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RESUMO

Esta dissertacdo apresenta um estudo sobre a capacidade de carga de estacas
escavadas, executadas em solo ndo saturado da Formacédo Barreiras da cidade de
Joao Pessoa- PB, Brasil. Nesta pesquisa foi analisado o comportamento de uma
estaca escavada de diametro ¢ = 0,80 m (8 mm) e comprimento L= 18 m. Tal estaca
foi submetida a esforco de compressédo através da realizacdo de prova de carga
(lenta). O subsolo local é composto por solo arenoso (0 a 1,70 m de profundidade),
arenito (1,70 a 2,80 m), silte argiloso (2,80 a 15,80 m), silte argiloso com pedregulho
(15,80 a 17,0 m), silte argiloso com pouca laterita (17,0 a 20,80 m). A estaca foi
instrumentada ao longo do fuste com extensémetros elétricos, de maneira a se obter
os dados do mecanismo de transferéncia de carga e de deslocamento em
profundidade. Desta maneira obteve-se o valor da carga de ruptura, através da
completa solicitag&o por atrito lateral e por resisténcia de ponta (extrapolagcéo da curva
carga recalque), apresentados pela interacdo do sistema solo-estaca, ou estipulando-
se uma ruptura em funcéo de um recalque limite ou ainda de critérios de ruptura fisica,
como o Método da Rigidez (Décourt), Chin e outros. Assim, analisa-se 0os métodos de
previsdo de carga, realizando uma comparacdo entre 0s resultados reais e 0s
previstos através de métodos semiempiricos para o elemento fundagéo, com o auxilio
da curva carga x recalgue e da instrumentacdo. Confrontando os resultados
experimentais com os resultados de previsdo de capacidade de carga, pretende-se
chegar a um entendimento sobre a interacdo estaca/solo e seu modo de transferéncia
de carga para o solo. O mecanismo de transferéncia da carga ao solo deu-se
predominantemente por atrito e os métodos de extrapolacdo da carga de ruptura nao
foram eficazes para o nivel de carregamento/deslocamento. O Método da Rigidez
adequou-se para esta pesquisa, com resultados praticamente iguais com o0s da
instrumentacdo. O método de capacidade de carga de Décourt e Quaresma, com a
utilizacao do coeficiente g = 2,50, proporcionou resultados acurados para a parcela de

atrito lateral.

Palavras-chave: Estacas escavadas. Prova de carga. Instrumentacéo.



ABSTRACT

This dissertation presents a study about the load capacity of bored pile,
executed in unsaturated soil of the Barreiras Formation located at Jodo Pessoa- PB,
Brazil. In this research the behavior of an bored pile of diameter ¢ = 0.80 m (8 mm) and
length L= 18 m was analyzed. Such a pile was submitted to the compression effort by
carrying out a load test (SMLT). The local subsoil is composed of sandy soil (0 to 1.70
m depth), sandstone (1.70 to 2.80 m depth), clayey silt (2.80 to 15.80 m depth), clayey
silt with gravel (15.80 to 17.0 m depth), clayey silt with little laterite (17.0 to 20.80 m
depth). The pile was instrumented along its shaft with strain gages, in order to obtain
the data of the mechanism of transfer of load and of settlement in depth. In this way,
the value of the rupture load was obtained, through the complete skin friction and tip
resistance (extrapolation of the load-settlement curve), presented by the interaction of
the soil-pile system, or by stipulating a failure as a function of a limiting settlement or
even criteria of physical rupture, such as the Stiffness Method (Décourt), Chin and al.
Thus, load prediction methods are analyzed by comparing actual and predicted results
using semi-empirical methods for the foundation element with the aid of the load x
settlement curve and the instrumentation. Confronting the experimental results with
the prediction results of load capacity, we intend to reach an understanding about the
pile / soil interaction and its mode of transfer of load to the soil. The transfer mechanism
of the load to the soil occurred predominantly through friction and the extrapolation
methods of the failure load were not effective enough to the load level. The Stiffness
Method was suited for this research, with results almost as equals as with of the
instrumentation. The load capacity method of Décourt and Quaresma, with the B = 2,50

coefficient use provided accurate results towards skin friction.

Keywords: Bored piles. Load test. Instrumentation.
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1 INTRODUCAO

Esta secéo destina-se a descricao de fundagfes profundas, quando utiliza-las,
tipos e como funcionam. E tratado com maior minticia as estacas escavadas, suas
vantagens e desvantagens, bem como sua forma executiva e onde podem ser
utilizadas. Sao informados os objetivos (gerais e especificos) da pesquisa e a

estrutura da dissertacao.

1.1 CONSIDERACOES INICIAIS

Quando o solo é pouco resistente ou compressivel, ndo é adequado
proporcionar o suporte de uma estrutura através de uma fundacédo superficial. Neste
caso, as cargas oriundas da estrutura devem ser transmitidas ao longo das camadas
do solo em sua profundidade. Para isso, as fundagfes profundas sdo as estruturas
utilizadas para transmitir as cargas a niveis mais profundos e mais resistentes.

Segundo a NBR 6122/2010, as fundacbGes profundas sdo aquelas que
transmitem a carga ao terreno pela base (resisténcia de ponta), por sua superficie
lateral (resisténcia de fuste) ou por uma combinacédo das duas, e esta assente em
profundidade superior ao dobro de sua menor dimensdo em planta e, no minimo, a
3m.

De acordo com Velloso & Lopes (2010) as fundacdes em estacas podem ser
classificadas segundo diferentes critérios, como por exemplo pelo material (aco,
concreto, madeira e mistas), bem como com o0 processo executivo, onde podem ser
separadas segundo o efeito no solo que provocam ao serem executadas e sao

classificadas como:

e De deslocamento, uma vez que 0 solo no espago que a estaca vai ocupar €
deslocado (estacas cravadas de maneira geral);

e De substituicdo, onde se encontram as estacas escavadas, uma vez que o0 solo
Nno espacgo que a estaca vai ocupar é removido, causando algum nivel de
reducdo nas tensdes horizontais geostaticas.

e Estacas sem deslocamento sdo aquelas onde ndo ha praticamente remogéao

de solo.
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¢ De acordo com seu funcionamento, o mecanismo de transferéncia da carga ao
solo, as estacas podem ser:

e Estaca de ponta: Toda ou a maior parte do carregamento que recebe no seu
topo se transmite a ponta

e Estaca de atrito: Toda ou a maior parte do carregamento que recebe é

transmitido ao solo através do atrito lateral ao longo de seu fuste.

Figura 1 — Estaca de ponta e estaca de atrito

Q Q
' .}
A L
| | Qu
Solo ‘ S
L de baixa L w "sc ;
resisténcio | Sobopr
| resisténcio
5 Solo . 7
Q¢ Resistente Qr
Qr>>Q, Q. > Qs
Estaca de Ponta Estaca de Atrito
{a) (b)

Fonte: DAS (2006)

As estacas escavadas sao executadas mecanicamente com trado espiral,
através de torres metalicas acopladas a caminhdes ou esteiras. Em sua extremidade
existem trados, e o avanco ocorre com 0 prolongamento telescépico até a cota
desejada, com posterior lancamento do concreto a partir da boca da estaca com o
auxilio de um funil. Sua utilizacao fica restrita a dois condicionantes: o subsolo deve
apresentar estabilidade para escavacdo, para ndo haver a necessidade de
revestimento (solos com coeséo); a cota final da estaca deve estar acima do lencol

freatico. Como vantagens, podemos citar algumas a seguir:

a) Acesso facil em locais e regides remotas;
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b) Facilidade de execucdo em locais de baixo pé-direito, pois 0 equipamento é
facilmente adaptado;

c) Auséncia de vibracdes em edificacdes vizinhas;

d) Nao obrigatoriedade de bomba de concreto na obra, bem como ndo ha
necessidade de concretagem imediata;

e) Possibilidade de observagdo das diversas camadas do solo, bem como a
retirada de amostras para comparacdo com a sondagem. Além disso, é
possivel detectar a presenca de corpos estranhos no solo, como matacdes,
fossas sépticas, sumidouros, esgotos, etc., permitindo serem relocadas antes
da concretagem;

f) Pode-se atingir grandes profundidades (até 40 m) e grandes diametros (acima
de 1,0 m)

g) Podem ser executadas bem proximas a divisa do terreno, diminuindo a
excentricidade dos blocos de coroamento.

As figuras 2 a 8 resumem 0s equipamentos e a sequéncia construtiva.

Figura 2 — Trados Figura 3 — Escavacao da estaca
T = )

Fonte: O autor, 2017.

Figura 4 — Trado para limpeza da ponta
L o ’

Fonte: O autor, 2017



Figura 6 — Concretagem da estaca

" 'Fonte: O autor, 20?

Fig

RS |

ura 8 — Escavacdo do bloco do coroamento

Figura 7 — Estaca concretad
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Gusmao (2008) recomenda os principais controles da execucao das estacas,

antes, durante e depois da execuc¢ao, conforme tabela 1.

Tabela 1 — Tipos de controles em execucdo de estacas escavadas com trado mecénico

TIPO DE CONTROLES

ANTES DA DURANTE A APOS A EXECUCAO
TIPO DE ESTACA EXECUCAO EXECUCAO
CONTROLE DOS CONTROLE DO ENSAIO DE
MATERIAIS CONCRETO, TRACO INTEGRIDADE
(CIMENTO, AREIA, E SLUMP
BRITA E ACO)
ESCAVADA COM VERIFICACAO DA LIMPEZA DO FUNDO
TRADO MECANICO  ARMADURA DA DA ESTACA
ESTACA ENSAIO DE PROVA
VERIFICACAO DO DE CARGA
EQUIPAMENTO DE VOLUME DO FUSTE
EXECUCAO

Fonte: Gusmé&o (2008)
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Com o crescimento urbano da cidade de Jodo Pessoa em direcdo as areas

compreendidas pelos tabuleiros costeiros da formacdo barreiras,

surgiu a

necessidade de se conhecer com maiores detalhes, o comportamento destas estacas

neste tipo de formacédo. A analise deste tipo de fundacao deve ser direcionada para a

mecanica dos solos n&do saturados. Espera-se que com esta pesquisa, possa-se

avaliar alguns métodos semiempiricos de capacidade de carga. Assim, contribuir no

elenco dos trabalhos mais representativos e qualitativos existentes na literatura.

O presente trabalho foi realizado no Bairro dos Estados, na cidade de Jodo

Pessoa, estado da Paraiba, Brasil. As figuras 9 a 11 situam o local da pesquisa.

Figura 9 — Localizacéo do Estado da Paraiba
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Figura 10 — Localizacdo da cidade de Jodo Pessoa
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1.2 OBJETIVOS DA PESQUISA

O objetivo geral desta pesquisa é o estudo geotécnico do subsolo e analise da
transmissdo de carga ao solo através da instrumentacéo ao longo do fuste de uma

estaca submetida a carregamento vertical. Como objetivos especificos, tem-se:

Caracterizacdo geotécnica da area de estudo;
Obter e analisar a curva carga x recalque da estaca;

Verificagdo da carga de ruptura do elemento de fundagéo;

RN NERN

Realizar previsbes da carga de ruptura através de métodos semiempiricos
consagrados na literatura brasileira;

v" Estudo do comportamento da fundacao, para ver como a transmissao da carga
se distribui ao solo por atrito lateral e por ponta, através da instrumentagéo do
fuste da estaca ensaiada.

1.3 ESTRUTURA DA DISSERTACAO

A dissertacdo esta dividida em seis capitulos, que desenvolvem o tema
abordado.

INTRODUCAO - Apresenta uma introducéo sobre o assunto, com temas de
projeto e execucédo das estacas escavadas, bem como as vantagens de sua utilizacao.
Neste capitulo também é informado os objetivos desta pesquisa.

REVISAO BIBLIOGRAFICA - E feita uma breve revisdo bibliografica sobre
estacas escavadas. Conceituam-se 0 sistema de fundacdo em estacas, seus
fundamentos tedricos, e, de forma resumida, sobre a teoria da capacidade de carga
em solos néo saturados. Em seguida apresenta-se um resumo sobre provas de carga
estatica em estacas e alguns métodos de previsdo da carga de ruptura de estacas e
interpretacdo das curvas carga-recalque. Também € descrito neste capitulo o
procedimento de ensaio da prova de carga estatica e o uso da instrumentacdo, bem
como é tratada, mesmo que de forma superficial, sobre a extensometria: seu
funcionamento, sua aplicacéo, calibracéo e o que dela se obtém.

APRESENTACAO DA AREA DE PESQUISA - Descrevem-se 0s aspectos

geolégicos da regido, com destaque para Formacdo Barreiras. E apresentado o
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resultado dos ensaios geotécnicos realizados no local. Ainda é feita uma descricao de
estacas escavadas, sua técnica executiva, indicagbes de uso e principais
eguipamentos.

PROVAS DE CARGA EM ESTACAS ESCAVADAS E INSTRUMENTADAS —
Descreve-se 0s procedimentos adotados na realizacdo de provas de carga
instrumentadas. Sao mostradas a instrumentacdo da estaca teste e as estacas de
reacao.

APRESENTACAO E ANALISE DOS RESULTADOS - Contém os resultados,
interpretacdo e andlise da prova de carga. Apresenta-se o processo de transferéncia
de carga, ao longo do fuste da estaca, através das medidas de deformacdo de
sensores (strain gages). Os estudos avaliam o desempenho da estaca com a
interpretacdo da curva carga-recalque.

CONCLUSAO - Este capitulo é destinado as conclusdes da pesquisa.

1.4 SINTESE DO CAPITULO

Apresentacao da estaca escavada, que foi o tipo de estaca pesquisada neste
trabalho. E informado sua forma de execucéo, suas vantagens, suas limitacées e o
controle que se deve ter no uso desta estaca, antes, durante e depois de sua
execucao.

E apresentada a localizacdo da area da pesquisa, que fica no Bairro dos
Estados, na cidade de Jodo Pessoa, estado da Paraiba, Brasil.

Além do exposto acima, sdo informados os objetivos da pesquisa, geral e

especificos, bem como a estrutura da dissertacdo em cada uma das suas seis sec¢oes.
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2 REVISAO BIBLIOGRAFICA

Nesta secao € apresentada a base tedrica desta dissertacdo, com informacdes
sobre estacas escavadas, fundacdes em solos ndo saturados, provas de carga,
extensometria alguns métodos de previsdo de capacidade de carga em fundacdes
profundas e o Método da Rigidez.

2.1 ESTACAS ESCAVADAS

A NBR 6122/2010, em seu item 3.15, define este tipo de estaca como

estaca executada por perfuracdo do solo através de trado mecénico, sem
emprego de revestimento ou fluido estabilizante. Um caso particular da estaca
escavada mecanicamente é a estaca broca executada, usualmente, por
perfuracdo com trado manual. (ABNT, pag. 4, 2010)

As estacas escavadas sdo assim definidas devido a sua execucdo. Inicia-se
com uma perfuracdo do terreno utilizando-se um trado, retirando-se o solo.
Posteriormente colocam-se as armaduras e em seguida realiza-se a concretagem.
Ainda de acordo com a NBR 6122/2010, no item 8.5.6.1, é tolerada uma
excentricidade de 10% do seu diametro, e no item 8.5.7, é permitido um desaprumo
de 1% do comprimento da estaca, o concreto € simplesmente langado do topo da
perfuracdo, através de tromba (funil) de comprimento adequado, sendo suficiente que
o comprimento do tubo funil seja de cinco vezes o seu diametro interno. A figura 12

mostra a sequéncia executiva de uma estaca escavada.

Figura 12 —Sequéncia executiva de uma estaca escavada

1 2 (3] (4]
Perfuracao Instalacao Concretagem  Estaca

da armacao pronta
Haste

A A4

Fonte: https://www.construcaomercadol7.pini.com.br
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Nas estacas escavadas, a carga admissivel deve ser de no maximo 1,25 vez a
resisténcia do atrito lateral calculada na ruptura, ou seja, no maximo 20% da carga
admissivel pode ser suportada pela ponta da estaca. Quando superior a esse valor, 0
processo executivo de limpeza da ponta deve ser especificado pelo projetista e
ratificado pelo executor (NBR 6122/2010).

Padm < 1,25 X Patat. 1)

Observagbes experimentais de diversos pesquisadores revelam que a
condicao de mobilizacdo maxima do atrito é atingida para baixos valores de recalque
da estaca, geralmente entre 5 e 10 mm, independentemente do tipo de estaca e do
diametro do seu fuste. Ao contrario, a maxima mobilizacdo da resisténcia de ponta
exige recalques bem mais elevados, com valores correspondentes a cerca de 10% do
didmetro da base, para estacas cravadas, e de até 30% do diametro da base, para
estacas escavadas (CINTRA & AOKI, 2010).

2.2  INTERACAO SOLO-ESTACA

Sao muitos os estudos de relevancia que veem sendo desenvolvidos com a
intencdo de entender o complexo mecanismo de interagdo estaca-solo. A
transferéncia de carga pela estaca ao solo, geram esforcos ao longo do fuste da
estaca, que é denominado resisténcia lateral, sendo esta em funcao das dimensdes,
processo de instalacdo, material e rigidez da estaca, carga aplicada e caracteristicas
geotécnicas do solo.

O processo de transferéncia de carga € analisado por alguns autores através
de solucdes analiticas, como os trabalhos de Poulos e Davis (1980) e Vargas (1981).
Por outro lado, existe uma outra vertente de pesquisadores que estuda este processo
a partir de resultados de provas de cargas instrumentadas, como os trabalhos de
Coyle e Resse (1966), Coyle e Sulaiman (1967), Vésic (1970) e Cooke (1978).
Menezes (1997) relata que os resultados obtidos através de provas de cargas
instrumentadas é a melhor maneira de se avaliar o mecanismo de transferéncia de
carga da estaca ao solo, ja que as solucdes analiticas apresentam resultados menos

realisticos.
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Fellenius (1984) apresenta o comportamento de estacas submetidas a diversas
situacdes de carregamento axial de compressao e tracdo, em analise as tensdes
verticais impostas ao fuste da estaca influenciando no diametro, conforme mostrado
na figura 13, interessando ao presente trabalho o caso “A”. Fellenius observou que no
caso de esfor¢cos a compressdo, ocorre um acréscimo de tensdes verticais do solo
junto a estaca com o aumento do didmetro. Ja na situagdo em que a estaca é
submetida a esfor¢o de tracéo, ocorre uma reducéo do diametro da estaca e um alivio
das tensdes verticais do solo junto a estaca (caso “B”). Este € um dos fatores que
influencia na defasagem da resisténcia lateral em estacas submetidas a esforcos de
tracao.

Figura 13 — Comportamento de estacas submetidas a diferentes condi¢des de carregamento axial
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Fonte: Fellenius (1984)

De acordo com Orlando (2000) a resisténcia lateral na tracéo (Qstf) € sempre
menor que a resisténcia lateral na compressao (Qscf) e a relacado Qstf/Qscf diminui
com a diminui¢ao de L/d.

Existem trés razdes citadas por De Nicola & Randolph (1993) e trés citados por

Orlando (2000), sobre o comportamento tracdo/compressao:
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a) Expansao ou contracdo do fuste devido ao efeito de Poisson, alterando as
tensdes

b) Radiais no solo (para estacas muito longas, “off shore®).

c) Diferencas nas tensdes no solo provocadas pelo tipo de carregamento.

d) Alteracbes nas tensdes efetivas devido a rotacdo da direcdo das tensdes
principais, com reducao da resisténcia da areia.

e) Possibilidade da formacéao de superficie de ruptura com inclinacéo diferente da
vertical, ndo paralela ao fuste da estaca, principalmente para pequenos
deslocamentos (mecanismo diferente que na compresséo). Poderia haver
inclusive a formacdo de uma cunha de solo, cujo peso contribuiria na
resisténcia da estaca a tracdo (mas com resisténcia a tracdo sempre menor
gue a resisténcia lateral na compressao).

f) Alteracdo dos parametros da areia em fungdo do carregamento (indice de
vazios e parametros de resisténcia).

g) Alteracdo dos parametros e estado de tensdao na areia, caso haja

movimentacdo da mesma ha regido da ponta, no levantamento.

A mobilizac&o da carga lateral de ruptura ocorre bem antes da mobilizacdo da
resisténcia de ponta e a fracdo da carga total resistida pela ponta aumenta com a
intensidade da carga (VESIC, 1975a apud CORREA, 1988). A porcentagem de carga
resistida pela ponta, € em geral, portanto, menor para a carga de trabalho do que para
a carga de ruptura (CORREA, 1988). Além disso, a partir de provas de carga, obteve
uma indicacdo de que o atrito lateral para estacas comprimidas € maior do que para
as estacas tracionadas (CORREA, 1988).

Tratando-se, agora, de uma andlise pratica de transferéncia de carga
propriamente dita, a utilizacdo de provas de carga instrumentadas, onde sao
colocados extensdmetros elétricos de resisténcia ao longo de uma barra no
comprimento do fuste da estaca, onde € possivel medir as deformacdes especificas
do fuste da estaca e depois calcular as cargas nos niveis instrumentados (CARVALHO
etal., 1991).

As cargas nos niveis instrumentados sdo calculadas experimentalmente
através da instalacdo de um extensémetro elétrico em uma sec¢éo transversal da

estaca proxima ao nivel do terreno, deixando-a, nesta secao, livre da influéncia do
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solo ao seu redor. Desta forma, toda carga aplicada pelo macaco é transferida
integralmente a secdo instrumentada. Conhecendo-se a carga aplicada e a
deformacéo especifica, através da Lei Hooke obtém-se experimentalmente o produto
do modulo de deformacéo equivalente pela area da secéo transversal que €, entéo,
utiizado para a determinacdo da carga nos demais niveis instrumentados
(ALBUQUERQUE, 2017).

Deste procedimento resultam curvas de transferéncia de carga, apresentando
a carga nos niveis instrumentados em cada estdgio do ensaio (CARVALHO et al.,
1991).

Os métodos de andlise tedrica do comportamento mecénico das estacas se
dividem basicamente em trés: Métodos do Meio Elastico-Continuo, Métodos de
Transferéncia de Carga e Métodos dos Elementos Finitos.

Os Métodos do Meio Elastico-Continuo sdo baseados na Teoria da
Elasticidade, notadamente através das equacgbes de Mindlin (1936) com
discretizacfes da estaca em uma série de elementos, atribuindo a cada um deles um
valor de carga a ser transferida ao solo (a estaca € submetida pelas cargas que aplica
ao solo que € entdo considerado como se ndo houvesse estaca instalada). Algumas
discretizacOes adotadas sdo as de Aoki & Lopes (1975) e de Poulos & Davis (1980).
Esta teoria apresenta limitacdes de ordem prética.

Os Métodos de Transferéncia de Carga, diferentemente, ndo consideram solo
e estaca como um unico meio continuo, tampouco consideram que haja uma interface
entre os dois. Em alguns desses métodos, a estaca é também discretizada e o solo é
considerado como se fosse composto por molas ligadas a seus elementos. Pode-se,
porém, admitir diferentes tipos de comportamento para estas molas em funcdo do
nivel de carregamento a que se submete a estaca, bem como representar facilmente
a ndo homogeneidade do solo (AMANN, 2000). Alguns métodos adotados séo o de
Coyle & Reese (1966), Randolph & Wroth (1978) e o de analise de provas de carga
pelas Leis de Cambefort modificadas por Massad (1991 a 1994). No Método dos
Elementos Finitos a estaca e o solo ao redor dela s&o discretizados em uma grande

guantidade de elementos.
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2.2.1 Fundagdes profundas em solos néo saturados

Cintra (2004) faz um relato sobre a evolucdo dos estudos de fundacbes em
solos ndo saturados no ambito mundial e nacional. Segundo o autor, Holtz e Gibbs
(1953) realizaram um trabalho pioneiro com 28 provas de carga em estacas cravadas
e moldadas in loco, com e sem pré-inundacao do terreno, realizado em solo colapsivel
no estado de Nebraska, EUA. Neste trabalho, os autores analisaram duas situacoes:
primeiro, estacas de ponta apoiadas em camada de areia compacta subjacente ao
loess colapsivel superficial, que pouco sofreram influéncia da inundacéo; segundo,
estacas de atrito embutidas em loess colapsivel, as quais sofreram diminuicdo
significativa da capacidade de carga por causa da inundacdo, chegando em certos
casos, a perdas superiores a 50%. Este relato mostra que naquela época, havia a
preocupacao em estudar fundacdes profundas em solos ndo saturados, neste caso,
em solos colapsiveis.

No Brasil, Cintra (2004) cita Albiero (1972), que realizou 19 provas de carga
sem inundacado, em estacas escavadas do tipo broca com diametro de 0,15 a 0,30 m
e comprimento de 2 a 8 m, em Sao Carlos-SP. Neste caso, 0 autor destacava que
estas estacas sofrem sensivel redu¢cédo na capacidade de carga na época chuvosa.
Também séo citadas as primeiras provas de carga em estacas realizadas no Brasil,
com inundacéo do terreno, relatadas por Mellios (1985) e Monteiro (1985). Trata-se
de provas de carga realizadas em estacas do tipo broca, nos solos porosos das
proximidades da hidrelétrica de Jupia, realizadas com e sem inundac¢éo do terreno. A
capacidade de carga das estacas sem inundacao, da ordem de 150 kN, reduziu para
cerca da metade com a inundacao prévia.

Cintra (2004) diz que o importante papel da suc¢cao matricial na capacidade de
carga pode esclarecer, pelo menos em parte, divergéncias de resultados de provas
de carga que ocorrem nas seguintes situacdes: 1) ensaios estaticos realizados em
datas distintas, as vezes intercaladas por chuva, 2) prova de carga dinamica realizada
no momento da cravacdo de uma estaca, e provas de carga estatica realizada algum
tempo depois. De modo semelhante, ensaios de SPT e provas de carga realizados
em épocas distintas podem justificar discrepancias entre valores previstos e os obtidos

experimentalmente.
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Cintra et al. (2003) mostraram que valores de NSPT obtidos em sondagens
realizadas em solos colapsiveis (porosos) sédo afetados pela succdo (ou seja, pela
umidade). Por isso, € de se esperar que em épocas de chuvas se encontrem valores
de NSPT inferiores aqueles obtidos em épocas de seca, no mesmo local. Este fato
sugere que os valores de NSPT se relacionam diretamente a umidade do solo e
podem ser correlacionados apenas com valores de resisténcia correspondentes a
umidade no momento da realizacdo dos ensaios. Também se observa uma diminuicéao
de aproximadamente 30% nos valores de resisténcia quando se utiliza o sistema de
circulacdo de agua antes de atingir o nivel d"agua.

De modo semelhante, as provas de carga realizadas em época de chuva
indicam valores de capacidade de carga reduzidos em relacdo a ensaios conduzidos

na estacdo seca do ano.

2.2.2 Leis de Cambefort modificadas por Massad

As leis de interacdo entre o solo e a estaca foram propostas por Cambefort
(1964), modeladas por Baguelin e Venon (1971), que considera a compressibilidade
da estaca, e posteriormente estudadas por Cassan (1978).

E uma analise tedrica que adota relagdes rigido elasto plastico para o atrito
lateral e para a ponta das estacas, procurando as fases de mobilizacéo e de saturacao
da resisténcia do solo em funcdo do deslocamento médio do fuste e da ponta.
Resumindo, tem-se que a variagdo do atrito lateral unitario com o deslocamento do
fuste da estaca e a variagdo da reacao de ponta da estaca com o deslocamento de
sua ponta.

O fendmeno de transferéncia de cargas pode ser analisado pelo método
matematico baseado em relacdes ou leis, proposto por Cambefort (1964).

Segundo Nogueira (2004) esta analise teorica considera a curva carga-recalque uma
série de trechos, cada um correspondendo a uma determinada etapa da transferéncia
de carga da estaca para o solo.

As leis ou relacdes de Cambefort (1964) representam, de forma matematica,

as relacdes elementares de interacdo solo-estaca e séo duas, ilustradas na figura 14.
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Figura 14 — Primeira e segunda leis de Cambefort
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Fonte: Massad (1991b)
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De acordo com a figura 14 “a”, tem-se:

Y1 — Indica o valor do deslocamento (recalque) maximo, em que o atrito lateral
seja totalmente mobilizado (5 a 10 mm).

B - Acréscimo linear do atrito lateral correspondente a determinado
deslocamento, até atingir a mobilizacdo maxima do atrito lateral fu = fmax.

A — Adesao inicial entre o solo e a estaca, que, de acordo com Cassan (1978),
pode-se tomar valor igual a zero, pois pouco altera os resultados.

Os valores de Y1 e B referem-se a primeira lei.

Y2 — Deslocamento maximo para que ocorra ruptura pela ponta (recalque de
ruptura da ponta, entre 10% a 30% do diametro da estaca)

R — Acréscimo linear da resisténcia pela ponta correspondente a determinado
deslocamento, até atingir a maxima resisténcia de ponta. Indica, assim, o
crescimento da tenséo da ponta até o seu maximo valor na ruptura.

Rp — Maxima resisténcia pela ponta, ou seja, valor maximo na ruptura.

Q — Reacao inicial da ponta, onde é considerado igual a zero, quando a estaca

nao for de deslocamento e estiver sendo carregada pela primeira vez.

Os valores Y2 e R referem-se a segunda lei.

Dessa forma, para estacas escavadas, com “A” e “Q” iguais a zero, tem-se:
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Figura 15 — Primeira e segunda leis de Cambefort, com “A” e “Q” iguais a zero
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Fonte: Massad (1995)

Ao analisar os graficos da figura 15, chega-se a conclusdo que para a
mobilizacdo do atrito lateral, os deslocamentos séo pequenos (valores de Y1 da ordem
de alguns milimetros para que se atinja f=fmax). Para a mobilizacdo da resisténcia de
ponta, faz-se necessario um deslocamento (recalque) muito maior (valores de Y2 bem
maiores, da ordem de dezenas de centimetros).

Assim, pode-se distinguir 05 etapas no processo de transferéncia de carga da

estaca para o solo, que seguem:

ETAPA 01 - Inicio da transferéncia da carga ao solo, mobilizacdo do atrito lateral,
ainda sem deslocamento e nenhuma reacao na ponta da estaca.
ETAPA 02 — A ponta comeca a se deslocar, que ainda tem reacdo nula. O atrito lateral
no fuste da estaca ainda nao foi totalmente mobilizado (f < fmax).
ETAPA 03 - Inicio da saturacéo do atrito lateral, maior no topo da estaca. Quanto a
ponta, a reagdo acontece pela reta com inclinagdo R (figura 14).
ETAPA 04 — Todo o fuste esta com o atrito lateral ao maximo (f = fmax). Na ponta, ja
existe um deslocamento Y1, contudo Y1 << Y2. Nesta etapa, apenas uma fracdo de
Rp esta sendo mobilizada.
ETAPA 05 — Como o atrito lateral ja estava em seu valor maximo, qualquer acréscimo
de carga é possivel devido a ponta da estaca. Isso é possivel até o valor Y2, quando
ocorre a ruptura.

