.64 Classificacdo estratigrafica - Piedmont (Zhang & Tumay, 1999)

Para a classificacdo estratigrafica, conforme metodologia de Eslami & Fellenius (1997, 2002),
essencialmente tem-se um perfil silto areno-argiloso até a profundidade 5 m. A partir desta

profundidade, o solo € classificado até a cota 20 m como areia siltosa a silte arenoso.

Na Tabela 3.17 estdo dados de ensaios de caracterizacdo (limites de Atterberg), consolidacéo

e ensaio a compressdo triaxial (consolidado ndo drenado).
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Tabela 3.17 Parametros da Formacdo Piedmont (Mayne & Harris, 1993).

Prof. (m) e Cc W (%) do(°) w (%) 1,(%)
3,05 0,7 0,25 19,1 -
4,57 0,73 0,26 20 34,4
4,88 0,73 0,26 20 40,6
5,18 0,72 0,31 19,5 35,9
9,14 0,74 0,24 18 30,9
9,45 0,73 0,3 17,8 34
10,67 0,71 0,35 19 30
10,97 0,71 0,2 18,6 32 37£46 108x44
11,27 0,83 0,19 18,4 34,4
13,72 0,63 0,15 14,2 35,4
14,02 0,74 0,28 17,3 36,6
15,24 0,71 0,27 18 38,7
14,54 0,68 0,41 18,2 37,8
15,85 0,67 0,26 14,7 36

Os resultados anteriores referiam-se a campos experimentais e, a frente (no préximo capitulo),
serdo objeto de analises com as avaliacOes de capacidade de suporte e recalque. Além desses

locais, serdo analisados os perfis de obras localizadas na 212 N e na Asa Sul do D.F.

3.4.6 OBRA - 212N

A 212N ¢é uma das Super-Quadra Norte situada no Plano Piloto da Capital Federal e neste
local foi construido um edificio com seis pavimentos com térreo e sub-solo, tendo duas juntas
de dilatagéo, dividindo-o em trés blocos A,B e C. Foram executadas 401 estacas tipo helice
continua com aproximadamente 18m de profundidade, estando as cargas por bloco de
fundacdo entre 250 a 7300 kN. O trabalho de Soares (2004) apresenta detalhes da obra, sendo
mostrados, a seguir, os resultados dos ensaios de SPT e CPT deste autor.

A obra esta implantada em uma regido de aterro consolidado de aproximadamente 8,0 m. O
perfil médio dos ensaios de CPT realizados, bem como a classificacdo via Zhang & Tumay
(1999) estdo na Figura 3.65. Os 14 ensaios de SPT foram executados ap6s a escavacao do
subsolo (4,00m). Os valores da média (aritmética e geométrica) de Nspr € 0 resultado da
prova de carga estdo plotados na Figura 3.66 (a, b). Os resultados de Nspr apresentam uma
tendéncia de valores constantes (9 golpes com certa dispersdo) até 10 m, e ap0s esta

profundidade uma tendéncia de crescimento até valores da ordem de 50 golpes. O nivel
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d’agua variou no local entre 7 e 10 m. A estaca hélice continua ensaiada por este autor tinha

L=18 me D=0,4 m.
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Figura 3.65 Classificacdo estratigrafica na 212N (Zhang & Tumay, 1999).

2 [ 2 [=
4 } 4 §
. ;_
1
¥l =
8 _} 3
10— 10
GNP 12
: .0 3
1
F 14 14
PN 3
L 16
18 Li 18 E
20 20
¢ {
22 | 22 ‘F
24 | 24
e -
26 26
25 25 k‘
Nspt
0O 5 10 15 20 25 30 35 40 45 50
0
£
< 5|
Q
]
—_ &
g
(0]
k=l = 10
g 8
<] o
3 g
s € 15|
o
€
()
1S
S
S 20 -
[%]
[}
0
25

Carga no topo da fundagéo (kN)
150 300 450 600 750 900 1050 1200

(b)

Figura 3.66 Resultado médio de Nspt (M.A e M.G) e prova de carga da 212N
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3.4.7 OBRA - ASA SUL

O local é parte integrante do projeto de fundagBes do “Central Park”, um complexo de oito
blocos (A - H) constando de lojas e Kitinetes, situado na SGAS 905, lote 3, Asa Sul — Brasilia.
A prova de carga e ensaios de campo foram realizadas por Mota (2003) no Bloco F. Os
resultados dos ensaios tipo CPT mais proximo a fundacdo e das provas de carga (estaca e

tubul&o) constam da Figura 3.67(a, b, ¢, d). Na Figura 3.68 tem-se os resultados obtidos com a

metodologia de Zhang & Tumay (1999).
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Figura 3.67 Resultados de CPT e provas de carga na Asa Sul (Mota, 2003).
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Figura 3.68 Classificacao estratigrafica na obra Asa Sul (Zhang & Tumay, 1999)

Tipicamente o resultado da Figura 3.69, para o sistema de Zhang & Tumay (1999), classifica
0 solo como argiloso até a profundidade 9 m. A partir desta profundidade, as parcelas siltosa e
arenosa aumentam e ha uma acentuada diminuicdo da fracdo argilosa, até a cota 14 m, em

que, a partir dai, o material apresenta matriz arenosa.

Os resultados médios de propriedades do solo, em trés ensaios de laboratério, no horizonte de
solo residual lateritico (argila arenosa), sdo: y=16,6 kN/m®, yd=13,6 kN/m®, =0,94, n=48,4 %
e Sr=62,6 %. A prova de carga realizada por Mota (2003) ensaiou uma estaca escavada com
comprimento igual a 9 m e diametro do fuste igual a 0,3 m (Figura 3.67c) e um tubuldo que
esta assente na profundidade de 8,6 m, possuindo diametro do fuste igual a 0,6 m, diametro da
base igual a 1,5 m e altura do tronco cénico igual a 0,9 m. A carga maxima imposta ao
sistema tubuldo-solo foi 900 kN com deslocamento maximo de 6,66 mm (Figura 3.67d).

Executaram-se trés sondagens do tipo SPT (SPO1 a SP03), seguindo as orientagfes gerais da
NBR-6484 (ABNT, 1980), exceto quanto ao acionamento manual do martelo, sem coxim de

madeira, pois utilizou-se cabo de aco. Os resultados das trés sondagens estao na Figura 3.69.
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Figura 3.69 Sondagens tipo SPT na obra Asa Sul

Os resultados apresentados das metodologias de Zhang & Tumay (1997) e Eslami & Fellenius
(1997, 2002) foram aplicados, no caso dos campos experimentais e nos locais de obra em solo
brasileiro, a perfis de solos tropicais. Desta forma, segundo De Mio (2005), a génese e
estrutura deste tipo de solo é fundamental para caracterizar os diferentes tipos de
comportamento e identificacdo de variabilidades geotécnicas. Vale citar que num sistema de
classificacdo, nem sempre a resposta idéntica a de laboratério é conseguida, mas ha uma
resposta em termos de comportamento. Como visto anteriormente, as feicdes argilosas,
tipicamente em solos tropicais, sdo somente explicitadas em ensaios de granulometria quando
ha o uso de algum agente defloculante. Muitas particularidades dos solos tropicais merecem
ainda estudos aprofundados, sobretudo naqueles em que caracteristicas de expansibilidade s&o
identificadas. Hawkins et al (1990), citado por De Mio (2005), “indicam que o0s solos
tropicais apresentam caracteristicas particulares em funcdo da mineralogia variada,
estrutura, cimentacdo entre particulas, indices de vazios variavel, ndo correlacionavel com a
historia de tensdes, permeabilidade normalmente ndo relacionada a granulometria,
presencas de descontinuidade de baixa resisténcia, condicdo de ndo saturacéo,

frequentemente com grandes espessuras”.

Apesar disso, 0s métodos de Zhang e Tumay (1999) e Eslami & Fellenius (1997, 2002),

conseguiram identificar as feicdes comportamentais dos locais analisados com sucesso.
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4 ESTUDO DE CASOS E ANALISES DE DADOS

Neste capitulo serdo analisados 4 casos da literatura de resultados de provas de carga
instrumentadas em fundagdes escavadas (estacas escavadas e tubuldes), assentes em solo
argiloso. Serdo também propostas metodologias, usando resultados dos ensaios tipo CPT e
SPT, para a determinagdo da capacidade de suporte de fundagdes escavadas. A analise de

recalque sera avaliada usando os métodos descrito s no capitulo 2 e ANEXO 1 deste trabalho.

4.1 ESTUDO DE CASOS DE FUNDACOES ESCAVADAS - PARCELAS DO
FUSTE E BASE E PROPOSTA DE METODO DE EXTRAPOLACAO DA
CURVA CARGA-DESLOCAMENTO DE FUNDACOES ESCAVADAS

A resposta de provas de carga instrumentadas, em fundagdes escavadas isoladas, foi objeto de
intensos estudos a partir de 1960 com os trabalhos de Cooke & Whitaker (1961); O’Neill &
Reese (1970); Butler & Morton (1971) entre outros. Baseado nos trabalhos citados
anteriormente, fez-se um estudo da resposta de estacas escavadas e tubuldes representativos
dos dados apresentados. Resultados de carga versus carga ultima (Q/Q;), deslocamento (p),
diametro (D) e comprimento (L) sdo apresentados na Tabela 4.1, em se tratando de estacas

escavadas, e na Tabela 4.2 para os tubuldes.

Tabela 4.1 Resultados de provas de carga instrumentadas em estacas escavadas

N=122 ) Q/Q | p(mm) | D(m) | p/D (%) | L (m)
Minimo 0,16 0,20 0,46 0,03 6,10
Média 0,50 3,46 0,69 0,52 11,48
Maxima 0,79 18,39 0,94 3,02 16,76

Tabela 4.2 Resultados de provas de carga instrumentadas em tubuldes

N=358 | /Q [ p(mm) | Dy(m) | p/Dp(%) | L (m)
Minimo 0,10 0,05 1,22 0,004 9,2
Média 0,40 5,99 1,56 0,39 12,6
Maxima 0,72 29,21 2,08 1,53 16,2




Para a estaca tem-se (D=Dy), enquanto que no tubuldo t€ém-se (D e Dy), onde Dy € igual ao
diametro da base. Nas Figuras 4.1 (a, b) e 4.2 (a, b) s@o mostrados os resultados obtidos
graficamente para as andlises efetuadas para as estacas. Resultados de carga versus carga
ultima (Q/Qy) e carga na base versus carga ultima na base (Qu/Qpy) s@0 mostrados em fungio
do deslocamento ou da razdo (p/D). Os resultados ilustram a resposta destes tipos de

fundagdes quando se analisam as relagdes carga-deslocamento.
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Figura 4.2 Resultados de provas de carga instrumentadas em estacas escavadas
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Da Figura 4.1 (a, b), considerando véalida a relacdo logaritmica, tem-se que o deslocamento
necessario para se obter a carga ultima seria igual a 63,5 mm e a razdo p/D=9,4%. A ISSMFE
(1985) e o British Standard (1986) sugerem que a carga de ruptura poderia ser encontrada para
valores de p/D=10%. Para Reese & O’Neill (1988) a razao p/D=5% ¢ o ideal. Os autores
Hirany & Kulhawy (1989) sugeriram p/D=4% (25 a 30 mm). Vé-se que a curva carga-

deslocamento nao ¢ uma assintota, como alguns métodos de extrapolagdo consideram.

Quando se analisa a Figura 4.2 (b) tem-se que a relacao (Qw/Qpy) Versus p/D sugere uma razao
igual a 4,1% (Qu/Quy =1— p/D=4,1%) para a carga ultima. Na literatura analisada ¢ razoavel
admitir que, diferentemente do fuste, a mobilizagdo da base poderia ser alcancada para razio
p/D da base entre 4 e 10 %. Diferente do fuste, a carga tltima da base ¢ fortemente dependente
do diametro e da compressibilidade do solo abaixo da base da fundagdo. Analise semelhante é

mostrada para tubuldes na Figura 4.3 (a, b).

09{ Q/Q=0,108. Ln(p)+0,2647 — r* =0,729 09| Q/Q=0,112. Ln(p/Dy)+0,566 1*=0,728
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O Tubulbes Log.(TubuIGes)‘ O Tubuloes Log. (TubulGes)
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Figura 4.3 Resultados de provas de carga instrumentadas em tubuldes

Na Figura 4.3 (a, b) sdo apresentados os resultados para os tubuldes analisados, e tem-se para
a mobilizag¢do da carga ultima um valor de mais de 850 mm de deslocamento no topo ¢ uma
razdo p/Dy=47,5%. Vé-se que estes valores sdo impraticaveis no “mundo real” da pratica de
projetos. Assim, pode-se abstrair que, com relagdo a tubuldes e estacas de grande didmetro, o
critério mais adequado as obras correntes deve ser o de limitar o deslocamento maximo do

topo destes tipos de fundagdes para se determinar a carga de “ruptura” (ou carga de ruptura
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interpretada). Fellenius (2002) afirma que somente o fuste exibe ruptura (ruptura fisica) no
estrito sentido da palavra. Via de regra, os projetos correntes ndo admitem que os
deslocamentos ultrapassem 10 a 15 mm para cargas de trabalho. Tipicamente, valores de
deslocamentos méaximos no topo de uma fundagado entre 20 e 30 mm permitem que, para carga
de trabalho, se tenham deslocamentos da ordem de 10 a 15 mm ao longo da vida util da

fundagao

Paikowsky (1999) trata sobre a extrapolagcdo da capacidade de suporte a partir de provas de
carga que ndo foram levadas até a ruptura, € o mesmo desenvolveu um método analitico, a
partir de 63 casos historicos, para fundagdes cravadas levadas a ruptura. A metodologia prevé
a carga de ruptura (ou melhor, “carga de ruptura interpretada”) a partir dos métodos de Chin e

de Davisson fazendo uma equivaléncia entre os deslocamentos em ambos os métodos.

A carga de ruptura interpretada pela metodologia de Paikowsky (1999) equivale a igualar as

equagdes 4.1 e 4.2 e a carga de ruptura interpretada conforme Equacao 4.3.

(4.1)

p=3,81 mm+£+ PL
120 Ep.A

(4.2)

—-B++/B*+4.AX
Pri = A (4.3)

L

; B=aX+b-S; A=aSs;
Ep. A

Onde: X =3,81 mm+£; S=
120

Os coeficientes “a e b” da Equacdo 4.1 e 4.3 sdo obtidos a partir da metodologia do método de
Chin e foram definidos na Figura 2.29 e Eq. 2.36; D ¢ o diametro do fuste (ou base no caso de
tubuldes) (mm); E, ¢ o modulo de elasticidade da fundacdo (Estaca ou tubuldo); L é o
comprimento desta, A ¢ a 4rea da secdo transversal do fuste e P ¢ o carregamento vertical

imposto.
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A metodologia de Paikowsky (1999), conforme a Equagdo 4.3, foi avaliada com o uso da
proposicdo de Orr & Cherubini (2003), em que ¢ sugerido o uso de um indice estatistico

denominado Ranking Distance (R.D.). O indice R.D. ¢ calculado conforme Equagao 2.19.

Dos 63 casos historicos analisados por Paikowsky, usou-se 55 casos para a andlise em termos
do indice R.D.. Na Tabela 4.3 tem-se um resumo dos resultados, a partir do método sugerido

por Paikowsky (1999) comparativamente aos métodos Brinch-Hansen (1963) e Chin (1970).

Tabela 4.3 Ranking Distance (métodos de Paikowsky, Brinch-Hansen e Chin)

Método R.D. % de K [K=Qcaic/Qmea<1] Nivel de conservadorismo
Paikowsky | 0,215 60 a 80% Conservador (K=62%)
Brinch-Hansen | 0,317 40 a 60% Neutro (K=53%)
Chin 0.846 0 a20% Muito ndo conservador (K=9%)

Dos resultados apresentados acima, vé-se que o potencial do método apresentado por
Paikowsky (1999), comparativamente aos de Brinch-Hansen e Chin, ¢ mais robusto em termos
tanto da acuracia, por meio do valor médio de K (Qt calculado/Qt medido<1), quanto em termos de
precisdo, por meio do desvio padrio de K. O método de Paikowsky ainda pode ser
considerado conservador, ou seja, uma quantidade de valores de K (60 a 80%) foi menor que a
unidade, e assim a metodologia apresenta-se a favor da seguranca. Vé-se também que o
método de Brinch-Hansen exibe valores muito proximos aos identificados na metodologia
proposta por Paikowsky (1999) e apresenta nivel de conservadorismo neutro. O método de
Chin, mais uma vez, ¢ o pior deles, apresentando tanto maior valor de R.D. como valores

muito ndo conservador (grande quantidade de valores de K>1).

Na Tabela 2.28, o método de Davisson, base do método de Paikowsky, foi muito bem avaliado
com relagdo ao valor de R.D. (R.D.=0,16) e ¢ considerado conservador na determinagdo da
carga de ruptura de fundacdes escavadas. O método de Brinch-Hansen (80%), usado aqui,
obteve (R.D.=0,24) e considerado ndo conservador e o método de Chin obteve (R.D.=0,38) ¢ ¢
considerado muito ndo conservador. Na Tabela 2.28 destaca-se ainda o método de Van der
Veen que obteve (R.D.=0,21) e mostrou-se neutro, “perdendo” em termos de acuricia e
precisdo somente para os métodos de Davisson e Brinch-Hansen (90%). Este tltimo obteve

(R.D.=0,15) e ¢ considerado conservador.
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A metodologia de Paikowsky (1999) ¢ fundamentada em resultados de provas de carga em
fundacdes cravadas. Sugere-se aqui que a mesma pode ser utilizada para fundagdes escavadas,

mas que careceria de um banco de dados com este tipo de fundagao.

O uso de uma metodologia para fundagdes escavadas pode ser igualmente avaliado desde que
se tenha em conta que as fundacdes escavadas necessitam de maiores deslocamentos para se
alcangar a “carga ultima” (sobretudo a carga na base). O presente trabalho sugere que a carga
de ruptura interpretada para fundagdes escavadas (Pgri_rg), para fundacdes escavadas, seja
avaliada levando em conta a forma de execucao da fundacao e, assim, uma modificacao na

Equacdo 4.2 leva a Equagdo 4.4 como uma adaptacdo do método de Paikowsky.

—-B++/B*+4.AX

Pri > FE= 4.4
RI > F.E A (4.4)

L
Ep.A

Onde: X =15 mm +2RO; S = ; B=aX+b-S; A=aS

A variavel X apresenta duas parcelas, a primeira referente a mobilizagdo do atrito (15 mm) ¢ a
segunda (D/20) que representa o deslocamento da base. Note que a iinica mudancga, em relagao
aquela proposta na Eq.4.3, ¢ a da constante X que passa a ter um deslocamento inicial maior
que o descrito no método de Paikowsky (1999). O valor da constante X também poderia ser
usado, sem maiores problemas, conforme o valor previsto pela NBR 6122, em que X poderia

ser igual a X=(D/30=3,33% D), um valor de deslocamento menor, portanto.

O resultado da Figura 4.2(b) sugere valor de 4,1% D. Kulhawy (2004) sugere 4% D. Para
Reese & O’Neill (1988) tem-se 4 a 5% D para fundagdes com a base em solo coesivo e por
fim, o trabalho de Ng et al. (2001), que analisaram 38 resultados de provas de carga de estacas
escavadas com diametro entre 0,6 ¢ 1,8 m e comprimento entre 12 e 66 m, sugerem que
X=D/22,2=4,5% D e que o valor de “S” seja igual a S=L/(2.E,.A). Os autores avaliam ainda
que os métodos sugeridos pelo ISSMFE (1985) atribui 10%D, Brinch-Hansen (1963) e Butler
& Hoy (1977) requerem movimentos muito acentuados e que sdo dificeis de serem alcancados
para estacas de didmetros e comprimentos maiores. Notadamente, o0 método proposto por Ng

et al (2001) sofreria pequenissimo aumento na carga de ruptura interpretada quando se
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compara ao valor sugerido de 5%D e nota-se que a parcela da constante S, que relaciona a

parcela de encurtamento elastico, seria muito pequena.

O método adaptado de Paikowsky (Equacao 4.4) pode ser muito afetado quando o indice de
esbeltez (L/D) for maior que 60. A metodologia aqui sugerida ndo encerra a discussdo sobre a
“carga de ruptura” extrapolada de provas de carga, mas delineia que a carga extrapolada, para
fundagdes escavadas, seja associada a valores de deslocamentos mais realistas. A aplicagdo
desta metodologia a tubuldes pode ser mais bem representada com o uso da constante
X=(Dv/30=3,33% D) ou a imposicdo de um determinado deslocamento (20 a 30 mm, por
exemplo) e, assim, alcancar a carga limite a valores de deslocamentos mais realistas e
condizentes com a realidade das estruturas em geral. O valor da constante “X” acomoda os

valores de deslocamento necessarios a mobiliza¢ao do fuste e da base.

A Tabela 4.4 mostra os resultados obtidos, a partir da metodologia sugerida na Equacao 4.4,
para as fundacdes ensaiadas no centro de convencdes (estaca escavada e tubuldo) com os
respectivos resultados das provas de carga nas Figuras 3.40 e 3.50. Destas figuras tem-se para
o tubuldo uma carga maxima de 1950 kN e deslocamento méximo no topo de 3,11 mm
enquanto que na estaca (com a base retirada) tem-se carga maxima de 1400 kN e

deslocamento maximo de 14,85 mm.

Tabela 4.4 Aplicagdo do método proposto ao tubuldo (T cc ) € estaca (EEF;)

Parametros Tubulao Parametros Estaca

Di=0,7 m D=0,7 m

Dp=1,7 m D,=0,7 m

L=15,3 m L=14,3 m Pri—re (kN)= 1423
E,=25 GPa E,=25 GPa

=15 mm+3,3% D

a=2,96.10" PrirE (KN)= 3275 (Tcc rB) a=6,85.10" (p ;3% D)
b =7,09.10" (p=15 mm+3,3% Dy) b =7,04.10"
X=71,67 mm X=38,33 mm (EEF1)
$=2,36.10" $=2,20.10"

A=6,96.10° A=1,51.10"

B=2,17.10" B=2,67.10"

(Exceto 1° ponto) (Todos 0s pontos)

a=2,96.10" a =6,85.10"

b =7,09.10* b =7,04.10" Pri—r ke (KN)= 1431
X=100 mm X=50 mm_ (p=15 mm+5% Dy,)
S=2,36.10 S=2,20.10

A=6.96.10" Priore (KN)=3305 (Tccrs) A=1,51.10"7 (EEr)

B=3.10" (p=15 mm+5% Dy) B=3,47.102
(Exceto 1° ponto) (Todos os pontos)
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A Tabela 4.4 mostra também os respectivos valores associados ao uso da Equagao 4.4. No
exemplo do tubuldo, com excecdo do primeiro ponto da relacdo carga-deslocamento, todos os
demais foram usados na determinacdo das constantes “a” (inverso da carga ultima) e “b”
(inverso da rigidez (tangente) inicial do sistema estaca-solo) a partir do método de Chin. Para

a estaca (EEg) todos os pontos carga-deslocamento foram usados na obtengao de “a” e “b”.

O valor de carga de ruptura interpretada para o tubuldo ¢ 70% maior que o valor maximo
imposto ao sistema, o que submete a uma discussdo sob a validez do método. Nao se trata aqui
de uma carga de ruptura no sentido fisico e sim convencional (fun¢do do didmetro da base). O
deslocamento necessario seria de 71,67 mm (p=15+3,3% D) e 100 mm (p=15+5% D)
respectivamente. O valor de carga maxima disponivel do sistema foi de 2000 kN para o

conjunto (macaco e célula de carga).

Ainda no centro de convencdes foi realizada prova de carga no tubuldo com o fuste
completamente escavado. A Figura 3.54 mostra o resultado da prova de carga onde somente a
base foi solicitada (T¢cc B1). A metodologia anteriormente citada prevé a atuacdo das parcelas
fuste e base. Como somente a base esta contribuindo, o valor do deslocamento da base (X) foi
modificado impondo um deslocamento de 20 mm (julga-se que este valor de deslocamento
seja absorvido por uma determinada estrutura), por exemplo, e assim X=(Dy/85=1,18% Dp).
Na Tabela 4.5 tem-se que o valor encontrado para a carga de ruptura interpretada foi igual a
2595 kN bem como os respectivos valores de parametros usados. Nesta analise (Tcc 1) todos

os pontos carga-deslocamento foram usados na determinacao dos pardmetros “a” e “b”.

Tabela 4.5 Aplicacdo do método a prova de carga realizada no Tubuldo (T cc 1)

Parametros Tubul&o
- T h =293
%20 (*), Saa610¢ | Prre (KN)=2595 (Ten)
A=6,90.10"; B=7,53.10” (p=1,18% D)
(Todos os pontos)

Dos resultados obtidos, para o tubuldo, tem-se uma diferenca de 1,32% entre as cargas de
ruptura interpretadas considerando deslocamentos da ordem de 3,33 e 5% do didmetro da
base. Os resultados sugeridos sdo praticamente iguais diferindo apenas o deslocamento
necessario para que o mesmo seja alcancado. Quanto a estaca, os dados novamente se
mostraram equivalentes com diferenca de apenas 1,36% aos resultados observados na prova

de carga.
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Os resultados do campo experimental da UnB estdo nas Figuras 3.17 (Perez, 1997) e 3.20.

Aplicando o método (proposto na Eq. 4.4), tém-se os resultados nas Tabelas 4.6 e 4.7 para a

estaca e o tubuldo, respectivamente.

Tabela 4.6 Aplicacdo do método proposto a estaca (Perez, 1997)

Parametros

Estaca

D~=0,3 m; D,=0,3 m
L=8 m; E,=15 GPa

(Todos os pontos)

PRI—»F.E (kN): 319

(p=15 mm+3,33% D)
a=2,92.10% b =5,41.10°
X=25; S=3,77.10°
A=1,1.10"; B=7,83.102

PRI—»F.E (kN): 323
(p=15 mm+5% D)

ldem acima (X=30; B=9,28.10?)

Tabela 4.7 Aplicacdo do método proposto ao tubuldo (Trp)

Parametros

Tubulao

D=0,7 m; D,=1,65m
L=8 m; E,=20 GPa

(dltimos 6 pontos)

Pri—re (KN)= 1984 (Tp)
(p =15 mm +3,33%Dy,)
a=4,37.10"% b =4,7.10°
X=70; S=1,54.10"
A=6,73.10% B=3,52.107

PRI—»F.E (kN): 2061 (TFB)
(p=15 mm+5% Dy,)
a=4,37.10"% b =4,7.10°
X=97,5; S=1,54.10"
A=6,73.10%; B=4,72.107

Na Tabela 4.8 ha a aplicagdo do método de Van der Veen para os casos da estaca escavada e

do tubuldo ensaiados no campo experimental da UnB.

Tabela 4.8 Aplicacdo do método de Van der Veen a estaca (Perez, 1997) e (Trp)

Estaca

Tubuldo

Qu (kN)= 320,1 (5=35 mm)
o= 0,284747641
B=0,166527435

r2=0,99853172

Qu (kN)= 1903 (6=113 mm)
o= 0,036744761
B=0,073618555
12=0,991152984

A partir dos resultados obtidos nas Tabelas 4.6 a 4.8 tem-se que o método de Van der Veen

mostra-se apropriado ao uso tanto da estaca escavada quanto ao tubuldo na avaliacdo destas
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provas de carga. Enquanto que o método de Van der Veen aponta a uma carga de ruptura
extrapolada, e considera que haveria ruptura naquela carga a custo de um determinado
deslocamento, a metodologia modificada (apresentada), diferentemente, determina uma carga
convencionada a um determinado valor de deslocamento, obtendo-se uma carga limite,
portanto. O valor da carga de ruptura, obtido pelo método de Van der Veen para o tubuldo,
mostrou-se menor que o método sugerido para um deslocamento de (p=15 mm+3,33% Dy)
mas, em contrapartida, o valor obtido por Van der Veen (1903 kN) ¢ alcancado a
deslocamentos da ordem de 113 mm enquanto que o método sugerido, alcan¢a uma carga de
1984 kN a deslocamentos da ordem de 70 mm. Para um deslocamento de (p=15 mm+5% D),

o valor obtido pela metodologia foi de 2061 kN e foi alcancado a deslocamentos de 97 mm.

Considerando os ensaios executados no centro de convengdes e representados na Tabela 4.4,
nota-se, do resultado da prova de carga (vide Fig. 3.50), que esta mostrou um deslocamento
maximo no topo da fundagdo de pouco mais de 3 mm e que, admitindo que a carga limite
possa ser alcangada para um deslocamento maximo de (p=15 mm+3,33% D,=71 mm) a carga
seria de 3275 kN. O valor obtido com a metodologia de Van der Veen foi de 3152 kN para um
deslocamento de aproximadamente 30 mm, deslocamento este de menos que a metade daquele
sugerido pela metodologia aqui apresentada. Apesar do valor da metodologia de Van der Veen
ser muito proximo daquele obtido na nova metodologia, este conduz a uma carga maxima,
diferentemente da metodologia sugerida, que alcanca uma carga limite a partir de um

determinado deslocamento.

Nao ha, efetivamente, uma “ruptura” do ponto de vista formal para a parcela da base, mas sim
uma carga limite que estd associada a um determinado deslocamento que a base sofre, dai a
importancia de considerar as curvas “q-z” como representativas do comportamento da base de

fundagdes escavadas, com a avaliagdo se as mesmas sdo apoiadas em solo argiloso ou arenoso.

Dos resultados obtidos nas Tabelas 4.1 e 4.2 e Figuras 4.1 a 4.3, vé-se uma dispersao razoavel
nos resultados uma vez que as parcelas de resisténcia de fundagdes escavadas, tanto a lateral
quanto a da base, sdo inegavelmente influenciadas por véarios fatores. Estes foram mostrados
na Capitulo 2 (Tabela 2.1). Schmertmann et al. (1998) avalia o efeito da técnica de constru¢do
a partir de resultados com célula Osterberg (O-CELL). Fellenius et al. (1999) avalia uma
fundacdo tipo barrete executada com a presenca de uma O-CELL. A célula Osterberg ¢ um

equipamento usado para avaliagdo das parcelas lateral e da base separadamente sem o uso de
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qualquer sistema de reacao ou instrumentagdo, tanto em estacas escavadas quanto cravadas. O
sistema funciona por uso de célula de expansdo localizada proximo a base da fundagdo. Os
resultados de Schmertmann et al. (1998), a partir de casos historicos, mostraram o impacto
sobre as parcelas de resisténcia e sdo mostrados nas Figuras 4.4 a 4.6 ¢ mostram os efeitos
sobre a limpeza da base em solo arenoso, em rocha alterada e o efeito da correcdo na

concretagem (tempo e técnica) e na limpeza da base, respectivamente.
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Figura 4.6 Efeito da falta de limpeza da base e correcdo na concretagem
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Dos resultados apresentados, nota-se que t€ém-se flagrante influéncia da técnica de construcao,
em especial relativo as parcelas de resisténcia. Nota-se também os efeitos de limpeza do furo,
associado ao tempo em que a cava fica aberta até a concretagem, efeito de dosagem,
langamento do concreto, rugosidade da parede do furo (uso de equipamento imprdprio), mau
uso da dosagem de fluido estabilizante (tipicamente, bentonita), entre outros. Com o uso da
célula de expansdo estes fatores podem ser estudados e quantificados. Diferentemente, com o
uso da prova de carga convencional, isto dificilmente poderia ser feito e, desta forma, tais

fei¢des poderiam ser mascaradas.

Diante do exposto anteriormente, vé-se a dificuldade de se determinar a parcela da base de
fundagdes escavadas de didmetros menores que 0,6 m, ou em outras de didmetros maiores em
que nado haja, por exemplo, a limpeza da base adequada. Nao ¢ razoavel desconsiderar a
parcela da base de fundagdes de diametros menores em detrimento de se investir em formas de
melhorar a técnica de instalagdo deste tipo de fundacdo escavada e, assim, tornar o projeto de
fundagdes escavadas mais econdmicas e melhor avaliado tecnicamente. As fundagdes
escavadas “trabalham” fundamentalmente por atrito lateral, mas isso ndo significa
desconsiderar a parcela de base, sobretudo porque o deslocamento para a plena mobilizagao do
atrito ocorre a pequenos valores (10 a 20 mm). Diferentemente, a base de fundagdes escavadas
necessita de deslocamentos da ordem de (5 a 20% D) para que a mobilizagdo possa ser
considerada como total. Fellenius (2002) mostra que somente o fuste exibe carga ultima isto €,
somente a parcela lateral consegue ser totalmente mobilizada, enquanto que a base se
comporta de maneira similar a uma sapata, instalada em profundidade, ou seja, ndo exibe, na
relacdo carga-deslocamento, qualquer ponto de maximo ou que possa efetivamente denotar
ruptura fisica. Este mesmo autor apresenta resultados de provas de carga em sapatas com os
trabalhos de Ismael (1985) com lados B=0,25 a Im e Briaud & Gibbens (1994) também em
sapatas quadradas de lado B=1 a 3 m, conforme Figura 4.7. Note que ndo ha qualquer
indicacdo de ruptura, mesmo para deslocamentos da ordem de 10 a 15% do lado da sapata (B)

para os dois conjuntos de dados.

Santos (2001) executou um tubuldo com as seguintes medidas: didmetro do fuste, base, altura
do tronco conico e cota de assentamentos iguais a 0,6 m; 1,5 m; 0,9 m; 8 m, respectivamente.
O comprimento final do fuste pode ser aproximado para 6,7 m. O tubuldo foi instalado no
Campus Experimental em Sao Carlos (EESC-USP) e usou-se uma forma alternativa de

determinagdo das parcelas de resisténcia. Usaram-se placas de isopor sobrepostas com altura
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de 0,4 m separando o fuste e a base (inicio do tronco conico) do tubuldo. A prova de carga foi
do tipo rapida e os incrementos de carga foram de 20 kN para o fuste e 75 kN para a base. A
Figura 4.8 mostra o resultado obtido para as parcelas de resisténcia. Alternativamente, a
Figura 4.9 mostra o mesmo resultado, mas agora sob a forma normalizada (deslocamento da

base em relacao ao diametro da base) e sob forma idéntica a Figura 4.7.
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Figura 4.7 Resultados de provas de carga em sapatas (Fellenius, 2002)
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Figura 4.9 Resultados de prova de carga em Tubuldo (Base) (Santos, 2001).

Os resultados das andlises de Santos (2001) mostram nitidamente que somente o fuste exibe

ruptura e de que a base ndo alcanga a “ruptura” até valores de 8% do didmetro da base.

O trabalho de Carneiro (1999), também na EESC, mostra na Figura 4.10 as parcelas de
resisténcia de uma estaca escavada de 0,6 m de didmetro e 8 m de comprimento. Nitidamente

a parcela da base nao consegue alcancar um valor tltimo.
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Figura 4.10 Resultados de prova de carga em estaca escavada (Carneiro, 1999).
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Fellenius (2002, 2004) ¢ enfatico em dizer que “o conceito de capacidade de suporte ultima
ndo se aplica a base”. Varios resultados de fundagdes escavadas utilizando célula tipo
Osterberg (O-CELL) confirmam esta assertiva, ou seja, de que a forma da “curva” carga-
deslocamento na base ndo mostra um valor ultimo para a parcela da base (pelo menos até
deslocamentos da ordem de 40% Dy) mas, desde que a base esteja limpa (Schmertmann &
Hayes, 1997, Fellenius et al., 1999, Osterberg, 1998, Castelli & Wilkins, 2004, Gordon et al.,
2004 entre outros).

