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RESUMO

O presente trabalho apresenta a reavaliacdo de métodos semiempiricos de
previsdo da capacidade de carga para estacas do tipo hélice continua
executadas em solos da Formacdo Guabirotuba, a principal unidade
estratigrafica da Bacia Sedimentar de Curitiba. Para tanto, dispés-se de um
banco de dados com provas de carga estética vertical conduzidas em estacas
hélice continua executadas em Curitiba e Regido Metropolitana. Inicialmente,
procedeu-se um estudo do comportamento das estacas quanto a transferéncia
de carga ao longo do fuste e da ponta, e ao recalque necesséario para o
esgotamento do atrito lateral. Adicionalmente, algumas peculiaridades dos
solos da Formacédo Guabirotuba, como a ocorréncia de ruptura progressiva e
do efeito de escala, foram discutidas. O estudo foi baseado em 26 provas de
carga estatica vertical, sendo uma instrumentada em profundidade. Com esse
conjunto de provas de carga interpretadas, procedeu-se a reavaliagdo dos
métodos de Alonso, de Décourt & Quaresma e de Aoki & Velloso, os quais
foram selecionados a partir de uma analise estatistica do desempenho de
métodos semiempiricos disponiveis na literatura. A reavaliagdo consistiu,
principalmente, em adequar os coeficientes funcdo do solo para a regiao
geotécnica em questdo, por meio da retroandlise das provas de carga. Os
meétodos reavaliados foram aplicados para validacdo a um conjunto de 103
estacas hélice continua executadas em Curitiba e Regido Metropolitana, as
quais foram submetidas a prova de carga estatica. A validacao foi pautada nas
recomendacdes da NBR 6122 (2010) quanto a seguranca de fundacfes
profundas. O estudo do comportamento somado a reavaliagdo dos métodos
semiempiricos, proporcionaram a identificacdo de referéncias praticas para o
dimensionamento de estacas hélice continua executadas em solos da

Formacgéo Guabirotuba.

Palavras-Chave: Formacdo Guabirotuba, Estaca Hélice Continua, Prova de

Carga Estatica.



ABSTRACT

This research presents the reassessment of semi-empirical methods for
prediction of pile bearing capacity to continuous flight auger (CFA) piles
executed at Guabirotuba Formation, the main stratigraphic unit of Curitiba
Sedimentary Basin. For that, it was compiled a data base with axial static load
tests carried out at CFA piles executed in Curitiba and its Metropolitan Region.
Initially, it was conducted a study about CFA pile behavior as the shaft and tip
load transfer and the set for running out shaft resistance. Additionally, some
peculiarities about Guabirotuba Formation soils, like the occurrence of
progressive rupture and scale effects, were discussed. This study was based on
26 axial static load tests, one instrumented in depth. With this group of
interpreted load tests, it was executed the reassessment of the methods of
Alonso, Décourt & Quaresma and Aoki & Velloso, which were selected by an
statistical analysis of the performance of methods available in literature. The
calibration consisted mainly in adapting the soil coefficients to the geotechnical
region in question, by means of load tests back-analysis. The reassessed
methods were applied for validation to a group of 103 CFA piles executed in
Curitiba and its Metropolitan Region, which were submitted to load test. The
validation was based on NBR 6122 (2010) recommendations for security of
deep foundations. The study about CFA piles behavior added to the
reassessment of semi-empirical methods provided the identification of practical
references for design of CFA piles executed in Guabirotuba Formation soils.

Keywords: Guabirotuba Formation, Continuous Flight Auger Pile, Static Load
Test.
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resisténcia de ponta;

fator de reducao — ruptura progressiva;

parametro referente ao strain-softening;

parametro referente & compressibilidade da estaca;
deslocamento relativo entre a estaca e o solo (recalque)
necessario para reduzir o valor de pico do atrito lateral para
o valor residual;

tensao cisalhante de pico;

tensao cisalhante residual,

trecho da estaca livre de atrito lateral;

trecho da estaca aonde o atrito lateral atua,

encurtamento elastico do trecho da estaca livre de atrito
lateral;

encurtamento elastico do trecho da estaca aonde o atrito
lateral atua;

carga aplicada;

pardmetro que define a posi¢cdo do centroide da zona onde

ocorre atrito lateral.
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1. INTRODUCAO

O presente trabalho apresenta a reavaliacdo de métodos de previsao da
capacidade de carga para estacas do tipo hélice continua executadas em solos
da Formacao Guabirotuba.

O expressivo crescimento da opgdo por esse tipo de estaca como
solucdo de fundagdo, somado a relevante area de abrangéncia dos solos da
Formacdo Guabirotuba, a qual inclui a cidade de Curitiba e sua Regido
Metropolitana, justifica o estudo.

Para reavaliacgdo dos métodos procedeu-se um estudo do
comportamento das estacas quanto a transferéncia de carga e o recalque
necessario para o esgotamento do atrito lateral, assim como de algumas
peculiaridades do solo em questdo, como a ocorréncia de ruptura progressiva e
do efeito de escala. Este estudo é baseado em 26 provas de carga estatica
vertical, conduzidas em estacas hélice continua executadas na regido
geotécnica em questdo, sendo 24 provas de carga estatica vertical a
compressdo, uma delas instrumentada em profundidade e 2 provas de carga
estatica vertical a tracao.

Com esse banco de dados efetuou-se uma analise, baseada em
conceitos estatisticos, do desempenho dos métodos semiempiricos disponiveis
na literatura para previsdo da capacidade de carga de estacas.

A observacdo conjunta dos perfis de sondagem SPT e da andlise
estatistica fundamentou a reavaliagdo dos métodos com melhor desempenho.

A reavaliacdo consistiu, principalmente, em adequar os coeficientes
funcdo do solo para a regido geotécnica em questdo, por meio da retroanalise
das provas de carga. Adicionalmente, verificou-se a necessidade de proceder a
uma afericdo baseada em conceitos estatisticos, a fim de diminuir a dispersao
de desempenho dos métodos reavaliados.

Por fim, os métodos reavaliados foram aplicados para validacdo a 103
estacas hélice continua executadas em solos da Formacdo Guabirotuba, as
quais foram submetidas a prova de carga estatica vertical a compressao. A
validacdo foi pautada nas recomendacfes da NBR 6122 (2010) quanto a

seguranca de fundacdes profundas.
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1.1.JUSTIFICATIVA E OBJETIVOS

Aoki & Alonso (1993) alertam que:

Embora seja “Obvio”, cabe lembrar que os métodos
semiempiricos para calculo da capacidade de carga s6 devem
ser aplicados aos tipos de estacas e regides geotécnicas para
0s quais foram estabelecidos. A aplicacdo para outras regibes
deve ser feita com ressalvas.

Essa adverténcia é sustentada pela seguinte recomendacdo da NBR
6122 (2010) quanto aos métodos semiempiricos: “Devem ser observados os
dominios de validade de suas aplicacdes, bem como as dispersdes dos dados
e as limitagdes regionais associadas a cada um dos métodos”.

Ainda que seja evidente que os métodos semiempiricos devem ser
regionalizados, pois como reitera Alonso (2000): “(...) em engenharia de solos
nao existem solugdes universais”, observa-se que € comum a utilizacdo
indiscriminada dos mesmos.

Posto isso, o presente trabalho visa adequar métodos de previsdo da
capacidade de carga para estacas hélice continua executadas em solos da
Formacéao Guabirotuba.

Amann (2010) constata que as varias publicacdes técnicas brasileiras
tém se restringido a simples classificagdo dos métodos em “conservadores” ou
“contra a seguranga” e, raramente, investigagdes acerca das causas deste
comportamento e adequacfes dos métodos a solos de regides especificas sdo
propostas.

Dessa forma, neste trabalho, da analise de desempenho dos métodos
existentes, buscou-se identificar os motivos dos resultados encontrados ao
avalid-los em conjunto com as sondagens SPT e procedeu-se a reavaliagdo
dos métodos com melhor desempenho para a regido geotécnica em questao.

A necessidade de se estudar fundagbes executadas nessa formagéo é
ressaltada pelas suas peculiaridades, a citar: expansibilidade, erodibilidade,
sobreadensamento, descontinuidades, strain-softening, entre outras, as quais
vém sendo objeto de estudos. Nesse ambito, destaca-se o livro Twin Cities:
Solos das Regides Metropolitanas de Sao Paulo e Curitiba (NEGRO et al.,

2012), que reune grande parte do conhecimento atual acerca dos solos da
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Formacdo Guabirotuba e da Bacia Sedimentar de Sdo Paulo, os quais se
assemelham geologicamente.

Soma-se a esse fato a relevante area de abrangéncia dos solos da
Formacdo Guabirotuba, a qual inclui a cidade de Curitiba e sua Regido
Metropolitana.

Ha de se observar também que o expressivo crescimento da opc¢ao
pelas estacas hélice continua como solucéo de fundacao justifica seu estudo. A
evolucdo tecnolégica no seu processo executivo, a grande velocidade de
execucao e, uma de suas principais vantagens, o baixo nivel de vibracdo e
ruidos que proporciona quando comparada as demais técnicas, justifica sua
ampla utilizagdo, principalmente em obras realizadas em espagos densamente
ocupados, como € o caso das principais cidades do pais.

Da mesma forma, estudos sobre o comportamento desse tipo de
fundagdo também tém crescido (LAZARO & WOLLE, 2004; DANZIGER, 2012).
Fato importante e necessario, pois nota-se que a maior parte do conhecimento
sobre o comportamento de estacas se refere as estacas cravadas e
escavadas.

Dessa forma, o presente trabalho vem somar ao conhecimento atual no
que diz respeito as estacas hélice continua.

Em vista do discutido acima, os objetivos do presente trabalho podem
ser resumidos da seguinte forma:

- Avaliar a transferéncia de carga em estacas hélice continua executadas em
solos da Formacédo Guabirotuba, por meio de provas de carga estatica vertical
a compressao, provas de carga estatica vertical a tracdo e uma prova de carga
estética vertical a compressao instrumentada em profundidade;

- Avaliar o desempenho de métodos semiempiricos, disponiveis na literatura
para previsdo da capacidade de carga, quanto a estimativa das parcelas de
resisténcia lateral e de ponta separadamente, assim como da carga de ruptura
de estacas hélice continua executadas em solos da Formacgédo Guabirotuba;

- Identificar os métodos semiempiricos com melhor desempenho e reavaliar os
coeficientes funcéo do solo dos mesmos;

- Por meio de conceitos estatisticos, propor correcdo adicional que reduza a

dispersdo de desempenho dos métodos reavaliados (se necessario);
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- Validar os métodos reavaliados com base nas recomendacdes da NBR 6122

(2010) quanto a seguranca de fundac6es profundas.

1.2. ESTRUTURACAO DA DISSERTACAO

O presente trabalho é dividido em seis capitulos. No primeiro capitulo é
apresentada uma visdo ampla da finalidade do trabalho e de como o mesmo foi
concebido. Neste mesmo capitulo sédo explanados os objetivos e as
justificativas.

No segundo capitulo € apresentada a revisdo bibliografica, na qual se
discorre sobre temas fundamentais ao entendimento do trabalho.

No terceiro capitulo, o banco de dados utilizado no trabalho é
caracterizado e no quarto capitulo, o método para que 0s objetivos sejam
alcancados € explanado.

Os resultados do estudo do comportamento das estacas hélice continua
executadas no solo em questdo sdo discutidos no quinto capitulo. Neste
mesmo capitulo sdo apresentadas as analises de desempenho dos métodos de
previsdo da capacidade de carga de estacas, assim como a reavaliacdo e
validacdo dos métodos de melhor desempenho.

No sexto capitulo estdo presentes as conclusdes e sugestbes para

trabalhos futuros.
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2. REVISAO BIBLIOGRAFICA

A revisdo bibliografica inicia com uma breve explanacdo sobre a
elaboracdo de projetos de fundacfes por estacas, na qual se discorre com
maior énfase sobre o0s elementos deste processo pertinentes ao presente
trabalho (estacas hélice continua, sondagem SPT e SPT-T e provas de carga
estatica).

Na sequencia sdo apresentadas proposicdes relativas a capacidade de
carga e a transferéncia de carga em estacas, além de prescricbes da NBR
6122 (2010). Sao apresentados os métodos semiempiricos de previsdo da
capacidade de carga de estacas avaliados no trabalho e os métodos para
interpretacdo das provas de carga utilizados.

Nocdes basicas sobre analise estatistica sdo abordadas resumidamente.

Por fim, buscou-se caracterizar a Formagdo Guabirotuba quanto aos
seus aspectos geoldgicos e geotécnicos. Também séo apresentados relatos do

comportamento de fundac¢des profundas nos solos dessa formacéo.

2.1.PROJETO DE FUNDACOES POR ESTACAS

Do ponto de vista geotécnico, Aoki (2005) define fundacdo como um
sistema formado pela subestrutura (elementos estruturais de fundacéo) e o
macico de solo que o envolve, conforme Figura 1. Nessa figura, a area
hachurada caracteriza um elemento isolado de fundacdo que compde esse

sistema.

Figura 1 - Equilibrio estatico da fundacéo.

clemento isolado ¥Q =
Sﬂ . superficie terreno

Y

,evsse 3 superficie
; ' +.indesl ocdvel
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" IR=F . indeformivel
Fonte: Aoki (2005).
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Danziger (2007) explica que a funcdo de uma fundacdo € transmitir
cargas ao terreno. A transmissdo deve atender a dois requisitos preconizados
pela NBR 6122 (2010): seguranca com relagdo a ruptura e recalques
compativeis com a estrutura. O primeiro conceito significa que o solo de
fundacdo ndo pode entrar em colapso, ou ruptura. O segundo significa que,
mesmo que as cargas a aplicar a fundacao apresentem seguranca com relacéo
a ruptura, os recalques precisam ser compativeis com aqueles tolerados pela
estrutura.

Segundo Velloso & Lopes (1998), a escolha da alternativa de fundacgéo
€, em alguns casos, imposta pelas caracteristicas da obra e em outros h&
possibilidade de uma variedade de solu¢des. Os elementos necessarios para
sua escolha e projeto sdo: topografia da area, dados geoldgico-geotécnicos,
dados da estrutura a construir (tipo e uso, sistema estrutural e cargas) e
informacgdes sobre as construgdes vizinhas. Segundo Aoki & Cintra (2000), os
dados geotécnicos, na maioria das vezes, se resumem as informacdes de
sondagens SPT.

A capacidade de carga de cada elemento isolado de fundacdo® pode ser
estimada através de métodos estéticos (tedricos ou semiempiricos) e métodos
dindmicos. Também ha possibilidade de se obter a capacidade de carga de
estacas por meio de prova(s) de carga executada(s) na fase de projeto. Para
tanto, a NBR 6122 (2010) preconiza que a(s) prova(s) de carga seja(m)
estatica(s) e levada(s) até uma carga de no minimo duas vezes a carga
admissivel prevista em projeto. Além disso, a(s) mesma(s) deve(m) ser
especificada(s) e executada(s) no inicio da obra, de modo que o projeto possa

ser adequado para as demais estacas.

2.1.1. Estaca hélice continua

As estacas hélice continua foram criadas nos EUA e disseminadas em
todo o Japdo e a Europa no final da segunda metade do século 20, seu
primeiro uso no Brasil foi realizado em 1987 (ANTUNES & TAROZZO, 1998).

! Na sequéncia do texto o termo “elemento de fundagao isolado” sera substituido pelo
termo “estaca”.
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Lazaro & Wolle (2004) notam a crescente utilizacdo e estudo desse tipo
de estaca nos ultimos anos. Segundo os autores, através da realizacdo de
provas de carga, inclusive instrumentadas, tém se buscado estabelecer os
mecanismos de transferéncia de carga ao longo do fuste e na ponta das
estacas hélice continua, permitindo a elaboracdo de métodos para a previsédo
da carga de ruptura e dos recalques decorrentes dos carregamentos. Como
exemplo, Danziger (2012) relata que a maior parte dos artigos relacionados a
fundacdes selecionados para o COBRAMSEG XVI, um dos mais importantes
eventos da comunidade geotécnica brasileira, envolviam o estudo desse tipo
de estaca. O autor justifica a sua expressiva utilizacdo ao avanco tecnoldgico
no seu processo executivo e a reduzida interferéncia nas edificagdes vizinhas,
caracterizada pela auséncia de vibracdo ou ruido durante a execucao.

A NBR 6122 (2010) define que as estacas hélice continua séo:

Estacas de concreto moldadas in loco, executadas mediante
introdugdo no terreno, por rotagdo, de um trado helicoidal
continuo. A injecdo de concreto é feita pela haste central do
trado simultaneamente & sua retirada. A armadura € sempre
colocada apGs a concretagem.

A Figura 2 ilustra as etapas executivas da estaca hélice continua.

Figura 2 - Fases da execucdo da estaca hélice continua: a) Introducdo do
trado helicoidal continuo; b) Injecdo do concreto com retirada do trado; c)

Instalacdo da armadura.
Concretc 5 —
bombeado \

sy

&

KAAAAAAR
VYVVVVYVVS

(a (b) (c)
Fonte: Velloso & Lopes (2002).
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Alonso (1996) relata que no inicio de sua utilizacdo enfrentaram-se
dificuldades na coordenacéo entre o fluxo de concreto a injetar e a velocidade
de extracdo do trado. Se o trado fosse levantado mais rapidamente que o fluxo
de concreto que era injetado na estaca, poderia ocorrer diminuicdo da secéo do
fuste ou mesmo seu seccionamento. Por outro lado, se o trado fosse retirado
muito lentamente, poderia ocorrer segregacao ou contaminacdo do concreto
com o solo contido nas hélices do trado.

Outro problema consistia no baixo valor de torque maximo disponivel,
que limitava o diametro das estacas e criava dificuldades para o operador
manter uma velocidade de penetracdo adequada em certos tipos de terreno.

Em funcdo desses problemas, foram desenvolvidos equipamentos com
maior capacidade, dotados de instrumentacdo para monitoramento e registro
da execucao das estacas. Esse avanc¢o tecnolégico permitiu o controle, entre
outras coisas, da pressao de injecdo e da velocidade de avanco e subida do
trado, informacdes importantes para tomada de decisGes rapidas em todas as
fases do processo.

Quanto a aplicabilidade dessa solucdo, Antunes & Tarozzo (1998)
destacam que as estacas hélice continua adaptam-se a maioria dos tipos de
terreno, exceto 0s que apresentam matacdes e rochas.

Brown (2005) ressalta que esse tipo de fundacdo é uma boa solucdo em
projetos que possuem grande numero de estacas e requerem velocidade na
execucdo, além de ser uma 6tima solugdo para terrenos relativamente
uniformes, onde a taxa de penetracdo da hélice pode ser estabelecida e
mantida. O autor cita perfis geolégicos em que essa solucdo € adequada, séo
eles: argila média a rija e areias cimentadas; solos residuais, particularmente
0s siltosos e argilosos; e areia siltosa média a densa ou areias bem graduadas,
nesse caso, especialmente se o lencol freético for profundo.

Neto (2002), por sua vez, relata que em certos tipos de terreno algumas
dificuldades executivas tém sido encontradas e, dessa forma, requerem cautela
por parte dos executores. Em solos muito resistentes e solos porosos nao
saturados, o autor relata que ha dificuldade no avanco do trado e especial
atencdo é necessaria para garantir o comprimento previsto. Em perfis que
possuem camadas de argila mole confinada, segundo o autor, € comum

ocorrer elevado sobreconsumo e ruptura do solo em razdo da pressao de
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concreto. Em perfis que possuem camadas de areia pura na regido da ponta, o
autor sugere que o giro do trado seja lento para minimizar o efeito de transporte
de graos, evitando o desconfinamento do solo e ndo comprometendo a
resisténcia de ponta.

Segundo Neto & Kochen (2003), atualmente, € possivel executar
estacas hélice continua de até 1200 mm de didmetro e 32 m de comprimento.
Os autores acreditam que com a evolugdo crescente dos equipamentos, a

gama de opc¢des de diametros e profundidades tende a aumentar.

2.1.2. Sondagem SPT

O Standard Penetration Test (SPT) € reconhecidamente a mais popular,
rotineira e econdmica ferramenta de investigacao geotécnica em praticamente
todo o mundo (SCHNAID, 2000).

No Brasil, Cavalcante (2002) relata que o SPT foi introduzido a partir de
1939, impulsionado pela experiéncia adquirida pelo engenheiro Odair Grillo em
viagem a Universidade de Harvard para curso com o Prof. H. A. Morh,
idealizador da medida de resisténcia a penetracdo dinAmica em sondagens
com amostradores de 51,0 mm e 63,5 mm. A pratica concretizou-se a partir de
1944, quando o Instituto de Pesquisas Tecnoldgicas de Sao Paulo (IPT) iniciou
o uso do amostrador-padrdo de forma sistematica e houve a criacdo da
primeira empresa particular brasileira de sondagens, a Geotecnica S.A. Em
1977 o ensaio foi normalizado pela Associagcdo Brasileira de Normas Técnicas
(ABNT) com a denominagcdo “Execugdo de Sondagens de Simples
Reconhecimento dos Solos”, tendo posteriormente recebido a denominagao
NBR 6484 (1980) e sido revisada e republicada em 2001.

O ensaio tem como principio a perfuracdo e cravacao dinamica de um
amostrador-padrao a cada metro, resultando na determinacao do tipo de solo e
de um indice de resisténcia, bem como da observacdo do nivel do lencol
freatico (NBR 6484, 2001).

As vantagens desse ensaio, elencadas por Schnaid (2000), séo:
simplicidade do equipamento, baixo custo e obtencdo de um valor numérico de

ensaio que pode ser relacionado com regras empiricas de projeto.
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Pelo fato da corrente utilizacdo desse ensaio, estudos que buscam
entendé-lo melhor e aperfeigoar tanto sua execugao quanto a aplicabilidade de
seus resultados sdo apresentados frequentemente na literatura nacional e
internacional, sinal indubitavel da importancia do tema.

Cavalcante (2002) identifica que sua popularizacdo elevou o grau de
experiéncia pratica, levando a formagdo de numerosas bases de dados em
todo o mundo e ao desenvolvimento de correlagbes empiricas e parametros
usados para identificacdo e classificacdo dos solos. No entanto, observa que a
diversidade de equipamentos e procedimentos utilizados evidencia que a
padronizacdo do ensaio é algo distante da realidade, embora 0 mesmo seja
normalizado em diversos paises e haja um procedimento internacional de

referéncia (International Reference Test Procedure da ISSMFE).

2.1.2.1. Procedimentos de ensaio

A perfuragdo do solo inicia com o emprego de trado-concha ou
cavadeira manual até a profundidade de 1 m (deve ser coletada amostra para
exame posterior) prossegue-se com a perfuracdo, agora com trado helicoidal,
até se atingir o nivel d’agua freatico, quando entdo passa-se a utilizar trépano
de lavagem como ferramenta de escavacdo. Durante a operacdo de
perfuracdo, a NBR 6484 (2001) ressalta que devem ser anotadas as
profundidades das transicbes de camadas e da mudanca de coloracdo de
materiais trazidos a boca do furo pelo trado helicoidal ou pela agua de
circulacdo, detectadas por meio de exame tatil-visual.

A perfuracdo é intercalada a ensaios e amostragens. A cada metro de
perfuracéo, a partir de 1 m de profundidade, sdo colhidas amostras do solo por
meio do amostrador-padrdo, tipo Terzaghi-Peck, com diametro interno de
34,9 mm e diametro externo de 50,8 mm, com execucao de SPT.

O ensaio compreende na cravacdo desse amostrador-padrdo no fundo
da escavacdao (revestida caso a parede do furo se mostre instavel) usando um
peso de 65 kg, caindo de uma altura de 750 mm. O Nspr € 0 nUmero de golpes
necessarios para fazer o amostrador-padrdao penetrar 300 mm, apds uma

cravacao inicial de 150 mm.



31

Considera-se correspondente a zero golpe, o caso de ocorrer
penetragéo igual ou superior a 45 cm, no ato do apoio do martelo suavemente
sobre a cabeca de bater. Se a aplicacdo do primeiro golpe do martelo
ocasionar uma penetracao superior a 45 cm, esse resultado deve ser expresso
pela relacdo deste golpe com a respectiva penetracdo. No caso de penetracao
incompleta, o resultado deve ser apresentado pelas relacdes entre nimero de
golpes para cada 15 cm de penetracao.

A NBR 6484 (2001) prescreve o acondicionamento imediato das
amostras colhidas do amostrador-padréo, de forma a preservar as condi¢cdes
de campo.

Alguns critérios de paralisacdo do ensaio sdo sugeridos pela NBR 6484
(2001), no entanto, Quaresma et al. (1998) alertam que a resisténcia dos solos,
o tipo de obra e as caracteristicas do projeto podem exigir sondagens mais
profundas ou critérios mais rigidos de paralisacdo do que os preconizados por
norma, por conseguinte, recomendam o acompanhamento do trabalho pelo

profissional responséavel pelo projeto de fundacdes.

2.1.2.2. Interpretagdo do ensaio

A classificacdo do tipo de material encontrado na sondagem é feita
através da identificacdo tatil-visual, onde s&o observadas: granulometria,
plasticidade, cor e origem do solo. A NBR 6484 (2001) prop&e correlacdes
entre o Ngpr, Sem qualquer corre¢cdo quanto a energia de cravacao e nivel de
tensdes, com os estados de compacidade, no caso de areias, e consisténcia,

no caso das argilas, apresentadas no Quadro 1.
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Quadro 1 - Estados de compacidade e consisténcia.

Solo Ngpr Desighagéo
<4 Fofa
5a8 Pouca compacta
Areias e siltes arenosos 9als8 Mediamente compacta
19a40 Compacta
> 40 Muito compacta
<2 Muito mole
Argilas e siltes argilosos 3a5 M,OI?
6alo Média
11a19 Rija
> 19 Dura

Fonte: NBR 6484 (2001).
2.1.2.3. OSPT-T

Ranzini (1988) sugere que, apés a determinacdo da resisténcia a
penetracdo no ensaio SPT, com o amostrador cravado na posicao final, seja
aplicado um momento de torque as hastes (T), por meio de um torquimetro, de
tal modo que seja medida a resisténcia de atrito lateral entre o amostrador e 0
solo (f;)-

Ao girar o torquimetro sdo obtidos dois parametros: T,s;, que € 0O
maximo valor de torque e T,.s que € o valor medido apés a ruptura da ligacdo
solo-amostrador (ALBUQUERQUE et al., 2006).

A expressao para o calculo do atrito lateral entre 0 amostrador e o solo,
Equacéo (2.1) deduzida por Ranzini (1988), considera a hipotese de tenséo de
atrito lateral constante, tanto na face lateral do amostrador como na abertura
inferior. Da condigdo de equilibrio entre o momento aplicado por meio do
torquimetro e do momento resistente do atrito lateral, tomando-se como

parametro a profundidade de cravacgao (h), geralmente igual a 45 cm, tem-se:

T 2.1)
21 (R?h —  [ho(R — T)(2R +7) — 73}

fs =

Onde:
fs € aresisténcia de atrito lateral entre o0 amostrador e o0 solo;

T € o momento de torcao aplicado as hastes;
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R é o raio externo do amostrador;
r € 0 raio minimo da boca do amostrador;

h, é a altura do chanfro tronco-conico.
Substituindo R por 2,54 cm, r por 1,905 cm e h, por 1,90 cm, tem-se:

_ T (2.2)
"~ 40,5366h — 3,1711

fs

O autor considera que o valor de f; obtido dessa forma € mais confiavel
e mais proximo da tensao lateral de ruptura de uma estaca, por ndo ser afetado
pelas conhecidas fontes de erro do ensaio SPT e sugere sua ado¢ao no calculo
da capacidade de carga de estacas, mediante aplicacdo de um fator de
correcdo para cada tipo de solo e de rugosidade da superficie lateral da estaca,

a ser determinado a partir de provas de carga instrumentadas.

2.1.3. PROVA DE CARGA ESTATICA

De forma simplificada, Alonso (1998) explica que a prova de carga
estatica ou ensaio de carregamento estatico é realizada aplicando-se cargas a
fundacéo (ou protétipo, como ocorre nos ensaios de prova de carga em placa),
concomitantemente a medida dos recalques correspondentes. Os esforgos
aplicados podem ser axiais de tracdo, compressao ou transversais.

A prova de carga estatica convencional resulta na curva “carga versus
recalque”, com a qual é possivel verificar, entre outras coisas, se mediante a
carga de trabalho da estaca as deformacdes estdo enquadradas no estado
limite de servico.

Rodriguez & Ramos (2012) comentam que, atualmente, provas de carga
estatica tém deixado de ser exclusividade de grandes obras e pesquisas
académicas para se tornar pratica comum em todo o Brasil. Isso por conta da
revisdo da NBR 6122 em 2010, que passou a exigir a realizacdo do ensaio
visando reduzir as incertezas inerentes ao processo executivo e de projeto.

O emprego desse ensaio no Brasil data, provavelmente, de 1928
(NIYAMA et al. 1998). Conquanto, esse procedimento de controle da

capacidade de carga, para Alonso (1998), ainda é a melhor maneira de se
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comprovar a resisténcia limite de uma fundacéo isolada, principalmente para
fundacdes profundas. Hachich (1998) assinala ainda que esse ensaio € o que
mais se aproxima das condicdes a que a estaca serd submetida ao ser
solicitada pela edificacédo.

Segundo a NBR 12131 (2006), na execucdo do ensaio a estaca €
carregada até a carga definida pelo projetista, o qual define também se o
carregamento sera lento ou rapido. Neste trabalho foram consideradas provas
de carga com carregamento lento, o procedimento de ensaio € explanado a

seqguir.

2.1.3.1. Prova de carga estatica com carregamento lento

O carregamento é feito em estagios iguais e sucessivos, observando-se
gue a carga aplicada em cada um ndo deve ser superior a 20% da carga de
trabalho prevista e deve ser mantida até a estabilizagdo dos deslocamentos e
por no minimo 30 min.

Em cada estagio os deslocamentos devem ser lidos imediatamente apés
a aplicacdo da carga correspondente, prosseguindo com leituras decorridos
2 min, 4 min, 8 min, 15 min e 30 min, contados a partir do inicio do estagio e
posteriormente a cada 60 min até se atingir a estabilizacéo.

A estabilizacdo dos deslocamentos esta atendida quando a diferenca
entre duas leituras consecutivas corresponder a no maximo 5% do
deslocamento ocorrido no mesmo estagio (entre o deslocamento da
estabilizacdo do estagio anterior e 0 deslocamento atual).

Se a carga de ruptura ndo for atingida, a carga maxima do ensaio deve
ser mantida durante um tempo minimo de 12 h entre a estabilizacdo dos
recalques e o inicio do descarregamento.

O descarregamento deve ser feito em no minimo 4 estagios, mantidos
até a estabilizacdo dos deslocamentos, considerando os mesmos critérios de
estabilizacdo do carregamento supracitados. O tempo minimo de cada estagio
é de 15 min.

Apés o descarregamento total, as leituras dos deslocamentos devem

continuar até a estabilizagéo dos recalques.
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2.1.3.2. Prova de carga estética instrumentada em profundidade

Provas de carga estatica instrumentadas, geralmente, objetivam detalhar
as parcelas de resisténcia por atrito lateral ao longo do fuste e, ou apenas,
separar a resisténcia por atrito lateral da resisténcia de ponta.

A quantidade, arranjo e tipo de instrumentacdo dependem do propésito
da mesma. Como instrumentagdo ao longo do fuste podem ser utilizados:
extensémetros (strain-gages) elétricos de resisténcia, extensbmetros de corda
vibrante e hastes medidoras de deslocamentos (tell-tales).

Recentemente, fibra Otica tem sido utilizada, no entanto, €
comparativamente mais cara, especialmente o equipamento de aquisicdo de
dados, e muito cuidado é necessario no manuseio dos cabos durante sua
instalagdo (HAYES & SIMMONDS, 2002).

Outra opcdo € executar uma prova de carga bidirecional com célula
expansiva hidrodindmica. Instalada, geralmente, proxima a ponta da estaca,
essa célula é capaz de expandir nas duas direcGes: para cima, mobilizando o
atrito lateral e para baixo, mobilizando a resisténcia de ponta, o que permite
medir essas parcelas de carga separadamente (SCHMERTMANN et al., 1998).
Brown & Shi (2001) relatam o uso de células em varios niveis do fuste da
estaca, de forma a promover testes em diferentes por¢cdes do mesmo.

Segundo Hayes & Simmonds (2002), a distribuicdo de carga ao longo de
uma estaca, normalmente, é medida por strain-gages incorporados a mesma.
Especificamente em provas de carga estatica, os autores afirmam que o0s
strain-gages de corda vibrante sdo geralmente utilizados por serem robustos,
de rapida e simples instalacdo. Outra vantagem é que o sinal de saida em
frequéncia, dada em Hertz (Hz), ndo é afetado por umidade, alongamento ou
encurtamento dos cabos, quedas de tensdo causadas por corrosdo dos
terminais de contato ou efeitos de temperatura nos cabos.

No presente trabalho é apresentado o resultado de uma prova de carga
instrumentada na qual foram utilizados extensémetros elétricos de corda
vibrante (extensdmetros recuperaveis modelo A-9 fabricados pela Geokon).

Em estacas moldadas in loco a instalagdo desse tipo de extensémetro
em secoes de interesse ao longo do fuste da estaca é feita no interior de um

tubo guia de ago, o qual é introduzido na estaca durante sua execugao.
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Os extensdmetros sdo ancorados no tubo através de ventosas de aco
expansiveis a gas (ar comprimido, didxido de carbono ou nitrogénio) e ligados
uns aos outros, em série, através de hastes de aco, fibra de vidro ou carbono
(GEOKON, 2011).

A leitura dos dados dos extensdmetros € realizada por meio de uma
unidade leitora do tipo GK-404, ou similares. A unidade de saida dos dados de

vibracéo é o digit, cujo calculo € baseado na seguinte equacao:

Hz? (2.3)
1000

digit =

A unidade leitora ainda fornece dados de temperatura em graus

centigrados.

Figura 3 - Extensdmetro do tipo A-9 de fabricacdo da Geokon: Peca para
ancoragem (a frente), dois extensémetros completos (centro) e haste
conectora (ao fundo).

Fonte Geokon (2014).

Os dados de vibracdo em digit sdo convertidos em deslocamento por

meio da seguinte equagao:
D¢ = (Ry — Ro)G (2.4)

Onde:

D € o deslocamento calculado (mm);
R, é a leitura em um dado tempo (digit);
R, é a leitura inicial (digit);

G é o fator de calibracdo (mm/digit).
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Os valores de deformacéo especifica (¢) sdo obtidos da divisdo do
deslocamento calculado pela distancia entre ancoragens.

Tipicamente, a carga em cada secdo instrumentada (Q) € estimada
através da deformacdo medida e do modulo de elasticidade da estaca (HAYES
& SIMMONDS, 2002). Considerando-se a relacao entre carga (carga de topo) e
deformacéo especifica através da teoria da elasticidade (Lei de Hooke), tem-

Se.
Q =¢EA (2.5)

Onde:
¢ é a deformacao especifica medida na secao instrumentada;
E é o mbdulo de elasticidade da estaca na secéo instrumentada,;

A é a area da secdo transversal da estaca na sec¢ao instrumentada.

O modulo de elasticidade de estacas metalicas € constante e conhecido
com bastante precisdo e €, aproximadamente, igual a 205 GPa (FELLENIUS,
2006).

No caso de estacas de concreto, moldadas in loco ou pré-moldadas, o
modulo de elasticidade (E.) pode ser calculado a partir da resisténcia a
compressdo de corpos de prova, por meio da Equacdo (2.6). Baseada na
resisténcia a compressao de um corpo de prova de concreto (f.), a equacgao
proporciona valores razoaveis de E., porém ha discussdes acerca da variacao
da constante k conforme o traco e da diferenca entre a resisténcia do concreto
a compressao desconfinada e a resisténcia a compresséao do concreto do fuste
da estaca (HAYES & SIMMONDS, 2002).

E = kyfo (2.6)

Fellenius (2001) também discute o fato de que o médulo de elasticidade
do concreto, ao contrario do aco, ndo € constante e sim funcdo do
carregamento imposto, ou melhor, da deformacgéo imposta.

O autor explica que em uma prova de carga, normalmente, o médulo

diminui com 0 aumento da carga ou tensao aplicada. Isso significa que, quando
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a carga € aplicada a uma estaca a relacdo tensdo-deformacédo segue uma
curva, ndo uma reta.

Fellenius (2001) afirma que a curva “tensédo versus deformacéo” pode,
com acuracia suficiente, ser definida por uma equacédo de segundo grau, na
qual a variavel dependente é a tensédo e a independente a deformacéo. Essa
abordagem se baseia no fato de que a tensdo pode ser tomada como o modulo
secante multiplicado pela deformacéo.

Segundo o autor, essa relacdo pode ser determinada diretamente a
partir dos dados de carga-deformacdo de uma secdo proxima ao topo da
estaca (livre de atrito lateral) na qual sdo locados strain-gages. E possivel
também determinar o médulo de elasticidade com dados das demais sec¢fes
instrumentadas. Nesse caso, 0 moédulo é calculado a partir da deformacao
medida resultante de incrementos de carga subsequentes ao esgotamento do
atrito lateral, na secdo em que se deseja obter o parametro.

Sabendo a relacdo tensdo-deformacdo definida pela equacdo de
segundo grau, a deformacédo medida pode ser convertida em tensdo em cada
secdo instrumentada. A carga é obtida multiplicando a tensdo pela secéo
transversal da estaca.

A Figura 4 mostra o resultado de uma prova de carga instrumentada,
onde se observa uma distribuicdo esquematica do atrito lateral e da resisténcia

de ponta para os diversos incrementos de carga.

Figura 4 - Transferéncia de carga em estaca raiz em solo de diabasio.
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Fonte: Garcia et al. (2012).
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2.2.CAPACIDADE DE CARGA DE ESTACAS

Aoki & Cintra (2000) definem capacidade de carga (carga de ruptura) de
uma estaca como a carga que provoca a ruptura do elo mais fraco desse
sistema, geralmente, o0 macico de solo.