Décourt (1989), diz que quando se submete uma estaca escavada a um

segundo carregamento, surge em sua ponta uma carga residual Pn.
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As cargas residuais séo resultado da cravagao de estacas ou de um segundo
carregamento em estacas escavadas, e é basicamente uma carga que fica
aprisionada (Pn), durante o primeiro carregamento e € indicada durante uma segunda
prova de carga.

Massad (1992), elaborou um modelo matematico, valido para o primeiro
carregamento de estacas escavadas, mas também valido para o segundo
carregamento, no qual incorpora a carga residual na ponta da estaca. Assim, as leis

de Cambefort modificadas estéo ilustradas na figura 16.

Figura 16 — Leis de Cambefort modificadas
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Fonte: Massad (1993)

Na figura 16 pode-se observar:

e Pn — Carga residual de ponta

e Sh — Area da secéo transversal da ponta

¢ u - Fator majorador do atrito lateral na ruptura, que quantifica a acao da carga
residual. A vantagem do uso deste parametro estd no fato de se poder tratar
globalmente o comportamento das estacas com a curva carga-recalque no topo, seja
ela escavada ou cravada.

e y1r — E a metade do deslocamento necessario para reverter todo atrito lateral.

e fres — Quando ao final do primeiro carregamento a estaca é descarregada, existe
o chamado rebound, ocorrendo a reverséo do atrito lateral. Dessa forma, “A” assume
um valor residual negativo, chamado fres.

A inclusédo da carga residual (Pn) € feita através do fator p, definido pelo autor

como.



41

u=1+2 @)

Alr

Onde o valor de p varia obrigatoriamente entre 1 e 2. No caso de estacas
escavadas, o valor de u € igual a 1. Onde:

Alr = fmax- - D- h — Carga na ruptura devido ao atrito lateral no fuste.
D — Diametro do fuste.

h — Altura da estaca

Observando os dois casos de carregamento (primeiro e segundo), tem-se duas
situacoes:

a) No primeiro carregamento:

e Para estacas escavadas, p =1 (Ph = 0).
e Para estacas cravadas, de ponta, pu = (Ph = Alr -Rp-Sp).

e Para estacas cravadas, de atrito, 1 <u<2 (Ph=Rp - Sp <Alr)
b) No segundo carregamento:

Para 0 caso de estacas escavadas em seu segundo carregamento, ndo se
descarta a possibilidade u > 2. Sendo n > 1, o atrito lateral unitario (f) deve ser revertido
de um valor negativo inicial (fres) que equilibra a forga Ph.

Este atrito lateral torna-se positivo a medida que a carga no topo aumenta até
atingir a total mobilizacdo quando f se iguala a fmax.

A interagéo estaca-solo fica equalizada conforme figura 17:
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Figura 17 — Forcas atuando em um elemento em equilibrio
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Fonte: Massad (1991c)

Esta analise tedrica considera a curva carga-recalque uma série de trechos,
cada um correspondendo a uma determinada etapa da transferéncia de carga da

estaca para o solo, como se observa na figura 18.

Figura 18 — Pontos delimitadores dos trechos da curva carga-recalque tedrica
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Fonte: Massad (1992)

Massad (1992), propde a curva tedrica carga x recalque mediante um modelo

matematico utilizando os coeficientes (K, m) para solos homogéneos. Tais
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coeficientes sdo adimensionais e controlam o comportamento das estacas em
compressédo axial. S&o expressos a seguir:

¢ Rigidez relativa solo-estaca (K)

Alr

K= Kr.yl (3)

Onde:
Y1 é o deslocamento para esgotar o atrito lateral unitario
Alr é a resisténcia lateral de atrito na ruptura

Sabe-se que a resisténcia de atrito lateral é:

A= 7.D.h.fu (4)

Kr € a rigidez da estaca como peca estrutural e € expresso pela equacgao a seguir:

S
Kr = EZ (5)
Em que se tem:
E — Modulo de elasticidade do material da estaca
S — Secéo transversal da estaca
h — E a altura da estaca
O coeficiente K também pode ser expresso da seguinte maneira:
h B
K=4(3)2 (p.2) (6)
Onde:
p=" (7)

B € a inclinagdo da reta inicial da primeira lei de Cambefort (ver figura 15). Segundo

este coeficiente “K”, as estacas sao classificadas em longas ou curtas.
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a) As estacas sdo consideradas longas e deformaveis se K > 8, isto €, a estaca
precisa de um incremento de carga para que o atrito lateral seja plenamente
mobilizado.

b) As estacas sdo consideradas curtas se K < 2. Neste caso, o atrito lateral
atinge seu valor mdximo quase que instantaneamente, do topo a base da
estaca.

c) As estacas sdo consideradas intermediarias para valores de K entre 2 e 8
(2 <K< 8).

Constitui-se em uma medida da rigidez tanto do solo quanto do material da
estaca e também da relagéo altura-didametro (h/D). Estacas que possuem rigidez
infinita, ou seja, incompressiveis, possuem K= 0. Ja estacas que sao infinitamente

compressiveis, possuem K= o,

e Coeficiente m

m = R.S}r).y—1 (8)

Onde:
R — E a inclinac&o da reta inicial da segunda lei de Cambefort (figura 15)

Sp — E a area da estaca na ponta

O coeficiente adimensional m mede a relagcdo entre a reagdo de ponta, no
momento em que todo o atrito lateral foi mobilizado ao longo do fuste, e Au.
Albuquerque (1996), de acordo com o coeficiente adimensional “m”, estacas

podem ser classificadas segundo a tabela 2 abaixo:

Tabela 2 — Tipos de estacas em funcéo da rigidez relativa do solo-fuste-ponta “m”.

CONDICAO CASO SIGNIFICADO

m<1 Eliptico Deficiéncia de rigidez de ponta
m=1 Parabdlico Rigidez de ponta equilibrada
m>1 Hiperbdlico Excesso de rigidez de ponta

Fonte: O autor, 2017
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Tomando-se que existe, na ponta da estaca, uma forca Ph = (u-1). Alr desde o
inicio do carregamento e que valem as Leis de Cambefort Modificadas, que os
parametros de Cambefort sejam constantes em toda altura da estaca como se a
camada de solo fosse homogénea e que ainda o atrito lateral inicial (f) seja nulo, é
possivel mostrar que a curva carga-recalque teorica apresenta quatro trechos bem
delimitados durante o carregamento.

Ghilard (2005) descreve os estagios representados nas curvas:

a) Trecho 0-3: trecho retilineo, que corresponde a fase pseuso-elastica de
mobilizacdo do atrito lateral, primeira relacdo de Cambefort. O ponto trés
corresponde ao momento em que o atrito lateral atingiu o valor maximo na
cabeca da estaca. O atrito lateral inicial € dado como nulo, os pontos 0, 1 e 2

coincidem com a origem do grafico. O atrito € dado por:

_ A_lr tgh(Z)+ m.(Z)
Py = z "’ (1+m.Z.tgh(Z)]] 9)
onde Z = VK
Yo=pyl (10)

b) Trecho 3-4: relaciona-se com a mobilizagdo progressiva da resisténcia lateral,
ou seja, o atrito lateral ao longo do fuste, avanca do topo em direcao a ponta.
Tal avanco se da em forma de curva e, sob certas condicfes, aproxima-se de
uma parabola. Com K> 10, tem-se:

Yo _ _B* K PO
= (1-5)+5 Gan) (11)

O termo B depende da rigidez das estacas se:

K> 10, = 1; os pontos 3-4 se aproximam de uma parabola

K < 2, os pontos 3-4 néo ocorre trecho curvo

O trecho 3-4 da curva tedrica pode ser ajustado por uma parabola para estacas

longas ou intermediarias (2 < K < 8). Para estacas curtas, o trecho curvo néo se
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desenvolve, e seu formato se assemelha a duas retas que se cruzam. Para fins

praticos, a equacédo 11 pode ser reescrita da seguinte forma:
Yo =cl + c2 (Po)* (12)

Onde:

cl=p2ec2=—.Kr.uh, (13)

c) Trecho 4-5: com 0 aumento de carregamento no topo da estaca, o0 solo no nivel
da ponta reage ao longo da parte pseudo-elastica (segunda lei de Cambefort),

e a curva carga-recalque volta a ser linear.

1 1 1
(Po — wAy) -—aw = 1/G + 75) (14)

2Kr

d) Trecho 5-6: ocorre a ruptura na ponta, cuja reacao alcanca seu valor maximo.
Para o caso particular da estaca de atrito, os pontos 4 e 5 coincidem. A estaca
rompe bruscamente apds a mobilizacao total do atrito lateral, toda a reacdo de
ponta ja havia sido mobilizada como carga residual.

e) Trechos de descarregamento: trechos 6-7; 7-8; 8-9 correspondem ao
descarregamento (rebound), que é o caminho inverso nas Leis de Cambefort,
em que os parametros yl, B e R, ndo sdo necessariamente os do

carregamento, pois 0s solos ndo sado elasticos.

Existem trés trechos definidos:
O trecho 6-7 que é retilineo, associado ao trecho pseudo-elastico da volta.
O trecho 7-8 que corresponde ao inicio da plena mobilizagdo do atrito, no
sentido reverso.
O trecho 8-9 que é associado ao rebound. O trecho curvo 7-8 pode-se

representar aproximadamente como uma parabola:

1
4 Kr Alr

YOméx_yO =y1r+ (POméx_PO )2 (15)
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Onde:

Y1r — Parametro de Cambefort no descarregamento (kN)
Pomax — Recalque maximo do carregamento (m)

E necessario que Pomax > Alr e que Kreb tenha valor elevado

Alr
K.y1.R

Kreb =

(16)

2.3 PROVAS DE CARGA ESTATICAS

Provas de carga sdo ensaios de campo que visam determinar, de forma direta,
as caracteristicas de deslocamento ou resisténcia do terreno, ou de elementos
estruturais de fundacdo. No caso de estacas instrumentadas, compreender a
transferéncia de carga ao longo da profundidade.

A prova de carga estética € o tipo mais comum e pode ser feita para estacas
com esforcos de compresséo, tracdo ou transversais, sendo divididas em trés grandes
categorias segundo Velloso e Lopes (2010):

i) Carga controlada, com carga incremental lenta, carga incremental rapida,
carga incremental mista (lenta e rapida) e carga ciclica;
if) Deformagé&o controlada;

iii) Método do equilibrio.

Devido a dificuldade de compreender como se distribui a carga, na ponta e ao
longo do fuste, a necessidade de se conhecer os parametros do solo, as alteracdes
no solo devido a execucdo da estaca e o complexo comportamento do conjunto
estaca-solo, tornam extremamente dificil a sua modelagem numérica. Dessa forma,
conclui-se que sao essenciais a realizacao deste ensaio, que € em grandeza real.

Segundo Albuquerque (2001) os motivos que levam a execucao de uma prova

de carga podem ser resumidos da seguinte maneira:

e Assegurar gue nédo ird ocorrer ruptura para uma certa carga de trabalho;
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e Avaliar a integridade estrutural do elemento de fundacéo;

e Determinar qual a carga de ruptura, realizando uma verificagdo das
estimativas;

e Determinar o comportamento carga x deslocamento de um elemento de

fundacéo, especialmente para a regiao da carga de trabalho.

Dos motivos citados, os dois primeiros podem ser considerados como ensaios
relativos ao “controle de qualidade”, e os restantes seriam ensaios para a obtengao
de dados, usados na avaliacdo dos parametros adotados em projetos, tendo em vista
a previsao de recalques ou projetos de obra semelhantes.

Ainda segundo Albuquerque (2001), as provas de carga podem ser feitas com
cargas verticais ou inclinadas, a compressdo ou a tracdo, cargas horizontais,
procurando reproduzir as condicdes de funcionamento da fundacdo a que se
destinam.

As provas de carga podem ser divididas em:

a) Prova de carga direta sobre o terreno da fundacéo;
b) Prova de carga estatica em estacas e tubuldes;

c) Prova de carga dinamica em estacas.

Nesta pesquisa, sera abordada a prova de carga estatica, pois o estudo foi
realizado em uma estaca escavada.

Segundo Camapum de Carvalho et al. (2010), o estudo e determinacédo do
comportamento das fundacdes profundas requerem maior qualidade, tecnologia e
analise. Na prética, este comportamento de fundacdes é obtido a partir da execucéo
de provas de carga convencional ou provas de carga instrumentadas.

Alledi e Polido (2008), enfatizam que a prova de carga € 0 método mais
confidvel para avaliar a capacidade de carga, apesar da evolucdo nas Ultimas décadas
dos métodos semi-empiricos no Brasil.

Segundo a NBR 12131/2006, a prova de carga consiste, basicamente, em
aplicar esforgos estéticos crescentes a estaca, e registrar os deslocamentos
correspondentes. A norma define os carregamentos como lento ou rapido, conforme

descrito brevemente a seguir:
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a) CARREGAMENTO LENTO

e Incremento de carga por estagio é de no maximo 20% da carga de trabalho
prevista,

e Em cada estagio, a carga deve ser mantida até a estabilizacdo dos
deslocamentos e por, no minimo, 30 minutos;

e Em cada estagio, os deslocamentos devem ser lidos imediatamente depois
da aplicacéo da carga e leituras, apés 2 minutos, 4 minutos, 8 minutos, 15
minutos e 30 minutos, até a estabilizacdo dos deslocamentos.

e A estabilizacdo dos deslocamentos é aceitavel, quando entre medidas
realizadas nos tempos t e t/2, ocorrer no maximo 5% do deslocamento
havido no estégio.

¢ Nao se atingindo a ruptura da estaca, a carga maxima deve ser mantida por,
no minimo, 12 horas entre a estabilizacdo dos recalques e inicio do
descarregamento.

e O descarregamento deve ser feito em estagios de no minimo 15 minutos.
Os estagios sdo mantidos até estabilizacao dos deslocamentos.

e Apos o descarregamento as leituras continuam até a estabilizacao.

b) CARREGAMENTO RAPIDO

e Incremento de carga por estagio € de, no maximo, 10% da carga de trabalho
prevista.

e Em cada estagio a carga é mantida por 10 minutos.

e Os deslocamentos sao lidos no inicio e fim de cada estagio.

e Ao se atingir a carga maxima do ensaio, o descarregamento é feito em
quatro estagios de 5 minutos cada um.

e ApOs 10 minutos do descarregamento, é realizada a leitura final.

Segundo Velloso e Lopes (2010), € o ensaio que mais se aproxima, para casos
correntes (edificios, silos, tanques e pontes), do carregamento real que a estaca
sofrera durante sua vida util, pois o carregamento se dara de maneira lenta, atingindo

recalques maiores e menores resisténcias. Todavia, a estabilizacdo dos recalques
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torna o ensaio demorado e caro, fazendo do ensaio rapido uma opcédo em situacdes
onde nao se disponha de muito tempo.

Para a realizacdo das provas de carga é imprescindivel a montagem de um
sistema de reacdo adequado, sendo que, segundo Menegotto, Cintra e Aoki (2001),
pode ser por cargueira, por tirantes ou por estacas de reagdo. O primeiro consiste de
um caixado preenchido com um material (areia, chapas de aco, blocos de concreto)
gue garanta o peso para a reacdo. No segundo caso, a reacao € obtida por meio de
tirantes executados préximos a estaca a ser ensaiada (utiliza-se uma viga metalica
para transferir a carga da estaca para os tirantes). No terceiro caso, bem semelhante
ao anterior, porém, ao invés de tirantes, utilizam-se estacas armadas. Segundo
Albuquergue (2001), um dos aspectos que limitam a realiza¢do das provas de carga
estaticas é a necessidade de se obter uma reacdo compativel com a carga ha
fundacéo a ser ensaiada, onde esta limitagdo € imposta pelo alto custo do sistema e
da viga de reacéo.

As provas de cargas estaticas podem ser executadas com ou sem o recurso da

instrumentacédo ao longo da profundidade. A seguir, as principais diferencas.

2.3.1 Provas de cargacomum

E o ensaio mais difundido em obras. Tém-se apenas os dados da carga
aplicada e do deslocamento da estaca. Pode ser utilizada uma célula de carga para
melhor conhecimento da carga aplicada. Aplica-se a carga através de um macaco
hidraulico e, no bloco de coroamento da estaca, colocam-se relégios analégicos

comparadores.

2.3.2 Provas de carga com instrumentacao

E repetido todo o procedimento anterior, sendo acrescentado a utilizagcdo de
instrumentos ao longo do fuste da estaca. As informagdes de uma prova de carga
instrumentada sdo muito melhores para analisar o mecanismo de transferéncia de
carga ao solo. Com tais informacdes, pode-se conhecer as cargas de ponta e lateral,

em cada etapa do carregamento.
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Existem diversas formas de instrumentacéo em estacas. Neste trabalho, foram
utilizados extensémetros elétricos de resisténcia. Com eles, a obtencdo das
deformagdes € realizada de maneira indireta. Sdo utilizados “strain gages”, colados
na armadura, responsavel por medir a deformacdo diante da aplicagdo de um
carregamento.

De acordo com Alonso (1998), a prova de carga estatica procura reproduzir, no
campo, o comportamento da fundacéo sob a acéo das cargas que Ihe serdo impostas
pela estrutura.

Albuquerque (2001) diz que as formas mais empregadas no Brasil para
instrumentacédo sao os “tell tale” e os extensémetros elétricos.

Soares (2011) afirma que as técnicas de extensometria medem, nos pontos
instrumentados, a deformacédo especifica do material. Os valores de carga ao longo

da estaca sao obtidos através da Lei de Hooke:

Q=cEA (17)

Onde:
Q — Carga na sec¢dao da estaca do nivel instrumentado;
¢ - Deformacéo especifica no nivel instrumentado;
E — Modulo de elasticidade do material da estaca;

A — Area da secéo transversal da estaca.

A figura 19 mostra o resultado tipico de transferéncia de carga em uma estaca
instrumentada. Pode-se observar o que € absorvido pelo fuste e pela ponta da estaca.

A interpretacdo de uma prova de carga instrumentada requer a determinagao
precisa do modulo de elasticidade da estaca.

Azevedo e Niyama (1990) afirmam ser comum para efeito de andlise de estacas
instrumentadas, adotar o valor do médulo de elasticidade (E) da estaca, 0 mesmo de
seu material constituinte. No caso de estacas de concreto, “E” seria em torno de 20 a
25GPa, o0 que, segundo os autores, tem produzido erros significativos na interpretacao

de provas de carga instrumentada.
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Figura 19 — Apresentacéo tipica de um resultado de transferéncia de carga em estaca instrumentada
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Fonte: Niyama, Aoki e Chamecki (1998)

O modulo (E) pode ser determinado em uma prova de carga instrumentada,
através da anadlise dos valores de tensdo x deformacdo, obtidos de um sensor
posicionado numa secao da estaca acima do solo.

Fellenius (2001) afirma que, ao contrario do modulo elastico do aco, o modulo
de elasticidade do concreto ndo é uma constante; ele varia de acordo com a carga
imposta, ou mais precisamente pela deformagao imposta.

De acordo com Fellenius (2001), em uma estaca de concreto sob
carregamento, o modulo tangente (inclinacdo da reta tensdo x deformacdo) so
equivale ao médulo de elasticidade, nas sec¢des da estaca acima do solo, ou seja, 0
maddulo tangente é afetado pela resisténcia do fuste.

O autor sugere que, para eliminar tais discrepancias, deve-se determinar o
modulo tangente, em diferentes secdes da estaca e, em seguida, obter o modulo
secante. O valor correto de tenséo, ou carga, é a deformacéo multiplicada pelo modulo

secante, sendo este, determinado pela equagao:

Es=0.5Ac+B (18)

Onde:
A — Inclinagéo da reta do modulo tangente;
¢ - Deformacao medida;

B — Mddulo tangente inicial
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2.4 EXTENSOMETRIA

Como esta pesquisa foi realizada com extensémetros elétricos do tipo strain
gages, sera dado destaque a este tipo de instrumentacao.

A utilizacdo de strain gages em instrumentacéo de fundacfes sobre estacas ja
vem sendo utilizada ha algum tempo, onde podemos citar: Massad, F. et al. (1981),
Abef (1989), Albuguerque (1996), Menezes (1997), Nogueira (2004), Soares (2011) e
Munévar Perez (2014). Todos chegaram a valores confiAveis em suas

instrumentacdes.

2.4.1 Formas de extensometria

Segundo Hbm (2006), existem trés formas de extensometria:

a) MECANICAS: As leituras s&o obtidas através de dispositivos mecanicos, como
roscas, molas, etc. (Hbm, 2006).

b) ELETRICAS: Medem deformagbes mecanicas relativas, através da
determinacdo da variacao de resisténcia elétrica. Sao resistores elétricos em
que a variacdo da resisténcia elétrica € proporcional a variacdo do
comprimento.

c) OPTICAS: A avaliacdo do deslocamento relativo é conseguida por meios
opticos, através de espelhos e lentes (PORTELA e SILVA, 1996).

2.4.2 Principio de funcionamento

Os extensbmetros elétricos strain gages sao sensores que medem
deformacfes através da variacao de resisténcias elétricas. Sua resisténcia é fungao
do comprimento e da secao transversal. Na figura 20 observa-se a Ponte de

Whetstone, com suas 04 resisténcias.
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Figura 20 — Esquema elétrico da Ponte de Wheatstone
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Fonte: Hoffmann (1998)

Onde:

R — Resisténcia elétrica
p - Resistividade

L — Comprimento

A — Area

Pela equacédo 19, observa-se que pela variacdo do comprimento, ocorre a
variacao da resisténcia. Posteriormente, esta variacdo de resisténcia € convertida em
uma tensao de saida, que é coletada por voltimetros.

Seu principio de funcionamento esta na relacdo linear entre a variacdo da
resisténcia elétrica (AR/R) e a variacdo do comprimento (AL/L) de um fio metalico ou
semicondutor (JUNIOR, 2006).

A Ponte de Wheatstone possui quatro resisténcias (figura 20). Possui uma fonte
de tenséo continua (Vs) e um galvandmetro que mede o sinal de saida (Vo). Este sinal
de saida ocorre quando a ponte perde o seu equilibrio. Os extensémetros elétricos
strain gages ocupam o lugar de uma ou mais resisténcias.

Na figura 21, vé-se o esquema da Ponte Wheatstone, com um, dois ou quatro

extensbmetros ativos.
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Figura 21 — Detalhe genérico dos strain gages na Ponte de Wheatstone
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Segundo Soares (2011), os esquemas de montagem do circuito em ponte
variam em funcao do niumero de extensdbmetros ativos. ¥ de ponte (um extensémetro
ativo), Y2 de ponte (dois extensOmetros ativos) e ponte completa (quatro
extensémetros ativos). Nos circuitos de % e %2 ponte, sdo usados extensdmetros
compensadores, instalados em uma peca idéntica, sujeita as mesmas variacdes de
temperatura, mas sem solicitacbes mecanicas.

Ainda segundo Soares (2011), a Ponte de Wheatstone, com quatro
extensbmetros ativos, ou seja, ponte completa, € o circuito mais frequentemente
usado e 0 gue possui maior precisdo nas medidas da variacdo de resisténcia (figura
20). Este tipo de circuito permite eliminar a influéncia da temperatura e flexdo no
extensémetro.

2.5 METODOS DE PREVISAO DE CAPACIDADE DE CARGA EM ESTACAS

No cotidiano profissional de um engenheiro projetista de fundacbes, a
determinacado da carga de ruptura de uma estaca pode ser feita através de métodos
tedricos, empiricos ou semiempiricos. Para a aplicacdo dos métodos tedricos €

necessario o conhecimento das propriedades geotécnicas do solo do local (coeséo,
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angulo de atrito, médulo de elasticidade, coeficiente de Poisson) e, para os métodos
empiricos e semiempiricos, dados de ensaios de campo.
Segundo Corréa (1988), a aplicacdo de formulas tedricas para o calculo da

capacidade de carga de estacas em geral, € muito dificil, pois:

e As estacas em geral sédo instaladas em solos com camadas diferentes e
raramente tém-se areia e argila puras;

e Via de regra, a Unica informacao disponivel para o projeto de fundacao € o
ensaio de penetracdo dinamica SPT. Nao se possui quaisquer indicagoes
sobre os diversos parametros necessarios para o célculo, ou seja: coesao,
angulo de atrito, coeficientes de pressdo do solo no fuste, coeficiente de
aderéncia solo-estaca, peso especifico do solo, resisténcia ndo drenada da

argila, etc.

Dessa forma, o meio técnico, em sua grande maioria, vem utilizando féormulas
empiricas com base em valores de resisténcia a penetracdo. No Brasil, a sua
utilizac@o tem sido generalizada, devido a enorme facilidade de aplicagdo, e mesmo
de programacao. Dentre os mais utilizados na pratica, pode-se citar:

e Aoki - Velloso (1975)

e Décourt — Quaresma (1978)

e Pedro Paulo Costa Velloso (1981)
e Alberto Teixeira (1996)

e Urbano Alonso (1996)

Alguns métodos acima citados contam com atualizacbes em alguns de seus
coeficientes. Por facilitar a consulta, serdo mantidos os nhomes dos autores e datas
originais quando citados.

2.5.1 Método de Aoki Velloso (1975)

Este método foi desenvolvido a partir de um estudo comparativo entre os

resultados de provas de carga em estacas com o ensaio de penetracao de cone CPT.
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Entretanto, no Brasil, tal ensaio ndo € tdo empregado quanto o SPT. Assim, foi
desenvolvido um fator de converséo K, que faz correlagdo com o indice de resisténcia
a penetracao Nspt.

A capacidade de carga é expressa pela seguinte equacéao:

Qr=Qr+QL=quAp +UZ fuA (20)

Onde:
Qr — Parcela de resisténcia de ponta;
QL — Parcela de resisténcia por atrito lateral ao longo do fuste;
gu — Tensdo limite normal no nivel da ponta;
Ap — Area da secéo transversal da estaca;
U — Perimetro da sec¢éo transversal da estaca;

fu — Tensao limite de cisalhamento ao longo do fuste;

Os valores de qu e fu sdo calculados a partir de N do ensaio SPT:

NP

qu = "F1 (21)
NL
fu= aK.— (22)
Onde:
F1 e F2 — Fatores de correcéo;
K — Coeficiente que depende do tipo de solo;
o - Razao de atrito;
Np — indice médio de resisténcia & penetracio na cota de apoio da ponta da
estaca;
NL — Indice médio de resisténcia a penetracio na camada de solo de espessura
AI;

Np e NL obtidos a partir da sondagem mais proxima

Assim, a equacao 19 pode ser escrita da seguinte forma:



Qr = K.Np.2Z + Z(a.K.NL Al
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(23)

Os fatores de correcdo Fi1 e F2 foram ajustados com 63 provas de carga

realizadas em varios estados do Brasil. J& os valores de K e o foram propostos pelos

autores com base em sua experiéncia e em valores da literatura.

Tabela 3 — Fatores de correcdo F1 e F2

TIPO DE ESTACA F1 F2
Franki 2,50 2F1
Metdlica 1,75 2F1
Pré-moldada de concreto 1+(D/0,8) 2F1
Escavada 3,00 2F1
Raiz, Hélice Continua e Omega 2,00 2F1
Fonte: CINTRA e AOKI, 2010.
Tabela 4 — Coeficientes K e razdo de atrito o
SOLO K (MPa) a (%)
AREIA 1,00 1,4
AREIA SILTOSA 0,80 2,0
AREIA SILTO ARGILOSA 0,70 2,4
AREIA ARGILOSA 0,60 3,0
AREIA ARGILOSSILTOSA 0,50 2,8
SILTE 0,40 3,0
SILTE ARENOSO 0,55 2,2
SILTE ARENOARGILOSO 0,45 2,8
SILTE ARGILOSO 0,23 34
SILTE ARGILOARENOSO 0,25 3,0
ARGILA 0,20 6,0
ARGILA ARENOSA 0,35 2,4
ARGILA ARENOSILTOSA 0,30 2,8
ARGILA SILTOSA 0,22 4,0
ARGILA SILTOARENOSA 0,33 3,0

2.5.2 Método de Décourt-Quaresma (1978), modificado por Décourt (1996)

Fonte: O autor, 2017.

A capacidade de carga das estacas € obtida com base nos valores N do ensaio

SPT. Originalmente, € um método para utilizacdo em estacas de deslocamento.

Contudo, foi desenvolvido e Décourt (1996) introduz os fatores o e  nas parcelas de

resisténcia de ponta e lateral para abrangéncia de varios outros tipos de estacas. O

meétodo original (a=p=1) permanece para estacas pré-moldadas, metalicas e Franki.
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Este método também foi adequado ao ensaio SPT-T, através do conceito do N

equivalente (Neq).
Neq =T (kgf.m)/1,2 (24)

A carga de ruptura da estaca pode ser calculada pela seguinte equacéo:
Qr = aC.Np.Ap + £.10 (S + 1).U.L (25)

Onde:

Np — valor médio do indice de resisténcia a penetracdo na ponta ou base da
estaca, obtido a partir de trés valores: o correspondente ao nivel da ponta ou base, o
imediatamente anterior e o imediatamente posterior.

C — Coeficiente caracteristico do solo, ajustado por meio de 41 provas de carga
realizadas em estacas pré-moldadas de concreto.

o - Fator aplicado a parcela de ponta, de acordo com o tipo de solo e o tipo de
estaca.

NL — indice médio de resisténcia a penetracéo ao longo do fuste.

B - Fator aplicado a parcela de atrito lateral de acordo com o tipo de solo e 0
tipo de estaca.

NL € obtido com o valor médio de resisténcia a penetracao do SPT ao longo do
fuste da estaca, sem considerar os valores que serdo utilizados na resisténcia de
ponta. No célculo de NL adotam os limites:

e Para estacas de deslocamento e estacas escavadas com bentonita:

3<N.<50

e Para estacas Strauss e tubuldes a céu aberto 3<N.<15

Tabela 5 — Coeficiente C
TIPO DE ESTACA

TIPO DE SOLO
Deslocamento Escavada
Argila 120 100
Siltes argilosos (alteracao de 200 200
rocha)
Siltes arenosos (alteracao de 250 140
rocha)
Areias 400 200

Fonte: DECOURT, 1978.
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Tabela 6 — Valores de a e f em funcao do tipo de estaca e do tipo do solo

Escavada Escavada Hélice Raiz Injetadas

em geral (bentonita) Continua sob altas
Tipo de solo pressbes

a p a p a B a p a p
Argilas 0,85 0,8 0,85 09 03 10 085 15 1,0 3,0
Solos 0,6 0,65 0,6 0,7 03 10 06 15 1,0 3,0
intermediérios
Areias 0,5 0,5 0,5 06 03 10 05 15 1,0 3,0

Fonte: DECOURT, 1996 apud CINTRA E AOKI, 2010.