Os resultados apresentados nas Figuras 4.8 e 4.9 poderiam ser melhor avaliados se a prova de
carga tivesse sido lenta. Sabidamente a velocidade de aplicacdo do carregamento tende a
elevar a carga de ruptura e, como nao ha tempo para estabilizacdo dos deslocamentos, a
analise de recalques fica prejudicada (prova de carga rapida ndo se presta tipicamente a
analises de recalque). Os dados sugerem Q) igual a 350 kN (deslocamento de 9 mm). O uso de
diferentes incrementos prejudica a composicdo da curva carga-deslocamento total. Iguais

incrementos resolveria isto.

Diferentemente, Carneiro (1999) avalia as parcelas com o uso de instrumentagdo em
profundidade (strain gages) e a prova de carga ¢ do tipo lenta. A fundacdo ensaiada tem
diametro de fuste igual a 0,6 m e comprimento de 8 m. Da Figura 4.10, nota-se que, para uma
carga da base de 406 kN, o fuste ¢ totalmente mobilizado a um deslocamento de 17 mm. Com
isto, o atrito unitario ¢ de aproximadamente 27 kPa para o perfil da EESC. Avaliando agora os
resultados obtidos por Santos (2001) (vide Figura 4.8) tem-se um atrito unitirio de
aproximadamente 28 kPa, o que ¢ praticamente igual ao ensaio tipo lento, mas a um nivel de
deslocamento de 9 mm, e ndo 17 mm como o encontrado no ensaio lento. Desses resultados
nota-se que pouquissima diferenca foi evidenciada com o uso de ensaio lento ou rapido para o
campo experimental da USP-Sdo Carlos, e que a capacidade de ultima da base ¢ associada a
um determinado valor de deslocamento e ndo ha, de fato, um valor ultimo para esta parcela.
Nos resultados de Carneiro (1999) da Fig. 4.10, vé-se que a curva final de capacidade de
suporte poderia ser comentada da seguinte forma: até 17 mm, um valor maximo da parcela
lateral ¢ alcancado e este valor em geral diminui de forma mais ou menos acentuada ou
mantém-se aproximadamente constante. Diferentemente, a parcela da base permanece
crescente, mesmo que a um menor gradiente. Logo, a partir do valor de pico do atrito lateral, a
curva final mostrard uma compensagdo entre as parcelas, ou seja, enquanto o atrito diminui a

parcela de base “for¢a” a curva final a um valor menor com o efeito da diminuigdo de Q.
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Esta diminuigdo pode ocorrer (strain softening) em fungéo de particularidades do solo como,
por exemplo, efeitos de preconsolidacdo, presenca de minerais argilicos do grupo das
esmectitas (ilita ou montmorilonita, por exemplo). A Fig. 4.10 reforca a discussdo e,
considerando que todo o atrito tenha sido mobilizado para os deslocamentos envolvidos,
pequena diminui¢do de resisténcia lateral, pds-pico, poderia ter ocorrido e, desta forma, a parte
final da curva mostra-se nitidamente crescente. Assim, num determinado resultado de prova de
carga em que se poderia atribuir um valor Ultimo, mesmo para esse resultado, a resisténcia
ultima da base ndo ¢ alcancado, ocorrendo uma compensagao entre a resisténcia pos-pico que,
tipicamente, diminui, € uma possivel menor taxa de crescimento da resisténcia da base e, desta
forma, mostra-se com aparente ruptura. Nas estacas analisadas da EESC foi feito limpeza na

base das mesmas.

Fellenius (2004) explica que a aplicagdo do conceito de resisténcia tltima a parcela de base ¢
errada, mas ndo significa que sua aplicagdo esteja errada, ou seja, as inconsisténcias sdo das
hipoteses envolvidas nas metodologias racionais usadas. A resisténcia “Ultima”, ou mais
propriamente “resisténcia limite” da base estd sempre associado ao deslocamento da base da
fundacao que ¢ fungdo da combinacao entre rigidez (compressibilidade) e do estado de tensao
(efetiva) do solo abaixo da base da fundagdo. A possivel excecdo, em termos de ruptura da
base, seria a hipdtese de se ter um carregamento rapido da estaca com a base em uma argila
onde poro pressoes sdo geradas durante o carregamento. Poulos & Davis (1980) comentam
que, para efeito de projeto, ha suficiente acurdcia em se usar o conceito de mobilizacao
simultdnea das parcelas de resisténcia (Eq. 2.1). Decorre dai que, para fundacdes escavadas
em particular, o valor de capacidade de suporte deve estar associado a um valor de

deslocamento a que a estrutura possa suportar.

Omer et al. (2002), a partir de ensaios em estacas escavadas totalmente instrumentadas,
verificaram que ¢ freqiiente se encontrar que a relagdo entre a carga e o recalque na base seja
linear até certo nivel de tensdo. E mais, se abaixo da base da fundagdo apresentar solo fofo
(solto), a porg¢do inicial da relagdo carga versus recalque na base ¢ ndo linear. Desta forma, a
modelagem da componente da base deve levar o efeito da limpeza (ou ndo) desta. Alguns dos
resultados obtidos por Omer et al. (2002) sdo mostrados na Figura 4.11. Essa figura mostra o
resultado de provas de carga em que a carga e o deslocamento na base foram medidos. Em trés
delas (estacas: TP3, TP4 e TP5) havia material fofo sob a base e, nitidamente, tem-se uma nao

linearidade para as estacas com material fofo sob a base.
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Figura 4.11 Py/Py, versus dy/(mDy) em estacas escavadas (Omer et al.,2002)

Vé-se que para deslocamentos da ordem de 10% do didmetro da base da estaca (m=0,1) e para
as estacas com base limpa, a relag@o entre carga e didmetro ¢ essencialmente linear. Os valores
sugeridos de “m” por Coyle & Reese (1966) e AlSI (1975) ¢ de 0,3 para solos com base em

solo coesivo. Tomlinson (1994) propde que m=0,25 (com d,=150 mm) e D,> 600 mm.

Do exposto acima, pode-se sugerir que a metodologia apresentada na Equacdo 4.4 representa
um valor de carga limite e ndo propriamente uma carga de ruptura. O valor de deslocamento
sugerido ¢ (6=15+5%D) para estacas escavadas com didmetro menor do que 0,7 m. Para
tubuldes ou estacas com didmetro maior que 0,7 m recomendam-se valores da ordem de (6=2
a 3% D). Ainda, vé-se do exposto a crucial influéncia da limpeza da base da fundagdo
escavada na respectiva parcela de resisténcia. Ha de se utilizar métodos de execucao de
fundacdes escavadas com a devida atengdo a este item. Os exemplos mostrados evidenciam
que ndo ha a ruptura (no sentido estrito) da base de fundacdes escavadas mesmo para a relacao
(0/Dy) entre 10 a 15%, ou seja, valores preconizados por respeitados codigos de Fundagdes. O
método de Van der Veen foi adequado para a extrapolacdo, e apesar de considerar um valor
ultimo para a capacidade de suporte, o deslocamento a que esta “carga ltima” esta associada ¢
realista. Desta forma, insere-se aqui a resisténcia limite, ou seja, uma resisténcia associada a

um valor de deslocamento, realista para um determinado tipo de fundagao.
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4.2 AVALIACAO VIA CPT DA CAPACIDADE DE SUPORTE DE
FUNDACOES PROFUNDAS ESCAVADAS

A seguir sdo analisadas fundacdes escavadas (estacas, tubuldes e E.H.C) nos locais
apresentados no Capitulo 3. As analises incluiram metodologias desenvolvidas desta pesquisa,
que respeitam a forma de execucdo da fundagdo e usam os resultados dos ensaios CPT e SPT.
Com relagdo ao ensaio tipo CPT, os trabalhos de Eslami & Fellenius (1997, 2002), com
relagdo a capacidade de suporte, serdo a base da metodologia sugerida no presente trabalho. A
avaliacdo da metodologia original foi incluida num cdédigo de programagdo feito em
linguagem Visual Basic (V.B). Baseada na Tabela 2.16 ¢ nas Equacdes 2.17 ¢ 2.18 (Item
2.3.3.2), as parcelas de resisténcias (lateral e base) sdo avaliadas. Ha também a sugestao de se
usar os resultados obtidos com esta metodologia para a obtencao da distribuicdo de carga em

profundidade (para a carga limite).

4.2.1 ESTACAS ESCAVADAS

Uma vez que a metodologia de Eslami & Fellenius (1997, 2002) ¢ focada para o uso de
estacas cravadas, sugere-se a incorporacdo de fatores empiricos aplicados aos valores das
parcelas de resisténcia. No caso de fundagdes escavadas, os fatores a serem introduzidos as
parcelas de resisténcia sdo tipicamente menores que a unidade. Esta redugdo faz-se pelo uso de
coeficientes, aqui nomeados de k; e k,, para as componentes de resisténcia lateral e da base,
respectivamente. Os valores de kj e k, foram avaliados de forma empirica usando resultados de
Q1 e Qp de provas de carga instrumentadas, via retro-analises. Usando os valores de k; = k,=1
tem-se o método original de Eslami & Fellenius (1997, 2002) para estacas cravadas. Para as
fundagdes escavadas, as parcelas de resisténcia serdo minoradas pelos coeficientes k; e k. Os
coeficientes sdo fungdo de inimeras variaveis tais como: forma de execucdo da fundacgao,
tempo entre a abertura do furo e a concretagem, limpeza da base, relagdo agua/cimento e
mesmo de condi¢cdes ambientais, deslocamento do topo da fundagdo, entre outros. A seguir

serdo avaliadas fundagdes escavadas usando a metodologia acima sugerida.
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A avaliacao da capacidade de suporte no CEUnB ¢ feita admitindo o resultado obtido pela
prova de carga de Perez (1997). Na Figura 3.17 tem-se representada a resposta do sistema
fundagdo-solo através da prova de carga. A resisténcia total ¢ admitida ser igual a 320 kN e as
parcelas lateral e ponta iguais a 270 kN e 50 kN, respectivamente, conforme discutido no
Capitulo 3. Na Figura 4.12 (a, b, c¢) tem-se o resultado obtido com a metodologia aqui
modificada de Eslami & Fellenius (1997, 2002) para a estaca escavada de 0,3 m de didmetro e

8 m de comprimento. Os coeficientes k; e k, foram iguais a 0,78 e 0,35 respectivamente.
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Figura 4.12 Parcelas de resisténcia de estaca (Perez, 1997) no CEUnB
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Na Figura 4.12 (a e b) tém-se as parcelas de resisténcia unitarias do fuste e da base,
respectivamente. Estes resultados foram obtidos com coeficientes Cs (Tabela 2.24) de valores
tipicos (médios) desta tabela. Apds a obten¢do da capacidade de suporte lateral e da base, as
parcelas sdo divididas pelas areas (lateral e da base) obtendo-se os resultados das parcelas
unitarias. Na Figura 4.12c tem-se as parcelas de resisténcia lateral e de ponta médias, ou seja,

para o CEUnB a 8 m de profundidade as capacidades sdo 270 e 50 kN, respectivamente.

O atrito lateral unitario variou entre 7,5 ¢ 75 kPa com valor médio de 36,1 kPa ao longo do
perfil do CEUnB até a profundidade da base da fundagdo, enquanto que a resisténcia unitaria
da base variou entre 300 e 775 kPa com valor médio de 457,8 kPa. O valor de k;, ¢ fun¢do do
movimento que a base sofre, desta forma, quanto maior o valor do deslocamento sofrido por
esta, maior o valor do coeficiente k,. Da mesma forma que no item 4.1, a carga limite esta

associada a um determinado valor de deslocamento sofrido pela fundacgao.

O caso a seguir ¢ da estaca escavada ensaiada no Centro de Convengdes (EEg; conforme dado
na Fig. 3.40) e, somente a resisténcia lateral ¢ avaliada uma vez que esta fundacao teve o solo
sob sua base retirado conforme mostrado na Figura 3.42(a, b). Os resultados dos ensaios de
CPT (q. e f5) médios para o CC sdo mostrados na Figura 4.13 (a, b). Na Figura 4.14 (a, b) tem-
se o resultado obtido com a metodologia sugerida para o atrito lateral unitario e a carga ao

longo do comprimento da estaca.
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Figura 4.13 Resultados médios (M.G.) dos ensaios de CPT no CC
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Figura 4.14 Resultados da metodologia aplicados ao CPT médio no CC

Os resultados obtidos na Figura 4.14 consideraram que o atrito lateral foi totalmente
mobilizado para a carga maxima de 1400 kN (EEg;) e carga atribuida a base igual a zero.
Desta, forma, o valor do coeficiente empirico kj, via retro-analise, foi igual a 0,83. Na Figura

4.14(b) tem-se o resultado da carga lateral em profundidade para o centro de convencdes.

Considerando o resultado com a metodologia proposta, o atrito unitario médio (Fig.4.14a) ao
longo de todo o comprimento da fundacdo tem um valor de 44,8 kPa. Alternativamente, o

valor do atrito unitario médio derivado da prova de carga foi de 44,5 kPa=[1400/(.0,7.14,3)].

De forma a obter, com os casos analisados, a resisténcia lateral unitaria em fungdo das
medidas de resisténcia do ensaio de CPT (q. ¢ f;), avaliou-se as relacdes (q;)/(qex) € (qi)/(fs+) ao
longo do comprimento da fundagdo. Os valores de qc+ e fe representam os valores médios
(média aritmética), ao longo de todo o comprimento desta, dos registros de g e f; do ensaio de
CPT. O valor de q; é obtido conforme a metodologia sugerida e, para o Centro de Convengdes,
as respostas foram (q;)/(qc)=1,9% e (q)/(f;)=0,487. No Campo Experimental da UnB (Figura
4.12) os valores foram (q;)/(qc+)=2,5% e (q1)/(fs+)=0,526 com coeficiente k; igual a 0,78.
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O outro local avaliado por esta metodologia foi o Campo Experimental da Escola de
Engenharia da USP de Sao Carlos (EESC), que conta com grande niimero de provas de carga
em estacas escavadas e tubuldes. Os resultados sdo apresentados em Carneiro (1999) e
referem-se a uma fundagdo escavada instrumentada com comprimento de 8 m e didmetro de
fuste 0,6 m e possuindo o fuste escavado mecanicamente com a base limpa. A Figura 4.15(a,
b) apresenta os resultados de ensaio de CPT usados na analise. Os dados de resisténcia de
ponta e atrito lateral foram obtidos a partir da média geométrica em cada profundidade de uma
série de ensaios de CPT realizados na area experimental da EESC. O Nivel d’agua foi
considerado nas analises sob a forma de poro pressao de agua hidrostatica e encontra-se na
profundidade 7m. A partir das andlises efetuadas com a metodologia proposta no presente

trabalho tem-se os resultados obtidos na Figura 4.15(c, d).
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Figura 4.15 Resultado de ensaios de CPT e analises realizadas na EESC
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Os resultados obtidos na Figura 4.15 foram respaldados por resultados de prova de carga
instrumentada em estaca escavada realizada no local. A carga total foi igual a 560 kN sendo
que as parcelas de atrito e base foram iguais a 400 kN e 160 kN, respectivamente. Desta
forma, os valores dos coeficientes empiricos k; e k, foram iguais a 0,56 e 0,24
respectivamente. Considerando o atrito unitario médio ao longo de todo o comprimento da
fundacdo obtido com a metodologia (Figura 4.15c) tem-se um valor de 25,34 kPa. O resultado
do atrito lateral unitario ora analisado compara bem com o resultado obtido via estaca
instrumentada por Carneiro (1999), e no trabalho de Santos (2001), que obtiveram valores
para o atrito unitario de aproximadamente 28 kPa. A resisténcia unitaria da base, para um
valor de deslocamento de aproximadamente 10% do didmetro desta, foi de 567 kPa com um

valor de k, igual a 0,24.

Para o perfil apresentado, o valor médio da resisténcia de ponta (q.) ao longo do comprimento
da fundacao foi igual a 2,18 MPa enquanto que o atrito lateral médio, medido no ensaio de
CPT, foi de 82,82 kPa. Desta forma, (q;)/(qex)= 1,163% e (qi)/(fs+)= 0,306 para o perfil da
EESC.

Da mesma forma que o obtido na Figura 4.14(b) tem-se o perfil de resisténcia em funcio da

profundidade conforme Figura 4.16, abaixo.

Carga Total (kN)
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Figura 4.16 Distribui¢ao de carga total em profundidade no perfil da EESC
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A seguir serdo avaliados os resultados de uma estaca escavada executada no campo
experimental da Universidade de Campinas (UNICAMP). Os resultados constam no trabalho
de Albuquerque (2001) e referem-se a uma fundagao escavada com comprimento de 12 m e
didmetro de fuste 0,45, tendo o fuste escavado mecanicamente. Provavelmente a sua base nido
foi limpa, em funcao do “pequeno” diametro da mesma, o que impossibilitou a entrada de
posseiro. A Figura 4.17 (a, b, c, d) apresenta os resultados de ensaio de CPT usados na analise
bem como os resultados do atrito lateral unitdrio e resisténcia unitaria da base obtida nestas.
Os dados de resisténcia de ponta e atrito lateral foram obtidos a partir da média geométrica em

cada profundidade. O nivel d’agua encontra-se na profundidade de 17m.
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Figura 4.17 Resultados da metodologia modificada aplicados 8 CPT na UNICAMP
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Os resultados da Figura 4.17 (a, b) foram obtidos via resultados de provas de carga
instrumentada em estaca escavada realizada no local. A carga total foi admitida igual a 670 kN
sendo que as parcelas de atrito e base foram iguais a 650 kN e 20 kN, respectivamente. Desta
forma, os valores dos coeficientes empiricos k; e k, foram iguais a 0,88 e 0,07
respectivamente. Dos valores retro-analisados de k; e k,, sobretudo este ultimo, registrou-se
um valor muito baixo para a resisténcia de ponta. A prova de carga foi realizada de forma
lenta na estaca denominada “estaca escavada 2”. A carga na base, em resposta da
instrumentagdo, igual a 13,3 kN, corresponde a uma resisténcia unitaria de base igual apenas
83 kPa e um valor de deslocamento na ponta de 17,4 mm. Muito provavelmente, sobretudo
pelo comprimento de 12 da estaca, ha material solto (fofo) presente na base da fundagao, e
supde-se que possa ser maior que o deslocamento observado na base (17,4 mm). Isso poderia
explicar o fato de tdo pouca resisténcia unitaria encontrada para esta. Além disso, o valor da
resisténcia de base unitaria ¢ inferior a metade da tensdo efetiva vertical na base da fundagao,

quer seja, aproximadamente 170 kPa.

Na Figura 4.18 tem-se o resultado da prova de carga realizada na “estaca escavada 2” no

campo experimental da UNICAMP.
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Figura 4.18 Resultados de prova de carga na UNICAMP (estaca escavada)
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O resultado da Figura 4.18, num primeiro momento, ndo deixa duvida de que houve
mobilizagdo plena de resisténcia do sistema fundacdo-solo. Apesar disso, porém, como
explicar o baixissimo valor da tensdo unitaria na base? O que provavelmente ocorreu foi um
acumulo de material fofo na base da fundagdo em virtude da forma de execu¢do desta estaca
de 12 m de comprimento. Assim, ¢ mais que razoavel admitir que mais de 110 mm
(deslocamento méaximo na prova de carga) de espessura de material fofo permaneceu sob a
base da estaca. Da Figura 4.18 também se percebe que somente 10 kN foram suficientes para

levar o sistema fundacdo solo de um deslocamento de 18 mm para um de 107 mm.

Sabidamente somente o fuste exibe ruptura e, desta forma, o resultado da prova de carga ¢
totalmente condizente com esta afirmagdo visto que pouquissima resisténcia na base foi
mobilizada. Admitindo um deslocamento de 15 mm para a total mobilizagdo do fuste, e
interpolando-se aos deslocamentos de 8 e 18 mm, tem-se uma carga de 632 kN, ou seja, que
representa 94% da carga total aplicada ao sistema. Desta forma, a “ruptura” observada ocorre
por que somente o fuste alcangou ruptura, e nota-se que pouquissima carga na base foi

mobilizada.

Considerando agora o atrito unitdrio médio medido com a metodologia desenvolvida neste
trabalho (Fig.4.17¢c) tem-se um valor de 37,91 kPa ao longo de todo o comprimento da
fundacao. O valor médio da resisténcia de ponta (q.) ao longo do comprimento desta foi igual
a 1,98 MPa enquanto que o atrito lateral médio (f;), medido no ensaio de CPT, foi de 78,70
kPa. Desta forma, (q;)/(qe+)= 1,92% e (qi)/(fs+)= 0,48 para o perfil do UNICAMP.

No caso seguinte serdo analisados os resultados de uma prova de carga em estaca escavada de
0,76 m de diametro e 16,8 m de comprimento, executada no Campo Experimental da
Universidade da Geodrgia (Georgia Institute of Technology - Atlanta- EUA) na formagao
Piedmont. Mayne & Harris (1993) mostram o estudo desta formag¢ao com um completo estudo
em termos de resultados de ensaios de campo. CPT, SPT, DMT, PMT foram usados, além de

ensaios de laboratorio e sismicos. O material do local é, tecnicamente, uma areia siltosa fina.

Na Figura 4.19 (a,b,c,d) estdo dispostos os resultados de ensaios de CPT realizados no local e
resultados obtidos com a metodologia modificada de Eslami & Fellenius (1997, 2002). Os

resultados da prova de carga e da instrumentacdo em profundidade estdo na Figura 4.20.
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Figura 4.19 Resultados da metodologia aplicada na formagao Piedmont
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Figura 4.20 Prova de carga instrumentada em Piedmont (Mayne & Harris, 1993)

Os resultados obtidos na Figura 4.20 mostram mais uma vez que somente o fuste exibe ruptura
e que, a depender do deslocamento alcancado, a carga na base aumenta de forma
aproximadamente linear. A carga total foi considerada igual a 4450 kN sendo que a parcela de
atrito foi de 2892,5 kN e a de base igual a 1557,5 kN, a um deslocamento de 160 mm, ou seja,
21% D. Para um deslocamento de 10% D o atrito continua com o mesmo valor anterior,
enquanto que a carga na base reduz para 875 kN e, assim, a carga total passa a ser igual a
3767,5 kN. Avaliando os coeficientes empiricos k; e k, para um deslocamento igual a 160 mm
tém-se 1,18 e 0,55 respectivamente. Considerando um deslocamento de 76 mm (10% D) tem-
se ki e kp iguais a 1,18 e 0,30. Note que k; € maior que a unidade. O fato pode ser atribuido a
pré-consolidacdo do material e, como se sabe, o coeficiente de empuxo (que influencia k) ¢
func¢do da razao de sobre adensamento (OCR), que no local est4 entre 6 e 2. Outro aspecto a se
relatar ¢ o alto valor de deslocamento para a mobilizacdo do atrito lateral, igual a 30 mm.
Neste ensaio houve limpeza do material fofo (solto) na base da estaca e isto refletiu na alta
absorc¢do da carga nesta regido. O fato do solo sob a base ser de alta resisténcia, além do alto
valor de deslocamento imposto a base contribuem decisivamente para o alto valor da parcela

da base.
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Considerando o atrito unitario médio ao longo de todo o comprimento da fundagdo, tem-se um
valor de 69,98 kPa (medido com a metodologia proposta). Os valores das resisténcias
advindas do CPT e medidas ao longo do fuste da fundacao foram 5,43 MPa, para a resisténcia
de ponta (q.), e 115,16 kPa para o atrito lateral (fsx). Sugere-se, portanto, que (q1)/(qex)= 1,29%
e (q)/(fs+)= 0,61 para o perfil de Piedmont aqui analisado. A resisténcia unitaria da base, para
um valor de deslocamento de 160 mm (21% do didmetro da base) foi de 3415 kPa. Para um

deslocamento de 10% do diametro da base, a resisténcia unitaria da base seria igual a 480 kPa.

A partir dos dados analisados, tem-se na Tabela 4.9 um resumo dos resultados obtidos para as
fundagdes escavadas nos locais pesquisados. Foi acrescido, mas ndo mostrado em casos
anteriores, as trés estacas ensaiadas a tragao na EESC. O intuito da Tabela 4.9 é o de avaliar os
possiveis intervalos, apesar da pouca quantidade de casos analisados, para os coeficientes k; e

ky, além das relagdes (qi)/(qex) € (qu)/(fs+).

Tabela 4.9 Metodologia modificada de Eslami & Fellenius para estacas escavadas.

Local 0i_médio (kPa) obtido via metodologia - (ql) | Ki ko | 9/de (%) | aifs
CEUNB (Estaca Perez, 1997) 36,68 0,78 | 0,35 2,55 0,53
CC (EEr) 45,90 0,83 | 0,31 1,97 0,50
EESC 25,34 0,56 | 0,24 1,16 0,31
Estaca 7 74,93 0,851 0,45 1,95 0,26
UNICAMP 37,93 0,88 | 0,07 1,92 0,48
PIEDMONT 71,28 1,18 | 0,30 1,33 0,64
EESC (0,35 m) 34,25 0,66 1,45 0,31
EESC (0,40 m) 34,09 0,66 - 1,44 0,31
EESC (0,50 m) 29,62 0,57 1,25 0,27
Minimo 0,56 | 0,07 1,16 0,26

Média 0,79 | 0,27 1,72 0,40

maxima 1,18 | 0,45 2,55 0,64

Desvio Padréo 0,19 | 0,13 0,45 0,13

Intervalo de 0,60 | 0,14 1,26 0,27

dados validos 097 | 0,39 217 0,53

Média (M.G.) 0,79 | 0,26 1,72 0,38

Os trés ultimos resultados da Tabela 4.9 constam do trabalho de Carvalho (1991) e
representam estacas ensaiadas a tracdo. A trés estacas tem comprimento igual a 10 m e

diametro iguais a 0,35, 0,4 ¢ 0,5 m. Na Tabela 4.9 tém-se na coluna 2, os valores médios, a
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partir da metodologia proposta, para o atrito lateral unitario. Nas Colunas 3 e 4 t€ém-se os
respectivos valores que foram sujeitos a retro-andlises de k; e kp, j4 mostrados para os casos

analisados. Nas colunas 5 e 6 tém-se os valores das relagdes (q;)/(qe+) € (qi)/(fs).

A grande maioria das provas de carga realizadas no Brasil, quando sdo feitas, ndo sdo
instrumentadas, e desta forma avaliar as parcelas de resisténcia ¢ sempre uma otima causa. A
seguir, serda avaliada a capacidade de suporte com base no método exposto em estaca

escavada, ndo instrumentada.

No intuito de avaliar a metodologia sugerida, auxiliando-se da Tabela 4.9, analisa-se aqui a
prova de carga realizada por Mota (2003), que ensaiou uma estaca escavada com comprimento
igual a 9 m e diametro do fuste igual a 0,3 m. Os resultados dos ensaios tipo CPT mais

préximo a fundacdo e da prova de carga constam da Figura 3.67 (a, b, ¢).

A resposta do sistema fundacdo-solo engloba tanto a mobilizacdo do atrito quanto um
determinado valor da componente da base, relativa a um determinado deslocamento a que a
ponta esteja submetida. A partir dos resultados da prova de carga tem-se que o deslocamento
maximo foi de 53,14 mm (17,7%D) para uma carga de 500 kN. A partir da metodologia
sugerida no presente trabalho e usando os coeficientes k; e k,, constantes da Tabela 4.9,
determinam-se inicialmente as parcelas de resisténcia. Estes resultados estdo na Tabela 4.10,

abaixo.

Tabela 4.10 Resisténcia lateral (metodologia sugerida) para estaca escavada na Asa Sul

Método Ql (kN) | Qp (KN) | Q¢ (kN) Observacées
Método sugerido 319 43 362 k; =0,79; k, =0,26
gl/ge* 192 43 235 | gl/gc=1,72% (g, =1318,76 kPa)
gl/fs 247 43 290 gl/fs*=0,38 (fs* =76,68 kPa)

A Tabela 4.10 mostra que os menores valores de capacidade de suporte foram os provenientes
das relacdes entre ql/qc* e ql/fs* com resultados de 192 e 247 kN respectivamente. Pelo
resultado da prova de carga tem-se que, para 247 kN, pouco mais que 3.33 mm de
deslocamento do topo da fundacao teria ocorrido, o que € um valor muito baixo para ocorrer
mobilizagdo total do atrito lateral. O valor obtido com a metodologia de Eslami & Fellenius
(1997, 2002) modificada, no topo da Tabela 4.10, leva em consideracdo a forma de execucao

da estaca e prediz um valor da componente lateral em 319 kN.

197




Uma outra forma de analisar a componente lateral pode ser feita valendo-se da metodologia
apresentada por Chin & Vail (1973) em que os dados (carga versus deslocamento) sdo
plotados de forma a obter as parcelas de atrito e total da capacidade de suporte. A abscissa
corresponde ao deslocamento e as ordenadas a relagdo carga/deslocamento. A Figura 4.21

apresenta os dados.
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Figura 4.21 Resultados de prova de carga em estaca escavada ensaiada por Mota (2003)

usando o método de Chin & Vail (1973)

O método de Chin & Vail (1973) estabelece que, para provas de carga com deslocamentos no
topo maiores que 10%D, os dados (carga versus deslocamento no topo) podem estabelecer
duas retas. A primeira referente ao atrito e a ultima parte correspondendo a parcela total. Desta
forma (usando os cinco pares de ponto iniciais) € aplicando o método de determinagdo da
carga limite, também sugerido neste trabalho na Equagdo 4.4 (item 4.1), admite-se que o
deslocamento de mobiliza¢do do atrito seja 15 mm (X—Eq. 4.4), conforme sugerido nesta
pesquisa (no Item 4.1). Desta forma, a carga limite encontrada ¢ igual a 328 kN (Eq. 4.4). Este

valor ¢ bem préximo ao encontrado com a metodologia sugerida e dada na Tabela 4.10.

Desta forma, considera-se adequada a aplicagdo da metodologia de Eslami & Fellenius
modificada na avaliacdo da capacidade de suporte lateral. Levando em conta o valor de 319 kN

para o atrito lateral, ¢ maximo de 500 kN para a carga total, calcula-se a parcela da base em
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181 kN, ou seja, pelo deslocamento alcangado a tensdo na base da estaca seria de 2560 kPa.
Este valor ¢ muito alto, sobretudo em se tratando de estaca escavada em que, na maioria das
vezes, ha material fofo na base da mesma. Com o método sugerido, a parcela de base (média)
seria igual a 43 kN, ou seja, uma tensdo na base de 608 kPa. Pondera-se aqui a total
dependéncia do coeficiente k, em fun¢do do deslocamento sofrido pela base. Quanto maior o

deslocamento, maior o valor de k.

Do exposto na metodologia apresentada neste trabalho, os dados sugerem, mesmo que a partir
de pouquissimos resultados em estacas escavadas, que os valores de k; estdo entre intervalos
de (0,60 a 0,97) com valor médio (média geométrica-M.G.) de 0,79, e para k, um intervalo
entre (0,14 a 0,39) com valor médio de 0,26. Além dos valores de k; e k, tem-se valores da
relacdo qi/qc+(%) e qi/fe+ para os casos analisados. Os valores da relacdo entre o atrito lateral
unitario e a resisténcia de ponta, ambos médios de todo o perfil, q/q.+(%), estdo entre
intervalos de (1,26 a 2,17%) com valor médio de 1,72%. Os valores da relagdao entre o atrito
lateral unitario e a atrito lateral medido no ensaio de CPT, ambos médios de todo o perfil,

qi/fs+, estdo entre intervalos de (0,27 a 0,53) com valor médio de 0,38.

A depender das relagdes qi/qe+ e qi/fs+, os resultados mostraram-se mais coerentes, sugerindo-
se usar tais relagdes para os valores superiores, ou seja, qi/qe+=2,17% e q/f+=0,53. Esta tltima
relagdo apresentou resultados mais realistas quando comparados ao valor obtido pela
metodologia proposta de Eslami & Fellenius modificada (Item 4.2). Com o uso da relagdo

q/f+=0,53, a parcela referente ao atrito lateral seria igual a 345 kN.

Os valores intervalares sugeridos para os coeficientes ki e k, sdo fungdo de fatores
intervenientes na constru¢do das fundagdes escavadas, tais como: tempo desde a abertura do
furo até a concretagem da fundagdo; limpeza ou ndo da base da fundagdo, tipo de equipamento
usado na abertura da fundacgao, valor do deslocamento méximo do topo da fundagdo; estado de
tensdo inicial do solo; propriedades do concreto utilizado, entre outros. Os valores de k; sdo
validos, num primeiro momento, para a determinagdo da capacidade de suporte lateral em
tubuldes, desde que se ajuste o comprimento de calculo ao comprimento efetivo conforme a

Figura 2.3.
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4.2.2 ESTACAS HELICE CONTINUA

A seguir, serdo analisados alguns casos de estacas do tipo hélice continua. Sabidamente, a
forma de execu¢do da fundagdo tem fortissima influéncia no comportamento da mesma, tanto
em termos de capacidade de suporte quanto no recalque. As analises se valem da mesma
abordagem realizada no item anterior, ou seja, a avaliagdo da capacidade de suporte com uma

metodologia para estacas EHC.

A primeira fundagao do tipo hélice continua avaliada foi ensaiada no Campo Experimental da
Unicamp e tem didmetro médio de 0,4 m e comprimento igual a 12 m. A EHC foi

instrumentada. Na Figura 4.17(a, b) mostrou-se o perfil de ensaio de CPT adotado na analise.

Na Figura 4.22 e 4.23 tém-se os resultados da prova de carga e da distribuicdo de carga em
profundidade como resultado da instrumentacao realizada. Dos resultados de 3 estacas do tipo
hélice continua realizadas no local, escolheu-se a denominada “Estaca Hélice Continua 1”

para a comparagao com a metodologia modificada apresentada no Item (4.2).

Carga no topo da Fundacéo (kN)
0 200 400 600 800 1000

Deslocamento no topo da fundagao (mm)

(a)

Figura 4.22 Resultado de prova de carga na estaca EHC 1 — UNICAMP
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Figura 4.23 Distribuicdo de carga em profundidade na estaca EHC 1 — UNICAMP

A partir da Figura 4.22 pode-se verificar que, para um deslocamento igual a 8,26 mm, tem-se
uma carga correspondente a 900 kN, ou seja, 94 % da carga total aplicada ao sistema. Este
valor de deslocamento ¢ compativel com os deslocamentos exigidos tipicamente para a

mobilizagdo da parcela lateral de resisténcia. A carga na base foi medida e igual a 101,8 kN.