De Beer (1988 apud DECOURT, 2008) distingue dois tipos de ruptura:
ruptura fisica e ruptura convencional. A ruptura fisica é definida pelo autor
como o limite da relacdo entre o acréscimo do recalque da ponta da estaca
(As,) pelo acréscimo de carga (AQ,) tendendo ao infinito, ou seja:

Ag, (2.7)

— 5 ©

AQ

Para Décourt (1996), que analisou o0 comportamento das estacas a luz
da rigidez, a ruptura fisica € definida como sendo o ponto de rigidez nula, ou
seja:

2.
R =— - zero (2.8)
S

Quanto a carga de ruptura convencional, Van Impe (1991 apud AOKI,
2000) a define, para estacas cravadas, como aquela que correspondente a
seguinte condicao entre recalque (s) e diametro ou lado da estaca (D):

S

Para Décourt (1998) a relacdo atribuida por Van Impe as estacas
cravadas, também se aplica as estacas escavadas em solo argiloso. Para
estacas escavadas em solo granular, o autor sugere que essa relacdo seja
igual a 30%.

A carga admissivel, por sua vez, é definida pela NBR 6122 (2010) como
sendo a forca aplicada sobre a estaca cujos recalques provocados sejam
suportados pela construcdo sem inconvenientes e que ofereca,
simultaneamente, segurancga satisfatéria contra a ruptura ou o escoamento do
solo ou do elemento de fundacdo. Dessa forma, um projeto de fundacéo
profunda precisa examinar a seguranca com relacéo a perda da capacidade de

carga e avaliar os recalques sob as cargas de servico.
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Para atender a condicdo de seguranca a ruptura, a mesma norma
prescreve a aplicacéo de fatores de seguranca sobre os valores de capacidade
de carga de ruptura, que por sua vez sao obtidos experimentalmente ou por
calculo.

Atualmente, a NBR 6122 (2010) preconiza um coeficiente de seguranca
global de 2,0 no caso de obras em que n&o foram executadas provas de carga,
e 1,6 no caso de obras em que foram executadas provas de carga. Quanto a
estimativa da capacidade de carga, apresenta métodos estaticos (tedricos e

semiempiricos), métodos dinamicos e provas de carga.

2.2.1. Transferéncia de carga

A ruptura de um elemento de fundacdo faz parte do processo de
transferéncia de carga da estaca para o solo, que depende das caracteristicas
de deformabilidade e de resisténcia da estaca propriamente dita e,
principalmente, do solo adjacente (BENEGAS, 1993).

O modo como uma carga vertical atua em uma estaca e se distribui ao
longo da mesma em funcédo dos deslocamentos dos pontos na superficie de
contato entre o elemento estrutural e o maci¢co de solo recebe o nome de
mecanismo de transferéncia de carga (REIS, 2006). A determinacdo de como
essa transferéncia de carga ocorre € um assunto recorrente em estudos e
discussfes da comunidade geotécnica nacional e internacional.

De forma simplificada, Vargas (1982) afirma que €é amplamente
conhecido o fato de que a carga aplicada a uma estaca divide-se entre uma
parcela que é transmitida ao terreno ao longo do seu fuste e outra que o € pela
ponta. Entretanto, tanto uma quanto a outra sdo mobilizadas diferentemente
pelo recalgque da estaca, isto €, pela interacdo entre a compressibilidade do
solo e a da proépria estaca.

Quanto a transferéncia de carga ao longo do fuste, denominada atrito
lateral, Décourt (2006) comenta que ha duas abordagens na literatura
internacional: a primeira relaciona o didmetro da estaca a deformacédo
necessaria para o pleno desenvolvimento do atrito lateral e a segunda sugere

gue a deformacao independe das dimensdes da estaca.
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Dos primeiros, Hirayama (1990) cita Reese (1978) e De Beer (1988) os
quais atribuem a mobilizagcdo plena da resisténcia por atrito lateral a um
recalque da ordem de 0,5 a 2,0% do diametro da estaca, tanto em argilas
quanto em areias, e Whitaker (1976) que sugere que essa relacdo seja de
1,0%.

Quanto aos ultimos, Décourt (1998) relata que, com muita frequéncia,
um recalque da ordem de 10 mm € considerado por diversos autores como
suficiente para a plena mobilizacdo do atrito lateral. Entretanto, o autor cita
Jamiolkowsky & Lancellota (1988) que falam em valores entre 5 a 25 mm para
0 caso de estacas em areia.

Décourt (1995a) cita Vésic (1975) o qual propde que a plena mobilizacéo
do atrito lateral requer deslocamentos entre a estaca e o0 solo adjacente da
ordem de 8 mm, independentemente das dimensdes da estaca. Na mesma
linha de pensamento, Kezdi (1976 apud DECOURT, 1995a) propbe que esse
deslocamento situa-se entre 10 e 20 mm, independente do tipo de solo e
didmetro da estaca.

Van Impe (1991 apud DECOURT, 1995a), reconhece a opinido de
Jamiolkowsky & Lancellota (1988) supracitada, no entanto, acredita que haja
relacdo entre a mobilizacdo do atrito lateral e o tipo de estaca. A dependéncia
estaria relacionada ao procedimento executivo e, dessa forma, para se atingir a
resisténcia por atrito lateral de pico seriam necessarios deslocamentos da
ordem de 1,0 a 3,0% do diametro da estaca. Segundo o autor, deslocamentos
além do de pico nado teriam mais relacdo com o diametro da estaca.

Para Salgado (2013) a mobilizacdo plena do atrito lateral se da com
deslocamentos da ordem de 0,25 a 1,0% do didmetro da estaca.

Para De Mello (1969) os deslocamentos necessarios para alcancar a
resisténcia de pico por atrito lateral independem do diametro da estaca.
Contudo, o autor reconhece que ha influéncia do processo executivo da estaca
nessa questao.

Décourt (1995b) sugere que, para solos argilosos, um recalque de
10 mm seja satisfatorio para a maioria dos casos, porém ressalta que para
solos ndo coesivos as deformacdes necessarias podem ser substancialmente

maiores.
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Décourt (1995a) salienta que o recalque necesséario para a plena
mobilizacdo do atrito lateral depende do tipo de solo e da rigidez relativa
estaca-solo. O conceito de rigidez envolve o comprimento, a area da secéo
transversal e o0 modulo de elasticidade do material da estaca e,
consequentemente, as dimensfes da estaca influenciam efetivamente na
mobilizag&o do atrito lateral.

Segundo Décourt (1995a), € a rigidez do solo da ponta da estaca que
governa a taxa de mobilizacdo da resisténcia por atrito lateral. O autor
exemplifica: se a estaca e o0 solo na regido da ponta sdo muito rigidos
comparados ao solo que a envolve, a ponta comeca a ser solicitada mesmo
para pequenos recalques do topo, o que impede a mobilizacdo do atrito lateral,
ao passo que, como explica Reis (2006), caso a ponta esteja assente sobre
material altamente compressivel, toda a carga sera transferida pela lateral da
estaca.

Especificamente quanto as estacas hélice continua, segundo
Brown et al. (2007), a mobilizacdo do atrito lateral se d&, tipicamente, com
deslocamentos menores do que 10 mm, se enquadrando no que foi discutido
acima.

Skinner & Powell (2013) executaram sete ensaios em estacas hélice
continua em solo argiloso de Londres. As estacas foram previstas para
suportarem a carga essencialmente por atrito lateral, de forma que o
comprimento e diametro foram calculados para isso. A ruptura foi alcancada
com pequenos deslocamentos, da ordem de 5 a 6 mm para estacas com
diametro entre 300 e 450 mm.

Burland & Cooke (1974 apud ANJOS, 2006) relatam que o atrito lateral
em estacas escavadas na argila de Londres se desenvolve rapidamente e
linearmente com o deslocamento e é, geralmente, totalmente mobilizado para
valores de deslocamento de 0,5% do didmetro da estaca.

No Brasil, Albuguerque et al. (2001) realizaram trés provas de carga em
estacas hélice continua executadas no Campo Experimental da UNICAMP e
constataram que as estacas atingiram a ruptura com deslocamentos da ordem
de 4,8% do diametro. Foram necessarios pequenos deslocamentos para a
plena mobilizacéo do atrito lateral, da ordem de 6,2 mm (estacas com diametro
de 400 mm).
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Alonso (1983) observa ainda que a resisténcia lateral € totalmente
despertada, na maioria das estacas, sob a carga de trabalho. Tomlinson (1995
apud ANJOS, 2006) relata que na maioria dos casos, o deslocamento
necessario a total mobilizacdo do atrito lateral € menor do que o0s
deslocamentos que a estrutura suportaria para cargas de trabalho.

Com relagdo a ponta, Fellenius (2006) é enfatico ao dizer que “o
conceito de capacidade de suporte ultima n&o se aplica a base”. O autor afirma
gue somente o fuste exibe ruptura fisica no estrito sentido da palavra.

Segundo Anjos (2006) a carga de ruptura fisica para a base nao tem
significado prético, sobretudo para estacas de grande diametro e tubulbes, pois
o deslocamento requerido para mobiliza-la é excessivo.

No entanto, Jamiolkowski (1984 apud ANJOS, 2006) relata que é
geralmente aceito, para estacas escavadas (sem base alargada) e estacas
hélice continua, referir-se a resisténcia Gltima da base chamando de resisténcia
unitaria de base critica, associando-a a um valor de deslocamento relativo para
a sua mobilizacdo, em geral de 5 a 10% do diametro da base.

Décourt (1995a) cita Vésic (1975) o qual considera necessario para a
mobilizacdo da ponta um deslocamento da ordem de 10%D para estacas de
deslocamento e 30%D para estacas escavadas. Décourt (1998), por sua vez,
sugere um deslocamento de 10%D para estacas de deslocamento e estacas
escavadas em solo argiloso e 30%D para escavadas em solos granulares.

A ISSMFE (1985) e o BSI (1986) sugerem deslocamentos da ordem de
10%D, independentemente do tipo de estaca e solo (ZHANG, 2012).

Especificamente quanto as estacas hélice continua, Brown et al. (2007)
citam Reese & O’Neil (1988) e a AASHTO (2006) que consideram que a
capacidade de carga Ultima da ponta € mobilizada com deslocamentos da
ordem de 5%0D.

2.3.METODOS DE PREVISAO DA CAPACIDADE DE CARGA DE
ESTACAS

De acordo com a NBR 6122 (2010) a capacidade de carga de uma
estaca pode ser determinada através de métodos estaticos (tedricos ou

semiempiricos), métodos dindmicos ou provas de carga estatica.
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Amann (2010) cita Nielsen Neto (1991) o qual conceitua um método
tedrico como: “(...) aquele que se origina exclusivamente do intelecto humano
quando se propde a investigar um fenbmeno observado e avaliar quais as
variaveis a serem consideradas na sua explicagao”. No caso dos meétodos
tedricos para previsdo da capacidade de carga de estacas, pode-se dizer que
as variaveis sdo o0s parametros de resisténcia representativos do
comportamento real do solo, obtidos através de ensaios de laboratorio ou in
situ.

O raciocinio para elaboracdo destas formulacbes parte do seguinte
principio: a capacidade de carga de um sistema estaca-solo (P) submetido a
um carregamento axial paralelo ao seu eixo é resultado da soma da resisténcia

lateral (P;) e da resisténcia por ponta (B,). Dessa forma, a seguinte equacgao

pode ser escrita:

P=P +P, (2.10)

O tratamento tedrico para a determinacao do atrito lateral unitario €, em
geral, andlogo ao usado para analisar a resisténcia ao deslizamento de um
sélido em contato com o solo (VELLOSO & LOPES, 2002). Dessa forma,
segundo Poulos & Davis (1980), a integral da resisténcia ao cisalhamento do
sistema solo-estaca, cuja expressao foi determinada utilizando-se a lei de
Coulomb, na érea do fuste da estaca, resulta na resisténcia lateral.

Quanto a resisténcia da ponta, Poulos & Davis (1980) afirmam que é€,
usualmente, aceito determina-la através da formula para previsao da
capacidade de carga de fundacdes rasas, proposta por Terzaghi (1943).

Terzaghi (1943) adaptou a Teoria da Plasticidade, aplicada por Prandlt
(1920) na puncéo de metais, ao caso de fundagOes apoiadas no solo. Esse
modelo, apresentado na Figura 5, considera que a ruptura se da no solo abaixo
da ponta que, excessivamente comprimido, desloca-se em dire¢do a superficie
(AMANN, 2010).
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Figura 5 - Modelo de ruptura de Terzaghi (1943).
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Fonte: Adaptado de Lobo (2005).

Desses conceitos, uma formula geral para determinacdo da capacidade
de carga ultima de estacas (B,) pode ser escrita. Poulos & Davis (1980)
apresentam a seguinte expressao:

1 L
P, = Ay(cN, + EyDNy + oppNg) + j U (cq + kso,tang,)dz (2.11)
0

Onde:
A, é a area da secéo transversal da ponta da estaca;

c é a coesdo do solo;

Yy € o0 peso especifico solo, para camada submersa utiliza-se
Y = Ynat — Vsup, CASO CONLrario y = ynqr;

D é o didmetro da estaca;

o,p € a tensdo vertical do solo na cota de apoio da estaca;

N, N,, N, sao coeficientes de capacidade de carga em fungéo do angulo
de atrito do solo, da compressibilidade relativa do solo e da geometria da
estaca;

U é o perimetro da estaca;

L € o comprimento do fuste da estaca;

¢, € 0 angulo de atrito fuste-solo;

c, € a adesao inicial entre o fuste e solo;

o, € a tensao vertical;

k¢ é o coeficiente de empuxo lateral.
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Posto que os métodos semiempiricos tém origem nas formulacoes
tedricas, faz-se necessario o entendimento destas ultimas. Conquanto, nesta
revisdo sdo abordados com maior énfase os métodos semiempiricos, foco

desta pesquisa.

2.3.1. Métodos semiempiricos

Os meétodos semiempiricos podem ser definidos como 0s que partem
das formulacdes tedricas, complementando-as com o0 estabelecimento das
tensdes maxima de atrito e ponta obtidas a partir de correlacées empiricas com
ensaios de campo (AMANN, 2010).

Segundo Danziger (1982) a utilizacdo de ensaios de campo evita alguns
inconvenientes dos ensaios de laboratorio, a citar:

- Na maioria dos casos, 0 numero elevado de camadas de solo
atravessadas pelas estacas e a variabilidade do perfil geotécnico (em planta),
conduz a um grande numero de amostras necessarias para se obter uma
representatividade consideravel;

- A modificacdo do estado de tensdes inicial do solo, decorrente do
processo de instalacdo das estacas, cuja consideracédo tedrica da maneira pela
qual esta modificacao influencia a capacidade de carga da estaca parece ser
de extrema complexidade;

- A dificuldade (ou a davida) de se proceder a uma analise em termos de
tensdes totais ou tensdes efetivas.

Assim sendo, a maneira mais vantajosa de se estimar a capacidade de
carga de estacas parece ser a utilizacdo de ensaios de campo. Salgado & Lee
(1999) notam que a maioria dos métodos diretos (empiricos e semiempiricos)
sdo baseados nos ensaios CPT e, principalmente, no ensaio SPT. No Brasil,
como assinalam Lobo et al. (2009), a préatica de projetos de fundacbes é
fortemente baseada no ensaio SPT.

Quanto ao ensaio CPT, como observam Velloso e Lopes (2002), é facil
compreender a semelhanca entre os modos de trabalho de uma estaca

cravada e do cone do CPT. Averbeck (1996) explicita essa relagéao:
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O cone do CPT pode ser considerado como uma estaca
metalica de pequeno didmetro com ponta cbnica a qual é
cravada continuamente medindo-se a resisténcia de ponta que
corresponde a ruptura da estaca (q.) e o atrito lateral (f;) a
diversas profundidades, obtendo-se assim, um perfil de
resisténcia do solo.

A extrapolacdo dos resultados desse ensaio pode ser considerada na
previsdo da capacidade de carga de estacas, desde que avaliados os efeitos
de instalacdo e escala, entre outros (AVERBECK, 1996; AOKI & VELLOSO,
1975).

Amann (2010) relata que apos diversos autores proporem correlacdes
entre os resultados de ensaios CPT e SPT, demonstrando que o SPT, além de
servir para reconhecimento do perfil do solo e sua caracterizacdo, também
pode ser um indicador da resisténcia esperada do solo, possibilitaram o
desenvolvimento de métodos semiempiricos com base no SPT ou ainda,
adaptacdes dos métodos com base no CPT.

Assim como nos métodos tedricos, nos métodos semiempiricos a carga
de ruptura de uma estaca, do ponto de vista geotécnico, € admitida como a
soma da parcela de carga resistida pelo solo sob a ponta da estaca e pela
parcela de carga resistida pelo solo ao longo de seu fuste, conforme Equacéo
(2.10).

O calculo das parcelas de resisténcia lateral (P;) e de ponta (B,) de uma
estaca com perimetro U, area de base A, e comprimento L, segue 0 raciocinio

expresso nas Equacdes (2.12) e (2.13):

P, =4y 1, (2.12)

L (2.13)
Pl:f U'AL'T[
0

Onde:

1, € a resisténcia de ponta unitaria da estaca;

1, € 0 atrito lateral unitario solo-estaca.

Conforme Aoki & Alonso (1993), a diferenca entre os diversos métodos

de previsdo da capacidade de carga esta na estimativa de r,, e 7;.



48

Em geral, Salgado & Lee (1999) observam que, na maioria dos métodos
que se baseiam no ensaio SPT, a capacidade de carga das estacas € definida
em termos de numero de golpes do SPT, que é relacionado com a resisténcia
de ponta e lateral através de um fator empirico. Nos métodos que consideram o
CPT, a resisténcia de ponta e a resisténcia lateral sdo relacionadas com a
resisténcia a penetracdo do cone (q.) também através de coeficientes
empiricos obtidos através da correlacao entre resultados de provas de carga e
dos ensaios de campo. Os coeficientes consideram empiricamente fatores
como tipo de estaca, procedimentos de instalacdo, tipo de solo, entre outros
(LOBO et al., 2009).

Amann (2010) faz um resumo das metodologias aplicadas para a ponta
e para o atrito lateral em cada método, apresentado na Tabela 1.

Tabela 1 - Metodologia aplicada ao atrito lateral e a ponta (embutimento)
em cada método.

. Modelo aplicado ao atrito Modelo aplicado a
Método
lateral ponta
Nspr médio ao longo do fuste
Décourt & (desconsiderando 0s Ngpr Média de 3Nspr entorno
Quaresma (1996) utilizados para o célculo da da ponta
resisténcia de ponta)
. Média do Nspr entre o
Gotlieb et al. L SPT
Nspr médio ao longo do fuste trecho 8D acima e 3D
(2000) _
abaixo da ponta
T,es médio no trecho 8D
Alonso (1996) Tmax Médio ao longo do fuste acima e 3D abaixo da
ponta
Aoki & Velloso

(1975); Antunes & Nspr de cada camada individual Ngpr @0 nivel da ponta
Cabral (1996)

Karez & Rocha

(2000) Nspr médio ao longo do fuste Nspr @0 nivel da ponta

Fonte: Adaptado de Amann (2010).

Quanto ao atrito lateral, ha métodos que consideram no calculo o valor
de resisténcia média ao longo do fuste e outros distinguem camadas individuais
de solo. Nesse ultimo caso, a resisténcia média das camadas é aplicado ao

menos um coeficiente referente ao tipo de solo.
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Quanto a formulacdo utilizada nos métodos semiempiricos para a
estimativa da parcela de ponta, Amann (2010) as considera oriundas dos
métodos tedricos. Conforme Figura 6, € possivel reconhecer a ligacdo

conceitual entre elas.

Figura 6 - Interpretacdo do embutimento dos métodos semiempiricos a
partir dos métodos tedricos de: a) Terzaghi (1943); b) De Beer (1945) e
Meyerhof (1953); c¢) Berezantzev (1961); d) Skempton e Yassin (1953).
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(2) (b) (c) (d)
Fonte: Amann (2010).

A seguir sdo apresentados com mais detalhes o0s métodos
semiempiricos para previsdo da capacidade de carga de estacas de Aoki e
Velloso (1975) e suas variacdes, de Décourt & Quaresma (1978) e suas
variacbes, e de Alonso (1996, 2000). Sado apresentados resumidamente 0s
métodos de Antunes & Cabral (1996), Gotlieb et al. (2000), Karez & Rocha
(2000) e Vorcaro & Velloso (2000).

2.3.1.1. Método de Aoki & Velloso (1975)

O método de Aoki & Velloso (1975) foi desenvolvido a partir de um
estudo comparativo entre resultados de provas de carga em estacas e de
sondagens SPT (Velloso & Lopes, 2002). No entanto, o principio da previsao
da capacidade de carga € baseado no ensaio CPT (AVERBECK, 1996).

A fundamentacdo do método parte do mesmo principio dos métodos

tedricos, expresso na Equagédo (2.10).
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Devido a sobrejacente utilizacdo do ensaio SPT com relacdo ao ensaio
CPT na engenharia de fundacdes brasileira, para que o primeiro pudesse ser
utilizado, os autores incorporaram ao método as correlagBes estabelecidas
para os solos brasileiros entre o Ngpr € a resisténcia de ponta do cone do CPT
(gc), publicadas por Costa Nunes & Velloso (1969). Dessa forma, para a

resisténcia de ponta unitaria (r;,), sugerem:

T'p = qCponta =k- NSPTponta (214)

Onde:

Qeponta € 0 q. ao nivel da ponta da estaca;

k é o coeficiente de correlacdo entre q. € Ngpr;

NspTyonta € 0 Nspr ao nivel da ponta da estaca.

Para a determinacdo do atrito lateral unitario, os autores basearam-se
nos trabalhos de Begemann (1965) que concluiu que os valores de atrito lateral
local sdo fungéo do tipo de solo e da resisténcia de ponta do cone, conforme

pode ser visualizado na Figura 7.

Figura 7 - Relacéo entre o atrito local e a resisténcia de ponta do cone de
acordo com Begemann (1965).
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Fonte: Danziger (1982).

Dessa forma, os autores sugerem a seguinte equacdo para

determinacao da resisténcia lateral unitaria (r;):

"= Qav-Gepyge = Xav k- NSPTfuste (2.15)
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Onde:

Aefysee € 0 q. de cada camada individual de solo ao longo do fuste da

estaca;

NspT pysee € 0 Ngpr de cada camada individual de solo ao longo do fuste

da estaca;

a,y € 0 coeficiente que correlaciona a resisténcia lateral unitaria e a
resisténcia de ponta do cone do CPT ou a calculada a partir do Ngpr.

Tanto os valores determinados por Begemann (1965) como o0s
determinados por Costa Nunes & Velloso (1969) contemplam apenas alguns
tipos de solo, de forma que os autores interpolaram os valores de k e ay,, para
englobar uma ampla faixa de materiais (DANZIGER, 1982).

Na Tabela 2, além dos valores originais, sdo apresentados os valores
sugeridos na dissertacdo de Laprovitera (1988) e da experiéncia de Monteiro

(1997) na empresa Estacas Franki Ltda.

Tabela 2 - Valores de k e a,y.

Aoki & Velloso Laprovitera Monteiro
Tipo de Solo (1975) (1988) (1997)
kMPa)  ay(%) k(MPa)  auy(%) k(MPa) (%)
Areia 1.00 14 0.60 14 0,73 21
Areia Siltosa 0.80 2.0 0,53 1.9 0.68 23
Areia Silto- 0,70 2.4 0,53 2.4 0,63 2.4
argilosa
Areia Argilosa 0,60 3,0 0,53 3,0 0,54 2,8
Areia Argilo- 0,50 2.8 0,53 2.8 0,57 2.9
siltosa
Silte 0,40 3.0 0,48 3,0 0,48 3,2
Silte Arenoso 0,55 2,2 0,48 3,0 0,50 3,0
Silte Areno- 0,45 2.8 0,38 3.0 0.45 3.2
argiloso
Silte Argiloso 0,23 3.4 0.30 3.4 0,32 3.6
Silte Argilo- 0.25 3.0 0,38 3.0 0,40 3.3
arenoso
Argila 0.20 6.0 0.25 6.0 0.25 5.5
Argila Arenosa 0,35 2,4 0,48 4,0 0,44 3,2
Argila Areno- 0,30 2.8 0,30 45 0.30 3.8
siltosa
Argila Siltosa 0,22 4.0 0,25 55 0,26 45
Argila Silto- 0,33 3,0 0,30 5.0 0,33 4.1
arenosa

Fonte: Adaptado de Velloso & Lopes (2002).
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Coeficientes k e ay, para os solos de diferentes regibes da cidade de

Sao Paulo foram propostos por Alonso (1980) e sédo apresentados na Tabela 3.

Tabela 3 - Valores de k e a,, propostos por Alonso (1980).

Regido Tipo de solo k(MPa) a4y(%)
1 Silte arenoso pouco argiloso (residual) 0,31 3,1
5 Silte arenoso pouco argiloso (residual) 0,34 2,5

Argila siltosa pouco arenosa 0,33 2,4

Areia pouco argilosa e siltosa 0,94 2,0
3 Silte argilo-arenoso (residual) 0,60 -

Silte argilo-arenoso (residual) 0,33 3,0
Areia argilosa 0,56 -

Areia fina argilosa pouco siltosa 0,64 1,4

Silte arenoso (residual) 0,52 1,3

4 Silte pouco areno-argiloso (residual) 0,26 3,2
Silte pouco argilo-arenoso (residual) 0,50 -

Argila arenosa 0,27 2,9

Argila siltosa (residual) 0,72 2,7

Argila siltosa pouco arenosa 0,28 2,3

5 Areia argilosa e siltosa 0,61 2,2
Argila siltosa e arenosa 0,35 -
6 Silte argiloso c/ areia fina 0,21 -
7 Areia argilosa pouco siltosa 0,38 -

Silte arenoso pouco argiloso (residual) 0,33 3,0

Fonte: Averbeck (1996).

De posse dessas correlagbes, determina-se a capacidade de carga

tltima da estaca (B, em kN) a partir da Equacéo (2.16):

B, =Ab.%+ZU.AL.FT—l2 (2.16)
Onde:
A, é a area da secdao transversal da ponta da estaca (m?);
U é o perimetro da secéo transversal do fuste da estaca (m);
AL é a espessura da camada individual de solo (m);

O Ngpr € limitado a 50 golpes.

O método possui ainda coeficientes de correcdo que levam em
consideracao a diferenca de comportamento entre a estaca e o cone do CPT
para a parcela de ponta (F1) e para a parcela de atrito lateral (F2).

Velloso e Lopes (2002) relatam que os valores destes coeficientes foram

obtidos a partir de retroanalises de provas de carga em estacas cuja carga
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tltima foi determinada através do método de Van der Veen (1943). Foram
consideradas 63 provas de carga estatica executadas em diferentes regides do
Brasil, das quais 11 foram levadas a ruptura. Com a Equacdo (2.16),
conhecidas todas as variaveis a partir de ensaios SPT e da Tabela 2, foi
possivel calcular esses coeficientes.

Segundo Aoki & Alonso (1993), como néo se dispunha de provas de
carga instrumentadas, que permitiiam separar a capacidade do fuste da
capacidade da ponta, sO seria possivel obter um dos fatores. Como os autores
ja percebiam, & época da apresentacdo do método, que os valores de ay,y
propostos por Begemann eram elevados, reduziram-nos a metade adotando
F2 = 2F1.

Inicialmente os coeficientes foram determinados para estacas Franki,
metélicas e pré-moldadas de concreto. Para o caso de estacas escavadas 0s
valores dos coeficientes n&o constam no trabalho original, mas foram
publicados posteriormente por Fontoura, Aoki & Pedroso (1982).

Na Tabela 4, além dos valores originais, sdo apresentadas atualizactes

sugeridas pelos autores e publicadas posteriormente.

Tabela 4 - Valores de F1 e F2 propostos por Aoki & Velloso (1975) e
atualizacoes.

Tipo de Estaca F1 F2
Franki 2,50 5,00
Metalica 1,75 3,50
Escavada® 3,50 7,00
Raiz® 2,00 4,00
Hélice Continua® 2,00 4,00
Omega® 2,00 4,00

Fonte: A Autora (2016).
WAoki (1985) fez nova proposta para o coeficiente F; para estacas pré-moldadas

de concreto: F1 =1 +% (D em metros), sendo F2 = 2F1 (CINTRA & AOKI, 2010);

@De acordo com Cintra & Aoki (2010) a pratica acabou incorporando os valores
F1 = 3,0 e F2 = 6,0 para estacas escavadas, propostos por Aoki & Alonso (1991);
®)Os valores de Fle F2 para estacas raiz, hélice continua e 6mega foram
introduzidos por Velloso & Lopes (2002) (CINTRA & AOKI, 2010).

Na Tabela 5 séo apresentados os valores sugeridos nas dissertacdes de
Laprovitera (1988) e de Benegas (1993) e por Monteiro (1997) em suas

reavaliagbes do método.
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Tabela 5 - Valores de F1 e F2 propostos por Laprovitera (1988) & Benegas
(1993) e por Monteiro (1997).

Laprovitera (1988) & ' . (1997)

Tipo de Estaca Benegas (1993)
F1 F2 F1 F2
Franki de fuste apiloado 2,30 3,00
Franki de fuste fibrado 2,50 3,00 2,30 3,20
Metalica 2,40 3,40 1,75 3,50
Pre-moldadapo‘laerccuosnscgjto cravada a 2,50 3.50
. 2,00 3,50
Pré-moldada de concreto cravada 1.20 230
por prensagem
Escavada com lama bentonitica 3,50 4,50
Strauss 4,50 4,50 4,20 3,90
Raiz - - 2,20 2,40
Hélice Continua - - 3,00 3,80

Fonte: Adaptado de Velloso & Lopes (2002).

Na dissertacédo de Laprovitera (1988) o método de Aoki & Velloso (1975)
foi reavaliado com base no banco de dados da COPPE-UFRJ constituido por
172 provas de carga realizadas em estacas de diversos tipos, interpretadas
com o método de Van der Veen (1953), e de ensaios SPT. O autor concluiu
gue o método conduz a uma resisténcia lateral subestimada e uma resisténcia
de ponta superestimada. Dessa forma, prop6s os coeficientes apresentados na
Tabela 2 e na Tabela 5 e para a resisténcia de ponta sugeriu que a mesma
seja calculada tomando-se 0 Nspr médio na faixa que compreende um diametro
da estaca para cima e um para baixo da base da estaca.

A dissertacdo de Benegas (1993) foi baseada no mesmo banco de
dados da COPPE-UFRJ, porém expandido, utilizando os mesmos principios de
Laprovitera (1988) para correcao dos valores de F1 e F2.

Monteiro (1997 apud VELLOSO & LOPES, 2002) recomenda que o
método com os coeficientes reavaliados por ele, seja aplicado com o valor de
Nspr limitado a 40 golpes e para o calculo da resisténcia de ponta ultima sejam
considerados os valores de g, ao longo de espessuras iguais a 7,0 e 3,5 vezes
o diametro da base, para cima e para baixo da profundidade da base,
respectivamente. O autor alerta ainda, que os valores indicados para estacas
do tipo hélice continua requerem reserva, pois foram determinados a partir de

um numero reduzido de provas de carga.
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2.3.1.2. Método de Décourt & Quaresma (1978)

Décourt (2007 apud AMANN, 2010) revela que a origem do método veio
do desejo de tornar pratica as proposicdes tedricas e conceituais de Vésic. O
meétodo estabelecido para se poder avaliar tanto a resisténcia por atrito lateral,
quanto a resisténcia de ponta de estacas através dos resultados de ensaios
SPT foi, num primeiro momento, fruto apenas da experiéncia profissional de
Décourt.

Posteriormente, para afericdo e publicacdo da proposta os autores
utilizaram 41 provas de carga, das quais 13 apresentaram dados de ruptura. Ao
confrontar os valores calculados com os medidos nas provas de carga 0s
coeficientes considerados na proposicdo original de Décourt puderam ser
ajustados. Ressalta-se que, para poder utilizar todo o banco de dados os
autores trabalharam com os valores de carga admissivel (Q4p) € ndo de ruptura
(Qr), definidos da seguinte forma:

-Se atingida a ruptura, entdo: Q4p = Qg/2, sendo que a carga de ruptura
foi definida pelo critério de Terzaghi (1943);

-Se atingida apenas a deformacéo de 15 mm, entdo: Q4p = Q1smm/1,5;

-Se  nenhuma das hipéteses anteriores ocorrer, entdo:
Qap Z Qmax.da prova de carga/1,5-

Segundo os autores, parte das discrepancias encontradas no confronto
entre valores calculados e medidos € atribuida a esse processo que teve que
ser utilizado pelo fato de que, na grande maioria dos casos, as provas de carga

n&o atingiram a ruptura. No método, a resisténcia de ponta unitaria (r,,) € dada

por:

r,=C-Np (2.17)

Onde N, é o numero de golpes do SPT média entre o valor
correspondente a ponta da estaca, o imediatamente anterior e o imediatamente
posterior. Os valores do coeficiente C séo fruto da afericdo supracitada e séo
apresentados na Tabela 6.

Embora o estudo tenha sido efetuado basicamente para estacas pré-

moldadas de concreto, os autores consideraram-no aplicavel a estacas do tipo
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Franki, strauss e escavadas. Em 1986, porém, Décourt recomendou novos
valores para o calculo da resisténcia de ponta de estacas escavadas com lama
bentonitica (VELLOSO & LOPES, 2002). Seus valores também sé&o

apresentados na Tabela 6.

Tabela 6 - Valores do coeficiente C.

Tipo de Solo C(kPa) cM(kPa)
Argila 120 100
Silte Argiloso (solo residual) 200 140
Silte Arenoso (solo residual) 250 200
Areia 400 120

Fonte: Adaptado de Aoki & Alonso (1993).
W valores do coeficiente € para estacas escavadas com lama bentonitica.

O atrito lateral na concepcéo original era calculado considerando a
média dos valores de Ngpr ao longo do fuste, sem levar em conta aqueles
utilizados para estimativa da resisténcia de ponta, em correspondéncia com
uma determinada adesdo média ao longo do fuste tabelada (Tabela 7), cujo

valor independe do tipo de solo.

Tabela 7 - Valores de adeséo para estimativa da resisténcia lateral.

N Ades&o (tf/m?)
<3 2
6 3
9 4
12 5
>15 6

Fonte: Décourt & Quaresma (1978).
M Nspr médio ao longo do fuste, desconsiderando aqueles utilizados no célculo de

Tp-

No entanto, buscando aperfeicoar o método com relagédo a estimativa do
atrito lateral unitario (r;), em 1982, Décourt apresentou a seguinte contribuigéo
(VELLOSO & LOPES, 2002):

N (2.18)
3

Em 1996, foram introduzidos os coeficientes ap, € fp, de majoracao ou

de minoragdo, para a resisténcia de ponta unitaria e para o atrito lateral

unitario, respectivamente, que permitem estender os céalculos efetuados para a
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estaca padrédo (pré-moldada) para outros tipos de estaca (DECOURT, 1998).

Seus valores sédo apresentados na Tabela 8 e na Tabela 9.

Tabela 8 - Valores atribuidos ao coeficiente ap.

Solo/ Escavada Escavada Hélice . Injetadas
Cravada (com . Raiz (alta
Estaca (em geral) . Continua ~
bentonita) pressao)
Argilas 1,0 0,85 0,85 0,30 0,85 1,0
Solos 1,0 0,60 0,60 0,30 0,60 1,0
Residuais
Areias 1,0 0,50 0,50 0,30 0,50 1,0

Fonte: Décourt (1998).

Tabela 9 - Valores atribuidos ao coeficiente fp,.

Solo/ Escavada Escavada Hélice . Injetadas
Cravada (com . Raiz (alta
Estaca (em geral) . Continua ~
bentonita) presséao)
Argilas 1,0 0,80 0,90 1,0 1,5 3,0
Solos. 1,0 0,65 0,75 1,0 1,5 3,0
Residuais
Areias 1,0 0,50 0,60 1,0 1,5 3,0

Fonte: Décourt (1998).

Salienta-se que os valores sugeridos para estacas hélice continua, raiz e
injetada séo, segundo Décourt (1998), apenas orientativos diante do reduzido
namero de dados disponivel para sua determinacéo.

A equacdo final para a estimativa da capacidade de carga ultima (B, em

kN) é apresentada na Equacéao (2.19).

N (2.19)

Onde:

A, é a area da secdao transversal da ponta da estaca (m?);

U é o perimetro da sec¢do transversal do fuste da estaca (m);

AL é a espessura da camada individual de solo (m).

O valor limite superior de Ngpr € igual a 50 golpes e o inferior € igual a 3

golpes.
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2.3.1.3. Método de Alonso (1996, 2000)

O autor apresenta um método semiempirico para a previsdo da
capacidade de carga de estacas do tipo hélice continua, baseado em
resultados de ensaios SPT-T. Apresenta também, correlacdes entre 0 ensaio
SPT tradicional e o ensaio SPT-T inicialmente, em 1996, para a Bacia
Sedimentar Terciéria da cidade de S&o Paulo e arredores e posteriormente, em
2000, para duas novas regifes geotécnicas: a Formacdo Guabirotuba e os
solos da cidade de Serra-ES.

A capacidade de carga ultima (P, em kN) é definida como a soma das
parcelas de resisténcia lateral (P;), Equacéo (2.20), e de ponta (P,), Equacgao
(2.21).

L (2.20)
Pl:j U'AL'Tl
0

B, =4, (2.21)

Onde:

A, é a area da secao transversal da ponta da estaca (m?);

U é o perimetro da sec¢éo transversal do fuste da estaca (m);
AL é a espessura da camada individual de solo (m);

r; € 0 atrito lateral unitario (kPa);

1, € a resisténcia de ponta unitaria (kPa).

No método original, para a Bacia Sedimentar Terciaria da cidade de Séo
Paulo e arredores, o atrito lateral unitario (r;) € determinado pela Equacao
(2.22).