2.5.3 Método de Pedro Paulo Costa Velloso (1981)

E um método para uso dos resultados do ensaio CPT na estimativa da
capacidade de carga. Contudo, também pode ser aplicado com resultados de ensaios
SPT, através de parametros de correlacdo entre o SPT e o CPT. A capacidade de

carga da estaca é dada pela equacéo:
Q1 = o.p.qQu.Ar + oA U.Z fu.Ai (26)

Onde:

o - Fator de execucéo da estaca (1,0 para estaca escavada e 0,5 para estaca
cravada);

B - Fator de carga de ponta em funcdo da dimensao da ponta da estaca, que
relaciona o modelo do cone ao comportamento da estaca. Para estaca comprimida, 3

€ dado pela seguinte equacao:
B =1,016-0,016> (27)

Onde:
d — Didametro da ponta do cone CPT (3,6 cm no cone padréo);
D — Diametro do fuste;
gu — Resisténcia média de ponta,
A - Fator de carregamento da estaca (1,0 para estaca comprimida e 0,7 para

estaca a tracdo);
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U — Perimetro da secéo da estaca;
fu— Atrito lateral médio;

Ai — Comprimento da estaca.

Os valores qu e fu séo calculados a partir de N do ensaio SPT:

qu = (a.N1" + a. N2P)/2 (28)
fu = a ANi®’ (29)

a,b,a’,b’- Parametros de correlacdo entre o SPT e o CPT, os valores encontram-se
na tabela

N1 — Valor médio de Nspr, calculado desde a cota da ponta da estaca até dois
didmetros acima da mesma,;

N2 — Valor médio de Nspr, calculado desde a cota da ponta da estaca até um diametro
abaixo da mesma;

Ni — Valor de Nspt correspondente a camada i.

Tabela 7 — Valores aproximados de a, b, a’, b’

PONTA ATRITO

TIPO DO SOLO a (kPa) b a’'(kPa) b
Areias sedimentares submersas (1 600 1 5 1
Argilas sedimentares submersas @ 250 1 6,3 1
Solos residuais de gnaisse arenosos- 500 1 8,5 1
siltosos submersos @
Solos residuais de gnaisse siltosos- 400 @ 1@ 8 10
arenosos submersos 470 @ 0,96 @ 12,1 @ 0,74 @

(@  Dados obtidos na obra da refinaria de Dugue de Caxias — RJ.
@ Dados obtidos na obra de ACO — Minas Gerais.
Fonte: VELLOSO,1981, apud CINTRA E AOKI, 1996

2.5.4 Método de Alberto Teixeira (1996)
Com base na utilizagdo pratica e continua de diversos métodos, como Aoki-
Velloso, Décourt-Quaresma e outros, Teixeira (1996) propde uma espécie de equacéo

unificada para a capacidade de carga, em funcéo de dois parametros, o e B:

QT = Qp + QL = o.Np.Ap + BNIUL (30)
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Onde:

Np — Valor médio do indice de resisténcia a penetracdo medido no intervalo de
04 didametros acima da ponta da estaca e 01 diametro abaixo;

o - Parametro adotado em funcgao do tipo do solo e do tipo da estaca;

Ni — Valor médio do indice de resisténcia a penetracdo ao longo do fuste da
estaca,

B - Parametro adotado em funcéo do tipo da estaca,

U — Perimetro da secao transversal da estaca;

L — Comprimento da estaca.

Este método néo se aplica para estacas pré-moldadas de concreto, flutuantes

em espessas camadas de argila mole, com Nsprinferior a 3 (CINTRA E AOKI, 2010).

Tabela 8 — Valores do pardmetro o

TIPO DE SOLO TIPO DE ESTACA - a (kPa)
4 <Nspr<40 Pré-moldada e perfil Franki Escavada a céu Raiz
metalico aberto
Argila siltosa 110 100 100 100
Silte argiloso 160 120 110 110
Argila Arenosa 210 160 130 140
Silte arenoso 260 210 160 160
Areia argilosa 300 240 200 190
Areia siltosa 360 300 240 220
Areia 400 340 270 260
Areia com pedregulhos 440 380 310 290

Fonte: TEIXEIRA,1996

Tabela 9 — Valores do parametro

TIPOS DE ESTACAS B
Pré-moldada e Perfil Metalico 4
Franki 5
Escavada a céu aberto 4
Raiz 6

Fonte: TEIXEIRA,1996

2.5.5 Etodo de Urbano Alson (1996; 2000)

Para obtencdo do atrito lateral na ruptura de estacas hélice continua, Alonso
(1996) correlaciona o atrito lateral fs e a carga de ponta com os valores de Tmax € Tmin,
obtidos no ensaio SPT-T. A carga de ruptura total é obtida através da aplicacdo da

seguinte expressao:

Qtotal-calc = Qp-calc + Ql-calc (31)
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A carga de atrito lateral na ruptura € dada por:

Qi-calc = Z(U.L.ﬂ) (32)
Onde:

U — Perimetro da estaca (m);

L — Comprimento da estaca (m);

rn= o.fs (adesdo média na ruptura ao longo do fuste da estaca);

o - Coeficiente de correcéo de fs obtido através da interpretacdo de provas de
carga carregadas nas proximidades da ruptura.

Tabela 10 — Limites de rl e valores de o para estacas hélice continua

Regido Limite de o
Bacia Sedimentar de S&o <200 kPa 0,65
Paulo
Formagao Guabirotuba <80 kPa 0,65
Cidade de Serra/ES < 200 kPa 0,76

Fonte: ALONSO,2000

Para a obtencao do atrito lateral fs, medido com o torque, adota-se a expressao:

Tmax
fs = 100. 0,41.hsptt—0,032 (33)
Onde:
fs — Atrito lateral (kPa)
Tmax — Torque méaximo (kgf.m)
Tmin — Torque minimo (kgf.m)

hspit— Penetragéo total do amostrador (cm)

A expressao acima pode ser reescrita:

Tmax

fs = K (34)

Sendo:

100
0,41.hsptt—0,032

Ksprr = (35)
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Quando ndo ha valores de Tmax € Tmin, devido & ndo execucédo do ensaio SPT
com leitura de torque, o autor propde adotar:

Tmax = 1,2 Nspt € Tmin = 1,0 Nspr (36)

Para a Formacao Guabirotuba as equacdes séo:

Tmax = 1,13 Nspt € Tmin = 0,98 Nspr (37)

Os valores de Nspr para a determinacao de Tmaxe Tmin devem ser limitados a
40 golpes.

O autor propbe também uma correlacdo para o indice de resisténcia a
penetracdo Nspr. Com base em estudos estatisticos foi possivel desenvolver duas
equacdes béasicas: uma correspondente a uma reta genérica (fs = a + bNspT) € outra
a uma reta que passa pela origem das coordenadas (fs = CNspr). As andlises
efetuadas a partir de um universo de 980 pontos, nos quais se destacam solos do tipo
areia fina, média argilosa, argila silto-arenosa e silte arenoso pouco argiloso,

permitiram adotar duas equacdes médias:

fs =15 + 5Nspr e fs = 6Nspt (38)

No sentido de correlacionar a adesao r (média) entre solo e fuste de diversos
tipos de estacas e o atrito lateral fs, foram utilizadas as diversas expressoes de
variados métodos de capacidade de carga. Os estudos ficaram restritos aos solos
citados acima.

A carga de ruptura de ponta € dada por:

Qp-carc=rp . Ap (39)
Com:
TL. +T2,
rp = B (M min) (40)

Onde:



65

Timin — Média aritmética dos valores do torque minimo (kgf.m) no trecho 8¢
acima da ponta da estaca;
T?min — Média aritmética dos valores do torque minimo (kgf.m) no trecho 3¢

abaixo da ponta da estaca.
Observacoes:

e Valores de T'min € T?min Superiores a 40 kgf.m, adotar este valor;

e Para a regido da bacia sedimentar de S&o Paulo deve-se adotar: areias (f=
200 kPa/kgf.m), para os siltes (= 150 kPa/kgf.m) e para argilas (B=
100kPa/kgf.m).

¢ Argila da formacao Guabirotuba o autor sugere adotar = 80kPa/kgf.m).

e Para o solo da cidade de Serra/ES o autor sugere adotar valores 30%
superiores aqueles recomendados para a bacia de Sao Paulo, sendo: areias
(B = 260 kPa/kgf.m), para os siltes (B= 195 kPa/kgf.m) e para as argilas (p=
130 kPa/kgf.m).

2.6 METODO DA RIGIDEZ DECOURT (1996; 2008)

Proposto por Décourt (1996), inicialmente para determinacdo da carga de
ruptura em provas de carga, este método utiliza a rigidez, que € a razdo entre a carga
aplicada no topo da estaca e seu recalque. Isso em um grafico, no qual a abscissa
representa a carga aplicada e a ordenada a rigidez. A ruptura fisica (Rut) seria o0 ponto
onde a rigidez é nula, e a ruptura convencional (Ruit,10%), a carga para um recalque na
ponta de 10% do seu diametro.

A ruptura fisica (Rui) seria igual a raz&o entre o intercepto no eixo vertical (C) e
a inclinagcédo (m) da projecao da curva.

c
Ry = m (41)

A curva teorica de carga (P) x recalque (p), utilizando as constantes C e m seria:
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P=C-—2 (42)

Posteriormente, Décourt (2008) refina o método, afirmando que os
carregamentos conduzidos até grandes deformacdes possuem dois dominios
facilmente identificaveis: dominio da ponta e dominio do atrito lateral. No trecho onde
a transferéncia por ponta é preponderante, a relacdo entre carga x rigidez € uma
curva, tornando-se linear em um grafico com eixos na escala logaritmica. No trecho
onde atrito lateral € dominante, essa relacao €, nitidamente, linear (PEREIRA, 2016).

Com base nos dominios de ponta e atrito, 0 método identifica um intervalo para
o atrito lateral na ruptura (Alr), com um limite “inferior”, encontrado pelo dominio da
ponta, e outro “superior’, encontrado pelo dominio do atrito. Sendo adotado para o
atrito lateral a média destes dois limites (PEREIRA, 2016).

No limite inferior, inicialmente, colocam-se os pares de valores de carga e
rigidez em ordem e sao estabelecidas correlagcdes lineares entre log (carga) x log
(rigidez), comegando pelos pontos de carga mais elevada, e determinados os
coeficientes de correlacdo R?. Apds encontrada a melhor correlagédo para a ponta,
traca-se uma reta ligando os pontos referentes a ponta no grafico carga x recalque e
o limite inferior do atrito € o valor onde esta reta cruza com o eixo das cargas. Melo
(2009) indica tracar sobre a curva uma reta ligando o ponto de definicdo da ruptura
convencional (Ruit,10%) € 0 Ultimo ponto (ponto de maior rigidez) do melhor ajuste do
log (carga) x log (rigidez).

O limite superior € tracado, apds encontrado o dominio da ponta, diretamente
no gréfico da rigidez. Neste caso, sdo feitas véarias tentativas na identificacdo do
dominio de atrito, sendo a melhor aquela com o maior nimero de pontos e maior R2.
O valor de atrito superior € aquele onde a reta do dominio de atrito cruza com o eixo

das cargas. A figura 22 ilustra a definicao dos limites do atrito.
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Figura 22 — Definicdo dos limites inferior e superior do atrito
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Fonte: Pereira (2016)

Com base no conceito de Rigidez, Décourt et al. (1996) define ruptura fisica
como a carga (Qu) correspondente a um valor de rigidez nula, sendo a rigidez (RIG) a

relacdo entre a carga aplicada (Q) e o recalque (r) correspondente.

Qu = limite de RIG quando r — o (43)

Sendo:
RIG =2 0. (44)

Segundo Décourt (2008), como a rigidez nula corresponde a deformacéo
infinita, conclui-se, entdo, com base no Conceito de Rigidez, que a ruptura fisica nunca
foi atingida, portanto, se faz necessario definir a ruptura convencional, que, na
concepcao de Décourt (1996, 1998), no caso de estacas de secao circular, é a carga
correspondente a uma deformacédo de 10% do seu diametro (para estacas de
deslocamento e estacas escavadas em argila) e 30% do seu diametro (para estacas

escavadas em solos granulares). Para estacas com outro tipo de se¢éo considera-se
um diametro equivalente.

deq =+ (4 x Aln) (45)

Em que (A) corresponde a area da sec¢ao transversal da estaca.
De acordo com Fellenius (1980), a definicdo da ruptura convencional néo

considera a deformacéo eléstica da estaca, que pode ser consideravel para estacas
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longas e insignificante para estacas curtas. As estacas com a relacdo (L/¢p) maior ou
igual a 15 séo consideradas longas e as estacas com a relacédo (L/¢p) menor que 15

sdo consideradas curtas.

2.6.1 Conceito de Rigidez

O Conceito de Rigidez apresentado por Décourt (1996) conduz a resultados da
carga limite através do Grafico de Rigidez, que permite a visualizagdo da “distancia”
que se esta da ruptura e identifica o dominio de transferéncia de carga pela ponta e o
dominio de transferéncia pelo atrito lateral (Décourt, 2008).

A curva carga x recalque oferece algumas informacd@es iniciais importantes para
a analise do Grafico de Rigidez. Estas informacdes sdo obtidas através de uma reta
entre o ponto de regressdo escolhido e a carga de ruptura convencional (Quc). A
interceptacdo desta reta com o eixo das abscissas indica o limite inferior do dominio

do atrito lateral (Qsi), como apresentado na figura 23.

Figura 23 — Limite inferior do dominio do atrito lateral (Qs/)
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Fonte: Melo (2009)

Para determinar o ponto de regressao, sdo estabelecidas correlacdes lineares
entre Log Q e Log r, estes coeficientes de correlacdo (R) séo elevados ao quadrado

para obter-se o R2. Analisando os dados de carga e recalque em ordem decrescente,
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pode-se identificar pelo R?> uma alteracdo no comportamento da curva carga x
recalque, que indica o ponto de regresséo a ser adotado.
A carga de ruptura convencional € determinada através da equacao da curva

carga X recalque e corresponde a carga relativa a um recalque de 10% do diametro.

Que = 1029 ()= (46)

Onde:
¢ - Didmetro (mm)
a — Previséo da curva (Log Q x Log r) no ponto de regressao

b — Inclinacdo da curva (Log Q x Log r) no ponto de regresséao.

Considerando a rigidez (RIG) como a razéo entre a carga aplicada (Q) e o
recalque (r) correspondente, tem-se:

Qu = limite de RIG quando r— « (47)

Considera-se ruptura fisica como sendo a rigidez de um elemento isolado de

fundacéo, nula, e pressupde-se deformacdao infinita.
RIG = % — zero. (48)

O gréfico de rigidez deve ser plotado com os valores de rigidez (RIG) em
ordenadas e os valores de carga (Q) em abscissas, como na figura 24, para que se
determine a carga que leva a rigidez nula. Contudo, como a rigidez nula pressupde
deformacéo infinita, a ruptura fisica nunca foi atingida. Portanto calcula-se a carga de
ruptura convencional no Grafico de Rigidez (Qu)c (DECOURT, 2008).
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Figura 24— Método de extrapolacao de Décourt
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Fonte: Fellenius (2006)

De acordo com Décourt (2008), em provas de carga levadas a grandes
carregamentos, o Grafico da Rigidez indica claramente os dominios de ponta e de
atrito lateral, conforme ilustra a figura 25. A partir do ponto de regresséo escolhido, a
ponta deixa de preponderar, constatada pela reducéo nitida de R?, neste ponto de
transicdo separa-se a parte do Grafico de Rigidez correspondente ao dominio de
ponta e ao dominio do atrito lateral. A transi¢do pode incluir alguns pontos até iniciar
o dominio do atrito lateral.

Para estacas longas é importante analisar o recalque elastico (Ser) durante a
definicdo do dominio do atrito lateral, ja que as deformacdes neste trecho sdo da
ordem de grandeza dos recalques elasticos (DECOURT, 2006; 2008).

L
Set= Q7 (mm) (49)
Em que:
Q — Carga equivalente a 1,0 MN
L — Comprimento da estaca (m)
E — Mdodulo de elasticidade (GPa)

A — Area da seco transversal da estaca (m2)
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Figura 25 — Dominio de ponta e de atrito lateral no Gréfico de Rigidez
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Para definir os pontos dos dominios, adota-se a correlagdo que abrange o
maior nimero de pontos e o maior valor de R?, conforme figuras 26 e 27.
Segundo Décourt (2008), dados de boa qualidade apresentam coeficientes de

correlacéo iguais ou superiores a 0,99.



Figura 26 — Analise das diversas correla¢des para representar o dominio da ponta
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Figura 27 — Analise das diversas correlacdes para representar o dominio do atrito lateral
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Décourt (2006) afirma que a carga definida como a carga correspondente a
rigidez nula, somente sera aproximada em dois casos:

e Por atrito lateral, correspondente a relacao linear (todas as estacas)

e Por ponta, linear para estacas de deslocamento e Log x Log para estacas

escavadas (estacas de deslocamento).
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O célculo da carga limite (Qu)c por ponta define-se como:

(Qu)c = 10t08 (RIG)b-a (50)
E para rupturas por atrito lateral:

(Quec=a+bxRIG (51)
Em que:

— Intercepcédo do gréfico

b — Inclinacdo da curva

importante ressaltar que em alguns casos, a ruptura por atrito lateral
corresponde a estacas que s6 apresentam relacdo linear entre a carga e a rigidez
como na figura 28 (DECOURT, 2008).

Figura 28 — Exemplos de estacas com atrito lateral predominante
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Segundo Décourt (1998, 2008), o grafico de rigidez mostra duas situacdes tipicas
distintas:
e As fundagbes que praticamente ndo rompem (estacas escavadas) (Figura
29 a)
e As fundacbes que rompem (estacas de deslocamento) que neste caso
definem claramente tanto a ruptura convencional quanto a ruptura fisica
(Figura 29 b).

Figura 29 — Exemplo de fundacdes que ndo rompem (a) e de fundacdes que rompem (b)
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Fonte: Campos (2005).

As estacas de deslocamento, tais como as pré-moldadas de concreto, as franki
e os perfis metalicos, permitem ao método uma avaliacdo razoavelmente precisa da
carga de ruptura fisica e da carga de ruptura convencional, que, segundo Décourt
(2008), a diferenca entre elas é da ordem de 20%.

Nas fundagbes que nédo apresentam ruptura fisica, como as estacas escavadas
(estacOes, barretes, Strauss e hélices continuas), o grafico de rigidez assume um
comportamento assintotico hiperbodlico e a ruptura fisica € determinada através da
extrapolagéo.

Fellenius (2001) define carga limite extrapolada (Qu) por Décourt (1996) como

a relacdo entre a intersecdo da reta com o eixo y (C2) e a inclinacédo da reta (C1).

Q== (52)
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A equacéo da curva “ideal” € dada por:

Q=C,— (53)

Em que:
Q — Carga aplicada
r — Recalque

Se a prova de carga for levada a pequenos valores de RIG, pode ser usada
extrapolacéo linear ou logaritmica para a ruptura fisica.

Quanto menor for a rigidez no ensaio, mais precisa sera a estimativa da carga
de ruptura.

Similarmente ao método de Chin (1970, 1971) e ao de Brinch Hansen (1963),
uma curva é determinada e comparada a curva carga x recalque do ensaio.

Segundo Décourt (2008), existe uma limitagdo na utilizacdo do método aos
ensaios realizados com carregamentos lento e rapido, pois conduz a resultados que

tendem contra a seguranca (Figura 30).

Figura 30 — Prova de carga em bloco quadrado de fundac¢éo (1,0 x 1,0 m)
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Fonte: Décourt (2008)
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2.7 SINTESE DO CAPITULO

A estaca escavada tem a sua aplicacéo e seu espaco em solos ndo saturados.
E de facil execucdo, pode receber grandes carregamentos e dispensa a bomba de
concreto na hora da perfuracéo, pois a concretagem ndo necessita ser no mesmo
momento, podendo ser algum tempo depois.

Em sua fase de projeto é necessario limitar a carga admissivel maxima a 1,25
vezes a carga absorvida pelo atrito lateral, ou seja, limitar a 20% da carga admissivel
a parcela de resisténcia da ponta.

A prova de carga estéatica € o ensaio mais comum e determina de forma direta
os deslocamentos e resisténcia do solo e elementos estruturais de fundacdo. As
provas de carga podem ser do tipo convencional ou instrumentada, e lenta ou rapida.

A extensometria usa sensores que medem a deformag&o, com a variagao de
sua resisténcia. Utiliza-se o esquema elétrico da Ponte de Wheatstone, e observa-se
gue pela variacdo do comprimento, ocorre a variacao da resisténcia. Posteriormente,
esta variacao de resisténcia é convertida em uma tensao de saida, que é coletada por
voltimetros. Seu principio de funcionamento esté na relacdo linear entre a variagao
da resisténcia elétrica e a variacdo do comprimento de um fio metalico ou
semicondutor.

A prova de carga instrumentada mostra o processo de transferéncia de carga
da estaca ao solo, indicando as parcelas que sao absorvidas por atrito lateral e pela
ponta. Além disso, com a instrumentacdo determina-se o valor do mdédulo de
elasticidade da estaca, evitando-se erros grosseiros quando se tentar estimar o valor
do modulo. A mobilizagdo do atrito lateral acontece bem antes da mobilizacdo da
ponta. Para pequenos valores de recalque ocorre a saturacdo do atrito lateral,
enquanto que para a resisténcia de ponta ser totalmente mobilizada, os valores dos
deslocamentos estardo elevados.

Existem muitas pesquisas em fundagbes em estacas em solos n&do saturados,
contudo a maioria delas da énfase em solos colapsiveis. S&o escassos os trabalhos
em solos ndo saturados sem potencial de colapso. As provas de cargas feitas em
momentos distintos relatam valores diferentes de capacidade de carga, com valores
reduzidos em solos com maior umidade. Explica-se também alguns métodos de

previsdo de capacidade de carga e também o Método da Rigidez de Décourt.
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3 APRESENTACAO DA AREA DE PESQUISA

Nesta secao serdo apresentadas as informacdes da area e da obra onde foram
realizadas as pesquisas. Executaram-se ensaios de campo, de laboratério e
instrumentacdo em uma obra situada na cidade de Jo&do Pessoa-PB, tendo destaque
0S aspectos geoldgicos e geotécnicos do solo

3.1 ASPECTOS CLIMATOLOGICOS DA CIDADE DE JOAO PESSOA

Jodo Pessoa, capital do estado da Paraiba, esta localizada na porcdo mais
oriental das Américas e do Brasil, com longitude oeste de 34°47°30 "e latitude sul
7°09°28"". Possui altitude média em relac&o ao nivel do mar de 37 metros, com altitude
maéaxima de 74 metros nas proximidades do rio Mumbaba, predominando em seu sitio
urbano terrenos planos com cotas da ordem de 10 metros. Sua topografia em geral é
plana, porém em niveis diferentes. Isso favorece a sua urbanizacao, principalmente
nos tabuleiros, devido ainda a ndo concentragéo de grandes edificios.

Jodo Pessoa tem clima tropical umido (tipo Am na classificacdo climética de
Koppen-Geiger), com indices relativamente elevados de umidade do ar, e
temperaturas médias anuais em torno dos 23°C. O indice pluviométrico anual é
superior a 2.000 mm, concentrados entre os meses de abril e julho.

O gréfico de precipitacdo mensal da figura 31, mostra elevada concentracdo de
chuvas em quatro meses do ano (abril a julho).

Os graficos das figuras 32 a 37, ilustram toda a ocorréncia ao longo do ano, da
temperatura (maxima, média e minima), umidade relativa, evaporacéo e insolacéo na

cidade de Joao Pessoa.

Figura 31 — Grafico de precipitagdo acumulada (mm) de Jodo Pessoa
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Fonte: INMET - Instituto Nacional de Meteorologia
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Figura 32 — Grafico de temperatura maxima (°C) de Jodo Pessoa
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Fonte: INMET — Instituto Nacional de Meteorologia

Figura 33 — Gréfico de temperatura média (°C) de Jodo Pessoa
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Fonte: INMET — Instituto Nacional de Meteorologia

Figura 34 — Gréfico de temperatura minima (°C) de Jodo Pessoa
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Figura 35 — Gréfico da umidade relativa (%) de Jodo Pessoa
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Fonte: INMET — Instituto Nacional de Meteorologia

Figura 36 — Grafico da evaporagéo total (mm) de Jodo Pessoa
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Fonte: INMET — Instituto Nacional de Meteorologia

Figura 37 — Gréfico da insola¢éo total (horas e décimos) de Jodo Pessoa

Jan Fev Mar Abr Mai Jun Jul Ago Set Out Nov Dez

- 1931-1960 -+ 1961-1990 |

Fonte: INMET — Instituto Nacional de Meteorologia
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Pelos gréficos acima, verifica-se:

e Marco é, potencialmente, o periodo de reposi¢éo hidrica;

e Abril a agosto corresponde ao periodo de excedentes hidricos;

e Setembro a dezembro corresponde ao periodo tanto de retirada de 4gua do
solo quanto de deficiéncia hidrica;

e O periodo de janeiro e fevereiro corresponde exclusivamente ao periodo de
deficiéncia hidrica.

3.2 DESCRICAO DA GEOLOGIA DA REGIAO

Descreveu-se, separadamente, a geologia do estado da Paraiba, da cidade de

Jodo Pessoa e da Formacao de Barreiras.

3.2.1 Geologia do estado da Paraiba

De acordo com a Companhia de Desenvolvimento de Recursos Minerais da
Paraiba (CDRM), gracas a geologia diversificada, envolvendo rochas que vao desde
o periodo pré-cambriano (2.5 bilh6es de anos) até os dias atuais, e a disponibilidade
de ambientes geologicamente propicios, o Estado da Paraiba é considerado rico em
bens de origem mineral. Conforme dados da publicagao “Geologia e recursos minerais
do Estado da Paraiba: texto explicativo dos mapas geoldgicos e de recursos minerais
do Estado da Paraiba”, editado pelo Ministério de Minas e Energia, em conjunto com
a secretaria de Minas e Metalurgia e 0 CPRM — Servi¢co Geolégico do Brasil, foram
cadastradas até hoje 2.008 ocorréncias minerais distribuidas no territério paraibano,
englobando minerais metalicos, ndo metélicos e energéticos.

A Paraiba é o maior produtor de bentonita (argila montmorilonitica) do pais,
sendo responsavel por mais de 90% da producéo bruta do pais. O Estado é também
o maior produtor de cimento do Nordeste, produzido a partir dos calcarios da Bacia
Pernambuco-Paraiba.

O substrato geoldgico paraibano é formado dominantemente por rochas pré-
cambrianas, as quais ocupam mais de 80% do seu territério, sendo complementado

por bacias sedimentares, rochas vulcanicas cretaceas, coberturas plataformais
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paledgenas/nedgenas e formacbes superficiais quaternarias. A area precambriana
engloba tratos da Provincia Borborema (Almeida et al., 1977), um cinturdo orogénico
meso/neoproterozdico que se estende por grande parte do Nordeste, desde Sergipe
até a parte oriental do Piaui. Modelos de compartimentacdo tectbnica foram
elaborados por diversos autores (Brito Neves, 1975; 1983; Santos e Brito Neves,
1984; Jardim de S&, 1994), reconhecendo-se uma complexidade estratigrafica e

geocronologica, que levou a maioria a conceber uma longa histéria pré-cambriana.
3.2.2 Geomorfologia da cidade de Jodo Pessoa

O municipio de Jodo Pessoa esta localizado na porcéo centro-sul do litoral do
Estado da Paraiba, fazendo limites com os municipios de Cabedelo ao norte, Conde
ao sul, Bayeux e Santa Rita a oeste, e com o Oceano Atlantico a leste (Figura 38).
Segundo o IBGE (2010) encontra-se na Mesorregido da Zona da Mata Paraibana e
Microrregido de Jodo Pessoa, tendo area total de 211,475 km?.

Figura 38 — Localizacdo do municipio de Jodo Pessoa
' 0de\0g % | [+ %

Brasil
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. Fonté: Barbosa e Barbosa (2008)

O espaco territorial do municipio tem a sua malha urbana disposta sobre areas
de bacias hidrograficas, a exemplo do rio Gramame, ao sul, dos rios Paraiba/Sanhaua,
a oeste, e na sua porcdo central da bacia do rio Jaguaribe/Timb0o, que séao
intraurbanas, além das bacias secundarias, como as dos rios Cuia, Jacarapé, Aratu e
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Cabelo. Predomina o clima tropical umido (FURRIER, 2007) e seus limites territoriais
estdo entre as coordenadas 07° 10°S e 34° 50'W.

O substrato geolégico paraibano é formado dominantemente por rochas Pré-
Cambrianas, as quais ocupam mais de 80% do seu territério, sendo complementado
por bacias sedimentares, rochas vulcanicas cretaceas, coberturas plataformais
paledgenas/nedgenas e formacdes superficiais quaternarias (BRASIL, 2002)

Os compartimentos geomorfolégicos que se apresentam no municipio de Jodo
Pessoa sdo basicamente: os Baixos Planaltos Costeiros, e as Planicies Fluviais e
Marinhas. Os Baixos Planaltos Costeiros sdo superficies de idade terciarias, que
acompanham todo o litoral do Nordeste do Brasil, em extensdo estimada de 8,42
milhdes de hectares. Eles estdo esculpidos em grande parte sobre os sedimentos mal
consolidados da Formacdo Barreiras, apresentando como caracteristicas uma
topografia plana a suavemente ondulada, material sedimentar e de baixa altitude, com
declividade média inferior a 10% (EMBRAPA, 1994).

As planicies sdo aquelas areas imediatamente contiguas aos corpos d"agua,
compostas por sedimentos mais finos depositados pelos rios ou por acdo do vento.
Segundo Barbosa (2010), trata-se de terrenos sedimentares formados nos terragos
do rio onde o relevo € plano e os solos muito férteis, constituem os trechos terminais
dos baixos vales dos rios que provém do interior e que sao talhados nas acumulagbes
dos sedimentos da Formacdao Barreiras. Elas sdo produzidas por depésitos deixados
pelos rios e pelo mar.

Bezerra (2011) afirma que ha evidéncias de que existem deformacdes na
Formacéao Barreiras, e que estas tém influenciado em sua deposic¢do e na de unidades
quaternarias, afetando a morfologia atual das bacias da margem continental. Ou seja,
as configuracdes do relevo atual no municipio de Jodo Pessoa podem estar

intimamente ligadas a acdo estrutural e ndo apenas climética e antropogénica.