A carga maxima aplicada ao sistema foi igual a 960 kN com deslocamento igual a 80,24 mm e
o deslocamento na base medido para a estaca EHC 1 foi de 7,3 mm. Na Figura 4.24 (a, b) tém-
se os resultados obtidos com metodologia modificada. Os valores dos coeficientes empiricos
foram k; igual a 1,31 ek, igual a 0,44, associado a um valor de 101,8 kN para a carga na base
da fundacao. Uma possivel explicacdo para o alto valor de k; ¢ o fato da pressao de injecao de

concreto que, conforme Albuquerque (2001), foi de 400 kPa.
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Atrito lateral Unitéario (kPa) Resisténcia de Ponta Unitaria (kPa)
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Profundidade (m)
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Figura 4.24 Resultados da metodologia aplicada a EHC 1 na UNICAMP

Os resultados obtidos na Figura 4.24(a) sugerem q; (médio) igual a 56,35 kPa logo, a relacao
entre (qi) e (qex) € igual a 2,85% e a relagdo entre (qp) e (fs+) € de 0,716.

Albuquerque (2001) ainda apresenta a relagdo entre a resisténcia unitaria na base da fundacao

e o deslocamento acumulado. Na Figura 4.25 tem-se o resultado obtido.
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0
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Figura 4.25 Resultado de resisténcia de ponta unitaria para a EHC 1 (UNICAMP)
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Nitidamente vé-se que nao ha qualquer indicagdo de que a carga na ponta tenha alcancado um
valor ultimo, ao contrario, ha uma tendéncia de crescimento desta resisténcia. Novamente,
apesar do resultado da prova de carga (Figura 4.23a) indicar uma “flagrante ruptura”, no

estrito sentido, isto ndo ¢ verdadeiro porque a resisténcia de base unitaria continua crescente.

Outra estaca EHC analisada (EHC Isolada) foi ensaiada no campo experimental da UnB, como
parte deste trabalho, donde se fizeram provas de carga em estaca hélice continua (isolada e em
grupos) com 8 m de comprimento ¢ diametro médio de 0,3 m. Uma vez que niao houve
instrumentagdo nesta estaca, opta-se por sugerir valores (por hipdtese) para as componentes de
resisténcia baseado no resultado da prova de carga da fundacdo constando na Figura 3.27.
Baseado neste resultado, considera-se o valor de 331 kN, ou seja, 85% do valor da carga
maxima de 390 kN para a carga lateral conforme exposto no Capitulo 3. O deslocamento

imposto ao topo da fundacao foi de 10% do didmetro da base.

Os resultados obtidos com a metodologia proposta estdo na Figura 4.26(a, b) e os coeficientes
empiricos usados foram k; igual a 0,95 e k; igual a 0,45. Na execugdo desta estaca nenhuma
pressdo de injecdo foi aplicada o que significa que a pressdo aplicada ao sistema equivale ao
padrao da coluna de concreto correspondendo a altura da torre do equipamento usado. A
relagdo entre atrito unitario médio (q;) e (qc+) € igual a 3,102%, e a relagdo entre (q) ¢ (fy+) €

foi de 0,640. O valor médio para o atrito lateral unitario foi igual a 44,68 kPa (Figura 2.26a).

Atrito lateral Unitario (kPa)
Resisténcia de ponta unitaria (kPa)

5 20 35 50 65 80 95
325 450 575 700 825 950

Profundidade (m)
N
Profundidade (m)
SN
\

(@) @ (b)

Figura 4.26 Resultado de metodologia modificada em EHC no CEUnB
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A seguir serdo avaliados os resultados de prova de carga em EHC localizado na 212N na
Capital Federal em que se dispde de ensaios de CPT. Soares (2004) apresentou resultados de
prova de carga instrumentada em profundidade em EHC. Na Figura 4.27(a, b) estdo os

resultados do ensaio de CPT realizado no local. A descrigdo do local deu-se no Item 3.4.6.
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Figura 4.27 Perfil estratigrafico médio via ensaio CPT na 212N

A estaca tem 0,4 m de didmetro e 18 m de comprimento. O nivel d’4gua encontra-se a 9 m de

profundidade. Na Figura 4.28(a, b), tém-se os resultados obtidos com a analise proposta.

Atrito lateral Unitario (kPa) Resisténcia de Ponta Unitaria (kPa)
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Figura 4.28 Resisténcias unitarias - 212N com o uso da metodologia sugerida

204




Os resultados da Figura 4.28(a, b) foram respaldados por resultados de provas de carga em
estaca hélice realizada no local. A carga total foi considerada igual a 1240 kN sendo que as
parcelas de atrito e base foram iguais a 1145 kN e 95 kN, respectivamente, oriundos de
instrumentagdo. Desta forma, os valores dos coeficientes empiricos k; e k, foram iguais a 0,88
e 0,26 respectivamente. Considerando o atrito unitario médio ao longo de todo o comprimento
da fundagdo, tem-se um valor de 48,14 kPa. O valor médio da resisténcia de ponta (qc+) ao
longo do comprimento da fundacdo foi igual a 1,8 MPa enquanto que o atrito lateral médio
(fsx), medido no ensaio de CPT, foi de 83,79 kPa. Sugere-se, portanto, que a relacdo entre os
valores médios da resisténcia de ponta e atrito lateral e o valor médio do atrito lateral unitario

obtido via metodologia proposta sejam iguais a 2,67% (0,0267) e 0,57 respectivamente.

Além dos resultados obtidos com as estacas hélice nos campos experimentais da Unicamp e
UnB, a seguir serdo analisados os resultados obtidos com estaca hélice continua no campo
experimental da USP-SP (ABEF). A estaca hélice continua (HCL 6) tem didametro de 0,425 m
e comprimento de 7,2 m. O perfil estratigrafico via ensaio CPT ¢ dado na Figura 4.29(a, b). Na
Figura 4.30(a, b, c¢) estdo os resultados obtidos com a metodologia aqui proposta, ou seja,

atrito unitario e resisténcia unitaria da base e, por fim, o resultado da prova de carga.

Resisténcia de Ponta (kPa) Atrito lateral (kPa)

750 4000 7250 10500 13750 40 150 260 370 480 590 700
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Figura 4.29 Perfil estratigrafico da USP-SP (ABEF) com o ensaio de CPT

(b)
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Figura 4.30 Resultado de metodologia modificada para EHC — USP SP

A carga total foi considerada igual a 731 kN sendo que as parcelas de atrito e base foram
iguais a 631 kN e 100 kN, respectivamente via instrumentacdo. Desta forma, os valores dos
coeficientes empiricos k; e k, foram iguais a 0,90 e 0,20 respectivamente. Considerando o
atrito unitario médio ao longo do comprimento da fundagao, tem-se um valor de 64,52 kPa. A
relacdo entre atrito unitario médio (q;) e a resisténcia de ponta média ao longo do perfil (qcx) €

igual a 2,28% e a relagdo entre (q)) e a resisténcia lateral média (fs«) € igual a 0,51.
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A partir dos resultados obtidos para os casos analisados, fez-se igual procedimento ao das

estacas escavadas, Os resultados estao resumidos na Tabela 4.11.

Tabela 4.11 Resumo da metodologia sugerida para EHC

Local 0i_médio (kPa) obtido via metodologia - (al) | Ki kp | a/dc (%) | aifs
CEUNB 095 | 045 | 2,67 | 057
UNICAMP 1,308 |0,436| 2,85 |0,716
USP-SP 0,90 0,20 2,28 0,51
212 N 088 | 026 | 267 | 057
Minimo 0,880 | 0,200 2,28 0,51

Média 1,010 |0,337| 2,62 | 0,59

maxima 1,308 |0,450| 2,85 | 0,72

Desvio Padrédo 0,201 | 0,126 0,24 0,09

Intervalo de 0,808 [0,211| 2,38 |0,504

dados validos 1211 |0462| 2,86 |0,679

Média (M.G.) 091 | 037 | 273 | 055

Os resultados de k; e k, bem como das relagdes (qi/qe+) € (qi/fs<) foram maiores que os obtidos
para as estacas escavadas analisadas na Tabela 4.9. Estes resultados eram esperados uma vez
que, pela natureza da forma de execucdo da estaca EHC, ¢ de se esperar maiores contribui¢des
das parcelas de resisténcia em relacao as estacas escavadas. O valor de k; médio foi 15% maior
enquanto que o valor médio de k, foi 43% maior. As relacdes (qi/qc+) e (q/fs+) foram 59 e

45%, respectivamente maiores que aquelas obtidas para as estacas escavadas.

Os resultados obtidos nas Tabelas 4.9 e 4.10, apesar de poucos casos analisados, refletem o
uso de uma metodologia sugerida neste trabalho, em que as parcelas de resisténcia podem ser
avaliadas com os dados de CPT. Como explicitado em partes dos Capitulos 2 e 4, as parcelas
de resisténcia sao sempre funcao do deslocamento alcangado pela fundacdo e que somente o
fuste exibe resisténcia ultima (entre 5 ¢ 20 mm) e que a base, como na Figura 4.11, por
exemplo, pode ter seu deslocamento até maior que 10% do didmetro da base. Com isso, a
metodologia sugerida propde os valores de k; e k, (médios), mas com faixas de variagdo para
estes coeficientes. Para as estacas hélice continua, um importante fator de execugdo da estaca
que deve ser considerado ¢ a pressdo de injecdo. Os valores de k; serdo maiores que os aqui
sugeridos se for aplicado qualquer pressdo de injecdo. Somente na Unicamp usou-se pressao

de injegdo. Os respectivos desvios padrdes constam das Tabelas 4.9 e 4.10.
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Apesar da maior capacidade de suporte ser esperada pelo uso de estacas EHC (em média) em
relagdo as estacas escavadas, no método proposto hé intervalos de resultados de k; € k, para os
dois tipos de estacas, que se sobrepdem, ou seja, poderdo haver casos em que o
comportamento dos dois tipos de estacas se equivalem. Apesar disso, ha se atentar para o fato
de que o comportamento das estacas hélices ¢ fortemente afetado pela operagao de instalagdao
da estaca no solo, ou seja, pela importancia da experiéncia do operador do equipamento usado
na instalacdo da mesma. Aspectos como a manutencdo preventiva do equipamento deve ser
uma preocupagdo constante das empresas (evitar, por exemplo, que trados fiquem presos
durante a introducdo ou a concretagem). Alguns problemas comuns sdao os trados empenados

ou gastos, sensores defeituosos, bomba de concreto sem revisao e calibragdo, entre outros.

Viggiani (1993) verificou, através de provas de carga em EHC instrumentadas, que seu
comportamento se situa entre as estacas escavadas e cravadas. Para Antunes & Cabral (1996),
o comportamento da estaca hélice continua esta mais proximo das estacas cravadas do que das
escavadas, quanto aos métodos de calculo e parametros do solo e a previsao de sua capacidade
de carga. Os autores ainda demonstram certa preocupagdo quanto a resisténcia de ponta e a
quantidade de resultados de provas de carga instrumentadas. Com relacdo ao atrito lateral,
Décourt (1993) verificou que o valor obtido nas estacas hélice continua geralmente ¢ da
mesma ordem das estacas de deslocamento. O método de Eslami & Fellenius (1997, 2002),
que ¢ a base da metodologia aqui testada e sugerida, ¢ aplicado originalmente para estacas
cravadas e, desta forma, os coeficientes k; e k,, seriam iguais a unidade. Da Tabela 4.10 vé-se
que o valor de k; ¢ 0,91, ou seja, a parcela referente a carga lateral ¢ menor que aquela das
estacas cravadas, substanciando o que foi dito por Viggiani (1993) e Antunes & Cabral
(1996). Diferentemente, a base ainda tem bem menor resisténcia que aquela obtida por estacas

cravadas (em igualdade de condigdes).

Com relagdo ao aspecto da pressdo de injecdo, ensaios realizados em duas estacas hélice
continua, executadas em subsolo caracterizado por argila siltosa de elevada consisténcia, da
Formagdo Guabirotuba (Ngpr>20), Kormann et al. (2000) verificaram que estas estacas
tiveram seu didmetro inferior ao nominal entre 3 e 6%, e que houve uma diferenga entre os
valores de carga de ruptura da ordem de 17,5%. A carga da base foi respectivamente de 14,0 e
28,2% da carga de ruptura. Os autores ressaltam que esta diferenga pode estar associada a
pressdo de injecdo, pois através de ensaios de SPT realizados antes e depois dos ensaios ndo

detectaram anomalias que pudessem indicar estas diferencas.
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4.3 DISTRIBUICAO DE CARGA EM PROFUNDIDADE DE ESTACAS
ESCAVADAS VIA CPT E VIA SOFTWARE UNIPILE

Juntamente com as analises do item anterior, ¢ possivel ainda se prever a distribui¢do, para a
carga limite, da carga ao longo da fundagdo. Sugere-se que a metodologia que ora ¢ avaliada e
que utiliza o ensaio de CPT, possa ser usada na determinagdo da carga transferida ao solo. O
procedimento ¢ fazer com que, a partir da carga total obtida no método proposto (Qi+Qy), seja
subtraida a parcela por atrito lateral desde a profundidade z=0 até z=L, em que L ¢ o
comprimento da fundagdo. Para z=L, tem-se Q, (Eq. 2.10). A Figura 4.31 mostra o resultado

obtido da distribui¢ao da carga em profundidade para o CEUnB.

Carga transferida (kN)

0 50 100 150 200 250 300 350

Profundidade (m)

g Q=270 kN -

Figura 4.31 Distribui¢ao de carga em profundidade para o CEUnB (Perez, 1997)

O resultado obtido com a distribuicdo de carga mostrada na Figura 4.31 refere-se a estaca

escavada ensaiada por Perez (1997) e consta de andlises anteriores (Fig. 4.12).

Mota (2003) mostra os resultados de uma estaca escavada instrumentada no CEUnB (E1 vide
Figura 3.4) sem parcela na base atuando. A estaca ensaiada por Mota (2003) tinha diametro

igual a de Perez (1997), mas comprimento de 7,65 m, ou seja, menor que a estaca de Perez

209




(1997). Admitindo entdo que o Q; desta estaca seja igual a 270 kN (valor de Perez, 1997, para
estaca similar vide Figura 4.12) para um comprimento de 7,65 m, um novo coeficiente k; ¢
avaliado. Desta forma, para conseguir o valor de 270 kN na profundidade citada, o valor de k;
teria de ser igual a 0,83, ou seja, maior que o valor obtido na previsdo do resultado de Perez

(1997), que foi de 0,78 conforme visto no Item 4.2.1.

Na Figura 4.32 mostra-se o resultado da carga em profundidade comparativamente ao
resultado obtido por Mota (2003) via instrumentacdo, para a carga no topo de 270 kN. A

estaca ensaiada ¢ identificada por Estaca E1 por esta autora (Figura 3.4).

Carga transferida (kN)
0 40 80 120 160 200 240 280

Profundidade (m)

——CPMG_CC

—O— Instrumentacao

Figura 4.32 Distribuicao de carga em profundidade - comparativo ao resultado de

instrumentagao realizado por Mota (2003) no CEUnB

Vé-se desta figura que o resultado obtido pela metodologia esta de acordo com a defini¢do
dada no Capitulo 2 (Eq. 2.20), ou seja, que a tensdo lateral unitaria ¢ fungdo da tensdo efetiva
e, dessa forma, o seu valor deve diminuir em profundidade em fun¢do do aumento da tensao
efetiva (Figura 2.11). Diferentemente, a resposta da instrumentagdo ndo absorve esta premissa,
sobretudo para a cota acima de 5 m. E possivel que haja algum problema na instrumentagdo da

estaca. Este caso sera re-avaliado mais a frente.
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Mota (2003) ainda avaliou numericamente esta mesma estaca escavada com o software Geo4,
e obteve resultado mais condizente. Comparativamente tem-se, na Figura 4.33, o resultado
obtido na metodologia aqui sugerida. E possivel observar que a resposta numérica (Geo4) é

condizente com a hipdtese de que a carga lateral é funcdo da tensdo efetiva.

Carga transferida (kN)

Profundidade (m)

‘ —CPM.G_CC —O—Fine ‘

Figura 4.33 Distribuicdo de carga transferida ao solo — CEUnB (CPT versus Geo4)

No Capitulo 2 viu-se que a interpretacao dos ensaios de prova de carga que sdo feitas tendo
em vista apenas as cargas aplicadas durante o ensaio, ou seja, ignorando a existéncia de forcas
residuais instaladas na estaca antes do carregamento, acarretam erro na sua interpretagdo e
que, segundo Fellenius (2002), toda fundagdo esta sujeita a tais forgas. Assim, as tensdes
residuais passam a ter importancia fundamental da distribuicdo de carga (real) ao longo do

fuste.

A seguir, usa-se o software Unipile (Item 2.3.3.3) na avaliacdo da carga residual e na
distribuigdo da carga em profundidade. Os resultados serdo comparados aos obtidos via
metodologia sugerida, e a seguir serdo mostrados exemplos de resultados de estacas
instrumentas em que o fato de ndo se considerar a tensdes residuais gera erro na interpretagao

de dados. O primeiro exemplo ¢ em uma estaca cravada, e os demais em estacas escavadas.
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Fellenius et al. (2004), apresentam o resultado de uma prova de carga em estaca cravada de
0,406 m de didmetro e 45 m de comprimento, instalada em um perfil que apresenta uma
camada arenosa de 10 m de espessura assente sob uma camada de argila mole. A Figura 4.34
mostra o resultado obtido pela instrumentagdo (medido), o valor real e a carga residual

presente.
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Figura 4.34 Distribui¢do de carga medida em estaca cravada (Fellenius et al., 2004)

A prova de carga foi realizada 46 dias apds a cravagdo da estaca e toda a poro pressao de dgua
j& havia sido dissipada. O resultado da instrumentacdo na Figura 4.34 mostra que ndo ha
resisténcia por atrito lateral entre as profundidades 31 m a 45 m. Isto poderia ser considerado,
desconhecendo-se o efeito das tensdes residuais, como um possivel erro na instrumentagao.
Quando se analisa o problema, e se considera o efeito da tensdo residual, vé-se um aumento da
carga na base e uma adequacio a teoria vigente de que a tensdo lateral unitaria é proporcional
a tensdo efetiva e, assim, a distribui¢do de resisténcia lateral em um solo “homogéneo” e

uniforme teria a forma similar a curva de resisténcia ultima mostrada na Figura 2.10. Tem-se

que Qreal:Qresidual+Qinstrumenta(;50-
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Para ilustrar a aplicacdo do procedimento de analise, dados de provas de carga estatica em
estacas escavadas de 0,9 m de didmetro instaladas em solo argiloso e arenoso foram
analisados. O resumo dos dados bem como informagdes adicionais destas provas de carga esta
em Briaud et al. (2000). As estacas sdo nomeadas por estaca 4 (solo arenoso) e estaca 7 (solo
argiloso). A primeira com comprimento de 10,4 m e a segunda com 9,5 m. Na instalagdo da
estaca 4 foi usada bentonita enquanto que a instalacdo da estaca 7 foi feita a seco. A seguir, na
Figura 4.35, mostra-se o perfil estratigrafico do solo em que as estacas foram instaladas com

resultados de CPT e SPT.
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Figura 4.35 Perfil estratigrafico — estaca 4 ¢ estaca 7 (Briaud et al., 2000)

As estacas foram instrumentadas com strain gages. A estaca 4 tinham gages instalados em trés
niveis e a estaca 7 em dois niveis. A distribui¢do da carga medida nas estacas 4 ¢ 7 ¢ mostrada
na Figura 4.36. Na Figura 4.37 tem-se os resultados das provas de carga das respectivas

estacas.
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Figura 4.36 Provas de carga instrumentada nas estacas: 4 ¢ 7 (Briaud et al., 2000)
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Figura 4.37 Resultado de provas de carga nas estacas: 4 ¢ 7 (Briaud et al., 2000)

Na Figura 4.36 tem-se, similarmente a Figura 4.34, que na estaca 7 os dois ultimos niveis de

strain gages estdo com alguma falha, pois como indicado, ndo ha nenhuma resisténcia lateral

sendo registrada entre as profundidades 3,9 ¢ 8,3 m. Contudo, ao se levar em conta a carga

residual, uma distribuicdo de carga “verdadeira” ¢ obtida. Os dados da estaca 4 (distribuicao

em forma de “S” e conforme estaca 7, ou seja, sem registro de atrito lateral) sdo tipicos de

estacas submetidas a carga residual.
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Uma vez que as estacas foram instrumentadas, ¢ possivel separar as parcelas de resisténcia e,
assim, obté-las via retro-analise com os dados de CPT constantes da Figura 4.35. Utilizando o
método proposto de capacidade de suporte visto no Item 4.2. Os valores dos coeficientes k; e
k, sdo iguais a 0,85 e 0,45, respectivamente, para a estaca 7. Os valores dos coeficientes k; e k;

para a estaca 4, feita com o uso de bentonita, foram iguais a 0,75 e 0,24, respectivamente.

Na Figura 4.38 (a, b) é apresentado o resultado da carga em profundidade (CPT) para as
estacas 4 e 7, respectivamente, segundo metodologia explanada acima (Item 4.2). Na Figura
4.38(a, b) constam ainda as analises realizadas por Fellenius (2002), feitas com o programa
Unipile, com as previsdes da carga residual e, desta forma, a obtengdo da carga em

profundidade real (Unipile). Constam ainda os resultados obtidos com a instrumentagao.
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Figura 4.38 Metodologia proposta para carga em profundidade aplicada as estacas 4 ¢ 7

Vé-se da Figura 4.38 que o resultado de carga transmitida ao solo obtido com o ensaio de CPT
(linha continua - CPT) ajusta-se bem com o os resultados obtidos pela metodologia usada por
Fellenius (2002) (linha com asteriscos — Unipile). A entrada de dados do programa Unipile,
bem como detalhes da sua utilizag¢do e interpretacao serdo avaliados em resultados de estacas

escavadas a seguir. Os valores de k; e k, constam das Tabelas 4.9 (EE) e 4.11 (EHC).
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O primeiro caso a ser analisado ¢ a estaca escavada instrumentada ensaiada na EESC e
mostrada em andlises anteriores (Figs. 4.10, 4.15 e 4.16). Os resultados foram obtidos com os

dados constantes da Tabela 4.12, abaixo.

Tabela 4.12 Analise de estaca escavada usando o software Unipile na EESC.

) Profundidade (m)
Parametro
0a2 | 2a5 | 5a8 | Base
p[(kg/m3) 1590 | 1631 | 1773 -
¢ (kPa) 3 8 8 -
B 0,6 0,65 0,7 -
N, - - - 4,3

p= massa especifica; c= coesdo; coeficientes 3 e N;

Na Tabela 4.12 tém-se a entrada de dados constando as analises das parcelas de resisténcia. Na
Figura 4.39a tém-se as parcelas de resisténcia (Q; e Q-Q)) e na Figura 4.39b a tém-se as

parcelas de resisténcia (Q; e Q-Q) e carga residual (Qresid)-

Carga (kN) Carga (kN)
0 75 150 225 300 375 450 525 600 0 75 150 225 300 375 450 525 600

(m)

Profundidade
Profundidade (m)

‘—o—Qresid —0— Qt-Ql —a— QI ‘

(2)

(b)

Figura 4.39 Resultados da metodologia modificada aplicados a CPT na EESC
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Os valores da massa especifica foram obtidos via Tabela 3.9a enquanto que a coesdo segue a
formulacao sugerida por Owuama (2002) dada na Equagao 3.1.(Figura 3.58). Os valores de 3

e N; foram retro-analisados.

Vé-se da Figura 4.39a que, para carga ultima (560 kN), os perfis da carga lateral (Q)) e de
resisténcia (Q-Q)) se cruzam na cota 6,69 m enquanto que na Figura 4.39b, a “verdadeira”
curva ¢ gerada mas agora com a tensdo presente ao longo da fundacdo e com plano neutro na
cota 5,66 m. Acima deste plano as tensdes sdo negativas (resisténcia negativa - tensdes
residuais) e abaixo, positivas (resisténcia positiva). No plano neutro a carga vale 201 kN. Na
Figura 4.40 tém-se as respostas obtidas com a metodologia sugerida (via CPT no Item 4.2), o

resultado da instrumentagao e o resultado via Unipile.
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Instrumentacgao
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5 \
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D

—O— Qt-Ql
—— Método sugerido (via CPT)
—%— Instrumentacao

Figura 4.40 Distribuicao da carga em profundidade na EESC

Da Fig. 4.40 tem-se uma concordancia razoavel entre o resultado obtido na instrumentagao e
aqueles obtidos com a metodologia e com o método via Unipile. A instrumentagdo foi medida
somente até a profundidade 7 m, enquanto que a metodologia mostra resultados até a cota 8 m,

por isso nota-se a diferenca da resposta (até 7 m) obtida em profundidade na Fig. 4.40.
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O segundo caso analisado ¢ o de fundacdes escavadas (estaca e uma hélice continua) ensaiadas

na UNICAMP. Nas Tabelas 4.13 e 4.14 tém-se os dados referentes as analises com as estacas

(escavada e hélice continua) com o uso do programa Unipile. Nas Figuras 4.40 e 4.41 estao os

resultados obtidos com as analises via CPT (método via Item 4.2), Unipile e instrumentagao.

Tabela 4.13 Analise de estaca escavada usando Unipile na UNICAMP - EE.

Profundidade (m)

(SR =
N B O
. . .

. Profundidade (m)
Parametro
0Oa6 | 6a8 [8al2 | Base

pt(kg/m3) 1355 | 1560 | 1539 -

¢ (kPa) 6 7 9 -

B 0,4 0,4 0,35 -

Nt - - - 1
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Figura 4.41 Distribuicao da carga em profundidade na UNICAMP - EE

Tabela 4.14 Analise de estaca escavada usando Unipile na UNICAMP EHC.

A Profundidade (m)
Parametro
0a6 | 6a8 [8al2 | Base
pt(kg/m3) 1355 | 1560 | 1539 -
¢ (kPa) 6 7 9 -
B 0,85 0,95 0,7 -
N, - - - 4,7
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Figura 4.42 Distribuicdo da carga em profundidade na UNICAMP - EHC

Os resultados obtidos nas Figuras 4.41(a, b) mostram a distribui¢ao de carga ao longo do fuste
com as parcelas negativa (acima do plano neutro) e positiva (abaixo do plano neutro). A
profundidade do plano neutro ¢ 8,1 m e o valor da carga neste plano ¢ 310 kN. Além das
cargas, tem-se a distribuicdo de carga em profundidade baseada nos resultados da
instrumentagdo, de acordo com a metodologia sugerida (via CPT) e também via Unipile. Na
Figura 4.41b vé-se a boa concordancia dos resultados obtidos nas metodologias (via CPT) e
via softwares com aquela obtida na instrumentagdo. Os resultados via instrumentagdo
mostram-se coerentes com a premissa de que o atrito unitario € proporcional a tensdo efetiva.
Diferentemente, os resultados registrados via instrumentagdo para a EHC na Figura 4.42
mostram, para a carga Ultima, um resultado que discorda da premissa apresentada
anteriormente. Este comportamento ¢ tipico de que existem tensdes residuais presentes, antes
do inicio da prova de carga, e estas sdo consideraveis. Os resultados obtidos via CPT e
Unipile, no entanto, mostram-se coerentes com a premissa de proporcionalidade entre a tensao
efetiva e o atrito lateral unitario. No plano neutro, situado a 8 m de profundidade, a carga vale
415 kN. Da mesma forma que anteriormente, os valores de 3 e N; foram obtidos a partir de

retro-analises via instrumentacao.
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O terceiro caso analisado ¢ o da estaca hélice continua ensaiada na 212N por Soares (2004).
Na Tabela 4.15 tém-se os resultados obtidos para a estaca EHC na 212N enquanto que na

Figura 4.43(a, b) tém-se os resultados obtidos com as metodologias além da instrumentagao.

Tabela 4.15 Analise de estaca escavada usando Unipile na 212N - EHC.
Profundidade (m)
0ad4 | 4a9 | 9al4 14a18 | Base
p(kg/m’) 1529 | 1681 | 1732 | 1784
c (kPa) 5 8 5 8
B 0,4 0,35 0,4 0,35
N; - - - - 4

Parametro
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Figura 4.43 Distribuicao da carga em profundidade na 212N - EHC

Os resultados obtidos registram que o plano neutro encontra-se a 11,7 m e valor de Qpesidual
igual a 570 kN. A distribuicdo via CPT mostra-se proxima a obtida com a instrumentacao,
sobretudo a partir da cota 8§ m, mas com diferengas numéricas ao longo de todo o fuste quando
comparado com o resultado via Unipile. Da mesma forma que na EHC (UNICAMP) as
tensdes residuais presentes antes do inicio da prova de carga sdo relevantes e deveriam ser
consideradas. Com relagao aos resultados via CPT, o perfil apresenta nivel d’agua desde a cota
9 m, e, assim, somente o comportamento a curto prazo ¢ refletido. Com o tempo, apos

dissipagdo das poro pressdes geradas no processo, ¢ razoavel haver aumento de resisténcia.
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Os casos analisados até agora foram de fundacdes em verdadeira grandeza e, desta forma,
retratam os fendmenos envolvidos mais apropriadamente. Contudo, um caso de uma estaca

piloto instrumentada (EPI), serd avaliado a seguir.

Souza & Massad (2002) descrevem a realizagdo de provas de carga em uma estaca piloto
instrumentada (EPI) no campo experimental da USP SP (ABEF). A EPI era composta por
segmentos de um tubo de ago, com 0,0889 m de didmetro, intercalados por células de carga de
40 mm (fuste) e 100 mm (ponta), e de segmentos com 800 mm de comprimento possibilitando
montagens de acordo com as necessidades do estudo, podendo-se variar quer a quantidade de
células de carga, quer o seu comprimento. A EPI tinha ponta conica com angulo de 60° e com
comprimento total de inser¢do no perfil de 6,98 m. Por possuirem didmetro menor em relagao
as estacas em escala real, pode ser usado um sistema de reacao mais simples e economico. Foi
utilizado um sistema de aquisi¢ao de dados para monitorar as cargas, efetivas e residuais,
atuantes na ponta e ao longo do fuste da EPI, em trés etapas distintas, a saber: a) durante a

instalagdo; b) ap6s a equalizag@o ou a estabilizagdo das cargas; e c) nas provas de carga.

A instalag¢do da EPI no solo foi feita por macaqueamento estdtico, com uma velocidade média
de penetra¢dao de 25 mm/min, buscando uma padronizacdo nos procedimentos de ensaio. Esta
velocidade média de penetragdo equivale a 0,42 mm/s. Comparativamente ao ensaio de
conepenetrometria em que uma velocidade de 20 mm/s ¢ submetida ao equipamento, a EPI ¢
substancialmente mais lenta e desta forma, num primeiro momento, os valores de resisténcia
de ponta e atrito lateral medidos na EPI devem diferir daqueles obtidos pelo CPT. O resultado

da prova de carga ¢ mostrado na Figura 4.44, e a mesma foi do tipo rapida.
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Figura 4.44 Resultado de prova de carga na EPI na USP-SP (ABEF 1989)
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A EPI registrou carga maxima de 129,1 kN, sendo 95,5 kN para o atrito e 33,6 kN para a base
com um deslocamento de 42 mm. A EPI ¢ designada como “EPI 3” no trabalho de origem, ou

seja, Souza & Massad (2002).

A metodologia sugerida neste trabalho para a determinacdo da capacidade de suporte via
ensaio de CPT (conforme item 4.2) foi usada na avaliagdo da EPI. A partir dos resultados de
ensaios de CPT [Figuras 4.29(a, b)], usou-se a metodologia sugerida com os valores dos
coeficientes empiricos k; e k;, iguais a 0,73 e 1,79 respectivamente. Os valores dos coeficientes

foram objetos de retro-analises, da mesma forma que apresentado no Item 4.2.

Na Figura 4.45(a, b) tem-se os resultados obtidos para as parcelas de resisténcia unitarias, ou

seja, fuste e base da EPIL
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Figura 4.45 Resultado de metodologia sugerida para determinacdo da capacidade de suporte

via CPT para a EPI - USP SP (ABEF)

Dos resultados obtidos na metodologia ¢ digno de nota o valor do coeficiente k,, onde o
mesmo mostrou-se superior ao valor que seria registrado para uma estaca cravada. O valor de
1,79 enseja que a resisténcia na base seja 79 % superior quando comparado a componente de
base de uma estaca cravada. Como mencionado anteriormente, os valores dos coeficientes

empiricos kj e k, serdo iguais a 1 para estacas cravadas.
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Uma vez que a EPI registra os valores da carga residual, fez-se para esta uma andlise com o

programa Unipile da mesma forma que anteriormente. Os dados para analise com este

programa constam da Tabela 4.16. Na Figura 4.46 tém-se a distribui¢do de carga ao longo da

profundidade obtida com a EPI 3 via instrumentagao.

Tabela 4.16 Analise de estaca piloto EPI 3 usando Unipile na USP -SP

. Profundidade (m)

Pardmetro
0Oa4 | 4a7 | Base
pikg/m’) 1885 | 1855
¢ (kPa) 5 5
B 0,65 0,7
N; 42
Carga (k1)

o 10 Z0 30 40 50 KO 70 &8O

50 100 110 120 130

Profindidade {m)

Figura 4.46 Distribuicdo de carga em profundidade para a EPI — USP SP (ABEF)

Na Figura 4.47 tém-se os resultados obtidos com as metodologias, descritas comparativamente

ao obtido via instrumentacdo na EPI. A distribuicdo da carga residual (negativa) e a parte

positiva do atrito € mostrada com plano neutro situado na cota de 4,88 m e igual a 48 kN.
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Figura 4.47 Distribuigdo de carga em profundidade usando software Unipile, método via CPT

comparados aos obtidos na instrumentagao para EPI 3 (USP-SP)

Nos resultados tém-se uma excelente concordancia entre o obtido via Unipile, em que a tensao
residual ¢ considerada, com a obtida com a EPI. Nos resultados da Figura 4.46 vé-se que a
forma da distribuicdo da carga em profundidade estd de acordo com a Figura 2.11 e desta
forma qualifica a hipdtese de Fellenius (2002) quando afirma que a ndo consideragdo da carga
residual leva a resultados erroneos de instrumentacdo uma vez que toda estaca estd sujeita a
cargas residuais. A distribuicdo ajusta-se bem ao conceito para todos os estagios de
carregamento da EPI. Novamente, o resultado obtido via CPT pode ndo estar caracterizando
analises a longo prazo, ou seja, com o tempo, € provavel que o resultado previsto com o CPT
possa igualar-se aos demais. De fundamental importincia para qualquer andlise de uma
fundacdo em relacdo a capacidade de suporte ¢ a forma de instalagdo da fundacdo. Este
aspecto, somado a outros tantos ja mencionados anteriormente, serdo marcantes na

determinagdo da capacidade de suporte de uma fundacao, quer esta seja escavada ou nao.
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A estaca a ser analisada a seguir ¢ aquela ensaiada por Mota (2003) e avaliada

preliminarmente no inicio do Item 4.2.3, além de constar da Fig. 3.4 (E1). Os dados para

analise com o programa Unipile constam da Tabela 4.17, abaixo.