T‘l = (ZALfS S 200 kPa (222)

A ades&@o maxima, ou a resisténcia por atrito lateral entre o amostrador e
o solo (f;), € calculada a partir do torque (T4, €m kgf.m) e da penetracao total
do amostrador (h), geralmente igual a 45 cm, através da Equacdo (2.23)

deduzida por Ranzini (1988), anteriormente apresentada no item 2.1.2.3.
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Observa-se que o autor introduziu o coeficiente a,; para levar em consideragéo
as peculiaridades das estacas do tipo hélice continua, assim como sugerido por
Ranzini (1988). Para o solo da Bacia Sedimentar Terciaria da cidade de S&o

Paulo e arredores, ay; € igual a 0,65.

£ = 1007 4 (2.23)
$ 7 0,42h — 0,032

A resisténcia de ponta unitaria (r,) € calculada a partir da media

aritmética dos valores de T,., compreendidos no trecho referente a 8D da ponta
7@ 7@

min min

para cima (

Equacao (2.24).

em kgf.m) e 3D da ponta para baixo ( em kgf.m), conforme

= g A T 224)

O valor de T, € limitado a 40 kgf.m. O coeficiente By, € funcédo do solo
na regido de influéncia da resisténcia de ponta. Para o solo da Bacia
Sedimentar Terciaria da cidade de S&o Paulo e arredores o valor de B,, € de
200 kPa/kgf.m para areia, 150 kPa/kgf.m para silte e 100 kPa/kgf.m para argila.

A reavaliacdo para as demais regides geotécnicas manteve a mesma
sistematica do método original. Foram reavaliados apenas o limite da adesao
lateral e os coeficientes a,; € B4;.

A reavaliacédo da correlagéo entre os valores de torque e os valores de
Nspr néo foi realizada para o solo da cidade de Serra, pois no local onde foram
realizadas as provas de carga consideradas ndao se dispunha de ensaios
SPT-T. Dessa forma, o autor sugere que sejam admitidas as correlacdes
determinadas no método original. Para os solos da Formacdo Guabirotuba, o
autor obteve as seguintes correlagbes: Tpsx=1,13Ngpr € T,.s=0,98Ngpr €
sugeriu, por conta da proximidade com os valores originais, que 0S mesmos
sejam mantidos.

O limite da adesao lateral e o valor dos coeficientes ay,;, e 4, foram
aferidos com base em provas de carga estatica.

A carga de ruptura (denominada pelo autor como carga de ruptura

“‘medida”) foi extrapolada pelos métodos de Van der Veen (1953) e de Décourt
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(1996) e o0 menor valor entre essas estimativas foi o adotado para a afericdo do
método.

Para a Formacao Guabirotuba, o autor dispunha de trés provas de carga
estatica a compressao. Da comparacgéo entre a carga de ruptura “medida” e a
resultante da aplicacdo do método original, o autor constatou que para dois dos
casos 0 método foi arrojado. Por questdes de prudéncia, sugeriu a reducao da
resisténcia de adesao lateral e de ponta baseado no caso mais desfavoravel.

Desse modo, a adeséao lateral foi limitada a 80 kPa e o coeficiente £, foi
reduzido para 80 kPa/kgf.m para argila e 100 kPa/kgf.m para silte. O autor ndo
propds afericdo para esse coeficiente para areia. O valor do coeficiente ay,; foi
mantido igual a 0,65.

Para o solo da cidade de Serra, o autor dispunha de uma prova de carga
estatica a compressdo e uma a tracao.

A prova de carga a tracdo foi levada a ruptura segundo o critério
considerado pelo autor, ou seja, o topo da estaca foi deslocado de um valor
superior a 10%D. Comparando a carga de ruptura estimada pelo método
original e a “medida”, nesse caso, a carga correspondente ao recalque igual a
10%D, foi possivel reavaliar de imediato a adeséo lateral. O método mostrou-
se conservador, dessa forma, com base na razdo entre o valor “medido” e o
calculado, o autor majorou o valor de a,, em 17%, ou seja, para a regido
geotécnica em questdo, a,, € igual a 0,76. O limite da adeséo lateral do
método original (200 kPa) foi mantido.

Mesmo aplicando a afericdo constatada na avaliacdo do ensaio a tracao,
no célculo da capacidade de carga da estaca ensaiada a compressao o valor
medido nao foi alcancado. Assim sendo, o autor prop6s a afericdo da parcela
de ponta, majorando-a em 30%. Dessa forma, os valores do coeficiente Sy,
para essa regido geotécnica sao iguais a: 260 kPa/kgf.m para areia,
195 kPa/kgf.m para silte e 130 kPa/kgf.m para argila.

2.3.1.4. Método de Antunes & Cabral (1996)

Os autores propdem um meétodo para previsdo da capacidade de carga
de estacas hélice continua desenvolvido a partir da comparagcdo entre o
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resultado de nove provas de carga e a previsao da capacidade de carga pelos
métodos de Aoki & Velloso (1975) e de Décourt & Quaresma (1978).
Os autores propuseram as seguintes correlacdes com 0 Ngpr para a

estimativa da capacidade de carga ultima (P, em kgf):

2.2
Pu =U Z ﬁlNSPTfuste AL + ﬁZNSPTpontaAb ( 5)

Sendo:

.BlNSPTfuste € .BZNSPTponta em kfg/cm? ;

B2Nspryoneq < 40 kfg/cmz.

Onde:

NspT pyste € 0 Ngpr de cada camada individual de solo ao longo do fuste
da estaca;

NspTyonta € 0 Nspr ao nivel da ponta da estaca;

A, é a area da secéo transversal da ponta da estaca (cm3);
U é a perimetro da sec¢édo transversal do fuste da estaca (cm);

AL é a espessura de camada individual de solo (cm).

B € B, sdo os parametros funcéo do tipo de solo para o calculo do atrito

lateral e da resisténcia de ponta, respectivamente, apresentados na Tabela 10.

Tabela 10 - Parametros S, e S,.

Solo B1(%) B>

Areia 40ab5,0 20a25
Silte 2,5a3,5 1,0a2,0
Argila 20a3,5 1,0a1,5

Fonte: Antunes & Cabral (1996).

2.3.1.5. Método de Gotlieb et al. (2000)

A partir da analise de 48 provas de carga estatica a compressdo em
estacas do tipo hélice continua, os autores desenvolveram um método baseado
em ensaios SPT para estimar diretamente a tensdo admissivel no topo da

estaca.
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A escolha por determinar a tensdo admissivel ao invés da carga de
ruptura evita, segundo os autores, desenvolver uma estimativa baseada em
outra, como acontece quando métodos sdo baseados na carga de ruptura
obtida da avaliacdo dos resultados de provas de carga, que frequentemente
nao chegam a atingir a ruptura, por processos matematicos ou graficos.

O método propbe que a tensdo admissivel a ser aplicada no topo da
estaca (P,4n, €m kN/m?2) seja obtida através da soma das parcelas de tenséo
admissivel na ponta da estaca e da tensdo admissivel lateral, apresentada na
Equacéo (2.26):

N; (2.26)

Poam = (SPTmédio da ponta 60) + m

Onde:

D é o diametro da estaca (m);

SPTmédio daponta © @ média dos valores de Nspr obtidos no trecho
compreendido por 8D da ponta para cima e por 3D da ponta para baixo;

N; é a média aritmética de todos os valores de Ngp; compreendidos ao
longo do comprimento da estaca;

O Nspr € limitado a 50 golpes.

A consideracdo de se admitir um Unico fator para a ponta foi resultado
das tentativas realizadas pelos autores com fatores diferentes entre si para
areia, silte e argila. Tais tentativas mostraram que as capacidades encontradas
para as estacas ndo eram coerentes com os resultados das provas de carga.
Os autores entenderam que neste tipo de estaca ndo ocorre uma densificacao
no caso das areias, nem uma modificacdo sensivel na resisténcia das argilas,
quer por acréscimos de pressdo neutra, quer por questdes de sensibilidade das
mesmas.

Os autores recomendam, baseados na experiéncia em estacas hélice
continua e na andlise da aplicacdo do método proposto, que a tensdo
admissivel no topo seja limitada em 5000 kN/m?2.

O método foi validado através da verificacdo dos recalques
correspondentes a tensdo admissivel calculada e ao dobro dela. Nos casos em

que a tensdo correspondente ao dobro da de utilizacdo superou a maxima
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alcancada na prova de carga, foram feitas extrapolacdo pelo método de Van
der Veen (1943).

O método se mostrou valido em 100% dos casos analisados, no tocante
a ocorréncia de recalques inferiores a 15 mm para a carga admissivel. Os
recalques medidos ou estimados para o dobro da tensdo de utilizacdo foram

sempre inferiores a 10%0D.

2.3.1.6. Método de Karez & Rocha (2000)

O método é baseado na analise de 38 provas de carga estatica a
compressao realizadas em estacas hélice continua nas regibes Sul e Sudeste
do Brasil.

As provas de carga foram analisadas visando a estimativa das cargas de
ponta e atrito lateral, por meio de procedimentos de célculo propostos por Kee
(1970), Kee (1972) e Zeevaert (1972). O método de Mazurkievicz (1972) foi
utilizado para a estimativa da carga de ruptura, visto que a mesma, de modo
geral, ndo se apresentou configurada nas provas de carga.

Os autores determinaram correlacdes entre o Ngpr € 0 atrito lateral,
Equacédo (2.27), e a resisténcia de ponta, Equacédo (2.28), permitindo a

previsdo da capacidade de carga das estacas.

Al(u) = 0’497TDZNSPTqute (227)
Py = 21N5PTponm(argiIa) (2.28)
25N5pronta(silte)

29N5PTponta(areia)

Onde:

Nsprponmé 0 Ngpr @0 nivel da ponta da estaca;
NSPTfumé 0 Nspr de cada individual de solo ao longo do fuste da estaca;

D é o diametro da estaca (m);

Py, € a carga de ruptura estimada da ponta da estaca (tf/m2);

Al € a carga de ruptura do atrito lateral estimada do fuste da estaca

(tf).
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2.3.1.7. Método de Vorcaro & Velloso (2000)

O método estabelecido probabilisticamente permite prever a carga ultima
de estacas do tipo Franki, pré-moldada, escavada e hélice continua.

A capacidade de carga ultima foi equacionada pelos autores mediante
andlise probabilistica de dados de provas de carga, utilizando o principio da
regressdo linear multipla, separadamente, para cada tipo de estaca citada
anteriormente.

Neste principio ajustam-se, simultaneamente, varias equacdes que
descrevem cada uma a resposta medida durante o carregamento de um
sistema estaca-solo.

Como variavel dependente, foi tomada a capacidade de carga ultima
medida por provas de carga e como variaveis independentes, a geometria e a
resisténcia da interface estaca-solo avaliada por meio de sondagens SPT.

Confirmam-se ou séo rejeitados modelos a partir da avaliacdo de como e
em quanto as respostas medidas de um determinado fenbmeno se devem a
causas que supbem-se que hajam simultaneamente. Em caso de aprovacéo,
resultados de casos similares podem ser previstos utilizando a mesma
idealizag&o.

A formulacéo do método para estacas hélice continua foi baseada em 26
provas de carga estatica, sendo que 18 foram executadas no estado de Sédo
Paulo, 4 em Minas Gerais, 3 no Parana, 2 no Rio de Janeiro e 1 em cada um
dos seguintes estados: Espirito Santo, Rio Grande do Sul e Pernambuco.

Como critérios para a selecdo do banco de dados, os autores
determinaram como validas para utilizacdo no estudo as estacas cuja maior
carga aplicada durante o ensaio atingiu no minimo 0,7P,;;, sendo P,;; a carga
de ruptura extrapolada pelo método de Van der Veen (1953).

A formulacdo obtida para estimativa da capacidade de carga ultima (B,
em kN) é a apresentada na Equacéo (2.29).

O valor do nimero de golpes do SPT é limitado da seguinte forma:

NSPTponta <75e NSPTfuste < 50.

P = e(1,96lnxp—0,34lnxplnxp+1,36lnxpi0,29) (2 29)
9 .
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Onde:

Xp = AbNSPTponta ;

Xp = UZNSPTfuste;

Nsprponmé 0 Nspr @0 nivel da ponta da estaca;

NSPTfusteé 0 Ngpr de cada camada individual de solo ao longo do fuste da

estaca,
A, é a area da secéo transversal da ponta da estaca (m?);

U € o perimetro da sec¢do transversal do fuste da estaca (m).

Na equacdo ndo ha uma variavel que descreva a influéncia das
diferentes camadas de solo ao longo do fuste. Para alguns tipos de estaca a
contribuicdo do tipo de solo ao redor da ponta da estaca foi considerada
determinando diferentes equacdes para cada grupo de solo do Quadro 2. Os
autores adotaram os 6 grupos descritos por Danziger (1982), obtidos em
funcdo das diferencas de comportamento que mostram quando relacionados a
fundacdes profundas. Os grupos 5 e 6 foram reunidos por serem poucas as
estacas do banco de dados do estudo que neles se apoiam. Para estacas
hélice continua, no entanto, a Equacao (2.29) é aplicavel para qualquer tipo de

solo, sem distingéo.

Quadro 2 - Solos que compdem 0s grupos propostos por Danziger (1982).
Grupos Solos

1 Areia
Areia siltosa
Areia siltosa-argilosa

2 Areia argilosa
Areia argilo-siltosa
Silte
3 Silte arenoso
Argila arenosa
Silte areno-srgiloso
4 Silte argilo-arenoso

Argila areno-siltosa
Argila silto-arenosa
Silte argiloso

5 Argila
Argila siltosa
Fonte: Adaptado de Vorcaro (2000).
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2.4.INTERPRETACAO DA CURVA “CARGA VERSUS RECALQUE”

Segundo Niyama et al. (1998) o grafico “carga versus recalque”
resultante de uma prova de carga estéatica sobre estaca individual, pode ser
dividido em trés regides: a primeira, de quase proporcionalidade entre a carga
e o recalque correspondente; a segunda, de deformacgéo viscoplastica, onde
ndo ha possibilidade de relacionamento tedrico carga-recalque, pois a
velocidade de carregamento influi muito sobre os recalques; e a terceira, de
ruptura, na qual se define a capacidade de carga da estaca, quando o recalque
aumenta indefinidamente com pequenos, ou nenhum, acréscimo de carga.

Amann (2010) ressalta que a forma da curva varia com a rigidez do
sistema e com a velocidade do ensaio (lento, rapido, misto ou ciclico, conforme
NBR 12131, 2006).

Havendo dados de provas de carga, deseja-se conhecer a carga de
ruptura da estaca, porém, na imensa maioria das vezes, como observado por
Décourt (2008), a mesma ndo fica claramente definida, além disso,
especialmente no caso de estacas escavadas, € de extrema importancia poder
separar-se o atrito lateral da reacao de ponta.

Existem diversos métodos para a determinacdo da carga de ruptura
através da interpretacdo da curva “carga versus recalque”. E indispensavel,
portanto, referenciar o utilizado, visto que os resultados de cada processo
podem ser diferentes.

A seguir sao apresentados alguns deles: o critério de Terzaghi (1943), o
meétodo de Van der Veen (1953) e o método da Rigidez ou método de Décourt
(1996, 2008).

2.4.1. Critério de Terzaghi (1943)

No critério de Terzaghi (1943), adotado pela BSI (British Standards
Institution), a carga de ruptura € determinada diretamente na curva “carga
versus recalque” como a carga correspondente ao recalque igual a 10% do

diametro da ponta da estaca.
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2.4.2. Método de Van der Veen (1953)

O método proposto por Van der Veen (1953) é uma representacao
matematica exponencial da curva “carga versus recalque”, dada pela Equacéo
(2.30).

P=P,..(1—e*) (2.30)

Onde:
P é a carga correspondente a um recalque z;
Psx € aresisténcia Ultima da estaca ou carga de ruptura,;

a é o coeficiente de forma da curva “carga versus recalque”.

A carga de ruptura é obtida por tentativas através dos pares de pontos

(P, z) da prova de carga. Deve-se experimentar valores diferentes de P, até
P ”
)"

A Figura 8 ilustra a aplicacdo do método. A P,4.(Il), cuja adocdo forma

obter uma reta no grafico “z versus —In (1 —

max
uma reta, € a carga de ruptura correta.

Figura 8 - Carga de ruptura segundo o método de Van der Veen (1953).
-In (1 - P/R,s)

-
x‘* ~—— P (1)

- :
\/ P (1)
wores ~
CRESCENTES

max
N
' Pinax (1I1)

Fonte: Alonso (1991 apud MELO, 2009)

Aoki (1976) propds uma modificacdo para ndo impor que a curva “carga
versus recalque” ajustada passe pela origem, resultando na Equacéao (2.31)
(VIANNA & CINTRA, 2000).

P = Pyl — e~@%*D)] (2.31)

Sendo, b o intercepto no eixo dos recalques.
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2.4.3. Método da Rigidez ou método de Décourt (1996, 2008)

O critério apresentado por Décourt (1996) propde a avaliacdo da carga
de ruptura de uma fundacéo, tanto para ruptura fisica quanto para ruptura
convencional, baseada no conceito de rigidez.

Define-se rigidez de uma fundacédo (R) como a relacdo entre a carga a

ela aplicada (Q) e o recalgue (s) que ela provoca:

_ (2.32)

R

T s

A ruptura por rigidez € definida por Décourt (1996) como sendo a carga
correspondente a um valor de rigidez nulo, ou seja: Q.= limite de Q/s quando
s — oo e, portanto, Q/s = zero.

Conhecidos os dados de uma prova de carga convencional, o método
permite obter: a curva completa “carga versus recalque” até a carga de ruptura
convencional e a separacao aproximada da carga total, entre carga de ponta e
por atrito lateral (DECOURT, 2008).

Segundo o autor, para a execucado pratica do método, conhecidos os
dados de uma prova de carga, coloca-se em um grafico, denominado “grafico
da rigidez”, os valores de rigidez em ordenadas e os valores de carga em
abscissas. O aspecto da curva resultante pode revelar duas situacdes distintas

possiveis: fundacdes que rompem e fundacdes que praticamente ndo rompem.

rompe (a) e que nao rompe (b).

140

Figura 9 - Exemplo de fundacao que
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Fonte: Adaptado de Décourt (2015).

A primeira situacdo é o caso das estacas de deslocamento. Se a prova

de carga for bem projetada e executada € possivel definir, com razoavel
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precisao, a partir da curva “carga versus recalque”, tanto a ruptura fisica quanto
a convencional, sendo que a diferenca entre elas é relativamente pequena
(20%) (DECOURT, 2008).

A segunda é o caso, por exemplo, das estacas escavadas. E possivel
observar no grafico da rigidez que na medida em que as cargas vao
aumentando na prova de carga, a rigidez vai reduzindo néo de forma linear,
mas com uma nitida tendéncia de procura de uma assintota sub-horizontal.
Esse comportamento ndo caracteriza ruptura fisica, que so seria alcancada se
a prova de carga fosse levada até grandes deformacbes, o que nao tem
interesse pratico.

Se o carregamento for conduzido até deformacgbes suficientemente
grandes, dois dominios serdo facilmente identificados: o dominio da ponta e o
dominio do atrito lateral. No trecho onde a transferéncia por ponta €
preponderante, a relagcéo entre carga e rigidez € uma curva, tornando-se linear
em um grafico bi-logaritmico. No trecho onde o atrito lateral € dominante, essa
relacdo é, nitidamente, linear (DECOURT, 2008).

Massad (2008 apud ALLEDI, 2013) mostra que o método da Rigidez
(2008) se aplica bem ao primeiro carregamento de estacas escavadas rigidas e
nessas condicbes o atrito lateral praticamente se esgota com a reacdo de
ponta ainda pequena.

Para determinacdo dos dominios de ponta e atrito lateral, como explica
Décourt (2008), colocam-se os pares de valores Q e s em ordem decrescente e
se estabelecem correlagdes lineares “log Q versus log s” a fim de identificar o
ponto de regresséo, que é o ponto a partir do qual ocorre nitida reducéo de R?,
0 que constitui a transicdo entre dominios.

A partir do ponto de regresséo se estabelecem correlacdes lineares “Q
versus R” com os demais pontos, sendo que o dominio do atrito lateral
corresponde a correlacao linear com maior numero de pontos e maior valor de
R?. Décourt (2008) caracteriza o trecho correspondente ao dominio do atrito
lateral atraves de limites. O limite inferior refere-se as deformac¢des minimas,
da ordem de grandeza de recalques elasticos e o limite superior refere-se as
deformagBes maximas, préximas ao ponto de transicdo para o dominio da
ponta. O autor afirma que o valor exato do atrito lateral jamais sera conhecido,

porém deve estar situado, obrigatoriamente, entre esses limites.
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A carga de ruptura convencional corresponde a carga relativa a um
recalque de 10%D, Equacéo (2.33).

Que = 10“’9(%)”‘6‘ (2.33)

O coeficiente angular (a) e o coeficiente linear (b) sdo os coeficientes da
correlacéo linear (“log Q versus log s”) que definiu o dominio da ponta.

A carga de ruptura convencional também pode ser obtida através do
grafico da rigidez, corresponde a rigidez do recalque de 10%D. Para tanto,

Amann (2010) sugere a Equacao (2.34).

<_1_> (2.34)
Que = (15 108) "

Para as fundacdes que ndo apresentam ruptura fisica, Fellenius (2001
apud MELO, 2009) define a carga de ruptura extrapolada como a relacéo entre
a intersecdo com o eixo da rigidez (c,) e a inclinacdo da reta (c;), coeficientes

da equacao de regresséao que define o dominio da ponta no gréfico da rigidez.

C

Q, == (2.35)
€1

Na sequéncia do trabalho o método serd denominado método da Rigidez

(2008).

2.5.ANALISE ESTATISTICA

Frequentemente € necessario estudar o relacionamento entre duas ou
mais variaveis, esse estudo € denominado correlacéo e regressao. Se o estudo
tratar apenas de duas variaveis tem-se a correlagdo e a regressao simples.

O objetivo do estudo correlacional é determinar a forca, ou grau, de
relacionamento entre duas observacfes. Ja a analise de regressao fornece

uma equacao que descreve o relacionamento em termos matematicos.
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2.5.1. Diagrama de dispersao

Se dois conjuntos de dados tém o mesmo numero de entradas e cada
entrada do primeiro corresponde a uma entrada do segundo, eles sao
chamados de conjunto de dados emparelhados. Uma maneira de representar
esse conjunto é usando um gréfico de dispersdo, no qual os pares ordenados
(x,y) séo representados como pontos em um plano de coordenadas. A variavel
independente x (varidvel associada ou explanatéria) € medida pelo eixo
horizontal, e a variavel dependente y (variavel resposta) € medida pelo eixo
vertical (LARSON & FARBER, 2010).

Se 0s pontos nesse diagrama se localizarem proximos a uma reta, a
relacdo é dita linear e uma equacéo linear torna-se apropriada para os fins de
analise de correlacédo entre duas variaveis. O modelo linear simples, portanto,
pode ser utilizado quando se esta interessado ou nas relagcdes entre duas
variaveis, ou mesmo entre dois eventos, ou quando se quer predizer a
ocorréncia de uma delas, ou de um deles, em relacdo ao outro (LANDIM,
2003).

A configuragdo geométrica do diagrama pode estar associada ainda a
uma linha curva (correlagéo curvilinea) ou ter os pontos dispersos de maneira
gque nao definam nenhuma configuracdo, nessa Uultima situacdo, ndo ha

correlacdo (CORREA, 2003). A Figura 10 ilustra as possiveis configuracées.

Figura 10 - Diagramas de dispersao.
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Fonte: Corréa (2003).
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2.5.2. Correlacao linear

A correlacao entre duas variaveis cujo grafico se aproxima de uma linha,
e esta € uma linha reta, € denominada correlacéo linear. E uma linha de
tendéncia, pois procura acompanhar a tendéncia da distribuicdo de pontos. Por
outro lado, é, também, uma linha média, pois procura deixar a mesma
qguantidade de pontos abaixo e acima da linha.

Segundo Larson & Farber (2010), a determinagcdo da correlacdo entre
duas variaveis por meio de uma inspec¢ao nos pares anotados ou no diagrama
de dispersao correspondente € pouco precisa. Uma forma de contornar essa
dificuldade é procurar uma medida que caracterize essa correlacao linear. O
instrumento empregado € o coeficiente de correlagdo ou “R de Pearson”, que
indica o grau de intensidade da correlacdo entre duas variaveis e 0 sentido

dessa correlacao (positiva ou negativa).

nyxy—ExQy) (2.36)
VInXx2 =@ nXy? - Ey)?

Sendo:
n 0 numero de observacoes;
x variavel independente;

y variavel dependente.

A amplitude do coeficiente é de -1 para 1. De forma que, se x e y tém
uma correlacdo linear positiva forte, R esta proximo de 1. Se x e y tém uma
correlacdo linear negativa forte, R esta proximo de -1. Por outro lado, se ndo ha
correlacdo ou a correlacdo linear é fraca, R estd proximo de zero. Isso nao
significa que n&o ha relagdo entre x e y, e sim que ndo hé relacao linear.

Para que a relacdo seja sempre positiva, pode-se representa-la por R?,
denominado coeficiente de determinacao (SPIEGEL, 1985). O coeficiente de
determinacao €, simplesmente, igual ao quadrado do coeficiente de correlacédo

linear (R).
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2.5.3. Regressao linear

Uma vez constatado que existe correlagdo linear entre duas variaveis,
pode-se tentar prever o comportamento de uma delas em funcéo da variacao
da outra.

Esse é o objetivo principal da andlise de regressao, predizer o valor de
uma variavel (a varidvel resposta ou dependente), dado que seja conhecido o
valor de uma ou mais variaveis associadas (variaveis independentes ou
explanatodrias). O relacionamento entre as duas variaveis € estabelecido
através de uma equacao matematica linear.

Segundo Viali (2012), o método mais utilizado para ajustar uma linha
reta a um conjunto de pontos € conhecido como método dos minimos
quadrados.

A reta resultante tem duas caracteristicas importantes: a soma dos
desvios verticais dos pontos em relacao a reta é zero e a soma dos quadrados
desses desvios é minima, isto é, nenhuma outra reta resultaria uma menor
soma de quadrados de tais desvios.

A equacdo da reta que aproxima um conjunto de pontos pelo método
dos minimos quadrados é dada por:

y=ax+b (2.37)

Onde:
_ XXy —nxy (2.38)
T @2

b=y—ax (2.39)

Sendo que x =% e y= ZT sdo as médias aritméticas das variaveis

independente (x) e dependente (y).
Apbs o ajuste da linha de regressédo, com a obtencdo dos coeficientes a

e b, pode-se aplicar a Equacdo (2.37) para estimar y a partir de um

determinado valor x.
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2.6.FORMACAO GUABIROTUBA

Segundo Salamuni & Salamuni (1999), a Formacdo Guabirotuba é a
mais importante unidade estratigrafica da Bacia Sedimentar de Curitiba, a qual
estd localizada na porcdo centro sul do Primeiro Planalto ou Planalto de
Curitiba.

Sobre as rochas cristalinas do embasamento da Bacia Sedimentar de
Curitiba, o Complexo Atuba, a Formacédo Guabirotuba esta assentada de forma
discordante e irregular (FIORI & SALAMUNI, 2012). Segundo Salamuni &
Salamuni (1999) e conforme a Figura 11 apresenta, os sedimentos dessa
formacdo encontram-se limitados, aproximadamente, entre as coordenadas
oeste 49°00° e 49°20’ e sul 25°20’ e 25°35’, abrangendo parte significativa de
Curitiba e de alguns municipios da Regido Metropolitana (Pinhais, Araucéria,

Piraquara, Sao José do Pinhais, Campo Largo, Quatro Barras).

Figura 11 - Localizag&o da Bacia Sedimentar de Curitiba.
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10 0 k] 40 km

Fonte: Kormann (2002).

Segundo Fiori e Salamuni (2012) a Formacao Guabirotuba abrange toda
a Bacia Sedimentar de Curitiba, cerca de 3000 km2. Quanto a existéncia da
Formagédo Tinguis proposta por Becker (1982), os autores afirmam que a
mesma, até o momento, ndo foi delimitada formalmente. Depositada sobre a

Formacdo Guabirotuba, é resultado do retrabalhamento da mesma, ou seja,
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sua alteracdo, desagragacdo e posterior transporte. Ocorre na forma de
depdsitos inconsolidados e esparsos, com espessura média de 5 m, em geral,
nao ultrapassando 10 m.

2.6.1. Contexto geoldégico

Segundo Felipe (2011), na nomenclatura geoldgica, o termo Formacao
designa “‘uma unidade de rocha que, geneticamente, representa um intervalo
de tempo, curto ou longo, e pode ser composta de materiais provenientes de
fontes diversas”. O nome de uma Formacao é dado em fungado da localidade
em que foi descrita pela primeira vez a sua sec¢ao-tipo.

Dessa forma, o autor explica que o nome “Formacdo Guabirotuba” é
dado aos sedimentos depositados em um intervalo de 23,0 a 1,8 milhdes de
anos, compreendendo os periodos Paleégeno ao Quaternario (Mioceno-
Holoceno, respectivamente), em um abatimento de rocha gerado por falhas na
forma de uma bacia, tendo inicio no Cretaceo (99 Ma) e descritos,
primeiramente, no bairro denominado Guabirotuba localizado a leste de
Curitiba, por Bigarella e Salamuni (1962).

Caracteriza-se por apresentar camadas relativamente pouco espessas,
sendo que as maiores estdo localizadas na porcédo central da Bacia, onde
chegam a um maximo de 85 m de profundidade (KORMANN, 2002).

A Formacdo Guabirotuba € composta, predominantemente, por
depositos argilosos e silticos esverdeados. O argilomineral predominante € a
esmectita comparecendo, em menores propor¢des, a ilita e a caulinita (FIORI &
SALAMUNI, 2012).

Salamuni & Salamuni (1999) caracterizam os depdésitos argilosos por
apresentarem-se na coloracéo cinza esverdeada a esbranquicada, geralmente
bem compactados e com granulometria fina. Quando alterados, apresentam
coloracbes rosadas (mosqueadas) a ocres, resultantes da laterizagéo
incipiente.

Nestes depdsitos ha intercalagbes de areias arcosianas e, mais
raramente, de cascalheiras pouco espessas compostas de seixos de quartzo
com matriz argilosa (FIORI & SALAMUNI, 2012). Os arcosios e areias
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arcosianas sao depositos levemente consolidados com granulometria variada,
compostos por clastos de quartzo, quartzito e feldspatos. A matriz é areno-
siltosa e, por vezes, argilosa. Sua coloracdo € variegada, desde tonalidades
avermelhadas até esbranquicadas (SALAMUNI & SALAMUNI, 1999).

Segundo Fiori & Salamuni (2012), os depdsitos argilosos também podem
apresentar lentes siltosas esparsas, além de caliche sob a forma de
impregnacdes de carbonato de calcio em quantidades subsidiarias.

Os autores descrevem que estes depositos carbonaticos (caliches e
areias carbonaticas) apresentam-se dispersos lateralmente em profundidades
rasas. S&o bancos descontinuos, tabulares ou como vénulas, de cor
esbranquicada a creme, com espessuras centimétricas a métricas, geralmente

macicos, mas podendo ocorrer de forma foliar.

2.6.2. Aspectos geotécnicos

Talamini Neto (2001) realizou um mapeamento tridimensional das
principais unidades geotécnicas do municipio de Curitiba por meio de dados
geotécnicos (sondagens, pocos e mapas topograficos) existentes, que foram
reunidos em um sistema de informacg6es geogréficas (SIG).

A andlise das sondagens de simples reconhecimento executadas em
solos da Formacdo Guabirotuba presentes nesse banco de dados, mostrou
valores de Ngpp variando de 2 golpes até o impenetravel ao SPT (> 60 golpes).
Nessa faixa, os valores mais comuns situam-se entre 10 e 30 golpes. O autor
notou que € comum a impenetrabilidade a lavagem por trépano ser atingida
com profundidades entorno de 20 m.

O nivel do lencol freético, segundo o autor constatou, oscila entre 0 e 10
m de profundidade, ocorrendo com maior frequéncia entre 1 e 5 m. Kormann
(2002) ressalta que é comum a presenca de lencgdis suspensos, provavelmente
devido a baixa permeabilidade da matriz argilosa do terreno, o que pode levar a
uma incorreta interpretacao da posicao do lencol freatico.

Kormann (2002) apresenta perfis tipicos da Formacdo Guabirotuba. Na
Figura 12, os perfis apresentam camadas argilosas, com coloragbes que

gradam entre cinza, verde e marrom, e lentes granulares. Nota-se que a
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consisténcia das camadas que, mais superficialmente, pode ser média a rija,
tende a aumentar com a profundidade. Na Figura 13, o perfil apresenta
camadas superficiais de material alterado por intemperismo (plintificacdo ou
laterizacdo), o que torna sua coloracdo variegada, ou ainda avermelhada ou
amarelada. Nesse caso a consisténcia ndo é tao elevada como a do primeiro

perfil ndo intemperizado.

Figura 12 - Perfis geotécnicos da Formacao Guabirotuba — n&o
intemperizados.
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Figura 13 - Perfil geotécnico da Formacao Guabirotuba - intemperizado.
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A Tabela 11 resume informac¢des disponiveis na literatura, compiladas e
analisadas por Kormann (2002) referentes a 24 amostras de argila nao
intemperizada da Formacdo Guabirotuba, provenientes de diferentes
localidades da Bacia Sedimentar de Curitiba. Informacdes completas, incluindo
os dados das argilas intemperizadas, sdo apresentadas no trabalho de
Kormann (2002).

Tabela 11 - Propriedades de sedimentos néo intemperizados da Formacéao
Guabirotuba.

Propriedades Indice Média Desvio Padréo
w (%) 31,9 4,6
LP (%) 30 5,1
LL (%) 73 18,3
IP (%) 43 14,6

¥ (KN/m3) 18,4 0,7
Ya (KN/m3) 14,1 0,8
& (KN/m3) 26,5 0,6
S (%) 94,1 6,8
€o 0,892 0,147
oom (KPQ) 646 295
Ce 0,2 0,12

Fonte: Adaptado de Kormann (2002).

Da Tabela 11 cabe assinalar algumas caracteristicas marcantes das
argilas da Formacao Guabirotuba identificadas pelo autor. A sua umidade
natural elevada, que ocorre mesmo nas camadas superficiais, deve-se
principalmente a condicdo climéatica da regido, caracterizada pelo balanco
hidrico positivo em todos os meses do ano. Em consequéncia disso, o grau de
saturacéo € elevado e, frequentemente, as argilas encontram-se saturadas.

Uma caracteristica importante a ser pontuada, devido ao fato dos
depdsitos serem em sua maioria argilosos, € a expansibilidade. As argilas
alteradas e cinza-esverdeadas da Formacdo Guabirotuba pertencem ao grupo
das esmectitas que sdo expansivas e higroscopicas, o que as torna tambéem
muito retrativas, atributos que lhes conferem uma alta erodibilidade (FELIPE,
2011).

Felipe (2011) observa que na condicdo em que se encontram na
natureza, recobertas pelo solo residual ou transportado caulinitico estavel, as
argilas mantém-se com sua umidade natural ndo manifestando instabilidade.

No entanto, caso a camada de solo venha a ser retirada, a argila exposta
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resseca e retrai apresentando empastilhamento e trincas. Ap0s o
ressecamento, se a argila entrar em contato com a agua, ir4 se reidratar,
expandir, desagregar e sera facilmente transportada, dando origem a erosdo
laminar ou erosao por escoamento concentrado (ravinamento).

Em vista disso, Kormann (2012) alerta para a necessidade de cuidados
especiais para proteger a face do terreno em escavacoes. Do ponto de vista de
fundacdes, o autor relata que ndo ha evidéncias de danos decorrentes da
natureza expansiva do solo. No entanto, recomenda, no caso de fundacfes
diretas, proceder a concretagem de um lastro tdo logo a cava seja aberta.

Outra caracteristica marcante das argilas da Formacdo Guabirotuba € o
elevado sobreadensamento que podem apresentar, particularmente se o0s
sedimentos ndo estiveram submetidos a processos de alteracdo por
intemperismo (KORMANN et al., 1999). A Tabela 11 apresenta valores médios
para a presséo de pré-adensamento (o,,,) € para o indice de compress&o (C.)
de 646 kN e 0,2, respectivamente. Segundo Kormann (2002), devido ao
elevado sobreadensamento a estimativa de o,,, € C. encontra dificuldades de
ordem prética, pois as cargas maximas dos ensaios muitas vezes s&o
insuficientes para caracterizar adequadamente o trecho virgem da curva “e
versus logo'”. Isso conduz a uma ampla faixa de variacdo dessas
propriedades e também embute erros nas estimativas. Para a o, 0s valores
encontrados pelo autor variam de 300 até 1280 kPa e para o C. entre 0,08 e
0,47.

Segundo o autor, as causas do sobreadensamento podem ser atribuidas
a remocao de camadas de solo por processos erosivos e as diferencas de
poropressfes ocorridas entre o periodo de deposi¢cdo e o atual, no entanto,
outras possiveis causas ainda precisam ser melhor compreendidas como, por
exemplo, os indicios de cimentacdo levantados por Boszczowski (2001) e a
acao tectonica.

Como consequéncia do sobreadensamento, espera-se que os indices de
tensdes horizontais sejam elevados. Ensaios com pressiébmetro autoperfurante
executados no Sitio Experimental de Geotecnia da UFPR indicaram valores de
K, superiores a 3,0 (KORMANN, 2012).
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Quanto a resisténcia ao cisalhamento das argilas da Formacao
Guabirotuba, Kormann et al. (1999) sugerem que a velocidade de
deslocamento escolhida para o ensaio interfere na resisténcia de pico do solo
em questao.