3.2.3 Aspectos geoldgicos da Formacéao de Barreiras

Recobrindo de forma discordante o embasamento cristalino pré-cambriano e
as rochas sedimentares cretaceas e paleogénicas das Bacias Sedimentares
Pernambuco-Paraiba e Potiguar, encontram-se os sedimentos areno-argilosos mal

consolidados da Formacao Barreiras.
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Os sedimentos da Formacéo Barreiras provém basicamente dos produtos
resultantes da acao do intemperismo sobre o embasamento cristalino, localizado mais
para o interior do continente que, no estado da Paraiba, seriam as rochas cristalinas
do Planalto da Borborema. Gopinath et al. (1993) em analises sedimentoldgicas
realizadas na Formacao Barreiras, no Estado da Paraiba, constataram que as fontes
dos sedimentos seriam granitos, gnaisses e xistos, que sao litologias predominantes
no Planalto da Borborema.

Segundo Alheiros et al. (1989), a deposicao dos sedimentos da Formacgao
Barreiras se deu através de sistemas fluviais entrelacados desenvolvidos sobre leques
aluviais. A facies de sistemas fluviais entrelacados apresenta depdsitos de
granulometria variada com cascalhos e areias grossas a finas, de coloracdo creme
amarelado, com intercalacbes de microclastos de argila siltica, indicativo de
ambientes de sedimentacao calmo, como por exemplo, de planicie aluvial. A facies de
leques é constituida por conglomerados polimiticos de coloracao creme-avermelhada,
com seixos e granulos subangulosos de quartzo e blocos de argila retrabalhada, em
corpos tabulares e lenticulares de até um metro de espessura, intercalados com
camada siltico-argilosa menos espessa.

Para Alheiros et al. (1989), a deposicéo dos sedimentos da Formacao Barreiras
representa a evolugcao de um sistema fluvial desenvolvido em fortes gradientes e sob
clima predominantemente arido e sujeito a oscilagdes.

Arai (2005) questionou a origem continental da Formacdo Barreiras
tradicionalmente apregoada e admite origem predominantemente marinha para a
mesma. Através de estudos palinoldgicos, Arai et al. (1988) posicionam a parte inferior
dessa formacé&o no Mioceno inferior a médio.

A espessura da Formacao Barreiras do Estado da Paraiba € bastante variavel,
atingindo espessuras maximas entre 70 e 80 m (Leal e Sa, 1998). No final do ciclo
deposicional, a espessura deste pacote sedimentar era, provavelmente, muito
superior a atual, pois trata-se de um ambiente dominado por processos denudacionais
desde o Plioceno. As diferentes espessuras ora verificadas estdo sendo explicadas
recentemente por estudos de tectdnica regional cenozoica originadas por reativacdes
de antigas falhas no embasamento cristalino do Proterozéico (Brito Neves et al. 2004).

Em funcdo das semelhancas litolégicas com a Formacdo Beberibe, camada

basal da Bacia Pernambuco-Paraiba, a identificacdo da Formacdo Barreiras em
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campo e, consequentemente, o seu mapeamento, é extremamente dificil, sobretudo,
na auséncia dos calcarios da Formacdo Gramame (intermediaria). Essa formacgéo
funciona como uma camada guia entre as Formacdes Beberibe e Barreiras.
Geralmente, os calcarios da Formacao Gramame sdo encontrados somente até 20
km continente adentro, havendo, portanto, a partir desse ponto, grande dificuldade em
diferenciar as Formacdes Barreiras e Beberibe somente por observagbes de campo,
principalmente quando submetidas ao intenso intemperismo.

A auséncia de fosseis no Grupo Barreiras impede uma datacédo precisa, de
modo que os autores divergem entre si. Em geral, atribui-se um intervalo de
sedimentacdo entre o Paledgeno (Oligoceno) e o Nedgeno, chegando até o
Pleistoceno (Salim et al., 1975, Mabesoone et al., 1972; Suguio et al., 1986).

Segundo Bezerra (2018), a geomorfologia do municipio de Jodo Pessoa pode
ser dividida em dois grupos de morfoesculturas: os Baixos Planaltos Costeiros
(inseridos na macrocompactacdo dos Tabuleiros Litoraneos), esculpidos sobre
sedimentos areno-argilosos mal consolidados da Formacéo Barreiras, e a Baixada

Litoranea, formados sobre cobertura aluvial.

3.3 LOCAL ESTUDADO

Esta pesquisa foi realizada na Formacéao Barreiras da cidade de Jodo Pessoa.
O trabalho foi concentrado no Bairro dos Estados. Foram realizados ensaios de campo
e de laboratdrio, visando a caracterizacdo geotécnica de um perfil representativo da
Formacéo Barreiras da regido. Somando-se aos ensaios, foi realizada uma prova de
carga, instrumentada, que serviu como base para o estudo da capacidade de carga
de estacas escavadas em solos da Formacao Barreiras. A area € um canteiro de
obras, onde sera erguido um edificio residencial com 34 pisos. A estaca ensaiada faz
parte das fundacbes deste edificio. A figura 39 indica a localizacdo do Bairros dos

Estados.
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Figura 39 — Mapa da C|dade de Jo&o Pessoa com a indicagdo do Bairro dos Estados
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3.4 CARACTERIZACAO GEOTECNICA DO PERFIL ESTUDADO

A caracterizacdo geotécnica consistiu em ensaios de campo e laboratério. As
investigacdes geotécnicas de campo consistiram em sondagens a percussao (SPT),
coleta de amostras deformadas (sacos) e indeformadas (blocos) através da
escavacao do subsolo, poco do elevador e blocos de coroamento, atingindo uma
profundidade de aproximadamente 7,50m para as amostras indeformadas e 20 m para
as sondagens SPT.

Os ensaios de laboratério foram realizados no laboratério de geotecnia da
UFPE. A partir das amostras foram realizados os ensaios de caracterizacao
(granulometria, limites de consisténcia e densidade dos grdos), cisalhamento direto

convencional (com e sem inundacao) e edométricos duplos.

3.4.1 Investigacdo de campo

Realizaram-se 0s seguintes ensaios de campo: sondagens a percursao do tipo

SPT coletas de amostras deformadas e indeformadas.
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3.4.1.1 Sondagens a percussao Nspt

Foram executados 04 furos de sondagem no més de outubro de 2015. A figura
40 mostra a locacdo dos furos de sondagem, bem como as dimensdes do terreno

onde seré erguido um edificio residencial.

Figura 40 — Localizacao da area da pesquisa e locacéo dos furos de sondagem
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Os perfis geotécnicos sdo apresentados a seguir, nas figuras 41 a 44.



Figura 41 — Furo SP 01
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Figura 42 — Furo SP 02
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Figura 43 — Furo SP 03
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Fonte: O autor, 2017.
Figura 44 — Furo SP 04
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Fonte: O autor, 2017.
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Em todas as sondagens, observa-se uma camada inicial de areia fina siltosa,
cor marrom escura e fofa, com profundidade aproximada de 1,70m. Nesta camada, o
Nspt médio variou entre 2 e 4 golpes. Subjacente a esta camada, encontra-se arenito,
com Nspt elevado, entre 45 e 60 golpes. A camada de arenito possui espessura que
varia entre 1 e 3 metros. ApGs a camada de arenito, seguem-se camadas de silte
argiloso, com resisténcia crescente ao longo da profundidade, iniciando com Nspt
aproximado de 3 golpes e terminando com valores de 60 golpes. O limite de
profundidade das sondagens foi igual a 20 m.

Ao longo da profundidade, o material apresentou-se heterogéneo quanto a
descricao tactil-visual, variando entre areias e siltes.

Observando as figuras 41 a 44, nota-se a auséncia do nivel d’agua, ou seja, &
um solo ndo saturado. Segundo Coutinho e Severo (2009) esta situacdo € comum nos
perfis residuais e na Formacao Barreiras. Ainda de acordo com Coutinho e Severo
(2009), o fato do solo ser ndo saturado é fundamental na interpretacdo dos ensaios,
sobretudo os de campo, uma vez que, diferentemente dos solos saturados, nos solos
nao saturados existe uma poropressao negativa instalada na fase liquida intersticial
(succao) que tende a fazer com que o0s solos se apresentem com resisténcia e rigidez

elevadas.

3.4.1.2 Coleta de amostras deformadas e indeformadas

Por se tratar de uma obra de um edificio, onde ocorreram as escavac¢fes do
subsolo, dos pocos dos elevadores e dos blocos de coroamento, foi possivel a retirada
de amostras em profundidades variaveis. A figura 45 ilustra as profundidades

alcancadas.
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Figura 45 — Profundidades da escavacao
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Fonte: o autor (2017)

As amostras deformadas foram coletadas de metro a metro, em uma
escavacdo de uma fundacéo do edificio, iniciando na cota de — 2.30 m e finalizando
na cota de — 7.50 m.

Tais amostras foram utilizadas para a realizacdo dos ensaios de
caracterizacdo. O material foi coletado em sacos plasticos com aproximadamente 5
kg de solo.

As amostras indeformadas consistiram de blocos cubicos com arestas de 30
cm. Foram coletados nas profundidades 2.30m, 4.30m e 7.50m. As profundidades de
coleta foram escolhidas da seguinte maneira:

e A amostra 01 foi coletada logo abaixo da cota do subsolo (2.30m);

e A amostra 02 foi coletada em uma cota intermediéria entre a primeira e a

altima (4.30m);

e A amostra 03, a ultima, foi coletada na maior profundidade escavada

(7.50m)
As figuras 46 a e b ilustram esquematicamente as 03 profundidades para

retirada das amostras:
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Figura 46 — Profndides de coleta dos blocos

i . = E:.E

a b)
Fonte: o autor (2017)

Para a coleta dos blocos, os seguintes procedimentos e etapas foram

realizados:

ETAPA 01

Com as escavacoes realizadas pela construtora responsavel pela obra, ficaram
bem definidos os niveis do subsolo e de arrasamento dos blocos de coroamento
abaixo dos pocos dos elevadores. Apos isso, com 0 uso de picareta, pa e facao, foi
iniciada uma escavacgao para “talhar’ os blocos. Quando a escavagao do bloco
indeformado se encontrava a 10 cm das faces da amostra, o bloco era moldado com
ferramenta cortante, no caso, com facdo. Ao lado do bloco, retirada de amostra

deformada (sacos). As figuras 47 a 50 ilustram bem a etapa 01.



Fonte: o0 autor (2017)

Figura 48 — Inl'cioda moldagem do bloco
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Fonte: o autor

Figura 49 — Amostra deformada adjacente a amostra indeformada

e
A »

Fonte: 0 auto"(h207)
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Figura 50 — Bloco moldado

‘;4‘ ¥ : N
Fonte: o autor (2017)

ETAPA 02

Apo6s o bloco ser moldado, sem secciona-lo do restante do solo, ele era
envolvido em papel filme, papel aluminio, tecido e fita adesiva. Com isso, era aplicada
a parafina derretida com o auxilio de um pincel. As figuras 51 a 53 ilustram a etapa
02.

Figur 51 — Bloco envolto com papel fime

Fonte: o autor (2017)

Figura 52 — Bloco envolto com papel aluminio

Fonte: o autor (2017)
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Figura 53 — Bloco envolto com tecido e parafina, devidamente identificado

Fonte: o autor (2017)

ETAPA 03

O bloco foi colocado em uma caixa cubica de madeira, com dimensdes
levemente maiores que o bloco envolvido com a parafina. Tais espacos entre as faces
do bloco e a caixa foram preenchidos com serragem.

Ap0ds o bloco ser “encapsulado” pela caixa de madeira, a base da amostra era
separada do macico de solo. Virava-se entédo a caixa, com o cuidado de segurar o

fundo da amostra com as maos. As figuras 54 e 55 ilustram esta Ultima etapa.

Figura 54 — Amostra na caixa de madeira, protegida com serragem

“_ < :
Fonte: o autor (2017)
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Figura 55 — Amostra coletada, acondicionada e identificada

L

Fnte: o} ato (2017)

A figura 56 indica as profundidades em que as amostras foram coletadas, e a
figura 57 loca os pontos de coleta das amostras no terreno. A figura 58 complementa

a figura 56, mostrando o terreno j& escavado nas cotas de coleta das amostras.

Figura 56 — Profundidades de extragdo das amostras indeformadas
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Fonte: o autor (2017)
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Figura 57 — Locagéo das amostras indeformadas
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3.4.2 Ensaios de laboratério

Os ensaios de laboratério consistiram na caracterizacdo completa de 03
amostras indeformadas do tipo bloco: cisalhamento direto e adensamento duplo com
drenagem vertical. Além disso, ensaios de caracterizagdo em 05 amostras
deformadas coletadas em sacos.

Os ensaios das amostras foram realizados no Laboratério de Solos e

Instrumentacédo do Departamento de Engenharia Civil da UFPE.

3.4.2.1 Caracterizacao fisica — Amostras indeformadas (blocos)

e Granulometria completa: peneiramento + sedimentagéo
e Limites de Atterberg: Limite de Liquidez e Limite de Plasticidade

e Densidade dos graos

3.4.2.2 Ensaios de cisalhamento direto

e Ensaios de Cisalhamento Direto na Umidade Natural
e Ensaios de Cisalhamento Direto na Umidade Natural Inundado

e Ensaios de Cisalhamento Direto na Umidade Natural Inundado Residual
3.4.2.3 Ensaios de adensamento
e Ensaios de adensamento na umidade natural com drenagem vertical
e Ensaios de adensamento na umidade natural inundado com drenagem
vertical

3.4.2.4 Caracterizacao fisica — Amostras deformadas (sacos)

e Granulometria completa: peneiramento + sedimentagéo
e Limites de Atterberg: Limite de Liquidez e Limite de Plasticidade

e Densidade dos graos
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3.4.3 Metodologia dos ensaios

Os ensaios de granulometria com sedimentacéo, limite de liquidez, limite de
plasticidade, densidade real, cisalhamento direto e adensamento com drenagem

vertical, foram realizados de acordo com as normas indicadas a seguir:

Normas:

e NBR 6457/2016 — Amostras de solo - Preparagcdo para ensaios de
compactacao e ensaios de caracterizagao;

e NBR 7181/2016 — Solo - Analise granulométrica;

e NBR 6458/2016 — Anexo B — Gréos de solos retidos na peneira de 4,8 mm —
Determinacéo da massa especifica;

e NBR 6459/2016 - Solo — Determinacédo do Limite de Liquidez;

e NBR 7180/2016 - Solo — Determinacgéo do Limite de Plasticidade;

e ASTM D2850 — Adensamento;

e ASTM D2850 — Pin Hole.

3.4.3.1 Caracterizacao fisica

A partir da andlise granulométrica realizada nas amostras indeformadas Am1,
Am2 e Am3, com e sem defloculante, obtiveram-se os graficos apresentados nas
figuras 59, 60, 61 (curvas e composicdes granulométricas das amostras ensaiadas

com e sem defloculante).
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Figura 59 — Curva Granulométrica com e sem defloculante e Composicdo Granulométrica com e sem

defloculante

Ensaios de sedimentacao

——com defloculante

sem defloculante
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100 P TTIIT T
90
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pedregulho = 0 (%)
.l L ‘
0,001 0,010 0,100 1,000 10,000
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Amostra: Bloco Am1
Fonte: O autor, 2017.

Observa-se que na amostra Am1 (Figura 59), houve aumento no percentual de

argila (passando de 0% para 15%), e de silte (passando de 11% para 17%). Ja nas

fracOes areia, houve diminuicéo do teor de areia fina (passando de 64% para 21%) no

ensaio com defloculante, comparando-o ao realizado sem ele. Com base no Sistema

Unificado de Classificacdo de Solos (SUCS), com defloculante, o solo tem textura

grossa e é classificado em SM (areia siltosa).

Quadro 1 — Resumo dos resultados dos ensaios de caracterizacdo — Amostra indeformada Am1

Amostra Am1l

Prof. (m) Composigdo Granulométrica (%) Limites de
Atterberg (%)

Densidade Pedregulho | Areia | Areia | Areia | Silte | Argila | LL LP IP

real:2,652 Grossa | Média | Fina

g/cm?

2,30

Sem 0 1 24 64 11 0

defloculante

Com 0 2 21 45 17 15 26 22 4

defloculante

Fonte: O autor, 2017.
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Figura 60 — Curva Granulométrica com e sem defloculante e Composicédo Granulométrica com e sem

defloculante amostra Am2
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Amostra: -Bloco Am2
Fonte: O autor, 2017.

Observa-se que na amostra Am2 (Figura 60), houve aumento no percentual de

argila (passando de 0% para 25%), e de silte (passando de 8% para 15%). Ja nas

fracOes areia, houve diminuicéo do teor de areia fina (passando de 70% para 38%) no

ensaio com defloculante, comparando-o ao realizado sem ele. Com base no Sistema

Unificado de Classificacdo de Solos (SUCS), com defloculante, o solo tem textura

grossa e é classificado em SM (areia siltosa).

Quadro 2 — Resumo dos resultados dos ensaios de caracterizacdo — Amostra indeformada Am?2

Amostra Am2

Prof. (m) Composigdo Granulométrica (%) Limites de
Atterberg (%)

Densidade Pedregulho | Areia Areia | Areia | Silte | Argila | LL LP P

real:2,642 Grossa | Média | Fina

g/lcm?

4,30 | Sem 0 11 21 70 8 0

defloculante

Com 0 2 20 | 38 | 15 | 25 |280) 23 | 5

defloculante

Fonte: O autor, 2017.
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Figura 61 — Curva Granulométrica com e sem defloculante e Composi¢cdo Granulométrica com e sem

defloculante amostra Am3
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Amostra: Bloco Am3
Fonte: O autor, 2017.

Observa-se que na amostra Am3 (Figura 61), houve aumento no percentual de

argila (passando de 0% para 31%), e de silte (passando de 5% para 7%). Nas fracdes

areia, foram mantidos os percentuais no ensaio com defloculante, comparando-o ao

realizado sem ele. Com base no Sistema Unificado de Classificacdo de Solos (SUCS),

com defloculante, o solo tem textura grossa e € classificado em SM (areia siltosa).

Quadro 3 — Resumo dos resultados dos ensaios de caracterizacdo — Amostra indeformada Am3

Amostra Am3

Prof. (m) Composigdo Granulométrica (%) Limites de
Atterberg (%)

Densidade Pedregulho | Areia Areia | Areia | Silte | Argila | LL LP IP

real:2,654 Grossa | Média | Fina

g/cm?

7,50 | Sem 0 21 23 38 5 0

defloculante

Com 0 21 23 | 38 | 7 | 31 | % |2l |5

defloculante

Fonte: O autor, 2017.

Foram coletados 05 sacos com amostras deformadas, com o intuito apenas de

caracterizacao. A retirada de tais amostras foram em apenas um local, variando
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apenas a profundidade, que foram as seguintes: 1,0 m, 2,0 m, 3,0 m, 40 me 5,0 m.

Os graficos sédo apresentados nas figuras 62 a 66.

Figura 62 — Curva Granulométrica com e sem defloculante e Composicao Granulométrica com e sem

defloculante sacol
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Amostra: Saco 1

Fonte: O autor, 2017.

Observa-se que na amostra saco 1 (Figura 62), houve aumento no percentual

de argila (passando de 0% para 14%), reducéo no percentual de silte (passando de

9% para 3%). Ja nas fracfes areia, houve diminuicao do teor de areia fina (passando

de 31% para 23%) no ensaio com defloculante, comparando-o ao realizado sem ele.

Contudo, apareceu, mesmo que com pequeno percentual, pedregulho, com 2%. Com

base no Sistema Unificado de Classificagcdo de Solos (SUCS), o solo tem textura

grossa e é classificado em SM (areia siltosa).
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Figura 63 — Curva Granulométrica com e sem defloculante e Composicédo Granulométrica com e sem
defloculante saco 2
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Fonte: O autor, 2017.

Observa-se que na amostra saco 2 (Figura 63), houve aumento no percentual

de argila (passando de 0% para 6%), aumento no percentual de silte (passando de

5% para 12%). Ja nas fra¢des areia, houve diminui¢cdo do teor de areia fina (passando

de 35% para 20%) no ensaio com defloculante, comparando-o ao realizado sem ele.

Contudo, o percentual de pedregulho foi consideravel, com 12%. Com base no

Sistema Unificado de Classificacdo de Solos (SUCS), o solo tem textura grossa e é

classificado em SM (areia siltosa).
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Figura 64 — Curva Granulométrica com e sem defloculante e Composicdo Granulométrica com e sem

defloculante saco 3
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Amostra: Saco 3
Fonte: O autor, 2017.

Observa-se que na amostra saco 3 (Figura 64), houve aumento no percentual

de argila (passando de 0% para 5%), aumento no percentual de silte (passando de

7% para 10%). Ja nas fracdes areia, houve diminui¢do do teor de areia fina (passando

de 23% para 15%) no ensaio com defloculante, comparando-o ao realizado sem ele.

Contudo, o percentual de pedregulho foi bastante expressivo, com 20%. Com base no

Sistema Unificado de Classificacdo de Solos (SUCS), o solo tem textura grossa e €

classificado em SM (areia siltosa).
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Figura 65 — Curva Granulométrica com e sem defloculante e Composicdo Granulométrica com e sem
defloculante saco 4
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Fonte: O autor, 2017

Observa-se que na amostra saco 4 (Figura 65), houve aumento no percentual
de argila (passando de 0% para 28%), aumento no percentual de silte (passando de
8% para 12%). Ja nas fracdes areia, houve diminuicédo do teor de areia fina (passando
de 49% para 17%) no ensaio com defloculante, comparando-o ao realizado sem ele.
Contudo, apareceu, mesmo que com pequeno percentual, pedregulho, com 1%. Com
base no Sistema Unificado de Classificagcdo de Solos (SUCS), o solo tem textura

grossa e é classificado em SM (areia siltosa).
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Figura 66 — Curva Granulométrica com e sem defloculante e Composicédo Granulométrica com e sem
defloculante saco 5
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Fonte: O autor, 2017

Observa-se que na amostra saco 5 (Figura 66), houve aumento no percentual
de argila (passando de 0% para 22%), aumento no percentual de silte (passando de
8% para 16%). Ja nas fracdes areia, houve diminuicédo do teor de areia fina (passando
de 50% para 20%) no ensaio com defloculante, comparando-o ao realizado sem ele.
Contudo, apareceu, mesmo que com pequeno percentual, pedregulho, com 1%. Com
base no Sistema Unificado de Classificagcdo de Solos (SUCS), o solo tem textura
grossa e é classificado em SM (areia siltosa).

Em todas as amostras ensaiadas observou-se o aumento dos percentuais de
argila e diminuicdo do percentual de areia nos ensaios com defloculante. Isto indica
que as fracbes mais finas do solo se encontravam agregadas, necessitando da
utilizacao do defloculante para a definicdo de sua granulometria.

Agora, comparando-se o0s resultados desta pesquisa para outros solos da
Formacao Barreiras de Jodo Pessoa-PB e também de solos da Formagé&o Barreiras
de Pernambuco, através do quadro 04, observam-se algumas similaridades:
classificagdo predominantemente arenosa, percentuais de argila, silte e areia dentro

da mesma faixa de valores e inatividade. No teor de pedregulho, algumas diferencas:
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em Pernambuco, os valores variam entre 0% e 8%, enquanto que nesta pesquisa
atingiu-se 20%.

Quadro 4 — Caracterizagao de solos da Formacao Barreiras de Pernambuco e Paraiba

Local Ref. Prof. | Descricdo Granulometria Limites de
(m) do solo Atterberg
Argila | Silte | Areia | Pedregulho | LL IP
(%) | (%)
Paraiba Este 2,30 | Areias 14 - 3- 61-82 | 0-20 25- |4,28
trabalho | — siltosas 31 17 28 -
7,50 5,09
Paraiba Bezerra | 0,80 | Areias 6-33 | 4-9 |43- 1-23 NL- | 0—
(2018) - siltosas e 80 27 0,15
1,00 | argilosas
Paraiba Soares
et. al - Areias - 62 3 31 e47 8e -
(2017) argilosas 19
Pernambuco | Silva 1,5- | Areia 20 - 8 - 57 - 0e8 32- | 12-
(2007) 6,3 argilosa 28 12 68 42 14
Pernambuco | Coutinho | 0 — Areia 8-30 | 3- 55 - 0-2 29- | 11-
et. al 50 argilosa e 15 87 34 15
(2006) siltosa
Pernambuco | Lima 1,3 Argila 58 3 39 0 42 16
(2002) arenosa
Pernambuco | Bandeira | 0,5 - | Areia 20 - 8 — 40 — 0-8 45— | 14 -
(2003) 50 argilosa 48 31 57 49 19
0,5- | Areias 10 - 4 - 58 - 0 20- | 6-
4,0 argilosas | 35 24 85 31 11
e siltosas
Pernambuco | Bandeira | 0,5 - | Areia 20 - 8- 40 - 0-8 45— | 14 -
(2003) 50 argilosa 48 31 57 49 19
Pernambuco | Lafayette | 0,5— | Areias 5-39 |1-7 |66- 0,5-2 20— | 4-
(2006) 6,0 argilosas 94 32 13
e siltosas
Pernambuco | Santana | 0 — Areia 17 - 4 - 65 - 2-6 24 - | 7 -
(2006) 3,3 argilosa 20 13 67 29 12

Fonte: adaptado de Silva, 2007.

3.4.3.2 Ensaio de cisalhamento direto

Fonte: o autor (2017)
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Os ensaios de cisalhamento direto realizados foram: convencional e com
reversdes multiplas. Os ensaios convencionais foram realizados com solos nas
condicbes inundadas e nas umidades naturais, com a intencdo de determinar
parametros de resisténcia de pico e pos-pico, enquanto que 0s ensaios com reversées
multiplas foram desenvolvidos com solos na condicdo inundada, objetivando a
obtencado de parametros de resisténcia residual dos solos estudados.

Os corpos de prova ensaiados nha condicao inundada ficaram imersos em agua
destilada antes dos ensaios, por um periodo de 24 horas, e, posteriormente, assim
como 0s corpos de prova em umidade natural, foram adensados por mais 24 horas,
até as deformacdes se estabilizarem.

Figura 68 — Moldagem dos corpos de prova para ensaio de cisalhamento direto

Fonte: o autor (2017)

Os corpos de prova foram moldados nos blocos indeformados através de
caixas de moldagem com lado de 04 polegadas (10,16 cm) e altura média igual a 04
cm, na umidade natural e também inundados, na caixa que circunda a célula de
cisalhamento.

O cisalhamento dos corpos de prova foi realizado em prensa com velocidade
constante e igual a 0,025 mm/min., conforme recomendacao de Lambe (1951), Bishop
e Henkel (1962) e Bowles (1978). Foram aplicadas nos diversos ensaios pressdes
confinantes iguais a 25 kPa, 100 kPa, 200 kPa e 300 kPa.

A forca vertical aplicada e a deformacéo dos corpos de prova foram medidas
através de células de carga elétricas com capacidade para 500 kgf e transdutores de
deslocamento com sensibilidade de 0,01 mm.
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Nas figuras 69 a 71 estdo apresentados os resultados dos ensaios da amostra
Am1l na umidade natural, em comparacdo com os correspondentes na condi¢céo
inundada, através das curvas que relacionam a tensdo cisalhante (1) com a
deformacgéo horizontal especifica (en) e das curvas que relacionam a deformacao
vertical especifica (ev) e a deformacgéo horizontal especifica (en). Também sé&o
apresentadas as envoltorias de resisténcia, critério de Mohr-Coulomb, nas condi¢des
de umidade naturais e inundadas, podendo ser observadas a variacdo da coesao (c)
e do angulo de atrito (¢) nas duas condi¢des. Os parametros de resisténcia obtidos
estdo apresentados nas tabelas 11 a 13.

A inundacdo das amostras, e a consequente reducédo do efeito da succédo no
solo, fez diminuir a coesao e sua resisténcia.

A diferenca entre os angulos de atrito interno das amostras foi pequena.

Tabela 11 — Ensaio de cisalhamento direto amostra Am1 — Umidade natural

Amostra Bloco Am 1 Umidade Natural

Tensdo Corpo de 25 100 200 300
Prova (kPa)

Massa Especifica 1,807 1,802 1,796 1,807
Aparente Umido y

(g/cm®)

Deformacgéo 9,637 12,228 12,637 12,264
Especifica ga (%)

Tens&o Normal ¢ (kPa) 27,66 113,94 228,94 341,93
Tenséo Cisalhante © 26,89 76,29 154,49 204,05
(kPa)

Umidade Inicial (%) 14,15 14,22 14,16 14,12
Coeséo (c) (kPa) 13

Angulo de Atrito (¢) 30°

Fonte: o autor (2017)
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Figura 69 - Ensaio de Cisalhamento Direto Umidade Natural amostra Am1
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Tabela 12 — Ensaio de cisalhamento direto amostra Am1 — Umidade natural inundado

112

Amostra Bloco Am1

Umidade Natural Inundado

Tenséo Corpo de 25 100 200 300
Prova (kPa)
Massa Especifica 1,815 1,821 1,824 1,817
Aparente Umido y
(g/cm3)
Deformacéo 13,656 9,329 12,779 12,195
Especifica ga (%)
Tensé@o Normal o (kPa) 28,95 110,28 229,32 341,67
Tenséo Cisalhante © 16,96 66,93 135,55 213,16
(kPa)
Umidade Inicial (%) 14,25 14,15 14,34 14,13
Coesao (c) (kPa) 0
Angulo de Atrito (¢) 27°
Fonte: o autor (2017)
Figura 70 - Ensaio de Cisalhamento Direto Inundado amostra Am1
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Tabela 13 — Ensaio de cisalhamento direto amostra Am1 — Umidade natural inundado “residual”

Amostra Bloco Am1

Umidade Natural Inundado “Residual”

Tensdo Corpo de 25 100 200 300
Prova (kPa)
Massa Especifica 1,815 1,821 1,824 1,817
Aparente Umido vy
(g/cm®)
Deformacgéo 5,853 13,440 9,230 7,510
Especifica ga (%)
Tensdo Normal o (kPa) 26,55 115,53 220,34 324,38
Tenséo Cisalhante t© 6,54 46,36 79,66 172,19
(kPa)
Umidade Inicial (%) 14,25 14,15 14,34 14,13
Coeséo (c) (kPa) 0
Angulo de Atrito (9) 31°

Fonte: O autor, 2017.



Figura 71 - Ensaio de Cisalhamento Direto “Residual” amostra Am1
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Nas figuras 72 a 74 estéo apresentados os resultados dos ensaios da amostra
Am2 na umidade natural, em comparagcdo com os correspondentes na condi¢céo
inundada, através das curvas que relacionam a tensdo cisalhante (1) com a
deformacgéo horizontal especifica (en) e das curvas que relacionam a deformacao
vertical especifica (ev) e a deformacgéo horizontal especifica (en). Também sé&o
apresentadas as envoltorias de resisténcia, critério de Mohr-Coulomb, nas condic¢des
de umidade naturais e inundadas, podendo ser observadas a variacdo da coesao (c)
e do angulo de atrito (¢) nas duas condi¢des. Os parametros de resisténcia obtidos
estdo apresentados nas tabelas 14 a 16.