Tabela 4.17 Analise de estaca escavada usando Unipile no CEUnB (Mota, 2003)

. Profundidade (m)
Parametro
0a3 | 3a6 | 6a8 | Base
pt(kg/m3) 1417 | 1488 | 1702 -
c (kPa) 6 10 8 -
B 0,5 0,4 0,55 -
N; 0

Nas Figuras 4.48(a, b,) tém-se os resultados obtidos nas analises via Unipile, CPT, e,

comparativamente aos obtidos via instrumentagdo. Os valores de k; e k, foram 0,825 e 0,36,

respectivamente.
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Figura 4.48 Distribuigdo de carga em profundidade usando Unipile, método via CPT

comparados aos obtidos na instrumentagao para estaca escavada no CEUnB

Ainda, na Figura 4.49, tem-se os resultados obtidos nas analises via Unipile, Geo4, e,

comparativamente aos obtidos via instrumentacao.
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Figura 4.49 Distribuigdo de carga em profundidade usando Unipile, Geo4 comparados aos

obtidos na instrumentagdo para estaca escavada no CEUnB

Os resultados obtidos via Unipile sugerem um profundidade igual a 5,71 m para a localiza¢do
do plano neutro e valor igual a 135 kN (Figura 4.48a). O resultado de carga em profundidade
(via CPT) mostra alguma diferenca entre os valores obtidos tanto pelo Unipile quanto Geo4 e,

muito dispares dos obtidos via instrumentagao.

E por fim, poder-se-ia avaliar a estaca escavada ensaiada por Perez (1997), esta nao
instrumentada, e diferindo da estaca instrumentada e ensaiada por Mota (2003) pelo acréscimo
da parcela da resisténcia da base (=50 kN) e o seu comprimento, aumentado para 8§ m. Os

dados estdao na Tabela 4.18 (E1—Fig. 3.4). Na Figura 4.50 (a, b) tém-se os resultados.

Tabela 4.18 Analise de estaca escavada usando Unipile no CEUnB (Perez, 1997)

. Profundidade (m)
Parametro
0a3 | 3a6 | 6a8 | Base
pt(kg/m3) 1417 | 1488 | 1702 -
c (kPa) 6 10 8 -
B 0,5 0,4 0,55 -
N; 6
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Figura 4.50 Distribuicdo de carga em profundidade usando o software Unipile, CPT para

estaca escavada no CEUnB

Admitindo a validade das analises, apesar da ndo instrumentagdo da estaca, tem-se o plano
neutro desenvolvido a 5,7 m de profundidade e com um valor de 135 kN. O resultado inclui,
agora, o valor da resisténcia na base igual a 50 kN. Desta forma, a distribuicdo de carga ao
longo da fundagdo ¢ alcangada. Os resultados obtidos com a metodologia sugerida via CPT,
variam de algum grau daquela obtida via Unipile, mas mantendo a proporcionalidade entre a

tensdo efetiva e o atrito lateral unitario.

Da mesma forma que a estaca ensaiada por Perez (1997), constam ainda as estacas escavadas
no Centro de Convengdes e a estaca hélice continua ensaiada no CEUnB que poderiam ser
avaliadas pelos métodos sugeridos para a determinacdo da carga em profundidade. Estas
analises ndo foram feitas pois os aspectos principais do problema j& foram explanados e

discutidos.

Neste item, a distribui¢do da carga em profundidade foi analisada em termos de resultados
para a carga ultima. O programa Unipile (Goudreault & Fellenius, 1990) foi usado por
permitir analisar o efeito da tensdo residual na distribuicdo de carga em profundidade. Além

dessa analise, avaliou-se uma metodologia usando os resultados obtidos via CPT, conforme
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visto no Item 4.2, em que a resposta obtida ¢ sugerida para representar a distribui¢do de carga
em profundidade para a carga ultima. Os trabalhos de Fellenius (1998, 2002, 2004) tratam da
importante constatagdo de que toda fundacdo esté sujeita a tensdo residual uma vez que poucos
milimetros de deslocamentos podem acarretar a mobilizacdo da tensdo residual e desta forma,
desconsiderando-a, os resultados obtidos na distribuicdo de carga em profundidade estardao
incorretos. A carga “real” € igual & Qrea=Qresidual™ Qinstrumentacio- O fato de desconsiderar o efeito
das tensdes residuais ¢ o aparecimento da chamada “profundidade critica”. Os resultados
obtidos mostram que os valores do coeficiente 3 (Tabela 2.2), para os locais analisados foram

da ordem de 0,35a0,7.

Em relacdo ao tipo de estaca, se escavada ou hélice continua, pouca diferenga foi obtida em
relacdo aos valores do coeficiente 3, e a excecdo € quando do uso de pressao nas estacas hélice
continua, em que os valores de [} praticamente dobram em termos numéricos (mas sempre
menores que 0,95). O valor de N; ¢ fortemente afetado pelo deslocamento a que a base da
fundagdo alcangou, desta forma ¢ de esperar maior amplitude (range) nos valores deste
coeficiente. Para os casos analisados, valores desde 1 até 6 para o coeficiente N; foram
observados. Um valor de N; igual a 4,2 poderia ser considerado mais representativo para um
deslocamento de 10% do didmetro da base, para os casos analisados. As maiores influéncias
em termos comparativos (método via CPT e Unipile) aos obtidos via instrumentagdo foram
observados nas EHC. Isto sugere que maiores influéncias das tensdes residuais estao presentes

neste tipo de fundagdo, mas ndo exclui a influéncia que estacas escavadas venham a possuir.

Os resultados obtidos via CPT mostraram-se mais como indicativos da distribuicdo da carga
em profundidade do que propriamente como a distribui¢do real, para a carga ultima, da
fundagdo. A metodologia, no entanto, serve como guia para previsdo da carga em

profundidade.

No exemplo da estaca piloto instrumentada (EPI 3), mostrou-se a adequagdo da metodologia
em que a influéncia da tensdo residual ¢ componente indispensavel na avaliagdo da
distribuicdo de carga em profundidade. Imaginar que a fundacdo esta livre de qualquer tipo de
tensao antes do inicio da prova de carga passa a ser critico nos resultados de instrumentagdes.
Viu-se que um deslocamento de poucos milimetros (= 2 mm) ¢ capaz de se mobilizar
totalmente a tensdo residual e, desta forma, segundo Fellenius (1998, 2002, 2004), ¢ razoavel

admitir que toda fundacdo esteja sob influéncia da tensdo residual.
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4.4 AVALIACAO DA CAPACIDADE DE SUPORTE LATERAL DE
ESTACAS ESCAVADAS USANDO RESULTADOS DE SPT

Os resultados de ensaios do tipo SPT sdo, inegavelmente, os mais utilizados em projetos de
fundagdes no Brasil. Os métodos de Aoki & Velloso; Décourt & Quaresma sdo usados em
larga escala, mas, tipicamente para fundagdes escavadas, tém baixa representatividade da
determinagdo das parcelas de resisténcia. Desta forma, mostrar-se-a aqui analises de resultados
de capacidade de suporte lateral de fundacdes escavadas a partir de dados do indice de
resisténcia a penetragdo, Ngpr. Os locais envolvidos nas analises serdo os campos
experimentais: UnB, EESC, USP-SP (ABEF), Unicamp; o centro de convengdes, 212N e

Piedmont.

A sugestdo de nova metodologia para a determinacdo da capacidade de suporte lateral de
fundagdes escavadas (estacas e tubuldes) ¢ dada a partir de uma metodologia empirica em que

o atrito lateral unitario ¢ dado sob a forma da Equagao 4.5.

Q=q.A= (O{.Nspt).Al (kN) (4.5)

Onde: a ¢ um coeficiente empirico, Ngpr ao longo da profundidade.

O valor do Ngpr ¢ usado independentemente do tipo do solo e € avaliado a cada profundidade
como um valor médio de todo o perfil ao longo do comprimento da fundagdo. Nesta proposta,
os resultados de Ngpr a cada profundidade mostraram-se melhor representados quanto mais

proximos as fundagdes estes estivessem.

Os resultados de Ngpr de uma determinada area (ou local) sdo agrupados em forma de valores
médios (média aritmética ou geométrica) de todos os furos realizados. Para cada profundidade,
tem-se um valor do indice de resisténcia a penetracdo que ¢ convertido em atrito lateral

unitario e desta forma avalia-se a resisténcia lateral da fundacao.
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A metodologia ¢ sugerida para fundacdes escavadas instaladas em solos ndo saturados e
condicdes de instalagdo a seco, ou seja, sem o uso de lama de estabilizacdo (bentonita, por

exemplo), nem qualquer tipo de pressdo de injegao.

Na Figura 4.51 estdo representados os valores médios (média aritmética) do indice de
resisténcia a penetracdo dos locais analisados. Com relagao & EESC, os valores de Ngpr foram

obtidos no trabalho de Sousa & Massad (2002).

Profundidade (m)

—o— Piedmont —a—CEUnB —=—CC
—o— EESC —¥— Unicamp

Figura 4.51 Valores médios de Ngpr para os locais pesquisados

Na Tabela 4.19 tem-se um resumo dos resultados obtidos com o uso desta metodologia que
ora ¢ sugerida para a avaliacdo da capacidade de suporte lateral. Os resultados da parcela
lateral, para os locais analisados, foram objetos de analises e, somente na estaca (Perez, 1997)
no CEUnB, nao foram usados resultados de instrumentacao. Para a estaca escavada ensaiada

por Perez (1997), admite-se aqui 270 kN para a carga lateral, como anteriormente explanado.

No caso de tubuldes a metodologia pode também ser aplicada desde que se respeitando o

comprimento efetivo de atrito, conforme esta representado na Figura 2.3.
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Tabela 4.19 Resumo da metodologia empirica usando dados de SPT

Estaca | Local Di.(m) | L (m) L/D Q! (kN) calculado | QI (KN) medido o
1 CEUNB (Perez, 1997) 0,30 8,0 26,7 270,3 270 6,81
2 UNICAMP (EE) 0,45 12,0 26,7 650,4 650 6,74
3 CcC 0,70 14,3 20,4 1401,5 1400 5,92
4 EESC 0,35 10,0 28,6 386,5 387 6,51
5 0,40 10,0 25,0 439,7 440 6,48
6 0,50 10,0 20,0 477,6 478 5,63
7 0,60 8,0 13,3 408,3 409 5,70
8 PIEDMONT 0,762 16,8 22,0 2886,2 28925 4,15

Minimo

0,30 8,00 13,3 Minimo 4,15

Maximo Média 5,99
0,762 | 16,80 | 28,6 Maximo 6,81
Desvio Padrédo | 0,87

Intervalo de |12

Dados validos | 6,87
M.G. 6,2

Os resultados obtidos desta tabela sugerem, mesmo para um pequeno numero de fundagdes
com caracteristicas aqui observadas, que o valor da constante “a” da Equacdo 4.5 pode ser
considerado igual a 6,2. O resultado obtido ¢ fruto da média geométrica entre os valores
validos, ou seja, os valores no intervalo entre a média =1 desvio padrdo. Na Tabela 2.8, o
trabalho de Shioi & Fukui (1982) sugere um valor da constante igual a 5 para estacas
escavadas instaladas em solo argiloso, mas ndo hd nenhuma observancia, contudo, ao uso em
solos nao saturados. O uso desta metodologia em solo submerso, mas estavel, deve se ter
menor valor para o coeficiente “a”. Certamente menor do que 6,2. Usando igual procedimento
da Tabela 4.19, e analisando os casos de EHC nos locais CEUnB, 212 N, UNICAMP e USP

(SP) encontrou-se coeficiente “a’’(para estacas EHC) igual a 7 (4,7< 0. <9,96).

Formulagdes empiricas devem ser tipicamente tratadas com cautela quando do wuso
indiscriminado, sob quaisquer hipdteses. Nos casos analisados neste trabalho, ¢ importante que
se verifique as faixas de didmetro analisados (0,3< D¢ <0,762), comprimentos (8 < L < 16,8),

se o solo € ndo saturado e assim se manterd ao longo da vida util da obra.
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No intuito de avaliar a metodologia sugerida, auxiliando-se da Tabela 4.19, analisam-se a
seguir provas de cargas realizadas por Mota (2003), na obra da Asa Sul que ensaiou uma
estaca escavada com comprimento igual a 9 m e didmetro do fuste igual a 0,3 m. Os resultados
da prova de carga e dos ensaios tipo SPT mais proximos a fundagdo constam das Figuras
3.67(c) e 3.69. No item 4.2.1 (Figura 4.21) e valendo-se da metodologia apresentada por Chin
& Vail (1973) tem-se uma forma de obter as parcelas de atrito e total da capacidade de
suporte. Avaliando a capacidade pelos métodos de Chin e pelo método proposto neste trabalho

(Equacdo 4.4) tém-se os resultados obtidos na Tabela 4.20.

Tabela 4.20 Resultados de carga de ruptura interpretada para a estaca escavada

Método Fuste | Total Observacdes
Qup (KN)
Chin & Vail (1973) 359 555
=15 mm — fuste
Método proposto (Eg. 4.4) 328 461 5=30 mm — total

No método proposto considerou-se o valor de 328 kN para a parcela lateral, o que ¢ uma boa
concordancia com dados experimentais, uma vez que o método de Chin sugere carga maiores,
tipicamente entre 80 e 90% do valor “real” segundo trabalhos de autores como Chin (1970) e

também Shen & Niu (1991).

Considerando o valor médio para o coeficiente a (=6,2), da Tabela 4.19, a componente lateral
da fundagao foi avaliada e consta da Tabela 4.21 como o uso dos furos de SPT mais proximos

a estaca.

Tabela 4.21 Resultados de capacidade de suporte lateral (metodologia sugerida)

SPT Qi (kN) Observagdes
Metodologia sugerida (SP 01) 600
Metodologia sugerida (SP 02) 300 a=6,2

Q) medio (KN) usando SP 01;02;03
Metodologia sugerida (SP 03) 265 Q) medio = 388 kN

Metodologia sugerida (SP Média Geométrica) | 319

No trabalho de Mota (2003) o SP 01 encontra-se executado no bloco F, ou seja, proximo a
fundacao ensaiada. O uso desta metodologia enseja, preferencialmente, que os furos de SPT

ou CPT estejam o mais proximos das fundagdes que serdo submetidas a ensaios.
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Os resultados da Tabela 4.21 mostram os valores da capacidade de suporte lateral obtidos com
a metodologia sugerida usando a Equacgdo 4.5 e o coeficiente a=6,2. Os perfis de Ngpr da
Figura 4.52a foram avaliados e o valor médio (média geométrica —M.G.) indica 319 kN para a
parcela de atrito lateral, o que se ajusta bem ao valor sugerido na Tabela 4.20, ou seja, um
valor de 328 kN. J4 a média entre os valores obtidos pela prova de carga, o valor de 319 kN,
corresponde usando interpolacdo linear, a um deslocamento de 8 mm. Ja para o valor médio
igual a 388 kN, ou seja, a parcela lateral média dos furos SP 01 ¢ SP 02 e SP 03, o
deslocamento associado na prova de carga ¢ 15 mm. Este valor de deslocamento ¢ realista para

a mobiliza¢do do atrito lateral deste tipo de fundacao.

Considerando o valor de 319 kN para a componente lateral, verifica-se que, para o
deslocamento alcancado na prova de carga (53,14 mm =18%D), a base foi fortemente
mobilizada com carga de 181 kN (500-319 kN) levando a uma resisténcia unitiria de
aproximadamente 2561 kPa. A carga total foi considerada igual a 500 kN. Da Figura 4.52(a)
vé-se que o furo SP 01 apresentou, sobretudo na ultima medida, um valor de Ngpr muito maior
que aqueles observados nos outros dois furos, desta forma, a capacidade de suporte de 600 kN
impde um valor de atrito unitario bastante elevado a fundagdo, ou seja, um valor de
aproximadamente 71 kPa. Este valor ¢ irreal considerado que a prova de carga alcancou um
valor menor, ou seja, 500 kN para um deslocamento de 53,14 mm. J& o valor de 319 kN
resulta num valor de atrito lateral unitario de 37,6 kPa, ou seja, da ordem de grandeza de
outros resultados obtidos no DF. No CEUnB, alcancou-se 36 kPa para o atrito lateral unitario

com a estaca de Perez (1997).

Neste item viu-se que, mesmo a partir de poucos resultados, a avaliagdo da capacidade de
suporte lateral para fundagdes escavadas pode ser dada conforme a Equagdo 4.5 com valor do
coeficiente empirico (ou semi-empirico) a igual a 6,2 (médio) para estacas escavadas, ou um
valor de a igual a 7 para estacas do tipo hélice continua. Maior énfase foi dada ao primeiro

tipo, quer seja, as estacas escavadas.

Ha aspectos que devem ser respeitados na utilizacdo da formulagdo sugerida, como por
exemplo, se assegurar que o fuste da fundacdo ndo seja submetido a processos de
umedecimento e desta forma desencadear reducdo da componente lateral, sobretudo em solos

colapsiveis.
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Longe de ser conclusivo, como qualquer método empirico, o método ¢ sugerido para solos de
mesma origem e forma de execucdo da fundacdo que os aqui analisados. A presenca de dgua
leva a uma diminui¢do do coeficiente o, e desta forma, somente a partir de resultados de
provas de carga ¢ que o mesmo pode ser avaliado. Certamente serd menor do que 6,2 para
estacas escavadas e 7 (em média) para as estacas hélice continua. A faixa de variagdo do
coeficiente o para as estacas hélice continua ¢ importante e apresenta-se entre 4,7 ¢ 10,1. Para
as estacas escavadas, o coeficiente apresenta variagdo entre 5,1 e¢ 6,9. Os dados refletem
poucas provas de carga analisadas e, desta forma, sugere-se que seja aumentado o banco de
dados, mas respeitando fatores como a ndo saturacdo do solo, a pressdo de injecdo, o valor do
deslocamento imposto a fundagdo, entre outros. Nao ¢ incomum, sobretudo em solo saturado,
de baixa resisténcia, que haja um aumento do didmetro da EHC. Esse efeito também ¢
verificado em solos nao saturados, sobretudo quando da instalacao de estacas hélice continua
em depositos colapsiveis, em que, pela sua formagdo, apresentam baixa resisténcia em ensaios

tipo CPT e SPT, por exemplo.

Por fim, para as estacas hélice continua, devem-se prever meios mais eficazes de diminuir a
influéncia do operador em sua instalagdo. Aspectos como a qualidade do concreto (fx, slump,
exudac¢do), pressdo de inje¢do, limpeza do sistema de injecdo de concreto, tempo (demora ou
lentiddo) na instalacdo da estaca, e afericdo dos equipamentos do sistema de monitoramente
devem ser tratados de forma imparcial pelas empresas de execug¢do no aprimoramento da

qualidade deste tipo de fundagdo.

4.4.1 AVALIACAO DA CAPACIDADE DE SUPORTE DE ESTACAS HELICE
CONTINUA ISOLADAS E EM GRUPO USANDO ENSAIOS TIPO SPT

As estacas hélice continua foram ensaiadas sob a forma isolada, e em grupos de duas e trés
estacas sob bloco rigido. Estas estacas possuem diametro médio de 0,3 m e comprimento igual
a 8 m, e distancia de centro a centro igual a 3 vezes o seu diametro além de nenhum contato
com o solo abaixo do bloco rigido. Os resultados obtidos nas provas de cargas constam da
Figura 3.27. Tém-se apresentado na Figura 4.52 (a, b) os grupos de estacas sob bloco rigido

com duas e trés estacas e¢ ainda as aberturas laterais necessarias a escavagdo do solo em
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contato com a base deste bloco. Aproximadamente 0,25 m foram deixados livres entre a base

do bloco e o solo que recebe as estacas, de forma a deixar o solo livre de carregamento.

Figura 4.52 Blocos rigido sobre estacas hélice continua no CEUnB

Os resultados obtidos com a estaca isolada sdo em geral distintos daqueles quando a estaca,
sob igualdade de certas condigdes, estda num grupo (Poulos & Davis, 1980). Esta diferenca ¢
verdadeira tanto em termos de capacidade de suporte quanto de recalque, independente do tipo

de estaca.

Para analisar os resultados das estacas hélice, isolada e em grupos o perfil médio do ensaio
tipo SPT no CEUnB serd usado com as proposi¢des de Aoki & Velloso (1975), Décourt &
Quaresma (1978), Gotlieb et al. (2000), Antunes & Cabral (1996) e com o método sugerido
nesta pesquisa para a capacidade de suporte de EHCs. (Eq. 4.5 com a=7). Na Tabela 4.22 tém-

se os resultados obtidos para as metodologias sugeridas anteriormente.

Tabela 4.22 Previsao de capacidade de suporte em EHC (isolada)

Método Qi (kN) Qb (kN) Q: (kN) Observacoes
Ao & Velloso | 349 56 405 | "cando argia stosa: F1-3 F2=3.6.
gfg&i&; 213 24 236 Argila; estaca escavada; =1; a=0,3
Gotlieb et al. 272 43 315 -
Aréjtzlr;f;l& 27(23?;1)76 76(351)14 34&25’)90 Solo ao longo do fuste e base é argila
Método sugerido 288 68 356 Qb:Gsc‘g:'n(:‘id;a\)ligA;fng;AC)
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Na Tabela 4.22 vé-se que os resultados da parcela lateral variam desde 213 a 374 kN enquanto
que as parcelas da base variam desde 24 a 95 kN. Tanto na primeira (Q;) quanto na segunda
(Qb), os métodos sdo Décourt & Quaresma (1978) e Antunes & Cabral (1996),
respectivamente. Para a metodologia de Antunes & Cabral (1996) foram gerados valores
minimos, maximos ¢ médios. Pelo método sugerido (Eq.4.5) com o uso do coeficiente o igual
a 7, tem-se 288 kN. Ainda no método sugerido, o valor de Qy foi admitido igual a média entre
os demais métodos. A prova de carga registrou, para a estaca isolada, uma carga maxima de
390 kN a um deslocamento de 10%D e esta foi admitida aqui como carga tltima. As parcelas
de resisténcia foram admitidas iguais a 330 kN (fuste) e 60 kN (base). Para a avaliacdao dos
grupos, usaram-se os resultados obtidos na Tabela 4.22 e multiplicou-se a carga ultima pelo
numero de estacas contidas no bloco. Os resultados obtidos estdo na Tabela 4.23. A relagao
Qualeulado/Qumeaico € avaliada para todas as metodologias sugeridas e sendo dispostos os resultados
dos métodos Aoki & Velloso (1975) - AV; Décourt & Quaresma (1978) - DQ; Gotlieb et
al.(1996) - G; Antunes & Cabral (1996) - AC; além do método sugerido (MS) na pesquisa.

Tabela 4.23 Previsdo da capacidade de suporte em EHCs (isolada e em grupos)
Estacalsolada | AV | DQ | G AC | MS | Média (AV;DQ;G;AC;MS)

Ql=| 349 | 213 | 272 | 374 | 288 299
Qb= 56 | 24 | 43 | 95 | 68 57
Qt=| 405 | 237 | 315 | 469 | 356 356
QcalculadolQmedido 1104 0,61 0,81 1,20 0,91 0,91

Bloco 2 Estacas

Ql= 698 | 426 | 544 | 748 | 576 598
Qb= 112 | 48 | 86 | 190 | 136 114
Qt=| 810 | 474 | 630 | 938 | 712 713
Qcatoutado/ Qmediaol 0,91 | 0,53 0,71 ] 1,05 | 0,80 0,8

Bloco 3 Estacas

Ql = 1047 | 639 | 816 | 1122 | 864 898

Qb= 168 | 72 | 129 | 285 | 204 172

Qt=1215| 711 | 945 | 1407 | 1068 1069
Qcalculado/Qmedido 1!35 0779 1105 1,56 1,19 1,19
Qla Qb € Qt - kN

Da forma como foram obtidos os resultados da Tabela 4.23, pode-se avaliar que para a estaca
isolada, os métodos de AV e AC mostraram-se contra a seguranga enquanto que os métodos
de DQ, G mostraram-se a favor da seguranca. O método que melhor avaliou a carga ultima,

com as consideragdes usadas, foi o método sugerido nesta pesquisa (Qcalculado/Qmedido=0,91).
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Na média, o método sugerido (MS) ¢ a melhor avaliacao da carga lateral e total, enquanto que
o método de AV ¢ melhor na avaliagdo da carga na base. Esta constatacdo vale para a estaca
isolada e para os blocos. A avaliacdo do método de AV foi feita admitindo-se argila ao longo
do fuste e argila siltosa para a base. Os valores de F1 e F2 foram 3 e 3,8, respectivamente.
Esses valores foram sugeridos por Monteiro (1997). Lembra-se que o perfil do CEUnB ¢ nao
saturado e, desta forma, o uso do método sugerido (para Q) e o método de AV (para Q)
devem sofrer influéncia desta condicdo do solo. O uso desta sugestdo, portanto, deve ser
avaliada por resultados de prova de carga (preferencialmente, provas de carga do tipo lenta)

para locais em que ocorra alguma saturacao do solo.

Em geral, solos argilosos apresentam menor capacidade de suporte do que a soma das
capacidades individuais, ou seja, apresenta eficiéncia menor que a unidade. Autores como
Prakash & Sharma (1990) sugerem que, para estacas escavadas em solos argilosos, a
eficiéncia pode ser igual a 0,7 para espacamento (centro a centro) de 3D. Das (1999) sugere
que, para grupos de estacas escavadas em areia, e espagamento de 3D, os valores de eficiéncia
podem ser de 0,66 a 0,75. A formulacdo de Converse-Labarre (citado por Das, 1999) indica
uma eficiéncia de 0,81 para o espagamento usado no presente trabalho. Com relagdo ao grupo
com duas estacas, a eficiéncia foi de aproximadamente 1. A eficiéncia depende dos pardmetros
do solo, tamanho e forma do grupo, comprimento e espagamento da estaca, entre outros.
Contrariamente ao bloco com trés estacas, a eficiéncia do bloco com duas estacas foi maior
que a unidade, ou seja, possivelmente a seqiiéncia executiva possa ter relagdo significativa
com tais resultados. Nao ¢ descartado, por outro lado, o aumento do didmetro das estacas do

bloco com duas estacas.

Em Almeida Neto (2002) hd uma observacdo quanto a seqiiéncia executiva das EHCs em que
as mesmas deveriam ser efetuadas de modo a ndo se executar, no mesmo dia, estacas com uma
distancia inferior a 5D. No caso aqui analisado, as mesmas distam 3D e todas as estacas foram

instaladas no mesmo dia, apesar de se respeitar uma execucao de forma alternada.

Os resultados obtidos nas Tabelas 4.22 ¢ 4.23 sdo preliminares e exigem, sobretudo, maior
quantidade de dados para uma resposta mais clara em relagdo as previsoes das parcelas de
resisténcia, bem como dos métodos mais indicados. Embora limitados, sdo inéditos em termos
de pesquisa de grupos de estacas carregadas e estudadas na argila porosa do DF, em particular

no Campo Experimental da UnB e com estacas hélices continua.
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45 AVALIACAO DA CAPACIDADE DE SUPORTE DE TUBULOES

Na avaliagdo da capacidade de suporte de tubuldes, ou seja, a resisténcia lateral e da base,
usaram-se as metodologias avaliadas anteriormente (Itens 4.2 ¢ 4.4) com resultados de ensaios
in situ, notadamente os ensaios tipo SPT e¢ CPT. Adicionalmente, neste sub-item, uma
metodologia ¢ sugerida para avaliar a tensdo na base de tubuldes. A seguir estas andlises sdo

evidenciadas.

45.1 AVALIACAO DA CAPACIDADE DE SUPORTE LATERAL DE TUBULOES
USANDO RESULTADOS DE SPT E CPT

A determinacao da capacidade de suporte lateral em tubuldes via resultados de SPT segue, via
de regra, a mesma metodologia do Item 4.3 (coeficiente a=6,2), enquanto que para o CPT
(Item 4.2.1) usa-se k; =0,79 (Tabela 4.9). Contudo, na avaliacdo da componente lateral no
tubuldo considera-se aqui que o atrito lateral efetivamente atue numa regido do fuste dada por
um determinado comprimento efetivo. No Capitulo 2 (vide Figura 2.5), foram vistas as

proposigoes de 3 autores. O trabalho de O’Neill & Reese (1989) que considera o comprimento

efetivo Let = H —[(l,5+h+1.D)] ; Tomlinson (1995) que considera como comprimento efetivo
o valor Le =H —[(1,5+h+2.D)] ¢ Feng et al. (1998) considera que Le =H —[2.(Db—D)]

eLer =H —[3.(Dv-D)].

Os resultados de provas de carga em tubuldes ensaiados no CEUnB, CC, Asa Sul e EESC
serdo objeto de andlises usando a metodologia sugerida (Equagdo 4.5). Vale ressaltar que a
metodologia deveria ser valida quando o fuste fosse escavado mecanicamente. O fato de o
mesmo ser escavado manualmente ¢ fator de potencial aumento do atrito lateral unitario.
Apesar disso, o caso do CEUnB teve toda a sua escavacdo feita manualmente e serd analisada

como os demais casos, ou seja, em que o fuste foi escavado mecanicamente.

No Capitulo 3, constando nas Figuras 3.50 e 3.53, t€ém-se os resultados das provas de carga
realizadas. Nos resultados obtidos com o ensaio tipo SPT levou-se em conta os indices que

constam da Figura 4.51, enquanto que os perfis de CPT usaram-se as Figuras 3.5, 3.31, 3.67
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(a, b) e 4.15(a, b). Na Tabela 4.24 t€m-se os resultados de avaliagao da capacidade de suporte
do Centro de Convengdes (CC) para a Tcc g (Fig. 3.30). Para as metodologias de Tomlinson
(1995) e também de O’Neill & Reese (1989), descartou-se a primeira leitura de Ngpr

“justificando” o ndo uso dos primeiros 1,5 m conforme preconizam estas metodologias.

Tabela 4.24 Resultados de capacidade de suporte lateral para tubuldo no CC (T¢c rp)

Proposicéao cota Let. (M) SP (M.G.) (Q,; kN) CPT (Q, kN)
0ail2,3 12,3 1257 (46,5 kPa) | 1127 (41,7 kPa)
Feng et al. (1998)
0ai13,3 13,3 1359 (46,5 kPa) | 1233 (42,4 kPa)
Tomlinson (1995) 15a129 11,40 1054 (42 kPa) 1063 (42,4 kPa)
O’Neill & Reese (1998) 1,5a13,6 12,10 965 (36,3 kPa) 1134 (42,6 kPa)
Média 12,3 1159 (42,8 kPa) | 1139 (42,1 kPa)

Conforme a Tabela 4.24, os valores médios sugeridos para a capacidade de suporte lateral do
tubuldo tanto em termos de CPT como SPT sao praticamente iguais, diferindo apenas em
1,7%. Na terceira coluna da Tabela 4.24 tem-se o valor do comprimento efetivo (Lef)
conforme as 3 metodologias citadas anteriormente. Ainda nesta coluna (ultima linha) consta,

ainda, o valor do comprimento efetivo médio (entre os 3 métodos), ou seja, 12,3 m.

O valor médio de Q (para as proposi¢des) foi de 1159 kPa (q= 42,8 kPa) para os resultados
via SPT e 1139 kPa (q= 42,1 kPa) para CPT. O comprimento efetivo foi de 12,3 m para
ambas as analises. O resultado obtido com a estaca escavada ensaiada no mesmo local
(somente fuste) (Figuras 3.41 e 3.42) alcangou uma carga maxima de 1400 kN, ou seja, um
valor de atrito unitario de 44,5 kPa. Os resultado obtido com o tubuldo (42,8 kPa) ¢ somente

4% menor do que aquele obtido na estaca EEg; (44,5 kPa).

Para os resultados obtidos com o SPT, a variagdo foi de 965 a 1359 kN. No primeiro com a
metodologia para Ler via O’Neill & Reese (1989) e no segundo com L.¢ via Feng et al. (1998).
Para os resultados obtidos com o CPT, a variagdo foi de 1063 a 1233 kN. No primeiro com a
metodologia para L.s via Tomlinson (1995) e no segundo com L via Feng et al. (1998). Vé-se
que a variacdo com os resultados via SPT foi maior, ou seja, 41% de variagcdo enquanto que

com os resultados via CPT a variacao foi de 16%.

Nos campos experimentais da UnB e EESC seguem-se o mesmo rito da analise anterior, ou

seja, aplicam-se as metodologias dos Itens 4.2.1 (k; =0,79 -Tabela 4.9) para o CPT e Item 4.3
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(coeficiente a=6,2). Nas Tabela 4.25 e 4.26 tém-se os resultados de avaliagdo da capacidade

de suporte do tubuldao no CEUnB (Tgp conforme Fig. 3.4) e na EESC.

Tabela 4.25 Capacidade de suporte lateral para tubuldo no CEUnB (Tgg)

Proposicéao cota Let. (M) SP (M.G.) (Q, kN) CPT (Q, kN)
0ab,15 5,15 297 (26,2 kPa) 334 (29,5 kPa)
Feng et al. (1998)
0a6,10 6,10 419 (31,2 kPa) 428 (31,9 kPa)
Tomlinson (1995) 1,5a5,7 4,20 246 (26,6 kPa) 389 (42,1 kPa)
O’Neill & Reese (1998) 1,5a6,4 4,90 351 (32,6 kPa) 376 (34,9 kPa)
Média 5,10 328 (28,7 kPa) 382 (34,1 kPa)

Tabela 4.26 Capacidade de suporte lateral para tubuldo na EESC

Proposicéao cota Let. (M) SP (M.G.) (Q,; kN) CPT (Q, kN)
0a5,3 53 226 (22,6 kPa) 298 (29,8 kPa)
Feng et al. (1998)
0a6,20 6,2 275 (32,1 kPa) 375 (32,1 kPa)
Tomlinson (1995) 1,5a5,9 4.4 195 (29,8 kPa) 247 (29,8 kPa)
O’Neill & Reese (1998) 15a6,5 50 241 (31,3 kPa) 295 (31,3 kPa)
Média 5,2 234 (23,9 kPa) 304 (31 kPa)

Vé-se da Tabela 4.25 que os valores da capacidade de suporte lateral utilizando os valores do
indice de resisténcia, Ngpr sdo menores que o de CPT em aproximadamente 16,5%, enquanto
que, para na Tabela 4.26 (EESC), a diferenca entre os resultados via CPT e SPT ¢ ainda maior
com aproximadamente 30% de diferenca. Estes resultados sdo afetados pelo tipo de
comportamento colapsivel do solo predominante ao longo do fuste e assim, baixos valores de
Nspr sdo comuns para estes perfis. Ainda na Tabela 4.25, o valor médio de Q, (para as
proposicdes) foi de 328 kPa (q= 28,7 kPa) para os resultados via SPT e 382 kPa (q= 34,1
kPa) para CPT. Para a EESC, os resultados da Tabela 4.26 mostram que o valor médio da
parcela lateral Q; (para as proposi¢oes) foi de 234 kPa (qi= 23,9 kPa) para os resultados via
SPT e 304 kPa (q= 31 kPa) para CPT. O comprimento efetivo foi de 5,1 m para o CEUnB e
5,2 m para o tubuldo na EESC.

Para os resultados obtidos com o SPT (Tabela 4.25), a variagdo foi de 246 a 419 kN. No
primeiro com a metodologia para Ler via Tomlinson (1995) e no segundo com L via Feng et

al. (1998). Para os resultados obtidos com o CPT, a variagdo foi de 334 kN com

Let = H —[3.(Dv-D)] a 428 kN com Let = H —[2.(Dv-D)]. Em ambos via Feng et al. (1998).
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Vé-se que a variacdo com os resultados via SPT foi maior, ou seja, 70% de variagdo enquanto
que com os resultados via CPT a variagao foi de 28%. Da mesma forma, os resultados obtidos
para a carga lateral com o SPT (Tabela 4.26), a variacao foi de 195 a 275 kN. No primeiro
com a metodologia para L¢r via Tomlinson (1995) e no segundo com L.¢ via Feng et al. (1998).
Para os resultados da carga lateral obtidos com o CPT, a variagdo foi de 247 a 375 kN.
Novamente, no primeiro com a metodologia para L¢r via Tomlinson (1995) e no segundo com
L.r via Feng et al. (1998). Vé-se que a variagdo com os resultados via SPT foi menor, ou seja,

41% de variacao enquanto que com os resultados via CPT a variagdo foi de 53%.