Os autores submeteram amostras extraidas do Sitio Experimental de
Geotecnia da UFPR a ensaios de cisalhamento direto com diferentes
velocidades de deslocamento. Constataram que, quanto maiores as
velocidades aplicadas, maiores resisténcias ao cisalhamento foram registradas.
Esse fato foi associado, dentre outros fatores, a tendéncia do material
aumentar de volume durante o cisalhamento, o que acarreta o desenvolvimento
de poropressdes negativas. Os autores citam que comportamento semelhante
foi encontrado no estudo de Duarte (1986) sobre o assunto.

Dessa forma, recomendam para argilas altamente sobreandensadas o
uso de velocidades de deslocamento reduzidas, caso contrario os parametros
de resisténcia resultantes serdo ndo conservadores. Advertem ainda que, em
situacdes reais, as condicfes de carregamento costumam ser bem mais lentas
gue em qualquer tipo de ensaio.

Uma caracteristica de solos sobreadensados é a queda de resisténcia
apos pico bem definido (strain-softening). Em particular, as argilas da
Formacdo Guabirotuba apresentam resisténcia residual sensivelmente
reduzida (KORMANN, 2002). Essa peculiaridade foi constatada em diferentes
ensaios (cisalhamento direto com reversdo multipla, interface lisa e ring-shear)
realizados por Massad et al. (1981) e Duarte (1986).

Kormann (2012) assinala que solos que apresentam strain-softening
podem desencadear processos de ruptura progressiva, principalmente se
houverem concentracdes de tensao e deformacfes nao uniformes, como por
exemplo, no desenvolvimento de uma superficie de ruptura em um corte ou na
perfuracao do fuste de uma estaca.

Kormann (2002) salienta que é consenso na literatura que a resisténcia
residual controla apenas os casos em que ha reativacdo de movimento ao
longo de superficies de ruptura pré-existentes, causadas por escorregamentos
anteriores ou agentes geologicos. No entanto, ressalta que devido as
descontinuidades que as argilas sobreadensadas possuem os parametros de

pico ndo sao aplicaveis no dimensionamento de obras geotécnicas.
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As descontinuidades sao outra peculiaridade das argilas da Formacéo
Guabirotuba. Kormann (2002) explica que argilas rijas e duras altamente
sobreadensadas, por diversos fatores, raramente sado encontradas em seu
estado intacto na natureza. O autor divide essas feicdbes em dois grupos:
superficies polidas, as quais aparecem na massa de solo segundo um padrao
de dificil identificacdo; e fraturamentos tecténicos, que tendem a seguir padrdes
definidos e podem apresentar aspecto polido devido a movimentacdo
cisalhante.

Posto que a presenca de descontinuidades em argilas rijas e duras leva
a uma reducdo da resisténcia ao cisalhamento, deve-se considerar essa
caracteristica na avaliacdo de parametros de resisténcia obtidos em laboratério
para aplicacao pratica.

Nos ensaios de cisalhamento direto, por exemplo, a presenca de
superficies polidas conduz a uma grande dispersédo de resultados, pois, como
explicam Kormann et al. (1999), caso o corpo de prova ensaiado possua uma
descontinuidade orientada na direcdo do plano de ruptura, a resisténcia pode
tender a um valor minimo. Por outro lado, se o corpo de prova estiver intacto,
ou seja, sem descontinuidades, a resisténcia corresponderia a um valor
maximo.

Devido ao fraturamento, a resisténcia ao cisalhamento dos solos da
Formacdo Guabirotuba é influenciada por efeitos de escala. Segundo Kormann
et al. (1999) é de se esperar que a resisténcia medida em corpos de prova de
pequenas dimensdes, seja superior aquela obtida caso os ensaios envolvam
amostras maiores. Como em campo as solicitacbes envolvem volumes
inUmeras vezes maiores, a resisténcia disponivel pode ser sensivelmente
inferior a convencionalmente medida em laboratorio.

As fraturas também influenciam os parametros de compressibilidade e
deformabilidade, embora de forma menos intensa (KORMANN, 2002).
Segundo Kormann (2002), estudos mostram que se as fraturas estiverem
fechadas, a compressibilidade da massa de solo € similar a do material intacto
e se estiverem abertas, essa sera aumentada. O autor afirma que as
superficies polidas da Formacédo Guabirotuba estdo, normalmente, fechadas.

No entanto, quando da retirada de amostras indeformadas essa condi¢ao pode
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nao ser preservada. Quanto aos fraturamentos tectonicos, ndo se descarta a

possibilidade de se apresentarem abertos.

2.6.3. Fundacgdes profundas na Formacao Guabirotuba

Olavo et al. (2012) fazem um relato em ordem cronoldgica a respeito das
solugbes de fundacdes profundas adotadas em Curitiba e sua Regiao
Metropolitana. As estacas escavadas sao apontadas pelos autores como as
mais utilizadas na regido. Relatam também casos de obras com fundagdes em
estacas metalicas, pré-moldadas de concreto, estacas raiz e tirantes. Quanto
as estacas hélice continua, defendem a utilizacdo de estacas escavadas ao
invés dessa solugdo, por apresentarem um menor nidmero de problemas de
integridade. Observam a inexisténcia de provas de carga documentadas nesse
tipo de estaca e, dessa forma, recomendam tal pratica para que haja um
acumulo de experiéncia local sobre seu desempenho na unidade geotécnica
em questao.

Interessante observar que em Sao Paulo e sua Regido Metropolitana,
cujo subsolo apresenta caracteristicas semelhantes ao de Curitiba e arredores,
as estacas hélice continua constituem a principal solu¢cdo de fundacéo
utilizada. Cerca de 60% das obras prediais de Sado Paulo sdo executadas com
esse tipo de fundacéo (FALCONI et al., 2012).

Quanto ao desempenho de fundacdes profundas nos solos da Formacéo
Guabirotuba, Olavo et al. (2013) apresentam o relato da execucéo e andlise de
provas de carga estatica conduzidas em estacas escavadas executadas em
obras localizadas em diferentes bairros de Curitiba.

Foram realizadas provas de carga estatica com carregamento lento em
quatro estacas com diametro entre 30 e 50 cm e comprimento na faixa de 8 a
12 m. O carregamento maximo aplicado variou entre 216 e 1230 kN. Também
foram realizadas duas provas de carga estatica com carregamento rapido em
estacas de 40 cm de didmetro e comprimento variando entre 11 e 12 m. O
carregamento maximo ficou entre 246 kN e 400 kN.

A capacidade de carga das estacas foi prevista através do método de

Décourt & Quaresma (1978). Apenas a parcela de atrito lateral foi analisada,
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pois os deslocamentos alcancados nas provas de carga foram baixos, entre
0,64 mm e 5,6 mm nos ensaios lentos e entre 0,68 mm e ndo superiores a
1,85 mm nos ensaios rapidos. Dessa forma, a resisténcia de ponta ndo chegou
a ser mobilizada e a carga lateral foi obtida através de extrapolacdo pelo
meétodo da Rigidez (1996).

Comparando o valor de atrito lateral medido com o -calculado,
Olavo et al. (2013) observaram uma grande dispersdo. Na situacdo mais
desfavoravel, o atrito lateral maximo estimado a partir dos resultados da prova
de carga mostrou-se 29% inferior ao previsto pelo método de Décourt &
Quaresma (1978), fazendo com que o0 estaqueamento tivesse que ser
reavaliado.

Os autores associam esse problema a tensdo de aderéncia maxima
estaca-solo, sugerindo que o valor de 80 kPa, citado por Alonso (1996) para as
estaca hélice continua na Formacado Guabirotuba, seja mais adequado.

Na opinido dos autores, h&d necessidade de se estudar mais
detalhadamente os métodos de calculo e seus parametros a serem calibrados.
Sugerem ainda, que a calibracdo seja feita com base em conceitos estatisticos,
buscando-se a menor disperséo entre valores previstos e medidos.

Kormann (2002) relata os resultados de ensaios de carregamento
dindmico em 12 estacas escavadas com trado, executadas no Sitio
Experimental de Geotecnia da UFPR, cujo terreno pertence a unidade
geoldgica da Formacdo Guabirotuba. O didametro nominal das estacas varia
entre 25, 40 e 60 cm e o comprimento entre 11,0 e 11,5 m.

O autor relata que efeitos de escala, explanados no item 2.6.2, foram
observados. As estacas de 25 e 40 cm de diametro apresentaram valores de
atrito lateral unitario que excederam em pelo menos 40% os mobilizados nas
estacas de 60 cm. Quanto a resisténcia de ponta, os dados obtidos ndo foram
suficientes para precisar claramente tal fenémenao.

O efeito de escala também foi observado pelo autor em ensaios de
cisalhamento direto drenado com corpos de prova de 50 e 100 mm de lado e
triaxiais CIU (Consolidated Isotropic Undrained) com corpos de prova de 38, 50
e 70 mm de diametro, realizados com amostras indeformadas retiradas do
mesmo local. No primeiro tipo de ensaio, a coesao efetiva e o angulo de atrito

do corpo de prova de 100 mm de lado mostraram-se inferiores aos do de
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50 mm de lado, evidenciando o efeito de escala. O mesmo se manifestou nos
ensaios triaxiais, a resisténcia dos elementos de 50 mm resultou em valores
ligeiramente inferiores as dos corpos de prova de 38 mm de diametro,
ocorrendo uma reducéo significativa nos elementos de 70 mm de diametro.

Kormann (2012) assinala que a capacidade de suporte de fundacoes
profundas tende a ser afetada por efeitos de escala causados pelo
fraturamento do terreno. Segundo Kormann (2002), as descontinuidades
podem aumentar a variabilidade espacial dos macicos, o que explica pelo
menos em parte, a dispersdo observada em resultados de provas de carga.

Nessa questdo, h& também influéncia da heterogeneidade dos
sedimentos, nos quais a matriz argilosa apresenta intercalacbes de lentes
granulares.

Um exemplo do comportamento heterogéneo de fundacdes profundas foi
observado por Kormann et al. (2000) ao analisar os resultados de provas de
carga estética e dindmica conduzidas em duas estacas hélice continua (CFA-1
e CFA-2) executadas no Sitio Experimental de Geotecnia da UFPR.

As estacas possuem 35 cm de didmetro e comprimento entre 6 e 7 m. A
curva “carga versus recalque” resultante do ensaio de prova de carga estatica
realizado em cada estaca é apresentada na Figura 14. Os autores utilizaram
alguns métodos de extrapolacao (e.g. Van der Veen) para determinar as cargas
de ruptura, sugerindo valores entre 1006 kN e 1474 kN para a CFA-1 e CFA-2,

respectivamente.

Figura 14 - Resultados da prova de carga nas estacas CFA-1 e CFA-2.
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Apesar das semelhancas entre as estacas, um comportamento distinto

foi observado pelos autores. Dos ensaios estaticos, notou-se que a estaca
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CFA-2 apresentou recalques sensivelmente inferiores aos da estaca CFA-1,
além de exibir uma carga de ruptura elevada. Dos ensaios de carregamento
dindmico, notou-se que a estaca CFA-2 apresentou atrito lateral
significativamente maior que o da CFA-1.

A elevada capacidade da estaca CFA-2 com relacdo a CFA-1, nao foi
justificada pela sondagem. As hipoteses levantadas foram a influéncia da
pressao de injecao, que foi maior na estaca CFA-2, e a presenca de lente de
areia imediatamente acima da ponta, que pode ter ocasionado o alargamento
do fuste nessa regiao.

Antoniutti Neto et al. (1999) também constataram o0 comportamento
heterogéneo dos solos da Formacdo Guabirotuba quanto a capacidade de
carga.

Os autores conduziram cinco ensaios de placa em um mesmo local,
praticamente, em uma mesma camada e observaram variabilidade nos
resultados. Além disso, as tensGes admissiveis estimadas por meio de
métodos tedricos, baseados em valores de resisténcia ao cisalhamento
retirados de ensaios de laboratorio, resultaram em valores ndo conservadores,
quando comparados aos resultados de campo. Essa divergéncia foi atribuida
as feicbes estruturais do solo em questdo, as quais dificilmente seriam
apontadas na escala dos ensaios de laboratério. A evidéncia deste fato
corrobora com o até entédo discutido efeito de escala.

Os autores ressaltam que é necessario executar ensaios em escala real,
visto que no estudo desenvolvido, tanto os critérios baseados nas sondagens a
percussao quanto as formulagBes tedricas podem nao conduzir a resultados
compativeis com as provas de carga.

Quanto aos métodos de previsdo da capacidade de carga, alguns ja
foram desenvolvidos ou adaptados para os solos da Formacdo Guabirotuba.
Destaca-se o método para o dimensionamento de estacas pré-moldadas
baseado no ensaio SPT proposto, originalmente, por Amaral (1982) e
reavaliado, posteriormente, por Amaral et al. (2000). E o método de Alonso
(2000) para dimensionamento de estacas hélice continua baseado no ensaio
SPT-T que, originalmente em 1996, foi proposto para o solo da Bacia de
Sedimentar de S&o Paulo e, em 2000, foi reavaliado para os solos da

Formacgéo Guabirotuba.
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3. BANCO DE DADOS

Um banco de dados com 106 provas de carga estatica vertical
conduzidas em estacas hélice continua executadas em Curitiba e Regido
Metropolitana foi compilado. Destas, 101 provas de carga estatica vertical a
compresséo e 2 provas de carga estéatica vertical a tragdo, provém do banco de
dados da empresa Fugro In Situ Geotecnia Ltda. e 3 provas de carga estéatica
vertical a compresséao provém do Sitio Experimental de Geotecnia da UFPR.

Com base na literatura consultada (item 2.2.1), conclui-se que para
estacas hélice continua executadas em solo argiloso a ruptura é alcancada
com deslocamentos da ordem de 5% a 10%D. Dessa forma, do banco de
dados disponivel, separou-se o conjunto de provas de carga que foram
conduzidas até atingir um recalque minimo adotado igual a 5%D. A Tabela 12 e
a Tabela 13 apresentam as caracteristicas gerais das 26 estacas submetidas

as provas de carga selecionadas com base nesse critério.

Tabela 12 - Caracteristicas gerais das estacas selecionadas.

NO Municipio D L Carga maxima Recalque
(mm) (m) de ensaio (kN) (mm)
1 Araucaria 500 9,60 1688 92,25
2 Araucéria 400 13,00 1348 45,53
3 Araucaria 400 10,90 1347 36,19
4 Curitiba 350 8,00 1200 54,56
5 Araucaria 350 16,08 1290 29,27
6 Araucéria 500 19,00 2602 48,71
7 Araucaria 400 7,60 1203 22,83
8 Araucéria 400 11,00 1650 27,47
9 Araucaria 350 11,25 921 32,90
10 Araucéria 350 8,80 1379 21,23
11 Araucaria 400 11,50 1211 39,74
12 Araucéria 400 11,40 1798 26,24
13 Araucaria 350 11,18 1340 27,63
14 Curitiba 800 8,50 2784 71,86
15 Araucaria 500 12,80 2994 24,03
16 Araucéaria 400 10,70 1606 19,75
17 Araucaria 500 11,00 1401 46,60
18 Curitiba 500 10,70 1214 66,82
19 Curitiba 500 8,30 1635 41,16
20 Araucéaria 500 12,50 2094 40,79

Fonte: A Autora (2016).
Nota: D — Diametro nominal; L — Comprimento executado.



87

Tabela 13 - Caracteristicas gerais das estacas selecionadas - Continuacao.

NO Municipio D L Carga méxima Recalque
(mm) (m) de ensaio (kN) (mm)
21 Sao José dos Pinhais 500 12,60 1632 87,09
22 Sé&o José dos Pinhais 500 13,60 1752 92,89
23 Araucaria 500 11,00 1295 53,46
24 Curitiba 500 13,20 1406 31,13
25 Sao José dos Pinhais 500 14,31 1461 36,10
26 Sé&o José dos Pinhais 500 14,20 1492 30,41

Fonte: A Autora (2016).
Nota: D — Diametro nominal; L — Comprimento executado.

O critério de deformacéao limite foi utilizado apenas para a selecao inicial
das provas de carga. A carga de ruptura, porém, foi determinada por critérios
baseados na interpretacdo matematica da curva “carga versus recalque”, como
sugerido por Fellenius (2006), evitando métodos influenciados pela escala do
desenho ou interpretacdo pessoal ou, ainda, os que ndo levam em
consideracéo o formato da curva e a transferéncia de carga aplicada ao solo.

Uma segunda selecdo foi realizada neste conjunto através da aplicacao
do método da Rigidez (2008). No grafico da rigidez foi possivel observar quais
provas de carga chegaram a deslocamentos suficientes para o esgotamento do
atrito lateral e mobilizacdo efetiva da ponta, de forma a ser possivel estimar a
carga de ruptura e separar as parcelas de carga por esse método.

A Figura 15 apresenta a separagdo por diametro, expressa em
porcentagem, das 26 estacas selecionadas. Na Figura 16 as estacas estédo

separadas em funcao de seu comprimento.

Figura 15 - Porcentagem de estacas com determinado diametro.
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Fonte: A Autora (2016).
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Figura 16 - Porcentagem de estacas com comprimento em determinado
intervalo.
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Fonte: A Autora (2016)

Desses graficos, observa-se um predominio de estacas com 500 mm de
didmetro e comprimento entre 10 e 13 m.

A Figura 17 apresenta os perfis de Ngpr de referéncia das estacas
selecionadas e o perfil de Ngpr médio. Observa-se que os valores de Ngpr
possuem valores significativos desde a superficie e crescem com a

profundidade.

Figura 17 - Perfis de Ngpr de referéncia das estacas selecionadas e perfil
meédio.
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Fonte: A Autora (2016).
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A Figura 18 apresenta todos os tipos de solo encontrados nos perfis de
sondagem de referéncia das estacas selecionadas e a porcentagem de estacas
gue possuem determinado tipo de solo ao longo de seu fuste.

De acordo com as sondagens, camadas espessas de solo argilo siltoso
predominam. A Figura 18 mostra que 69% das estacas possuem esse tipo de
solo ao longo do fuste.

A presenca de camadas espessas de solo argilo siltoso pouco arenoso
ou argilo siltoso arenoso também € expressiva, 0 que também é possivel
constatar por meio da Figura 18, que aponta que 31% das estacas possuem
esses tipos de solo ao longo do fuste.

Preenchendo essas camadas mais espessas hd um predominio de
camadas delgadas de areia pouco argilosa ou areia argilosa e de argila
arenosa. Conforme a Figura 18, 31% das estacas possuem esses tipos de solo
ao longo do seu fuste.

Ha pouca incidéncia de camadas com predominio de solo siltoso e a
espessura das mesmas € variavel.

A presenca de lentes arenosas é frequente, ha um predominio de lentes
de areia pouco argilosa ou areia argilosa. Ha também, ocorréncia significativa
de lentes de argila siltosa pouco arenosa ou argila siltosa arenosa e de argila

arenosa.

Figura 18 - Tipos de solo ao longo do fuste das estacas selecionadas.

Tipo de solo ao longo do fuste
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Fonte: A Autora (2016).
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A Figura 19 apresenta os diferentes tipos de solo encontrados na regiao
da ponta das estacas selecionadas e a separacéo das estacas por tipo de solo
na regido da ponta expressa em porcentagem.

Figura 19 - Tipos de solo encontrados na regidao da ponta das estacas
selecionadas.

Tipo de solo na regido da ponta
m argila
m argila siltosa
H argila siltosa pouco arenosa
argila silto arenosa
argila arenosa
silte arenoso

H areia fina argilosa

4,3%

8,7% areia pouco argilosa

17,4% areia siltosa

Fonte: A Autora (2016).

Observa-se que o conjunto é dividido em estacas que apresentam solo
predominantemente argiloso na regiao da ponta, totalizando 56,5% das estacas
selecionadas e estacas que possuem solo predominantemente arenoso na
regido da ponta, totalizando 34,7% das estacas do conjunto. Apenas 8,7% das
estacas selecionadas possuem solo predominantemente siltoso na regido da
ponta.

No Anexo 1 encontra-se a curva “carga versus recalque” e no Anexo 2 a
sondagem SPT de referéncia de cada estaca da Tabela 12 e da Tabela 13,
exceto da estaca E.O1 (instrumentada em profundidade) e das estacas E.25 e
E.26 (estacas submetidas a prova de carga a tracdo), cujos dados sdo
apresentados nos itens 3.1 e 3.2, respectivamente. O Apéndice 1 apresenta as

caracteristicas gerais das demais estacas do banco de dados.

3.1.PROVA DE CARGA ESTATICA A COMPRESSAO INSTRUMENTADA
EM PROFUNDIDADE

A estaca E.01 foi submetida a prova de carga estatica vertical a

compresséo instrumentada em profundidade. O carregamento maximo aplicado
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foi de 1688 kN, o qual conferiu um deslocamento de topo de 92,25 mm , ou

seja, 18,45%D. A Figura 20 apresenta a curva “carga versus recalque”.

Figura 20 - Curva "carga versus recalque” da estaca E.O1.
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Fonte: A Autora (2016).

7z

O perfil de sondagem é reproduzido na Figura 21, observa-se que se

trata de um perfil tipico da Formagdo Guabirotuba, composto por camadas

argilosas intercaladas por camadas areno argilosas e Nspr Ccrescente com a

profundidade.

Figura 21 - Croqui de locacédo da instrumentacao e perfil de sondagem SPT.
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Fonte: A Autora (2016).
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A instrumentacdo ao longo do fuste envolveu a utlizacdo de seis
extensébmetros elétricos de corda vibrante (modelo A-9 de fabricacdo da
Geokon).

A Figura 21 também apresenta a locacdo da instrumentacéo. E possivel
observar que os sensores foram locados de forma a medir o atrito lateral médio
em camadas relativamente homogéneas de solo. A primeira camada é
composta por argila siltosa com Ngpr médio de 9,5 golpes, seguida por lente de
areia argilosa com Ngpr médio de 24,5 golpes, sobrejacente a outra camada de
argila siltosa com Nspr médio de 24 golpes, seguida novamente por uma

camada de areia argilosa com Ngpr acima de 41 golpes.

3.2.PROVAS DE CARGA ESTATICA A TRACAO

As estacas E.25 e E.26 foram submetidas a prova de carga estatica
vertical a tracdo. Para a estaca E.25 o carregamento maximo aplicado foi de
1461 kN, o qual conferiu um deslocamento de topo de 36,10 mm, ou seja,
7,22 %D. Para a estaca E.26 o carregamento maximo aplicado foi de 1492 kN,
qgue se refere a um deslocamento de topo de 30,41 mm, ou seja, 6,08 %D. As

curvas “carga versus recalque” sdo apresentadas na Figura 22 e na Figura 23.

Figura 22 - Curva “carga versus recalque” da estaca E.25.
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Fonte: A Autora (2016).



Figura 23 - Curva “carga versus recalque” da estaca E.26.
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Os perfis de sondagem SPT de referéncia das estacas E.25 e E.26 séo

reproduzidos na Figura 24 e na Figura 25, respectivamente. Observa-se que

sdo constituidos, basicamente, por camadas de argila silto arenosa e argila

arenosa e 0 Ngpy € crescente com a profundidade.

Figura 24 - Perfil de sondagem SPT da estaca E.25.
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Figura 25 - Perfil de sondagem SPT da estaca E.26.
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Fonte: A Autora (2016).

Assim como a prova de carga instrumentada em profundidade, as

provas de carga a tragdo permitiram estimar diretamente a adeséo lateral.
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4. METODOS

As etapas necessérias ao estudo do comportamento de estacas hélice
continua executadas no solo em questdo e a reavaliacdo dos métodos
semiempiricos de previsdo da capacidade de carga de estacas, principais
objetivos do presente trabalho, encontram-se em forma de fluxograma na
Figura 26. A revisdo bibliografica e o levantamento e triagem do banco de
dados estédo presentes nos itens anteriores, na sequéncia sdo apresentadas as

demais etapas.

Figura 26 - Fluxograma.
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Fonte: A Autora (2016).
4.1. ANALISE DE TRANSFERENCIA DE CARGA
A nocao da porcentagem de carga transferida ao solo por atrito lateral e

pela ponta, assim como 0s respectivos recalques resultantes dessas parcelas

de carga, € importante para a previsdo do comportamento de uma estaca
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solicitada por uma determinada carga, por exemplo, a carga de ruptura e a
carga de trabalho.

A analise de transferéncia de carga em estacas hélice continua
executadas em solos da Formacdo Guabirotuba apresentada neste trabalho,
baseia-se na prova de carga estatica a compressao instrumentada em
profundidade e nas provas de carga estatica & compressdo para as quais foi
possivel aplicar o método da Rigidez (2008).

Ressalta-se que, em geral, a ponta € apenas parcialmente mobilizada
nas provas de carga, ndo chegando a ruptura de fato. O atrito lateral, por sua
vez, pode ser verificado com boa precisdo em provas de carga levadas a
recalques significativos, visto que se esgota com pequenos deslocamentos,
conforme literatura consultada.

Na interpretacdo da prova de carga instrumentada, a transferéncia de
carga ao longo do fuste e da ponta e o recalque necesséario para a plena
mobilizagdo do atrito lateral s&o estimados e a aplicabilidade do conceito de
ruptura a ponta é discutida.

A andlise das provas de carga convencionais quanto a transferéncia de
carga consiste na observacdo do grafico da rigidez, com o qual é possivel
estimar o recalque necessario para o esgotamento do atrito lateral. Também é
possivel estimar a porcentagem de carga referente a resisténcia lateral e a por
ponta, por meio da aplicacdo do método da Rigidez (2008) para a separacao
das parcelas de carga. As porcentagens de carga sao confrontadas com o tipo
de solo e sua resisténcia (Nspr).

Tanto a resisténcia lateral quanto a de ponta, quando observadas em
conjuntos de estacas de mesmo diametro, podem revelar a influéncia do efeito
de escala explanado no item 2.6.2. Também é identificado em qual das
abordagens os valores obtidos de deslocamento necessario para o
esgotamento do atrito lateral se encaixam: na que o relaciona com o diametro
da estaca ou na que admite que seja independente das dimensdes da estaca.

A decisdo de utilizar tanto prova de carga convencional quanto
instrumentada em profundidade para analise de transferéncia de carga e
afericdo de métodos de previsdo da capacidade de carga de estacas, deriva da
opinido de Décourt (2008), da qual se compartilha. O autor observa que a

maioria dos pesquisadores admite que a instrumentacdo sempre proporcione
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resultados corretos, enquanto que qualquer outro método que pretenda obter
informagbes sobre essa transferéncia de carga, sem a utilizacdo de
instrumentacao, é questionavel.

Entretanto, o autor salienta que todo e qualquer método, inclusive
agueles que fazem uso de instrumentacdo, devem também ser considerados
como estando “sub-judice” e, dessa forma, devem ser considerados como nao
mais que estimativas de grandezas que, na realidade, jamais serdo
efetivamente conhecidas.

Um exemplo de fonte de erro ou incerteza consiste na definicdo do
moddulo de elasticidade do concreto, quando analisadas provas de carga em
estacas moldadas in loco ou pré-moldadas instrumentadas, conforme discutido
no item 2.1.3.2.

Em vista disso, considera-se que a convergéncia de resultados
provenientes das duas fontes de informacao utilizadas neste trabalho (provas
de carga convencional e instrumentada em profundidade) resulta em

estimativas consistentes.

4.2. ANALISE DE DESEMPENHO DOS METODOS DE PREVISAO DA
CAPACIDADE DE CARGA DE ESTACAS

Foram aplicados ao conjunto de estacas os sete métodos de previsao da
capacidade de carga e suas variacées listados a seguir. E definida uma sigla
para cada um deles.

1) AV: Método de Aoki & Velloso (1975) com os valores de F1 e F2 definidos
por Velloso & Lopes (2002);

2) AV-AL: Método de Aoki & Velloso (1975) com valores de k e a,, propostos
por Alonso (1980) e de F1 e F2 definidos por Velloso & Lopes (2002);

3) AV-LB: Método de Aoki & Velloso (1975) modificado por Laprovitera (1988)
com valores de F1 e F2 definidos por Velloso & Lopes (2002);

4) AV-M: Método de Aoki & Velloso (1975) modificado por Monteiro (1997);

5) DQ (1): Método de Décourt & Quaresma (1978);

6) DQ (2): Método de Décourt & Quaresma (1978) com valores de C

reavaliados em 1986 para estacas escavadas com lama bentonitica;
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7) DQ (3): Método de Décourt & Quaresma (1978) modificado por Décourt
(1996) com valores de C reavaliados em 1986 para estacas escavadas com
lama bentonitica;

8) DQ (4): Método de Décourt & Quaresma (1978) modificado por Décourt
(1996);

9) AL (1): Método de Alonso (2000), com a relagdo Ngpr-T proposta para a
Bacia Sedimentar Terciaria de Sao Paulo;

10) AL (2): Método de Alonso (2000), com a relacdo Ngpr-T proposta para a
Formacéao Guabirotuba,;

11) AC: Método de Antunes & Cabral (1996);

12) GT: Método de Gotlieb et al. (2000);

13) KR: Método de Karez & Rocha (2000);

14) VV: Método de Vorcaro & Velloso (2000).

A fim de determinar quais dos métodos supracitados seriam reavaliados,
inicialmente foi realizada uma analise de desempenho dos mesmos no ambito
da determinacéo da carga de ruptura e das parcelas de resisténcia lateral e de
ponta individualmente.

De forma geral, a andlise de desempenho foi desenvolvida por meio da
comparacdo entre a carga estimada pelos métodos de previsdo (valor
“calculado”) e a carga obtida da interpretacdo das provas de carga (valor
“‘medido”), considerando as estacas da Tabela 12 e da Tabela 13. Dessa
comparacdo foram determinados os meétodos cujo valor calculado mais se
aproximou do medido. Estes métodos foram tomados para reavaliacdo com o
intuito de melhorar seu desempenho para estacas hélice continua executadas
em solos da Formacéo Guabirotuba.

Os valores calculados foram estimados a partir do comprimento
executado e diametro nominal e da sondagem SPT de referéncia das estacas.

A determinacédo da carga de ruptura a partir da interpretacdo das provas
de carga considerou as sugestdes de Fellenius (2006) e Amann (2010). O
primeiro propde que se deve escolher o critério que mais se aproxima do
resultado do meétodo semiempirico e da carga maxima de ensaio, sem
ultrapassar a capacidade de carga estrutural da estaca. Amann (2010), por sua

vez, alerta que:
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E importante considerar, com certa énfase, que ao se
empregar um critério de ruptura na concepcdo de um
método semiempirico, tal critério passa a fazer parte
inerente do mesmo método e, assim, compara-lo com outros
critérios ndo tem sentido para avaliar o método em si.

Ou seja, 0 autor sugere que, em se tratando da andlise de métodos
semiempiricos cujo critério de ruptura foi divulgado, este deve ser
preferencialmente utilizado. Complementarmente, o autor compartilha da
opinido de Fellenius (2006).

Posto isso, para as estacas selecionadas o método de Van der Veen
(1953) foi aplicado para a determinacdo da carga de ruptura e comparacéo
com a carga de ruptura obtida pelos métodos que utilizaram esse método de
extrapolacdo em sua concepcao, sao eles: Aoki & Velloso (1975) e suas
variacfes, Antunes & Cabral (1996), Gotlieb et al. (2000) e Vorcaro & Velloso
(2000).

O método Karez & Rocha (2000) utilizou o método de Mazurkievicz
(1972). Dado que Massad (1986) afirma que os métodos propostos por Van der
Veen (1953) e Mazurkievicz (1972) sédo equivalentes, os resultados do método
de Kéarez & Rocha (2000) foram comparados aos resultados da aplicacdo do
método de Van der Veen (1953).

O método de Décourt & Quaresma (1978) e suas variacdes utilizaram o
critério de Terzaghi (1943) em suas formulagées. Dessa forma, o critério citado
também foi aplicado as estacas.

O método de Alonso (2000) adotou em sua formulacdo o menor valor
entre os obtidos pelo método de Van der Veen (1953) e pelo método de
Décourt (1996), por conseguinte, esse ultimo também foi aplicado as estacas.

A fim de confirmar a consisténcia das estimativas da carga de ruptura,
os resultados da aplicacdo do critério de ruptura (critério de Terzaghi, 1943) e
dos métodos de extrapolacdo (método de Décourt, 1996 e método de Van der
Veen, 1953) sdo comparados entre si e a capacidade de carga estrutural da
estaca, assim como ao carregamento maximo de ensaio.

A capacidade de carga admissivel estrutural consultada é apresentada
na Tabela 14.
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Tabela 14 - Carga admissivel estrutural de estacas hélice continua.

Diametro (mm) Carga admissivel estrutural (kN)
275 350
300 450
350 600
400 800
425 900
500 1250
600 1800
700 2450
800 3200
900 4000
1000 5000

Fonte: Antunes & Tarozzo (1998).

Os valores medidos de atrito lateral e de ponta foram obtidos da
interpretacdo das provas de carga pelo método da Rigidez (2008). A carga de
ruptura extrapolada por esse método € considerada para determinacdo da
parcela de ponta e comparacdo com as estimativas dos métodos que
basearam suas formulacdes em provas de carga interpretadas por métodos de
extrapolacdo. Para os métodos cuja formulacdo € baseada no conceito de
ruptura convencional, as estimativas da resisténcia de ponta sdo comparadas a
essa parcela definida a partir da carga de ruptura convencional para um
deslocamento igual a 10%D estimada pelo método da Rigidez (2008).

Foram consideradas para essas analises as estacas da Tabela 12 e da
Tabela 13, para as quais o método da Rigidez (2008) é aplicavel para a
separacao das cargas de atrito lateral e de ponta e estimativa das cargas de
ruptura extrapolada e convencional.

Definidas as cargas calculadas e medidas, a analise de desempenho
propriamente dita foi realizada da seguinte forma: em um grafico de dispersdo
plotou-se o valor da carga medida (eixo x) e o correspondente calculado (eixo
y) para cada estaca do conjunto. Tragou-se uma reta de igualdade (valores
calculados iguais aos medidos) e duas retas correspondentes a um desvio de
+20% em relacdo a reta de igualdade, essas retas definem trés zonas, séo
elas:

- Zona Arrojada: area do grafico em que os valores calculados superestimam

em pelo menos 20% os valores medidos;
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- Zona Conservadora: area do grafico em que os valores calculados
subestimam em pelo menos 20% os valores medidos;

- Zona de Acerto: area do gréafico em que os valores calculados diferem dos
valores medidos em até +20%, ou seja, valores aceitaveis, considerando que
as variaveis inerentes a estimativa das cargas calculadas e medidas (e.g.
geometria da estaca, sondagem, dados das provas de carga, critério de ruptura
ou método de extrapolacao utilizado) também possuem um erro embutido.

A Figura 27 apresenta um exemplo de analise de desempenho. Para os
pontos localizados na zona arrojada (1), 0 método de previsao superestimou 0s
valores obtidos da interpretagdo das provas de carga, para 0S pontos
localizados na zona de acerto (2), o0 método de previsédo resultou em valores
aceitaveis e para os pontos localizados na zona conservadora (3), 0 método de

previsao subestimou os valores obtidos da interpretacéo das provas de carga.

Figura 27 - Exemplo de andlise de desempenho.
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Fonte: A Autora (2016).

Os métodos de melhor desempenho foram definidos a partir da
avaliacdo da quantidade de pontos em cada uma dessas zonas. Julga-se
coerente que essa classificagcdo seja definida por meio da avaliacdo das
parcelas de resisténcia em separado, pois a analise apenas da carga de
ruptura pode mascarar o comportamento satisfatério ou ndo dos métodos na
definicho de cada contribuicdo. No caso das estacas hélice continua,
independentemente do valor da carga total, € importante o conhecimento das

parcelas, visto que ha divergéncias no meio técnico com relacdo a
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consideracdo da contribuicdo da ponta. Contudo, também foi procedida a
andlise de desempenho dos métodos na estimativa da carga de ruptura.
Complementarmente, o coeficiente de determinacéo (R?) foi tomado para
andlise. Esse parametro, por indicar a intensidade da correlacdo entre o0s
valores calculados e medidos, pode substanciar a hipétese admitida no
presente trabalho, a qual sugere ser impraticavel aplicar um coeficiente de
correcdo linear para o ajuste tanto das parcelas individuais quanto da carga

total.

4.3.REAVALIACAO DOS METODOS COM MELHOR DESEMPENHO

Para a reavaliacdo dos métodos buscou-se identificar a justificativa da
discrepancia entre os valores calculados e medidos, a qual se julga estar
ligada, pelo menos em parte, aos coeficientes funcdo do tipo de solo que nao
sao calibrados para a regido geotécnica em questao.

O ajuste foi pautado na observacdo conjunta do erro relativo (valor
calculado com relacdo ao medido) e do perfil de sondagem SPT de referéncia
de cada estaca. A principio, apenas os coeficientes funcdo do solo seriam
aferidos. Entretanto, se fosse verificado que mudancas na formulacdo e
consideracdes propostas pelos autores promoviam a melhoria de desempenho,
as mesmas seriam adotadas.

A proposta de aferir os coeficientes fungéo do solo provém das analises
de desempenho de alguns métodos de previsdo da capacidade de carga, que
foram aplicados em parte das estacas que compdem o banco de dados deste
trabalho, realizadas por Benetti et al. (2013). O estudo mostrou que € inviavel
aplicar um fator de correcdo Unico a carga de ruptura ou as parcelas de
resisténcia lateral e de ponta devido a dispersédo de desempenho dos metodos,
visivel quando os valores calculados sdo comparados aos valores medidos.

No presente trabalho, a afericdo do coeficiente fungéo do solo da parcela
de atrito lateral foi baseada na prova de carga instrumentada, que permitiu
medir diretamente o atrito lateral na ruptura nos trechos instrumentados, e nas
provas de carga a tracdo, que permitiram avaliar de imediato a adeséao lateral,

visto que foram levadas a niveis consideraveis de deslocamento (6,08%D e
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7,22%D). Para a mesma finalidade também foram consideradas as provas de
carga a compressao cujo atrito lateral foi esgotado.