A inundacdo das amostras, e a consequente reducao do efeito da succédo no
solo, fez diminuir a coesao e sua resisténcia.

A diferenca entre os angulos de atrito interno das amostras foi pequena.

Tabela 14 — Ensaio de cisalhamento direto amostra Am2 — Umidade natural

Amostra Bloco Am2 Umidade Natural

Tensdo Corpo de 25 100 200 300
Prova (kPa)

Massa Especifica 1,816 1,804 1,826 1,819
Aparente Umido y

(g/cm®)

Deformacgéo 12,657 13,163 13,627 13,080
Especifica ga (%)

Tens&o Normal ¢ (kPa) 25,68 115,16 231,56 345,17
Tenséo Cisalhante © 35,83 83,80 155,45 228,84
(kPa)

Umidade Inicial (%) 12,68 12,35 12,55 12,75
Coesao (c) (kPa) 14

Angulo de Atrito (¢) 31°

Fonte: O autor, 2017.



Tensao Cisalhante (kPa)

Tenséo Cisalhante (kPa)

Figura 72 - Ensaio de Cisalhamento Direto Umidade Natural amostra Am2
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Tabela 15 — Ensaio de cisalhamento direto amostra Am2 — Umidade natural inundado

Amostra Bloco Am2

Umidade Natural Inundado

Tenséo Corpo de 25 100 200 300
Prova (kPa)
Massa Especifica 1,815 1,821 1,809 1,811
Aparente Umido y
(g/cm?)
Deformacéo 13,622 13,231 12,736 12,211
Especifica ga (%)
Tensédo Normal ¢ (kPa) 28,94 115,25 229,19 341,74
Tenséo Cisalhante © 21,53 74,63 141,21 221,08
(kPa)
Umidade Inicial (%) 12,27 12,30 12,65 12,43
Coeséo (c) (kPa) 0
Angulo de Atrito (¢) 32°
Fonte: O autor, 2017.
Figura 73 - Ensaio de Cisalhamento Direto Inundado amostra Am2
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Tabela 16 — Ensaio de cisalhamento direto amostra Am2 — Umidade natural inundado “residual”

Amostra Bloco Am2

Umidade Natural Inundado “Residual”

Tenséo Corpo de 25 100 200 300
Prova (kPa)
Massa Especifica 1,815 1,821 1,809 1,811
Aparente Umido vy
(g/cm3)
Deformacgéo 13,698 8,483 12,874 12,566
Especifica ga (%)
Tensao Normal ¢ (kPa) 28,96 109,27 229,55 343,14
Tenséo Cisalhante t© 11,18 48,40 122,75 163,94
(kPa)
Umidade Inicial (%) 12,27 12,30 12,65 12,43
Coesao (c) (kPa) 0
Angulo de Atrito (¢) 26°

Fonte: O autor, 2017
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Nas figuras 75 a 77 estdo apresentados os resultados dos ensaios da amostra
Am3 na umidade natural, em comparagcdo com os correspondentes na condi¢céo
inundada, através das curvas que relacionam a tensdo cisalhante (t) com a
deformacgéo horizontal especifica (en) e das curvas que relacionam a deformacao
vertical especifica (ev) e a deformacgéo horizontal especifica (en). Também sé&o
apresentadas as envoltorias de resisténcia, critério de Mohr-Coulomb, nas condi¢des
de umidade naturais e inundadas, podendo ser observadas a variacdo da coesao (c)
e do angulo de atrito (¢) nas duas condi¢des. Os parametros de resisténcia obtidos
estdo apresentados nas tabelas 17 a 19.

A inundacédo das amostras, e a consequente reducéo do efeito da succdo no
solo, fez diminuir a coesao e sua resisténcia.

A diferenca entre os angulos de atrito interno das amostras foi pequena.

Tabela 17 — Ensaio de cisalhamento direto amostra Am3 — Umidade natural

Amostra Bloco Am3 Umidade Natural

Tensdo Corpo de 25 100 200 300
Prova (kPa)

Massa Especifica 1,808 1,843 1,813 1,824
Aparente Umido y

(g/cm®)

Deformacéo 3,788 13,229 12,608 12,166
Especifica ga (%)

Tensdo Normal ¢ (kPa) 25,96 115,25 228,86 341,56
Tenséo Cisalhante © 25,60 74,93 158,30 216,93
(kPa)

Umidade Inicial (%) 12,12 12,14 12,32 12,29
Coeséo (c) (kPa) 9

Angulo de Atrito (¢) 32°

Fonte: O autor, 2017
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Figura 75 - Ensaio de Cisalhamento Direto Natural amostra Am3
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Tabela 18 — Ensaio de cisalhamento direto amostra Am3 — Umidade natural inundado

Amostra Bloco Am3

Umidade Natural Inundado

Tenséo Corpo de 25 100 200 300
Prova (kPa)
Massa Especifica 1,812 1,820 1,809 1,822
Aparente Umido y
(g/cm?)
Deformacéo 13,657 4,624 12,667 12,190
Especifica ga (%)
Tensdo Normal o (kPa) 28,95 104,86 229,02 341,67
Tenséo Cisalhante © 16,70 63,71 150,42 224,90
(kPa)
Umidade Inicial (%) 12,32 12,05 12,03 12,35
Coeséo (c) (kPa) 0
Angulo de Atrito (¢) 33°
Fonte: O autor, 2017
Figura 76 - Ensaio de Cisalhamento Direto Inundado amostra Am3
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Tabela 19 — Ensaio de cisalhamento direto amostra Am3 — Umidade natural inundado “residual”

Amostra Bloco Am3

Umidade Natural Inundado “Residual”

Tensdo Corpo de
Prova (kPa)

Peso Especifico
Aparente Umido y
(g/cm®)

Deformacéao
Especifica ga (%)
Tensdo Normal o (kPa)
Tenséo Cisalhante ©
(kPa)

Umidade Inicial (%)
Coesao (c) (kPa)
Angulo de Atrito (¢)

25

1,812

13,657

28,95
16,70

12,32

100

1,820

4,624

104,86
63,71

12,05
0
27°

200

1,809

12,667

229,02
150,42

12,03

300

1,822

12,190

341,67
224,90

12,35

Fonte:

O autor, 2017
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Figura 77 - Ensaio de Cisalhamento Direto “Residual” amostra Am3
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A tabela 20 apresenta uma comparacéo entre os parametros de resisténcia de
pico obtidos em algumas cidades da Regido Metropolitana do Recife com os
encontrados neste trabalho e no trabalho de Soares et al. (2017) para a Paraiba.

Verifica-se que a maioria dos solos de Pernambuco apresentam forte carater argiloso
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(argilas e areias argilosas), com excecédo do estudado por Bandeira et al (2004) que
foi um silte arenoso, enquanto que os ensaiados nesta pesquisa apresentam caréater
arenoso (areias siltosas). Esta diferenca € refletida nos valores dos indices de
plasticidade e coesdo dos solos na condicdo natural de umidade, que, nos solos
estudados da Paraiba, sdo menores do que aqueles encontrados em Pernambuco.
Os valores de coesédo dos solos na condicao inundada e de angulo de atrito interno
nas condi¢cdes natural e inundada encontrados em Jodo Pessoa — PB, se aproximam
dos valores encontrados por alguns autores para Pernambuco, enquanto que 0s
valores de coeséo dos solos na condi¢ao natural de umidade séo, no geral, inferiores,

confirmando o carater mais arenoso desses solos.
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Tabela 20 — Parametros de resisténcia de pico de solos da Formacéo Barreiras de Pernambuco e da

Paraiba
Referéncia/Local Tipo de Descricao/Classi IP Condicd c (kPa) o (°)
ensaio ficac&o o de
umidade
Este trabalho/Jo&o Cis. direto Areia Siltosa SM 4-5 Natural 9-14 30-32
Pessoa - PB Inundado 0 27-33
Bezerra (2018) / Cis. direto Areia Siltosa SM NP -5 Natural 4,3-22 31-36
Joao Pessoa - PB Inundado 0-3,4 31-36
Soares et al. (2017)  Cis. direto
/ Jo&o Pessoa - PB - - Natural 9 39
Gusmao Filho et al. Triaxial Areia argilosa SC 31-40 Inundado 20 - 50 20-24
(1986) / Olinda - PE (CUL)
Coutinho et al. Cis. direto  Areia argilosa SC 10-16 Natural 13 31
(1999;2006); Santos
(2001) / Horto Dois
Irméos: Recife - PE Inundado 0 30
Lafayette (2000) / Cis. direto  Areia argilosa SC 11-18 Inundado  7-13 24 - 26
Alto do
Reservatorio:
Recife - PE
Lima (2002) / Alto Cis. direto  Argila arenosa SC 16 Natural 28 31
do Reservatorio: Inundado 10 32
Recife - PE
Lafayette et al. Cis. direto  Areia argilosa SC 9-13 Natural 33-56 33-36
(2003;2005) / Cabo
de S. Agostinho- Inundado 1,5-  33-35
PE 1,8
Silva (2005) / Cis. direto  Areia argilosa SC 12 -13 Natural 43-46 31-45
Camaragibe - PE Inundado 0-3,7 31-35
Bandeira et al. Cis. direto Silte arenoso ML 14 -16 Inundado 12 29
(2004) / Camaragibe
- PE
Silva (2007) / Cis. direto  Areia argilosa SC 12 - 14 Natural 45-47 31-44
Camaragibe - PE Inundado 0-3,7 31-34
Meira (2008) Cis. direto  Areia argilosa SC 79-9.2 Natural 1,0- 28-34
4,2
Inundado 0,4 - 23-26
3,5
Severo et al. / Tibau  Cis. direto Argila baixa 7-19 Natural 116 - 27-32
do Sul - RN plasticidade CL 192
Inundado 23-54 26-30

3.4.3.3 Ensaio de adensamento com drenagem vertical

Fonte: Modificado de Coutinho e Severo, 2009

Para determinar e avaliar parametros de deformabilidade para verificacdo de

possivel colapsibilidade dos solos, foram realizados ensaios edométricos duplos.
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Os ensaios de adensamento com drenagem vertical foram realizados em
corpos de prova com diametro de 8,71 cm, area de 60 cm? e altura igual a 02 cm com
relacdo diametro/altura superior a 2,5 cm, conforme recomendacéo de Lambe (1951)
e Bowles (1978).

Foram utilizadas prensas do tipo Bishop, de fabricacdo nacional, pela Ronald
Top S.A., do tipo convencional, com sistema de cargas através de pesos em pendural,
com relacéo de braco de alavanca 10:1 e células edométricas do tipo anel fixo, e estédo
apresentadas na figura 78.

Nas medidas de variacdo de altura dos corpos de prova, foram utilizados
defectometros mecanicos com sensibilidade de 0,01 mm, fabricados por Mitutoyo.

Figura 78 — Moldagem dos corpos de’Prova_para ensaio de cisalhamento direto
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Fonte: O autor (2017)

Foram moldadas, para cada um dos trés blocos (Aml1, Am2, Am3), duas
amostras, uma para ser ensaiada na condi¢cdo natural e outra na condi¢c&o inundada.
A drenagem vertical foi realizada no topo e na base dos corpos de prova,
utilizando-se papel filtro saturado entre o corpo de prova e as pedras porosas, sendo
estas previamente fervidas até a saturacao e, em seguida, esfriadas com jato de agua.
Foram aplicados estagios de carregamento vertical com uma razdo de
incremento de pressédo Ap/p = 1. As pressdes aplicadas durante os ensaios foram
iguais a: 2,5 kPa, 5,0 kPa, 10,0 kPa, 20,0 kPa, 40,0 kPa, 80,0 kPa, 160,0 kPa, 320,0
kPa, 640,0 kPa e 1280,0 kPa. As pressfes de descarregamento foram 640,0 kPa,
160,0 kPa, e 40,0 kPa.
O tempo de atuacdo de cada estagio de carregamento foi necessario para
ocorrer o adensamento primario, tendo sido adotado como igual a 24 horas.
Os ensaios edométricos duplos foram realizados para avaliar o potencial de
colapso do solo. Seus resultados serdo apresentados através da avaliacdo dos

parametros de compressibilidade e das tensbes de escoamento dos materiais
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estudados. Estao apresentadas, nas tabelas 21 a 23, as condi¢des iniciais e finais das
amostras ensaiadas.

Os valores encontrados para os indices de vazio iniciais dos solos ensaiados
(0,68 — 0,797) estdo de acordo com a faixa de valores de alguns solos da Formacéao
Barreiras de Pernambuco, apresentada por Coutinho e Severo (2009), que sao

apresentados na tabela 24.

Tabela 21 — Condic¢des iniciais e finais da amostra Am1 utilizada no ensaio edométrico duplo

Amostra Am 1 Natural Inundado
Umidade Natural (%) 14,36 14,28
Peso Esp. Umido (kN/m3) 1,688 1,755
Dens. Grédos (g/cm?) 2,652 2,652
Grau de Saturacéo Inicial (%) 47,48 52,10
indice de Vazios Inicial (eo) 0,797 0,727
Pa (kPa) 160 150
C 0,280 0,290
Cs 0,034 0,036

Fonte: O autor (2017)

Tabela 22 — Condi¢des iniciais e finais da amostra Am2 utilizada no ensaio edométrico duplo

Amostra Am 2 Natural Inundado
Umidade Natural (%) 12,56 12,39
Peso Esp. Umido (kN/m3) 1,701 1,768
Dens. Gréos (g/cm?) 2,642 2,642
Grau de Saturacao Inicial (%) 44,37 48,17
indice de Vazios Inicial (eo) 0,748 0,680
Pa (kPa) 200 200
C 0,290 0,280
Cs 0,036 0,038

Fonte: O autor (2017)

Tabela 23 — Condi¢des iniciais e finais da amostra Am3 utilizada no ensaio edométrico duplo

Amostra Am 3 Natural Inundado
Umidade Natural (%) 12,17 12,22
Peso Esp. Umido (kN/m3) 1,719 1,729
Dens. Grédos (g/cm?) 2,654 2,654
Grau de Saturacéo Inicial (%) 44,16 53,18
indice de Vazios Inicial (eo) 0,731 0,722
Pa (kPa) 200 180
C 0,200 0,200
Cs 0,030 0,030

Fonte: O autor (2017)
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Tabela 24 — indice de vazios de alguns solos da Formagc&o Barreiras

Local Referéncia indice de vazios inicial
Paraiba Bezerra (2018) 0,61-0,85
Pernambuco Lafayete (2000) 0,62 - 0,82
Lafayete et. al (2003, 2005) 0,82-0,84
Silva et. al (2005) 0,65 -10,91
Coutinho et. al (1999) 0,62 - 0,69
Bandeira et. al (2004) 0,63 -0,84
Silva (2007) 0,61 0,92
Meira (2008 0,62 — 0,98
Rio Grande do Norte Severo et. al (2006) 0,40 - 0,75
Paraiba Este trabalho 0,68 — 0,797

Fonte: modificada de Coutinho e Severo, 2009.

Nas figuras 79 a 81 estédo apresentados os resultados dos ensaios edométricos
duplos, através de dois tipos de curvas: curvas que relacionam o indice de vazios (e)
e a tensao vertical de consolidacdo em escala logaritmica (logov), € as curvas que
relacionam a deformacado volumétrica especifica em escala linear (ev) com a tensao

vertical de consolidacdo em escala logaritmica (logov).

Figura 79 - Ensaio de Adensamento Duplo
Amostra: Bloco Am1
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Curva de Compressibilidade
Tensao Vertical Efetiva x Deformacao Volumétrica
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b) Deformagéo volumétrica especifica x tensdo vertical de consolidagao
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d) Variacéo do coeficiente de adensamento vertical (Cv) com a tensao vertical de consolidagao da

amostra na condicao natural.

Figura 80 - Ensaio de Adensamento Duplo
Amostra: Bloco Am2
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d) Variagdo do coeficiente de adensamento vertical (Cv) com a tenséo vertical de consolidacéo da
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amostra na condicao natural.

Figura 81 - Ensaio de Adensamento Duplo
Amostra: Bloco Am3
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Curva de Coeficiente de Adensamento
Tensao Vertical Efetiva x Coeficiente de Adensamento
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d) Variacdo do coeficiente de adensamento vertical (Cv) com a tenséo vertical de consolidacdo da
amostra na condicdo natural.

A partir das curvas que relacionam o indice de vazios a tensdo vertical de
adensamento em escala logaritmica (e x log(cv)) foram determinadas, para todas as
amostras, pelo método de Pacheco e Silva, os indices de compressdo (Cc) e
expansao (Cs). Os indices de compressao e expansao foram calculados para as retas
aproximadas definidas entre 100 kPa < ov < 1000 kPa para todas as amostras, sendo
gue os valores de Cc foram determinados sob as curvas de carregamento e os de Cs
sob as de descarregamento.

O maior potencial de colapso obtido foi para o solo da amostra Am1, no valor
de 2,20% para a tensdo de 320 kPa. Para a amostra Am2, o maior valor determinado
foi de 0,955% para a tenséo de 160 kPa. Para a amostra Am3, o valor para o potencial
de colapso foi igual a 1,29% para uma tensao de 160 kPa. O solo nédo é colapsivel.

A velocidade de recalque de um solo é determinada por sua compressibilidade
e permeabilidade, podendo ser expressa através do coeficiente de adensamento (Cv)
para diferentes tensdes. De acordo com o método de Taylor, para o calculo do Cv é
preciso determinar o tempo referente a 90% do recalque (teo).

No geral, verifica-se em todas as amostras, uma tendéncia de diminuicdo do
Cv com o aumento da tenséo vertical de consolidacdo. A variagdo do coeficiente de

adensamento (Cv) na amostra Am1 se deu na faixa de 9,75 a 2,15 x 10”7 m?/s. Na
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amostra Am2 a variacdo ocorreu na faixa entre 9,76 x 107" m?/s a 9,57 x 10® m?/s. Na
amostra Am3, a variacdo aconteceu entre 4,87 x 10" m?/s a 7,44 x 10 m?/s.

Segundo Silva (2007) os valores encontrados para Cv sédo baixos, indicando
gue nos solos amostrados, a compressao primaria tenha ocorrido em um longo
periodo de tempo, com lenta dissipacdo de poro-pressées, e que as deformacdes
cisalhantes nestes solos devem ocorrer de forma essencialmente néo drenada.

Bezerra (2018), também ensaiou amostras indeformadas de uma encosta da
Formacado Barreiras da cidade de Jodo Pessoa. A variagcdo do coeficiente de
adensamento (Cv) foi de 0,17 x 10® m?/s a 2,49 x 10® m?/s. Os valores encontrados
foram da ordem de 10 a 100 vezes maiores que 0s desta pesquisa.

3.4.3.4 Caracterizacdo das amostras deformadas

Foram coletadas 05 amostras deformadas em sacos, aproveitando-se as
escavacoes vizinhas ao local da estaca ensaiada. Tais amostras serviram apenas
para ensaios de caracterizagcdo. Os resumos dos resultados dos ensaios de
caracterizacao estéo apresentados na tabela 25.

Tabela 25 — Resumo dos resultados dos ensaios de caracterizacdo das amostras deformadas.

Amostra Saco 1 Saco 2 Saco 3 Saco 4 Saco 5
(Sacos)

Pedregulho 2 13 20 2 2
(%)

Areia Grossa 15 17 20 11 11
(%)

Areia Média 43 30 30 30 29
(%)

Areia Fina 23 20 15 17 20
(%)

Silte (%) 3 14 10 12 16
Argila (%) 14 6 5 28 22
LL (%) 19,60 NL NL 23,0 23,0
LP (%) 16,56 NP NP 20,37 20,52
IP (%) 3,04 - - 2,63 2,50
Densidade 2,652 2,656 2,659 2,645 2,649
Real (%)

Fonte: O autor, 2017.

Para os ensaios de caracterizagdo em laboratorio, foram coletadas amostras
deformadas em sacos, aproveitando-se as escavagdes dos blocos de coroamento.
Foram, no total, 05 amostras, coletadas a cada metro de profundidade, iniciando na
cota -2.3 m e finalizando na cota -7.5 m. Tal coleta foi realizada apenas com o auxilio
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de uma pa e uma picareta, e uma escada onde um operério ia descendo para as
profundidades desejadas. Na figura 85 pode-se observar o talude de onde foram

coletadas as amostras deformadas.

3.5 SINTESE DO CAPITULO

Sao mostrados dados pluviométricos historicos de Jodo Pessoa, periodos de
reposicao hidrica, de excedentes hidricos e de deficiéncia hidrica.

Trata também da geologia do estado da Paraiba, bem como da cidade de Jodo
Pessoa e da Formacao Barreiras.

Os resultados dos ensaios de laboratério sdo apresentados, e sao feitas

algumas comparacdes com resultados de outros autores.
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4 PROVAS DE CARGA EM ESTACAS ESCAVADAS E INSTRUMENTADAS

Fez-se uma breve descricdo do projeto do estaqueamento da edificacdo e da

instrumentacéo utilizada. Caracterizou-se o perfil do subsolo e a prova de carga.

4.1 INTRODUCAO

Foi realizado um ensaio de prova de carga estatica, do tipo lento (SML), em
uma estaca do tipo escavada, com 18m de comprimento e 0,80 m de diametro, da
fundacdo de um edificio residencial de 34 pavimentos, localizado no Bairro dos
Estados, Jodo Pessoa, Paraiba. O solo é ndo saturado, na Formacao Barreiras da
cidade.

A prova de carga, com a instrumentagcdo da estaca ao longo do fuste, séo a
base dos estudos deste trabalho.

Serdo mostrados os detalhes de projeto da estaca estudada e o perfil de

sondagem mais préximo. Além disso, serdo mostrados os detalhes da prova de carga

realizada.
Figura 82 — Locacéo dos ensaios de campo realizados na obra
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Figura 83 — Canteiro de obras onde foi executada a estaca da pesquisa

Fonte: O autor, 2017.

4.2 CARACTERIZACAO GEOTECNICA DO PERFIL DO SUBSOLO DA ESTACA
ESTUDADA

A investigacdo geotécnica foi composta de sondagens do tipo SPT, somada
com os ensaios de laboratério, em amostras deformadas e indeformadas.

Foram executados 04 furos de sondagem no terreno, com valores semelhantes
do Nspr, mas com algumas variacdes nas espessuras das camadas. O furo de
sondagem mais proximo da estaca ensaiada foi o SP03, locado na figura 82.

Analisando este perfil de sondagem, apresentado na figura 84, observa-se uma
camada de areia siltosa, cor cinza escura/marrom, medianamente compacta, com
espessura igual a 1,15 m. Nesta camada, o Nspr variou entre 2 e 15 golpes.
Subjacente a esta camada, encontra-se silte arenoso, com veios de arenito, cor
variegada e muito compacto, com espessura igual a 3,0 m. Os valores do Nspr
variando entre 15 e 46. Abaixo desta camada, segue-se silte argilo-arenoso, cor
marrom, vermelho e variegado, médio, rijo e duro. Sua espessura € igual a 12.0 m.

Seguindo-se a sondagem, encontrou-se um silte arenoso, pouco argiloso com
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pedregulho, cor variegada e duro, com espessura igual a 5.0 m. O valor do Nspt variou

entre 24 e 50 golpes.

Figura 84 — Sondagem mais proxima a estaca: SP03
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Fonte: O autor, 2017.
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4.3 PROVA DE CARGA

Detalhou-se o projeto geotécnico e estrutural da estaca e do bloco de coroamento

provisorio para a prova de carga.

4.3.1 Detalhe de projeto da estaca ensaiada

A obra em estudo apresenta fundacdes em estacas escavadas, com diversos
diametros e profundidades. Isso se deve ao fato de ser um edificio com cargas muito
diferentes nas fundacdes, onde a torre principal apresenta 34 pisos, e a periferia do
edificio, composta por garagens e pavimento de lazer, apresenta 03 pisos. Dessa
forma, o edificio possui estacas na torre com diametros iguais a 0,70 m, 0,80 m e 0,90
m, e na periferia estacas com diametros iguais a 0,30 m, 0,40 m e 0,50 m. Quanto ao
comprimento do fuste das estacas, todas as estacas da torre possuem 18,0 m. Ja as
estacas da periferia, possuem comprimento variando entre 13 e 16,0 m. A tabela 26
ilustra as informacdes descritas, bem como suas respectivas cargas de trabalho.

Tabela 26 — Caracteristicas das estacas do edificio
CARACTERISTICAS

¢ (M) QUANTIDADE (un)  COMPRIMENTO (m) CARGA DE
TRABALHO (kN)
0,30 26 13,0/15,0 350
0,40 21 16,0 650
0,50 18 18,0 1000
0,70 03 18,0 1900
0,80 58 18,0 2500
0,90 23 18,0 3000

Fonte: O autor, 2017.

O concreto utilizado nas estacas foi especificado com resisténcia caracteristica
fck > 20 MPa.

Tanto a estaca ensaiada como as estacas de reagcdo possuiam diametro igual
a 0,80 m. Foi aproveitada a fundacao de um pilar da torre. Tratava-se de um bloco de
coroamento com 09 estacas de diametro igual a 0,80 m. A estaca central foi
instrumentada para posterior prova de carga e as demais foram utilizadas como
reacao. A figura 85 mostra o conjunto de nove estacas, onde a central foi a estaca

ensaiada e as demais foram estacas de reacao.
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Figura 85 — Estaca teste (
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Fonte: O autor, 2017.

O detalhamento da estaca esta indicado na figura 86. Sua armadura
longitudinal foi composta de 8 barras de 20.0 mm com 8 metros de comprimento.
Como armadura transversal, utilizou-se estribos de 8.0 mm espacados a cada 20
centimetros. Além da armadura de projeto da estaca, foi inserida uma barra
longitudinal de 12.5 mm no eixo da estaca, com as barras instrumentadas com strain
gages, que posteriormente fariam as medi¢des para esta pesquisa. Para a realizacao
da prova de carga, no topo da estaca foi concretado provisoriamente um bloco de

coroamento, onde foi aplicada a carga.

Figura 86 — Detalhe da armadura da estaca ensaiada
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O bloco da estaca teste foi projetado com dimensfes 1,0 m x 1,0 m x 1,0 m,
com armadura de agco CA 50, conforme figuras 87 e 88. Sua armacédo € com estribos

nas trés direcdes, com barras de 16.0 mm.

Figura 87 — Detalhe do bloco provisoério da estaca teste
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Fonte: O autor, 2017.
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Figura 88 — Armadura do bloco provisorio da estaca teste

Fonte: O autor, 2017.

Na concretagem do bloco, foi tomado muito cuidado com o nivelamento do topo
do bloco, bem como em deixar uma superficie bem lisa, de forma que ndo houvesse

problemas no apoio do cilindro hidraulico e posterior risco de instabilidade do sistema.

4.3.2 Sistemade reacao das estacas (Estaca teste)

A prova de carga foi realizada em conformidade com a NBR 12.131/2006, para
prova de carga estatica a compresséo, do tipo lenta (SML).

A estaca ensaiada foi do tipo escavada a trado mecanico, com diametro igual
a 0,80 m. O comprimento de projeto foi igual a 18,0 m, com cota de implantacdo igual
a -2.0 m e carga de trabalho igual a 2.500 kN. A carga do ensaio foi igual a 5.000 kN.
A tabela 27 resume o ensaio.

O ensaio iniciou-se no dia 02/03/2017 com os carregamentos lentos, e

encerrou-se no dia 03/03/2017, com o descarregamento completo.

Tabela 27 — Caracteristicas do ensaio

TIPO ) COMPRIMENTO CARGA CARGA MAX.
TRABALHO ENSAIO
ESCAVADA 0,8m 18,0 m 2.500 kN 5.000 kN
TRADO
MECANICO

Fonte: O autor, 2017
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4.3.3 Metodologia

Descreveu-se cada etapa da prova de carga: o carregamento, o sistema de

reacao e o sistema de medicao.

4.3.3.1 Carregamento

O carregamento do ensaio foi realizado em dez estagios sucessivos com
leituras de deslocamento realizadas nos tempos 2, 4, 8, 15 e 30 minutos. Em cada
estagio a carga era mantida até a estabilizacdo dos deslocamentos (NBR
12.131/20086).

A carga maxima foi mantida por um periodo de 12 horas, apés estabilizacao
dos recalques, a partir do qual é realizado o descarregamento em cinco estagios de
15 minutos cada. Os dados do carregamento sdo mostrados na tabela 28.

Tabela 28 — Estagios de carga aplicados no ensaio

CARREGAMENTO DESCARREGAMENTO

Estagio Carga Estagio Carga

1° 500,0 kN 1° 4000,0 kN

2° 1000,0 kN 2° 3000,0 kN

3° 1500,0 kN 3° 2000,0 kN

4° 2000,0 kN 4° 1000,0 kN

5° 2500,0 kN 5° 0,0 kN

6° 3000,0 kN - -

7° 3500,0 kN - -

8° 4000,0 kN - -

9° 4500,0 kN - -

10° 5000,0 kN - -

Fonte: O autor, 2017.

4.3.3.2 Sistema de reacdo

O sistema de reacdo foi constituido por um conjunto de vigas metalicas
ancoradas em barras de a¢o. As vigas sao compostas por perfis laminados Gerdau

duplo W610 x 140, com inércia compativel aos esfor¢cos aplicados. Sua estrutura foi
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reforcada com chapas soldadas, formando “costelas”, para aumento de sua
resisténcia ao cisalhamento.

As barras de tirantes sdo engastadas em 08 estacas escavadas a trado
mecanico (¢800 mm), com comprimento ancorado de 14,0 m. O aco € do tipo Incotep,
dimensionado para carga de tracdo de 625 kN. As figuras 89, 90 e 91 ilustram o

esquema do sistema de reacao.

Figura 89 — Sistema de reacdo da prova de carga em planta
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Figura 90 — Sistema de reacdo da prova de carga em corte
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Fonte: O autor, 2017.

Figura 91 — Sistema de reagao da prova de carga na obra
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Fonte: O autor, 2017.
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4.3.3.3 Sistema de medicao

A aplicacdo do carregamento deu-se através de macaco hidraulico
PONTEMAC, acionado por bomba manual. O conjunto tem capacidade para 6000 kN.
A carga foi aplicada no topo da estaca, através do bloco de coroamento provisorio,
construido como elemento de transmisséo.

A leitura das cargas é feita através de mandémetro analogico de 4”. O dispositivo
tem duas escalas de leitura, kgf/cm? e Ibf/pol?.