O tubulao ensaiado por Mota (2003), igualmente que no CEUnB e CC, ndo foi instrumentado.
O Item 3.4.7 mostra os resultados da prova de carga na Figura 3.67(d), e os ensaios in Situ nas

Figuras 3.67 (a, b) e 3.69. Dados gerais do tubulao também sao fornecidos neste item.

Diferente da andlise feita com uma estaca escavada no mesmo local, o tubuldo ndo pode ter
sua parcela lateral avaliada da mesma forma que aquela apresentada na Figura 4.21, uma vez
que o deslocamento obtido na prova de carga ¢ demasiadamente pequeno. Enquanto que no
primeiro caso tem-se 53,14 mm, o segundo (o tubuldo) registra apenas 6,66 mm de

deslocamento medido em seu topo. Os resultados obtidos constam da Tabela 4.27.

Tabela 4.27 Capacidade de suporte lateral para tubuldo na Asa Sul

Proposicéo Ler. (M) cota CPT [ SPO0O1 | SPO02 | SP0O3 | SP (M.G))
Feng et al. (1998) 5,9 0a5,9 336 498 334 313 404
6,8 0ab6,8 426 581 426 383 323
Tomlinson (1995) 5,0 15a6,5 304 518 241 194 336
O’Neill & Reese (1998) 5,6 15a71 366 574 305 243 280
U U U
Média 358 384 336

Os resultados via SPT sugerem um valor médio de 384 kN para os furos de (SP 01, 02 e 03)
enquanto que para o SP (M.G.) ou seja, os valores da média geométrica dos indices de
resisténcia a penetragdo Ngpr para uma mesma profundidade dos furos de SPT, sugere-se um
valor médio de 336 kN, ou seja uma variacao de 14%. Os valores de Q; variam desde 194 kN
até 581 kN para os furos SP 01, 02 e 03. Para o SP (M.G.), a variacao ¢ de 280 a 404 kN. Para
o CPT, o valor médio foi de 358 kN para as 4 proposicoes de comprimento efetivo. Os valores

de Q; variam desde 304 kN até 426 kN. Prakash & Sharma (1990) sugerem L.r conforme
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Tomlinson (1995), ou seja, 336 kN via SPT (M.G.), 318 kN (para os furos SP 01, 02 ¢ 03) e,
por fim, 304 kN par ao CPT. Consideremos aqui, contudo, os valores médios, ou seja, 336 kN

para o SPT(M.G.) e 358 kN para o CPT.

Os resultados obtidos para o atrito lateral unitirio via SPT, com Q=336 kN e L=5,80 m
[(5,9+6,8+5+5,6)/4] valem 31 kPa. Para o CPT, com Q=358 kN e L. =5,8, valem 33 kPa.
Anteriormente (Figura 4.53) avaliou-se a parcela lateral de uma estaca escavada no mesmo
local. Encontrou-se q; igual a 38 kPa para a metodologia via SPT. O resultado obtido neste
item para o tubuldao ¢ 23% menor. Para o CPT, comparativamente ao valor de q; =38 kPa, o

valor obtido (33 kPa) ¢ 15% menor.

A seguir, sdo feitas consideragdes sobre a influéncia do peso do tubuldes analisados, em

detrimento de se supor igual ao valor da componente lateral.

E comum, sobretudo na pratica de fundac¢des no Brasil, se desconsiderar a parcela lateral de
tubuldes em detrimento do fato de que alguns projetistas consideram que a parcela lateral se
iguala ao peso do tubuldo. Na Tabela 4.28, comparam-se valores da razdo entre o peso do

tubuldo versus Q; nos locais analisados para os resultados via CPT e SPT.

Tabela 4.28 Capacidade de suporte lateral e peso de tubuldes

Local |Q (kN) (SPT)|Q; (kN) (CPT) (yi)f;fkﬁm) Peso/Q, via SPT | Peso/Q, via CPT
Asa Sul 336 358 75 0,22 0,21
CEUNB 328 382 93 0,28 0,24
cc 1159 1139 164 0,14 0,14
EESC 234 304 71 0,30 0,23
média 0,24 0,21

Os resultados da Tabela 4.28 mostram que a relagdo entre o peso do tubuldo e a componente
lateral dista, e muito, de situacdo de equivaléncia entre o peso do tubuldo e o valor da
componente lateral. A adogao de tal pratica na geotecnia de fundacdes Brasileira € regra. Viu-
se ainda que, mesmo em poucas provas de carga analisadas, a relacdo entre o atrito lateral e o
peso do tubuldo, em média, foi igual a 24% (SPT) e 21% (CPT), ou seja, valer-se de que o

peso do tubuldo € igual a carga lateral ¢ irreal, para todos os casos analisados.
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45.2 AVALIACAO DA TENSAO NA BASE DE TUBULOES

A avaliagdo da tensdo na base de tubuldes também serd objeto de andlises com os resultados
de provas de carga em tubuldes ensaiados na EESC, CC, CEUnB e Asa Sul. Os trés ultimos,
localizados no Distrito Federal. No primeiro, executado no campo experimental da Escola de
Engenharia de Sao Carlos (EESC), foi instrumentado. A avaliacdo da parcela da base de
tubuldes foi realizada com resultado de ensaios tipo SPT (conforme Décourt, 1989) e CPT

(conforme Teixeira & Godoy, 1996).

Além desses, ¢ sugerido um método que, tipicamente, segue a sugestdo dos trabalhos de
Fellenius (2002, 2004— Equagdo 2.9) em que a tensdo na base ¢ proporcional a tensdo efetiva.

As Equagdes 4.6 a 4.8 sdo usadas na avaliacdo da parcela na base:

Qb =0p.Ab = 2.[25.Nspt + G'Vb].Ab — (kN) (4.6)
Qv =0p.Ab = (O,Z.qc”).Ab — (kN) 4.7)
Qo =Qp.Ab = ( Nt.G'vn).Ab — (kN) (4.8)

Onde: Qc" —qc desde cota de assentamento da fundagdo (CAF) até 1,5D, abaixo; N; é um

coeficiente de natureza semi-empirica para a base; Gy, € a tensdo efetiva na base do tubuldo;

Nspr € o0 valor do indice de resisténcia a penetracdo, medido desde a CAF até 1,5D,, abaixo.

Os resultados obtidos, com as Equacdes 4.6 ¢ 4.7, sdo apresentados na Tabela 4.29, onde
constam, ainda, o valor da carga maxima em que o sistema fundagdo-solo foi submetido bem

como o valor de deslocamento méximo medido no topo do tubuldo.

Tabela 4.29 Métodos de previsdo da parcela da base em tubuldes

Qb (kN) SPT

Qb (kN) CPT

Locais (Eq. 4.6) (Eq. 4.7) Observac@es Dy/D | L/D
Asa Sul 877 785 (Qmax = 900 KN —8=6,66 mm) 2,5 14
CEUNB (Tgp) 1909 1303 (Qmax = 1800 kN —»8=38,09 mm) | 2,3 11
CC (Tccpi) 1966 931 (Qmax = 1950 KN —5=9,05 mm) 2,4 22
EESC 1091 1093 (Qmax = 1500 kKN —8=64,12 mm) | 2,5 13




Os resultados foram obtidos a partir dos dados de Ngpr que constam da Figura 4.51 e de CPT
constando das Figuras 3.5 (CEUnB), 3.32 (CC), 3.67 (a, b) (Asa Sul) e 4.15(a, b) (EESC).
Constam ainda da Tabela 4.28 os valores da razao entre os didmetros da base e do fuste e o
indice de esbeltez (L/D). Os resultados obtidos via SPT e CPT (Tabela 4.29), para o Centro de
Convengoes, sao muito dispares quando comparados entre si (1966 ¢ 931 kN). Na Figura 3.54
tém-se os resultado do ensaio (Tcc B1) € nota-se que o valor obtido através da Equagdo 4.6
(usando SPT—Tabela 4.29—-1966 kN) ¢ proximo ao valor maximo de carregamento imposto
ao tubulao (1950 kN). Sendo assim, a formulagdo via CPT (Eq. 4.7—>Tabela 4.29—931 kN)
provavelmente ndo ¢ adequada para a analise da carga na base da fundag¢do. Na Tabela 4.29
vé-se que o valor do indice de esbeltez do tubuldo ensaiado no CC (T¢c B1) ¢ da ordem do
dobro dos demais tubuldes, e que este fato ¢ um possivel fator limitante da Eq. 4.7. Quando se
trata da parcela da base, como visto anteriormente, esta deve estar sempre associada a um

valor de deslocamento.

Mesmo nao possuindo as respostas via instrumentacdo para a parcela da base, com exce¢do da
ensaiada na EESC, faz-se aqui uma simulagao dos valores obtidos de N; a partir dos resultados
obtidos na Tabela 4.29. Desta forma, ¢ possivel obter o valor de N; para cada resultado obtido.
O valor da tensdo efetiva ¢ possivel calcular recorrendo as Tabelas 3.1, 3.7a, 3.11a e ao
trabalho de Mota (2003). Assim, via Tabela 4.29, determinam-se os valores correspondentes
de N; usando a Equagdo 4.8. A Tabela 4.30 mostra os valores calculados com o procedimento

descrito acima, além de trazer também o peso (W) de cada tubuldo ensaiado.

Tabela 4.30 Resultados do coeficiente N; de tubuldo usando SPT e CPT

Locais Qs (kN) SPT | Q, (kN) CPT G\ (kN) W (kN) | N¢ (SPT) | N, (CPT)
Asa Sul 877 785 125 75 4 3,6
CEUNB (Tgg) 1909 1303 116 93 7,7 53
CC (Tec i) 1966 931 257 164 3,4 1,6
EESC 1091 1093 131 71 4,7 4,7
Minimo 3.4 1,6
Média 4,9 3,8
Méaximo 7,7 53
Desvio Padréo 1,9 1,6
Intervalo de 3 2,2
Dados validos 6,8 54
Média* 4 4,5
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Os resultados obtidos na Tabela 4.30 sugerem um valor médio igual a 4,25 [(4+4,5)/2] para o
valor de (N;) dos tubuldes analisados. Com a obtencdo deste coeficiente médio ¢ possivel

avaliar os valores sugeridos para a parcela da base em cada tubuldo, conforme Tabela 4.31.

Tabela 4.31 Resumo da capacidade de suporte da base de tubuldes

Locais o’vo (kN) [\ Qp (kN)—> Eq. 4.8 dp (kPa)
Asa Sul 125 939 531
CEUNB (Tgp) 116 4.5 1055 493
CC (Tecrl) 257 2480 1093
EESC 131 984 561

Na Tabela 2.7 ha sugestdes de valores de N;, conforme Fellenius (2002), para estacas de
deslocamento, o que ndo ¢ o caso aqui analisado. Contudo, o valor de N; igual a 4,25, ¢ uma
sugestdao que, sob condigdes similares aos tubuldes analisados, pode-se usar de maneira rapida

e aproximada em célculos preliminares.

Observa-se na Tabela 4.31 que o tubulao da EESC ¢ o tnico instrumentado e a diferenca entre
o valor obtido (984 kN) e o valor advindo da instrumentacao (1050 kN) ¢ de 6,7 % para um
deslocamento maximo do topo de 64,12 mm. J4 o tubuldo que ensaiou somente a base, no CC
(Tce B1), deslocou somente 9,05 mm com uma carga de 1950 kN. Utilizando a Equagdo 4.4
(proposta neste trabalho) para a avaliacdo de provas de carga que ndao foram levadas a
deslocamentos maiores, tem-se um valor de carga limite igual a 2595 kN neste tubuldo. Este
valor de carga limite estd associado, por hipotese, a um deslocamento igual a 20 mm.
Comparativamente ao valor obtido na Tabela 4.31 (2480 kN), os valores registram uma
diferenga de 4,6%. As parcelas dos pesos dos tubuldes foram desconsideradas em todas as

analises da Tabela (4.31).

Para o tubuldo da Asa Sul, onde nenhuma instrumentagdo foi feita para se avaliar a tensdo na
base, admite-se que, para o deslocamento maximo alcangado na prova de carga, ou seja, pouco
mais do que 6,6 mm, o fuste nem a base tenham sido totalmente mobilizados. Contudo, os
resultados obtidos na Tabela 4.28 fornecem os valores do atrito lateral unitdrio para os
tubuldes que estdo sendo analisados e, assim, admite-se o valor de 336 kN (Tabela 4.28 —via
SPT) para a parcela lateral deste tubuldao. Admitindo ainda que a prova de carga possa ser
extrapolada, conforme a Equagdo 4.4 (proposta neste trabalho), o valor de 1060 kN ¢

encontrada para a carga limite e, novamente, esta carga estd associada a um deslocamento de
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20 mm, por hipdtese, para o tubuldo da Asa Sul. Logo, o valor para a parcela da base seria
igual a 724 kN [(1060-336)]. E razoavel imaginar um valor menor para a parcela lateral no
tubuldo do que o valor usado aqui, ou seja, 336 kN. Contudo, ndo se poderia precisar quanto
seria este valor, além disso, o valor de 724 kN ¢ proximo aos obtidos via SPT e CPT conforme
a Tabela 4.30. O valor de 939 kN, obtido na Tabela 4.31, ¢ maior que o sugerido em quase

30%, mas apesar disso a metodologia ¢ avaliada como adequada para o caso em questao.

O tubulao no CEUnB nao possui nenhuma instrumentagao, da mesma forma que na Asa Sul.
A carga maxima imposta ao topo deste tubuldo foi de 1800 kN correspondendo a um
deslocamento de 38,09 mm. E licito observar que, para a quantidade de deslocamento atingido
na prova de carga, o atrito lateral tenha sido mobilizado totalmente. Na Tabela 4.28, o valor de
328 kN para a parcela lateral ¢ admitida aqui, embora o valor possa ser maior em fun¢do da
forma de execu¢do do tubuldo, em que o mesmo foi totalmente escavado. Desta forma, ¢
razoavel admitir maior atrito lateral unitdrio ao longo do fuste deste. Apesar disso e,
considerando a carga maxima igual a 1800 kN, chega-se a carga na base igual a 1472 kN
[(1800-328)]. Este resultado ¢ maior em 40% do que o obtido na proposta contida na Tabela
4.31 (1055 kN) e, da mesma forma que no tubuldo ensaiado na Asa Sul, a metodologia
mostrou-se adequada para o caso em questdo. Além disso, ¢ provavel que, pela forma de
execucdo, o valor de Q) seja maior que 328 kN e, assim, mais proximo do valor obtido na
Tabela 4.31. Na ultima coluna desta tabela t€ém-se os resultados da resisténcia de base unitaria

para os tubuldes analisados conforme metodologia descrita anteriormente.

Feng et al. (1998) encontraram valores de resisténcia unitaria da base de (650 a 950 kPa) para
tubuldes com base em solo argiloso, (1600 a 2000) em pedregulho argiloso e (800 a 1600 kPa)
em solos residuais. Os resultados aqui obtidos mostram-se compardveis, em ordem de
grandeza, aos obtidos conforme estes autores. Naturalmente, o valor da resisténcia unitaria na
base de fundagdes escavadas, e principalmente tubuldes, estard sempre condicionado a um
determinado valor de deslocamento. Desta forma, o tipo de solo na base e suas propriedades
de resisténcia e deformabilidade irdo ditar o comportamento da fundagdo. Os intervalos de
valores de q.+ (média de q. abaixo da base dos tubuldes até 1,5 Dy), para os locais analisados,
foram avaliados entre 1568 kPa e 4226 kPa em solo ndo saturado. Maiores valores de qc+
prescindem um maior valor de N;. Porém, Cintra & Aoki (1999) sugerem que se limite a

tensdo admissivel (qaam) @ 1 MPa.
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Nos Itens 4.5.1 e 4.5.2 foram avaliadas as parcelas de resisténcia lateral e a tensdo na base em
tubuldes via resultados de ensaios tipo CPT e SPT. Para a base, sugere-se um método de
simples avaliacdo em que a parcela da resisténcia na base ¢ proporcional a tensdo efetiva na
base do tubuldo. Para a parcela lateral, consideraram-se métodos aqui sugeridos usando
resultados de CPT e SPT. Para o CPT, e usando a metodologia vista no Item 4.2, usou-se um
coeficiente k; igual a 0,79, ou seja, o valor médio via Tabela 4.9. No tubuldo, um valor de
comprimento onde efetivamente ocorre o atrito ¢ chamado comprimento efetivo (Ler) e foi
determinado pelas metodologias de O’Neill & Reese (1989), Tomlinson (1995) e Feng et al.
(1998) (duas sugestdes). Nas andlises realizadas, o valor médio, entre as proposi¢des para o

Ler, esta mais proximo do valor obtido pelo método de Feng et al. (1998) em que considera

que Let = H —[3.(Db—D)] — H ¢ o comprimento total do tubuldo; onde Dy, € D sdo os didmetros

da base e do fuste do tubuldo. Resultado idéntico da parcela lateral foi verificado para as

analises com o método que usa o SPT.

Para o SPT, usando a Equacdo 4.5 (a=6,2—Tabela 4.28), calculou-se a parcela lateral
considerando dois distintos valores de L.r. Com as analises, verificou-se o erro que se comete,
para os casos analisados, quando se iguala o peso do tubuldo a parcela lateral. Em média (para
o CPT) a razdo foi igual a 0,21 enquanto que para o SPT foi igual a 0,24. De Mello (1975) ja
chamava a atencdo do erro em que se comete quando se desconsidera o atrito lateral. Os
deslocamentos a que a fundacdo esta submetida sdo completamente distintos quando se tem
um tubuldo curto ou um tubuldo longo. Desta forma, desconsiderar a parcela lateral nem
sempre assegura um projeto com maior seguranga. Segundo Cintra et al, (2003) pode-se
desconsiderar a parcela lateral somente em tubuldes do tipo pneumaticos com camisa de
concreto armado, moldado in loco, em que, pelo processo executivo o solo lateral fica

praticamente “descolado” do fuste.

No DF hé uma grande quantidade de obras em que tubuldes sdo utilizados. Dessas obras, os
tubuldes estdo assentes em camadas mais profundas (cota da base de tubuldes em
profundidades entre 15 e 25 m ndo ¢ excegdo) e, assim, desconsiderar a parcela lateral
influencia notadamente no custo da obra. Usando a parcela lateral, fundagdes do tipo tubuldes

podem ser projetadas, com maior economia e sem perder seguranca.

Quanto a parcela da base, as formulagdes via ensaios SPT e CPT, utilizadas correntemente na

pratica, foram usadas para encontrar um coeficiente (N— Eq. 2.9) que, para os casos
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analisados, ficou na ordem de (N=4,25 [2,2 a 6,8]). A utilizacdo desse procedimento simples ¢

desejavel desde que os valores de qc+ (qc médio CAF—1,5 Dy) estejam entre 1,5 ¢ 4,2 MPa.

Quando se calcula fundagdes como tubuldes usam-se via de regra formulagdes baseadas em
tensOes admissiveis. O estimulo pela “relativa facilidade” de se obter a capacidade de suporte
total (usando somente a base) gera, desta forma, uma fonte de “inibi¢ao” a pesquisa da parcela
lateral desse tipo de fundacdes, sobretudo em tubuldes longos como os projetados no DF.
Outro aspecto que corrobora para a ndo utilizagdo da parcela lateral ¢ que, na imensa maioria
dos projetos, estes ndo priorizam qualquer andlise de recalque. Conduzindo tais analises,
poderia se constatar, entre outras coisas, que o fator de seguranga ¢ bem superior ao exigido
por norma. No Centro de Convengdes, por exemplo, a carga de trabalho ¢ da ordem de
aproximadamente 700 kN, para tubuldes instalados até a 22 m de profundidade. Com a prova
de carga, para uma carga de 1950 kN, ou seja uma carga 2,6 vezes maior que a carga de
trabalho, o deslocamento no topo foi de 3,11 mm, enquanto que para uma carga de 700 kN o
valor do deslocamento foi de 0,72 mm. Vale ressaltar que o tubuldo (T¢c gr) desta pesquisa foi

instalado na profundidade 15,3 m.

4.6 AVALIACAO DA CURVA CARGA-DESLOCAMENTO DE FUNDACOES
ESCAVADAS

A anélise de deslocamentos sofridos por fundacdes profundas ¢, de alguma forma, similar as
analises de deslocamentos de fundagdes superficiais e ambas sdo baseadas nos mesmos
principios. H4, contudo, algumas diferencas e, sem duvida, a avaliagdo de deslocamentos em
fundacdes profundas ¢ geralmente mais complicada. Nas fundagdes profundas, a transferéncia
de carga ao solo ndo ocorre em uma propor¢do (fuste, base) fixa, mas varia com a intensidade
da carga e ¢ afetada fortemente pelos efeitos de construcdo como j4 mostrado em itens

anteriores.

Burland et al. (1977) chamavam a atengdo ¢ afirmavam que na maioria dos projetos de
fundagdes profundas apenas o critério de capacidade de carga era levado em consideragdo, a
despeito do baixo nivel de recalques geralmente atingido. Estes autores sugeriram que seria
muito mais econdmico em um projeto procurar o nimero minimo de estacas que conduzisse a

um recalque aceitavel para uma fundacdo em questdo. Introduziram, portanto, o termo
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“elementos redutores de recalque” para as estacas em projetos de grupos de estacas, em que o

critério de recalque aceitavel seria o preponderante (Sales, 2000).

Com relagdo ao propdsito primario das estacas, ou seja, a reducdo de deslocamentos, quase 30
anos se passou desde as palavras de Burland et al. (1977). Ainda hoje, avaliar os
deslocamentos sofridos por fundagdes ¢, tipicamente, remetido a um segundo plano, isso
quando ¢ feito alguma tentativa nesta area. O “fendmeno” é sem divida alguma mundial. E
licito imaginar que esta “predilecao” por se calcular capacidade de suporte em detrimento ao
calculo de deslocamentos sofridos por uma fundac¢ao seja motivada por maiores “dificuldades”
e confiabilidade nas metodologias sugeridas. Dificuldades na obtencdo de pardmetros
contribuem em algum grau. Certamente ndo sdo menores as dificuldades em se obter as
parcelas unitarias do fuste e base. Alonso (2004) chama a atencdo do fato de existirem
pouquissimas pesquisas na avaliagdo dos deslocamentos sofridos por fundagdes, citando o
método de Aoki & Lopes (1975) como um dos disponiveis, mas pouco explorado. Massad
(1991) também sugere uma metodologia de obtencdo da curva carga-deslocamento baseada
nas relagdes de Cambefort. O exposto anteriormente também ¢é valido para grupo de estacas.
No Capitulo 2 (Item 2.3.5.1) mostrou-se a avaliagdo da curva carga-deslocamento para
Fleming (1992), que considera que fuste e base podem ser representados por funcdes

hiperbolicas.

A avaliagdo da metodologia de Fleming (1992) serd empregada para fundacdes escavadas dos
locais em estudo desta pesquisa bem como em outros locais. O método foi programado em
planilha eletronica e serd avaliado adiante. O primeiro caso a ser avaliado ¢ o da estaca
escavada do Centro de Convencdes (Figura 3.40—>EEF;) em que os dados de entrada constam
da Tabela 4.32. A partir destes dados tem-se, na Figura 4.53, a resposta obtida com a

metodologia de Fleming (1992).

Tabela 4.32 Entrada de dados da metodologia de Fleming (1992) para estaca CC

Diametro da Base (m) Dy = 0,7
Didametro do Fuste (m) D= 0,7
Comprimento Livre (de atrito) (m) Lo = 1
Comprimento de transferéncia (atrito) (m) Lf= 13,3
Coeficiente (comprimento efetivo) Ke = 0,60
Fator de Flexibilidade Ms = 0,0015
Carga Ultima do Fuste (kN) Us = 1400
Carga Ultima da Base (kN) Ub= | 0,000001
Mddulo de Rigidez do solo (Base) (kPa) Eb = 0,000001
Mddulo de Rigidez do Concreto (GPa) Ec= 25
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Figura 4.53 Metodologia de Fleming aplicada a estaca escavada no CC

Em todas as analises feitas com a metodologia de Fleming (1992), os valores de Dy, D, Lo, Lf,

Ke, Us, Ub e Ec sdo conhecidos previamente. Os valores de Ms e Ep sdo obtidos via retro-

analise das provas de carga. Contudo, o fator de flexibilidade (Ms) ¢ equivalente a ({'.70/2.G)

(vide Equagdo 2.27) e, de acordo com Fleming (1992), Ms poderia ter valores entre 0,001 a
0,004, que se ajustam bem com os valores encontrados por Castelli et al. (1992;1993), no qual
estes variam entre 0,001 e 0,005. Castelli & Maugeri (2002) encontraram valores que variaram
desde 0,0048 em solo (mole a médio) até 0,0008 para solo rijo e admitem alguma variagdo que
parece estar relacionada com a razdo L/D das fundagdes. Caputo (2003) usou um banco de
dados de 150 estacas escavadas em solo arenoso e encontrou valores de Ms, em 81% dos

casos analisados, entre 0,001 ¢ 0,002.

Para a analise de dados, optou-se por considerar 1 m, a partir do topo da fundacgdo, livre de
atrito e desta forma o comprimento de atrito € obtido por (14,3-1=13,3). O valor do coeficiente
referente ao célculo da parcela elastica de recalque (Ke) ¢ avaliado igual a 0,45 conforme
sugestdo de Fleming (1992). Tipicamente o valor de Ke ¢ maior e em geral valores de 0,5 a

0,7 sdo usuais. O valor de Ke ¢ diretamente proporcional ao recalque elédstico. Para um valor
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de 0,67, comparativamente ao valor de 0,45, hda um aumento de aproximadamente 42% na
parcela eléstica. Ainda, para o caso da Figura 4.53, a carga ultima do fuste (conforme
nomenclatura, Us) € igual a 1400 kN. A carga ultima da base (Uy) € zero [estaca escavada a
base — Figuras 3.41 (a, b)], bem como o moédulo do solo abaixo da base da fundagdo. O

modulo de elasticidade do concreto ¢ dado conforme sugerem as Eqs.2.42 e 2.43.

O comportamento da curva carga-recalque ¢ bem representado até o carregamento de 1200 kN
e deslocamento igual a 6,3 mm. Este carregamento representa 85% do carregamento maximo
imposto ao sistema fundagao-solo. No Centro de Convengdes, as fundacdes projetadas tinham
carga de trabalho de 700 kN. Do resultado obtido, e usando fator de seguranca igual a 2, seria
possivel usar-se da fundacdo ensaiada. Ressalta-se que a componente da base desta fundagao
foi nula. Para a carga de trabalho de 700 kN, conforme Figura 4.57, o deslocamento seria
proximo a 1 mm. No local foram usadas fundagdes do tipo estaca escavadas e tubuldes com
cota de apoio das base em profundidades de até 22 m. Vale lembrar que o efeito de se
aumentar o didmetro da base ¢ efetivo para aumentar a porcentagem de carga absorvida por
esta e, no que diz respeito a diminui¢cdo de recalques, somente ¢ efetivo para estacas curtas, ou

seja, com indice de esbeltez (L/d < 15).

A estaca escavada, ensaiada no CEUnB, e ensaiada por Perez (1997) ¢ avaliada da mesma
forma que a estaca no CC (EEF;) com o método de Fleming (1992). A diferenga ¢ que, agora,
as parcelas (lateral e da base) serdo incluidas, bem como o médulo de elasticidade do solo sob

a base da fundacdo. A Tabela 4.33 mostra a entrada de dados.

Tabela 4.33 Entrada de dados da metodologia de Fleming (1992) no CEUnB

Diametro da Base (m) Dy = 0,3
Diametro do Fuste (m) D= 0,3
Comprimento Livre (de atrito) (m) Lo = 1
Comprimento de transferéncia (atrito) (m) Lf= 7
Coeficiente (comprimento efetivo) Ke = 0,6
Fator de Flexibilidade Ms = 0,0035
Carga Ultima do Fuste (kN) Us= 270
Carga Ultima da Base (kN) Ub = 50
Médulo de Rigidez do solo (Base) (MPa) Eb = 17
Médulo de Rigidez do Concreto (GPa) Ec = 16

Na Figura 4.54a tem-se a curva carga-deslocamento obtida com os dados da Tabela 4.33. O

valor de E;, ¢ da ordem de grandeza do valor de Ngpr entre as profundidades 8 e 9 m (via retro-
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analise). O moédulo de elasticidade da estaca foi sugerido por Perez (1997). Na Figura 4.54b

tem-se o resultado obtido somente aumentando a resisténcia da base para 74 kN.

Carga no topo da Fundacao (kN) Carga no topo da Fundag&o (kN)

0 40 80 120 160 200 240 280 320 36C 0 40 80 120 160 200 240 280 320 360

Deslocamento no topo da Fundagéo (mm)

Deslocamento no topo da Fundag&do (mm)

e Elleming 1992 e Ellgr;iirg% 1992
—x— Eléstico —k—
O Prova de carga (a) O Prova de carga ( b)

Figura 4.54 Metodologia de Fleming aplicada a estaca escavada no CEUnB (Perez, 1997).

O método consegue simular muito bem até o valor do atrito lateral (270 kN) e constata-se aqui
que a forma hiperbdlica, para a estaca escavada ensaiada, ¢ aceitdvel. Novamente, o trecho
final da curva a metodologia nao foi bem representado na curva. O trecho pode ser corrigido,
mantendo as demais entradas de dados constantes, e aumentando a parcela da base (—74 kN).

Fleming (1992) sugere que, em retro-analises, a base seja suficientemente mobilizada.

Na Tabela 4.34 t€ém-se os dados relativos a aplicagdo da metodologia de Fleming (1992) para

estacas escavadas localizadas na Asa Sul, EESC, Unicamp e Piedmont respectivamente.

Na Figura 4.55(a, b) e Figura 4.56(a, b) tém-se os resultados obtidos. Destes descritos na

Tabela 4.34, somente na estaca da Asa Sul € a que ndo possui instrumentacao.
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Tabela 4.34 Entrada de dados (Fleming,1992) para estacas escavadas

Asa Sul [ EESC | Unicamp | Piedmont

Didametro da Base (m) Dy 0,3 0,6 0,45 0,762
Diametro do Fuste (m) D= 0,3 0,6 0,45 0,762
Comprimento Livre (de atrito) (m) Lo = 1 1 1 1
Comprimento de transferéncia (atrito) (m) Lf = 8 7 11 15,8
Coeficiente (comprimento efetivo) Ke = 0,6 0,6 0,6 0,6
Fator de Flexibilidade Ms = 0,006 0,003 0,003 0,006
Carga Ultima do Fuste (kN) Us 319 400 620 2892,5
Carga Ultima da Base (kN) Ub 181 160 20 1557,5
Médulo de Rigidez do solo (Base) (MPa) Eb= 25 50 50 70
Médulo de Rigidez do Concreto (GPa) Ec = 20 20 20 20
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Figura 4.55 Método de Fleming aplicada as estacas escavadas localizadas na Asa Sul e EESC.
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Figura 4.56 Metodologia de Fleming aplicada as estacas escavadas localizadas no campo

experimental da UNICAMP e em Piedmont

O método de Fleming (1992) aplicado aos resultados de provas de carga em estacas escavadas,
mostrou-se, de uma maneira geral, um método que consegue simular bem o comportamento da
curva carga-deslocamento, mas perdeu-se em precisdo no trecho final da curva. Este método
conseguiu em todos os casos e, de forma muito precisa, prever os deslocamentos sofridos
pelas fundagdes para as cargas admissiveis, o que o potencializa para o uso em projetos

correntemente.

O mesmo ¢ baseado na hipotese de que fuste e base seguem um comportamento hiperbdlico.
Como visto anteriormente, sob a base de fundagdes escavadas, ha tipicamente a presenca de
solo fofo (solto), em maior ou menor quantidade. Este material fofo torna o ajuste da curva
carga-deslocamento no topo da estaca pouco representativo na parte final do mesmo, ou seja,

nao ha boa concordancia entre pontos experimentais € 0 modelo hiperbolico.

De qualquer forma, sob o ponto de vista de utilizacdo em projetos correntes de fundacdes, o
método ¢ de facil utilizagdo e praticidade, além de representar muito bem, para todos os casos

analisados, o deslocamento sofrido para carga de trabalho das fundagdes analisadas.
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5 ANALISES NUMERICAS DE PROVAS DE
CARGA EM FUNDACOES ESCAVADAS NO
CEUNB

Neste capitulo serd analisada numericamente a resposta de provas de carga em uma estaca
escavada ensaiada e em um tubuldo. A estaca escavada foi ensaiada por Perez (1997) e consta
de analises anteriores, enquanto que o tubuldo foi ensaiado durante esta pesquisa. Ambos se
encontram no Campo Experimental da UnB (CEUNB). As andlises incluirdo o uso de um
programa em linguagem Visual Basic que trata o solo de modo idealizado por fungfes de
transferéncia de carga (curvas “t-z” e *“g-z”) com comportamentos linear, hiperbélico ou
hiperbdlico modificado (conforme Item 2.3.5.3). O programa foi desenvolvido pelo
Departamento de Engenharia Civil da Universidade de Porto Rico (Mayaguez) por Miguel E.
Ruiz e Miguel A. Pando. Somente a estaca escavada sera analisada com as funcfes de
transferéncia de carga. Entretanto, a utilizacdo de softwares como Geo4 (modulo “Pile”) e

Plaxis 2D se dara para analisar tanto a estaca quanto o tubuldo.

O uso do modelo constitutivo de Mohr Coulomb (modelo elasto-plastico) requer somente 5
parametros e é considerado um modelo padrdo, mesmo em andlises de maior complexidade
devido a entrada de dados. Neste caso sdo utilizados o angulo de atrito e a coesdao (em termos
efetivos) além do angulo de dilatancia que controlam o comportamento plastico, e 0 médulo
de elasticidade e o coeficiente de Poisson que controlam o comportamento elastico. Varias
correlagdes, algumas delas constando do Item 2.3.6, foram mostradas no Capitulo 2 e servirdo
como base da entrada de dados. A estimativa de parametros € um passo fundamental de
qualquer metodologia, seja esta empirica (ou semi-empirica) ou que se utilize de métodos
numéricos mais sofisticados. A estimativa correta implicara diretamente no sucesso de um
determinado método. Na engenharia de fundacao, sobretudo, a avaliacdo de parametros deve
ser sempre respeitada em termos fenomenoldgicos. O intuito das analises sera o de verificar a
adequacao, apesar de distintas metodologias, dos resultados obtidos com o uso do modelo de
Mohr-Coulomb (para os softwares), e via modelagem por funcdes de transferéncia de carga

para estaca escavada. O elemento estrutural de fundacéo é considerado elastico linear.