O coeficiente referente a parcela de ponta foi aferido por meio das
provas de carga a compressdo. A reavaliacdo considerou a carga de ruptura
convencional determinada pelo método da Rigidez (2008) para um recalque
igual a 10%D. Consequentemente, a resisténcia por ponta € influenciada pela
adocéao desse critério, pois resulta da subtracdo da resisténcia lateral da carga
de ruptura.

Como anteriormente exposto, a ponta € apenas parcialmente mobilizada
nas provas de carga, por conseguinte, como observado por Amann (2010),
acaba-se embutindo certa reserva no valor calculado dessa parcela, a qual ndo
pode ser mensurada com bom grau de confianca.

Em vista disso, adotou-se o critério baseado no recalque limite para a
definicAo da carga de ruptura e de ponta, ao invés da adocdo dos valores
extrapolados. Posto isso, reitera-se que todas as afericbes propostas séo
baseadas na carga de ruptura convencional para um deslocamento de 10%D,
obtida pela interpretacdo matematica da curva “carga versus recalque” através
do método da Rigidez (2008).

Acaba-se por assegurar, de certa forma, que o recalque relativo a carga
de ruptura seja proximo a 10%D. No entanto, ressalta-se que o recalque de
uma estaca ndo depende apenas das variaveis consideradas no calculo da sua
capacidade de carga, ou seja, das caracteristicas geométricas de projeto da
estaca e do tipo e resisténcia do solo, informacdes que, para 0os métodos
considerados neste trabalho, provém de sondagens SPT e/ou SPT-T. Entre
outros fatores, no caso das estacas hélice continua ha uma substancial
influéncia do processo executivo no que diz respeito a qualidade estrutural da
estaca, principalmente na regido da ponta, e a interacdo estaca-solo. Essas
condicbes conduzem o comportamento da estaca quanto ao recalque e a
capacidade de carga.

O atrito lateral, por sua vez, pdde ser verificado com boa preciséo, pois
nas provas de carga analisadas, de acordo com a literatura consultada,
seguramente o recalque atingido foi suficiente para sua mobilizacdo plena.

Essa suposicao foi confirmada na aplicagdo do método da Rigidez (2008).
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A seguir sdo apresentados detalhes do método para afericdo dos
coeficientes funcéo do solo das parcelas de resisténcia lateral e de ponta e o
método para a realizacdo da aferi¢cdo estatistica.

e Resisténcia lateral

Da compilacdo das diferentes expressdes para o célculo da resisténcia
lateral unitaria (r;) dos métodos semiempiricos de previsdo da capacidade de

carga de estacas analisados, a equacédo genérica (4.1) pode ser escrita.
n=cCc- N (41)

Nessa equacdo, c; € o coeficiente funcdo do solo genérico e N
representa como cada método considera 0 Ngpr NO calculo dessa parcela de

carga. O Quadro 3 apresenta as definicdes de c¢; em cada método.

Quadro 3 - Definicbes de ¢; e N em cada método.

Método c N

Aoki & Velloso (1975) e variagdes au k Nsprfuste
N

Décourt & Quaresma (1978) e variacdes Bpo (5 + 1)

Alonso (2000) A fs
Antunes & Cabral (1996) b1 Nsprfste

1
Gotlieb et al. (2000) ® N,
0,125D
Karez & Rocha (2000) 0,49 D Vot e

Vorcaro & Velloso (2000) @ - )

Fonte: A Autora (2016).
WNo célculo da parcela de atrito lateral na ruptura foi considerado um fator de

seguranca igual a 2.
@No caso do método Vorcaro & Velloso (2000) ndo ha distingdo clara entre as
parcelas de carga.

Definidos os métodos a serem reavaliados, de forma genérica, o
seguinte procedimento foi seguido: na Equacao (4.1), com o valor de r; igual ao
valor medido nas provas de carga e com os valores de Ngpy provenientes da

sondagem SPT de referéncia, obtém-se o c¢; “ideal”’, ou seja, o coeficiente que

iguala os valores calculados aos medidos.
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Os coeficientes propostos na reavaliagdo foram definidos a partir da
comparacao entre os valores de c; “ideal” encontrados para os diferentes tipos
de solo presentes nos perfis de sondagem SPT de referéncia, que possibilitou
visualizar se esse coeficiente independe do tipo de solo, como a formulagéo de

alguns métodos sugere.

e Resisténcia de ponta

A compilacdo das diferentes expressdes para o céalculo da resisténcia

unitaria de ponta (r,) dos métodos semiempiricos de previsdo da capacidade

de carga de estacas analisados resulta na expressao genérica (4.2).

T, = cpN (4.2)

Nessa equacdo, c, € o coeficiente funcdo do solo genérico e N
representa como cada método considera 0 Ngpr NO célculo dessa parcela de

carga. O Quadro 4 apresenta as definicées de c,, e N em cada método.

Quadro 4 - Definicdes de ¢, e N em cada método.

Método Cp N
Aoki & Velloso (1975) e variagdes @ k NspTyomta
Décourt & Quaresma (1996) e variacdes apoC Np
Alonso (2000) Bas Tonin + T
2
Antunes & Cabral (1996) B NspTyonta
Gotlieb et al. (2000) @ 60 SPTmsdio da ponta
21 (argila),
Karez & Rocha (2000) 25 (silte), NspTyonta
29 (areia)
Vorcaro & Velloso (2000) © - -

Fonte: A Autora (2016).
WO método de Aoki & Velloso (1975) modificado por Laprovitera (1988) e a

reavaliacdo de Monteiro (1997) consideram o Nspr No calculo dessa parcela de carga
de forma diferente do método original, conforme explanado no item 2.3.1.1.

@No célculo da parcela de ponta na ruptura foi considerado um fator de seguranca
igual a 2.

®No caso do método Vorcaro & Velloso (2000) ndo ha distincdo clara entre as
parcelas de carga.
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Assim como na afericdo do coeficiente funcéo do tipo de solo inerente ao
calculo da resisténcia lateral, para a reavaliagdo de c,, de forma genérica, na
Equacao (4.2) o valor de 7, foi tomado como o resultante da interpretacédo das
provas de carga a compressdo e os valores de Ngpr foram tomados das
sondagens SPT de referéncia. Assim, obteve-se o valor de c, “ideal”’, que
iguala os valores medidos aos valores calculados.

Para definir o valor, ou os valores, do coeficiente funcéo do solo inerente
a essa parcela, as estacas do conjunto foram separadas em grupos com
mesmo tipo de solo na regido da ponta. Os coeficientes aferidos para os
diferentes tipos de solo foram comparados entre si para verificar se ha
distincdo. Havendo distincéo, foi verificado se é razoavel admitir um mesmo
coeficiente para os grupos de solo predominantemente argilosos, arenosos e
siltosos, como a maioria dos métodos sugere, ou se € necessario distingui-los

considerando as classificagbes secundaria e terciaria.

o Afericdo estatistica

Apbs a afericdo dos coeficientes funcdo do solo de cada método
selecionado para reavaliacdo, com o intuito de diminuir a dispersdo entre os
valores previstos (pelos métodos reavaliados) e medidos, procedeu-se a
verificagcdo da divergéncia entre esses valores para, se necessario, realizar
uma afericdo estatistica da seguinte forma: obtidas as parcelas de carga e a
carga total estimadas pelo método reavaliado, relacionam-se esses valores
com os obtidos da interpretacdo das provas de carga pelo método da Rigidez
(2008), por meio de uma analise de regressao linear pelo método dos minimos
quadrados.

Da Equacéo (2.37), considerando que a reta passa pela origem (b = 0),
obtém-se a Equacéo (4.3), na qual a variavel dependente (y) é a carga (lateral,
de ponta ou total) obtida da interpretacdo das prova de carga e a independente

(x) € a calculada pelo método aferido.

ax (4.3)

<
I
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A declividade da reta (a) é o fator que, multiplicado a referida carga em
analise, diminui a dispersdo do conjunto e deve ser incorporado ao calculo da

mesma, se Nnecessario.

4.4.VALIDACAO DOS METODOS REAVALIADOS

A validacdo dos métodos reavaliados € baseada na NBR 6122 (2010), a
qual recomenda estudar a seguranca de fundacdes por meio de duas analises
correspondentes aos estados limites Gltimo e de utilizagdo, os quais, em geral,
se reduzem a verificacdo do estado limite ultimo de ruptura ou deformacao
excessiva (analise de ruptura) e a verificacdo do estado limite de utilizacdo
caracterizado por deformacdes excessivas (analise de deformacdes).

Como a estimativa da capacidade de carga de ruptura pelos métodos
reavaliados considera o conceito de ruptura convencional, de certa forma, a
seguranca a deformacdo excessiva na ruptura é assegurada limitando seu
valor a 10%D.

Salienta-se que, por se basear na ruptura convencional, ha certo
conservadorismo embutido nas reavaliagbes, o qual se considerada prudente
uma vez que a ponta ndo atinge a condi¢cdo de ruptura fisica nas provas de
carga, mesmo a elevados deslocamentos. Dessa forma, o incremento de
resisténcia de ponta disponivel na condi¢cdo de ruptura, como anteriormente
comentado, ndo pode ser quantificado com boa precisdo. Contudo, cabe a
ressalva quanto a qualidade das condi¢des estaca-solo discutida no item 4.3.

A avaliacdo do estado limite de servico realizada neste trabalho consiste
na verificacdo de recalques excessivos sob carga de trabalho (carga
admissivel). A carga admissivel a ser considerada é a definida aplicando-se a
carga de ruptura calculada pelo método aferido, um fator de seguranga igual a
2, valor minimo (considerando a estaca isolada) preconizado pela NBR 6122
(2010).

Com o valor da carga admissivel € possivel ler o respectivo recalque na
curva “carga versus recalque”, o que fornece subsidios para a avaliagdo dessa

condicdo de seguranca. O recalque admissivel, segundo a mesma norma, €
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aguele que a construcdo suporta sem inconvenientes. Como referéncia para a
avaliacdo, o valor de 15 mm foi adotado.

Também foi verificada a seguinte recomendacéo dessa norma: “No caso
especifico de estacas escavadas, a carga admissivel deve ser de no maximo
1,25 vezes a resisténcia do atrito lateral calculado na ruptura, ou seja, no
maximo 20% da carga admissivel pode ser suportada pela ponta da estaca”,
portanto: P,4,, < 1,25P;.
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5. RESULTADOS E DISCUSSOES

Apresenta-se neste item o0s resultados da aplicacdo do método

explanado no item 4, assim como as discussfes acerca dos mesmos.

5.1.RESULTADO DA INTERPRETACAO DAS PROVAS DE CARGA A
COMPRESSAO

Sao apresentados neste item os resultados da interpretacdo das 26
provas de carga pelo critério de Terzaghi (1943), método de Van der Veen
(1953) e método da Rigidez (2008).

Conforme pode ser observado nos gréaficos da rigidez das estacas E.13
e E.15, apresentados na Figura 28, os pontos de pares carga-rigidez
apresentam um comportamento predominantemente linear, caracteristico do

dominio do atrito lateral.

Figura 28 - Gréfico da rigidez a) Estaca E.13 e b) Estaca E.15.
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a) b)
Fonte: A Autora (2016).

Como seria esperado, descarta-se a hipotese de serem estacas
flutuantes, visto que ambas apresentam solo competente na regido da ponta
(solo argiloso com Npr>50). Dessa forma, conclui-se que essas provas de
carga ndo foram conduzidas até a mobilizacdo da resisténcia de ponta,
impossibilitando a separagao das parcelas de carga e estimativa da carga de
ruptura por qualquer um dos métodos.

Nas provas de carga das estacas E.02, E.04, E.05, e E.06 a parcela de
resisténcia por atrito lateral foi esgotada e a ponta solicitada. Porém, como

pode ser observado no grafico da rigidez de cada prova de carga, Figura 29, ha
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apenas um ponto carga-rigidez no dominio da ponta. Por esse motivo nao é
possivel definir a curva referente a essa parcela de carga, consequentemente,
pelo método da Rigidez (2008) apenas a resisténcia por atrito lateral foi

definida.

Figura 29 - Grafico da rigidez a) Estaca E.02, b) Estaca E.04, c) Estaca
E.O5 e d) Estaca E.06.
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Fonte: A Autora (2016).

As provas de carga das estacas E.03, E.07 a E.12, E.14, E.16, E.17,
E.19, E.20 e E.24 nédo alcancaram recalques da ordem de 10%D. Logo, para
aplicacdo do critério de Terzaghi (1943) estimou-se o recalque referente a
10%D na tendéncia da curva “carga versus recalque” e na curva ajustada pelo
método de Van der Veen (1953). Os resultados das estimativas convergem de
forma que, a média dessas estimativas foi adotada nas analises.

A Figura 30 apresenta os valores de carga de ruptura estimada pelos
métodos de interpretacdo comparados a carga maxima de ensaio. A Figura 31
apresenta a comparagdo da capacidade de carga admissivel estrutural,
consultada na Tabela 14, com a carga admissivel obtida da aplicagdo de um
fator de seguranca igual a 2 a carga de ruptura definida por cada método de

interpretacdo. Foram consideradas as 18 estacas cuja carga de ruptura foi
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definida por todos os métodos de interpretacao utilizados na formulacédo dos

métodos de previsao.

Figura 30 - Carga de ruptura.
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Fonte: A Autora (2016).
Nota: CE — Carga maxima de ensaio; CT — Critério de Terzaghi (1943); MVV —
Método de Van der Veen (1953), MRC — Carga de ruptura convencional pelo
Método da Rigidez (2008); MRE — Carga de ruptura extrapolada pelo Método da
Rigidez (2008).

Figura 31 - Carga admissivel.
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Fonte: A Autora (2016).
Nota 1: CC — Capacidade de carga admissivel estrutural; CT — Critério de Terzaghi
(1943); MVV - Método de Van der Veen (1953), MRC - Carga de ruptura
convencional pelo Método da Rigidez (2008); MRE — Carga de ruptura extrapolada
pelo Método da Rigidez (2008).
Nota 2: A capacidade de carga admissivel estrutural da ultima estaca (3200 kN) foi
suprimida para melhor visualizacdo da relacdo entre os demais dados do grafico.

Observa-se a convergéncia das estimativas do meétodo da Rigidez
(2008) para carga de ruptura convencional e do critério de Terzaghi (1943), o
qual também define a carga de ruptura pelo critério de deformacéo limite, e a
proximidade de ambas as estimativas com os valores de maxima carga de

ensaio e estrutural, em conformidade com o recomendado por Fellenius (2006).
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Conforme foi explanado no método, as reavaliagcbes sdo pautadas nos
resultados da interpretac@o das provas de carga pelo método da Rigidez (2008)
considerando a carga de ruptura convencional para um deslocamento igual a
10%D.

Os demais métodos definem a carga de ruptura por extrapolacéo, a qual
€ superior ou muito proxima a definida pelos métodos baseados em
deformagéo limite.

Os resultados da interpretacédo de cada prova de carga por cada método

encontram-se no Apéndice 3.

e Separacdo das resisténcias lateral e de ponta pelo método da Rigidez
(2008)

A separacdo das cargas lateral e de ponta foi realizada por meio do
meétodo da Rigidez (2008) conforme explanado no item 2.4.3.

No ambito da interpretacdo de provas de carga executadas em estacas
hélice continua pelo método da Rigidez (2008), Alledi (2013) apresenta a
analise dos resultados de seis provas de carga instrumentadas comparadas
aos resultados da aplicacdo do referido método. A autora encontrou valores de
atrito lateral ligeiramente menores (8,0 a 9,5%) que os referentes ao limite
inferior ou valores situados entre os limites inferior e superior. As curvas de
“atrito  lateral versus recalque”, provenientes das provas de carga
instrumentadas apresentadas pela autora, mostram que depois de atingido o
valor maximo dessa parcela, este se mantém praticamente constante.
Melo et al. (2012) analisou trés provas de carga instrumentadas realizadas em
estacas hélice continua. Para duas delas, o valor do atrito lateral medido na
instrumentacdo situou-se entre os limites definidos pelo método da Rigidez
(2008). Para a terceira, no entanto, o atrito lateral medido foi aproximadamente
6% maior que o valor referente ao limite superior. Os autores concluiram que
os limites do atrito lateral e de ponta definidos pelo método séo indicativos
aproximados, no entanto, servem para verificar resultados de instrumentacao e
contribuem nas analises de projetos examinados através de provas de carga

comuns.
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No presente trabalho, para a interpretacdo dos resultados da aplicacéao
deste método e sua utilizacdo na analise de desempenho e reavaliagdo dos
métodos de previsdo, considerou-se o modelo de mobilizacdo das cargas
apresentado na Figura 32.

Figura 32 - Modelo esquemaético de mobilizacdo da capacidade de carga
axial de uma estaca.

———— — Total Camc"'y

,/ (Resisténcia Total)

Axial Load
(Carga Axial)

Skin Friction Capacity
(Resisténcia Lateral)

Tip Capacity
(Resisténcia de Ponta)

» Displacement
(Deslocamento)

Fonte: Adaptado de Le Tirant (1992).

O método da Rigidez (2008) identifica o dominio de transferéncia de
carga pela ponta e por atrito lateral nas provas de carga convencionais.
Segundo o autor do método, o conceito “dominio” significa que a transferéncia

7

de carga é realizada basicamente por ponta ou atrito lateral, mas néo
exclusivamente.

Para as estacas avaliadas no presente trabalho, o atrito lateral
considerado como 0 maximo mobilizado é o valor (limite superior ou inferior)
que se situa na zona de transi¢cao entre o dominio do atrito lateral e da ponta
observado no grafico da rigidez. Ap6s a mobilizacdo plena do atrito lateral,
considera-se que este valor se mantém constante no dominio da ponta. De
forma que a parcela de ponta é estimada subtraindo o valor do atrito lateral
maximo mobilizado da carga de ruptura convencional ou extrapolada.

Os resultados da separacao de cargas pelo método da Rigidez (2008)
para cada prova de carga encontram-se no Apéndice 3.
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5.2.RESULTADO DA INTERPRETAGAO DAS PROVAS DE CARGA A
TRACAO

Conforme informado na apresentacdo do banco de dados, as provas de
carga a tracdo foram levadas a deslocamentos da ordem de 6,08%D e
7,22%D.

Os gréaficos da Figura 33 apresentam os resultados da interpretacao
dessas provas de carga pelos mesmos métodos aplicados as provas de carga
a compressdo. As estimativas de carga de ruptura sdo comparadas a carga
maxima de ensaio. A carga admissivel obtida da aplicacdo de um fator de
seguranca igual a 2 a carga de ruptura definida por cada método de
interpretacdo é comparada a carga admissivel estrutural consultada na Tabela
14.

Figura 33 - Resultado da interpretacdo da prova de carga a tracao na
estaca a) E.25 e b) E.26.
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Fonte: A Autora (2016).
Nota: CE - Carga maxima de ensaio; CC — Capacidade de carga admissivel
estrutural; CT — Critério de Terzaghi (1943); MVV — Método de Van der Veen
(1953); MRC — Carga de ruptura convencional pelo Método da Rigidez (2008);
MRE — Carga de ruptura extrapolada pelo Método da Rigidez (2008).
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Dos graficos, conclui-se que o valor de carga de ruptura resultante da
aplicacdo de métodos de extrapolagcdo (MRE e MVV) é consideravelmente
superior a carga de maxima de ensaio. No caso da estaca E.25, também o é
com relacdo a capacidade de carga admissivel estrutural. Dessa forma, julga-
se coerente que a carga a ser considerada nas analises de desempenho e
reavaliagdo dos meétodos de previsdo com relagdo a parcela de carga por atrito
lateral seja definida por MRC ou CT.

Como a analise de desempenho e reavaliacdo dos métodos com relacéo
a resisténcia lateral é pautada na carga definida pelo método da Rigidez (2008)
para um deslocamento igual a 10%D (MRC), essa premissa também foi

considerada com relacédo as provas de carga a tragao.

5.3. ANALISE DE TRANSFERENCIA DE CARGA

Neste item, as estacas do conjunto de dados sao analisadas quanto a
transferéncia de carga. Essa andlise é realizada com base na prova de carga
instrumentada e nas provas de carga convencionais interpretadas pelo método
da Rigidez (2008).

5.3.1. Interpretagéo da prova de carga instrumentada

A interpretacdo da prova de carga instrumentada apresentada na
sequéncia contempla a definicdo do médulo de elasticidade, a qual possibilitou
a discussdo sobre uma das peculiaridades das argilas da Formacao
Guabirotuba: o strain-softening. Com o mdédulo de elasticidade definido
apresenta-se a distribuicdo de cargas ao longo do fuste e ponta para cada
estagio de carregamento. Inicialmente, apresenta-se um resumo dos

procedimentos de ensaio que influenciaram os resultados da instrumentacao.

5.3.1.1. Procedimento de ensaio

O ensaio foi realizado com carregamento lento. Os incrementos de carga

foram mantidos pelo periodo minimo de 30 minutos ou até a estabilizacdo dos
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deslocamentos, conforme preconizado pela NBR 12131 (2006). Porém, no 11°
estagio de carregamento, com a carga estabilizada, o ensaio foi paralisado e
retomado 8h depois, periodo no qual a carga foi mantida. O ensaio foi
retomado seguindo os critérios da norma e foram aplicados mais dois estagios
de carregamento. O ensaio foi encerrado no 13° estagio de carregamento, com
carga e deslocamento de 1688 kN e 92,25 mm, respectivamente. O
descarregamento foi procedido em quatro estagios e conferiu um deslocamento

residual igual a 88,42 mm.

5.3.1.2. Definicdo do modulo de elasticidade da estaca

Conforme Figura 21, um extensémetro foi locado préximo ao topo da
estaca no trecho livre de influéncia do atrito lateral, para desempenhar a funcéo
de secao de referéncia para a definicdo do médulo de elasticidade.

No gréfico da Figura 34 relacionam-se os pares de valores tenséo
aplicada no topo da estaca e deformacdo especifica nessa sec¢do, calculada
conforme procedimento explanado no item 2.1.3.2 a partir das medidas do
extensdmetro. Observa-se que, assim como sugerido por Fellenius (2001), a
relacdo ndo € linear e uma equacdo de segundo grau ajustada aos pontos é

representativa do comportamento.

Figura 34 - Curva “tensao versus deformacao especifica” — Secéo de
referéncia.
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Fonte: A Autora (2016).

N&do foram considerados na definicho dessa relacdo, 0s pontos

referentes aos trés ultimos estagios, devido ao procedimento de parada e
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retomada de ensaio explanado anteriormente. Contudo, nota-se que a
tendéncia da curva ajustada aos dez primeiros pontos vai de encontro a esses
altimos.

Plotou-se um grafico semelhante considerando todas as secodes
instrumentadas, que € apresentado na Figura 35. Observa-se, pela
proximidade entre as curvas, que pouco atrito lateral foi mobilizado entre as
secdes 1 e 2. O paralelismo entre as curvas de todas as sec¢des apos o 8°

estagio de carregamento denota o esgotamento do atrito lateral.

Figura 35 - Curvas “tensdo versus deformacéo especifica”.
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Fonte: A Autora (2016)

O formato da curva das se¢Oes que mobilizaram mais atrito lateral
sugere a ocorréncia de strain-softening. No 8° estagio as curvas apresentam
um pico suave que € atenuado nos demais carregamentos. A analogia com
uma curva “tensdo tangencial versus deslocamento horizontal” resultante de
ensaios de cisalhamento direto, por exemplo, em amostras de solo que
apresentam strain-softening, facilita a percepcédo deste fendbmeno. Conforme
comentado no item 2.6.2, as argilas da Formacdo Guabirotuba exibem esse
comportamento. A Figura 36 apresenta exemplos deste tipo de curva
resultantes de ensaios de cisalhamento direto realizados com amostras de solo
da regido geotécnica em questdo por Kormann et al. (1999). Os ensaios foram
executados com diferentes velocidades de deslocamento, cuja influéncia na
resisténcia mobilizada foi constatada, conforme relatado na revisdo

bibliografica sobre o assunto.
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Figura 36 - Curvas “tenséo tangencial versus deslocamento horizontal”.
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Solos que apresentam strain-softening podem desencadear o fenbmeno
de ruptura progressiva (KORMANN, 2002; FLEMING et al., 2009; SIMONS &

MENZIES, 2000). A Figura 37 ilustra esse comportamento no caso de estacas.

Figura 37 - Ruptura progressiva.
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Fonte: Doherty & Gavin (2011).
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Ao passo que a estaca vai sendo comprimida, a resisténcia lateral vai
sendo mobilizada do topo em direcdo a ponta, no caso de uma carga
compressiva na diregdo indicada na figura. Quando a resisténcia ao
cisalhamento () de pico é excedida em um ponto no interior da massa de solo
da interface de cisalhamento, a resisténcia € reduzida ao seu valor residual.
Em consequéncia disso, uma tensdo adicional sera transferida para os pontos
subsequentes, fazendo com que sua resisténcia de pico seja ultrapassada e,
dessa forma, a ruptura progressiva seja iniciada, de forma que ao longo de
toda a superficie de atrito a resisténcia seja reduzida ao valor residual.

Esse fenbmeno é mais suscetivel a ocorrer em estacas longas (LE
TIRANT, 1992; DOHERTY & GAVIN, 2011; FLEMING et al., 2009). Posto isso,
sugere-se que a queda de resisténcia apds pico observada na prova de carga
em questdo tenha se dado de forma homogénea para todo o fuste e ndo de
forma progressiva ao longo do mesmo, devido ao comprimento reduzido da
estaca, apenas 9,6 m. A tensdo antes suportada pelo fuste foi transferida para
a ponta, ndo alterando de forma visivel a resisténcia total da estaca na curva
“carga versus recalque”.

Observado que o atrito lateral foi esgotado no 8° estagio de
carregamento, conforme Fellenius (2001) é possivel determinar o médulo de
elasticidade a partir da relacdo entre o acréscimo de deformacao resultante dos
incrementos de carga subsequentes ao esgotamento do atrito lateral para as
demais sec¢Bes. O gréafico da Figura 38 apresenta essa relacdo. A partir do 11°
estdgio os valores apresentam certa divergéncia, no entanto, conforme

supracitado esses pontos nao foram considerados.

Figura 38 - Curva “A tenséo versus A deformacéo especifica”.
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Segundo Fellenius (2001), se o atrito lateral exibe strain-softening, o
moédulo calculado com os dados das secdes influenciadas pelo atrito sera
menor e ir4 inferir um declive mais acentuado do que o verdadeiro declive da
reta “tensdo versus deformacao”. Da Figura 38, observa-se que o declive das
possiveis retas referentes aos pontos Atensdo-Adeformacdo das demais
secOes oscila préximo ao da secdo de referéncia, mas ndo se apresenta
claramente mais acentuado, considerando os pontos anteriores ao 11° estagio.

A relacdo entre o médulo de elasticidade calculado através dos dados
das secdes influenciadas pelo atrito com relacdo a secdo de referéncia pode
ser visualizada na Figura 39. Foi plotado para cada secdo instrumentada, o
mddulo calculado a partir do incremento de tenséo e acréscimo de deformacédo
dos carregamentos que sucedem o 8° estagio (esgotamento do atrito).
Observa-se que, como explanado por Fellenius (2001), os médulos para as
secOes afetadas pelo atrito lateral e consequentemente pelo strain-softening,
sdo predominantemente préximos ou inferiores aos da secao de referéncia que
mantém certa homogeneidade, com valor médio igual a 20,84 GPa. Valor
coerente com o sugerido por Cintra e Aoki (2010) para estacas hélice continua
(21 GPa).

Figura 39 - Modulo de elasticidade.
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Dessa forma, conclui-se que a equacao de segundo grau da Figura 34
definida a partir dos dados de deformacdo da secdo de referéncia é

representativa da estaca. A relagdo tensdo-deformacdo das demais secoes,
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mesmo ap0s 0 esgotamento do atrito ndo é representativa, visto que €
influenciada pelo strain-softening.
A equacao da Figura 34 foi utilizada para o célculo da transferéncia de

carga das demais secdes, 0s resultados sdo apresentados na sequéncia.

5.3.1.3. Transferéncia de carga em profundidade

A Figura 40 apresenta o gréfico da transferéncia de carga em cada
estagio da prova de carga instrumentada.

Do gréfico, contata-se que o atrito lateral € mobilizado progressivamente
até o 7° estigio de carregamento com influéncia infima da ponta. Entre os
estagios 7 e 8 a ponta comeca a ser solicitada. O paralelismo entre as curvas
referentes aos estagios de carregamento 8 e 9 denota a ocorréncia do
esgotamento do atrito lateral. A partir do 8° estagio, a carga de ponta comeca a
ser solicitada de forma mais expressiva e o atrito lateral reduz, o que
anteriormente ao 11° estagio de carregamento, sugere-se que se remeta a

ocorréncia de strain-softening.

Figura 40 - Transferéncia de carga na estaca E.O1.
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No 11° estagio a prova de carga foi interrompida e retomada 8h depois,
0 que pode ser a causa da queda acentuada na carga lateral e crescimento
apos retomada do carregamento. Comportamento mais facilmente visualizado
na Figura 41 que apresenta as curvas “carga lateral, de ponta e total versus
deslocamento de topo”. Julga-se que o comportamento da resisténcia lateral
apresentado a partir do 11° estagio é resultado do procedimento adotado, o
qual prejudicou o conhecimento dessa parcela de carga estabilizada pos-pico.

Do grafico da Figura 41, ao se observar a carga total, sugere-se que o
valor reduzido de carga adicional mobilizada no Ultimo estagio de
carregamento, apenas 125 kN, e o0 expressivo deslocamento relativo

provocado, igual a 37 mm, indicam o inicio de plastificagdo da ponta.

Figura 41 - Curvas “carga lateral, de ponta e total versus deslocamento de
topo”.
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Fonte: A Autora (2016).

Contudo, esse comportamento ndo corresponde a ruptura fisica, esse
fato € evidenciado pelo grafico da rigidez dessa prova de carga, apresentado
Figura 42. Nota-se que o trecho final € uma curva sub-horizontal,

consequentemente, a ruptura fisica jamais ocorreria na pratica.
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Figura 42 - Grafico da rigidez - E.O1.
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A Figura 43 apresenta a distribuicdo do atrito lateral em profundidade no

8° estagio de carregamento, no qual atingiu seu valor maximo, em comparacao

com o Ngpr a0 longo do fuste. Nota-se que a curva de atrito lateral acompanha

Nspt versus Profundidade
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Figura 43 - “Atrito lateral e Npr versus profundidade”.
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5.3.1.4. Discussoes

As peculiaridades da Formacao Guabirotuba relatadas na reviséo
bibliografica tém influéncia preponderante na capacidade de carga deste perfil
geotécnico.

Da literatura, os trabalho de Kormann et al. (1999) e Kormann (2002)
citados na reviséo bibliografica revelam que os solos da Formac¢édo Guabirotuba
apresentam valores de resisténcia ao cisalhamento dispersos, o que se deve
em parte ao fraturamento do terreno, especialmente por gerar efeitos de
escala, e a velocidade de deslocamento imposta nos ensaios de cisalhamento.

Sendo a resisténcia lateral de estacas, basicamente, a resisténcia ao
cisalhamento do sistema estaca-solo, a mobilizacdo e magnitude dessa parcela
de carga € influenciada pelos mesmos fatores supracitados. Além disso, esses
fatores fazem com que os parametros determinados em ensaios de laboratorio
Ou campo possam nao ser representativos das reais condi¢bes da fundagéo
(e.g. Antoniutti Neto et al., 1999; Kormann et al., 2000).

O strain-softening € uma caracteristica de argilas sobreadensadas,
resultado da reorientacdo das particulas e acréscimo de umidade devido a
dilacdo na zona de cisalhamento (KORMANN, 2002; SIMONS & MENZIES,
2000). O desencadeamento do processo de ruptura progressiva em estacas,
por sua vez, depende da magnitude dos deslocamentos e tensfes aplicadas.
No caso das argilas da Formacdo Guabirotuba, o desencadeamento deste
fenbmeno é influenciado também pela presenca das superficies polidas, que
podem intensificar a concentracdo de tensbes e deformac¢des ndo uniformes na
massa de solo, fatores que aumentam a probabilidade de ocorréncia deste
fendbmeno, segundo Bjerrum (1969 apud KORMANN, 2002).

Com a ocorréncia de ruptura progressiva, a soma das resisténcias na
expressdo de capacidade ultima se torna questionavel, visto que o modelo
classico de mobilizacdo de resisténcia, ilustrado na Figura 44a, é alterado, no

caso da mobilizagéo do atrito lateral, para o ilustrado na Figura 44b.
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Figura 44 - a) Modelo esquematico de mobilizacdo da capacidade de carga
axial de uma estaca, b) Modelo esquematico de mobilizacdo do atrito lateral
em solo que apresenta strain-softening.
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Le Tirant (1992), Doherty & Gavin (2011) e Fleming et al. (2009) citam a
sugestao de Randolph (1983) o qual propds um fator de reducao (Rr) que pode
ser aplicado a capacidade de carga lateral estimada com base em valores de
pico, a fim de considerar a ocorréncia de ruptura progressiva. Esse fator
incorpora parametros referentes ao strain-softening (§) e a compressibilidade

da estaca (K):

1 3\? (5.1)
Ry = 1_(1_5)(1_ﬁ>
_ Tres (5.2)
Tpeak
_ DL?(Tpear)/EA (5.3)
K B AWTBS

Onde:

A é a area da secdo transversal da estaca,

D é o diametro da estaca;

L € o comprimento da estaca;

E é o mbdulo de elasticidade da estaca;

Aw,,.; € 0 deslocamento relativo entre a estaca e o solo (recalque)
necessario para reduzir o valor de pico do atrito lateral para o valor residual;

Tpear € @ t€NSA0 cisalhante de pico;

T,res € @ tensao cisalhante residual.
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Calculou-se esse fator a partir dos dados da prova de carga
instrumentada em discusséo, a fim de avaliar sua ordem de grandeza.

Como nao foram procedidos ensaios de laboratorio (e.g. cisalhamento
direto com reversdo multipla, cisalhamento direto com interface lisa, triaxial a

compressao, ring-shear) para conhecimento de t,.qx € 7. COM amostras de

solo adjacente a estaca em discussao, o valor de ¢ foi inferido da relagéo entre
a meédia da resisténcia lateral unitaria dos trechos instrumentados alcancada no
10° estagio (residual) e no 8° estagio de carregamento (pico), iguais a 60 kPa e
81 kPa, respectivamente. Conforme discutido anteriormente, o conhecimento
do recalque residual estabilizado foi prejudicado pelos procedimentos adotados
no 11° estagio de carregamento. O recalque relativo ocorrido entre 0 8° e 0 10°
carregamento (Aw,.) € igual a 14,2 mm. Considerou-se o valor de E igual a
20,84 MPa, que € o mdédulo de elasticidade definido por meio dos dados da
secdo de referéncia. O fator de reducao do atrito lateral de pico calculado é
igual a 0,997.

A sugestdo do autor de que o fendmeno de ruptura progressiva €
potencialmente favoravel a ocorrer em estacas longas € considerada na

formulagdo do calculo de R;. O comprimento limitado da estaca avaliada,

apenas 9,6 m, explica em parte o valor irrisério de reducao, o qual se julga ndo
ser representativo.

Contudo, o fenbmeno de ruptura progressiva nao € indubitavel, devido
aos diversos fatores deflagradores inerentes ao solo, a geometria da estaca e
ao carregamento imposto. Na literatura, poucas provas de carga em estacas
executadas em solos da Formacdo Guabirotuba sdo relatadas e discutidas.
Brandi & Tha (2015) apresentam os resultados de uma prova de carga
instrumentada em uma estaca hélice continua de 60 cm de didmetro e 11,12 m
de comprimento executada em Curitiba. A carga maxima de ensaio foi de 3476
kKN e conferiu um recalque igual a aproximadamente 26 mm. N&o houve
referéncia a ocorréncia de strain-softening ou ruptura progressiva. As provas de
carga relatadas por Olavo et al. (2013) e Kormann et al. (2000), também né&o
fazem mencdo a esses fendmenos, no entanto, as mesmas nao possuiam

instrumentacdo. Olavo et al. (2012) fazem um relato em ordem cronoldgica a
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respeito das solucdes de fundacdes profundas adotadas em Curitiba e Regido
Metropolitana, no qual nenhum destes eventos é relatado.

Um espago amostral maior de provas de carga instrumentadas €
necessario para o entendimento da ocorréncia desse fenbmeno e sua
frequéncia, visto que muitas sdo as Vvariaveis que influenciam este

comportamento, as quais podem ou ndo serem determinantes do mesmo.

5.3.2. Esgotamento do atrito lateral

Conforme discutido na revisdo bibliografica, quanto ao recalque
necessario ao esgotamento do atrito lateral ha duas vertentes de pensamento,
Décourt (1998) faz um resumo do que as mesmas sugerem: a primeira delas
procura associar a um deslocamento da ordem de 0,5 a 2,0%D a plena
mobilizacdo do atrito lateral em estacas executadas em solos argilosos e de 1,0
a 3,0%D em solos granulares; a segunda atribui o valor de pico da adesao
solo-estaca, geralmente, a 10 mm, embora alguns autores falem em valores
entre 5 e 25 mm.

Da prova de carga instrumentada, verificou-se que o atrito lateral
maximo foi alcancado com recalque de topo igual a 4,1 mm (0,8%D). Nesse
estagio o encurtamento da estaca, calculado pela soma dos encurtamentos em
cada secdo instrumentada, é de 1,2 mm. Consequentemente, o recalque de
ponta € da ordem de 2,9 mm.

Para as estacas nao instrumentadas, de posse do valor do atrito lateral
obtido pela separacdo de cargas pelo método da Rigidez (2008), o recalque
referente ao esgotamento do atrito lateral foi estimado na curva “carga versus
recalque”.

O grafico da Figura 45 apresenta o valor do recalque para o
esgotamento do atrito lateral em milimetros e em termos de %D. S&o
consideradas as 22 provas de carga a compressao cujo atrito lateral foi
estimado pelo método da Rigidez (2008).
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Figura 45 - Recalque para o esgotamento do atrito lateral.