As medidas de deformacao sdo realizadas com 04 extensémetros mecanicos
da marca MITUTOYO, com curso de 50,0 mm e precisao de 0,01 mm. Os medidores
foram instalados nos vértices do bloco de coroamento. Os deslocamentos das estacas
de reacdo foram medidos por niveis laser, instalados remotamente, dirigidos para

réguas milimetradas fixadas nas barras de tirantes. A figura 92 mostra o sistema de

medicao

Figura 92 — Sistemas de medicéo

Fonte: O autor, 2017.
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4.4 PREPARACAO DA INSTRUMENTACAO

A estaca teste desta pesquisa foi instrumentada ao longo do fuste. Foi instalada
uma barra de aco de diametro 12.5 mm de aco CA 50 e comprimento igual 0,30 m. O
posicionamento da instrumentacdo foi pré-determinado na secdo de referéncia
(imediatamente abaixo do bloco de coroamento e sem contato com o solo), 6 m de
profundidade, 12 m de profundidade e 18 m de profundidade (ponta da estaca). O
extensdmetro elétrico de resisténcia relaciona pequenas variacfes de dimensédo com
variagbes equivalentes em sua resisténcia elétrica. Quando submetido a forca de
tracdo, a resisténcia do condutor aumenta e, quando submetido a forca de
compressao, a resisténcia do condutor diminui.

Quando se utiliza extensémetros elétricos, a obtencdo de deformacdes é de
maneira indireta. As resisténcias elétricas sdo solidarizadas a uma barra de aco, e
assim fornecem valores de deformacdo quando submetidas a solicitacdo e a uma
pequena corrente elétrica.

Nesta pesquisa, foi utilizada a ponte completa com o objetivo de eliminar efeitos
de flexdo e temperatura. Desta forma, obtém-se as deformacgbes causadas pelo
carregamento axial (ALBUQUERQUE, 2017).

A seguir, descreve-se a técnica utilizada:

1) As barras de aco CA 50 de 12.5 mm séo colocadas em um torno mecanico,
para remocdo das nervuras. Em seguida, inicia-se um processo de lixamento
para retirada de imperfeicées. E utilizada a lixa n° 120. Posteriormente utiliza-
se a lixa n° 150 para acabamento final, com pequenas ranhuras diagonais para
aumentar a aderéncia do extensémetro elétrico strain gage na armadura. Com
o auxilio de gaze ou algodado, deve ser aplicado um desengordurante. As
figuras 93 e 94 ilustram esta primeira etapa.

2) Como segunda etapa, realiza-se a colagem do strain gage na barra de aco.
Aplica-se o adesivo na parte de tras do strain gage e realiza-se a uniao entre

ambos. A figura 95 ilustra esta etapa.
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Figura 93 — Limpeza da barra

b)
Fonte: O autor, 2017.

Figura 94 — Barra preparada

Fonte: O autor, 2017.
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Figura 95 — Etapa de colagem dos strain gages

- "*
Fonte: O autor, 2017.

3) Os terminais utilizados foram do tipo TF 7 (KYOWA), os strain gage foram do
tipo KFG2-120-D16-11 (KYOWA), cabos do tipo 4x26 agw (E), a resina de
isolamento elétrico (SCOTCHAST 3M), a borracha de silicone do tipo SK
(EXCEL SENSORES) e a resina silicone do tipo RK (EXCEL SENSOREYS).
Soldam-se os fios entre os strain gages, formando um circuito de ponte
completa. Ver figura 96.

Figura 96 — Montagem do circuito

a) B b)

Fonte: O autor, 2017.

4) Com o circuito pronto, inicia-se a etapa de protecdo do sistema. Coloca-se
resina apropriada e fita de alta fusdo, que evita curto circuito, efeitos térmicos
e, principalmente, protege contra choques mecanicos que poderiam ocorrer na

colocacdo dos strain gages no interior da estaca e também no momento da
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concretagem da estaca (figuras 97 e 99). Antes de encerrar 0 processo, todas
as barras de 12.5 mm devem ser submetidas a ensaios de tracéo (figura 98),
para que se tenha a certeza que o sistema ndo apresenta falhas. O ensaio de
tracao é realizado em laboratorio.

Figura 97 — Protec&o do sistema com resina

Fonte: O autor, 2017.

Figura 98 — Ensaio de tragcdo Figura 99 — Barra finalizada

[Emic

Fonte: O autor, 2017.
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45 INSTRUMENTACAO E EXECUCAO DA ESTACA TESTE

Por se tratar de uma obra privada, foi executada uma estaca teste com diametro
igual a 0,80 m e comprimento igual a 18,0 m, ou seja, a estaca seria aproveitada
posteriormente. Foi escolhido um bloco com 09 estacas do préprio edificio, onde a
estaca central foi ensaiada e as 08 restantes foram usadas como reacédo. A distancia
entre eixos das estacas é de 2,0 m.

No total, foram colocados 04 strain gages ao longo da profundidade, no eixo da

estaca. A figura 100 indica o posicionamento da instrumentacgéao.

Figura 100 — Posicionamento da instrumentagéo
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Fonte: O autor, 2017.
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Deu-se inicio a preparagdo para seu posicionamento no interior do fuste da
estaca. Para tal, as barras foram amarradas em uma barra de agco com comprimento
de 18,0 m. Cada extensdmetro elétrico possui seu fio, que segue até o topo da estaca,
para posterior ligagdo com o leitor. Cada barra instrumentada possuia um namero,
para identificar seu respectivo extensdbmetro, sua profundidade, bem como saber o
quanto da carga aplicada estava chegando em cada nivel de instrumentacao (figura
101).

Figura 101 — Identificadores das barras

Fonte: O aljtor, 2017.

Com todas as barras e fios identificados, cada uma delas foi amarrada a um
vergalh&o (Figura 102).
_Figura 102 — Barr

instrumentada unida ao vergalhdo
T ST T — \
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Com todas as barras unidas ao vergalhao, para posterior icamento e colocacao
no eixo da estaca. O vergalhdo central com 18m foi confeccionado unindo-se dois
vergalhdes, o primeiro com 12 m e o segundo com 7 m, ficando 1 m de emenda (figura
103). Contou-se com o auxilio da lanca do concreto para icar e inserir o vergalhdo no

centro da estaca (figuras 104 e 105).

5=

s

) ch‘)nrte: é{utor, 2017. ‘

¥ (5

Figura 104 — Vergalh&o instrumentado igcado

Fonte: O auto, 2017.
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Figura 105 — Vergalh&o instrumentado posicionado no eixo da estaca
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Fonte: O autor, 2017.
Durante as etapas de insercdo das barras instrumentadas e concretagem,
houve um cuidado para ndo se perder a instrumentacéo: atencao para nao partir os
fios, ndo deslocar a barra do eixo da estaca e para ndo danificar a protecdo dos strain
gages. Todos os fios que vinham dos strain gages foram unidos por dentro de um
tubo, e suas extremidades foram colocados no interior de uma caixa de madeira (figura
106). Como a prova de carga foi executada 21 dias apos a concretagem, tais medidas
garantiram a integridade dos fios, pois uma obra apresentava extenso movimento de
pessoas e maquinas.

Figura 106 — Concretagem da estaca teste e protecdo da instrumentacao
7\1( ! 2} e = =1} = =
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Fonte: O autor, 2017.
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Com a estaca concretada, foi necesséario a espera de 21 dias para o concreto
ganhar resisténcia. Vencido o prazo, pode-se iniciar a ligacdo das barras

instrumentadas com o leitor e posteriormente a realizacdo da prova de carga. Cada

strain gage foi ligado a uma unidade da caixa de leitura (figuras 107 e 108).

Figura 107 — Ligacdo da fiacdo com a caixa de leitura
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Fonte: O autor, 2017

Figura 108 — Ligac¢des das barras instrumentadas na caixa de leitura modelo P3 micro measurements
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Fonte: O autor, 2017
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Com os 04 instrumentos ligados a caixa de leitura, procedeu-se a ligacdo da
caixa de leitura ao computador. Com isto, fez-se a leitura inicial e o ensaio estava apto

a ser iniciado (figuras 109 e 110).

Figura 109 — Caixa de leitura ligada ao computador

Fonte: O autor, 2017

Figura 110 — Anotacdo das leituras iniciais
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A escavacdo de todas as estacas foi realizada com um trado helicoidal
acoplado a um caminhdo (figura 111). Devido ao sistema de perfuragdo mecanica, a

estaca estudada nesta pesquisa € denominada de estaca escavada a trado mecanico.

Figura 111 — Perfuratriz

Apés o processo de escavagdo da estaca até a profundidade desejada,
procedeu-se a troca do trado para a limpeza da ponta da estaca, retirando-se o solo
que esta fofo e solto no fundo da estaca (figura 112 e 1113).

Figura 112 — Trados de escavagéo Figura 113 — Trado de limpeza
- { o o

3.

Fonte: O autor, 2017.
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Escavacao e limpeza de ponta realizadas, prepararam-se as armaduras das
estacas de reagdo e de teste, com posterior colocacdo em seu interior. Tal

procedimento foi realizado com o auxilio de um trator (Figuras 114 e 115).

Figura 114 — Armaduras das estacas Figura 115 — Colocacdo da armacéo na estaca
I /) : L

b

Fonte: O autor, 2017.

Antes da concretagem da estaca, foi inserida uma barra instrumentada, na
estaca ensaiada, com o objetivo de obter informacdes com relagéo a transferéncia de
carga em profundidade para uma estaca de 18 m de comprimento, submetida a
carregamento axial de compressdo. Nesta barra, os extensdbmetros elétricos foram
colados em niveis pré-estabelecidos. Finalmente, as estacas (teste e de reagéo) foram
concretadas (Figuras 116 a 118).

Figura 116 — Estaca armada e instrumentada Figura 117 — Concretagem da estaca

- ‘\}.,

Fonte: O autor, 2017.
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Fonte: O autor, 2017.

4.6 SINTESE DO CAPITULO

S&do mostrados os detalhes de projeto da estaca ensaiada, tais como:
comprimento, armaduras, fck, quantidades de estacas na obra.

A instrumentacdo exige toda uma preparacdo e cuidado na colagem dos
extensémetros elétricos, bem como a escolha e certeza do posicionamento dos strain
gages no interior da estaca. A secao de referéncia ndo fica em contato com o solo.

Com fotos ilustrativas, o sistema de reacdo foi detalhado, inclusive com a

indicacdo da carga da carga de trabalho e de ensaio.
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5 APRESENTACAO E ANALISE DOS RESULTADOS

Neste capitulo sdo apresentados e discutidos os resultados da prova de carga
instrumentada. Com base nos resultados, foram obtidos:

e Curva carga x recalque;

e Modulo de elasticidade da estaca;

e As cargas nos niveis instrumentados ao longo do fuste da estaca;

e O atrito lateral entre dois niveis instrumentados consecutivos;

e A carga de ponta;

e A curva de transferéncia de carga ao longo da profundidade;

e O atrito lateral médio em fun¢éo do deslocamento médio ao longo do fuste;

e Aplicacéo das leis de Cambefort;

e A comparacao da carga de ruptura com a extrapolagdo da curva carga x

recalque em relacdo ao estimado inicialmente.

51 CURVA CARGA X RECALQUE

A figura 119 apresenta a curva carga x recalque, obtida na prova de carga
realizada na estaca escavada a trado mecanico, com diametro igual a 0,8 me 18,0 m
de profundidade, executada na formacéo barreiras da cidade de Jodo Pessoa — PB.

O carregamento maximo aplicado foi de 5000 kN e o recalque correspondente

foi de 10,80 mm. A tabela 29 mostra os recalques para cada estagio de carregamento.

Tabela 29 — Estagios de carga com seus respectivos recalques obtidos no ensaio

Carregamento Descarregamento
Estagio Carga Recalque (%) Estagio Carga Recalque
Recalque/Diametro

1° 500 kN 0,12 mm 0,015 1° 4000 kN 10,71 mm

2° 1000 kN 0,22 mm 0,0275 2° 3000 kN 9,69 mm

3° 1500 kN 0,44 mm 0,0550 3° 2000 kN 8,74 mm

4° 2000 kN 0,74 mm 0,0925 4° 1000 kN 7,99 mm

5° 2500 kN 1,12 mm 0,14 5° 0000 kN 7,44 mm

6° 3000 kN 1,56 mm 0,195 - - -

7° 3500 kN 2,22 mm 0,2775 - - -

8° 4000 kN 3,22 mm 0,4025 - - -

9° 4500 kN 4,70 mm 0,5875 - - -

10° 5000 kN 10,80 mm 1,35 - - -

Fonte: O autor, 2017.
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Figura 119 — Curva carga x recalque estaca ensaiada
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Fonte: O autor, 2017.

Durante o ensaio, ndo se atingiu a ruptura. Quando a ruptura néo € definida,
seja pela interrupcdo da prova de carga por motivos de custo, prazo, sistema de
reagao insuficiente ou precaugao para nao danificar o elemento estrutural ensaiado,
recomenda-se extrapolar a curva carga x recalque (ALONSO, 1991; PRESA &
POUSADA, 2004). Em razao disso, através dos métodos de extrapolacdo de Décourt
(2008), Chin (1996), Van der Veen (1953) e Van der Veen modificado por Aoki (1976),
extrapolou-se a curva carga X recalque.

Porém, Niyama et al (1996) adverte que o ideal é levar a prova de carga a
ruptura ou a ocorréncia de grandes recalques. As figuras 120 a 126 mostram a
extrapolacéo da curva carga x recalque, bem como a carga de ruptura estimada por

cada um dos métodos.
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5.1.1 Método de Décourt (1996)

Figura 120 — Curva carga x recalque ajustada (Décourt)
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Pelo resultado acima, a carga estimada de ruptura € igual a 7165 kN

5.1.2 Método de Chin (1976)

Figura 121 — Curva carga x recalque ajustada (Chin)
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Figura 122 — Carga estimada de ruptura (Chin)

Tabela - Dados do Ensaio

P (kn) P (mm]
500,0 0,1
1000 0,2
1500 0,4
2000 0,7
2500 1,1
3000 1,6
3500 2,2
4000 3,2
4500 4,7
5000 10,8

[ Destaca = 800 mm ]

[ Eliminar 3 puntu{s]]
RESULTADOS
R= 5650 kn
a= 0,00018
b = 0,00024
r*= 0,99959

Pelos resultados acima, a carga estimada de ruptura é igual a 5650 kN.

5.1.3 Método de Van der Veen (1953)
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Figura 123 — Curva carga x recalque ajustada (Van der Veen)
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Figura 124 — Carga estimada de ruptura (Van der Veen)

Tabela - Dados do Ensaio

P (kn) P (mm) [Destaca =| 800 |mm ]
0 0,0

500 01

OO 0,2 RESULTADOS
1500 0,4

2000 0,7 R= 5020 kn
2500 1,1 az 0,51036
3000 1,6 2= 0,99762
3500 2,2
4000 3,2
4500 4,7

5000 10,8

Pelos resultados acima, a carga estimada de ruptura é igual a 5020 kN

5.1.4 Método de Van der Veen modificado por Aoki (1976)

Figura 125 — Curva carga x recalque ajustada (Van der Veen modificado por Aoki)
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Figura 126 — Carga estimada de ruptura (Van der Veen modificado por Aoki)

Tabela - Dados do Ensaio

P (kn) P (mm) [[:IF_.“E'[:E| = 800 |mm ]
0 0,0

500 0,1

1000 9,2 RESULTADOS

1500 0,4

2000 0,7 R= 5030 kn

2500 1,1 a= 0,46071

3000 1,6 b= 0,13480

3500 2,2 2= 0,99913

4000 3,2

4500 4,7

5000 10,8

Pelos resultados acima, a carga estimada de ruptura € igual a 5030 kN
A tabela 30 resume os valores estimados da carga de ruptura a partir da

extrapolacdo da curva carga x recalque.

Tabela 30 — Resumo dos valores da carga de ruptura estimados por extrapolacéo

METODO CARGA DE RUPTURA (kN)
Décourt 7165
Chin 5650
Van der Veen 5020
Van der Veen modificado por Aoki 5030

Fonte: O autor, 2017.

Os métodos de Chin, Van der Veen e Van der Veen modificado por Aoki, para
pouco deslocamento, ndo se mostraram adequados para estimativa da carga de
ruptura, por extrapolacdo. Magalhdes (2005) apresenta trés alternativas de curva
carga x recalque na figura 127, em que:

* Prova de carga interrompida no trecho elastico (figura 127a): muito dificil a
determinacado da carga ultima;

* Prova de carga interrompida no inicio da plastificacdo do sistema solo-estaca

(figura 127b): é possivel prever a carga ultima através de métodos de extrapolacgéo;
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* Prova de carga com grandes deformacdes para pequenos incrementos de
carga (figura 127c): a carga ultima é evidente, ndo necessitando de métodos de

extrapolacao.

Figura 127 — Alternativas da curva carga x recalque em provas de carga

carga (kN) carga (kN) carga (kN)

.

recalque (mm)
recalque (mm)
recalque (mm)

(a) (b) (c)

Fonte: MAGALHAES (2005)

Diante do exposto, os métodos de extrapolacdo ndo foram bons para o nivel de
carregamento aplicado e para o nivel de recalque atingido. Com excecao de Décourt
(2008), os métodos de extrapolacao estimaram uma carga Ultima muito baixa, onde
se sabe que a estaca ainda possuia uma boa reserva de capacidade de carga, pois
no ensaio o valor do recalgque foi muito baixo (1,35% do diametro). Para estar préxima
da carga de ruptura, os deslocamentos deveriam ser muito maiores, pelo menos

acima do valor de 10% do diametro, ou seja, acima de 8 cm.

5.2 GRAFICO CARGA X DEFORMACAO ESPECIFICA (TOPO DA ESTACA)

Para a determinacdo do modulo de elasticidade da estaca, faz-se o0 uso da lei
de Hooke. A lei de Hooke é uma lei da fisica relacionada a elasticidade dos corpos, e
serve para calcular a deformacgéo causada pela forca que é exercida sobre um corpo.
Estas deformacgdes podem ser de diversos tipos: compressao, tracdo, flexao, torgéo,
etc. No caso em particular desta pesquisa, a estaca estd submetida a forca de

compresséo. Tais deformacgOes podem ser elasticas ou plasticas:
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e As deformacdes elasticas desaparecem quando a forca que as originaram
séo retiradas;

e As deformacgdes plasticas permanecem mesmo apos a retirada das forcas
gue as originaram.

A lei de Hooke é dada pela equacéo 5.1:
c=¢.E (54)
Onde:

o - Tensao (o = F/A);
¢ - Deformacéao especifica (¢ = A4L/L), adimensional;

E - Médulo de elasticidade ou médulo de Young.

Figura 128 — Lei de Hooke

o
teax=—=FE
£,

i

o=F-£& — Lel de Hooke

& =— (55)

Através da Lei de Hooke, pode-se tracar uma reta, forga x deformacéo, onde a
inclinacdo desta reta € igual ao produto E.A. Tendo-se a area da estaca, consegue-se
determinar o modulo de elasticidade.

Também com o produto E.A, pode-se calcular a carga transmitida a ponta da
estaca em cada carregamento aplicado. O produto E.A é também chamado de rigidez
axial da estaca.

Com incrementos de carga conhecidos aplicados na estaca e da consequente

leitura de deformacdes na instrumentacéo instalada na secéo de referéncia da estaca,
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constroi-se a curva tensdo x deformacéo, onde a inclinacdo da reta é o moédulo de
elasticidade. O produto E.A é de suma importancia para calcular as cargas nos demais
niveis instrumentados. O valor do produto E.A para a estaca desta pesquisa foi de
21.656.548 kN.

A figura 129 mostra todas as curvas carga x deformagdo em cada nivel
instrumentado. Para a determinacéo do produto E.A tomou-se a secao de referéncia.
A secdao de referéncia encontra-se logo abaixo do bloco de coroamento, e ndo tem
contato com o solo.

Verifica-se que para a carga de ensaio (5000 kN) a estaca atingiu um recalque
igual a 10,80 mm, ou seja, 1,35% do seu diametro. Como o0 ensaio ndo levou a estaca
a ruptura, tentou-se, por extrapolacéo, estimar a carga de ruptura. Contudo, conforme
dito anteriormente, os métodos de extrapolacdo ndo se mostraram adequados para
este valor de carregamento.

Na tabela 31 encontram-se indicados os valores da carga no topo, nos niveis
instrumentados e na ponta. Nota-se que, para a carga do ensaio, 0 percentual de
carga que chegou a ponta foi muito baixo, com valor igual a 2,94%, confirmando que

as estacas escavadas sdo estacas de atrito.

Figura 129 — Curvas Carga x Deformacéo Especifica da Estaca
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Fonte: O autor, 2018
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Tabela 31 - Valores de carga no topo, nos niveis instrumentados.

CARGA NO CARGA NO NIVEL INSTRUMENTADO (kN) % DE PONTA
TOPO (kN)
0 0,50 m 6,0m 12,0 m 18,0 m
0 0 0 0 0 0
500 463 234 59 0 0
1000 907 435 88 0 0
1500 1409 825 234 0 0
2000 1981 1332 463 29 1,45
2500 2525 1811 729 59 2,36
3000 3028 2287 1028 59 1,97
3500 3564 2798 1383 88 2,51
4000 4027 3249 1712 88 2,20
4500 4489 3709 2077 103 2,29
5000 4949 4141 2469 147 2,94

Fonte: O autor, 2017.

A escolha dos niveis instrumentados ocorreu da seguinte forma: colocou-se um
strain gage na secgédo de referéncia, que fica logo abaixo do bloco de coroamento e
acima do nivel do solo. Com ele pode-se calcular o médulo de elasticidade da estaca.
Colocou-se um strain gage na ponta da estaca, para verificar se chegava alguma
carga na ponta. Os outros dois foram locados dividindo-se a estaca em partes iguais.

Observando-se a tabela 31, percebe-se que ndo ha mobilizacdo da ponta para
os trés primeiros estagios de carregamento. A mobilizacdo da ponta vai crescendo
lentamente durante o processo de incremento de carga, atingindo um percentual
maximo de 2,94% do carregamento ensaiado. Assim sendo, verifica-se que a maior
parte da carga aplicada no topo da estaca foi absorvida por atrito lateral, mesmo nos
estagios de carregamento mais elevados.

Na figura 130 esta representada graficamente a transferéncia de carga ao longo

da profundidade.
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Figura 130 — Gréfico de transferéncia de carga ao longo da profundidade
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Fonte: O autor, 2017.

O gréfico apresentado na figura 130, mostra a carga medida no interior da
estaca em qualquer profundidade. Verifica-se que quanto maior a profundidade
analisada para qualquer estagio de carregamento no topo, menor é o valor medido e
a curva tende ao eixo das ordenadas. Isso se deve ao fato que a carga vai sendo
absorvida pelo solo adjacente, por atrito.

Nos estagios de carregamento mais elevado, observa-se que as retas possuem
uma tendéncia a ficarem paralelas, indicando que a absorcao pelo atrito lateral chegou
ao seu limite, passando a mobilizar a ponta.

Com os dados da tabela 31, construiu-se os diagramas de atrito lateral unitario
ao longo da profundidade, em funcao de cada carregamento aplicado durante a prova
de carga. A figura 131 apresenta o grafico de distribuicdo do atrito lateral ao longo da

profundidade.
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Figura 131 — Atrito lateral ao longo da profundidade
1000 KN
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Fonte: O autor, 2017.

Definindo-se:
e Trecho 01 — Compreendido entre a cota — 0,50 m e a cota — 6,0 m;
e Trecho 02 — Compreendido entre a cota— 6,0 m e a cota— 12,0 m;

e Trecho 03 — Compreendido entre a cota— 12,0 m e a cota — 18,0 m.

Ao observar a figura 131, nota-se que nos primeiros incrementos de carga de
topo nas estacas, o0 atrito lateral unitario no trecho 01 é claramente superior em relacéo
aos trechos 02 e 03. A partir do quarto incremento de carga, o atrito lateral unitario no
trecho 02 ultrapassa o trecho 01. No sétimo incremento de carga ocorre quase uma
igualdade do atrito lateral unitario dos trechos 02 e 03, e a partir dai até o ultimo
incremento de carga, o terceiro trecho supera os demais. A tabela 32 sintetiza os

valores do atrito lateral unitario maximo, dados pela figura 131.
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Tabela 32 — Atrito lateral unitario maximo obtido na prova de carga
ATRITO LATERAL

AREA LATERAL AREA LATERAL AREA LATERAL
13,82 m? 15,08 m? 15,08 m? CARGA (kN)
TRECHO TRECHO TRECHO
0,5-6,0m 6,0-12,0m 12,0-18,0m
kPa kPa kPa 0
19 12 4 500
41 23 6 1000
49 39 16 1500
48 58 29 2000
50 72 44 2500
52 83 64 3000
51 94 86 3500
54 102 108 4000
57 108 131 4500
62 111 154 5000

Fonte: O autor, 2017.

As figuras 132 e 133 apresentam os graficos obtidos para as Leis ou Relacdes
de Cambefort. Tais relacdes expressam o atrito lateral unitdrio em funcdo dos
deslocamentos ao longo do fuste da estaca e a reagdo da ponta em funcdo do

deslocamento da ponta.

Figura 132 — Atrito lateral unitario médio ao longo do fuste em fun¢&o do deslocamento médio
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Fonte: O autor, 2017.
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Figura 133 — Reacédo de ponta x deslocamento acumulado da ponta da estaca
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Fonte: O autor, 2017.

Na figura 132, onde é expressa a primeira relacdo de Cambefort, pode-se
observar que o deslocamento, no momento em que o atrito lateral unitario médio esta
iniciando a saturacéo, foi de 4,4 mm. Também é possivel verificar que o atrito lateral
unitario médio, no momento em que o carregamento do ensaio chega ao seu maximo
valor, j4 esta proximo de seu valor maximo, pois o grafico segue de forma acentuada
para ficar horizontal.

Na figura 133, verifica-se que nao houve esgotamento da reagéo de ponta, visto
gue o grafico mostra um crescimento continuo, e da mesma forma pode-se afirmar
gue ainda ha uma boa reserva de carga, pois para o nivel de carregamento ao qual a
estaca foi submetida, ndo se percebe que a curva esteja préxima de um ponto de
inflexao.

Deste modo, percebe-se que foram necessarios pequenos deslocamentos para
a plena mobilizacdo do atrito lateral, com fuax igual a 110 kPa, enquanto o
deslocamento da ponta da estaca era incipiente e ainda se processava. Quando da
saturacao do atrito lateral ao longo do fuste, a ponta da estaca desenvolvia apenas

uma fragdo de sua reacdo maxima.
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5.3 APLICACAO DOS METODOS DE PREVISAO DE CAPACIDADE DE CARGA
A ESTACA TESTE

Apresentam-se a seguir os resultados de carga de ruptura obtidos através da
utilizacdo de métodos semiempiricos. Os métodos utilizados foram: Pedro Paulo
Costa Velloso, Aoki-Velloso, Décourt-Quaresma, Alberto Henriques Teixeira e Urbano
Rodrigues Alonso. Para todos estes métodos, utilizou-se apenas ensaios do tipo
sondagem SPT. Tentou-se, porém, sem éxito, realizar mais dois ensaios para esta
pesquisa: ensaios do tipo CPT e SPT-T, devido a dificuldade de se realizar ensaios

desta natureza no nordeste brasileiro, principalmente na cidade de Jodo Pessoa.

Tabela 33 — Previsao da capacidade de carga método P P Costa Velloso

METODO ENSAIO EQUACAO SONDAGEM Q lateral Q ponta Q total % de
calculado calculado calculado ponta
(kN) (kN) (kN)

SPT 01 2894,0 1776,0 4670,0 38,00

SPT 02 2481,0 1721,0 4203,0 40,94

PEDRO SPT 2.25 SPT 03 3061,0 1755,0 4816,0 36,44
PAULO SPT 04 2885,0 1593,0 4479,0 35,57
VELLOSO SPT MEDIO  2665,0 1436,0 4101,0 35,02

Fonte: O autor, 2017.

Tabela 34 — Previsdo da capacidade de carga método Aoki-Velloso

METODO ENSAIO EQUACAO SONDAGEM Qlateral Qponta Q total % de
calculado calculado calculado ponta
(kN) (kN) (kN)

SPT 01 1078,0 1541,0 2619,0 58,84

SPT 02 924,0 1541,0 2465,0 62,52

AOKI- SPT 2.19 SPT 03 1140,0 1541,0 2681,0 57,48
VELLOSO SPT 04 1074,0 2346,0 3420,0 68,60
SPT MEDIO  993,0 2346,0 3338,0 70,28

Fonte: O autor, 2017.

Tabela 35 — Previsdo da capacidade de carga método Décourt-Quaresma

METODO  ENSAIO EQUACAO SONDAGEM Qlateral Qponta Q total % de
calculado calculado calculado ponta
(kN) (kN) (kN)
SPT 01 2364,0 3016,0 4670,0 64,58
SPT 02 1989,0 3016,0 5005,0 60,26
DECOURT- SPT 2.24 SPT 03 2387,0 3016,0 5403,0 55,82
QUARESMA SPT 04 2289,0 2714,0 5003,0 54,25

SPT MEDIO  2064,0 2513,0 4577,0 54,90
Fonte: O autor, 2017.




Tabela 36 — Previsdo da capacidade de carga método Alberto Henriques Teixeira
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METODO ENSAIO EQUACAO SONDAGEM Qlateral Qponta Q total % de
calculado calculado calculado ponta
(kN) (kN) (kN)
SPT 01 3307,0 2212,0 5519,0 40,08
SPT 02 2855,0 2166,0 5021,0 43,14
ALBERTO SPT 2.29 SPT 03 3498,0 2193,0 5692,0 38,53
TEIXEIRA SPT 04 3297,0 2367,0 5664,0 41,79
SPT MEDIO  3046,0 2090,0 5136,0 40,69
Fonte: O autor, 2017.
Tabela 37 — Previsdo da capacidade de carga método Urbano Rodrigues Alonso
METODO ENSAIO EQUACAO SONDAGEM Qlateral Q ponta Q total % de
calculado calculado calculado ponta
(kN) (kN) (kN)
SPT 01 3065,0 2689,0 5755,0 46,72
SPT 02 2627,0 2608,0 5235,0 49,82
URBANO SPT 2.30 SPT 03 3242,0 2658,0 5900,0 45,05
ALONSO SPT 04 3056,0 2161,0 5217,0 41,42
SPT MEDIO 2823,0 1923,0 4746,0 40,52

Fonte: O autor, 2017.

Para fins comparativos, tomou-se o0 ensaio de sondagem SPT 03, por ser o

mais proximo da estaca ensaiada (valores destacados em verde). No histograma da

figura 134, é ilustrado de maneira mais clara os resultados de capacidade de carga

extraidos das tabelas 33, 34, 35, 36 e 37.

Figura 134 — Valores da carga de ruptura em fung&o do ensaio SPT e método de previséo
empregado
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Figura 135- Porcentagem da carga de ponta em relacdo a carga total para cada método
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Fonte: O autor, 2017.

Analisando-se a tabela 31, verifica-se que a carga aplicada na prova de carga
ficou, quase em sua totalidade, no atrito lateral. Pode-se afirmar que a estaca ainda
possuia uma boa reserva de capacidade de carga, pois a mobilizacdo da ponta ainda
estaca em fase bem inicial. O recalque atingido foi de apenas 1,35% do diametro da
estaca. Assim, nota-se claramente que os métodos de previsdo de capacidade de
carga avaliados subestimam a capacidade de carga das estacas, principalmente o
atrito lateral. O método que ficou mais distante foi o de Aoki-Velloso, e 0 que mais se
aproximou foi o método de Urbano Alonso.