5.1 FUNCOES DE TRANSFERENCIA DE CARGA

No Capitulo 2 foram mostradas as formulagdes das funcBes de transferéncia de carga (FTC),
bem como as equacdes de deslocamentos, usando o método de Randolph & Wroth (1978). O
programa em linguagem Visual Basic usa a planilha Excel como base de entrada dos dados e

calculo da resposta do sistema fundacdo-solo. Mais detalhes em Pando et al. (2004).

As interacdes fundacgéo-solo foram analisadas usando modelagem discreta em que as respostas
do solo (fuste e base) sdo avaliadas com as curvas (t-z) e (g-z), além do material da estaca que
é considerado elastico linear. As funcGes de transferéncia foram avaliadas pelas equacdes
constando na Tabela 2.20 e pelas Equacdes 2.45 a 2.48. Da Tabela 2.20 tem-se que o
deslocamento, nas funcdes t-z, ndo € somente funcdo das tensdes cisalhantes e da rigidez do
solo (Ggp), mas também funcdo do raio e do comprimento, mesmo que indiretamente, através
do valor de ry,. Quando se usa funcdes de transferéncia (curvas t-z) empiricas, estes fatores ndo
sdo levados em consideracdo. Os valores do atrito unitario foram determinados conforme
metodologia de Eslami & Fellenius modificada, bem como o valor da resisténcia da base
(constando das Figuras 4.12a e 4.12b), para a estaca escavada ensaiada por Perez (1997). Para
os valores de Gy, usou-se a metodologia de Chow (1996)—Equacdo 2.54. Os valores das
constantes “f” e “g” foram sugeridos por Mayne (2001) em que f=0,98 e g=0,25 para todos 0s

casos analisados.

A entrada de dados consta da Tabela 5.1 e inclui parametros para o elemento de fundacao

(parametros geomeétricos e estruturais), bem como parametros do solo.

Tabela 5.1 Entrada de dados para as anélises t-z e g-z.

Estaca Solo Observagotes

Para camada ao longo do fuste;
Para o solo abaixo da base da fundacgéo

fck GO

Comprimento dos elementos (le) Tnax
Raio do fuste f(Ry) Para cada camada ao longo do fuste
Area da base g
Qpmax Componente de resisténcia da base
Vs Para o solo abaixo da base da fundagao

Raio de influéncia da estaca (rm) conforme Equacgéo 2.30 (ou 2.31)
Onde: f € a resisténcia caracteristica do concreto — Ep:4,7(fck)°'5—> fo(MPa); Ep(GPa);
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Para o CEUNB, os resultados da Tabela 5.2 mostram os parametros de entrada para cada
camada. Os valores de Gy foram baseados na Equacdo 2.54 (Chow, 1996). Inicialmente, fez
analises com o valor de Gy conforme a proposta Chow (1996). Verificou-se que um valor da
ordem da metade que o sugerido por esta proposta seria mais realista em termos da resposta do
sistema fundacdo-solo. Na mesma consta ainda a entrada de dados para a analise da estaca

estacava via fungdes de transferéncia de carga (FTC).

Tabela 5.2 Dados para as analise de transferéncia de carga no CEUnB (Perez, 1997)

Cotas (m) Go (MPa) | Tmax (kPa) | Qb max (kN) Observacdes
0a2 14 24 fa = 15 MPa; E,=18 GPa
2a6 13 35 - rm = L =8m; vs=0,31; v,=0,15
6a8 21 50 f=0,98; g = 0,25; Rf=0,95
8 a 9 (Base) 27,5 50 erro < 0,0001; 1. =0,10m

Na segunda coluna da Tabela 5.2 tém-se os valores finais de Gy ou, mais apropriadamente, a
metade do valor sugerido por Chow (1996). Para a terceira e quarta coluna tém-se o valor da
tensdo cisalhante maxima e da resisténcia da base, respectivamente. Estes valores sdo médios
e estdo incluidos na Figura 4.12c. Considera-se que 0s valores de Tmax € Qpmax S€jam
suficientes para a mobilizagdo das parcelas de resisténcia. Os demais valores, constando da
ultima coluna da Tabela 5.2 referem-se aos demais dados de entrada da metodologia. Nas
Figuras 5.1 (a, b, c, d) tém-se as curvas de transferéncia (curvas t-z e g-z) para o perfil do
Campo Experimental da UnB. Estes curvas foram geradas a partir das equacdes que constam
da Tabela 2.20, com os dados da Tabela 5.2.

t/tTmax

T/Tmax

o Hipérbole Modificada
o Hipérbole

" o Hipérbole

—— Linear — Linear

0 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 0 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10

Deslocamento (mm) (a) Deslocamento (mm) (b)

Figura 5.1 Curvast-z (a)0a2me (b) 2a 6 mdo CEUNB.
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Figura 5.1 Curvast-z (c) 6a8 me (g-z - base) (d) 8a 9 m do CEUnB.

A Figura 5.1 (a, b e ¢) mostra curvas t-z em que o deslocamento maximo para a mobilizacao
do atrito € maior para a camada entre 2 e 6 m com valores de 1,62; 3,49 e 9,49 mm para 0s
modelos linear, hiperbdlico e hiperbolico modificado. Na Figura 5.1d tem-se a curva g-z, para
a base da fundacédo, e os deslocamentos méaximos foram de 2,09; 20,91 e 41,82 mm para
modelos linear, hiperbdlico e hiperbolico modificado. O valor de deslocamento para a base,
com o uso do modelo hiperbolico modificado, supera os tradicionais “10% D” (D=Dy) para
esta estaca escavada em aproximadamente 40%, sugerindo que o uso do modelo hiperbdlico
modificado implicara em um maior deslocamento na mobilizacdo da carga na base e, por
conseguinte, maior carga nesta. Valor mais realista de deslocamento, para o caso da estaca
escavada analisada, faz-se pelo uso do modelo hiperbdlico com um deslocamento da ordem de
21 mm (7% D) com Qpmsximo- Na prova de carga conseguiu-se alcancar 27 mm para 0

deslocamento méaximo do topo (Figura 3.17).

A partir das funcdes de transferéncia de carga (FTC) geradas, é possivel gerar as curvas carga-
deslocamento no topo da estaca para os modelos linear (L), hiperbdlico (H) e hiperbdlico
modificado (HM). Nas Figuras 5.2 (a, b, ¢) tém-se os resultados obtidos com a metodologia de
curvas de transferéncia de carga para os modelos linear (L), hiperbdlico (H) e hiperbdlico
modificado (HM) respectivamente ao resultado obtido na prova de carga. Nitidamente, o
modelo (HM) (Figura 5.2c) representa o resultado obtido na prova de carga de modo mais
efetivo, sobretudo em funcédo da parcela do fuste ser mais adequada e realisticamente melhor

representada, apesar da curva “t-z” (H) ter sido a mais realista para o sistema fundacao-solo.
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Figura 5.2 Anélise de prova de carga usando curvas t-z e g-z (a) Linear (b) Hipérbole (c)
Hiperbdlica modificada no CEUNB.

No programa desenvolvido em Visual Basic ainda é possivel obter somente as parcelas (lateral
e base) a partir das curvas de transferéncia (curvas t-z e g-z). Nas Figura 5.3 (a, b) mostram-se
os resultados obtidos para as parcelas (lateral e base) para os modelos linear, hiperbdlico e
hiperbdlico modificado. O fuste € mobilizado para valores entre 2,2 mm (L) e 8,47 mm (HM),
e a base, para um deslocamento de 30 mm, teve somente 82% de sua carga mobilizada no
modelo (HM), enquanto que o modelo (H) mobiliza 95% da carga da base para este mesmo
nivel de deslocamento. O modelo linear, contrariamente aos modelos (H) e (HM), mobiliza
toda a carga na base, mas a deslocamentos da ordem de 2,2 mm, ou seja, a um valor muito

baixo e ndo realista para qualquer tipo de fundacao.
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Figura 5.3 Parcelas de resisténcia usando curvas t-z e -z admitindo modelos Linear,
Hiperbdlico e Hiperbdlica modificada no CEUnB

A resposta carga-deslocamento usando as fungdes de transferéncia para esta mesma estaca
também foi avaliada considerando somente uma curva t-z (ao longo de todo o fuste) e com 0s
valores da base (idem Tab. 5.2). Logo, os dados foram também avaliados usando os valores
médios ao longo do fuste da fundacdo, mas mantendo os valores relativos a base intactos. O
valor médio para o atrito lateral unitario foi de 36 kPa e o valor do médulo a pequenas
deformagdes, G foi igual a 15,4 MPa. Novamente fez-se aqui 0 uso da proposta de equacéo
conforme Chow (1996), com a ressalva de ser a metade do valor obtido com a formulagéo
proposta. Praticamente nenhuma diferenca ocorre entre os resultados, e este fato agiliza o
processo de entrada de dados e torna mais rapida a execugdo do codigo de programacao. A
sugestdo de uma Unica curva (t-z e g-z) para todo o perfil é, portanto, respaldada pelo método

aqui adotado.

Os dados da nova analise encontram-se na Tabela 5.3, enquanto que as curvas t-z e -z e carga
versus deslocamento encontram-se representadas na Figura 5.4(a, b) e 5.5, respectivamente. A
resposta da curva carga-deslocamento do topo da estaca foi apresentado novamente para o
modelo hiperbdlico modificado, considerado aqui o melhor para se gerar a curva carga-

deslocamento.
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Tabela 5.3 Dados para as analises de transferéncia de carga no CEUnB (duas camadas)

Cotas (m) Go (MPa) | Tmax (kPa) | Qb max (kN)” Observagdes
0a8 15,4 36 - foa = 15 MPa; E,=18 GPa
rm =L =8m; v¢=0,31; v,=0,15
8 a 9 (Base) 27,5 50 f=0,98;9=0,25;
erro < 0,0001; 1. =0,10m
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Figura 5.4 Curvas: t-z: 0 a8 m; g-z: 8a 9 m no CEUnB
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Figura 5.5 Anélise de prova de carga usando curvas t-z e g-z (HM) no CEUnB
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Como ja citado no paragrafo anterior, na Figura 5.5 tem-se a resposta da curva carga versus
deslocamento para o modelo hiperbolico modificado, em relacéo ao resultado obtido na prova
de carga. Vé-se que, mesmo usando somente uma camada no fuste, o resultado observado
compara muito bem ao obtido na prova de carga. A partir da carga 250 kN, no entanto, o
método perde em precisdo na avaliacdo da curva carga-deslocamento. Este fato enseja que o

valor de mobilizacdo da base utilizado (50 kN), seja maior que este.

O método mostrou-se aceitavel de uma maneira geral para a fundacdo escavada, sobretudo
para os deslocamentos relativos a carga de trabalho. O modelo hiperbdlico modificado
mostrou melhores respostas na determinacdo da curva carga-deslocamento que os modelos
hiperbdlico e linear. No trabalho de Reese & O’ Neill (1999) sugerem-se curvas (t-z e -z)
para fundacdes escavadas tanto em solos argilosos como arenosos que foram obtidas a partir
de resultados das parcelas de resisténcia em fundagbes instrumentadas. E possivel que estas
curvas ignorem as cargas residuais e, assim, as curvas t-z reflitam valores maiores que 0s reais

enquanto que as curvas g-z reflitam valores menores.

Os valores de G, obtidos nas andlises, ou seja, metade do valor sugerido no método de Chow
(1996), levou-se a uma analise com relativo sucesso da prova de carga na estaca escavada. E
importante, contudo, obter niveis de comparacdo de Go com dados oriundos de ensaios de
campo (cone sismico ou crosshole), por exemplo. Pela forma de execucédo da fundacéo, é de se
esperar que o0s valores obtidos através de ensaios de campo sejam maiores que 0 aqui sugerido

para a estaca analisada.

As analises feitas com base em perfil estratificado, ou usando somente uma camada (para o
fuste) e para a camada da base, mostraram-se equivalentes e podem, num primeiro momento,
ser usadas na avaliacdo da curva carga-deslocamento de fundacdes escavadas. O tubul&o deste
Campo Experimental ndo foi analisado em funcdo de que todos os elementos (ao longo do
fuste) devem possuir igual secdo transversal, e isto seria impraticavel na regido conica do

citado tubuldo aqui ensaiado.

No programa desenvolvido, ndo foi simulado um aspecto que é tipico da resposta da parcela
lateral, que é o efeito de perda de resisténcia (depois de alcangada a resisténcia de pico) para
um valor residual (softening). Desta forma, a resposta do sistema fundagéo-solo pode néo ser
adequadamente representado com o uso de funcdes de transferéncia quando este aspecto for

preponderante. O programa RATZ (Randolph, 1986) simula as curvas (t-z) levando em conta
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este aspecto. Kraft et al (1981) avaliaram o efeito de softening investigando a influéncia do
comprimento de fundagbes cravadas em solo argiloso e encontraram que o efeito € mais
pronunciado para estacas de maior comprimento e de maior didmetro. Desta forma, é possivel

que este aspecto ndo seja relevante para a estaca ora em questao.

Finalmente vale observar que qualquer método tem limitacdes do ponto de vista tedrico e,
além disso, variagdes nas condicdes do solo, forma de instalacdo da fundacdo, mudancas no
solo com o tempo, entre outros, e estes sdo fatores que podem resultar em variagdes de + 30%
nos deslocamentos previstos, mesmo para cargas de trabalho de fundagdes supostamente
idénticas (Kraft et al, 1981).

5.2 ANALISES NUMERICAS USANDO O SOFTWARE GEO4 (PILES)

Utilizou-se do programa Geo (modulo “Piles”) versdo 4 para realizar a analise numérica da
prova de carga do Campo Experimental da UnB realizada por Perez (1997). O mddulo Pile
(Geo4) usa uma metodologia simplificada, a partir do modelo de Mohr-Coulomb, e este ja fora
objeto de uma descri¢do resumida no Capitulo 2. Os pardmetros de entrada sdo: angulo de
atrito (via Eq. 2.58); peso especifico (via Tab. 3.1); coesdo efetiva (via Eq. 2.57; Fig. 3.58), 0
valor de Poisson (conforme Eg. 2.49b). O modulo de elasticidade foi analisado em funcéo da
resisténcia de ponta (qc) do ensaio CPT realizado no local, conforme explanado a seguir na

tabela de resultados. Na Figura 5.6 tem-se tela do médulo “Pile” usado aqui.
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Figura 5.6 Tela do programa Geo4 (Piles)
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Um importante aspecto, quando da simulacdo no Geo4, é a escolha de um valor apropriado
valo de “k” (Equacdo 2.62). Este fator representa um coeficiente de empuxo (ndo
necessariamente, 0 empuxo em condi¢do de repouso, ko) e, a depender da forma de execugéo
da fundacédo podera ser aplicado valor superior ou inferior a ko. Obviamente que as condigdes
do subsolo (solo pré-consolidado, normalmente consolidado) tém de ser avaliadas
apropriadamente. E de se esperar, tipicamente, que estacas escavadas tenham coeficiente de
empuxo menor que estacas hélice continua, e esta menor que estacas cravadas. Na Figura 5.7
tém-se o efeito do valor de “k” mantendo-se todos os outros fatores constantes para uma

relacdo carga-deslocamento (simulado).

Carga (kN)
0 40 80 120 160 200 240 280 320 360

0 + N | I I
B Ay | ]
| | | ')Kz+x\+ | |
i K
I . AR
E | | | | | |
=100 \ L\ |
-g I I I I I
e 51 | | | \ +
8 I I I I I
o
e | | | |
S —A—k=06 ! X
254 _x—k=07 [ -—1-—-+\N
—+—k=0.8 ! AKX
30 : | | |

Figura 5.7 Efeito do coeficiente de empuxo na resposta de um sistema de fundacéo solo

Vé-se desta figura que o aumento do coeficiente k leva necessariamente a um aumento do
valor da resisténcia da fundagdo. A partir de analises feitas previamente, mas nao apresentadas
no decorrer do item, verificou-se que um valor de k = 0,65 foi 0 que melhor representou as

condicdes das fundacbes escavadas previamente analisadas.

5.2.1 ANALISES NUMERICAS DA ESTACA ESCAVADA

Para a estaca escavada ensaiada por Perez (1997) tém-se na Tabela 5.4 os dados (médios)

obtidos conforme descrito anteriormente.
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Tabela 5.4 Dados de entrada (médios) para as analises, via GEO4, no CEUnB

Cotas (m) o (°) | ¢ (kPa) [ v, (kN/m?) v E (MPa) Observacdes
Oa2 36,6 4 13,5 0,29 23 Yeonorsto (kN/m3)=24
2a6 29,8 10 14,4 0,33 20 E, (GPa)=16

p =27 mm
6a8 31,4 9 15 0,32 22 E=18,6+1,7.q (A**)
- ) s I Yc*
8a9 (Base) | 33,1 7 18 0,31 23 (qc — MPa —E MPa)
9a12 33,2 7 17,8 0,31 24 k=0,65
12 a15 37,1 3 18,5 0,28 35

e+ € 0 valor médio da resisténcia de ponta do ensaio de CPT conforme estratigrafia

(A™) o moédulo foi obtido através de correlagdo empirica estabelecida pessoalmente neste trabalho,
entre . de cada camada e o valor de E que levava ao melhor ajuste das curvas (experimental x
tedrico). A equacdo que melhor se ajustou é a indicada na Tabela 5.4.

Desta forma, na Figura 5.8 tém-se o resultado da curva carga-deslocamento obtida com o0s
dados, conforme Tabela 5.4, comparativamente ao valor obtido na prova de carga da estaca

aqui em estudo.
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Figura 5.8 Resultado obtido da analise com o0 Geo4 (dados brutos) no CEUnB
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A distribuicdo de carga em profundidade é mostrada na Figura 5.9 e nesta vé-se que, para uma
carga de 210 kN, muito pouca carga chega a base, enquanto que para a carga de 315 kN, um
valor préximo de 86 kN chega a base. Ou seja, a parcela lateral vale 229 kN para esta curva de
distribuicdo e, assim, é provavel que apesar da boa concordancia, conforme Figura 5.8, as
parcelas de resisténcias sejam menor para o atrito e maior para a base, quando comparado aos
valores sugeridos no cap. 4 de 270 kN para a parcela lateral e 50 kN para a base (conforme
discutido anteriormente para a estaca Perez, 1997). Desta forma, hd uma espécie de
“compensacgdo” entre as parcelas, de forma que o comportamento geral da curva carga-
deslocamento apresenta boa representatividade.

Os trabalhos apresentados pelos autores Cunha et al (2002) e Cunha & Kuklik (2003)
constataram a mesma situacdo exposta acima, ou seja, enquanto a carga total é bem
representada, a parcela de resisténcia lateral apresenta menor valor e a parcela na base
apresenta-se maior quando comparados a resultados de instrumentacdo. Vale ressaltar que,
como visto no Capitulo 4 (Item 4.3), quando as cargas residuais sdo ignoradas, as curvas de
transferéncia refletem uma super estimativa no atrito lateral e uma sub-estimativa na
resisténcia na base da fundagdo durante o ensaio de compressdo axial e, desta forma, a

avaliacdo de resultados via instrumentacéo ndo é representativo da realidade da fundacao.

Carga (kN)
0 50 100 150 200 250 300 350

Profundidade (m)

—e—35kN —=— 70 kN —A— 105 kN
—%<— 140 kN —%— 175 kN —e— 210 kN
—+— 245 kN —=— 280 kN —0—315kN

Figura 5.9 Carga em profundidade via Geo4 (perfil médio) CEUnB
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Da mesma forma que no Item 5.1, com as analises utilizando-se de fungdes de transferéncia de
carga, os dados do CEUnB também foram analisados de forma a se ter um perfil médio, ou
seja, parametros Unicos ao longo de todo o fuste (0 a 8 m) e para as camadas abaixo da base da
fundacdo. Portanto, a anélise foi repetida de forma que os parametros de entrada ao longo da
camada de 0 a 8 m fossem valores médios obtidos da mesma forma que descrito

anteriormente.

Os dados desta andlise constam da Tabela 5.5 enquanto que na Figura 5.10 tém-se 0s
resultados obtidos para a relacdo carga-deslocamento e, na Figura 5.11, tém-se a distribui¢éo

de carga em profundidade obtida via software Geo4.

Tabela 5.5 Dados de entrada medios (duas camadas) no CEUnB

Cotas (m) o(°) | ¢ (kPa) [ y.(kN/m?) v E (MPa) Observagoes
0as8 31,2 8,5 14,5 0,32 21 Yeoncreto (KN/M3)=24
8a9(Base) | 33,1 7 18 0,31 25 E, (GPa)=16
9a12 33,2 7 17,8 0,31 24 p =27 mm
E=18,6+1,7.0c*
12 a15 37,1 3 18,5 0,28 35
(gce E—~> MPa) k=0,65

Carga no topo da fundagao (kN)
0 50 100 150 200 250 300 350

Deslocamento no topo da fundagao (mm)
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Figura 5.10 Resultado obtido da analise com o Geo4 com perfil médio CEUnB
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Carga transferida (kN)

Profundidade (m)

—A— 32,72 kN —— 67,44 kN
—=— 101,17 kN —¢— 236, 05 kN
——337,2kN —+— 269,78 kN

Figura 5.11 Carga em profundidade via Geo4 (perfil médio) CEUnB

Vé-se dos resultados obtidos na Figura 5.10 que, apesar de se usar somente uma camada para
o fuste (perfil médio), a resposta obtida mostra-se coerente com a metodologia aplicada e com
a resposta da prova de carga. Da mesma forma que no item anterior, sugere-se que este
procedimento possa ser incluido nas analises preliminares de fundagdes escavadas, sem
prejuizo dos resultados finais. Na Figura 5.11 vé-se que a distribuicdo de carga em
profundidade mostra-se semelhante a forma de distribuicdo anteriormente apresentada nas
Figuras 2.9 e 2.10, distribuicdo esta baseada em sugestdo de Fellenius (2002), e que foi
analisada no Capitulo 4 (Item 4.3).

5.2.2 ANALISES E RETRO-ANALISES DE TUBULAO

A seguir sera avaliada a prova de carga no tubuldo ensaiado no Campo Experimental da UnB e
apresentado no Capitulo 3 deste trabalho (Tgr—Fig. 3.20). O perfil estratigrafico é distinto

daquele usado na Tabela 5.4 somente a partir da base da fundagéo, ou seja, ao longo do fuste
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os perfis se equivalem. As entradas de dados para as analises constam da Tabela 5.6 e,

tipicamente, modificam-se os valores da coesdo ao longo do fuste e base. Para a coesao, ,

sugere-se um valor 4,5 vezes maior do que o usado para a estaca escavada (escavado

mecanicamente) visto que o tubuldo foi escavado manualmente. O valor de E segue 0 mesmo

da Tabela 5.6.

Tabela 5.6 Dados para as analises no tubuldo, via GEO4, no CEUnB

Cotas (m) ¢ (°) | ¢ (kPa) | vy, (kN/m?) \Y E (MPa) Observagdes
0a2 36,6 16 13,5 0,29 23 Yeoncreto (KN/mM?2)=24
2a6 29,8 44 14,4 0,33 20 E, (GPa)=16
6as8 31,4 38 15 0,32 22 p =38,1mm

E=18,6+1,7.(c*
8a12 (base) | 33,4 31 17,8 0,31 24 (qe—> MPa —>EqMPa)
12a15 37,1 14 18,5 0,28 35 k=0,65)

Na Figura 5.12 tém-se o resultado da curva carga-deslocamento com o software Geo4 (Pile)

para o tubuldo ensaiado no CEUnNB, a partir dos dados da Tabela 5.6 (¢’ modificado) e para o

valor de coesdo dado na Tabela 5.4 (¢’ original).
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Figura 5.12 Prova de carga em tubuldo avaliado via Geo4 CEUNnB
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Vé-se da Figura 5.12 que, aplicando os valores de coesdo efetiva (¢’ original) apresentados
neste trabalho na Tabela 5.4, hd uma fragrante reducdo da capacidade de suporte (= 26%) e
que, ao se modificar somente a coesdo, motivada pelo fato de que o mesmo foi escavado
manualmente (mantendo os demais parametros constantes), o resultado obtido na Figura 5.12
ajusta-se bem ao observado no comportamento da prova de carga. Faz-se necessario aqui
observar que, na simulacdo, nenhuma regido ao longo do fuste ou do tronco conico foi

desconsiderada em termos de resisténcia.

A distribuicdo de carga em profundidade, para os dados retro-analisados (¢’ modificado) do
tubuldo é dada na Figura 5.13, e nota-se que esta segue a forma sugerida por Fellenius (2002)
expressa na Figura 2.9, em que a distribuicdo em profundidade do esfor¢o normal na fundacéo

segue uma lei parabdlica.

Carga (kN)

0 200 400 600 800 1000 1200 1400 1600 1800 2000

m)

Profundidade (

Ay

—— 203 kN —=— 406 kN —A— 609 kN
812 kN —%—1015kN —e— 1218 kN
—— 1421 kN —=—1624 kKN —0— 1827 kN

Figura 5.13 Distribuicdo de carga em profundidade no tubuldo via Geo4 no CEUnB

O resultado da parcela de base na Figura 5.13, ou seja, 806 kN, € 31% menor que aquele
obtido com o método sugerido no capitulo 4 (Item 4.5.2.) expresso na Tabela 4.31. Esta
diferenca pode ser explicada pelo maior valor de deslocamento a que a base serd submetida

quando se utiliza o0 método sugerido no capitulo 4 (Item 4.5.2.).
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5.2.3 SUMARIO DAS ANALISES COM O GEO4

Em termos gerais, o software Geo4 (mddulo “Piles”) mostrou-se razoavelmente adequado as
analises a que foi submetido. O modelo constitutivo usado no Geo4 é o Mohr-Coulomb com o
uso dos parametros angulo de atrito (conforme Equacdo 2.58); coesdo (conforme Eq. 2.57),
coeficiente de Poisson (conforme Equacdo 2.49b) e 0 mddulo de elasticidade, que foi obtido
conforme relacdo E=1,7q.~+18 [qc~ € E—>MPa] (qc+ é a resisténcia de ponta (qc) média do
ensaio de CPT para cada camada considerada). O software ainda requer um valor de
coeficiente de empuxo (“k”), que neste trabalho foi adotado igual a 0,65. Analises prévias em
resultados de provas de carga indicaram a adequacdo do valor de “k” adotado (e sugere-se
para 0 CEUNB e as fundagdes em questdo). Adicionalmente vale observar que o valor de “k”,
em principio, deve ser maior para estacas tipo hélice continua, que, por sua vez, deve ser
maior em estacas cravadas. No entanto, o valor de “k” a ser adotado deveria ser balizado por

resultados de provas de carga em que se conhece aproximadamente a componente lateral.

Um importante aspecto se da com relacdo ao comportamento da base da fundacdo. A forma de
execucdo desta ditara sempre grande parte do seu comportamento. O valor do médulo de
elasticidade para o solo abaixo da base da fundacéo é fortemente influenciado pelo nivel de
deslocamento a que a base esteja submetida e, desta forma, os valores de mddulo podem
diferir da equagdo sugerida anteriormente podendo ser menores ou maiores ao se analisar
outras provas de carga com valores distintos de deslocamentos. Para tubuldes em que o fuste é

escavado mecanicamente, a coesdo pode ser avaliada como na Equacao 2.57.

Das analises, tanto da estaca quanto do tubuldo, € provavel que, por tras da boa reproducéo da
curva carga-deslocamento, as parcelas de resisténcias sejam menores que O ocorre em
resultados via instrumentacdo para o atrito lateral, e maiores para a base. Para a estaca
escavada e ensaiada por Perez (1997), tém-se as parcelas iguais a 270 kN para o fuste e 50
para a base, enquanto que o resultado via Geo4 sugere valores da ordem de 230 kN para o
fuste e 94 kN para a base. Da mesma forma, tem-se o tubuldo em que, para a carga de 1815
kN, aproximadamente 800 kN alcancam a base (Figura 5.13), deixando 1015 kN para a
componente lateral. Na Tabela 4.28 viu-se que Qy (via CPT) é da ordem de 382 kN, ou seja,
2,7 vezes menor que o obtido via Geo4 (retro-analisado). Possivelmente, 0 aumento da coeséo

evidenciado na retro-andlise, esteja associado a forma de execucdo do tubuldo (manualmente).

271




5.3 ANALISES NUMERICAS USANDO O SOFTWARE PLAXIS 2D

Até agora as andlises numeéricas consideraram simula¢fes em que 0 meio geotécnico em que
as fundagdes estavam instaladas é representado por pontos discretos e nao, como é mais

intuitivo de se imaginar, uma massa continua (continuum).

O método de elementos finitos (MEF) consegue, juntamente com outras técnicas numéricas,
representar o solo como um continuo e assim representar mais apropriadamente determinado
problema. Tipicamente quatro principios fundamentais sdo obedecidos com o uso da técnica
de elementos finitos, ou seja, o equilibrio de tensdes, a compatibilidade de deformacdes, a lei

constitutiva e as condigdes de contorno.

O programa Plaxis 2D sera aqui usado nas analises das estacas do CEUNB (estaca e tubuldo),
sendo novamente aqui adotado o modelo de Mohr-Coulomb (modelo eléstico perfeitamente
plastico) na descri¢cdo da massa de solo. O comportamento da fundacdo (estaca ou tubulédo) €
assumido como sendo elastico linear. Embora a maioria dos problemas geotécnicos seja tri-
dimensional, para efeito das analises que se seguiram usou-se uma analise bi-dimensional sob

condicdo de axi-simetria e com a funcdo de deslocamentos prescritos (Prescribed

displacements @l) do programa Plaxis. Esta opgéo permite fixar os deslocamentos desejados e
entdo obter a forcga, ou seja, a carga correspondente aquele deslocamento imposto. A forma de
abordagem de fundac@es escavadas usando a op¢do de deslocamento é feita em Wehnert &
Vermeer (2004). Mota (2003) e Soares (2004) usaram procedimento inverso, ou seja,

impuseram forcas para obter deslocamentos.

O modelo elasto-plastico de Mohr-Coulomb representa uma aproximacao de “primeira ordem”
com relacdo ao comportamento do solo. O seu uso é recomendado, portanto, em praticamente

todas as analises de um problema considerado (www.planix.nl). A escolha de um determinado

modelo que represente o solo depende do tipo de solo que se deseja simular (argila ou areia,
por exemplo), mas fundamentalmente também dependera da disponibilidade de dados
relativos ao que se deseja modelar (obtencdo de parametros). Ainda ndo ha um modelo
constitutivo (geotécnico) que possa reproduzir todos os aspectos do comportamento real dos
solos (Potts & Zdravkovic, 1999) e, desta forma, considera-se o0 modelo Mohr-Coulomb

razoavelmente apropriado para as analises na estaca e no tubuldo do CEUNB.
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Wehnert & Vermeer (2004) sugere que se faca uma discretizacdo maxima numa regido ao
redor da fundacdo e assim, evitar-se-a o uso de qualquer elemento de interface para a fundacéo
analisada. Na realidade, o procedimento sugerido é baseado na premissa de que a discretizacdo
maxima (advinda do programa Plaxis) seja a mais proxima da situacdo em que se deseja
simular, no caso, o sistema fundacdo-solo. Nao se trata, portanto, da mera “substituicdo da
interface” pelo procedimento de refinamento da regido ao redor do fuste e abaixo da base da
fundacdo. Ndo ha qualquer correlacdo, usando o procedimento de refinamento maximo, com
um elemento de interface. Desta forma, serd usado o procedimento sugerido por Wehnert &
Vermeer (2004) para as analises da estaca escavada e do tubulo.

Os resultados obtidos com o uso de deslocamentos prescritos, usando axi-simetria,
correspondem a uma forca (carga) para 1 rad (kN/rad). Desta forma os resultados obtidos
devem ser multiplicados por 2r para obter o valor da forga em kN. A entrada de dados segue o

sistema internacional de unidades.

A geracdo de malha no Plaxis é automéatica mas, tipicamente, malhas com cerca de 100
elementos sdo consideradas “grossas”, 250 elementos “médias” e 1000 elementos “finas”. O
numero exato de elementos depende da geometria e da caracteristica eventual do refinamento
local, ou seja, o refinamento de uma determinada area. Nas analises usando o Plaxis todos 0s
elementos sdo de 6 nds. Wehnert & Vermeer (2004) comentam que, em geral, e a partir da
quinta discretizacé@o da regido ao redor da fundacdo, ndo haveria mais mudanca na quantidade

de elementos, nos e pontos de tensdo (pontos de Gauss).

O fato da discretizagdo (com malha muito fina) € de se esperar que, em termos de parcelas de
resisténcia, a parcela da base ndo seja tdo afetada pela discretizacdo da malha quanto é a
parcela lateral, pois a quantidade de elementos sob a base varia pouco. No Programa Plaxis 2D
(Versdo 7.21) ainda sdo possiveis 0os modelos, além do linear elastico, o modelo HS
(Hardening soil) e 0 SS (Soft soil) que ndo foram utilizados nesta pesquisa face a comparacéo

direta com o software Geo4 que apresenta suas analises em termos do modelo Mohr-Coulomb.

O fato de se dispor da metodologia sugerida por Wehnert & Vermeer (2004) ¢é vélida para o
modelo Mohr-Coulomb podendo a capacidade de suporte total ndo ser tdo depende da

discretizacao assim para outros modelos constitutivos que o Plaxis possui.
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5.3.1 ANALISES NUMERICAS DA ESTACA USANDO PLAXIS 2D

As andlises da estaca escavada ensaiada por Perez (1997) fazem-se agora através do software
Plaxis 2D. Inicialmente tém-se a etapa de modelagem da discretizacdo estratigrafica. Na

Figura 5.14 (a, b) tém-se vistas de telas do programa Plaxis para o problema.
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Figura 5.14 Discretizacao estratigrafica e delimitacdo das regibes refinadas
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A Figura 5.14(a) tem-se o problema com um refinamento minimo (malha grossa) e na Figura
5.14(b) tem-se refinamento maximo (malha grossa) na regido ao redor da fundacdo. E com
essa Ultima que se dardo as andlises. A discretizagdo segue a mesma forma que o usado para o
software Geo4 (item anterior), ou seja, os dados da Tabela 5.4 serdo usados sem nenhuma
modificacdo. Por se tratar de uma modelagem axi-simétrica, somente o raio da estaca (0,15 m)
estd representada na Figura 5.14, além das cotas usadas para gerar o contorno do problema.
Ainda na Figura 5.14b tém-se para o problema, apds a discretizacdo maxima, 1492 elementos,
3073 nos e 4476 pontos de tensdo (pontos de Gauss). A discretizagdo méxima foi conseguida
apos cinco refinos da regido ao redor da fundacdo (incluindo a estaca).

A Figura 5.15 mostra o resultado da capacidade de suporte obtida com a metodologia sugerida
com o uso dos dados da Tabela 5.4. Os valores de deslocamentos imposto na analise foram 2,
4,8, 12, 15, 20 e 27 mm. Comparativamente ao valor obtido na prova de carga, vé-se que ha
uma menor rigidez com relacdo ao resultado da prova de carga em todos os deslocamentos
avaliados, apesar da boa concordancia da capacidade de suporte (total) obtido para o
deslocamento maximo (27,03 mm). Na Figura 5.16 tém-se as parcelas de resisténcia (fuste e
base) tanto para o plaxis como para 0 Geo4 (parcelas individualizadas fuste e base). Os dados

referem-se a Tabela 5.4.