12 - 2,5%

10 -
F 2,0%

F 1,5%

%D

F 1,0%

[
]
1
i
[
[
-
" NS
- \ AN
U L [ 1N
4 4 ) \ 1 ,
12 , \ 1 \ o~ N
,l \ V [N \ 4 N 1
\ - \ ! \ , L o
2 4 s / B e -a 0.5%
I I/I I I ] I
0 - I - 0,0%

mmmm Recalque de topo - &-9%D

Fonte: A Autora (2016).

Recalque (mm)
a

Em termos de recalque de topo em milimetros, a faixa de variagdo é
ampla, o limite inferior € igual a 1,1 mm e o superior igual a 10,5 mm, o valor
meédio é igual a 3,3 mm. Observa-se que apenas uma estaca atingiu recalque
acima de 5 mm, o qual também foi superior a 10 mm. A referida estaca trata-se
do elemento de maior comprimento (19 m). Em termos de %D, a variacao foi
de 0,2%D a 2,1%D, o valor médio é igual a 0,7%D. Conclui-se que a sugestao
da primeira vertente para estacas em argila (0,5%D e 2%D) se encaixa nos
limites definidos com o conjunto de dados avaliado no presente trabalho.

Segundo Décourt (2008), para estacas longas € importante analisar o
recalque elastico durante a definicdo do atrito lateral, jA que as deformacdes
neste trecho sédo dessa ordem de grandeza.

Durante a mobilizacdo do atrito lateral até seu valor maximo, segundo
formulacdo desenvolvida por Fleming (1992), o encurtamento elastico é dado
pela soma dos recalques elasticos dos trechos da estaca onde néao ocorre (L,)

e onde ocorre atrito lateral (L¢), conforme Figura 46.

Figura 46 - Método simplificado para o calculo do encurtamento eléstico.
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Fonte: Adaptado de Fleming (1992).
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O encurtamento elastico do trecho livre de atrito lateral (A,) € dado por:

_4LoP; (5.4)
1™ nD2E

O encurtamento elastico do trecho da estaca aonde o atrito lateral atua

(A,) € dado por:

_ 4KgLgPy (5.5)
27 mgD2E

Sendo:

P a carga aplicada;

D o diametro do fuste da estaca;

E 0 médulo de elasticidade da estaca;

K parametro que define a posi¢cdo do centréide da zona onde ocorre

atrito lateral.

Quanto ao moédulo de elasticidade, Cintra & Aoki (2010) sugerem o valor
de 21 GPa, que é coerente com o0 modulo de elasticidade estimado por meio da
prova de carga instrumentada apresentada no presente trabalho, igual a
20,84 GPa.

Segundo o Fleming (1992), o fator K varia entre 0,7 e 0,8. Porém, para
argilas sobreadensadas cuja resisténcia aumenta com a profundidade,
descricdo que se encaixa no perfil geologico-geotécnico caracteristico da
Formacao Guabirotuba, K; é aproximadamente igual a 0,45.

O fator Kp foi aferido com base nos dados da prova de carga
instrumentada. O encurtamento elastico medido (A.) para a carga
correspondente ao atrito lateral maximo (Pr = 798 kN) é igual 1,2 mm, L, é
igual ao comprimento escavado para a exposi¢cdo da secdo de referéncia e Ly
€ igual ao comprimento embutido em solo, E é igual ao mddulo de elasticidade
obtido na interpretacdo dos dados de deformacdo medidos na secdo de
referéncia (20,84 MPa). O fator K resultante € igual a 0,6.

Sabendo que as demais estacas possuem o fuste inteiramente embutido

em solo (L, = 0) e de posse do atrito lateral maximo estimado pelo método da



130

Rigidez (2008) e das caracteristicas geomeétricas da estaca, o recalque elastico
foi estimado com a formulacdo supracitada utilizando o fator K aferido.

No grafico da Figura 47 o recalque eléstico calculado é comparado ao
recalque de topo referente ao esgotamento do atrito lateral.

Figura 47 - Recalque de topo para o esgotamento do atrito lateral e
encurtamento eléstico.
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Fonte: A Autora (2016).

Segundo Melo (2009), estacas cuja relacdo entre o comprimento e o
diametro é maior ou igual a 15 sdo consideradas longas, se a relacdo for menor
que 15 sao consideradas curtas.

Conforme essa definicdo, todas as estacas do conjunto avaliado s&o
longas. Para a maioria das estacas, o recalque de topo € superior ao elastico.
A estaca E.19, no entanto, € uma exce¢do, com comprimento igual a 8,5 m e
diametro igual a 800 mm é considerada uma estaca curta. Para essa estaca, 0
recalque necessario para o esgotamento do atrito é igual a 1,4 mm, frente ao

irrelevante valor do recalque elastico calculado, igual a 0,42 mm.

5.3.3. Porcentagem de carga lateral e de ponta

A resisténcia mobilizada, seja por atrito lateral seja por ponta, depende
de diversos fatores relacionados ao tipo e resisténcia do solo, as caracteristicas
geométricas da estaca e as condigfes estaca-solo, por sua vez, fortemente
influenciadas pelo processo executivo. Dessa forma, a identificacdo de um

padrdao para porcentagem de carga lateral e de ponta de estacas hélice
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continua executadas em solos da Formacdo Guabirotuba €é de dificil
visualizagéao.

Conquanto, observou-se que os valores de resisténcia lateral nao
apresentam nitida dependéncia com relacdo ao tipo de solo do fuste. A
variacdo se deve, essencialmente, a resisténcia do solo (Ngpr). Os valores de
resisténcia de ponta, por sua vez, sdo diretamente influenciados pelo tipo e
resisténcia do solo nessa regido. A porcentagem de carga resistida por ponta
para estacas com solo predominantemente arenoso no entorno da mesma é
superior a apresentada por estacas com ponta em argila.

O grafico da Figura 48 apresenta a relacdo das 18 estacas para as quais
foi possivel separar as cargas lateral e de ponta e definir a carga de ruptura
convencional pelo método da Rigidez (2008). Neste gréfico, a resisténcia lateral

e de ponta sdo apresentadas em porcentagem com relacéo a carga total.

Figura 48 - Porcentagens de carga lateral e de ponta.
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Fonte: A Autora (2016).

Resumindo as informacgdes apresentadas no grafico, para estacas com
ponta em solo predominantemente argiloso as porcentagens variam dentro de
uma faixa que vai de 58% a 84% para a resisténcia lateral e de 16% a 42%
para resisténcia de ponta. As estacas E.20 e E.21 apresentaram valores de
porcentagem de carga de ponta muito superior ao esperado, quando
comparadas as demais estacas. Enquanto as estacas com ponta em argila e
Ngpr médio igual a 39 golpes apresentam em média 23% de resisténcia de
ponta, as estacas E.20 e E.21, cujo Ngpr médio da ponta é igual a 14 golpes,

apresentam em média 37% de resisténcia de ponta.
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Ressalta-se que a avaliacdo de um numero maior de estacas com Ngpr
baixos na regido da ponta se faz necesséaria para o entendimento deste
comportamento. Sugere-se que 0 mesmo seja avaliado com outro ensaio (e.g.
ensaio de palheta e sondagem CPT) além da sondagem SPT, devido as suas
limitagcbes quanto a caracterizacédo de solos nesse estado de consisténcia.

Desconsiderando essas estacas, as demais estacas com ponta em
argila apresentam em média 77% de carga lateral, a variacdo € de 70% a 84%,
e 23% de carga de ponta, os valores situam-se entre 16% e 30%. A variacdo é
proporcional a resisténcia do solo disponivel no fuste e ponta.

Estacas com ponta em areia possuem em média 50% da carga total
resistida por atrito lateral, os valores situam-se entre 46% e 57%. A ponta
responde por 50% da carga total, os valores situam-se entre 43% e 55%. A
variacao é proporcional a resisténcia do solo disponivel no fuste e ponta.

Verificou-se que a porcentagem de carga mobilizada por atrito lateral
pela estaca E.07 é inferior a esperada em comparacdo com as demais estacas
com ponta em areia. O fuste dessa estaca possui Ngpr médio igual a 51 golpes
e o valor de resisténcia mobilizada € ligeiramente inferior ao apresentado pelas
demais estacas, cujo Nspr médio do fuste é igual a 20 golpes. Essa estaca
possui apenas 7,6 m e 400 mm de diametro, os valores de Ngpr S&0
consideraveis desde o inicio e o impenetravel é atingido a poucos metros da
superficie. Conforme Foti & Massad (2002) em estacas rigidas ou “curtas”, com
pequenos recalques o atrito lateral se esgota rapidamente e a ponta é
solicitada. Para a prova de carga em questao, conclui-se que a mobilizacao da
ponta inicia sem que o atrito lateral tenha sido totalmente esgotado.

As estacas que possuem tanto argila quanto areia na regido da ponta
apresentam valores intermediarios para a porcentagem de atrito lateral e ponta,
em media 64% e 36 %, respectivamente. Os valores também séo proporcionais
ao Ngpr do fuste e ponta.

A estaca com ponta em silte apresentou apenas 31% da carga resistida
por atrito lateral e 69% por ponta. Neste caso, 0 comportamento,
possivelmente, se deve as suas caracteristicas geométricas e ao perfil de
sondagem de referéncia. A estaca € curta (apenas 8,5 m de comprimento) e de
grande diametro (800 mm). O Ngpr médio do fuste é igual a 6 golpes e na

regido da ponta os valores situam-se entre 12 e 40 golpes. Posto isso, como
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observado na interpretacdo da prova de carga, a resisténcia de ponta

mobilizada é consideravelmente maior que a lateral.

5.3.4. Efeito de escala

Como relatado na revisdo bibliografica (itens 2.6.2 e 2.6.3), uma das
peculiaridades das argilas da Formacdo Guabirotuba é a presenca de
descontinuidades, as quais podem induzir a heterogeneidade de desempenho
de fundacdes executadas no solo em questéo.

Em ensaios com elementos de dimensdes variados, a medida que o
volume de solo aumenta a resisténcia ao cisalhamento tende a diminuir,
produzindo efeitos de escala (KORMANN, 2012). A ocorréncia deste evento foi
constatada por Kormann (2002) através de ensaios de campo (prova de carga
dindmica) e laboratorio (ensaios de cisalhamento direto drenados e triaxiais do
tipo CIU) e em ensaios de placa apresentados por Antoniutti Neto et al. (1999).

Segundo Kormann (2012) em elementos moldados in loco, tanto a
resisténcia de ponta como o atrito lateral unitario podem se reduzir & medida
que a sec¢ao transversal aumenta.

Kormann (2002) cita Meyerhof (1983) que, analisando dados de diversos
autores referentes a provas de carga em fundacdes instaladas em perfis de
argilas fraturadas, constatou que efeitos de escala ocorrem na resisténcia de
ponta de estacas escavadas e cravadas. Quanto ao atrito lateral, Meyerhof
(1983) néo identificou efeitos de escala, atribuindo esse fato aos processos de
instalacdo que perturbam o solo adjacente.

Posto isso, buscou-se verificar a ocorréncia de tal efeito no conjunto de
provas de carga do presente trabalho. O grafico da Figura 49 relaciona o atrito
lateral unitario, normalizado pelo valor do Ngpr médio do fuste, com o didametro
da estaca. Foram consideradas 22 provas de carga a compressao cujo atrito
lateral foi definido pelo método da Rigidez (2008) e as 2 provas de carga a

tracao.
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Figura 49 - Efeito de escala - Resisténcia lateral.
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Fonte: A Autora (2016).
Nota: r;— resisténcia lateral (kPa); N- Ngpr médio do fuste.

A reducado do atrito lateral unitario com o aumento do diametro ndo é
evidente. Contudo, observa-se que para a maioria das estacas com diametros
de 350 a 500 mm, a ordem de grandeza do atrito lateral mobilizado varia dentro
de uma mesma faixa de valores. A estaca de 800 mm mobilizou atrito lateral
superior as demais estacas de menor diametro, ndo apresentando efeito de
escala visivel.

O gréfico da Figura 49 corrobora com o sugerido no item 5.3.3, a estaca
E.07 apresenta um valor de atrito lateral inferior ao esperado, uma vez que
possui valores elevados de Ngpr ao longo do fuste. Dessa forma, acredita-se
gue o comportamento apresentado neste grafico ndo se deve a um efeito de
escala acentuado para essa estaca.

Procedeu-se a mesma avaliagdo para a resisténcia de ponta, por meio
do grafico da Figura 50. Foram consideradas 18 provas de carga a compressao
para as quais foi possivel estimar a resisténcia de ponta pelo método da
Rigidez (2008). Neste grafico a resisténcia de ponta, normalizada pelo valor do
Ngpr médio da regido da ponta (média de 3Npr entorno da ponta da estaca), é

relacionada com o didmetro da estaca.
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Figura 50 - Efeito de escala - Resisténcia de ponta.
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Fonte: A Autora (2016).
Nota: 7, — resisténcia de ponta convencional (kPa); Np — Nspr médio na regido da

ponta.

No grafico sdo sinalizadas com contorno preto, vermelho e azul as
estacas com ponta em solo argiloso, arenoso e siltoso, respectivamente.

Desconsidera-se o comportamento das estacas E.20 e E.21 (sinalizadas
no grafico) cujo Nspr reduzido da regido da ponta ndo condiz com a resisténcia
mobilizada, fato também discutido no item 5.3.3.

As demais estacas mostram a reducdo da resisténcia de ponta
mobilizada com o aumento do diametro, revelando a existéncia do efeito de
escala. Essa diminuicdo € visivel quando comparadas as resisténcias de
estacas de 350 a 500 mm tanto para ponta em areia quanto para ponta em
argila. A proximidade da resisténcia mobilizada pela estaca de 800 mm com
ponta em silte, com a resisténcia mobilizada por estacas de 350 e 400 mm em
solo arenoso, sugere a existéncia de efeito de escala.

A verificacdo da ocorréncia desse efeito € comprometida pela limitada
variabilidade de diametro das estacas. Ressalta-se que o diametro considerado
na avaliacdo € o nominal, o processo executivo e o perfil geolégico-geotécnico
podem proporcionar alargamentos e/ou reducgdes, porém ndo se pode
contabiliza-las. Ha vista disso, ndo sera sugerido coeficiente de correcdo da

resisténcia de ponta devido ao efeito de escala.
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5.4.RESULTADO DA APLICACAO DOS METODOS DE PREVISAO DA
CAPACIDADE DE CARGA DE ESTACAS

Foram aplicados 14 métodos de previsdo da capacidade de carga as
estacas selecionadas. Os resultados por estaca e por método encontram-se no
Apéndice 2.

Optou-se por desconsiderar a estaca E.18 na avaliacdo de desempenho
e reavaliacdo dos métodos de previsdo quanto a estimativa do atrito lateral,
pois foi verificado que seu fuste apresenta trecho consideravel constituido por
pavimento e argila preta mole. Dessa forma, foram consideradas 23 estacas
para a analise de desempenho e reavaliacgdo dos métodos de previsdo na
determinacao dessa parcela.

Com relacdo a analise de desempenho e reavaliacdo dos métodos de
previsdo quanto a estimativa da resisténcia de ponta, foram consideradas as 18
estacas cuja prova de carga a compressado mobilizou a resisténcia de ponta e a
curva referente a este dominio ficou definida no grafico da rigidez,
possibilitando a aplicagdo do método da Rigidez (2008) para a separacdo das
parcelas de carga.

Para a avaliacdo do desempenho e afericdo dos métodos de previsao
guanto a determinacdo da carga de ruptura, foram consideradas as 17 estacas
utilizadas nas analises de desempenho e reavaliacdo dos métodos de previsdo
tanto da parcela de resisténcia lateral quanto de ponta.

A fim de apresentar uma visdo geral das estimativas e compara-las entre
si, no grafico da Figura 51 encontra-se a média da resisténcia por atrito lateral
e ponta calculadas por cada método para as 17 estacas consideradas na
avaliacdo da carga de ruptura. No caso do método de Vorcaro & Velloso

(2000), ndo hé& distin¢céo entre as parcelas de carga.
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Figura 51 - Média da resisténcia por atrito lateral e ponta.
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Fonte: A Autora (2016).

Conclui-se deste grafico que os maiores valores de atrito lateral e carga
de ruptura foram estimados pelo método de KR. O maior valor de resisténcia
de ponta foi calculado pelo método de AV-AL. O menor valor de carga de
ruptura foi estimado pelo método de DQ(3), o qual considera a menor
contribuicdo de ponta. O menor valor de resisténcia lateral foi estimado pelos
métodos de DQ(1) e DQ(2), os quais possuem a mesma formulacdo para o
calculo dessa parcela.

Avaliando apenas os resultados dos métodos de AL(1) e AL(2), AC, GT,
KR e VV, os quais foram desenvolvidos especificamente para estacas hélice
continua, nota-se a convergéncia das estimativas do atrito lateral pelos
métodos de AL, AC e GT. A divergéncia com relacdo a parcela de ponta € mais
pronunciada. Quanto aos métodos de KR e VV, a divergéncia com relacdo aos
demais métodos é substancial.

Observa-se que para a resisténcia lateral, as estimativas sé&o
relativamente homogéneas quando comparadas as estimativas da resisténcia
de ponta, fica evidente que a principal divergéncia entre os métodos deve-se
ao calculo dessa ultima.

No grafico da Figura 52 os métodos foram separados em termos de
modelo de ruptura admitido para a ponta. Os métodos de AV, AV-AL, AC e KR
consideram o Ngpr a0 nivel da ponta da estaca, os métodos de DQ (1) a (4) e
de AV-LB consideram a média de 3Nsp; entorno da ponta e os métodos de AV-

M, GT e de AL (1) e AL (2) consideram a média dos Nspr no trecho
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compreendido entre 7,0 ou 8,0D acima da ponta da estaca e entre 3,0 ou 3,5D

abaixo da ponta da estaca.

Figura 52 - Média da resisténcia de ponta.
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Fonte: A Autora (2016).

Apenas para o ultimo grupo observa-se certa homogeneidade nas
estimativas, de forma que se pode afirmar que o modelo de ruptura da ponta
nao deva ser o principal responsavel pelas divergéncias. Essa constatacao
reforca a sugestdo do presente trabalho de reavaliar o método com melhor
desempenho através da afericdo dos coeficientes funcdo do solo, mantendo
sua formulagé&o original.

E importante salientar que as estimativas apresentadas nesses graficos
sdo médias, a avaliacdo do desempenho de cada método para cada estaca em
andalise conjunta com os resultados da interpretacdo das provas de carga é
apresentada no item 5.5.

5.5.ANALISE DE DESEMPENHO DOS METODOS DE PREVISAO DA
CAPACIDADE DE CARGA DE ESTACAS

Apresenta-se a seguir os resultados da analise de desempenho dos
métodos de previsdo da capacidade de carga de estacas na estimativa das

parcelas de resisténcia lateral e de ponta e da carga total.
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5.5.1. Resisténcia lateral

Apresenta-se neste item a andlise de desempenho dos métodos de
previsdo na determinacdo da resisténcia por atrito lateral, conforme método
explanado no item 4.3.

Os graficos de dispersdo que relacionam a resisténcia lateral medida e a
calculada por cada método encontram-se no Apéndice 4. A Tabela 15

apresenta o resumo da analise de desempenho de cada método.

Tabela 15 - Analise de desempenho - Resisténcia lateral.

Método Zona Zona Zona de Zona de
Arrojada Conservadora Acerto +20% Acerto +15%
AV 3 8 12 9
AV-AL 8 10 5 4
AV-LB 7 3 13 9
AV-M 6 3 14 8
DQ (1) 0 12 11 9
DQ (2) 0 12 11 9
DQ (3) 6 4 13 10
DQ (4) 6 4 13 10
AL (1) 0 9 14 9
AL (2) 0 9 14 12
AC 5 8 10 7
GT 10 4 9 7
KR 18 2 3 2

Fonte: A Autora (2016).

Observa-se que a homogeneidade nas estimativas dessa parcela,
discutida no item anterior, reflete em uma homogeneidade de desempenho da
maioria dos métodos.

Ao se considerar como parametro para definicho do método mais
assertivo o numero de estimativas na zona de acerto (x20%), depreende-se
gque o método AV-M e os métodos de AL(1l) e AL(2) possuem o melhor
desempenho. Contudo, € notavel que os métodos de AV, AV-LB, DQ(3) e
DQ(4) apresentam comportamento proximo dos de melhor desempenho.
Estreitando os limites da zona de acerto para £15%, observa-se que esses
métodos se mantém entre os melhores. Nesse caso, 0 método de AL(2) possui

um maior nimero de estimativas na zona de acerto.
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Ao avaliar as demais zonas, observa-se que os metodos AL(1) e AL(2),
além da expressiva quantidade de estimativas na zona de acerto, nao
apresentam estimativas na zona arrojada.

Conclui-se que os métodos de AV, AV-LB, AV-M, AL(1), AL(2), DQ(3) e
DQ(4) apresentam comportamento semelhante quanto ao desempenho na
estimativa dessa parcela de carga e possuem acuracia superior aos demais
métodos, para o conjunto de dados avaliado. O método de AL(2) destaca-se
pelo expressivo numero de estimativas na zona de acerto e por nao
apresentar-se arrojado em nenhuma estimativa.

O método de KR é o mais arrojado e os métodos de DQ(1) e DQ(2) séo
0S mais conservadores.

Da avaliacdo do coeficiente de determinacdo apresentado nos graficos
de dispersdo do Apéndice 4, observa-se que os métodos de AV-LB, AV-M,
DQ(1) a DQ(4), AL(1) e AL(2), GT e KR apresentam uma correlagéo linear mais
forte com coeficiente de determinacéo entre 0,61 e 0,71. Os métodos de AV e
AC apresentam valor de R? inferior, iguais a 0,49 e 0,40, respectivamente. Os
resultados do método de AV-AL ndo apresentam correlacdo linear com relacéo
aos valores medidos.

Avaliando o R? dos métodos com melhor desempenho, conclui-se que a
dispersdo € consideravel e um ajuste linear pode ndo ser satisfatério, a
proposta de confrontar essa andlise com as sondagens de referéncia pode

evidenciar o motivo da disperséo.

5.5.2. Resisténcia de ponta

A mesma analise de desempenho foi realizada para avaliacdo da
estimativa da resisténcia de ponta. Para analise dos métodos de DQ(1) a
DQ(4) foi considerada a resisténcia de ponta estimada a partir da carga de
ruptura convencional para um recalque igual a 10%D, visto que esse método
considerou o critério de Terzaghi (1943) em sua formulacdo. Para analise dos
demais métodos, cujas formulacbes foram baseadas na interpretacdo de
provas de carga por métodos de extrapolacao, foi considerada a resisténcia de

ponta estimada a partir da carga de ruptura extrapolada.
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Os gréaficos que mostram a dispersdo de desempenho de cada método
sdo apresentados no Apéndice 4. O resumo da andlise de desempenho de
cada método é apresentado na Tabela 16.

Tabela 16 - Analise de desempenho - Resisténcia de ponta.

Método Zopa Zona Zona
Arrojada Conservadora de Acerto

AV 14 4 0
AV-AL 15 2 1
AV-LB 15 3 0
AV-M 9 5 4
DQ (1) 11 4 3
DQ (2) 13 5 0
DQ (3) 0 18 0
DQ (4) 1 14 3
AL (1) 4 5 9
AL (2) 4 5 9
AC 5 8 5
GT 7 8 3
KR 16 1 1

Fonte: A Autora (2016).

E de se notar que todas as estimativas do método de DQ(3) encontram-
se na zona conservadora, pois sdo em média 59,9% inferiores ao valor medido.
O método de DQ(4) possui a maior parte das estimativas na zona
conservadora e, da mesma forma, as estimativas subestimam
consideravelmente o valor medido, sdo em média 33,9% inferiores. E de se
notar também que o método de KR apresenta todas as estimativas na zona
arrojada, as quais sdo em média 142% superiores aos valores medidos.

Pelo nimero de estimativas na zona de acerto, somado ao reduzido
namero de estimativas na zona arrojada, conclui-se que os métodos de melhor
desempenho s&o os de AL(1) e AL(2).

Conclui-se dos valores de R? apresentados nos gréaficos de disperséo do
Apéndice 4, que a correlagéo linear entre as estimativas e os valores medidos
é fraca. O valor mais expressivo refere-se ao método de AV-M e é igual a 0,42.
Com essa constatacédo fica evidente que € inviavel aplicar um fator de corre¢éo
anico, a fim de ajustar o calculo da parcela de resisténcia por ponta para

qualquer um dos métodos.
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5.5.3. Carga de ruptura

A Tabela 17 apresenta um resumo da analise de desempenho dos
meétodos de previsdo com relacdo a estimativa da carga de ruptura. Os graficos

de disperséo encontram-se no Apéndice 4.

Tabela 17 - Andlise de desempenho - Carga de ruptura.

Método ana Zona Zona
Arrojado Conservador de Acerto

AV 10 3 4
AV-AL 13 2 2
AV-LB 13 3 1
AV-M 6 3 8
DQ (1) 6 5 6
DQ (2) 8 5 4
DQ (3) 1 9 7
DQ (4) 2 5 10
AL (1) 3 4 10
AL(2) 3 4 10
AC 2 4 11
GT 2 9 6
KR 14 1 2
\AY, 12 2 3

Fonte: A Autora (2016).

Da Tabela 17, conclui-se que o método de KR é o mais arrojado, o
mesmo comportamento foi observado na avaliacdo do desempenho deste
método na determinacdo de cada parcela de resisténcia. Os métodos de AV-
AL, AV-LB e VV também apresentam uma quantidade expressiva de
estimativas na zona arrojada. Quanto ao método mais conservador, conclui-se
que se tratam dos métodos de GT e DQ(3).

Observa-se que o método de AC, seguido dos métodos de AL(1), AL(2)
e DQ(4) apresentam o melhor desempenho na determinagcdo da carga de
ruptura, uma vez que resultaram em um maior numero de estimativas na zona
de acerto.

Com base na andlise dos métodos na estimativa das parcelas de
resisténcia e da carga total, conclui-se que o método de AL(2) possui o melhor
desempenho na previsdo da capacidade de carga lateral, de ponta e de ruptura

para as estacas avaliadas e, portanto, foi um dos métodos reavaliados.
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Optou-se por aferir também os métodos de Aoki & Velloso e de Décourt
& Quaresma, visto serem consagrados nacionalmente.

Com base nos valores do coeficiente de determinacéo, apresentados
nos graficos de dispersdo do Apéndice 4, verifica-se que a correlacéo linear
entre as estimativas e os valores medidos é fraca (inferior a 0,26). Portanto,
assim como foi constatado com relacdo a afericdo da resisténcia de ponta, um
coeficiente de correcado linear ndo se aplica a afericdo da carga de ruptura, o
que reforca a proposta do presente trabalho de aferir a estimativa das parcelas

de carga separadamente.

5.6.REAVALIACAO DOS METODOS DE PREVISAO DA CAPACIDADE DE
CARGA DE ESTACAS

Neste item sdo apresentados os ajustes dos métodos de Alonso,

Décourt & Quaresma e Aoki & Velloso.

5.6.1. Resisténcia lateral

Para a reavaliacdo dos métodos de previsdo na estimativa dessa parcela
de carga, foram utilizadas as 23 estacas que compuseram O conjunto
considerado na andlise desempenho. Também foram consideradas as medidas
de atrito lateral de cada trecho instrumentado da prova de carga realizada na
estaca E.O1.

A estaca E.O7 ndo se ajustou as afericdbes dos métodos. Conforme
verificado nos itens 5.3.3 e 5.3.4, a resisténcia lateral mobilizada nessa prova
de carga € inferior ao que o perfil de Nspr do seu fuste indica. Entende-se que
esse comportamento se deve ao seu comprimento reduzido e a expressiva
resisténcia disponivel na regido da ponta, que induzem a mobilizacdo dessa
parcela de carga sem que o atrito lateral tenha sido totalmente esgotado.
Dessa forma, essa estaca nao foi considerada no ajuste dos métodos.

Salienta-se que as estacas consideradas nos ajustes possuem diametro
entre 350 e 800 cm, comprimento entre 8 e 19 m e Ngp; médio do fuste igual a

21 golpes com desvio padrao de 7 golpes.
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5.6.1.1. Método de Alonso

Primeiramente, com as 19 sondagens SPT com medicdo de torque
apresentadas no Anexo 3, buscou-se aferir a relacao T4, - Nspr-

Para tanto, no gréfico apresentado na Figura 53 relacionou-se T,,s, em
ordenadas e Nspr em abcissas. Ajustando-se uma reta pelo método dos
minimos quadrados obteve-se a expressao Ty, = 0,69Nspr + 10,79. Tragou-se
também duas retas afastadas de +20% da reta mais provavel, as expressoes
sdo as seguintes: Tpax(+20%) = 0,82Ngpr + 12,95 € Trsx(—200%) = 0,55Nspr +

8,63. Observa-se que a maior parte dos dados encontra-se entre essas retas.

Figura 53 - “Ty4, versus Ngpr'.
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Fonte: A Autora (2016).

Avaliando a equacdo de correlacdo média, para Nspr nulo o valor de
Tmar € igual a 10,79 kgf.m e para Nspr igual a 50 golpes (valor maximo
considerado nas formulagdes) T4, € igual a 45,10 kgf.m.

Dessa afericao foram retirados os 21 pares de valores T,,s,- Nspr, todos
de solo argiloso, cujo valor de Ngpr € inferior a 2 golpes. A média dessas 21
medidas de T,s, € igual a 10,5 kgf.m com desvio padrao de 3,1 kgf.m, coerente

com o valor calculado para Ngpr nulo pela equacao de correlacdo media.
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Cabe ressaltar que a medida de torque é capaz de refletir melhor o
comportamento de solos de resisténcia reduzida. Esse principio é utilizado, por
exemplo, no ensaio de palheta que é aplicado para caracterizacdo de solos
moles. No SPT-T, no entanto, o torque € aplicado apos a aplicacdo dos golpes
para determinacdo do Ngpr, procedimento que perturba o solo. Com relagéo a
sondagem SPT, a elevada energia potencial aplicada no ensaio somada ao
peso do conjunto de hastes faz com que 0 Ngpy N80 seja uma medida sensivel
o suficiente para exprimir a resisténcia de solos nesse estado de consisténcia.

Foram retirados também 94 pares de valores T,,s, - Nspr referentes a
penetracdes incompletas ou ao impenetravel. Separando essas medidas de
torque por tipo de solo, a média e o desvio padrdo de T,,;, para solo argiloso
(42 pontos) é igual a 42,3 kgf.m e 2,3 kgf.m, respectivamente. Para areia (40
pontos) a média é igual a 40,6 kgf.m e o desvio padrdo é igual a 2,7 kgf.m.
Para silte (12 pontos) a média e o desvio padrdo sdo iguais a 43,2 kgf.m e
2,5 kgf.m, respectivamente. A média de todas as medidas desse conjunto €
igual a 41,7 kgf.m, valor ligeiramente inferior ao determinado pela equagéo
aferida. O desvio padrdo desse conjunto de dados € igual a 2,6 kgf.m. Posto
isso, limitou-se o valor de Ty, a 40 kgf.m no ajuste proposto.

N&o foi considerado o limite sugerido no método original de r; < 80 kPa,
por considera-lo redundante, visto que o valor de torque ja € limitado e garante
um valor méaximo de r;.

Por fim, procedeu-se o ajuste do coeficiente a,;. Isolando este

coeficiente na formulacao proposta pelo autor, obtém-se a seguinte equacao:

Py (5.6)

L
Jo U-AL-f

Para cada estaca considerada nessa afericdo, tomou-se o valor de P, da
interpretacdo das provas de carga pelo método da Rigidez (2008) e de f;
calculado com a equacao de T,,;, aferida. Com esses valores, na Equacéo
(5.6) obteve-se o valor de ay4; “ideal”’, ou seja, o coeficiente que iguala o valor
calculado ao valor medido. Também foram considerados para afericdo de ay;

os valores de P, e f; de cada trecho instrumentado da estaca E.O1.
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O coeficiente a,; aferido para cada estacal/trecho instrumentado é
apresentado no grafico da Figura 54, no qual foram separados por tipo de solo

predominante (mais de 70% do fuste).

Figura 54 - Coeficiente ay;.
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Fonte: A Autora (2016).

Desse grafico, conclui-se que ndo ha distingdo explicita de a4, com
relacdo ao tipo de solo. Para determinacédo do valor mais provavel de ay,;, um

gréfico de frequéncias foi plotado e é apresentado na Figura 55.

Figura 55 - Gréfico de frequéncias - ay ;.
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Desse grafico, sugere-se que sejam utilizados valores entre 0,5 e
0,55 kPa/kgf.m. A média de todos os valores é igual a 0,53 kPa/kgf.m, uma
sugestéo plausivel devido a caracteristica dos perfis geologico-geotécnicos da
Formacao Guabirotuba de possuirem camadas de solo arenoso intercaladas as
de solo argiloso.

A presenca de solo predominantemente siltoso é esporadica, no entanto,

observa-se na Figura 54 que os valores de a,; das estacas que o0 possuem sdo
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compativeis com os apresentados pelas demais estacas, de forma que podem
ser considerados na média.
Resumindo, sugere-se que o céalculo da resisténcia lateral unitaria (r; em

kPa) seja realizado da seguinte forma:
n = aafs (5.7)

Onde:
100-Tax

a,,=0,53 kPa/kgf.m e f; = 0,42h—0,032

(em kgf.m)

Sendo que T4, € limitado a 40 kgf.m e pode ser definido a partir de

valores de Ngpr pela seguinte relacao: Ty4, = 0,69Ngpr + 10,79.

5.6.1.2. Método de Décourt & Quaresma

Considerou-se para a afericdo da estimativa do atrito lateral por esse
método, a proposta de Décourt (1982) a qual relaciona os valores de r; com o
Ngpr médio do fuste, desconsiderando os valores utilizados no célculo da
resisténcia de ponta, conforme Equagéo (2.18).

Partindo desse principio, para a afericdo tracou-se um grafico “atrito
lateral versus N” com os dados de todas as estacas selecionadas e trechos
instrumentados disponiveis para o ajuste, visto que essa formulacdo ndo faz
distincdo entre os tipos de solo ao longo do fuste. O grafico é apresentado na

Figura 56.

Figura 56 - “Atrito lateral versus N”.
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Ajustando uma reta pelo método dos minimos quadrados e
transformando a equacg&o encontrada para o formato da formulagdo proposta
pelo autor, a seguinte equacao para estimativa do atrito lateral unitario (r; em

kPa) pode ser escrita:

(5.8)

_10. (N +332
= 515

Optou-se por ndo impor que a reta passasse pela origem. Essa posicéo
foi tomada com base na afericdo do método de Aoki & Velloso, na qual se
observou a necessidade de considerar certo valor de adeséao lateral para Ngpr
nulo, assim como a prépria proposta de Décourt (1982) o faz.

Considerou-se a limitagdo dos valores de Ngpr a 50 golpes.
Desconsiderou-se a necessidade de manter o coeficiente referente ao tipo de
estaca/solo (fBpg).

No grafico do ajuste, os pontos de dados foram identificados por tipo de
solo predominante ao longo do fuste (mais de 70% do fuste). No caso dos
identificados como “argila/areia” o fuste € composto por camadas espessas
tanto de solo argiloso quanto de solo arenoso, ndo havendo predominio.
Observa-se que a correlacdo é forte, de forma que néo foi realizada distincao
da estimativa por tipo de solo.

Foi procedido 0 mesmo ajuste considerando 0 Ngp;y médio de todo o

fuste. A Figura 57 apresenta o resultado da correlacao.

Figura 57 - “Atrito lateral versus Ngpr médio de todo o fuste”.
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Pelo valor do coeficiente de determinacdo (R?) observa-se que a
correlacao é superior a do ajuste anterior.

Ajustando uma reta pelo método dos minimos quadrados e
transformando a equacdo encontrada para o formato da formulacdo proposta
pelo autor, a seguinte equacao para estimativa do atrito lateral unitario (r; em

kPa) pode ser escrita:

=10 N +2,81 (5.9)
= 508 "~

5.6.1.3. Método de Aoki & Velloso

Dentre as variagcbes do método de Aoki & Velloso, na analise de
desempenho constatou-se que o método de AV-M possui o melhor
desempenho na determinacdo da parcela de carga por atrito lateral. Os
métodos de AV e AV-LB também apresentaram um numero expressivo de
estimativas na zona de acerto. No caso do primeiro, porém, nota-se que ha um
namero significativo de estacas na zona conservadora e do Ultimo na zona
arrojada.

Para afericdo, avaliou-se em conjunto o erro relativo (carga calculada
por cada método com relacdo a carga medida) e o tipo de solo ao longo do
fuste de cada estaca e trecho instrumentado da estaca E.O1.

Dessa comparacao verificou-se que os trés métodos foram deveras
conservadores para as trés estacas do conjunto cujo Nspr médio do fuste é
inferior a 10 golpes, independentemente do tipo de solo. O erro relativo médio
foi expressivo: em média igual a 63,8% para o método de AV, 46,22% para o
método de AV-LB e 49,8% para o método de AV-M. Esse desempenho
seguramente ndo se deve ao coeficiente fungdo do solo, visto que para as
demais estacas nao foi verificado erro relativo nessa ordem de grandeza. Posto
isso, essas estacas nao foram consideradas na afericdo dos coeficientes, pois
induziriam um ajuste incoerente.

ApoOs o ajuste do método com base nas demais estacas, verificou-se que
0 erro se manteve nessa ordem de grandeza, 52,73 % em média. Acredita-se

que a formulagdo do método, a qual ndo considera um valor de adeséao lateral
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para Nspr igual a zero, resulta em estimativas conservadoras para Ngpr
reduzidos.

Adicionalmente, considera-se que 0 Ngpr NA0 expressa a real resisténcia
disponivel em solos de baixa consisténcia. Conforme anteriormente discutido,
iISso se deve em parte a elevada energia potencial aplicada no ensaio somada
ao peso do conjunto de hastes.