Os métodos de extrapolacdo de Van Der Veen (1953), Chin (1976), Van Der
Veen modificado por Aoki (1976) ndo se mostraram adequados para a curva carga X
recalque desta pesquisa. Por tais métodos, a carga de ruptura estava bastante
préxima de ser atingida, o que ndo € verdade pelo explicado anteriormente. Contudo,
a extrapolacao pelo método de Décourt indicou uma carga de ruptura igual a 7165 kN.
Tal valor € mais compativel, pois a saturacdo do atrito lateral aconteceu, como sera
verificado a seguir neste trabalho, com a carga acima de 5000 kN.

Comparando-se a maneira de estimar a capacidade de carga, ora utilizando-se
a sondagem mais préxima da estaca em questado, ora utilizando-se uma sondagem
meédia do campo, percebe-se, para o caso especifico desta obra, que a diferenca de
resultados entre a média dos métodos destes dois procedimentos ultrapassou 20%
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(tabelas 33, 34, 35, 36, 37). Em média, a diferenca de valores ficou em 12% (ver tabela
38). Portanto, para este trabalho, sera utilizado, quando da comparacdo das
estimativas pelos dados métodos com os resultados reais de capacidade de carga, 0
procedimento para estimativa de capacidade de carga utilizando-se a sondagem mais
proxima. Um estudo mais profundo sobre a utilizacdo de sondagem média, bem como
0 numero ideal de sondagens para um projeto de funda¢gdes mais otimizado, pode ser
encontrado em NOGUEIRA et al. (2003). A figura 136 mostra as diferengas entre as
cargas de ruptura, para cada método estudado, calculadas pela sondagem mais
proxima e pela sondagem média.

Figura 136 — Valores da carga de ruptura em fung¢édo do método de previsdo com a sondagem mais
préxima e a sondagem média
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Fonte: O autor, 2017.

Tabela 38 — Relagdo entre capacidades de carga por sondagem mais préxima e sondagem média

ESTACA Q ruptura (1)* Q ruptura (2)* Q ruptura (1)/ Q
ruptura (2)
TESTE 4898 4380 1,12

*Q ruptura (1): Q ruptura médio calculado pela sondagem mais proxima
*Q ruptura (2): Q ruptura médio calculado pela sondagem média
Fonte: O autor, 2017.



180

5.4  ANALISE DA CARA DE RUPTURA DA PROVA DE CARGA E RELACAO AO
ESTIMADO EMPIRICAMENTE

Apresenta-se na tabela 39 a complementacdo dos resultados dos métodos
semiempiricos (tabelas 33 a 37) com os dados obtidos nas provas de carga (tabela
5.3). Nao houve a ruptura, a carga total da prova de carga utilizada na tabela 39 foi
aguela obtida através da extrapolacédo da curva carga x recalque, através do método

de Décourt.

Tabela 39 — Comparacéo entre os resultados obtidos pela prova de carga instrumentada e pelos
métodos semiempiricos de capacidade de carga.

METODO
P.P.Velloso Aoki-Velloso Décourt-Quaresma  Alberto Teixeira  Urbano Alonso
QL (kN) 3061 1140 2387 3498 3242
Qr (kN) 1755 1541 3016 2193 2658
Q1 (kN) 4816 2681 5403 5692 5900
QU/QL (PC) 0,52 0,19 0,40 0,59 0,55
Q1/Qr (PC) 0,67 0,37 0,75 0,79 0,82
QL (PC) (kN) 4853
Qe (PC) (kN) NAO FOI PLENAMENTE MOBILIZADA
Qr (PC) (kN) 7165

Fonte: O autor, 2017.

Nota-se que os resultados que mais se aproximaram dos resultados da prova
de carga foram os dos métodos Décourt e Quaresma, Alberto Teixeira e Urbano
Alonso.

Alguns comentarios em relacdo a aplicabilidade dos métodos semiempiricos
apresentados na tabela 39 a estaca ensaiada nesta pesquisa, apés 0s ensaios de

comprovacao da capacidade de carga, tornam-se pertinentes:

v' O método de Aoki & Velloso mostrou-se conservador em relacdo a carga de
ruptura, estimando valores da ordem de 37% do valor estimado no ensaio, com
a extrapolacdo da curva carga x recalque pelo método Décourt & Quaresma.

v' O método de Décourt & Quaresma apresenta uma carga de ruptura mais
proxima da carga real, porém possui valores para atrito lateral em torno de 40%

menores que o encontrado no ensaio. Para solos com caracteristicas lateriticas
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da formacdo barreiras, o valor do fator § mais adequado para estacas
escavadas seria igual a 2,50. Isso considerando-se a carga de saturagédo igual
a 5900 kN, obtida pelo método da Rigidez. Para o calculo da capacidade de
carga pelo método, utilizou-se o fator B igual a 0,65. Ressalte-se que o
coeficiente 3 proposto no método para estacas escavadas € apenas orientativo
diante do reduzido numero de dados disponiveis. Como o método foi elaborado
com base em provas de carga, para analise da carga de ruptura é adequado.
v O método de Teixeira, assim como o de Urbano Alonso, apresentaram carga
de ruptura préxima ao valor obtido através da extrapolacdo da curva carga X
recalque pelo método Décourt & Quaresma. Assim, os métodos mostraram-se
adequados para analise da carga de ruptura.
A figura 137 ilustra, de forma grafica, a relacdo entre a carga de ruptura calculada
pelos métodos semiempiricos e a carga de ruptura obtida da extrapolacédo da curva

carga x recalque.

Figura 137 — Relacao entre a carga de ruptura calculada pelos métodos semiempiricos baseados
no SPT e a obtida na prova de carga
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55 FUNDACOES EM SOLOS NAO SATURADOS

Apesar de nao ter sido objeto de estudo desta pesquisa, € importante salientar
a importancia da succéo na capacidade de carga de estacas em solos néo saturados.
Assim, neste item, decidiu-se abordar, mesmo que a titulo informativo e de forma
resumida, sobre este tema.

Um grande numero de obras de engenharia é construido sobre solos néo
saturados. Tais solos, algumas vezes sdo interpretados como sendo probleméticos
porque quando sujeitos a variacdes de grau de saturacdo eles podem expandir,
colapsar e reduzir a resisténcia. Contudo, a ndo saturacdo do solo geralmente
aumenta a sua resisténcia e diminui a sua compressibilidade.

Quando néo se considera o efeito da ndo saturagéo, aumenta-se o coeficiente
de seguranca das fundagbes. Os solos pouco intemperizados, com frequéncia
apresentam argilominerais expansivos. Para o caso de fundacdes, elas devem ir além
da zona ativa do solo. No caso de solos muito intemperizados, por serem geralmente
porosos e colapsiveis, deve-se ter o cuidado de avaliar se o periodo e as condi¢des
em que foram realizadas as sondagens, correspondem ao periodo e condicdes
criticas, ou seja, 0 solo na condicdo mais umida.

No caso deste trabalho, as sondagens foram realizadas no dia 02 de outubro
de 2015. Outubro € um més historicamente de deficiéncia hidrica e de perda de agua
do solo, para a cidade de Jodo Pessoa. Nas sondagens, o nivel do lencol freatico ndo
foi encontrado, ou seja, se ocorresse variacdo da umidade seria por pluviometria.

A AESA (Agéncia Executiva de Gestdo das Aguas do Estado da Paraiba) possui 0s
dados da precipitacéo dos dias 01/10/2015 e 10/10/2015, que seguem:

Dia 01/10/2015 — 1,8 mm

Dia 10/10/2015 — 1,6 mm

No intervalo entre tais datas ndo existiam medi¢cdes. Com base nestes dados,
a pluviometria foi baixa neste periodo, deixando o solo néo saturado.

Mascarenha (2003) ensaiou estacas escavadas e verificou a influéncia da
succado na capacidade de carga de estacas escavadas em solos porosos colapsiveis.
Foi verificado que a carga de ruptura da estaca tende a crescer linearmente com o

aumento da succao, apresentando um coeficiente de correlacéo aceitavel.
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Guimaréaes (2002) realizou provas de carga nas estacas 01 (fevereiro de 2000),
02 (agosto de 2000), 03 (outubro de 2000), 04 (marco 2001) e 05 (junho 2000)
objetivando verificar a influéncia dos perfis de umidade e succdo ao longo do fuste
das estacas em sua capacidade de carga. A variacdo entre os perfis de umidade foi
decorrente apenas dos diferentes indices pluviométricos ao longo do ano. A cidade
da pesquisa foi Brasilia- DF. As capacidades de carga das estacas foram obtidas
através de extrapolacao da curva carga x recalque pelo método de Van Der Veen. Os

resultados séo os seguintes:

e As estacas 01 e 03 foram ensaiadas em fevereiro e outubro de 2000,
respectivamente, e apresentaram cargas de ruptura estimadas em 270 kN.
Os meses de fevereiro e outubro foram de alta precipitacdo, acima de 200
mm.

e A estaca 02, ensaiada em agosto de 2000, apresentou a maior capacidade
de carga: 320 kN. O més de agosto foi de baixa precipitagéo, da ordem de
50 mm.

e As estacas 04 e 05 foram ensaiadas nos meses de margco e junho, e
apresentaram capacidades de carga de 260 kN e de 310 kN
respectivamente. O més de marco tem alta precipitacdo, da ordem de 220
mm. J& 0 més de junho possui baixa precipitacdo, com valores praticamente

nulos.

A figura 138 ilustra a precipitacdo ao longo do ano da cidade de Brasilia-DF,

utilizado no trabalho de Guimaréaes (2002).
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Figura 138 — Gréfico de precipitacdo anual da cidade de Brasilia-DF
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Fonte: Guimaraes (2002)

5.6 DADOS PLUVIOMETRICOS AO LONGO DOS 30 DIAS ANTERIORES AO
ENSAIO

Nesta pesquisa, por se tratar de uma estaca escavada em solo ndo saturado,
o efeito da umidade influencia na resisténcia do solo. Na figura 139 tem-se a
precipitacdo diaria medida ao longo do més anterior a prova de carga. O més de
fevereiro de 2017 foi um més de baixa precipitacdo. Tal dado indica que, na época do
ensaio, as condi¢cdes de umidade do solo estavam semelhantes as condi¢des a época
da sondagem. Em ambos 0s ensaios, baixos indices pluviometricos. Isso significa
dizer que, para o calculo das capacidades de carga da estaca pelos 05 métodos

escolhidos, os valores do Nspt ndo sofreu alteragdes devido a variagdes de umidade.
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Figura 139 — Pluviometria do més anterior ao ensaio da prova de carga
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Fonte: AESA — Agéncia Executiva de Gestio das Aguas do Estado da Paraiba

5.7 METODO DA RIGIDEZ DECOURT

O método da rigidez proposto por Décourt (1996), inicialmente para
determinacao da carga de ruptura em provas de carga, utiliza a rigidez, que é a razdo
entre a carga aplicada no topo da estaca e seu recalque, como parametro para a
obtencdo dos resultados. Colocando isso em um grafico, no eixo das abscissas é
plotado a carga aplicada, e no eixo das ordenadas na rigidez. A ruptura fisica (Rur)

seria igual a razao entre o intercepto no eixo vertical (C) e a inclinacéo (m) da projecao
da curva.

Rult = ¢

(56)

A curva tedrica de carga (P) x recalque (p), utilizando estas constantes C e m
seria:

P=Ccx+—2 (57)
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Em trabalho posterior, Décourt (2008), o autor refina 0 método, assumindo que
0s carregamentos conduzidos até grandes deformacdes possuem dois dominios
facilmente identificaveis: dominio da ponta e dominio do atrito lateral. No trecho onde
a transferéncia por ponta € preponderante, a relacdo entre carga X rigidez € uma
curva, tornando-se linear em um grafico com eixos na escala logaritmica. Ja no trecho
onde o atrito lateral € dominante, essa relacéo €, nitidamente, linear.

Com base nos dominios de ponta e atrito, 0 método identifica um intervalo para
o atrito lateral na ruptura (Ar), com um limite inferior, encontrado pelo dominio da
ponta, e outro superior, encontrado pelo dominio do atrito. Sendo o valor adotado para
o atrito lateral a média destes dois limites.

No limite inferior (figura 140), inicialmente, colocam-se os pares de valores de
carga e rigidez em ordem e sdo estabelecidas correlacdes lineares entre log (carga)
X log (rigidez), comegando pelos pontos de carga mais elevada, e determinados os
coeficientes de correlacdo R2. Apds encontrada a melhor correlacdo para a ponta,
traca-se uma reta ligando os pontos referentes a ponta no grafico carga x recalque e
o limite inferior de atrito € o valor onde esta reta cruza com o eixo das cargas. Melo
(2009) apud Amann (2012) indica tracar sobre a curva uma reta ligando o ponto de
definicdo da ruptura convencional (Rut,10%) € 0 Ultimo ponto (ponto de maior rigidez) do

melhor ajuste do log (carga) x log (rigidez).

140 — Defini¢éo do limite inferior do atrito
Carga (Rult, 10%)

* ° ° X |

Recalque
[ ]
®

® Atrito lateral
"inferior".

Fonte: Pereira (2016)
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O limite superior (figura 141) é tracado apos encontrado o dominio da ponta,
diretamente no grafico da rigidez. Assim, sdo realizadas vérias tentativas na

identificacdo do dominio de atrito, sendo a melhor aguela com maior nimero de pontos

e maior R2. O valor de atrito superior é aquele onde a reta do dominio de atrito cruza
com o eixo das cargas.

Figura 141 — Definicao do limite superior do atrito
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Fonte: Pereira (2016)

Maiores informacdes sobre o método e sua aplicacdo sdo encontradas em
Décourt (1996, 2008).

A figura 142, mostra a curva carga recalque obtida no ensaio, com extrapolacdo

por Décourt. Por se tratar da primeira prova de carga na estaca, ndo existe a presenca

de cargas residuais ou melhoramento da ponta devido a carregamentos anteriores.



188

Figura 142 — Curva carga x recalque extrapolada (Décourt)
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Para a determinacao das cargas ao longo do fuste da estaca e determinagéo
das parcelas de atrito lateral e ponta, foi utilizado o método do mdédulo tangente de
Fellenius (1989) e Fellenius et. al. (2000), o qual fornece uma rigidez média igual a
21.656.548 kN (21.66 GN), que € o produto do médulo de elasticidade (E) e a area da
secao (A) da estaca. Este valor de rigidez corresponde a um médulo de elasticidade
aproximado de 27 GPa, para o diametro da estaca igual 0,80 m, com concreto de
resisténcia a compressao igual a 23 MPa aos 28 dias.

O valor da rigidez obtido est4 abaixo do encontrado por Franca (2011), em
estudo semelhante de estacas escavadas, onde a rigidez encontrada foi de 39 GN,
correspondente a um modulo de elasticidade de 35 GPa, para uma estaca com 1,20
m de didmetro e concreto de 32 MPa aos 28 dias.

E importante salientar que uma estaca escavada é moldada in loco, ou seja,
seu diametro de 0,80 m é aproximado, sendo este valor possivelmente maior. Quanto
a resisténcia do concreto, a estaca foi ensaiada apos 21 dias de concretada. Contudo,
0s rompimentos dos corpos de prova foram realizados apdés 28 dias, 0 que leva a crer
gue sua resisténcia a compressao era menor que 23 MPa. Dessa forma, o valor do
modulo ainda n&o estava compativel com o valor do fck.

Conforme explicado, o Método da Rigidez utiliza o grafico carga x rigidez, que

esta apresentado na figura 143, para a prova de carga estatica realizada.
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Figura 143 — Gréfico da Rigidez
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Pelo gréfico apresentado na figura 143, pode-se afirmar que:

e Para a carga convencionada de 10% do diametro, seria 7,165 MN, ou seja,
7165,0 kN

¢ Nao foi obtida carga de ponta, ou seja, para este nivel de carregamento, a
estaca trabalhou predominantemente por atrito lateral,

e A curva carga x rigidez apresenta trecho retilineo, o que indica, segundo o
meétodo, que se trata de uma estaca de atrito com pouca ou nenhuma
parcela de ponta.

e Afigura 143 apresenta o melhor ajuste para a parcela de atrito, onde foram
utilizados 07 pontos para a regressao linear, com R? igual a 0,9951 (valor
muito bom segundo o autor do método). A diferenca entre 7165 kN (Valor
obtido pela extrapolacédo da prova de carga por Décourt) e 5900 kN (Valor
obtido pelo Método da Rigidez para saturacéo do atrito) é igual a 1265 kN,
valor estimado para a ponta.

e Para o célculo da carga de ruptura (Rur) foram considerados dois valores:
ruptura fisica ou ultima, que corresponde a carga equivalente a rigidez zero,
e a ruptura convencional (Rult, 10%), para um recalque igual a 10% do

didmetro da estaca
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A tabela 40 apresenta os valores de ruptura fisica, convencional, atrito
na ruptura (Arr) e resisténcia de ponta (Rp) encontrados pelo Método da Rigidez.
Como o valor da ruptura fisica € tedrico e s6 ocorre para um recalgque muito
elevado, da ordem de 100% do didmetro da estaca, ndo estabeleceu-se este
valor.

Tabela 40 — Valores de ruptura convencional e atrito na ruptura
Rur fisica (kN)

N&o ocorreu

Rutt convencional (kN) 7165,0
Arr — Resisténcia lateral (kN) 5900,0
Rp — Resisténcia de ponta (kN) 1265,0

Fonte: O autor, 2017.

Figura 144— Gréfico atrito lateral x deslocamento
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Para o gréfico apresentado na figura 144, pode-se afirmar que:

e E uma confirmacédo do grafico da figura 143, onde a estaca trabalhou por

atrito lateral, e que a partir de 5,621 MN, ou seja, 5621,0 kN, ocorreu a
saturacao do atrito;
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Figura 145 — Gréfico atrito lateral x deslocamento
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Para o grafico apresentado na figura 145, pode-se afirmar que:

e A estaca trabalhou preponderantemente por atrito lateral, que sdao
representados pelos pontos verdes;

e Os resultados obtidos pelo Método da Rigidez estdo compativeis com 0s
dados da instrumentacéo. A instrumentacédo forneceu para o ultimo nivel de
leitura de dados, para a carga ultima, 5.000 kN, 2,9% de ponta, percentual
muito baixo. Além disso, o strain gage ndo estava exatamente na ponta,
pois foi locado 15 cm acima da mesma. Assim sendo, para este nivel de
carregamento a ponta nao trabalhou. Dessa forma, os resultados pelo
Método da Rigidez ficaram bem proximos dos resultados da

instrumentacao.

5.8 COMPARATIVOS COM OUTROS RESULTADOS EM ESTACAS
ESCAVADAS

Neste item, faz-se uma analise comparativa entre os resultados de provas de
carga em estacas escavadas.

Albuquerque (2001) realizou provas de carga instrumentadas em trés estacas
escavadas com diametro nominal de 0,40 m e comprimento médio de 12 m
executadas no campo experimental da Feagri. Aproximadamente 98% da carga
aplicada foi absorvida pelo atrito lateral. Nesta pesquisa, a estaca trabalhou

predominantemente por atrito lateral, com um percentual igual a 97,06%.
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Marques (2006) ensaiou estacas escavadas com bulbos na Formacgéo
Barreiras da cidade de Macei6-AL e, para o método de capacidade de carga de
Décourt (1996), sugeriu aumentar o valor do coeficiente 3 de 0,85 para um valor igual
a 1,80.

Schulze (2013) ensaiou estacas escavadas instrumentadas em solo do tipo
lateritico na regido de Campinas-SP e, utilizando o método de Décourt e Quaresma
(1978), identificou que, com o valor de = 0,8, proposto por Décourt (1996), o método
mostrou-se conservador frente ao resultado da prova de carga. Com a finalidade de
ajustar o coeficiente de correcao (p) para o caso da estaca escavada em solo lateritico,
adotou B= 2 e B= 3. O coeficiente p= 2 apresentou resultado com boa aproximacao
para a capacidade de carga da estaca (RcaLc/Rrce = 0,90)

De acordo com Décourt (2002), argilas lateriticas em sua umidade natural
apresentam propriedades de rigidez superiores as argilas ndo lateriticas de mesmo
Nspt. Essa afirmacdo justificaria a majoracao do coeficiente 3 do método, para o
calculo da capacidade de carga do sistema composto por uma estaca com fuste em
solo lateritico.

Miguel et al. (2005) apresenta o caso de estaca escavada de pequeno diametro
em argila lateritica da regido do Parand, cujo valor médio do coeficiente de correcédo
B= 1,42 resultou na previsao da capacidade de carga mais proxima a real.

Pereira (2016) aplicou o Método da Rigidez de Décourt (1996;2008) em dados
de uma prova de carga estatica a compressao, realizada no municipio de Araquari-
SC, em uma estaca do tipo escavada. Esta possui um diametro igual a 0,70 m e 15,70
m de comprimento. Tal estaca foi instrumentada em 05 niveis ao longo do fuste. Os
resultados mostraram uma precisdo muito boa do método, com valores muito
préximos aos obtidos pela instrumentacéo. Foi encontrada uma diferenca de 3,4%
entre o encontrado na instrumentacéo e os valores obtidos pelo Método da Rigidez

Nesta pesquisa, o valor obtido pelo método da rigidez se mostrou muito
confiavel, com diferenca de apenas 2,94% do encontrado através da instrumentacao.
A instrumentacdo apontou para 97,06% para atrito lateral e 2,94% para ponta na
composicao da resisténcia total da estaca, e o Método da Rigidez apontou 100% para
atrito lateral na contribuicdo da resisténcia total da estaca. Este resultado esta de
acordo com Massad e Fonseca (2012), que indicam a aplicacado do Método da Rigidez

para estacas escavadas, rigidas e primeiro carregamento, caso desta pesquisa.
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5.9 SINTESE DO CAPITULO

Secdao mais relevante da pesquisa, nele sdo mostrados os resultados da prova
de carga e da instrumentacédo. Informacdes da curva carga X recalque, de sua
extrapolagéo e determinacéo do Modulo de Elasticidade.

E exposto também as cargas em cada nivel instrumentado e o percentual de
carga que chega na ponta.

Os graficos das relacdes de Cambefort para a estaca ensaiada séo didaticos,
confirmando que a mobilizagdo do atrito lateral ocorre para baixos valores de recalque,
enquanto que para a ponta sao necessarios maiores valores de deslocamento.

Os métodos de previsdo de capacidade de carga utilizados, com excec¢ao do
Aoki-Velloso, possuem valores aceitaveis para estimativa da carga de ruptura, apesar
de estarem a favor da seguranca. Contudo, subestimam o atrito lateral e
superestimam a ponta.

Apesar de nao ter sido objeto de estudo desta pesquisa, trata-se e exemplifica-
se o0 uso de fundacfes em estacas escavadas em solos ndo saturados.

O Método da Rigidez mostrou-se aplicavel, com valores bastante coerentes

com os valores da instrumentacéo.
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6 CONCLUSOES

1) CARACTERIZACAO GEOTECNICA

a)

b)

d)

f)

2)

Os ensaios de cisalhamento direto na umidade natural (CDN) indicaram a
nao existéncia de resisténcia de pico, sem dilatancia;

As envoltérias de resisténcia de Morh-Coulomb dos ensaios de
cisalhamento direto na umidade natural (CDN) e inundado (CDI), mostraram
gue praticamente em todos 0s ensaios inundados o solo perdeu a coesdo
aparente que apresentou nos ensaios CDN, enquanto que o angulo de atrito
pouco variou;

N&o foi verificado comportamento de pds-pico nos solos estudados, tendo
todos eles apresentado ruptura plastica, com mobilizacdo crescente de
tensbes cisalhantes com os deslocamentos, tendendo a atingir valores
constantes apds certo nivel de deslocamento;

A inundacdo das amostras reduziu o efeito da succdo sobre elas, fez
diminuir suas coesfes e, consequentemente, suas resisténcias.

Nos ensaios edométricos na umidade natural (EDN), as tens6es maximas
atingidas nos ensaios, ndo foram suficientes para revelar o trecho nitido da
reta virgem, impossibilitando assim a determinag¢do assim a determinacéo
das tens@es de pré-adensamento (ovm) e indice de compresséao (Cc);

Os valores dos indices de vazios iniciais dos solos ensaiados (0,68 — 0,79)
esta de acordo com a faixa de valores de alguns solos da Formacgéao
Barreiras de Pernambuco, apresentada por Coutinho e Severo (2009);

ESTACA

Para solos da formacéo barreiras, a solugdo em estacas escavadas mostra-
se adequada e competitiva. O solo possui cimentacdes, é ndo saturado,
apresentando 6xidos de ferro e aluminio, que fornecem caracteristicas
coesivas, onde a perfuracdo pode ser realizada sem suporte para as

paredes;



b)

3)

b)

4)

b)

d)
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A pesquisa mostra que os métodos semiempiricos de estimativa de
capacidade de carga ndo devem ser empregados indiscriminadamente em
gualquer regido do pais, sem as devidas adequacdes as caracteristicas do
solo local. Constata-se, com isso, que nao existem metodologias
especificas para proceder tais adequacdes e que 0 meio técnico acaba por
realizar a mera classificacdo dos métodos em “conservador” ou “contra a

seguranga”, o que se constitui em um certo paradigma.

PROVA DE CARGA

O comportamento da estaca mostrou que ela trabalhou predominantemente
por atrito. O ensaio apresentou deslocamentos que nao indicaram a ruptura
do sistema solo/estaca;

Os métodos de extrapolacéo da carga de ruptura ndo foram eficazes para
o nivel de carregamento/deslocamento. A extrapolacdo pelo método de
Décourt se mostrou coerente e indicou valores préximos ao obtido

experimentalmente, confirmados pela instrumentacéo.

INSTRUMENTACAO

Com os resultados da instrumentacao, verificou-se que a transferéncia da
carga aplicada no topo foi absorvida quase na totalidade pelo atrito lateral,
Apesar da ponta da estaca estar assente em solo de elevada resisténcia,
com altos valores de Nspr, € na sua execugdo ter sido realizado
procedimento de limpeza, sua mobilizacéo foi pequena. Para que houvesse
a sua plena mobilizacdo, seriam necessarios deslocamentos consideraveis
do sistema solo/estaca;

A baixa mobilizacdo da resisténcia da ponta também pode ser reflexo do
processo executivo de escavacdo, em que o estado natural da camada de
solo onde a estaca esta apoiada € modificado;

Comprovou-se a aplicabilidade conceitual das Leis de Cambefort, onde

foram necessarios pequenos deslocamentos (1,35% do diametro da estaca)
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b)
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para a plena saturacdo do atrito lateral, sendo que para a ponta, até onde
foi possivel observar, maiores deslocamentos seriam necessarios;

Acredita-se que, por extrapolacdo da curva carga x recalque, o que mais se
adequou foi o de Deécourt. Os deslocamentos ainda estavam muito
pequenos para saturacao da resisténcia de ponta, ou seja, ainda teria que
existir um razodvel incremento de carga no topo para que o processo de

ruptura fosse deflagrado.

CAPACIDADE DE CARGA

Foram analisados nesta pesquisa 05 métodos semiempiricos de
capacidade de carga: Pedro Paulo Costa Velloso, Aoki-Velloso, Décourt-
Quaresma, Alberto Henriques Teixeira e Urbano Rodrigues Alonso. Com
excegOes dos métodos de Aoki-Velloso e o de Pedro Paulo Velloso, os
demais apresentaram valores dentro do intervalo de -25% a -18% da carga
de ruptura obtida por extrapolagcdo. Contudo, quando analisados
separadamente, ponta e atrito lateral, houveram grandes diferencas;

Os métodos semi-empiricos que forneceram a melhor aproximacao para a
carga de ruptura foram: Décourt & Quaresma (1996), Teixeira (1996) e
Alonso (1996, 2000). O método de Décourt e Quaresma (1996) com a
utilizacao do coeficiente 3 = 2,5 proporcionou resultados bastante acurados
para a carga lateral, sem subestimar o atrito lateral;

Conclui-se que o0s métodos semiempiricos superestimam a parcela
referente a ponta e subestimam a parcela de atrito lateral. Contudo, a carga
de ruptura dos métodos se encontra com razoavel distancia do valor real.
Décourt (2002) analisando estacas tipo broca e hélice continua executadas
nas argilas lateriticas do campo experimental da Universidade Estadual de
Londrina-PR, afirma que, nesse tipo de solo, o atrito lateral das estacas é
superior aos calculados com base nas formula¢des consagradas para solos

nao lateriticos, indicando valores de B iguais ou superiores a 2,0.
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6) METODO DA RIGIDEZ

a) Mostrou-se acurado para este tipo de ensaio. Seus valores praticamente
igualam-se com os da instrumentacao.

b) O Método da Rigidez apresentou valores bons na separagdo das parcelas
de atrito e ponta para a estaca do tipo escavada, em primeiro carregamento.
A relacao linear entre a carga e a rigidez, apontada por Décourt (2008), para

estacas sem resisténcia de ponta é coerente.



198

REFERENCIAS

ABEF. Research on foundation engineering. Published on the Occasion of
the Xl ICSMF. 1989. 86p.

ABNT NBR 6122: Projeto e execucdo de fundacdes. Rio de Janeiro:
Associacédo Brasileira de Normas Técnicas, 2010.

ABNT NBR 12131: Estacas - Prova de carga estéatica - Método de ensaio. Rio
de Janeiro: Associacao Brasileira de Normas Técnicas, 2016.

ABNT NBR 6484: Solo — Sondagens de simples reconhecimento com SPT -
Método de ensaio. Rio de Janeiro: Associacao Brasileira de Normas Técnicas,
2001.

ALBIERO, J. H. Comportamento de estacas escavadas in loco. 1972. Tese
(Doutorado), EESC/USP, Séao Carlos/SP, 108p.

ALBUQUERQUE, P. J. R. Andlise do comportamento de estaca pré-
moldada de pequeno diametro, instrumentada, em solo residual de
diabasio da regido de Campinas. 1996. 225f. Dissertacdo (Mestrado em
Engenharia Agricola) — Faculdade de Engenharia Agricola, Universidade
Estadual de Campinas, Campinas, 1996.

ALBUQUERQUE, P. J. R. Estacas escavadas, hélice continua e dmega:
estudo do comportamento a compressdo em solo residual de diabasio,
através de provas de carga instrumentadas em profundidade. Sdo Paulo,
2001. 263f. Tese (Doutorado em Engenharia) — Escola Politécnica,
Universidade de Sao Paulo, 2001.

ALBUQUERQUE, P. J. R. Electrical Resistance Strain Gages in
Instrumentation of Deep Foundations. In: 3 Bolivian International
Conference on Deep Foundations, 2017, Santa Cruz de la Sierra, Bolivia. v. 1,
p. 1-15.