Carga no topo da fundagao (kN)
0 50 100 150 200 250 300 350

Deslocamento do topo da fundagéo (mm)

—o— Prova de Carga

—o— Plaxis

Figura 5.15 Capacidade de suporte via Plaxis para a estaca do CEUnB
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Carga no topo da estaca (kA
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Deslocamento no topo da estaca (mm
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—e— 0l (Geod) —— Qb (Geod)

Figura 5.16 Parcelas de resisténcia a partir das analises via Plaxis e Geo4 no CEUnB

A Figura 5.16 suscita novamente o fato de que mesmo que a curva carga-deslocamento seja
consideravel adequada, para uma determinada analise, ndo necessariamente suas parcelas
(fuste e base) se ajustam de forma adequada. Nesta mesma figura vé-se que nenhuma das
analises se aproximam dos valores esperados, quer seja, 270 kN para o fuste e 50 kN para a
base como discutido no Capitulo 4. Para o Plaxis a resisténcia de base mostra-se menor,
enguanto que para o Geo4, esta mostra-se maior. Diferentemente, o atrito no Geo4 é menor
que o sugerido via plaxis. Nas analises, o programa Geo4 alcanca um valor de atrito maximo

constante, diferentemente do plaxis.

Comparando os resultados obtidos via Plaxis e Geo4 para a carga total (Figuras 5.8 e 5.15),
tém-se que o resultado obtido via Geo4 mostrou-se mais representativa, a partir dos mesmos
parametros da Tabela 5.4. Desta forma, € licito sugerir que os parametros a serem utilizados,
mesmo sendo usado o modelo Mohr-Coulomb em ambos os softwares, devam ser distintos,
sobretudo o valor do modulo de elasticidade. Note que, com o mesmo E, a curva carga-
deslocamento oriunda do Plaxis mostrou-se bem menos rigida que o resultado obtido via
prova de carga. E possivel, portanto, que uma outra combinacdo de parametros do modelo
Mohr-Coulomb seja necessaria para analises via Plaxis. Isto sem duvida se da em funcao de
diferencas na discretizacdo e nos algoritmos de ambos 0s parametros.
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5.3.2 ANALISES NUMERICAS DO TUBULAO

Além da estaca escavada, o tubuldo ensaiado no CEUNB (Tgr—Figs. 3.4(b), 3.20) sera
também avaliado com o programa Plaxis 2D e, do mesmo modo que a estaca, usando 0 mesmo
modelo constitutivo. Nas Figuras 5.17 e 5.18 (a, b) tem-se o perfil estratigréfico e a disposicao

da malha de elementos finitos quando da primeira e da Gltima discretizacéo.

N B 18 B
. 2m
M3 21 5.
Al I
: 4m
Al Il
THe 2 F
IF :2m
RCE 20 5.
8l ||:4
- 4m
Al Il -
el 1
Tho 13 1T
Al [
|| ||
. + + )
- T m %

Figura 5.17 Disposicao da estratigrafia para a analise do tubuldo no CEUnB

Figura 5.18 Malha de elementos finitos usada nas analises do tubuléo
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O resultado obtido com o programa Plaxis foi baseado, como no caso do Geo4, nos dados da
Tabela 5.6, sendo o resultado mostrado na Figura 5.19. A discretizacdo obteve 2664
elementos, 5435 nds e 7992 pontos de tensdo (pontos de Gauss). A discretizagcdo segue 0s
dados da Tabela 5.6 e os parametros ndo sofreram qualquer modificagdo. Por se tratar de uma
modelagem axi-simétrica, somente o raio do fuste (0,35 m) e da base (0,825 m) estdo
representados na Figura 5.17, além das cotas usadas para gerar o contorno do problema. Os

valores de deslocamentos imposto na analise foram 5, 10, 15, 20, 25, 30, 35 e 38,1 mm

Carga no topo da fundagdo (ki)
] a00 1000 1400 2000 2500 a0on 35800

Deslocarmenta {rmy

—O— Priwa de Carga
—o—Plazxis (c' modificadn)

Figura 5.19 Resultado da simulacéo da prova de carga no tubuldo com dados idénticos aos

usados com o software Geo4

Vé-se da Figura 5.19 que, com os dados da Tabela 5.6, o resultado obtido via Plaxis & superior
em termos de capacidade de suporte (para 6 =38,1 mm), e este valor equivale a 1,8 vezes o
valor obtido na prova de carga. Além da capacidade, a rigidez obtida é também € maior que
aquela do resultado experimental. Desta forma, a avaliacdo deste problema sob condi¢bes de
igualdade de parametros, ndo exime a resposta da curva carga-deslocamento de ser distinta. O
fato de o software Geo4 ndo simular o fuste do tubuldo da mesma forma que o Plaxis pode ter
levado a esta diferenca de quase duas vezes na capacidade de suporte além dos fatores

explanados anteriormente.
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5.3.3 RETRO-ANALISES DO TUBULAO

Considerar-se-4, neste item, a condigdo de retro-anélise do tubuldo (anteriormente descrito) e
assim, serd permitido que uma nova analise seja feita em que os principais parametros da

Tabela 5.6 sejam modificados.

Inicialmente, somente os valores da coesdo (da Tabela 5.6) serdo modificados, sendo estes
tomados iguais aos da Tabela 5.4. Analisar-se-a assim o resultado novamente para o tubulao
sob igualdade dos demais parametros e forma de discretizacdo. Os resultados obtidos nas
novas analises constam da Figura 5.20 com os dados da curva carga-deslocamento
comparativamente ao valor obtido na prova de carga.

Carga no topo da fundagdo (kN)
0 250 500 750 1000 1250 1500 1750 2000 2250

10

N
(@)
L

N
(@)

|
ﬁ
—

Deslocamento (mm)
[N)
o
|
\

8 8
1
+ -
-
1o
|
o
o

N
o

—— Prova de Carga

—o— Plaxis

Figura 5.20 Resultados via Plaxis para a prova de carga no tubuldo (retro-analise 1)

Vé-se desta que, apesar da relativa melhora quando se compara o resultado obtido com a prova
de carga, a capacidade de suporte ainda permanece maior (1,2 vezes) que o resultado da prova
de carga para o deslocamento igual a 38,1 mm, apesar da boa concordancia até 15 mm (para a
carga 1350 kN).
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Os resultados obtidos, tanto nas analises da estaca como para o tubuldo, mostram que a forma
de determinacdo dos parametros aqui sugerida, conforme metodologias citadas anteriormente,
levam a resultados melhores para os obtidos via Geo4. Os resultados via Plaxis foram
razoaveis porém inferiores & qualidade do Geo4. Vale citar no entanto que a analise da curva
carga-deslocamento (Figura 5.20) mostrou-se suficiente do ponto de vista pratico (carga de
trabalho).

Com o intuito de melhor avaliar a curva carga-deslocamento do tubuldo e assim, obter
importantes feicbes da resposta do sistema fundacéo-solo, faz-se uma nova retro-anélise. A
resposta de melhor adequacdo foi conseguida usando dados da Tabela 5.6, mas modificando
os valores de ¢’e E para 80% e 90% daqueles sugeridos na mesma tabela, respectivamente. O
valor de ¢’ mantém-se conforme Eq. 2.57 e Figura 3.58. A Tabela 5.7 mostra os dados de
entrada para a nova analise enquanto que na Figura 5.21 tém-se o resultado obtido.

Tabela 5.7 Dados para as analises no tubuldo, via Plaxis no CEUnB

Cotas (m) o (°) | ¢ (kPa) | y.(kN/m?3) % E (MPa) Observagodes
0a2 29 4 13,5 0,29 21 Yeoncreto (KN/mM?2)=24
2a6 24 10 14,4 0,33 18 E, (GPa)=16
6as8 25 9 15 0,32 20 p =38,1mm
8a12 (base) | 27 7 17,8 0,31 22 E=0,9*[1,7.q. +18,6] (MPa)
12a15 30 3 18,5 0,28 32

Carga no topo da fundagéo (kN)
0 200 400 600 800 1000 1200 1400 1600 1800 2000

Deslocamento (mm)

—— Prova de Carga
—o— Plaxis

Figura 5.21 Resultados via Plaxis para o tubuldo via dados da Tabela 5.7 (retro-analise 2)
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Os resultados da Figura 5.21 mostram-se mais representativos com relacdo ao resultado obtido
na prova de carga. Logo, com base nesta segunda retro-analise, apresentam-se os resultados

nas Figuras 5.21 e 5.22 das tensoes efetivas e dos deslocamentos totais, respectivamente.
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Figura 5.22 Resultados via Plaxis para tensdes efetivas atuantes no tubuldo (retro-analise 2).
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Figura 5.23 Resultados via Plaxis para deslocamentos totais (retro-analise 2).
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Na Figura 5.24 tem-se o resultado da tensdo efetiva na face do tubuldo, medida ao longo do

fuste (incluindo as tensdes ao longo do tronco conico) para a carga maxima (1800 kN).

Tenséo efetiva ao longo do fuste (kPa)

0 20 40 60 80 100 120

I

Profundidade (m)

Figura 5.24 Tensdo normal ao longo do fuste do tubuldo via MEF (retro-analise 2).

Vé-se desta figura que a tensdo efetiva medida na face do tubuldo ao longo de todo o seu
perimetro (incluindo o tronco cbnico) registra rapida diminuicdo a partir da profundidade igual
a 7,1 m (inicio do tronco cénico) e que, com base nisto, o comprimento efetivo (Le—>Item
4.5.1) poderia ser considerado igual & diferenca entre o comprimento total do tubuldo e a
altura do tronco conico (8-0,9=7,1 m). Contudo, dependendo dos deslocamentos alcanc¢ados na
base alargada, isto pode provocar um fenémeno de “descolamento” (conforme Fig. 2.3), ou
seja, uma perda de adesdo (coesdo) numa regido acima do tronco conico e assim, 0
comprimento efetivo pode ser menor que o sugerido acima. Assim, é razoavel admitir que o

comprimento efetivo seja igual a Ler =H —[(h+1.D)]=8-[(0,9+1.0,7)]=6,4 m, onde H é o

comprimento total do tubul&o, h é o comprimento do tronco cdnico e D é o didmetro do fuste

do tubuldo.
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Na Figura 5.25 tém-se as parcelas de resisténcia (fuste e base) além das cargas totais para 0s

resultados obtidos via Plaxis e na prova de carga, via segunda retro-analise.

Carga no topo da fundacéo (kN)
0 250 500 750 1000 1250 1500 1750 2000

Deslocamento (mm)

—— Prova de Carga —o— Qt (Plaxis)

—o— QI (Plaxis) —%— Qb (Plaxis)

Figura 5.25 Parcelas de resisténcia via Plaxis 2D (retro-analise 2).

A Figura 5.25 mostra que o atrito lateral é a Unica parcela de resisténcia que é totalmente
mobilizada e que, para 15, 20 e 38,1 mm tém-se valores correspondentes a 546, 555 e 548 kN
para a parcela lateral, respectivamente. No Capitulo 4 (Item 4.5.1), o comprimento efetivo

mais préximo ao obtido acima (6,4 m) € o obtido pela sugestdo de Feng et al.(1988) em que
Let = H —[2.(Ds-D)], igual a 6,1 m. Na Tabela 4.25, em que L é avaliado conforme sugest&o
de Feng et al.(1988) e resultados obtidos via CPT e SPT tém-se valores iguais a 428 e 419 kN,

respectivamente para Q. Os valores obtidos via SPT e CPT sdo funcéo direta de L., Ou Seja,

aumentando o comprimento efetivo, aumenta-se o valor de Q,. Considerando aqui os valores
de 7,1 m (L =H —h) e 6,4 mLer = H —[(h+1.D)] para L e aplicando igual método do item

4.5.1 encontram-se valores iguais a 546 kN e 463 kN para a carga lateral do tubuléo.
Comparando esses valores ao valor obtido numericamente na Figura 5.25 (555 kN) sugere-se

que Les seja avaliado por Ler = H —[(h+1.D)], em funcdo do mesmo englobar a situacdo mais
adversa, que leva a menor parcela de carga lateral.
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Diferentemente, a parcela na base ndo registra qualquer tendéncia a um valor Gltimo. Na
realidade, a medida que o deslocamento aumenta maior € a carga mobilizada para esta. Para o
deslocamento de 38,1 mm tém-se 1275 kN. O valor de 1275 kN compara bem com o método
proposto no Capitulo 4 (item 4.5.2) em que o resultado da Tabela 4.31 apresenta Q,=1055 kN,
ou seja, 21% menor que o valor obtido numericamente, e que, sob 0 ponto de vista préatico é

uma boa aproximacao em se tratando de um método desta natureza.

Ainda com relacdo as possiveis analises da Figura 5.21, apresentam-se na Figura 5.26 tém-se
0s pontos plasticos e de tracdo para o deslocamento ultimo, em uma regido do tubuldo sob a
base e em parte do fuste. JA os pontos de tracdo ocorrem na regido da “saia” do tubuldo,

significando que nessa regido pode haver um descolamento do solo (tracéo).
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Figura 5.26 Pontos plasticos e de tracdo em regides do tubuldo (tronco conico e base)

Vale a observacdo de que o uso de métodos que levam em conta a teoria da plasticidade nao
sdo justificados pelas presencas de pontos de tragcdo, aqui detectadas numericamente. Da

mesma forma que na estaca, 0 mecanismo de plastificagcdo ndo inclui qualquer regido acima da
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base do tubulédo e, assim, aplicar métodos advindos da teoria da plasticidade levariam a erros
com base nos resultados aqui expressos. Van Impe (1994) cita que, em geral, os métodos
baseados na teoria da plasticidade, para a determinagdo de qp, S&0 muito conservadores e que
erros de mais de 100% nas previsdes ndo séo téo raros.

5.3.4 SUMARIO DAS ANALISES NUMERICAS

O modelo de Mohr-Coulomb usado aqui nao incluiu a utilizacdo do angulo de dilatancia, ou
seja, na realidade este foi considerado igual a zero. Potts (2003) mostra que, ndo somente a
dilatancia afeta as cargas limites, mas também domina o comportamento carga-deslocamento.
Andlises feitas por Potts (2003) com angulos de dilatancia variando entre 0 e 25° também
indicaram que nenhuma carga limite Gltima foi alcancada (mesmo para deslocamentos de 2 m)
e gue quanto maior € o angulo de dilatdncia mais rigida € a curva carga-deslocamento.
Consequentemente, as Unicas analises que prevéem carga Ultima sdo aquelas em que se tem o
angulo de dilatancia igual a zero. O relativo sucesso das analises aqui realizadas com o Plaxis
2D levou em consideracdo que a dilatancia é igual a zero e, assim, é provavel que esta

variavel, para os solos analisados, tenha pouca importancia.

As analises do Item 5.1 mostraram o uso de fun¢des de transferéncia de carga na avaliacdo da
curva carga-deslocamento de estaca escavada. Dentre os modelos de funcdes de transferéncia
usados nas andlises (Linear-L, Hiperbolico-H e o Hiperbdlico Modificado-HM), o modelo
(HM) representou de modo mais efetivo os resultados obtidos na prova de carga analisada. Os
valores do atrito unitario foram determinados conforme metodologia de Eslami & Fellenius
modificada, bem como o valor da resisténcia da base. Para os valores de Gy, usou-se a
metodologia de Chow (1996) onde as constantes “f” e “g” foram sugeridas por Mayne (2000)
(f=0,98 e g=0,25) para todos os casos analisados. Os valores de Gy obtidos nas anélises, ou
seja, a metade do valor sugerido no metodo de Chow (1996), foram considerados apropriados
para as mesmas e, desta forma, esta € uma informacdo a ser empregada quando se dispde de

ensaios tipo CPT.

O software Geo4 também foi usado nas analises tanto da estaca escavada como do tubuldo, da
mesma forma que o software Plaxis. De uma forma geral, apesar dos softwares empregados

usarem o mesmo modelo, ou seja, 0 modelo Mohr-Coulomb, a entrada de dados foi de
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fundamental importancia para se obter niveis de comparacao entre estes. Tanto para o Geo4
como para o Plaxis 2D, analisando a estaca escavada mecanicamente, tem-se que o angulo de
atrito foi avaliado conforme Equagéo 2.58, a coeséo efetiva conforme Eq. 2.57, e o valor de
Poisson conforme Equacédo 2.49b. O mddulo de elasticidade aqui sugerido para as analises, via
CPT, é dado pela equacao sugerida de E (MPa)=18,6 +1,7.9.— . (MPa). Este valor para o
solo abaixo da base da fundacéo é fortemente influenciado pelo nivel de deslocamento a que a
base esteja submetida, desta forma, valores menores ou maiores podem ser obtidos quando se
analisam outras provas de carga com valores distintos de deslocamentos. Além dos parametros
anteriormente citados, 0 Geo4 proporciona que se use um coeficiente de empuxo (k) que, sob
analises prévias, foi melhor avaliado como sendo igual a 0,65 para as fundacdes ora em

questao.

Observou-se que os dados utilizados forneceram resultados melhores, comparativamente aos
resultados das provas de carga, para o software Geo4. No Plaxis 2D, apesar de se conseguir
igual capacidade de suporte (para a estaca), a rigidez foi menor que o resultado da prova de
carga em todos os niveis de carregamento. Para o tubuldo, o resultado obtido via plaxis foi
maior (mais rigido) que o observado no Geo4, possivelmente porque ha a influéncia da
modelagem e do pardmetro de empuxo (k) usado no Geo4, entre outros fatores. Para as curvas
de distribuicdo de carga, 0 Geo4 simula-as de forma que a carga em profundidade segue uma
forma parabdlica, sobretudo para as cargas proximas a carga ultima, conforme também é

sugerido pelas analises feitas no Item 4.3 usando o software Unipile.

Para o software Plaxis 2D e, seguindo a entrada de dados sugerida na retro-analise (2) (Item
5.3.3), andlises puderam ser feitas entre as parcelas de resisténcia e também das tensdes na
face do tubuléo (incluindo a regido ao longo do tronco conico), sendo possivel observar que ha
uma rapida diminuicdo das tensbes desde o inicio da “saia” do tubuldo. Isto sugere que as
tensdes atuantes ali contribuem muito pouco e podem ser desprezadas para o computo da

parcela lateral. Contudo, a depender do deslocamento da base, podera haver perda de contato
préximo da regido préxima a saia, € neste caso sugere-se que Le =H —[(h+1.D)]. @)

procedimento de deslocamentos prescritos mostrou-se apropriado e, assim, evitou-se o uso de
elementos de interface que, tipicamente, carecem de parametros distintos daqueles usados nas

camadas de solos, parametros estes de dificil obteng&o.
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6 CONCLUSOES

Neste trabalho, foi dada énfase a métodos de determinacdo da capacidade de suporte e
deslocamento (recalque) para fundacBes escavadas do tipo estacas, tubulBes e estacas hélice
continua. Estes tipos de fundagfes sdo largamente usados no DF, estendendo-se também a
grande parte dos projetos de fundacbes executados no Brasil. Pode-se dizer que fundagdes
escavadas do tipo hélice continua, por suas peculiaridades, tém seu uso potencial aumentado

em todo 0 mundo.

Os métodos de avaliacdo da capacidade de suporte (sobretudo da componente lateral)
apresentam-se em funcdo de ensaios in situ do tipo CPT e SPT. Para a capacidade de suporte
da base, sugeriu-se uma nova metodologia semi-empirica em funcdo da tensdo efetiva na base

da fundacao.

Além das metodologias de capacidade de suporte, sugeriu-se também para fundagdes
escavadas um metodo adaptado da metodologia de Paikowsky para a determinacdo da carga
limite, a partir de resultados de provas de carga. Neste trabalho o termo usado € “carga limite”
ao invés de “carga de ruptura”, uma vez que, necessariamente, a “ruptura” ndo existe para a
base, diferentemente do que ocorre para o fuste, e essa carga sempre estard condicionada a um

determinado valor de deslocamento.

Os deslocamentos foram avaliados utilizando-se da metodologia de Fleming (1992) que usa
funcbes hiperbdlicas, tanto para o fuste como para a base, para representar a curva carga-
deslocamento. Permeou nas andlises, ainda, o tdpico sobre a distribuicdo de carga em
profundidade bem como a marcante influéncia que tem a tenséo residual na interpretagcéo de

instrumentacéo feitas em fundagdes escavadas.

Por fim, analises numéricas de uma estaca escavada e de um tubuldo, ensaiados no Campo
Experimental da UnB (CEUNB), foram avaliados numericamente usando-se de fungdes de

transferéncia de carga (curvas t-z, g-z) e pelos softwares comerciais Geo4 (Pile) e Plaxis 2D.

Baseado nos resultados apresentados ao longo desta pesquisa pode-se concluir que, para

fundacdes escavadas instaladas em solo ndo saturado estudados aqui, admite-se que:




A metodologia apresentada na Equacdo 4.4 representa um valor de carga limite (a
carga esta associada a um determinado valor de deslocamento) e deve ser usada
quando ha a interrupcdo prematura da prova de carga. O valor de deslocamento
sugerido é 6=15+5%D (mm) para estacas escavadas com diametro menor do que 0,7 m

e (6=2 a 3% Db) ou (20 a 30 mm) para tubuldes ou estacas com didmetro > 0,7 m;

A forma de execucdo da estaca deve ser respeitada e, assim, a imposi¢do de métodos
declaradamente direcionados para estacas cravadas devem ser evitados. A sugestdo da
metodologia dada no Item 4.2 mostrou-se adequada para analises via resultados de
ensaios tipo CPT/CPTU para estacas escavadas e hélice continua aqui analisada. Para
resultados via ensaios tipo SPT o uso da Eqg. 4.5 (Item 4.4) mostrou-se adequado a
avaliacdo da capacidade das fundagbes escavadas, resguardando os valores médios

para as estacas escavadas e as hélices continuas (sem uso de presséo de injecao);

A resisténcia unitaria na base de tubulGes pode ser avaliada com a utilizacdo da
Equacdo 4.8 que, num primeiro momento, também ¢é valida para estacas escavadas.
Naturalmente, o valor da resisténcia de base sempre estara associado a um valor de

deslocamento a que a base alcance;

A avaliacdo da componente lateral de tubuldes dista, e muito, do peso dos mesmos e
esta relacdo foi em média igual a 24% (SPT) e 21% (CPT) para 0s casos analisados. A

consideracdo de igualdade é préatica errénea nos projetos de tubuldes no Brasil;

Os metodos Aoki & Velloso(AV); Decourt & Quaresma (DQ); Gotlieb et al.(G);
Antunes & Cabral (AC); além do método sugerido (MS) foram usados na avaliacéo de
estacas hélice continua (isolada e em grupos). O método sugerido é baseado na
Equacdo 4.5. Para estaca isolada, os métodos de AV e AC mostraram-se contra a
seguranga enguanto que os métodos DQ e G, a favor desta. O método que melhor
avaliou Q e Q;, com as consideracdes adotadas, foi 0 método sugerido (MS), enquanto

gue o método de AV € melhor na avaliacdo da carga na base;

O efeito da tensdo residual na anélise de resultados de fundacdo instrumentadas é
fundamental para a correta interpretacdo da distribuicéo de carga (real) das mesmas;
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As maiores influéncias para a tensdo residual, em termos comparativos (métodos via
CPT e Unipile) aos obtidos via instrumentacdo, foram observados nas EHC. Isto
sugere que maiores influéncias das tensdes residuais estdo presentes neste tipo de

fundacdo, mas ndo minora a influéncia que estacas escavadas venham a possuir;

O método de Fleming (1992) aplicado aos resultados de provas de carga em estacas
escavadas, mostrou-se, de uma maneira geral, um método que consegue simular bem o
comportamento da curva carga-deslocamento, sobretudo para carga de trabalho, ou
seja, sob o ponto de vista de utilizacdo em projetos correntes de fundacGes tem um

forte atrativo;

O método de fungbes de transferéncia de carga usando o modelo hiperbolico
modificado mostrou melhores respostas na determinacao da curva carga-deslocamento
que os modelos hiperbolico e linear, sobretudo para os deslocamentos relativos a carga
de trabalho. Os valores de G, usados foram obtidos com base no método de Chow
(1996) e, nas andlises, a metade do valor sugerido mostrou-se apropriado;

Para as analises feitas com o software Geo 4 é provavel que, por trds da boa
reproducdo da curva carga-deslocamento, as parcelas de resisténcias sejam
sub-dimensionadas em relagéo aos resultados via instrumentacao para o atrito lateral, e
super-dimensionadas para a carga de base. Uma comparacédo direta entre os softwares
Geo4 e Plaxis fica prejudicada por ndo se assegurar igual condicdo inicial dos

problemas analisados;

Para o software Plaxis 2D e, seguindo a entrada de dados sugerida em retro-analises,
pode-se considerar que o comprimento efetivo de atrito em tubuldes (Ler) pode ser
dado conforme a expressao L.=H-[(h+D)] onde H é o comprimento total do tubuléo, h

é o comprimento do tronco conico e D é o diametro do fuste do tubulao;

O procedimento de uso do software Plaxis com deslocamentos prescritos mostrou-se
apropriado. As analises também podem ser feitas com o uso de elementos de interface
mas, tipicamente, carecem de parametros distintos daqueles usados nas camadas de

solos, e por vezes, sdo parametros de dificil obtencéo.
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6.1 SUGESTOES PARA PESQUISAS FUTURAS

e Realizacdo de ensaios do tipo CPT e SPT proximo as fundacBes escavadas ja

executadas e avaliacdo dos respectivos métodos propostos nesta pesquisa;

e Realizacdo de ensaios do tipo CPT ou DMT entre as fundacBes hélice continua
executadas em bloco no CEUNB e, desta forma, avaliacdo da influéncia da instalacao

das mesmas;

e Realizacao de ensaios do tipo CPT em estado natural e ap6s umedecimento do solo no
CEUNB com o intuito de, a partir dos resultados de adensamento unidimensional ja
realizados no local, poder-se confrontar com o sistema de classificagdo de Eslami &

Fellenius (1997, 2002) e averiguar a regido potencialmente colapsivel;

e Realizacdo de provas de carga em estacas escavadas (tipo lenta), mas prevendo algum
tipo de melhoria do solo da base, onde os deslocamentos impostos (em todas as estacas
ensaiadas) sejam de igual magnitude e, no minimo, alcancem um deslocamento de
10% do diametro da base. Pode-se prever também algum tipo de melhoria na parcela
lateral de fundacgdes escavadas a partir de escarificagdes, por exemplo, nas paredes

laterais do furo;

e Realizacdo de provas de carga em tubuldes (tipo lenta) de forma que se isole o fuste da
base. Este “isolamento” pode ser feito com material, como por exemplo, isopor de
densidade compativel ao esfor¢co submetido, e desta forma, seja possivel obter as
parcelas de resisténcia ao longo do fuste e da base sem a necessidade de

instrumentacao;

e Realizacdo de analises numéricas em fundagdes escavadas com outros modelos
constitutivos além do de Mohr Coulomb, onde as entradas de dados sejam baseadas

fielmente em resultados de ensaios in situ e de laboratorio.
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ANEXO 1 - COMPLEMENTO DE CAPACIDADE
DE SUPORTE E DESLOCAMENTO DE
FUNDACOES ESCAVADAS

As analises de capacidade de suporte podem ser feitas em termos de tensdo total, a partir do
uso da resisténcia nao drenada (método o) ou com o uso de analises em termos de tensdo
efetiva (método ). O primeiro tem aplicacdo limitada uma vez que a transferéncia de carga
entre a estaca e o solo ¢ governada, sabidamente, por comportamento em termos de tensdes
efetivas (a resisténcia da fundagdo € proporcional as tensodes efetivas). Assim, ha a preferéncia
pelo método B. Os enfoques em termos de tensdes totais (método o) e tensodes efetivas

(método B) referem-se tanto ao fuste quanto a base.

Com relagdo ao enfoque em termos de tensdo total, o atrito lateral unitario (f;) ¢ dado, para

um solo coesivo, como a Equagdo A1 abaixo.

fs = aSu (Al)

Onde: o é o fator de adesdo e Su é a resisténcia ao cisalhamento ndo drenada numa
determinada profundidade.

Coduto (2001) expressa valores de a, para fundagdes escavadas, conforme as expressoes
dadas nas Equagdes A2 e A3. Kulhawy & Jackson (1989) sugerem o valor de a, conforme

Equacao A4, a partir do resultado de 106 provas de carga em estacas escavadas.

o =1— Para Su<51kPa (A2)
a=0,32+250(Sy) " — Para Su>51kPa (A3)
a=0,21+260/Su —> a <1->Su>31,5kPa (A4)

A Figura A1 mostra comparativamente as proposi¢oes dadas pelas Eqs. A2 a A4.
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Figura A1 Fator de adesdo para estacas escavadas

Cherubini (1996) sugeriu que os valores de “o‘ sejam representados pela equacdo AS e que

os valores representativos de “a” e “m” devam ser iguais a: 0,55 e 0,36 respectivamente.

a=a(c'v/S)" (AS)

A API (American Petroleum Institute) (1991) sugere que o coeficiente “o seja representado
pela equagdo AS. Na Equagao A6, G’y € a tensdo efetiva numa determinada profundidade ao

longo do fuste.

o= O,S(Su/('fvvo)_o’5 — Su/o'v<1
o (A6)

a=0,5(Se/c'w0) " = Su/a'w>1

Sladen (1992) sugere a=0,5 ¢ m=0,45 enquanto que O’Neill & Reese (1999) sugerem a=0
paraz < 1,5 me z> (L-D); a=0,55 para Su < 150 kPa e a=0,45 para Su > 250 kPa (valores de
Su entre 150 kPa e 250 kPa podem ser interpolados linearmente). Skempton (1959) sugere
valores de a=0,45 a partir de resultados de provas de carga na argila de Londres. Os autores

Fleming et al. (1985) sugere que valores de o podem ser da ordem de 70% daqueles usados
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em estacas de deslocamentos. Argilas com caracteristicas como sobre consolidacdo e
sensitividade afetam substancialmente os valores de o descritos acima, valores desde 0,3 a 4

sao descritos na literatura (Pedrosa, 1983).

Décourt (1989) com base em resultados de ensaios laboratoriais e sondagens recomendam que
a resisténcia ao cisalhamento ndo drenada seja dada conforme Equagao A7. Nas Equagdes A8,
A9 e A10 estdo as proposi¢oes de Stroud (1988), Japan Road Association (J.R.A.) (1980) e
Hara et al. (1974) respectivamente. Teixeira & Godoy (1996) sugerem a mesma equagao
proposta pela J.R.A (1980). Nas proposicdes da J.R.A e Hara, o valor da energia no ensaio de

SPT pode ser admitido equivalente a 72% igualmente o do SPT brasileiro.

Su=12,5N7 (kPa) (A7)
Su=(5a6)Ne (kPa) (A8)
Su=10N (kPa) (A9)
Su=29N"” (kPa) (A10)

As analises em termos de tensdo total, para a base de fundagdes escavadas em solo coesivo,
em geral sdo feitas admitindo a condic¢ao (¢ = 0) e implica que os valores dos coeficientes de
capacidade de suporte, dados na Eq. 2.8, Nq e Ny, sejam iguais a 1 ¢ 0 respectivamente. A

equagdo reduz-se para a descrita como na Equacgdo Al1, abaixo.

Qb=CNc+Uvb—)98u+Uvb (All)

Onde: Su ¢ a resisténcia ao cisalhamento nao drenada média avaliada entre a base da fundagao

e uma profundidade de 2 Dy, abaixo da base da fundagao.

Ainda com relacdo a Equacdo All, a coesdo ¢ avaliada ser igual a resisténcia ao cisalhamento
ndo drenada, Su e o valor de Nc ¢ numericamente avaliado igual a 9 (Skempton, 1951).
Viarios autores adotam o valor de Nc proposto por Skempton (1951). No manual canadense de
fundag¢des (Canadian Foundation Engineering Manual, 1992) sugere-se que o valor de Nc

seja funcdo do didmetro da base da fundacdo onde: Nc=9 (para Dy,< 0,5 m); Nc=7 (para 0,5
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m< Dp< 1 m); e Nc=6 (para D> 1 m). Robert (1997) analisou um grupo de 63 provas de
carga em estacas com e sem deslocamento em solos coesivos € ndo coesivos. Do total, 9
provas de carga foram em estacas escavadas e a maioria em solo coesivo. O valor de a foi o
sugerido pelas Eqgs. 2.14 e 2.15, e o erro médio encontrado, para todo o conjunto de provas de
carga, foi de 8,3%. As melhores estimativas da resisténcia de ponta foram encontradas com
valores de Nc recomendados pela norma canadense. De Cock (1998) apresenta valores de o

usados em varios paises europeus.

No Brasil, a utiliza¢ao do ensaio de SPT abrange a imensa maioria dos projetos de fundacdes
desde projetos de média a grande importancia. Milititsky & Schnaid (1995) “nomearam” a
Engenharia de Fundagdes no pais como a “Geotecnia do SPT”. H4 uma variedade de
métodos, sobretudo capacidade de suporte, que usam as medidas diretas do ensaio de SPT. Os

mais difundidos, serdo vistos a seguir com a énfase nas fundagdes do tipo escavadas.

Al Método Aoki-Velloso (1975)

O método de Aoki-Velloso (1975) foi desenvolvido a partir de um estudo comparativo entre
resultados de provas de carga em estacas cravadas ¢ do ensaio de SPT. O método pode ser
usado tanto com dados de CPT como SPT. Originalmente o método foi calibrado com dados
de CPT mecanico. A expressdo da capacidade de suporte foi expressdo relacionando com
resultados de CPT como na Equacdo Al2. Alternativamente, na Equag¢do A13 a equagdo

adaptada aos dados de SPT.

Q= Apr+7rDZ gAl = Ab%%—ﬂ'DZ@A' (A12)
1 2
kNp akN|
Qt= Ao+ 7DD qAl :AbF—+7zDZ =l (A13)
1 2

Onde: q. e f; sdo as resisténcias de ponta e atrito lateral (medido na luva de atrito do CPT)
medidos no ensaio de CPT; F; e F, sdo fatores de escala e execucdo (F,=2.F); Al ¢é a

espessura da camada de solo analisada; N, e Nj sdo, respectivamente, o indice de resisténcia a
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penetracao na cota de apoio do elemento de fundacdo e o indice de resisténcia a penetracao

médio na camada de espessura Al, obtidos a partir da sondagem mais proxima.

Aoki (1996), citado por Cintra & Aoki (1999), comenta que o coeficiente F, pode variar entre

uma e duas vezes o valor de Fe que, portanto, F,=2.F; ¢ a hipotese mais conservadora.

Aoki (1976), citado por Cintra & Aoki (1999), recomenda para estacas escavadas,
dependendo do maior ou menor grau de perturbacdo introduzido no terreno pelo processo
executivo empregado, F; varia entre 4,5 ¢ 10,5 (com F,= 2.F;). Valores para F1=3 e F,= 6 em
estacas escavadas sdo mencionados no trabalho de Cintra & Aoki (1999). Em Velloso &
Lopes (2002), citam-se valores de F,=F ;= 4,5 para estacas escavadas e F;= 3 e F,= 3,8 para
estaca hélice continua a partir dos trabalhos de Laprovitera (1988) ¢ Benegas (1993) e
Monteiro (1997), respectivamente. Nos trabalhos de Francisco et al. (2004) e Sales et al.
(2004) foram usados valores de coeficientes F;=2 e F,= 4 e F1= 4,6 e F,= 6,4 para estacas
hélice continua, respectivamente. Os valores dos coeficientes k e (k.a), da versdo original do
método de Aoki-Velloso (1975), sdo reproduzidos na Tabela Al (a e b) com os coeficientes

(pesos) em relacdo a ponta e ao atrito lateral.