Dessa avaliacdo, constatou-se também que os valores k e a,, de AV-M
resultaram em estimativas mais assertivas quando aplicados para estimativa do
atrito lateral de estacas com o fuste predominantemente em solo argiloso. A
mesma constatacdo foi observada com relacdo aos valores de k e a,, de
AV-LB e estacas com o fuste com parcela significativa de solo arenoso. Essa
constatacdo no ambito dos solos predominantemente siltosos é prejudicada
pela quantidade reduzida de estacas cujo fuste contém esse tipo de solo.
Apenas duas estacas possuem silte arenoso em seu perfil, sendo que para
uma delas o Ngpr médio do fuste € inferior a 10 golpes e, conforme discutido no
paragrafo anterior, ndo foi incluida na afericdo. Para a estaca restante, os
valores de k e ay,, da proposicao de AV-M possuem o melhor desempenho. O
desempenho do método de AV foi disperso para o conjunto de dados avaliado.

Todas as variagcbes do método possuem a mesma formulacdo para a
estimativa do atrito lateral. Para o ajuste, procedeu-se a obtencéo do valor de r;
da aplicacao dessa formulagcédo para todas as estacas utilizando os valores de

k e ayy apresentados na Tabela 18. Foi considerado Ngpr limitado a 50 golpes.

Tabela 18 - Coeficientes k e ayy.

Tipo de solo k (MPa) auy (%)
© Areia 0,60 1,40
o) Areia Siltosa 0,53 1,90
IS Areia Silto-argilosa 0,53 2,40
% Areia Argilosa 0,53 3,00
- Areia Argilo-siltosa 0,53 2,80
Silte Arenoso 0,50 3,00
o Argila 0,25 5,50
D Argila Arenosa 0,44 3,20
% Argila Areno-siltosa 0,30 3,80
= Argila Siltosa 0,26 4,50
Argila Silto-arenosa 0,33 4,10

Fonte: A Autora (2016).
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Com o valor de r; calculado, realizou-se a calibragao de F2 isolando-o da
formulacdo do método, conforme Equacao (5.10). Obteve-se o valor de F2
“‘ideal”, ou seja, o0 coeficiente que iguala o valor calculado ao valor medido para
cada estaca/trecho instrumentado, ao substituir P, pela resisténcia lateral
medida proveniente da interpretacdo das provas de carga pelo método da

Rigidez (2008) e da interpretacdo da prova de carga instrumentada.
U
Py

A opcédo por nao calibrar diretamente os valores de k e a,, surge da
prépria definicdo dos mesmos. Sendo k o coeficiente que correlaciona q. e
Ngpr, Seriam necessarios dados de sondagens CPT e SPT do solo em questdo
para calibra-lo, tal como foi realizado na afericdo da relacdo entre medidas de
torque e Nspr. Da mesma forma, sendo a,, 0 coeficiente que correlaciona r;
com 7,, que por sua vez depende de k, a falta de dados de sondagens CPT
passiveis de correlacdo com sondagens SPT inviabiliza a calibracdo também
desse coeficiente. Em consequéncia disso, F2 passa a ser um coeficiente nédo
apenas referente ao tipo de estaca, mas também funcao do tipo de solo, no
presente caso, dos solos da Formacgao Guabirotuba.

Os valores encontrados na afericdo de F2 sao apresentados por estaca
no grafico da Figura 58, no qual estao separados por tipo de solo predominante
no fuste (mais de 70% do fuste). N&o foi observada relagéo explicita entre F2 e
o tipo de solo.

Figura 58 - Coeficiente F2.
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Fonte: A Autora (2016).
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Para determinacdo do valor mais provavel de F2, um grafico de

frequéncias foi plotado e é apresentado na Figura 59.

Figura 59 - Gréfico de frequéncias - F2.
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Desse grafico, sugere-se que sejam utilizados valores entre 4,0 e 4,5. A
média de todos os valores que é igual a 4,06 € uma opgao.
O célculo da resisténcia lateral (P;) foi mantido igual ao proposto na

formulag&o original do método e nas variacoes:
g (5.11)
P, = Z U-AL-—
: F2

Com P, em kN, U em metros e AL em metros. Onde:
n = 10 - dyy - k . NSPTqute (512)

Nessa férmula, a unidade de k é o MPa, de a,, € a % e de r; € 0 kPa.

5.6.2. Resisténcia de ponta

Neste item sdo apresentados o0s ajustes dos métodos de Alonso,
Décourt & Quaresma e Aoki & Velloso para a estimativa da resisténcia de
ponta.

Primeiramente, as 18 estacas selecionadas para a afericdo dessa
parcela foram divididas por tipo de solo na regido da ponta, 0s quais sao
listados a seguir:

1) Argila;
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2) Argila siltosa;

3) Argila siltosa pouco arenosa;
4) Argila silto-arenosa,;

5) Argila arenosa;

6) Silte arenoso;

7) Areia (fina) argilosa,

8) Areia siltosa,;

9) Areia (pouco argilosa).

O procedimento descrito no item 4.3 foi aplicado para cada estaca na
afericdo de cada meétodo. As particularidades de cada reavaliacdo sé&o
apresentadas a seguir.

Na afericdo dos trés métodos, para as estacas E.20 e E.21 cuja ponta
encontra-se em argila siltosa, o coeficiente “ideal” ajustado ndo concordou com
0 ajustado para as demais estacas com esse tipo de solo na regido da ponta.
Conforme discutido nos itens 5.3.3 e 5.3.4, foi identificado que as mesmas
possuem a ponta em uma regido de Nspr reduzidos (entre 11 e 17 golpes),
incompativeis com a resisténcia de ponta elevada que apresentam em
comparacao com as demais estacas. Dessa forma, essas estacas ndo foram
consideradas para a reavaliacdo dos métodos na estimativa da resisténcia de
ponta.

Assim sendo, a afericdo dos métodos considerou 16 estacas: 1 estaca
com ponta em silte arenoso, 7 estacas com ponta em solo argiloso e 8 estacas
com ponta em solo arenoso.

Essas estacas possuem diametro entre 350 e 800 cm, comprimento
entre 7,6 e 13,2 m e Ngpr médio na regido da ponta igual 40 golpes com desvio

padrao de 7 golpes.

5.6.2.1. Método de Alonso

Assim como no ajuste deste método para o calculo do atrito lateral,
primeiramente, aferiu-se a correlacdo T,.;-Nspr COM base nas sondagens

SPT-T apresentadas no Anexo 3.
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Para tanto, em um gréafico de dispersao, apresentado na Figura 60,
relacionou-se T,., em ordenas e Nspr €m abcissas. Neste grafico, ajustando-se
uma reta pelo método dos minimos quadrados obteve-se a expressao
Tres = 0,54Ngpr + 9,07. Foram tracadas também duas retas afastadas de +20%
da reta mais provavel, que resultaram nas seguintes equacoes:
Tres(+20%) = 0,65Ngpr + 10,89 € Tros—200) = 0,43Nspr + 7,26.

Figura 60 - “T,.s versus Ngpr".
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Fonte: A Autora (2016).

Avaliando a equacédo de correlacdo média considerada no ajuste, para
Ngpr nulo o valor de T,., € igual a 9,07 kgf.m e para Ngpr igual a 50 golpes
(valor maximo considerado nas demais formulacdes) T, € igual a 36,16 kgf.m.

Dessa analise foram retirados os 21 pares de valores T,.s- Nspr, todos
de solo argiloso, cujo valor de Ngpr € inferior a 2 golpe. A média de T, ficou
em 8,3 kgf.m com desvio padrao de 3,3 kgf.m, coerente com o observado na
aplicacao da equacao de correlacao para Ngpr nulo.

Foram retirados também 94 pares de valores T,..- Ngpr, referentes a
penetracbes incompletas ou ao impenetravel. A média de T,.; € igual a
33,1 kgf.m com desvio padrdo de 3,6 kgf.m. Separando por tipo de solo, a
meédia para solo argiloso (42 pontos) é igual a 34,2 kgf.m e o desvio padréo &

igual a 3,7 kgf.m, para areia (40 pontos) a média e o desvio padrao séo iguais a
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31,8 kgf.m e 3,5 kgf.m, respectivamente e para silte (12 pontos) iguais a
33,8 kgf.m e 3,1 kgf.m, respectivamente.

Nota-se que o valor de T, obtido da equacao de correlagcdo média para
Ngpr igual a 50 golpes € ligeiramente superior ao T,.; médio obtido dos 94
pontos referentes a condi¢cdo proxima ou de impenetravel. Posto isso, limitou-
se 0 T,.s a 35 kgf.m no ajuste proposto.

Prosseguiu-se a afericdo com o ajuste do coeficiente B,,, conforme
método proposto no item 4.3.

O trecho de influéncia para a resisténcia de ponta compreendido entre
8D acima e 3D abaixo da ponta da estaca sugerido pelo autor, proporciona a
ocorréncia de diferentes tipos de solo e valores de Nspr a serem considerados
na estimativa, o que acaba por refletir em resultados muitas vezes dispersos.

Acredita-se, pela experiéncia com o ajuste do método de Décourt &
Quaresma, que a consideracao dos trés valores de Nspr entorno da ponta seja
a mais coerente. Esse fato péde ser observado no ajuste do coeficiente 8, no
caso de estacas com ponta em solo arenoso. As estacas do conjunto cuja
ponta encontra-se neste tipo de solo, geralmente, possuem a camada de areia
ao nivel e abaixo da ponta, acima da ponta possuem camadas de argila
intercaladas de areia ou apenas de argila com valores de Ngpr inferiores aos da
camada subsequente. Dessa forma, acaba-se considerando uma maior
influéncia desse solo acima da ponta do que do solo ao nivel e abaixo da
mesma, trechos 0s quais se julga serem os responsaveis pela maior parcela de
resisténcia.

Para as estacas do conjunto com ponta em argila, geralmente, o trecho
sugerido pelo autor também é constituido por argila e essa constatacdo ndo
fica evidente, exceto nos casos onde 0 Ngpr NO trecho referente a 8D acima da
ponta apresenta valores distintos (geralmente inferiores) dos valores de Ngpr NO
trecho referente a 3D abaixo da ponta.

Posto isso, procedeu-se a afericdo do coeficiente S4, considerando os
trés valores de Ngpr entorno da ponta das estacas. Os resultados encontram-se
na Tabela 19.
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Tabela 19 - Coeficiente ;.

Tipo de solo Bar (kPa/kgf.m)
Argila 56
Argila siltosa 58
Argila siltosa pouco arenosa 64
Argila silto-arenosa 70
Argila arenosa 72
Silte arenoso 175
Areia fina argilosa 130
Areia siltosa 200
Areia pouco argilosa 245

Fonte: A Autora (2016).

N&o foi procedida analise de frequéncias devido ao numero reduzido de
estacas com ponta em cada tipo de solo da Tabela 19. Dentro de uma mesma
classificacdo de solo, os coeficientes “ideais” ajustados mostraram-se
préximos, de forma que a média dos mesmos é representativa e € o valor
sugerido. Observa-se gque foi necessario separar o0s tipos de solo conforme as
classificacdes secundéaria e terciaria, principalmente no caso de solos
predominantemente arenosos.

Portanto, sugere-se que o calculo da resisténcia de ponta unitaria (r, em
kPa) seja realizado com a seguinte equacao:

_ BavTres(_qytBaLTrestBar Tresy1) (5.13)

Tp— 3

O valor de B, refere-se ao tipo de solo do T,.; em questédo (acima, ao
nivel e abaixo da ponta da estaca). O valor de T, € limitado a 35 kgf.m e pode
ser calculado a partir de valores de N;pr CcOm a seguinte expressao:
Tres = 0,54Nspr + 9,07.

5.6.2.2. Método de Décourt & Quaresma

Para o ajuste deste método a formulacdo proposta pelos autores em

1978 e reavaliada por Décourt em 1996, com a introducéo do coeficiente ap,,
foi mantida. Com base na definicdo dos coeficientes ap, € C, 0s quais se

referem ao tipo de solo na regido da ponta e de estaca, julgou-se coerente
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calibra-los juntos e sugerir um coeficiente Unico. Os resultados do ajuste s&o

apresentados na Tabela 20. O N,y foi limitado a 50 golpes.

Tabela 20 — Coeficientes ap,C.

Tipo de solo apeC
Argila 43
Argila siltosa 46
Argila siltosa pouco arenosa/ Argila silto-arenosa 49
Argila arenosa 60
Silte arenoso 160
Areia (fina) argilosa 100
Areia siltosa 150
Areia (pouco argilosa) 185

Fonte: A Autora (2016).

Assim como no ajuste do método de Alonso, nao foi procedida analise
de frequéncias devido ao numero reduzido de estacas. A média dos
coeficientes “ideais” definidos dentro de uma mesma classificagao de solo € a
sugerida. Também foi necessario separar os tipos de solo conforme as
classificagbes secundaria e terciaria, principalmente no caso de solos

predominantemente arenosos.

5.6.2.3. Método de Aoki & Velloso

Com os valores de k definidos no ajuste do atrito lateral, procedeu-se o
ajuste do coeficiente F1.

Foi realizada uma tentativa de ajuste da formulacdo original para a
estimativa da resisténcia de ponta, na qual a referida parcela de carga é
calculada considerando apenas o Nspr ao nivel da ponta. Porém, a ordem de
grandeza dos coeficientes F1 encontrados ndo foi considerada coerente e
representativa.

Por conseguinte, decidiu-se optar pela proposicdo sugerida por
Laprovitera ou Monteiro. Baseado na experiéncia com os ajustes dos métodos
de Alonso e Décourt & Quaresma, optou-se por adotar a sugestdo de
Laprovitera, a qual considera a média dos trés valores de Ngpr entorno da

ponta (Np).
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Para afericdo, F1 foi isolado na formulacdo conforme Equacgéo (5.14) e

P, foi obtido da interpretacdo das provas de carga pelo método da Rigidez

(2008). O Ngpr foi limitado a 50 golpes.

F1=4,.2 (5.14)
Pp
Sendo:
r, =k Np (5.15)

Os valores encontrados sédo apresentados no grafico da Figura 61 para

cada estaca, as quais estao separadas por tipo de solo na regido da ponta.

Figura 61 - Coeficiente F1.
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Fonte: A Autora (2016).

Verificou-se certa homogeneidade de valores para solos argilosos e
arenosos. As estacas que possuem ambos os tipos de solo na regiao da ponta,
possuem solo argiloso acima da ponta e arenoso ao nivel e abaixo da mesma.
Observa-se que uma delas apresenta F1 que tende para o apresentado pelas
estacas com solo argiloso na regido da ponta e a outra apresenta F1 que tende
para o apresentado por estacas com solo arenoso na regido da ponta.

A afericdo do coeficiente para solos siltosos € prejudicada, pois o
conjunto de dados avaliado possui apenas uma estaca passivel de analise com
esse tipo de solo na regiao da ponta.

Assim como foi discutido na afericdo do coeficiente F2, com a afericdo
proposta, o coeficiente F1 passa a se referir tanto ao tipo de estaca quanto ao

tipo de solo.
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Da Figura 61, nota-se que a faixa de variacdo de F1 para um mesmo
tipo de solo é pequena, de forma que a sugestdo de utilizacdo de um valor
médio é plausivel. A Tabela 21 apresenta os valores médios sugeridos no

ajuste e os valores minimo e méaximo para conhecimento.

Tabela 21 - Coeficientes F1.

Tipo de sol F1

'p0O @€ s070 Minimo Maximo Média
Solo argiloso 5,7 7,0 6,3
Solo arenoso 3,0 3.8 3,4
Silte arenoso 3,1

Fonte: A Autora (2016).

Portanto, sugere-se que o calculo da resisténcia de ponta (B,) seja

realizado com a seguinte equagao:
P _ rp ' Ab (516)
PTF1

Com P, em kN, 4, em m? e r, em kPa, calculado com a seguinte

equacao:

_ k- Nspr(—1y + k- Nspr + k- Nopr(4+1) (5.17)
T'p = 3
Onde o valor de k refere-se ao tipo de solo do Ngpr €m questao (acima,

ao nivel e abaixo da ponta da estaca), o qual é limitado a 50 golpes.

5.7.ANALISE DE DESEMPENHO DOS METODOS REAVALIADOS

Apresenta-se neste item a analise de desempenho dos métodos
reavaliados com relagdo a estimativa da resisténcia lateral, de ponta e de
ruptura convencional para um deslocamento igual a 10%D.

Os resultados sédo apresentados em graficos de dispersdo que
relacionam a carga medida com a carga calculada pelas reavaliagdes. Nestes

graficos sdo tracadas as linhas que definem a zona de acerto limitada a £20%.
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Adicionalmente, é apresentado o valor médio do erro relativo absoluto (valor
calculado com relagéo ao medido) do conjunto.

No gréfico de dispersdo também foi ajustada uma reta pelo método dos
minimos quadrados (considerando b =0). Da observacdo do valor do
coeficiente angular dessa reta e do coeficiente de determinacédo € avaliada a

necessidade de proceder a afericao estatistica proposta no item 4.3.

5.7.1. Resisténcia lateral

Apresenta-se neste item a analise de desempenho dos métodos aferidos
com relacdo a estimativa da parcela de resisténcia por atrito lateral.

Com relacdo ao método de Alonso, a reavaliagdo resulta em um erro
relativo absoluto médio igual a 8,7%. O grafico da Figura 62 exibe a disperséo
dos resultados, a equacdo da reta ajustada aos pontos e o referido coeficiente

de determinacao.

Figura 62 - Anédlise de desempenho — Resisténcia lateral - AL.
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Fonte: A Autora (2016).

by

Referente a reavaliacdo do método de Décourt & Quaresma que
considera a formulagéo proposta pelos autores, denominada DQ(l), o erro
relativo absoluto médio das estimativas com relagéo a carga medida € de 9,2%.
O gréfico da Figura 63 exibe a dispersédo dos resultados, a equacao da reta

ajustada aos pontos e o referido coeficiente de determinacéo.
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Figura 63 - Analise de desempenho — Resisténcia lateral - DQ(l).
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Fonte: A Autora (2016).

Quanto a reavaliacdo do método de Décourt & Quaresma que considera
a média dos valores de Nspr ao longo de todo o fuste, denominada DQ (ll), o
erro relativo absoluto médio é igual a 8,1%. O grafico da Figura 64 exibe a
disperséo dos resultados, a equacdo da reta ajustada aos pontos e o referido

coeficiente de determinacéo.

Figura 64 - Analise de desempenho — Resisténcia lateral - DQ(II).
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Fonte: A Autora (2016).

Da anélise do método de Aoki & Velloso, observa-se que a reavaliagdo
se mostra conservadora na estimativa da resisténcia lateral das trés estacas
(sinalizadas em vermelho no grafico da Figura 65) cujo Ngpr médio do fuste €
inferior a 10 golpes, o erro relativo absoluto médio dessas estimativas € igual a
52,7%. Para as demais estacas, o0 erro relativo absoluto meédio € igual a 12,9%.
O grafico da Figura 65 exibe a dispersdo dos resultados. Neste grafico, a
equacao da reta ajustada e o referido coeficiente de determinacdo
desconsideram os trés pontos sinalizados em vermelho. Foi considerado nas

estimativas F2 igual a 4,06.
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Figura 65 - Analise de desempenho — Resisténcia lateral - AV.
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Fonte: A Autora (2016).

Para todas as reavaliagbes, o ajuste de uma reta pelo método dos
minimos quadrados mostra que a correlacdo entre as variaveis € forte, visto
que o coeficiente de determinacdo € préximo da unidade, assim como 0O
coeficiente angular da reta. Dessa forma, ndo foi procedida a afericdo

estatistica para reducéo de disperséao.

5.7.2. Resisténcia de ponta

Apresenta-se neste item a analise de desempenho dos métodos
reavaliados com relacdo a estimativa da parcela de resisténcia de ponta.

A reavaliagdo do método de Alonso fornece um o erro relativo absoluto
médio de 6,0%. O grafico da Figura 66 exibe a dispersdo dos resultados, a

equacdao da reta ajustada aos pontos e o referido coeficiente de determinacéao.

Figura 66 - Analise de desempenho - Resisténcia de ponta - AL.
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Fonte: A Autora (2016).
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A reavaliacdo do método de Décourt & Quaresma fornece um erro
relativo absoluto médio de 4,6%. O grafico da Figura 67 exibe a dispersdo dos
resultados, a equacao da reta ajustada aos pontos e o referido coeficiente de

determinacao.

Figura 67 - Analise de desempenho - Resisténcia de ponta - DQ.
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A reavaliacdo do método de Aoki & Velloso na estimativa dessa parcela
de carga fornece um erro relativo absoluto médio de 7,0%. O gréfico da Figura
68 exibe a disperséo dos resultados, a equacao da reta ajustada aos pontos e
o referido coeficiente de determinagédo. Foram considerados nas estimativas os

valores médios de F1.

Figura 68 - Andlise de desempenho - Resisténcia de ponta - AV.
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Fonte: A Autora (2016).

Da mesma forma como foi identificado na avaliagdo dos meétodos
ajustados para estimativa da resisténcia por atrito lateral, o valor préximo a

unidade do coeficiente de determinagéo e do coeficiente angular da reta exime
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a necessidade de afericdo estatistica para reducao de dispersdo da estimativa

dessa parcela de carga pelos métodos reavaliados.
5.7.3. Carga de ruptura

Apresenta-se neste item a analise de desempenho dos métodos
reavaliados com relacdo a estimativa da carga de ruptura convencional das 14
estacas consideradas tanto no ajuste da resisténcia lateral quanto da
resisténcia de ponta.

A reavaliacdo do método de Alonso apresenta um erro relativo absoluto
meédio igual a 6,3%. O grafico da Figura 69 exibe a dispersdo dos resultados, a

equacao da reta ajustada aos pontos e o referido coeficiente de determinacao.

Figura 69 - Andlise de desempenho - Carga de ruptura - AL.
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Fonte: A Autora (2016).

O erro relativo absoluto médio das estimativas de DQ(l) é igual a 6,3%.
O grafico da Figura 70 exibe a dispersao dos resultados, a equacao da reta

ajustada aos pontos e o referido coeficiente de determinacéao.
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Figura 70 - Analise de desempenho - Carga de ruptura - DQ(I).
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Fonte: A Autora (2016).

O erro relativo absoluto médio das estimativas do método de DQ(ll) é
igual a 6,1%. O grafico da Figura 71 exibe a dispersdo dos resultados, a

equacdao da reta ajustada aos pontos e o referido coeficiente de determinacao.

Figura 71 - Analise de desempenho - Carga de ruptura - DQ(II).

3000
p
bl
y=1,0153x g /
2500

R*=0,933

2000

1500

1000 +——————< B~

DQ(Il) - Ajuste (kN)

500

0 T T T T T
0 500 1000 1500 2000 2500 3000

Método da Rigidez (kN)
Igualdade ~ -eeeeeeee -20% - = =+20%

Fonte: A Autora (2016).

Para o método de Aoki & Velloso, o erro relativo absoluto médio das
estimativas é igual a 10,1%. O grafico da Figura 72 exibe a dispersdo dos
resultados, a equacao da reta ajustada aos pontos e o referido coeficiente de

determinacgao.
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Figura 72 - Analise de desempenho - Carga de ruptura - AV.
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Fonte: A Autora (2016).

Semelhante ao que foi identificado na avaliacdo dos métodos ajustados
para a estimativa das parcelas de carga, julga-se desnecessario proceder a
afericdo estatistica para reducdo de dispersdo da estimativa da carga total

pelos métodos reavaliados.

5.8.CONSIDERACOES SOBRE A APLICACAO DOS METODOS
REAVALIADOS

Posto que a mobilizacdo da ponta em estacas hélice continua depende
da ocorréncia de grandes deformacgdes, sugere-se que a resisténcia de ponta
seja considerada ou ndo com base no recalque admissivel de projeto, se o
mesmo for superior ao necessario ao esgotamento do atrito lateral, essa
parcela pode ser considerada.

As estimativas da porcentagem de carga de ruptura convencional
referente ao atrito lateral e do recalque necessario ao esgotamento dessa
parcela de carga e inicio da mobilizacdo da ponta, apresentados nos itens 5.3.3
e 5.3.4, sao referéncias praticas que podem subsidiar essa tomada de deciséo.

As provas de carga, geralmente devido a limitagbes do sistema de
reagdo, ndo chegam a mobilizar efetivamente a resisténcia de ponta de modo a
ser possivel avalid-la. No banco de dados do presente trabalho, por exemplo,
das 104 provas de carga a compressao disponiveis, apenas 18 puderam ser
avaliadas com relagcédo a mobilizacdo da ponta. Conquanto, sugere-se que seja
procedida uma prova de carga para avaliagdo do desempenho da ponta no

caso dessa parcela ser relevante para a resisténcia total. Uma forma de
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identificacdo clara de que a ponta foi solicitada € a execucdo do grafico da
rigidez durante o ensaio.

O método da Rigidez (2008) € uma ferramenta interessante para
avaliacdo do comportamento carga-recalque e identificacdo clara das parcelas
de carga mobilizadas. No dominio da ponta, 0 comportamento de assintota
sub-horizontal é sintomético, no trecho horizontalizado o aumento da carga se
da a custa de grandes deslocamentos. Para a estaca E.O1, por exemplo, a
carga para um recalque igual a 10%D é 19% inferior a carga maxima de
ensaio. Enquanto o recalque referente a carga maxima de ensaio €
praticamente o dobro (18,4%D) de 10%D.

A mobilizacdo da ponta nos ensaios de prova de carga € importante
também para afericdo da sua qualidade, pois mesmo que os métodos sejam
reavaliados com base na consideracdo da carga de ruptura convencional, a
qual se julga coerente visto que o conceito de ruptura fisica para estacas
moldadas in loco ndo se aplica, o nivel de deformacédo sob essa carga €
intrinseco as condi¢cdes de qualidade da ponta, as quais ndo sdo embutidas
nas estimativas que levam em consideracdo os parametros geométricos de
projeto da estaca e a resisténcia do solo anterior a execu¢do da mesma.

Souza & Couso Jr (1997) analisaram oito estacas do tipo hélice continua
executadas em solos sedimentares e residuais da Grande Sao Paulo. As
estacas foram submetidas a prova de carga cujo recalque atingido foi suficiente
para mobilizar todo o atrito disponivel e iniciar a mobilizacdo da resisténcia de
ponta. Os autores relacionaram a rigidez do sistema na mobilizacdo da
resisténcia de ponta com a compacidade do terreno por meio do Ngpr. A
analise indicou que a resisténcia de ponta é mobilizada com baixa rigidez, ou
seja, grandes deslocamentos e ndo ha relacdo explicita entre rigidez e
compacidade do solo. Os autores inferem que tal rigidez depende muita mais
de caracteristicas executivas.

Para verificar essa relacéo para as estacas do presente trabalho, reuniu-
se em um grafico unico o trecho referente ao dominio da ponta do grafico da
rigidez de estacas cuja carga maxima de ensaio é proxima a 1600 kN, carga
para qual h& um nimero de estacas consideravel para uma avaliagdo.O gréafico

€ apresentado na Figura 73.
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Figura 73 - Grafico da rigidez - Dominio da ponta.
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Fonte: A Autora (2016).

As estacas E.O1 e E.19 possuem diametro igual a 500 mm, ja as estacas
E.08 e E.16, 400 mm. As estacas E.08 e E16 possuem solo arenoso na regiao
da ponta. A estaca E.19 possui solo argiloso na regiao da ponta. A estaca E.O1
possui ambos os tipos de solo na regido da ponta. O Nspr médio da regido da
ponta para as estacas E.O1, E.08, E.16 e E.19 é igual a 37, 37, 46 e 50,
respectivamente.

Observa-se que as curvas do dominio da ponta, como assegurado por
Décourt (2008), sao assintotas sub-horizontais. Ao final da curva, a diferenca
no valor de rigidez para uma mesma carga existe, pois os recalques referentes
a carga maxima de ensaio variam de 5,0 a 18,4%D entre as provas de carga.

Essa divergéncia é atribuida a resisténcia do solo, observada nos
valores de Nspr na regido da ponta, ao diametro das estacas e ao tipo de solo
na regido da ponta. Contudo, nota-se que nao ha relacdo explicita entre o
comportamento da curva e esses fatores. Adicionalmente, julga-se que a
condicdo estrutural da ponta da estaca e a interagdo estaca-solo, muito
influenciadas pelo processo executivo, sdo fatores preponderantes no
comportamento carga-recalque e, consequentemente, carga-rigidez.

Referente as condi¢cbes de ponta, Silva et al. (2015) destacam alguns
aspectos da execucdo da estaca hélice continua que podem comprometer sua
capacidade de ponta. Os autores discutem que a rigidez da ponta da estaca
pode ser reduzida em consequéncia do processo de escavagdo que deixa
detritos, solo solto ou fragmentos de rochas, que dependendo de sua

composicdo e quantidade, ndo sao incorporados ao concreto ou compactados
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(solos ndo saturados) durante a concretagem da estaca. Outro momento
vulneravel € na abertura da tampa do tubo de concretagem da estaca, para ser
possibilitada o helicoide é suspenso, muitas vezes, a uma cota superior a 30
cm da cota de assentamento da ponta da estaca. Os autores ressaltam que
dependendo das condicBes geoldgicas-geotécnicas, do tipo do solo e da
presenca de agua, pode ocorrer a contaminacdo da ponta da estaca pelo
desmoronamento do trecho ndo confinado do fuste da estaca, pela queda de
solo ou rocha escavado do trado ou helicoide e pela presenca de agua que
pode inundar total ou parcialmente esse espaco.

Como relatado na revisao bibliogréfica e identificado nas sondagens de
referéncia das estacas do conjunto de dados analisado, nos perfis geol6gico-
geotécnicos da Formacdo Guabirotuba a presenca de lentes granulares é
recorrente. Como identificado por Kormann (2002), as lentes granulares
favorecem a rapida infiltracdo de agua nas perfuracdes, comprometendo
principalmente a regido da ponta para onde, possivelmente, essa agua ira
escoar. Segundo o autor, o fraturamento do terreno caracteristico da Formacéao
Guabirotuba pode provocar a obstrucdo das perfuracdes e colocar em risco a
integridade de estacas escavadas. Acredita-se que este Ultimo relato néo
aconteca durante a execucao de estacas hélice continua devido a rapidez com
que ocorre. Quanto ao primeiro, acredita-se que possa ocorrer entre o0
processo de perfuracdo e de concretagem desse tipo de estaca.

Souza (2006) resume as possiveis condi¢cdes de contato concreto-solo
na regido da ponta considerando as caracteristicas do processo executivo
desse tipo de estaca. Segundo o autor, condi¢cdes favoraveis envolvem uma
pequena quantidade de material escavado e ndo removido, que proporciona
que a capacidade de ponta seja governada pelo solo natural. Caso o material
escavado e ndo removido seja de grande quantidade, ha possibilidade de a
concretagem promover uma mistura razoavelmente homogénea e o material
resultante pode apresentar resisténcia maior ou igual a do solo natural. Como
condi¢cdes desfavoraveis, o autor infere que se o material escavado e nao
removido for de grande quantidade e ndo ocorrer uma mistura homogénea, na
concretagem esse solo pode ser expulso para a periferia formando uma ponta
cbnica. Em consequéncia disso, a estaca apresenta um menor diametro na

regido da ponta, porém esta apoiada em solo natural. Se o concreto aplicado
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ficar sobreposto ao solo solto e ndo houver densificacao suficiente para que o
mesmo apresente resisténcia semelhante ao do solo natural, a rigidez nessa
regido é reduzida e recalques elevados serdo necessarios para a mobilizacédo
da ponta.

Devido as inimeras possibilidades de configuracdo da ponta de estacas
hélice continua em funcdo de seu processo executivo e das condi¢cdes
geoldgico-geotécnicas do perfil de solo, tomou-se a decisdo de ndo introduzir
um coeficiente de correcéo da resisténcia de ponta devido ao efeito de escala.

O efeito de escala observado e discutido no item 5.3.4 pode decorrer
tanto das caracteristicas dos solos da Formacdo Guabirotuba quanto do
processo executivo, que pode ter provocado alargamento ou reducdo da secéo
das estacas analisadas. A extracdo das estacas para verificacdo da secdo da
ponta possibilitaria a confirmacdo deste fato e, se necessario, um coeficiente
de correcgéo seria proposto.

Em concluséo, reitera-se a necessidade da execucao de prova de carga
que proporcione a mobilizagdo da ponta, no caso da possibilidade dessa
parcela ser solicitada. A mobilizagcdo da ponta na prova de carga neste caso €
importante para verificacdo da capacidade de carga e também dos recalques
gue podem revelar as condi¢cdes executivas da ponta.

5.9.VALIDACAO DOS METODOS REAVALIADOS

Por fim, procedeu-se a validacdo dos métodos reavaliados segundo as
recomendacdes da NBR 6122 (2010) para verificacdo do estado limite de
servi¢o e da seguinte recomendagédo para estacas escavadas: P,4, < 1,25P;.

Os métodos reavaliados foram aplicados a 103 estacas do banco de
dados disponivel. Desconsiderou-se a estaca E.18 e as estacas ensaiadas a
tracdo. A reavaliacdo do método de Décourt & Quaresma que considera 0 Ngpr
médio de todo o fuste no calculo do atrito lateral foi escolhida para validagéo.
Algumas estacas do banco de dados para afericho possuem solo
predominantemente siltoso com outras classificacbes secundarias e terciarias,
além de silte arenoso. Para todos os tipos de solo cuja classificacao principal €

“silte”, foram utilizados os coeficientes calibrados para silte arenoso.
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Para cada método reavaliado procedeu-se a verificacdo da relacéo entre
a carga admissivel e a parcela de carga lateral.

Para o método de Alonso a carga admissivel €, em média, igual a 0,76
vezes a resisténcia lateral com desvio padréo igual a 0,15. O método de
Décourt & Quaresma, por sua vez, apresenta essa relagdo entre cargas igual a,
em média, 0,79, o desvio padrédo € igual a 0,19. Para o método de Aoki &
Velloso a relagéo é igual a 0,84 com desvio padréo igual a 0,22.

A recomendacédo da NBR 6122 (2010) sobre essa relacdo entre cargas
para estacas escavadas € respeitada em 97% das estimavas do método de
Alonso, 92% das estimativas do método de Décourt & Quaresma e 94% das
estimativas do método de Aoki & Velloso.

Foi verificado que as estacas que apresentaram relacdo entre a carga
admissivel e o atrito lateral superior a 1,25 s@o estacas curtas (L/D < 15).
Adicionalmente se tratam de estacas de grande diametro (600 a 800 cm) com
ponta em solo competente. Nestes casos, a expressiva carga de ponta
contribui para que a carga admissivel seja consideravelmente superior a
resisténcia lateral. Outros casos em que essa relacdo ocorre, envolvem
estacas com Ngpr reduzido ao longo do fuste, sejam estacas curtas ou longas,
e ponta em solo competente, situacdes em que também se espera uma
contribuicéo inferior do atrito lateral.

De posse das estimativas da carga admissivel, na curva “carga versus
recalque” o referido recalque foi verificado. Para o método de Alonso, o
recalque referente a carga admissivel estimada corresponde a, em média,
0,50%D ou 2,4 mm, para 0 método de Décourt & Quaresma corresponde a
0,55%D ou 2,6 mm e para o método de Aoki & Velloso corresponde a 0,49%D
ou 2,3 mm. Valores situados entre os limites do recalque necessario ao
esgotamento do atrito, definido no estudo de transferéncia de carga. O maximo
valor de recalque referente a carga admissivel estimada pelos métodos de
Alonso, Décourt & Quaresma e Aoki & Velloso sdo iguais a 10 mm (2%D),
13 mm (3,3%D) e 8,7 mm (1,1%D), respectivamente. Os valores sao inferiores

aos 15 mm estipulados como limite.
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6. CONCLUSOES FINAIS E SUGESTOES PARA TRABALHOS FUTUROS

Apresenta-se neste item um resumo das principais conclusdes obtidas
com esta pesquisa e recomendacdes para trabalhos futuros.

Foi possivel avaliar a transferéncia de carga em estacas hélice continua
executadas em solos da Formacdo Guabirotuba tanto com base na prova de
carga instrumentada quanto nas provas de carga convencionais.

A interpretacdo da prova de carga instrumentada possibilitou a
discussdo sobre ruptura progressiva. A ocorréncia de strain-softening
constatada por meio do grafico “tensdo versus deformacao especifica” de
alguns trechos instrumentados, evidenciou a ocorréncia desse fenémeno.

O fator de redugao (Ry), sugerido por Randolph (1983), ndo se mostrou

representativo por considerar em sua formulacdo que a ruptura progressiva €
potencialmente favoravel a ocorrer em estacas longas, o que ndo € o caso da
estaca analisada. Contudo, julga-se necessario que um espac¢o amostral maior
de provas de carga instrumentadas seja avaliado para o entendimento da
ocorréncia desse fenbmeno e sua frequéncia, visto que muitas sdo as variaveis
inerentes ao solo, a geometria da estaca e ao carregamento imposto que
influenciam este comportamento, as quais podem ou ndo serem determinantes
do mesmo. Reforgca-se essa necessidade pela inexisténcia de registros sobre a
ocorréncia deste fenbmeno em fundacfes executadas na regido geotécnica em
discusséo, na literatura consultada até a data do presente estudo.

A interpretacdo das provas de carga convencionais possibilitou a
discusséo sobre outra peculiaridade das argilas da Formacao Guabirotuba: o
efeito de escala.

Observou-se que, possivelmente, o efeito de escala tenha afetado a
resisténcia de ponta das estacas avaliadas. Fato que ndo foi verificado no
ambito do atrito lateral. Contudo, cabe reconhecer que a verificacdo da
ocorréncia desse efeito € comprometida pela limitada quantidade de estacas
com diferentes didmetros e pela consideracdo do didmetro nominal nas
avaliagcbes. Sugere-se que essa mesma analise seja procedida considerando
estacas com diametros diversos e que as mesmas sejam extraidas para que

seja possivel conhecer o diametro exato do fuste e da ponta, pois 0 processo
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executivo e o perfil geoldgico-geotécnico podem proporcionar alargamentos
e/ou reducgoes.