ALHEIROS, M. M.; LIMA FILHO, M. F.; FERREIRA, M. G. V. X. Formagéo
Cabo em Recife: limite setentrional da bacia Sergipe-Alagoas. In:
SIMPOSIO DE GEOLOGIA DO NORDESTE, 13., 1989, Fortaleza. Boletim do
Nucleo Fortaleza as SBG, n. 11, p. 150-152.

ALLEDI, C. T. D. B.; POLIDO, U. F. Capacidade de carga de estacas hélice
continua previsdo por métodos semi-empiricos vs prova de carga. In:



199

SEMINARIO DE ENGENHARIA DE FUNDACOES ESPECIAIS E GEOTECNIA
IV, SEFE, 2008, Sao Paulo/SP. Anais... v1, 2008, p249-262.

ALONSO, U. R. Previsdo e Controle das Fundac¢cbes. Sédo Paulo, SP, Ed.
Edgar Blucher Ltda. 1 ed., 152p, 1991.

ALONSO, U. R. Estimativa da adesdo em estacas a partir do atrito lateral
medido com o torqgue no ensaio SPT-T. Revista Solos e Rochas. V 18, n. 1,
p. 191-194, 1996.

ALONSO, Urbano Rodrigues. Previsdo e Controle das Fundagbes. 22 Ed.
Séo Paulo, SP, Ed. Edgar Blucher Ltda. 1998. 142 f.

ALONSO, U. R. Projeto e desempenho das fundacdes (Retrospectiva da
experiéncia brasileira). In: SEMINARIO DE ENGENHARIA DE FUNDACOES
ESPECIAIS E GEOTECNIA, IV SEFE, 2004, Sao Paulo, anais... ABEF/ABMS
2004. p. 1-34, v2.

AMAN, K. Analise matematica e paramétrica dos métodos de interpretacao
da curva carga x recalque de estacas. In. CONGRESSO NACIONAL DE
GEOTECNIA, 11., 2008, Coimbra. Anais... Coimbra: 2008. CD-ROM.

AMAN, K. ldentificacdo de parametros de transferéncia de carga nos
diagramas de rigidez de Décourt (2008). In: CONGRESSO BRASILEIRO DE
MECANICA DOS SOLOS E ENGENHARIA GEOTECNICA (COBRAMSEG),
16., 2012, Porto de Galinhas. Anais... Porto de Galinhas-PE, 20122. 1 CD-ROM.

.

AMAN, K. Proposta de equacdo matematica da curva carga-recalque a
partir de parametros de transferéncia de carga e do Método de Rigidez. In:
SEMINARIO DE ENGENHARIA DE FUNDACOES ESPECIAIS E GEOTECNIA
(SEFE), 7., 2012, Sao Paulo. Anais... S&o Paulo. Anais... Sdo Paulo, 2012b. 1
CD-ROM. 10p.

AOKI, N.; LOPES, F. R. Stimating stresses and settlement due to deep
foundations by the theory of elasticity. In. CONGRESSO PANAMERICANO
DE MECANICA DOS SOLOS E ENGENHARIA DE FUNDAQOES, 5., Buenos
Aires, 1975. Anais... p377-386.

ARAI, M. A grande elevacao eustatica do Mioceno: a verdadeira origem do
Grupo Barreiras. In. CONGRESSO DA ASSOCIACAO BRASILEIRA DE
ESTUDOS DO QUATERNARIO, 10., 2005. Guarapari. Anais... Guarapari:
ABEQUA, 2005.



200

ARAI, M.; UESUGUI, N.; ROSSETTI, D. F.; GOES, A. M. Consideracdes
sobre a idade do Grupo Barreiras no Nordeste do Para. In: CONGRESSO
BRASILEIRO DE GEOLOGIA, 35., 1988. BELEM. Anais... Belém: SBG, 1988.
p. 738-752. v. 2.

AZEVEDO Jr; NIYAMA, S. Determinacdo do modulo de elasticidade de
estacas de concreto. In: CONGRESSO BRASILEIRO DE MECANICA DOS
SOLOS E ENGENHARIA DE FUNDAGCOES, 9°, 1990, Salvador/BA. Anais...
Salvador, v. 2, p. 519-522.

BAGUELIN, F.; VENON, J. P. Influence de la Compressibilité des Pieux sur la
Mobilisation des Efforts Résistants. In: Le Comportement des Sols Avant la
Rupture. Bulletin de Liaison des Laboratories des Ponts et Chaussées, n.
Spécial, p. 308-322, Maio. 1971.

BARBOSA, M. E. F. Caracterizacdo geomorfolégica e tectbnica da Bacia
hidrogréafica do Rio Guruji (PB) com apoio de indices morfométricos. 2010.
Monografia. Graduagdo em Geografia) — Universidade Federal da Paraiba,
Jo&o Pessoa: UFPB, 2010

BEZERRA, F. H. R. Deformacdo tectdbnica na Formacdo Barreiras:
exemplos das bacias Potiguar e Paraiba, Brasil. In. CONGRESSO DA
ASSOCIACAO BRASILEIRA DE ESTUDOS DO QUATERNARIO E
ENCONTRO DO QUATERNARIO SULAMERICANO. Bulzios — RJ. Anais...
Abequa, 2011.

BEZERRA, J. M. B. Caracterizagcdo da Formagao Barreiras da Cidade de
Jodo Pessoa com base em sondagens SPT e estudo geotécnico de uma
encosta com alto risco de deslizamento. Recife, 2018. 168f. Dissertacdo
(Mestrado em Engenharia Civil) — Universidade Federal de Pernambuco,
Recife, 2018.

BRASIL. Ministério de Minas e Energia. CPRM. Geologia e recursos minerais
do Estado da Paraiba. Recife: CPRM, 2002.

BRITO NEVES, B. B.; RICCOMINI, C. FERNANDES, T. M. G.; SANT'ANNA, L.
G. O sistema tafrogénico terciario do saliente oriental nordestino na
Paraiba: um legado proterozdico. Revista Brasileira de Geociéncias, v. 34, n.
1, p. 127-134, 2004.

CAMAPUM DE CARVALHO, J.; SILVA, C.M.; PAOLUCC, H. V. N
GONZALEZ, Y. V.; VALENCIA, L. A. L. ConsideragcBes Sobre a Anélise dos



201

Resultados de Provas de Carga Estaticas. In: SEMINARIO DE
ENGENHARIA DE FUNDAQOES ESPECIAIS E GEOTECNIA IV, SEFE, 2008,
Séo Paulo, SP. Anais... v. 1. P. 355-369.

CAMAPUM DE CARVALHO, J. et. al. Anélises dos Resultados de Provas de
Carga Estaticas Sobre Fundacdes Profundas. In: CONGRESSO
BRASILEIRO DE MECANICA DOS SOLOS E ENGENHARIA GEOTECNICA,
COBRAMSEG, 2010, Sao Paulo, anais...CD-ROM.

CAMBEFORT, M. Essai sur le comportment en terrain homogéne des pieux
isolées et des groups de pieux. Annales de I'Institut du Batiment et des
Travaux Public, n. 204, Dec., 1964.

CARVALHO, D. RODO DE MANTILLA, J. N.; ALBIERO, J. H.; CINTRA, J. C.
A. Provas de carga a tracdo e a compressao em estacas instrumentadas
do tipo raiz. In: SEMINARIO DE ENGENHARIA DE FUNDACOES ESPECIAIS
— SEFE I, 2., 1991, Sao Paulo. Anais... Sado Paulo: ABMS, 1991. v.1 p. 79-87.

CASSAN, M. Les essai in situ em mécanique des sols. Paris: Ed. Eyrolles,
1978. v2.
CDRM: Companhia de Desenvolvimento de Recursos Minerais da Paraiba

CHIN, F. K., Estimation of the Ultimate Load of Piles Not Carried to Failure.
In: SOUTHEAST ASIA CONFERENCE ON SOIL ENGINEERING, v.2., 1970,
South east Asia. Proceedings... Southeast Asia: (s.n.), 1970. p. 81-90.

CINTRA, J. C. A.; AOKI, N. Carga Admissivel em Fundacdes Profundas. Sao
Carlos. USP, 1999. 61p. (Projeto REENGE-EESC-USP).

CINTRA, J. C.; ALBIERO, J. H.; AOKI, N. Tensao Admissivel em Fundacdes
Diretas. Sao Carlos, SP, Rima Editora, 2003.

CINTRA, J. C. Resenha: Aplicacbes da Mecanica dos Solos Nao Saturados
— Fundacbes em Solos Colapsiveis, 5° Simpaosio Brasileiro de Solos Nao
Saturados, 25 a 27 de agosto de 2004, Sao Carlos, SP.

CINTRA, J. C. A.; AOKI, N. Fundacbes por Estacas: Projeto Geotécnico.
Oficina de Textos, 12 ed. Sao Paulo. 2010. p. 7-31.

COOKE, R. W. The influence of residual installation forces on the stresses
transfer and settlement under working loads of jacked and bored piles in
cohesive soils. In: SYMPOSIUM ON BEHAVIOR OF DEEP FOUNDATIONS,



202

Boston, ASTM, Special Technical publication, Proceedings, Boston, n°® 670,
1978, p. 231-249.

CORREA, R. S. Previsdo da carga de ruptura de estacas-raiz a partir de
sondagens de simples reconhecimento. 1988. 131p. Dissertacdo (Mestrado
em Estruturas e Fundacdes) — Escola Politécnica da Universidade de Sao
Paulo, Sao Paulo.

COSTA BRANCO, J. M. Melhoria da Contribuicdo da Resisténcia de Ponta
em Estacas Escavadas com Trado Mecanico. 2006. P. 57-72. Tese
(Doutorado em Geotecnia). Escola de Engenharia de S&o Carlos, Universidade
de Sé&o Paulo, 2006.

COUTINHO, R. Q. SEVERO, R. N. F. Investigacao Geotécnica para Projeto
de Estabilidade de Encostas. V COBRAE, 2009. Anais, Sdo Paulo-SP, 55p.
Edicdo em CD-ROM.

COUTINHO, R. Q. (2008). Investigacdo Geotécnica de Campo e Avancos
para a préatica. XIV COBRAMSEG - XIV Congresso Brasileiro de Mecéanica
dos Solos e Engenharia Geotécnica. Vol. Conferéncias. Buzios, RJ.

COYLE, H. M., REESE, L.C. Load transfer for axially loaded piles in clay.
Journal of the Soil Mechanics and Foundation Division, v. 92, n. SMZ, p. 1-26,
mar, 1966.

DAS, B. M. Principios de Ingenieria de Cimentaciones. 52 edicién. California
State: Thomson Canada. 2006. Cap 11, 471-574.

DE NICOLA, A.; RANDOLPH, M. F. Tensile and compressive shaft capacity
of piles in sand. Journal of Geotechnical Engineering Division. ASCE, v. 119,
n.12, p. 1952-1973, Dec., 1993.

DECOURT, L. Ultima Bearing Capacity of Large Bored Piles in a Hard S&o
Paulo Clay. De Mello Volume, Ed. Edgar Blucher Ltda, Sdo Paulo, SP, p. 89-
120.

DECOURT, L., ALBIERO, J. H., & CINTRA, J. C. Anélise e Projeto de
Fundagbes Profundas. In: W. Hachich, F. F. Falconi, J. L. Saes, R. G. Frota,
C. S. Carvalho, & S. Niyama, FUNDACOES TEORIA E PRATICA. S&o Paulo,
SP, Editora Pini, 1996. p. 265-327.



203

DECOURT, L. A Ruptura de Fundac&o Avaliada com Base no Conceito de
Rigidez. In: lll SEFE — Seminéario de Engenharia de Fundacfes Especiais e
Geotecnia. 1996b. S&o Paulo, SP. Anais. V. 1, p. 205-213.

DECOURT, L.; QUARESMA, A. R. Capacidade de Carga de Estacas a partir
de Valores de SPT. In: VI CONGRESSO BRASILEIRO DE MECANICA DOS
SOLOS E ENGENHARIA DE FUNDACOES. 1978. Rio de Janeiro. Anais, v 1,
p. 45-53.

DECOURT, L. Fundag6es Prontas e a Constatacdo de que as Cargas
Estruturais sdo Quase o Dobro das que Foram Consideradas em Projeto.
O que fazer? In: Xl CONGRESSO BRASILEIRO DE MECANICA DOS
SOLOS E ENGENHARIA GEOTECNICA. 2006, Curitiba, PR. Anais... v. 2, p.
1121-1126.

DECOURT, L. Provas de Carga em estacas podem dizer muito mais do que
tém dito. In: SEMINARIO DE ENGENHARIA DE FUNDAC}OES ESPECIAIS E
GEOTECNIA, VI SEFE, 2008, S&o Paulo. Anais... Sdo Paulo: ABMS, v. 1, p.
221-245.

DUNNICLIFF, J.; GREEN, G. E. Geotechnical Instrumentation for
Monitoring Field Performance. New York: John Wiley & Sons, 1988. 577p.

EMBRAPA. Empresa Brasileira de Pesquisa Agropecuaria. Plano Diretor do
Centro de Pesquisa Agropecuaria dos Tabuleiros Costeiros (CPATC).
Brasilia: EMBRAPA, SPI, 1994. 37 p.

FERNANDES, D. J. R. P. Definicdo de Curvas de Transferéncia de Carga
de Estacas em Solo Residual de Granito. 2010.p. 3-10. Dissertacao
(Mestrado em Engenharia Civil) — Faculdade de Engenharia, Universidade do
Porto, 2010.

FELLENIUS, B. H. What Capacity Value to Choose from the Results of a
Static Loading Test, 2001, Fulcrum, Deep Foudation Institute, New Jersey.

FELLENIUS, B. H. Wave equation analysis and dynamic monitoring. Deep
Foudations Journal, Deep Foudations Institute, 1984, Springfield, New Jersey 1
(1) 49-55

FONTOURA, S. A. B. Mecanismos de transferéncia de carga em sistemas
solo-estacas escavadas. In: SIMPOSIO SOBRE COMPORTAMENTO DE
FUNDACOES. Rio de Janeiro, 1982.



204

FURRIER, M. Caracterizagcdo Geomorfoldgica e do Meio Fisico da Folha
Jodo Pessoa - 1:100.000. 2007. 213f. Tese (Doutorado). Faculdade de
Filosofia, Letras e Ciéncias Humanas — Departamento de Geografia —
Universidade de Sao Paulo, SP, 2007.

GHILARD, M. P. Comparacédo entre desempenhos de estacas metalicas
tubadas de ponta aberta e fechada na Baixada Santista. 2005. 88f.
Dissertacdo (Mestrado em Engenharia de Solos) — Escola Politécnica,
Universidade de S&o Paulo. Séo Paulo, 2005.

GIBBS, H. J. & HOLTZ, W. G. Research on Determining the Densidy of
Sands by Spoon Penetration Testing, In: Proceedings... 4" Int. Conf. Soil
Mech. Found. Engg., 1, 35-39. Londres, 1957.

GODOY, N. S. Interpretacdo de Provas de Carga em Estacas. In:
ENCONTRO TECNICO SOBRE CAPACIDADE DE CARGA DE ESTACAS
PRE-MOLDADAS. 1983, S&o Paulo. Anais... Sdo Paulo: ABMS — NRSP, 1983.
p. 25-60.

GOPINATH, T. R.; COSTA, C. R. S.; JUNIOR, M. A. S. Minerais pesados e
processos deposicionais dos sedimentos da Formacdo Barreiras,
Paraiba. In: SIMPOSIO DE GEOLOGIA DO NORDESTE, 15., 1993. Natal.
Atas... Natal: SBG/Nucleo Nordeste, 1993. p. 47-48. v. 1.

GUSMAO, A. D. Pratica de fundaces no Nordeste. In: SEMINARIO DE
ENGENHARIA DE FUNDACOES ESPECIAIS E GEOTECNIA VI, SEFE, 2008,
Sao Paulo. Anais... Sdo Paulo: 2008. v.1, 207f.

GUSMAO FILHO, J. A. Pratica de Fundac6es nas Capitais Nordestinas. In:
VIl CONGRESSO BRASILEIRO DE MECANICA DOS SOLOS E
ENGENHARIA DE FUNDACOES. 1982. Anais. Olinda, v.7, p. 189-206.

HBM. Curso de Extensometria. Apostila de curso. Sdo Paulo, SP, 2007. 107
p.

HOFFMANN, Karl. An Introduction to Measurements using Strain Gages.
Editora Hottinger Baldwin Messtechnik GmbH, Darmstadt. Alsbach, Alemanha,
1989. 291 p.

JOPPERT, I. Jr. Fundagdes e Contenc¢des em Edificios: Qualidade Total na
Gestéo do Projeto e Execucgédo. Editora PINI Ltda. 12 Edicdo. S&o Paulo. p.
91-209, 2007.



205

JUNIOR, Demdstenes de Araljo Cavalcanti. Montagem e Calibracdo de
Células de Carga. Relatorio Técnico. Centro de Ciéncias Exatas e Tecnologia.
Universidade Federal de Sergipe, Aracaju, SE, 2006, 41f.

LAPROVITERA, H. Reavaliacdo de Método Semi-Empirico de Previsdo da
Capacidade de Carga de Estacas a Partir de Banco de Dados. 1988.
Dissertacdo (Mestrado). Universidade Federal do Rio de Janeiro, Rio de
Janeiro, 1988.

LEAL E SA, L. T. Levantamento geoldgico-geomorfolégico da Bacia
Pernambuco-Paraiba, no trecho compreendido entre Recife-PE e Jodo
Pessoa-PB. 1998. 127f. Dissertacdo (Mestrado) — Centro de Tecnologia,
Universidade Federal de Pernambuco, Recife-PE, 1998.

LOBO, B. O. Método de Previsdo de Capacidade de Carga de Estacas:
Aplicacdo dos Conceitos de Energia do Ensaio SPT. 2005. 121f.
Dissertacdo (Mestrado em Engenharia Civi) — Escola de Engenharia,
Universidade Federal do Rio Grande do Sul, Porto Alegre, 2005.

LORENZI, V. et. al. Avaliacdo do Desempenho de Estacas Escavadas com
o Método de Alargamento de Fuste. In: GEOSUL 2012, Porto Alegre.
CD_ROM.

Mabesoone, J. M.; Silva, A. C. e Beurlen, K. 1972. Estratigrafia e origem do
Grupo Barreiras em Pernambuco, Paraiba e Rio Grande do Norte. Revista
Brasileira de Geociéncias, v. 2, p. 173-187.

MAGALHAES, P. H. L. Avaliacdo dos métodos de capacidade de carga e
recalque de estacas hélice continua via provas de carga. 2005. 243p.
Dissertacao (Mestrado) — Universidade de Brasilia. Faculdade de tecnologia.
Departamento de Engenharia Civil e Ambiental, Brasilia, 2005.

MARQUES, R. F. Estudo da capacidade de carga de estacas escavadas
com bulbos, executadas em solo ndo saturado da Formacéao Barreiras da
cidade de MaceiO-AL. 2006. 158f. Dissertagédo (Mestrado em Engenharia Civil)
— Universidade Federal de Pernambuco, Recife, 2006.

MASCARENHA, M.M.A. (2003). Influéncia do Recarregamento e da Succ¢éao
na Capacidade de Carga de Estacas Escavadas em Solos Porosos
Colapsiveis. Dissertacdo de Mestrado, Publicacdo n° G. DM-098%/03,
Departamento de Engenharia Civil e Ambiental, Universidade de Brasilia,
Brasilia, DF, 141 p.



206

MASSAD, F.; NIYAMA, S., ROCHA, R. Vertical load tests on instrumental
root-piles. In: INTERNATIONAL CONFERENCE ON SOIL MECHANICS AND
FOUDATION ENGENEERING, 10™, 1981, Stockolm, proceedings... Tokyo,
1981, v. 2, p. 771-775.

MASSAD, F. Anélise de Transferéncia de Carga em Duas Estacas
Instrumentadas, Quando Submetidas & Compresséo Axial. In: SEMINARIO
DE ENGENHARIA DE FUNDACOES ESPECIAIS, SEFE Il, 2., Sdo Paulo,
1991. Anais... S&o Paulo: ABMS, 1991a. p. 235-244.

MASSAD, F. Comportamento de estacas escavadas de elevadas
compressibilidades. In: SEMINARIO DE ENGENHARIA DE FUNDAGCOES
ESPECIAIS, SEFE Il, 2., Sdo Paulo, 1991. Anais... Sdo Paulo: ABMS, 1991b.
p. 245-254.

MASSAD, F. Estacas Escavadas em Compressao Axial: Comportamento e
Parametros Visando a Estimativa do Recalques. In: SEMINARIO DE
ENGENHARIA DE FUNDAC}()ES ESPECIAIS, SEFE I, 2., Sdo Paulo, 1991.
Anais... Sdo Paulo: ABMS, 1991c. p. 255-264.

MASSAD, F. Sobre a Interpretacdo de Provas de Carga em Estacas,
Considerando as Cargas Residuais de Ponta e a Reversdo do Atrito
Lateral. Parte |. Revista Solos e Rochas, Sdo Paulo, SP, 15 (2): 103-115, 1992.

MASSAD, F. Sobre a Interpretacdo de Provas de Carga em Estacas,
Considerando as Cargas Residuais de Ponta e a Reversdo do Atrito
Lateral. Parte Il. Revista Solos e Rochas, Sao Paulo, SP, 16 (2): 93-112, 1993.

MASSAD, F. Pile Analysis Taking Into Account Soil Rigidity and Residual
Stresses. In: X CONGRESSO PAN AMERICANO DE MECANICA DOS
SOLOS E FUNDACOES. 1995, Guadalajara, México. Anais. v2, p. 1199-1210.

MELLIOS, G. A. Provas de Carga em Solos Porosos. In: Seminario de
Engenharia de Fundacgdes Especiais — SEFE I, 1985, vol. 2, p. 73-102

MELO, B. N. Anélise de Provas de Carga a Compressao a Luz do Conceito
de Rigidez. 2009. 219 f. Dissertacdo (Mestrado em Engenharia Civil) —
Faculdade de Engenharia Civil, Arquitetura e Urbanismo. Universidade
Estadual de Campinas, Campinas, 2009.

MENEGOTTO, M., CINTRA, J. C. A,, AOKI, N. Engenharia de Fundag®es:
notas de aula — Curso de Pés—Graduacao, Departamento de Geotecnia da
USP/SC, Séo Carlos, SP, 2001.



207

MENESES, Leonardo Figueiredo et. al. Elaboracdo de Mapa de
Vulnerabilidade dos Aquiferos Superiores no Municipio de Jodo Pessoa-
PB Através de Técnicas de Geoprocessamento. Revista Tecnol. Fortaleza,
CE.v. 30,n. 1, p. 123-132, jun 2009.

MENEZES, S. M. Analise do comportamento de estacas pré-moldadas em
solo de alta porosidade do interior do Estado de Sdo Paulo. Tese de
Doutorado — Departamento de Estruturas e Fundagfes, Escola Politécnica,
Universidade de S&o Paulo, 1997. 377f.

MINDLIN, R. D. Force at a point in the interior of a semi-infinite solid.
Journal of Applied Physics, American Institute of Physics, v.7, p.195-202, 1936.

MILITISKY, J. Provas de Cargas Estaticas. In: SEMINARIO DE
ENGENHARIA DE FUNDACOES ESPECIAIS E GEOTECNIA, Il SEFE, 1991,
Séo Paulo. Anais... Sdo Paulo: ABEF e ABMS, 1991, v.2, p. 203-228.

MONTEIRO, L. B. Alguns Aspectos da Capacidade de Carga de Solos
Colapsiveis. In: Seminéario de Engenharia de Fundagfes Especiais — SEFE I,
Séo Paulo, vol. 2, 1985, p. 193-202.

MUNEVAR PEREZ, N. B. Andlise de transferéncia de cargas em estacas
escavadas em solo da regido de Campinas/SP. Dissertacdo (Mestrado).
Universidade Estadual de Campinas, Campinas-SP, 2014

NIENOV, F. A. Comportamento a compresséo de estacas escavadas de
pequeno diametro em solo sedimentar na regido de Santa Maria.
Dissertacdo (Mestrado em Engenharia Civil — Area de Construgdo Civil e
Preservacdo Ambiental). Centro de Tecnologia, Universidade Federal de Santa
Maria, Santa Maria, 2006.

NIYAMA, S.; AOKI N.; CHAMECKI, P. R. Verificacdo de Desempenho. In:
HACHICH, W. et. al. Fundagdes: Teoria e Pratica. 22 edi¢cdo. Sdo Paulo.
Editora Pini, 1998, p. 723-754.

NOGUEIRA, R. C. R. Comportamento de Estacas Tipo Raiz,
Instrumentadas, Submetidas a Compressédo Axial, em Solo de Diabasio.
2004. 204f. Dissertacdo (Mestrado em Engenharia Civil) — Faculdade de
Engenharia Civil, Arquitetura e Urbanismo. Universidade Estadual de
Campinas, Campinas, 2004.



208

NOGUEIRA, R. C. R. et. al. Statistical Approach for Higher Technical
Objectivity Concerning the Ideal Number of SPT Probing for Optimization
of Foundation Projects. In: PANAMERICAN CONFERENCE ON SOIL
MECHANICS AND GEOTECHNICAL ENGINEERING, 12., e U. S. ROCK
MECHANICS SYMPOSIUM, 39., Cambridge, Massachussets, 2003. Essen:
VGE, 2003. Proceedings... v. 3, p. 415-4109.

ORLANDO, C. Contribuicdo ao estudo de estacas tracionadas: analise
comparativa da resisténcia lateral na tracdo e na compressao. Séao Paulo:
ABMS, 2000. 30 p.

PALMEIRA, Ennio Marques. Instrumentacdo Geotécnica. Apostila de curso.
Universidade de Brasilia. Brasilia, DF, 1996, 75p.

PEREIRA, D. A.; PASSINI, L. B.; KORMANN, A. C. M. Aplicacédo do Método
da Rigidez para Estimativa do Atrito Lateral e Resisténcia de Ponta em
Estaca Escavada. In: Congresso Brasileiro de Mecanica dos Solos e
Engenharia de Fundacdes, 18, Belo Horizonte, 2016. Anais...

PINTO, C. de S. Curso Basico de Mecéanica dos Solos em 16 Aulas. 22 ed.
Séo Paulo: Oficina de Textos, 2002. 355p.

PORTELA, Artur; Silva, Arlindo. Mecanica dos Materiais. Editora Platano.
Lisboa, Portugal, 1996.

POULOS, H. G.; DAVIS, E. H. Pile Foundations Analysis and Design.
Canada: Rainbow — Bridge Book Co., 1980. p. 6-7; 15-17; 18-30; 354-363.

PRESA, E. P.; POUSADA, M. C. Retrospectiva e técnicas modernas de
fundacdes em estacas. 2. Ed. Salvador: ABMS — Nucleo Regional da Bahia,
2004. 107 p.

QUARESMA, A. R. Capacidade de Carga de Estacas a partir de Valores
SPT. In: Congresso Brasileiro de Mecanica dos Solos e Engenharia de
Fundacgdes, 4., Rio de Janeiro, 1978. Anais... v.1, p.45-54.

ROCHA, R., YASSUDA, A.J., MASSAD, F. Provas de carga em estaca raiz
instrumentada. In: SEMINARIO DE ENGENHARIA DE FUNDACOES
ESPECIAIS — SEFE I, 1°, 1985, S&o Paulo. Anais... Sdo Paulo, ABMS, 1985.
v. 1, p. 179-193.



209

RODO DE MANTILLA, J. N. Comportamento de Estacas Escavadas,
instrumentadas a Compresséo. 1992. 200p. Tese (Doutorado em Geotecnia)
— Escola de Engenharia de S&o Carlos.

SCALLET, M. M. Comportamento de estacas escavadas de pequeno
diametro em solo lateritico e colapsivel da regido de Campinas-SP. 2011.
166 p. Dissertacdo (Mestrado em Engenharia Civil) — Faculdade de Engenharia
Civil, Arquitetura e Urbanismo, Universidade Estadual de Campinas, Campinas,
2011.

SCHNAID, F. Ensaios de Campo e suas Aplicacbes a Engenharia de
Fundagdes. S&o Paulo: Editora Oficina de Textos, 2000. 189 p.

SCHULZE, T. Analise da capacidade de carga de estaca escavada
instrumentada de pequeno diametro por meio de métodos semi-
empiricos. 2013. 126 p. Dissertacdo (Mestrado em Engenharia Civil) —
Faculdade de Engenharia Civil, Arquitetura e Urbanismo, Universidade
Estadual de Campinas, Campinas, 2013.

SOARES, F. L.; MORAIS, G. S.; DIAS, S. P. Mapeamento de area em risco
de deslizamento e andlise de estabilidade de talude na cidade de Joéo
Pessoa-PB. In. CONFERENCIA BRASILEIRA SOBRE ESTABILIDADE DE
ENCOSTAS, 12., 2017. Florianépolis. Anais... Sdo Paulo: ABMS. Disponivel
em http://cobrae2017.com.br. Acesso em 20 de junho de 2018.

SOARES, W. C. Radier estagueado com estacas hollow auger em solo
arenoso. Recife, 2011. 310 p. Tese (Doutorado) — Universidade Federal de
Pernambuco.

TEIXEIRA, Alberto Henriques. Projeto e Execucdo de Fundacdes. In: lli
SEFE — Seminario de Engenharia de Fundacdes Especiais e Geotecnia. 1996.
Séo Paulo, SP. Anais. v. 1, p 1-18.

VAN DER VEEN, C. The bearing capacity of a pile In: INTERNATIONAL
CONFERENCE ON SOIL MECHANICS AND FOUNDATION ENGINEERING,
3., 1953, Zurich. Proceedings... Vol. Il, p. 84-90.

VARGAS, M. Provas de carga em estacas — Uma apreciacdo historica.
Revista Solos e Rochas, vol. 13, Sao Paulo, 1990, pp. 6-12.

VELLOSO, Dirceu de Alencar; ALONSO, Urbano Rodriguez. Previsao,
Controle e Desempenho de Fundagdes. In: Previsdo de Desempenho x


http://cobrae2017.com.br/

210

Comportamento Real. S&o Paulo, SP, Associagéo Brasileira de Mecanica dos
Solos/ NRSP, 2000. p. 95-139.

VELLOSO, D. A.; LOPES, F. R. Fundacgdes. Oficina de Textos, 12 edicdo. S&o
Paulo. 2010, p. 181-183 e p. 239-275.

VELLOSO, P. P. C. Fundac0bes: aspectos geotécnicos. 32 ed. Rio de Janeiro:
PUC-RJ, 1981. V. 3. P 467-469.

VESIC, A. S. A Load Transfer in Pile-soil Systems. Durham: Duke
University, 1970. 60p (Soil Mechanics Series, n. 23).