Tabela A1 Coeficientes k e (k.a) (Aoki-Velloso, 1975)

Ponta Atrito lateral
k (kPa) Tipo de solo k.a (kPa) [Tipo de solo
1000 Areia 18 Areia argilo-siltosa
800 Areia siltosa 16,8 Areia silto-argilosa
700 Areia silto-argilosa 16 Are@a siltosa
600 Areia argilo-siltosa 14 Areia
550 Silte 14 Areia argilosa
500 Areia argilosa 12,6 Silte arenoso
450 Silte arenoso 12,1 S!Ite .
400 Silte areno-argiloso 12 Silte areno-argiloso
350 Argila 12 Argila silto-arenosa
330 Argila areno-siltosa 9,9 Argila arenos-siltosa
300 Argila arenosa 8,8 Argila siltosa
250 Silte argiloso 8,4 Argila
230 Silte argilo-arenoso 8,4 Argila arenosa
220 Argila siltosa 7,8 Silte argilo-arenoso
200 Argila silto-arenosa_(5) 7,5 Silte argiloso (b)
4 A . ’ ~ . . Q| + Qp
O método prevé que a carga admissivel da fundacao seja dada por: Paim < 5

O método Aoki-Velloso (1975) sofreu vérias tentativas de adaptagdes, levando em conta a

forma de execucdo da estaca, a partir de metodologias que, notadamente, modificam os
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valores dos fatores F; e F,. De uma forma geral, os resultados mantém baixas correlagdes (ou
coeficiente de determinacio r’) entre os valores medidos e os calculados. Uma dificuldade
adicional do método sdo as varias classes de solos em que o perfil deve ser classificado.
Potencialmente, isto cria uma dificuldade dada a qualificacdo das equipes que realizam as

sondagens.

A2 Método Décourt-Quaresma (1978)

O método de Décourt-Quaresma (1978) avanca em relagdo ao método de Aoki-Velloso
(1975), sobretudo pela simplicidade de uso e estar menos sujeito aos possiveis “erros” na
interpretacdo da estratigrafia via ensaio de SPT. O método ¢ sugerido originalmente para

estacas cravadas. A parcela unitaria de ponta ¢ dada pela Equagao a A14, abaixo:
go = CNb (kPa) (A14)

Onde: C ¢ um fator que depende do tipo do solo; N, ¢ o valor médio do SPT nas
profundidades da base da fundacdo, imediatamente anterior e o valor de SPT imediatamente

posterior.

Com relagdo a base, os valores de C para estacas escavadas sdo dados na Tabela A2 abaixo:

Tabela A2 Fatores C para a resisténcia da base para estaca escavada (Décourt, 1995)

Tipo de solo C
Areia 165

Silte arenoso 115

Silte argiloso 100
Argila 80

Quanto ao atrito lateral, o0 método prevé um fator de reducdo () para levar em conta o efeito

construtivo. O atrito lateral unitario ¢ dado conforme Equacao A15, abaixo:
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q :B.IO(%H] (kPa) (A15)

Onde: B ¢ um fator em que leva em conta o tipo de técnica empregada na execucdo da
fundagdo (valores de 0,80 e 1 para estaca escavada e hélice continua, respectivamente; N € o
valor médio do indice de resisténcia a penetragdao, Nspr, ao longo do fuste (3< N; <15)). Os
valores de Ngpr devem ser considerados: 3< Ngpr <50. Para tubuldes N; <15. Décourt (1982)

propde a utilizag¢ao de coeficientes de seguranca parciais em relagao a base e ao atrito lateral.

O método prevé que a carga admissivel da fundacdo seja dada por: Pa, < Q +% )
1,3

Cintra et al. (2003) citam ainda, correlagdes para a base de tubuldes empregando os métodos

Aoki-Velloso e Decourt-Quaresma. Quanto ao método de Aoki-Velloso, g, pode ser avaliado

igual Qv :%, com F; igual a 3. O valor da resisténcia de ponta, q., ¢ avaliado na cota de
1

apoio da base do tubuldo. O fator de seguranga aplicado ¢ 3 caso a carga lateral seja admitida
igual ao peso do tubuldo. Quanto ao método de Décourt-Quaresma, Décourt (1996) atualiza

os valores dos coeficientes e sugere, para a resisténcia na base de tubuldes, a Equacao A16.

o = a.C.Np > (kPa) (A16)

Onde: o é um coeficiente de redugdo; C € o fator caracteristico do solo; Ny (idem Eq. A14).

O método prevé que a carga admissivel da fundagao seja dada por: Padm < % .

Os valores de a..C estao dispostos na Tabela A3, abaixo:

322




Tabela A3 Fatores a.C para a resisténcia da base para tubuldes (Décourt, 1996)

Tipo de solo a.C (kPa)
Areia 200

Silte arenoso 150

Silte argiloso 120
Argila 102

Os métodos de previsdo de capacidade de carga de fundagdes profundas baseados unicamente
em resultados de ensaios SPT sdo pratica corrente no Brasil. Apesar da enorme popularidade
dos métodos acima, o uso dos mesmos deve ser sempre confirmada com resultados de provas
de cargas, o que ¢ pratica, ainda pouco comum, entre as empresas de fundacdes. O uso de

correlagdes locais deve sempre ser estimulado.

Silva (1989), citado por Schnaid (2000), compilou resultados de 98 provas de carga realizados
em estacas pré-moldadas de concreto e comparou-os com os métodos Aoki-Velloso (1975) e
Décourt-Quaresma (1978). Tem-se nas Figuras A2 (a, b, ¢ e d) os resultados da carga total, a
partir do método de Aoki-Velloso (1975) e Décourt-Quaresma (1978), com os valores
medidos nas provas de carga. Os coeficientes de determinagio (r°) foram iguais a 0,30 para o
método de Aoki-Velloso (1975) e 0,36 para o método de Décourt-Quaresma (1978) em
relacdo a carga total. Quando se comparam as parcelas lateral tem-se coeficiente de
determinacdo (r*) igual a 0,81, para Décourt-Quaresma (1978) em relagio a Aoki-Velloso
(1975) e de 0,68 para Décourt-Quaresma (1978) em relagdo a Aoki-Velloso (1975) para a
ponta. De carater puramente estatistico, as estimativas apresentam dispersao consideravel e
devem ser utilizadas com critério e julgamento geotécnico. Em diversos casos a carga prevista
¢ superior a carga medida experimentalmente, refor¢ando a necessidade de adocdo de fatores
de seguranca em obras rotineiras nao inferiores a 2,0 (NBR 6122/96). H4 de se ponderar
também que a consideravel dispersdao pode ser atribuida a erros de medida nas provas de
carga, representatividade das sondagens, problemas de interpretacdo das informacdes de
sondagem, limitacdo de informacdes geotécnicas, imprecisdo na extrapolagdo das cargas de

ruptura, auséncia de controle de energia de cravagdo, entre outros.
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comparagdo com provas de carga realizadas.

Figuras A2 (a, b, ¢c e d) Métodos Aoki-Velloso (1975) e Décourt-Quaresma (1978)

Os resultados mostram que os métodos de previsao tendem a subestimar a capacidade de

carga das estacas. Isto significa que, em geral, os métodos sdo conservadores, ndo expondo a

estaca a riscos de ruptura ou deformagdes excessivas. Por outro lado, coeficientes de

seguranga maiores que os recomendados por normas levam a um aumento nos custos da

fundagdo. Os projetos devem sempre buscar equilibrio quanto ao nivel de seguranca e

economia. A comparagdo se fez com resultados de provas de carga em estacas cravadas e nao

deve ser muito distinto, em termos de variabilidade, para estacas escavadas, num primeiro

momento e, portanto, ndo ¢ improvavel que sua adaptacdo a fundacdes escavadas possa

aumentar substancialmente a variabilidade entre os valores previstos e calculados.
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A3 Método de Teixeira (1996)

O método descrito abaixo ¢ especifico para estacas escavadas e a capacidade de suporte total

pode ser descrita pela Equagao A17, abaixo:

Qt =a. N'bAs+B.1.D.LN". (A17)

Onde: o ¢ P sdo fatores que dependem do tipo de solo e da estaca, respectivamente; N', é o
valor médio do SPT ao longo do fuste da estaca escavada; N*b ¢ o valor médio do SPT medido
no intervalo de 4 diametros acima da base da fundacdo e¢ 1 didmetro abaixo da base da

fundagdo. Os valores de Nspr devem atender a: 4< Ngpr <40. (O valor de 3, em kPa ¢ 4).

Os valores de a, dependente do tipo de solo, estdo na Tabela A4, abaixo:

Tabela A4 Fator a (Método de Teixeira, 1996)

Tipo de solo o (kPa)
Areia com pedregulhos 310
Areia 270
Areia siltosa 240
Argila argilosa 200
Silte arenoso 160
Argila arenosa 130
Silte argiloso 110
Argila siltosa 100

Q. %

O método prevé que a carga admissivel da fundacdo seja dada por: Paim < st

A4 Metodo de Antunes & Cabral (1996)

A partir dos resultados de 9 provas de carga em estaca hélice continua, os autores propdem

um método similar ao de Teixeira (1996), mas, observando a forma de execugdo da estaca.

O método descrito abaixo ¢ especifico para estacas hélice continua e a capacidade de suporte

total pode ser descrita pela Equacdao A18, abaixo:
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Qt =Br.ALN +B:.Np.Av (A18)

Onde: B; e B, sdo fatores que dependem do tipo de solo; N € o valor do SPT ao longo do fuste
da estaca hélice; N, é o valor do SPT medido préximo a base da fundacdo. Os valores dos
coeficientes (B1.N) e (B2.N) estdo em (kPa) e (2.N)<4 MPa. Os valores de ; e 3, estdo na
Tabela A5, abaixo:

Tabela AS Fatores B; e B2 (Método de Antunes & Cabral, 1996)

Tipo de solo By (kPa) B, (kPa)
Areia 4a5s 200 a 250
Silte 25a35 100 a 200

Argila 2a3)5 100 a 150

A5 Metodo de Vorcaro & Velloso (2000)

O método resulta de analises estatisticas com o uso da técnica de regressao linear multipla
aplicando-a aos resultados de prova de carga estaticas do banco de dados de Alonso (2000)
estacas hélice continua e do banco de dados de provas de carga em estacas escavadas da
COPPE-UFRJ. Os solos foram agrupados em 5 grupos, conforme Tabela A6 com a

quantidade de provas de carga, por tipo de estaca e pelo solo predominante na base da estaca.

Tabela A6 Grupos de solos (Método Vorcaro & Velloso, 2000)

Grupo
Grupo 1 Grupo 2 Grupo 3 Grupo 4 Grupo 5
Areia Areia siltosa Silte Silte areno-argiloso Silte argiloso
Areia silto-argilosa | Silte arenoso Silte argilo-arenoso Argila
Areia argilosa Argila arenosa | Argila areno-siltosa Argila siltosa
Areia argilo-siltosa Argila silto-arenosa

Provas de Carga realizadas (Estacas hélice continua)

8 5 9 4
Provas de Carga realizadas (Estacas escavadas)
1 7 5 0 3

Quando a prova de carga ndo foi levada a ruptura, a carga de ruptura foi determinada pelo

critério de Van der Veen (1953).
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A metodologia prevé que se determinem as quantidades XP e XF conforme as Equagdes A19

e A20, abaixo.

XP = Aszpt,poma (AI 9)

XF =7.D.) " Nopsusie. Al (A20)

Onde: Ay ¢ a area da base da fundacdo; Al € a espessura de solo, ao longo do qual o SPT pode

ser considerado constante.

Foi verificado que a natureza do solo ao longo do fuste pouca importancia tem. As Equagdes
A21 (a, b, c e d) e A22 foram as de melhor adequagdo, a partir da técnica de regressdo linear
multipla, utilizada para o célculo da capacidade de suporte total de estacas escavadas e hélice
continua, respectivamente. Os grupos em que a base esta instalada referem-se a Tabela 2.14 e

somente nas estacas escavadas é considerado.

[(6,23Aln(XP)+7,78Aln( XF ))”2}

Qt=e — Base — Grupo 2 (A21a)

[(4,92.ln(XP)+7,78Aln(XF))1/2}

Qt=e — Base — Grupo 3 (A21b)

[(6,%.1n( XP)+7,78.In( XF ))”2]

Qt=e — Base — Grupo 4 (A2lc)

[(7,32.1n( XP)+7,38.In( XF ))”2]

Qt=e — Base —» Grupos 1 ¢ 5 (A21d)

Qt = e[(1,96.1n(XP)—0,34.1n(XF).ln(XP)+1,36.ln(XF)] (A22)

Onde: XP e XF (m?); Qt (kN); e = 2,71828182846.
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A6 Método de Gotlieb et al. (2000).

Esse método foi desenvolvido a partir de resultados de 48 provas de carga em estaca hélice
continua, com diametros entre 0,35 e 0,8 m, predominando entre 0,5 e¢ 0,7 m. Os
comprimentos foram entre 7,59 e 26 m, predominando entre 10 e 20 m. O fator de seguranca

deve ser igual a 2.

Os autores avaliaram a tensdo admissivel na base da estaca, para qualquer tipo de solo sobre a

base, conforme Equacdo A23, abaixo:

Qpadm = 60.Np(RD—3D).Ab —> (kN) (A23)

Onde: Npgpsp) € o valor médio do indice de resisténcia a penetragdo, Nspr, entre as

profundidades de 8 diametros acima e 3 didmetros, abaixo da base da estaca hélice; Ngpr< 50;

Ay (m?).

Para a avaliagdo da resisténcia lateral admissivel, o método considera a Equagdao A23 como

representativa.

N‘“és‘“" A= (kN) (A23)

Q|adm ==

b

Onde: Njegio € 0 valor médio do indice de resisténcia a penetracdo, Nspr, ao longo do

comprimento da estaca hélice; Nspr< 50; A (mz).

A7 Meétodo de Karez & Rocha (2000)

O método foi desenvolvido especificamente para estacas do tipo hélice continua a partir do
resultado de 38 provas de carga realizadas nas regides Sul e Sudeste do Brasil. A capacidade

de suporte ¢ avaliada conforme as Equagdes A24 e A25, abaixo.
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QI = 4, 9Alz Nspt-médio —> (kN) (A24)
Qp = Kkr Nspt Ab — (kN) (A25)

Onde: XNgpt medio € 0 valor do somatorio do indice de resisténcia a penetragdo, Nspr, a0 longo
do comprimento da estaca hélice; A; € a area lateral; Ay € a drea da base; Kxr ¢ um coeficiente
empirico que leva em conta o solo imediatamente na base da fundacdo Kxr =(210; 250 e 290

para Argila, Silte e Areia, respectivamente.

Décourt (1989) propde uma expressdo que pode ser estendida para o caso de fundagdes
profundas pela inclusdo do efeito de profundidade (nivel de tensdes). A tensdo admissivel na

cota de apoio de um tubuldo resultaria conforme Equacdo A26, abaixo.
Qbaam = 25.N'"2+0'w (A26)

Onde N’7, € o indice de resisténcia a penetracdo (72% de energia) desde a cota de apoio do

tubuldo até a profundidade 2Dy, abaixo, e ¢’y;, € a tensdo efetiva na base do tubuldo.

O’Neill & Reese (1999) definiram a resisténcia ultima da base de tubuldes submetidos a
compressdo, como aquela em que ocorre um deslocamento de 5% do diametro da base. A

carga ultima da base pode ser avaliada a partir da Equacdo A27, abaixo.

Qb= [(57,6.(1, 2).N wg{%ﬁﬂ.m +W = (kN)

(57,6.(1,2).N '72) < 2900 kPa

(A27)

Onde N’7, € o valor médio do indice de resisténcia a penetra¢do para 72% de energia desde a
cota de apoio do tubuldo até a profundidade 2 Dy, abaixo da base; W ¢ o peso do tubuldo (kN);
Dy (mm);
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A8 CAPACIDADE DE SUPORTE USANDO ENSAIO TIPO CPT/CPTU

Desde seu inicio, o ensaio de conepenetrometria tem sido aplicado como ferramenta para a
determinagdo da capacidade de suporte. Varios sdo os métodos para a determinacao da
capacidade de suporte usando o ensaio de conepenetrometria entre eles citam-se:
Schmertmann (1978); Aoki-Velloso (1975); Penpile (1978); De Ruiter & Beringen (1979);
Método de Philipponnat (1979); Tumay & Fakhroo (1981); Velloso (1981); Price & Wardle
(1982); Bustamante & Gianeselli (1982), Meyerhof (1983); Holeyman et al. (1997); Jardine
& Chow (1997); Eslami & Fellenius (1997), entre outros.

Dos métodos citados acima, os de Philipponnat (1979), Velloso (1981), Bustamante &
Gianeselli (1982) e Holeyman et al. (1997) inclui em suas metodologias, o uso em estacas
escavadas e serdo tratados, de forma breve, a seguir. O método de Aoki-Velloso (1975) foi
tratado anteriormente. Neste trabalho, também serdo abordadas algumas metodologias de
origem empirica ou semi-empirica empregando o ensaio de conepenetrometria no Brasil. O
método de Philipponnat (1979) foi introduzido no Brasil, através da publicagao de Godoy &
Azevedo Jr. (1986) que apresenta em detalhes, o0 método. Somente a proposta para fundagdes
escavadas sera mostrada aqui. O método ¢ baseado na experiéncia obtida em 44 provas de
carga em diferentes tipos de estaca e solo. A Tabela A7 mostra simplificadamente a forma de

calculo das componentes unitarias, de ponta e lateral, bem como os coeficientes usados.

Tabela A7 M¢étodo de Philipponnat (1979)

o (tipo de estaca) gl méximo (kPa)
Estaca de concreto (tubulao)(D¢ < 1,5m) — 0,85 100
Estaca de concreto (Df > 1,5m) — 0,75 80
(natureza do solo) Ols
qi=ar. Qcmedio . . Argila ' . 50
s Silte, Argila arenosa, Areia argilosa. 60
Areia pouco compacta 100
Areia medianamente compacta 150
Areia compacta, Pedregulhos. 200
o (tipo de estaca) gl méximo (kPa)
Argila o, =0,50
Ob = &p.(on Silte ap =0,45
Qem 3D acima - 3D abaixo) Areia ap =0,40
Pedregulhos ap =0,35
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Onde: qemedio € 0 valor da resisténcia de ponta média numa determinada camada; g € 0 valor
médio da resisténcia de ponta, (., entre as profundidades de 3 didmetros da base, acima e

abaixo da base da fundagdo; O método prevé que a carga admissivel da fundacdo seja dada

O método de Velloso (1981) foi derivado das propostas de Sanglerat (1972), para a extensao
da regido de interesse do resultado de CPT na determinagdo da carga ultima e Kerisel (1961)
com a avaliagcdo do efeito de escala com a introducdo do fator . A capacidade de suporte de
uma fundacdo escavada carregada axialmente pode ser estimada a partir das Equacdes A29 e
A30, abaixo.

Qi =0,5.7.Dr.>" fuAli (A29)

Qp=0,5.8.Av.c (A30)

Onde: fs ¢ a resisténcia lateral medida no ensaio de conepenetrometria para uma camada de

comprimento Al; B=(1,016-0,016.Dy/d.) > 0,2; Dy, € o diametro da base da fundacao e d. ¢ o

diametro do cone. (36 mm, em geral); (Jc ¢é o valor médio da resisténcia de ponta do ensaio

de CPT numa extensdo de 8 Dy, acima da base da fundagdo até uma profundidade de 3,5 Dy,

abaixo da base (adotar valores nulos para fundagdes de comprimento menor que 8 Dy).

A metodologia de Bustamante & Gianeselli (1982), também chamado de LCPC (Laboratoire
Central des Ponts et Chausees), foi baseada nos resultados de 197 provas de carga em varios
tipos de estacas e distintos perfis estratigraficos. A grande maioria das provas de carga foi em
estacas escavadas, 55, uma vez que este tipo de fundagdo ¢ dominante em solo Francés com
aproximadamente 68% do total das fundacdes executadas (Bustamante & Gianeselli, 1982). O
atrito lateral medido no ensaio de CPT foi totalmente negligenciado, tanto em relagdo a
parcela lateral como a de ponta. As resisténcias unitarias sdo determinadas advindo dos

resultados de resisténcia de ponta, q., somente. A resisténcia unitaria na base das fundagdes

escavadas ¢ determinada a partir de (0,3 a O,45)qc médio —> (e medio © O valor médio da

resisténcia de ponta do ensaio de CPT numa extensao de 1,5 Dy acima e 1,5 Dy, abaixo da base

da fundacdo. Os valores de qc médio sdo avaliados a partir de filtragem dos dados. (As regras
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de filtragem dos dados de qc estdo disponiveis em Schnaid, 2000). A resisténcia lateral
unitaria, ql, € obtida a partir de (0,67 a 3,33%).q.. O limite inferior refere-se as argilas moles e
turfas e o limite superior a areias compactas e pedregulhos. A resisténcia lateral unitaria ¢
limitada a valores maximos desde 15 kPa para argilas moles e turfas até 150 kPa para areias
compactas e pedregulhos. Os valores dos coeficientes dependem do tipo do solo e do valor da

resisténcia de ponta. Mais detalhes pode ser vistos em Schnaid (2000) e Fellenius (2002).

O Método de Holeyman et al. (1997) ¢é baseado na larga experiéncia Belga do uso do ensaio
de conepenetrometria. Os precursor dos estudos foi De Beer com o uso de metodologias
aplicada a estacas cravadas. Holeyman et al. (1997) citam que aproximadamente 90% de
todos os projetos de estaqueamentos na Bélgica as resisténcia lateral e da base sdo baseados
em formulagdes semi-empiricas avaliadas diretamente dos resultados de CPT e que a maioria
das investigagdes geotécnicas consiste exclusivamente em ensaios de CPT. Nesta
metodologia, a parcela de base de fundagdes escavadas circulares ¢ dada conforme Equagao

A31, abaixo.
Qp = an.Fo.qp™ Ab (A31)

Onde: ab ¢ um fator empirico que leva em conta o processo de execucao da fundagdo e a
natureza do solo. Para estacas escavadas, ¢ proposto o seguinte intervalo:(0,33 <a,<0,67);

Fy, ¢ um fator de escala que depende das caracteristicas de resisténcia ao cisalhamento do solo.
Para estacas escavadas, F}, tem-se o seguinte intervalo:0,476< F, < 1-0,01(Dy/d;) — Dy € d.
sdo os didmetros da base da fundagdo e do cone; qp(m) ¢ a resisténcia de ponta homogeneizada

e calculada a partir da metodologia de De Beer (1963).

Quanto a parcela lateral, a metodologia ¢ derivada para estacas cravadas. Um dos modos de
calcula-la ¢ através da resisténcia de ponta, q., do cone. A parcela lateral ¢ dada conforme

Equagdo A32, abaixo.
Qi =7.Dr.)_ hizgpile (A32)

Onde: h; é a espessura da camada i; np; fator empirico que leva em conta o processo de

execucao da fundacio e a natureza do solo;
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Na avaliacdo da Eq. A32, os autores sugerem que o atrito lateral unitario, q;, possa ser
determinado a partir dos valores conforme Tabela A8, abaixo.

Tabela A8 Atrito lateral unitario (Holeyman et al., 1997)

Areil q. (MPa) | 0,075 | 0,2 |05|10|15|20|25]30 >3,0
rgila
s ql (kPa) 5 | 10| 18 |31 |44 | 58|70 | 82 | quikPa)/36,6
Je <10 MPa 10 <q.<20 >20 MPa
Areia Interpolar linearmente
ql q./150 entre q./200 e q./150 9-/200

Os dados relativos as argilas, podem ser aproximados pela relacdo (q; = 2,7%.q.) sem maiores
erros. A metodologia deverd ser adaptada as condigdes de execucdo da fundacdo quando
usada diretamente em fundagdes escavadas. De Beer (1988) recomenda adotar um fator
redutor de 0,8 para argilas e de 0,33 para solos arenosos. Provas de cargas devem ser usadas

para uma avaliacdo mais correta deste fator redutor ou de uma possivel faixa de valores.

Expressdes empiricas ou semi-empiricas também sdo propostas por Décourt (1989,1991)
tanto para ensaios de SPT quanto CPT para a avaliagdo da resisténcia da base de tubuldes.
Costa Nunes e Velloso (1960), citado por Cintra & Aoki (1999), usaram a correlagio,
conforme Equagdo A33, para a tensdo admissivel na base de tubuldes (qy,) em solo argiloso
em que os ensaios devem ser conduzidos pelo menos 4 m abaixo da cota de apoio dos

tubulGes.

Qe

—<2 MPa (A33)
6agl

Qbs =

Para Teixeira & Godoy (1996), a tensdo admissivel na base sapatas (ou tubuldes) pode ser

avaliada conforme as Equacdes A34a e A34b, abaixo.

Qba = % —< 4 MPa — Argilas (A34a)
Qba = %* —>< 4 MPa — Areias (A34b)

Onde: q. é o valor médio da resisténcia de ponta avaliada na regio do bulbo de tensdes do

tubuldo (= 1,5 Dy) € qc = 1,5 MPa.
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Décourt (1991) sugere que a tensao admissivel na base de tubuldes (qp.) poderia ser estimada
utilizando o valor de resisténcia de ponta do CPT, acrescida do efeito da profundidade
conforme Equacdo A35. A Eq. A35, modifica-se das Eqs. A33 e A34, por levar em conta o

efeito do nivel de tensdo na base da fundacao o que, fenomenologicamente, ¢ mais coerente.

O =[ {(0,10 20,14).0c+ 5w} | (A35)

Jamiolkowski & Lancellotta (1988) baseados nos resultados de 15 provas de carga em estacas

escavadas sugerem uma relagdo empirica segundo a Equagdao A36, abaixo.
Qberit (s/Dv=5%) = 0, 2.lcmedio (A36)

Onde: querit € 0 valor da resisténcia de base unitaria associado a um deslocamento de 5% do
diametro da base; qemedio € 0 valor da resisténcia de ponta numa regido de 1,5Dy abaixo da

base da fundacao.

Ghionna et al. (1994) baseados em ensaios de camara de calibragio em meio arenoso
avaliaram o valor da resisténcia de ponta unitidria de tubuldes também em termos de

deslocamentos maximos e encontraram relagdes conforme Equagdes A37 e A38, abaixo.
qbcrit (s/Dv=5%) = O, 09+ 0, OZ.quédin (A3 7)
Qberic (smv=10%) = 0,13 £ 0, 02 .0cmedio (A38)

Onde: querit € 0 valor da resisténcia de base unitaria associado a um deslocamento de 5% ou
10% do didmetro da base; qemedio € 0 valor da resisténcia de ponta numa regido de 1,5Dy

abaixo da base da fundacao.

Viggiani (1993) sugere que a relacdo Queri/qe €steja num intervalo entre 0,25 e 0,33 para

estaca hélice continua.
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A9 RECALQUES DE FUNDACOES ESCAVADAS

Vésic (1977) propde um método baseado na teoria eléstica e em correlagdes empiricas a partir
de dados de provas de cargas em estacas cravadas e escavadas. A metodologia de Vésic

(1977) para estaca escavada ¢ descrita abaixo.

O recalque total, pr, de uma fundacdo escavada pode ser avaliado, aproximadamente, pela

Equacdo A39, abaixo.
Protal = Pe+ Pp+ POf (A39)

Onde: pe ¢ a parcela devida ao encurtamento elastico; pp € a parcela devida a carga na base

da estaca; pr ¢ a parcela devida a carga lateral da estaca;

O recalque devido ao encurtamento eldstico ¢ determinado a partir de formulacdes de
mecanica dos materiais e pode ser avaliado conforme Equagao A40, abaixo.

L
AEp

Pe = (Qpa + aS&Q'a) (A40)
Onde: Qp, € a carga admissivel na base da fundagdo; Qi € a carga admissivel transmitida ao
longo do fuste; o € um coeficiente que depende da distribuicao do atrito ao longo do fuste;

L, A e E; sdo o comprimento da estaca, a 4rea da se¢do transversal e o modulo de elasticidade

da estaca.

Os valores de o € funcao da distribuicao do atrito ao longo do fuste e varia desde 0,33 a 0,67

conforme a Figura A3(a, b, c e d).

Fellenius (1991) comenta que somente as distribuicdes (a) e (b) da Figura A3 sdo razoaveis,
quanto as distribui¢des (c) e (d) deveriam ser consideradas com certo ceticismo, pois as
mesmas sdo tipicas de quando tensdes residuais ndo sdo consideradas, mesmo em estacas

escavadas.

Sharma & Joshi (1998) indicaram que a estimativa do recalque total baseado na distribui¢do
uniforme ou triangular ndo sdo sensiveis aos valores de ass. Assim, para propdsitos praticos,

oss pode ser tomado igual a 0,5.
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as=0,5 as= 0,33

a) b)

as=0.5 os=0,67

c) d)

Figura A3 Coeficiente ass em funcao da distribui¢do do atrito unitario

As demais parcelas, p, e pr devida ao recalque na base e ao recalque devido a carga lateral

respectivamente, sao dadas conforme as Equacdes A41 e A42, abaixo.

_ qba.Db(l — V2 ) lwp
Eb

(A41)

P

_ qta. Ds (1 — Vz). lws
Es

pOf (A42)
Onde: qu, € qla S30 as resisténcias unitarias admissiveis da base e do fuste; E, e Es s@o os
modulos de elasticidade do solo abaixo da base da fundagdo e ao longo do fuste; I, € Iy sdo
fatores de influéncia e assumidos iguais a 0,54 e (2+0,35%(L/Dp)™);v é o coeficiente de

Poisson do solo abaixo da base da fundagao.

Outra metodologia que avalia o recalque de fundagdes ¢ aquele em Aoki & Lopes (1975) que
formularam um processo numérico para a estimativa de tensdes e recalques em qualquer
ponto no interior de um meio eldstico linear, semi-infinito, homogéneo e isotropico. O
carregamento a que a fundagdo ¢ submetida ¢ decomposto em um sistema de cargas pontuais
equivalentes e, a partir das equacgdes de Mindlin (1936), estima-se o recalque devido as cargas

pontuais. Este procedimento ¢ aplicado tanto ao fuste como a base da fundagdo. Através do
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principio da superposicao dos efeitos, somam-se as contribuigdes das cargas pontuais para a
obten¢do do recalque em qualquer ponto do macigo. Os autores consideram que haja uma
distribuicdo linear de carga ao longo do fuste, impondo assim, uma condi¢ao de distribui¢ao a
carga lateral. A Figura A4 ilustra a distribui¢@o de carga na fundacdo. Considera-se que a uma
profundidade L2, o atrito lateral unitario vale f, e a uma profundidade L1, o atrito vale f;=¢.f,.

O parametro & (xi) indica a forma da distribui¢do da carga lateral, sendo £=1 para o diagrama

constante e £=0 ou £=oo para o diagrama triangular.

|Q=QI+Qb
LL e.f
o 35 —h;
I :j
i it 7
[E5) ——
.| l [ /
fz f 5= 2Q|
CONL(+&).(L2-L1)
m ]
Qb

Figura A4 Distribuicdo de carga (Aoki & Lopes, 1975)

Na Figura A5, o sistema de coordenadas usado na avaliagdo da equagdo de Mindlin para a
determinagdo do recalque. A area da base ¢ dividida em N1 x N2 subareas, onde N1 ¢ o
numero de divisdes da circunferéncia e N2, o numero de divisdes do raio da fundagao. O fuste

¢ dividido em N1 e N3 cargas. A carga em cada uma das subareas da base serd igual a

Qi=Qv/(N1 x N2).

Figura A5 Sistema de coordenadas (Aoki & Lopes, 1975)

337




O recalque do solo em um determinado ponto para estacas cilindricas ¢ calculado conforme

Equacao A43, abaixo.

N1 N1 N3

p:Z pi,j-i-z Dik (A43)

i=l j i=1 k=l

=z
o

1l
—_

Onde: p;; sdo os recalques induzidos pelas for¢as concentradas devidas a carga na base; p;

sdo os recalques induzidos pelas forgas equivalentes ao atrito lateral (carga do fuste).

Para o célculo do recalque no topo da fundagdo, a parcela elastica deve ser adicionada ao
recalque da base da fundacdo. Na Figura A6, as componentes do recalque avaliado pelo

processo de Aoki & Lopes (1975).

lQﬂ, P
-, P

NN NI NN

Recalque

//\//\//\//\//\//\é/\//\//\//\/
Figura A6 Perfil de recalque do método de Aoki & Lopes (1975)
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ANEXO 2 MONITORAMENTO DAS EHCs
INSTALADAS NO CEUNB

Servigo executado por: Empresa Sul Americana de Fundagées S/A
Cliente: Gérson Miranda

Estaca: E4 Obra: UKB Compr. Estacalm) 336
- Data: 281 0/04 Digmetro (m); 0,300 Yol Conc. (m3): 04015
EMBR E Inicio Perfuragio: 2640004 11:42 Fim Estaca: 2610104 11:46 SUpErconsUma:; 69,05 %
Inic: Concretagem: 2600004 11:45 Cortrato: 000-04 InclinzgEo X oo®
F. Torque (bars) \]/ Rotagan (FPhi) \J/ “slocidade mh \l/ F. Concreto (bars) <]~ W, Bvtragdo (msm A Perfil Estimado

1} 100 200 1} fi 12 1} 120 240 1} 1 1} MD 25%‘__———__,25%

e

2 - K : ! 2 i
B 4 AN
4 bod 4 ! ! 4 !
Figura A7 Sistema de monitoramento da estaca hélice teste (exumada) no C.E.UnB
Servigo executado por: Empresa Sul Americana de Fundagées S/A
Cliente: Gérson Miranda
Estaca: E2 Obra: UKB Compr. Estacalm) 540
- Data: 281 0/04 Didmetro (m): 0,300 Yol Conc. (m3): 10585
EMBR E Inicio Perfuragio: 2640004 11:26 Fim Estaca: 2610104 11:38 SUpErconsUma:; Ta27T %
Inic: Concretagem: 260004 11:36 Cortrato: 000-04 InclinzgEo X oo®
F. Torque (bars) \]/ Rotagan (FPhi) \J/ “slocidade mh \l/ F. Concreto (bars) <]~ W, Bvtragdo (msm A Perfil Estimado

i 100 w0 0 i 12 240 1 i 200 400 5%

1 : : i i
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Figura A8 Sistema de monitoramento da estaca hélice isolada no C.E.UnB
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Serigo executado por. Empresa Sul Americana de Fundagdes S/A

Cliente: Gérson Miranda
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Serigo executado por: Empresa Sul Americana de Fundagoes

Cliente: Gérson Miranda
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Figura A9 Sistema de monitoramento do grupo de duas E.H.C no C.E.UnB
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Servigo executado por: Empresa Sul Americana de Fundagées S/A

Cliente: Gérson Miranda

Estaca:
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Figura A10 Sistema de monitoramento do grupo de trés E.H.
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