A interpretacdo das provas de carga também foi base para a definicdo
de referéncias praticas que podem auxiliar na aplicacdo dos métodos
reavaliados. Resumindo:

- Conclui-se que o recalque necessario ao esgotamento do atrito lateral
é relaciondvel com o didmetro da estaca. Para o conjunto de dados avaliado, o
recalque necessario ao esgotamento do atrito lateral variou entre 0,2%D a
2,1%D, o valor médio € igual a 0,7%D.

- Observou-se que os valores de resisténcia lateral ndo apresentam
nitida dependéncia com relacédo ao tipo de solo do fuste. A variacdo se deve,
essencialmente, a resisténcia do solo (Ngpr).

- Os valores de resisténcia de ponta sdo diretamente influenciados pelo
tipo e resisténcia do solo nessa regiéo.

- As estacas avaliadas com ponta em argila apresentam em média 77%
de carga lateral, a variacdo é de 70 a 84%, e 23% de carga de ponta, 0s
valores situam-se entre 16 e 30%. As estacas com ponta em areia possuem
em meédia 50% da carga total resistida por atrito lateral, os valores situam-se
entre 46 e 57%. A ponta responde por 50% da carga total, os valores situam-se
entre 43 e 55%. As estacas que possuem tanto argila quanto areia na regido da
ponta apresentaram valores intermedirios.

- Sugere-se que a resisténcia de ponta seja considerada ou ndo com
base no recalque admissivel de projeto, se 0 mesmo for superior ao necessario
ao esgotamento do atrito lateral, essa parcela pode ser considerada. As
consideracdes resumidas nos paragrafos anteriores sao referéncias para essa
tomada de decisao.

- Sugere-se que seja procedida uma prova de carga para avaliacdo do
desempenho da ponta, caso essa parcela seja considerada. A execucdo da
prova de carga, neste caso, € importante para verificagdo da capacidade de
carga e também dos recalques que podem revelar as condi¢cdes executivas da
ponta. Uma forma de identificacdo clara de que a ponta foi solicitada € a
execucao do grafico da rigidez durante o ensaio.

O método da Rigidez (2008) se mostrou uma ferramenta competente

para interpretacdo das provas de carga quanto ao comportamento carga-
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recalque e identificacdo das parcelas de carga mobilizadas. No dominio da
ponta, 0 comportamento de assintota sub-horizontal evidencia que as estacas
hélice continua ndo apresentam ruptura fisica, de forma que a consideragéo da
carga de ruptura convencional, como proposto no presente trabalho, €&
adequada.

Quanto a avaliacdo do desempenho dos métodos de previsdo da
capacidade de carga de estacas para o conjunto de dados disponivel,
observou-se que:

- Com relacdo a estimativa da resisténcia lateral conclui-se que os
meétodos de AV (Método de Aoki & Velloso, 1975 com os valores de F1 e F2
definidos por Velloso & Lopes, 2002), AV-LB (Método de Aoki & Velloso, 1975
modificado por Laprovitera, 1988 com valores de F1 e F2 definidos por Velloso
& Lopes, 2002), AV-M (Método de Aoki & Velloso, 1975 modificado por
Monteiro, 1997), AL(1) (Método de Alonso, 2000 com a relacdo Ngpr-T proposta
para a Bacia Sedimentar Terciaria de S&do Paulo), AL(2) (Método de Alonso,
2000 com a relacdo Nspr-T proposta para a Formacgdo Guabirotuba), DQ(3)
(Método de Décourt & Quaresma, 1978 modificado por Décourt, 1996 com
valores de C reavaliados em 1986 para estacas escavadas com lama
bentonitica) e DQ(4) (Método de Décourt & Quaresma, 1978 modificado por
Décourt, 1996) apresentam acuracia superior aos demais métodos. O método
de KR (Método de Karez & Rocha, 2000) é o mais arrojado e os métodos de
DQ(1) (Método de Décourt & Quaresma, 1978) e DQ(2) (Método de Décourt &
Quaresma, 1978 com valores de C reavaliados em 1986 para estacas
escavadas com lama bentonitica) sdo os mais conservadores.

- Com relacdo a resisténcia de ponta concluiu-se que os métodos de
melhor desempenho séo os de AL(1) (Método de Alonso, 2000 com a relagéo
Ngpp-T proposta para a Bacia Sedimentar Terciaria de Sdo Paulo) e AL(2)
(Método de Alonso, 2000 com a relagdo Ngpr-T proposta para a Formagao
Guabirotuba). O método de KR (Método de Karez & Rocha, 2000) é o mais
arrojado e o método de DQ(3) (Método de Deécourt & Quaresma, 1978
modificado por Décourt, 1996 com valores de C reavaliados em 1986 para

estacas escavadas com lama bentonitica) € o mais conservador.
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- Com relacdo a carga de ruptura conclui-se que o método de AC
(Método de Antunes & Cabral, 1996), seguido dos métodos de AL(1) (Método
de Alonso, 2000 com a relacdo Ngpp-T proposta para a Bacia Sedimentar
Terciaria de Sao Paulo), AL(2) (Método de Alonso, 2000 com a relacado Ngpr-T
proposta para a Formacdo Guabirotuba) e DQ(4) (Método de Décourt &
Quaresma, 1978 modificado por Décourt, 1996) apresentam o melhor
desempenho. O método de KR (Método de Karez & Rocha, 2000) é o mais
arrojado e os métodos de GT (Método de Gotlieb et al., 2000) e DQ(3) (Método
de Décourt & Quaresma, 1978 modificado por Décourt, 1996 com valores de C
reavaliados em 1986 para estacas escavadas com lama bentonitica) os mais
conservadores.

Da andlise do desempenho dos métodos, verificou-se ser impraticavel
aplicar uma correcao linear no calculo das parcelas de resisténcia ou da carga
total, por conta da dispersao de desempenho dos mesmaos, principalmente, no
ambito da resisténcia de ponta e da carga total.

Com essa analise concluiu-se que o método de Alonso (2000) possui 0
melhor desempenho na previsao da capacidade de carga lateral, de ponta e de
ruptura para as estacas avaliadas e, portanto, foi um dos métodos reavaliados.

O Quadro 5 apresenta as equacbes de célculo da carga de ruptura,
resisténcia lateral e de ponta comuns ao método de Alonso (2000) e a
reavaliacdo desse método proposta no presente trabalho. O Quadro 6
apresenta a comparagcdo entre os coeficientes funcdo do solo e algumas
consideracdes do método proposto por Alonso (2000) e da reavaliacdo

proposta no presente trabalho.

Quadro 5 - Equacdes para o calculo da capacidade de carga - Método de

Alonso.
Carga de ruptura P,=P+P
Resisténcia de ponta P = fOLU-AL-rl comn=a,, f;€f;= %
Resisténcia lateral P, =Ap 1, COM 7, = By Tres,,

Fonte: A Autora.
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Quadro 6 - Comparacgao entre o método de Alonso (2000) e a reavaliacao
proposta no presente trabalho.

Alonso (2000) Reavaliacéo
a, | 0,65 kPa/kgf.m 0,53 kPa/kgf.m (ou valor entre 0,5 e
0,55 kPa/kgf.m)
Toar | Tmax = 1,13Nspr Tax = 0,69Nspr + 10,79 < 40 kgf.m
T rn, < 80 kPa N&o ha limitacao de r; (a limitagdo de Ty,4y
ja garante um valor méximo de r;)
Bar fgokisgi;?mpgﬁaa;?lltl: Tipo de solo Bas (kPa/kgf.m)
Argila 56
Argila siltosa 58
Argila siltosa pouco 64
arenosa
Argila silto-arenosa 70
Argila arenosa 72
Silte arenoso 175
Areia fina argilosa 130
Areia siltosa 200
Areia pouco argilosa 245
Tres | Tres = 0,98Nspr < 40 kgf.m Tyes = 0,54Ngpr + 9,07 < 35 kgf.m
Tresp | ¢ _ &)+t Média entre o valor de T
Tesp 2 correspondente a ponta da estaca, o
Média aritmética dos valores de Tres | imediatamente anterior e o imediatamente
compreendidos no trecho referente a posterior
8D da ponta para cima (Trfiil) e 3D da
ponta para baixo (T2))

Fonte: A Autora (2016).

Também foram reavaliados os métodos de Aoki & Velloso e de Décourt

& Quaresma, visto serem consagrados nacionalmente.

O Quadro 7 apresenta as equacdes de calculo da capacidade de carga

comuns ao método de Décourt & Quaresma (1978) modificado por Décourt
(1996) e a reavaliacdo desse método proposta no presente trabalho. O Quadro
8 apresenta a comparacao entre os coeficientes funcdo do solo e algumas
consideracdes do método proposto por Décourt & Quaresma (1978) modificado
por Décourt (1996) e da reavaliacédo proposta no presente trabalho.

Quadro 7 - Equacdes para o célculo da capacidade de carga - Método de
Décourt & Quaresma.

Carga de ruptura P, =P +Pp

Resisténcia de ponta P, =/>’DQ210-rl-U-AL

Resisténcia lateral Pp=apg 1, Apcommn, =C-Np

Fonte: A Autora (2016).
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Quadro 8 - Comparacao entre o método de Décourt & Quaresma (1978)
modificado por Décourt (1996) e a reavaliacdo proposta no presente
trabalho.

Décourt & Quaresma (1978)

modificado por Décourt (1996) Reavaliagdo

Limitacdo | 3 < Ngpr < 50 golpes Nspr < 50 golpes
T =241 " =——+281
3 5,08
N Média dos Ngpr ao longo do fuste, | Média dos Ngpr ao longo de todo o

sem levar em conta aqueles | fuste
utiizados para estimativa da
resisténcia de ponta

Boo Solo ﬂnq(l) Desconsiderado
Argilas 1,0
Solos
Residuais 1.0
Areias 1,0
" Para estacas hélice continua.
Np Média entre o valor de Nsyr | Média entre o valor de  Ngpr
correspondente a ponta da estaca, | correspondente a ponta da estaca, o
o0 imediatamente anterior e o0 | imediatamente anterior e o]
imediatamente posterior imediatamente posterior
“pe Solo apo"” Tipo de solo apoC
Argilas 0,30 Argila 43
Sglos ' 0.30 Argila siltosa 46
ReS|d.ua|s Argila siltosa pouco
M 'I:"‘;Erz;aZstacas r?éclgi(c)e continua arenosal Arglla silto- 49
: arenosa
¢ ] c c@ Argila arenosa 60
Tipo de Solo (kPa) (kPa) Silte arenoso 160
Argila 120 100 Areia (fina) argilosa 100
Silte ATQ.HOSO 200 140 Areia siltosa 150
(solo residual) Areia (pouco argilosa) 185

Silte Arenoso
(solo residual)
Areia 400 120
' Décourt & Quaresma (1978)
@ para estacas escavadas com
lama bentonitica (Décourt, 1986)

250 200

Fonte: A Autora (2016).

Da mesma forma, o Quadro 9 apresenta as equacdes para o calculo da
capacidade de carga comuns ao método de Aoki & Velloso (1975) e a
reavaliacdo desse metodo proposta no presente trabalho. No Quadro 10 é
apresentada a comparacdo entre os coeficientes funcdo do solo e algumas
consideracdes do método proposto por Aoki & Velloso (1975) e da reavaliacéo

proposta no presente trabalho.
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Quadro 9 - Equacdes para o célculo da capacidade de carga - Método de

Aoki & Velloso.
Carga de ruptura P,=P+P
A K _Tp, _ — 1.
Resisténcia de ponta Pp =—-Ap COM 7, = qcpnig = K Nopryore,
otaAnei —yIi.y. - . - -
Resisténcia lateral Py =% U-ALCOm 1 = Quy *depygyp = @av " K- Noprp, o,

Fonte: A Autora (2016).

Quadro 10 - Comparacao entre o método de Aoki & Velloso (1975) e a
reavaliacdo proposta no presente trabalho.

Aoki & Velloso (1975) Reavaliacao
Limitacdo | Nspr < 50 golpes Ngpr < 50 golpes
do Ngpr
Nsprfme Ngpr OU g, de cada camada individual | Ngpr OU g. de cada camada individual
OU Gy, de solo ao longo do fuste de solo ao longo do fuste
NspTppnia | Nspr OU gc 0 nivel da ponta Média entre o valor de Ngpr OU g,
ouq,,., correspondente a ponta da estaca, o
pome imediatamente anterior e 0
imediatamente posterior
ke (2917 A 0
Tipo de solo k(MPa)  a,y (%) Tipo de solo (Mllga) g;v)
Areia 1,00 1,4 _ ;
2 sl Areia 0,60 1,40
AArfé?aSSIitl?j_a 0.80 2,0 ©  Areia Siltosa 0,53 1,90
%) . .
argilosa 0,70 2,4 2 AreiaSilto- 053 2.40
Areia Argilosa 0,60 3,0 <] argilosa
Areia Argilo- & Areia Argilosa 0,53 3,00
siltosa 0.50 2.8 —  Areia Argilo-
siltosa 0,53 2,80
Silte 0,40 3,0 .
| - Silte Arenoso 0,50 3,00
Sl_te Arenoso 0,55 , Argila 0.25 550
Silte Areno- 0.45 28
argiloso ' ' 2 Argila Arenosa 0,44 3,20
. . q') . _
S|I_te Argll_oso 0,23 3,4 £ Argllg Areno 0.30 3.80
Silte Argilo- o siltosa
0,25 3,0 = ) .
arenoso Argila Siltosa 0,26 4,50
Argila 0,20 6,0 Ar;;rl(laartsslI;O- 033 4,10
Argila Arenosa 0,35 2,4
Arg|I§1 Areno- 0.30 28
siltosa
Argila Siltosa 0,22 4,0
Argila Silto- 0.33 3.0
arenosa
F1 2 (para estacas hélice continua, Tino T
introduzido por Velloso & Lopes, po de solo
2002) Argiloso 6,3
Arenoso 3.4
Silte arenoso 3,1
F2 4 (para estacas hélice continua, | 4,03 (ou valor entre 4,0 e 4,5)
introduzido por Velloso & Lopes,
2002)

Fonte: A Autora (2016).
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Na reavaliacdo dos métodos verificou-se que a distincdo dos
coeficientes por tipo de solo é indispensavel na estimativa da resisténcia de
ponta. Quanto aos coeficientes inerentes a estimativa da resisténcia lateral,
nao € necessario, como proposto na reavaliacdo dos métodos de Alonso e
Décourt & Quaresma, os quais ndo adotam essa premissa. Nao foi necessario
proceder a afericdo para reducéo de dispersao dos resultados da aplicacao dos
métodos aferidos, seja na estimativa da resisténcia lateral, de ponta ou total.

Tanto na andlise de transferéncia de carga quanto na reavaliacdo dos
meétodos, observou-se a limitacdo da sondagem SPT na caracterizacdo da
resisténcia de solos com Ngpr reduzido. Posto isso, admite-se que a sondagem
CPT seja 0 ensaio de campo mais apropriado, pois a presenca de solo de
baixa consisténcia, quando acontece no perfil de solo da Formacao
Guabirotuba, geralmente estd associada as camadas superficiais
intemperizadas, a partir das quais 0 Nspr cresce e alcanca elevados valores.
Dessa forma, seria necessario calibrar a relacdo q.—Nspr para que os métodos
reavaliados com base nos ensaios SPT possam ser utilizados ou proceder a
reavaliacdo dos métodos a partir de provas de carga em estacas com
sondagem CPT de referéncia. Adicionalmente, acredita-se que uma opg¢éao
viavel e, possivelmente, satisfatoria € a sondagem SPT-T. No presente trabalho
foram propostas relacbes T-Ngpr, porém as sondagens de referéncia das
estacas utilizadas nas reavaliacbes ndo possuem medicdo de torque, entdo a
sensibilidade do ensaio ndo pdde ser avaliada.

Também h& necessidade de calibrar os coeficientes funcdo do solo
referentes aos solos siltosos, pois um numero limitado de estacas do conjunto
de dados considerado nos ajustes apresentou apenas silte arenoso em seu
perfil.

Por fim, a validacdo dos métodos reavaliados segundo as
recomendacdes da NBR 6122 (2010) para verificacdo do estado limite de
servico mostrou que o recalque referente a carga admissivel estimada €, em
média, igual a 0,50%D ou 2,4 mm, para o método de Alonso, 0,55%D ou
2,6 mm para o método de Décourt & Quaresma e para o método de Aoki &
Velloso corresponde a 0,49%D ou 2,3 mm.

A recomendacdo da NBR 6122 (2010) sobre relagdo entre a carga

admissivel e a resisténcia lateral para estacas escavadas é respeitada em 97%
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das estimavas do método de Alonso, 92% das estimativas do método de
Décourt & Quaresma e 94% das estimativas do método de Aoki & Velloso,
considerando 103 estacas hélice continua executadas em solos da Formacao
Guabirotuba. Essa relacdo entre cargas €, em média, igual a 0,76 para o
meétodo de Alonso, 0,79 para o método de Décourt & Quaresma e 0,84 para o
método de Aoki & Velloso.

Como dUltima sugestdo, propde-se que os métodos reavaliados sejam
validados com base em um numero maior de estacas cuja prova de carga
tenha sido conduzida até recalques iguais ou superiores a 10%D, para que seja
possivel verificar, principalmente, as premissas sugeridas para a estimativa da
resisténcia de ponta.

Conclui-se que o comportamento de estacas hélice continua, dentro das
limitacbes dos dados disponiveis, foi devidamente discutido. Somado a
reavaliacdo dos métodos de previsdo da capacidade de carga de estacas,
proporcionaram a identificacdo de referéncias praticas para o dimensionamento
de estacas no solo em questdo e possibilitaram discussdes sobre importantes
peculiaridades das argilas da Formacao Guabirotuba, no ambito das fundacdes

profundas.
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APENDICE 1 - BANCO DE DADOS PARA AFERICAO
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A Tabela 22 e a Tabela 23 apresentam as caracteristicas geométricas
das 80 estacas hélice continua executadas em solos da Formacao
Guabirotuba, cuja prova de carga néo atingiu recalque maior ou igual a 5%D.
Também constam nestas tabelas o recalque méaximo e a carga maxima de
ensaio.

A Figura 74 e a Figura 75 explicitam que o perfil geométrico mais
frequente neste conjunto é caracterizado por estacas de 500 mm de diametro e
comprimento entre 10 e 18 m.

Figura 74 - Porcentagem de estacas com determinado diametro.

3%

Diametro (mm)

m300
W 350
m400
W 500
=600
m700
=800

Fonte: A Autora (2016).

Figura 75 - Porcentagem de estacas conforme comprimento definido em
intervalos.

Comprimento (m)

"6-8
H8-10
"10-12
H12-14
¥14-16
¥16-18
w1821

Fonte: A Autora (2016).
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No Municipio Diametro Comprimento Recalque Carga méxima de
(mm) (m) (mm) ensaio (kN)
1 Araucaria 500 12,50 13,33 1770
2 Curitiba 500 11,00 20,34 2424
3 Curitiba 600 10,50 12,36 2945
4 | SdoJosé dos 500 17,00 8,39 1976
Pinhais
5 | S0 Jose dos 500 17,00 12,29 1946
g | S80José dos 500 17,00 19,79 1770
Pinhais
7 Araucaria 350 11,50 5,12 749
8 Araucaria 400 12,00 13,15 2080
9 Araucaria 500 18,60 5,55 2080
10 Araucaria 500 12,90 5,22 2008
11 Araucaria 500 12,50 6,31 2012
12 Araucéria 600 13,80 4,87 2962
13 Araucaria 350 13,00 7,18 1254
14 Araucéria 350 12,28 4,13 1263
15 Araucaria 600 12,64 19,27 2158
16 Araucéria 400 11,44 3,51 1371
17 Araucéria 400 10,12 1,07 396
18 Araucaria 500 12,44 6,12 1988
19 Araucéria 600 15,32 6,29 3471
20 Araucaria 350 7,35 7,37 1200
21 Araucéria 400 17,00 3,99 882
22 Araucdaria 400 12,00 5,26 1320
23 Araucéria 400 12,00 3,72 1158
24 Araucéria 600 8,80 5,18 1729
25 Araucéria 400 7,20 2,06 625
26 Araucéria 400 18,00 2,70 812
27 Araucdria 300 12,85 8,27 660
28 Araucéria 400 13,85 4,33 881
29 Araucéria 350 16,56 10,13 1486
30 Araucdria 500 14,32 19,35 2942
31 Araucéria 500 20,56 13,15 3007
32 Araucdria 350 15,52 14,13 1496
33 Araucaria 350 11,00 6,22 911
34 Araucdria 400 9,00 10,14 1681
35 Araucdria 500 12,90 10,42 2728
36 Araucaria 350 9,80 8,22 2284
37 Araucdaria 500 14,80 8,98 2794
38 Araucaria 350 10,35 14,24 1383
39 Araucdria 500 12,25 23,79 1994
40 Araucéria 350 9,90 14,11 1342
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Tabela 23 - Banco de dados para afericao - Continuacgao.

No Municipio Diametro Comprimento Recalque Carga méxima de
(mm) (m) (mm) ensaio (kN)
41 Araucaria 500 13,10 15,25 2783
42 Araucaria 500 10,80 22,26 1958
43 Curitiba 400 14,00 8,63 905
44 Curitiba 700 12,30 16,16 3709
45 Curitiba 700 15,70 9,50 3500
46 Curitiba 700 14,70 14,20 3504
47 Curitiba 800 14,20 14,85 4116
48 Curitiba 700 18,70 8,42 3115
49 Curitiba 600 18,00 10,54 2795
50 Curitiba 600 20,00 4,13 2839
51 Curitiba 500 19,55 5,16 1503
52 Curitiba 350 17,00 3,44 799
53 Araucaria 300 14,70 4,54 527
54 Araucéria 500 12,00 5,04 1486
55 Araucaria 500 12,00 6,53 1783
56 Araucéria 400 17,00 7,40 1411
57 Araucéria 500 13,55 13,17 2194
5g | S0 J0s€ dos 500 20,03 4,78 580
59 Araucaria 500 13,77 6,41 1513
60 Araucéria 500 13,88 14,39 1773
61 Araucaria 500 17,52 14,68 1750
62 Araucéria 700 12,35 2,30 2057
63 Curitiba 500 17,00 5,89 1603
64 Araucéria 500 12,50 10,18 1995
65 Araucéria 500 12,70 5,15 2005
66 Curitiba 500 11,90 4,59 1652
67 Araucéria 500 13,97 7,34 1761
68 Araucaria 500 13,80 5,52 1765
69 Araucéria 500 14,05 17,74 1769
70 Araucaria 500 14,30 7,25 1764
71 Araucaria 400 6,00 8,37 810
72 Curitiba 600 11,12 25,80 3476
73 Curitiba 800 18,00 8,73 2676
74 | Sa0Jose dos 400 13,45 4,27 813
Pinhais
75 Curitiba 300 16,22 1,98 500
76 Curitiba 300 15,85 3,67 601
77| S80José dos 600 19,60 4,46 2405
Pinhais
7g | SaoJose dos 300 18,00 8,33 622
Pinhais
79 Curitiba 350 6,00 9,38 1378
80 Curitiba 350 7,00 13,29 980
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APENDICE 2 — RESULTADO DA APLICACAO DOS METODOS DE
PREVISAO DA CAPACIDADE DE CARGA DE ESTACAS
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O resultado da aplicacdo dos métodos para cada estaca da Tabela 12 e

da Tabela 13 é apresentado nos graficos a seguir. A carga de ruptura é

discretizada em resisténcia lateral e por ponta, exceto para o método de

Vorcaro & Velloso (2000), o qual ndo faz distincao clara entre as parcelas de

carga.

Os métodos de previsdo da capacidade de carga de estacas e suas

variagdes sdo listados a seguir, assim como as respectivas siglas.

1)
2)
3)
4)
5)

6)

7)

8)

9)

AV: Método de Aoki & Velloso (1975) com os valores de F1 e F2 definidos
por Velloso & Lopes (2002);

AV-AL: Método de Aoki & Velloso (1975) com valores de k e a,, propostos
por Alonso (1980) e de F1 e F2 definidos por Velloso & Lopes (2002);
AV-LB: Método de Aoki & Velloso (1975) modificado por Laprovitera (1988)
com valores de F1 e F2 definidos por Velloso & Lopes (2002);

AV-M: Método de Aoki & Velloso (1975) modificado por Monteiro (1997);

DQ (1): Método de Décourt & Quaresma (1978);

DQ (2): Método de Décourt & Quaresma (1978) com valores de C
reavaliados em 1986 para estacas escavadas com lama bentonitica;

DQ (3): Método de Décourt & Quaresma (1978) modificado por Décourt
(1996) com valores de C reavaliados em 1986 para estacas escavadas com
lama bentonitica;

DQ (4): Método de Décourt & Quaresma (1978) modificado por Décourt
(1996);

AL (1): Método de Alonso (2000), com a relacdo Nspr-T proposta para a

Bacia Sedimentar Terciaria de Sao Paulo;

10) AL (2): Método de Alonso (2000), com a relacdo Ngpr-T proposta para a

Formacéo Guabirotuba,

11) AC: Método de Antunes & Cabral (1996);
12) GT: Método de Gotlieb et al. (2000);

13) KR: Método de Karez & Rocha (2000);
14) VV: Método de Vorcaro & Velloso (2000).
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APENDICE 3 — RESULTADO DA INTERPRETACAO DAS PROVAS DE
CARGA
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Apresenta-se neste item o resultado da interpretacdo das provas de
carga pelo método da Rigidez (2008) para separacdo das cargas lateral e de
ponta e estimativa da carga de ruptura convencional para um deslocamento
igual a 10%D e da carga de ruptura extrapolada. Apresenta-se também, o
resultado da interpretacdo das provas de carga pelo método de Van der Veen

(1953) e pelo critério de Terzaghi (1943) para estimativa da carga de ruptura.
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APENDICE 4 - GRAFICOS DE DI§PERSAO — ANALISE DE DESEMPENHO
DOS METODOS DE PREVISAO DA CAPACIDADE DE CARGA DE
ESTACAS
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Os graficos de dispersao que relacionam a resisténcia lateral, de ponta e

carga de ruptura medida com a calculada por cada método séo apresentados a

sequir.

Os métodos de previsdo da capacidade de carga de estacas e suas

variacfes sao listados a seguir, assim como as respectivas siglas.

1)
2)
3)
4)
5)

6)

7

8)

9)

AV: Método de Aoki & Velloso (1975) com os valores de F1 e F2 definidos
por Velloso & Lopes (2002);

AV-AL: Método de Aoki & Velloso (1975) com valores de k e a,, propostos
por Alonso (1980) e de F1 e F2 definidos por Velloso & Lopes (2002);
AV-LB: Método de Aoki & Velloso (1975) modificado por Laprovitera (1988)
com valores de F1 e F2 definidos por Velloso & Lopes (2002);

AV-M: Método de Aoki & Velloso (1975) modificado por Monteiro (1997);

DQ (1): Método de Décourt & Quaresma (1978);

DQ (2): Método de Décourt & Quaresma (1978) com valores de C
reavaliados em 1986 para estacas escavadas com lama bentonitica;

DQ (3): Método de Décourt & Quaresma (1978) modificado por Décourt
(1996) com valores de C reavaliados em 1986 para estacas escavadas com
lama bentonitica;

DQ (4): Método de Décourt & Quaresma (1978) modificado por Décourt
(1996);

AL (1): Método de Alonso (2000), com a relacdo Nspr-T proposta para a

Bacia Sedimentar Terciaria de Sao Paulo;

10) AL (2): Método de Alonso (2000), com a relacdo Ngpp-T proposta para a

Formacao Guabirotuba;

11) AC: Método de Antunes & Cabral (1996);
12) GT: Método de Gotlieb et al. (2000);

13) KR: Método de Karez & Rocha (2000);
14) VV: Método de Vorcaro & Velloso (2000).
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ANEXO 1 - CURVAS “CARGA VERSUS RECALQUE”
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Estaca E.02
N.A.|Profun. (m)l Classificagao das amostras de solo N2 | Nspt
0,50 aterro de argila siltosa, pouco arenosa, com caliga, variegada, média| 1 | 4
2,90 argila, pouco arenosa, marrom com veios cinza, mole 2 5
3| 17
4,80 idem, cinza com veios amarelos, rija 4| 19
5,50
5,95 argila siltosa, arenosa, cinza com veios amarelos dura 5| 17
6 | 19
argila siltosa, pouco arenosa, cinza com veios amarelos, dura ; 23
9,00 9| 25
10| 17
11,00 argila siltosa, arenosa, cinza, rijaadura 11| 21
12,90 argilaarenosa, siltosa, cinza, dura 12| 36
13| 39
14| 46
15,45 argila siltosa, arenosa, verde, dura 15| 48
limite da sondagem 16 | 47
Estaca E.O3
N.A.|Profun. (m)| Classificacao das amostras de solo N2| Nspt
0,25 argila arenosa, marrom 1 14
2 15
3 9
argila siltosa, média arijacinza 4 10
51 5 9
6 12
7,20 7 34
8,80 areia grossa siltosa, caulinitica, compacta a muita compacta, cinza 8 42
9 33
argila siltosa, pouco arenosa, dura, cinza esverdeado 1(1) 22
12,45 12 34
limite da sondagem
Estaca E.04
N.A.|Profun. (m) | Classificagao das amostras de solo N2 [Nspt
0,2 1] 25
argila siltosa cinza 2|31
3( 35
4 ( 50
areia siltosa cinza 51 50

limite da sondagem
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Estaca E.05
N.A. |Profun. (m) | Classificagdo das amostras de solo N2 [Nspt
aterro de argila arenosa, muito mole, marrom e cinza escura L2
2,00 2| 3
3,00 idem, mole, marrom 3 0
4,00 4,00 idem, muito mole, cinza e marrom 41 0
5,35 idem, marrom e cinza 5 4
passagem de aterro para argila arenosa, mole, marrom e cinza 6| 4
7,00 7
8 6
idem, média
9,00 9| 9
10,00 idem, com pedregulhos finos, rija, cinza clara 10| 12
idem, com pedregulhos finos e médios, dura 11} 21
12,00 12| 21
13| 21
idem, siltosa, rija, cinza 14| 17
15,00 15| 15
16,00 idem, dura 16| 20
17,00 idem, rija 17| 19
18,00 idem, dura 18| 21
19(33/15
. 201(33/15
idem, arenosa
21|23/15
22,03 22|15/71
limite da sondagem




236

Estaca E.06
N.A.|Profun. (m) | Classificagdo das amostras de solo N2 |Nspt
0,30 camada vegetal 1] 5
2,00 argila arenosa, mole, marrom e vermelha 2| 6
2,40 idem, média
3,00 silte, arenoso, com mica, marrom e rosa 3 7
4,00 idem, sem mica, pouco compacto, rosa e amarelo 4|1 9
5,00 idem, mediamente compacto, rosa e cinza 5| 8
6,00 . 6 9
idem, pouco compacto, rosa
7| 10
8,7 8,00 idem, mediamente compacto 8| 8
9,00 idem, pouco compacto 9| 7
10,00 idem, roxo e rosa 10| 9
11,00 idem, mediamente compacto 11| 9
12,00 idem, rosa e amarelo 12| 10
13,00 idem, amarelo 13| 8
14,00 idem, pouco compacto, amarelo e rosa 14| 9
idem, com mica, mediamente compacto, cinza e amarelo 15 17
16,00 16| 20
idem, sem mica, compacto 17123
18,00 18| 39
19| 40
idem, muito compacto, cinza 20| 40
21,00 21 39
22,33 idem, cinza e amarelo 22| 40

limite da sondagem
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Estaca E.07
N.A.|Profun. (m) | Classificacdo das amostras de solo N2 |Nspt
0,50 areia fina, siltosa 1] 12
argila siltosa, com pouco pedregulho disperso na matriz, rija, cinza
2,00 claro e cinza amarelado 2 (49/25
areia média argilosa, compacta a muito compacta, cinza claro e cinza
amarelado 3| %
4,00 4| 23
5,00 5| 31
argila siltosa com éxido de ferro e/ou manganés, dura, cinza claro e 6 (39/20
preto 7| 42
8,00 8| -
areia fina a média siltosa, com graos de quartzo e feldspato, muito 9 [35/25
9,00 compacta, cinza
10,00  areia grossa mal selecionada siltosa, com pedregulhos e graos de 10| -
11| -
areia média a grossa siltosa, mal selecionada, com graos de quartzo e 12\ -
feldspato, muito compacta, cinza claro 13150/25
14 |50/25
15,00 15| -
areia média a grossa siltosa, mal selecionada, com graos de quartzoe | 16| -
17,00 feldspato, muito compacta, cinza claro 17| -
silte argiloso, duro, cinza esverdeado 181 -
19,00 19 |55/25
20| -
argila siltosa com 6xido de ferro e/ou manganés e carbonato, dura, 211 -
cinza escuro 22| -
23] -
24,00 24| -
25( -
silte arenoso fino, com graos de feldspato e quartzo, muito 26| -
compacto, cinza claro 27| -
28,00 28| -
argila siltosa com carbonato e pouco pedregulho, dura, cinzaclaroe |29| -
30,98  branco 30| -

limite da sondagem
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Estaca E.08
N.A. [Profun. (m) | Classificagdo das amostras de solo N2 | Nspt
0,17 0,84 argila siltosa com matéria organica e detritos vegetais, preta 1 5
2,00 mole 5| 14
3| 13
4,05 marrom avermelhado escuro 4 3
5,00 mole 5 6
6 8
argila siltosa, média arija, cinza clara 71 11
8| 12
9| 16
10,58 10| 12
areia média pouco argilosa, compacta a muito compacta, cinzacom | 11| 32
12,00 pedregulhos centimétricos de quartzo 12| 37
13|33/15
areia média pouco argilosa, compacta a muito compacta, cinza 14|30/10
15,12 15|30/12
limite da sondagem
Estaca E.09
N.A. [Profun. (m) | Classificagdo das amostras de solo N2 | Nspt
0,17 0,84 argila siltosa com matéria organica e detritos vegetais, preta 1 5
2,00 mole 5| 14
3| 13
4,05 marrom avermelhado escuro 4 3
5,00 mole 5 6
6 8
argila siltosa, média arija, cinza clara 71 11
8| 12
9| 16
10,58 10| 12
areia média pouco argilosa, compacta a muito compacta, cinzacom | 11| 32
12,00 pedregulhos centimétricos de quartzo 12| 37
13|33/15
areia média pouco argilosa, compacta a muito compacta, cinza 14130/10
15,12 15|30/12
limite da sondagem
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Estaca E.10
N.A. (Profun. (m) | Classificagdo das amostras de solo N2 | Nspt
0,55 argila siltosa, marrom escuro 1| 13
2,55 argila siltosa, pouco arenosa, rija a dura, cinza > | 26
- Ly . . 3| 32
areia fina a média siltosa, pouco argilosa, compacta, cinza 2l 2
5,00 5( 23
6| 26
argila siltosa, dura, marrom claro 71 27
8,40 8| 37
9| 42
areia fina siltosa, muito compacta, cinza esverdeado claro média a grossa| 10| 52
11,48 11,00 11|30/15
areia fina siltosa, muito compacta, cinza esverdeado claro 12)33/15
13,65 13|34/15
argila siltosa, dura, cinza esverdeado claro 141 44
15,45 15| 48
limite da sondagem
EstacaE.11
N.A. (Profun. (m) | Classificagdo das amostras de solo N2 | Nspt
0,40 silte arenoso, com detritos vegetais, marrom escuro 1] 2/35
2 [2/40
3,60 cinza e marrom 3 r6/28
argila siltosa, mole a média 4 '2/35
54 5 6
6,00 vlt.armelho escuro 6l 11
6,40 rija
. I .. . 71 17
argila arenosa (areia fina), rija a dura, cinza e vermelho
8,70 8| 22
9| 29
10| 30
areia média e grossa, pouco argilosa, com fragmentos de quartzo, 11| 31
compacta a muito compacta, variegada 12| 32
13(38/15
14,05 14
14,70 argila arenosa (areia fina), dura, cinza 45
15,30 areia fina e média pouco argilosa, muito compacta, cinza 15|31/15

limite da sondagem




240

Estaca E.12
N.A.|Profun. (m) | Classificagdo das amostras de solo N2 | Nspt
0,6 argila siltosa, pouco arenosa, com detritos vegetais, mole, marrom | 1 2
2,00 escuro 2 5
3,00 variegada 3 6
r
o ‘g 4 [ 3/25
argila siltosa, mole a média, marrom amarelado r /
514/22
6,30 pouco arenosa, cinza 6| 23
- - . . . . 71 26
8,90 areia fina a média, argilosa, dura, cinza e cinza esbranquicado | 7
. .o . 9| 26
argila arenosa (areia fina), dura, cinza
10,20 10| 52
areia média argilosa, com pedregulhos centimétricos de quartzo, 1! sa
11,75 muito compacta, cinza
S . 12| 28
argila siltosa, pouco arenosa, dura, cinza
13,10 13|30/10
14130/12
g . . . 15| 30/9
areia fina, pouco argilosa, muito compacta, cinza amarelado
16| 30/7
17,15 17|35/15
limite da sondagem
EstacaE.13
N.A. |Profun. (m) | Classificagao das amostras de solo N2 | Nspt
0,40 argila arenosa, marrom escuro 1 4
2,00 mole variegada 2 7
o .. 3 8
média arija o
. argila siltosa 41 11
variegada
5,00 5| 15
rijaadura, cinza 6| 16
7,40 esverdeado 7| 42
. . . 8| 45
areia grossa, siltosa, com fragmentos de quartzo, muito 9| ss5
10,00 esbranquicado 10| a7
11,45 . T . . . 11| 49
areia média siltosa, pouco argilosa, muito compacta, cinza 1| s3
esbranquicado
13,00 13| 56
argila siltosa, pouco caulinitica, dura, cinza esverdeado 14140/15
15,13 15(40/13

limite da sondagem
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Estaca E.14
N.A. |Profun. (m) | Classificagao das amostras de solo N2 | Nspt
1,60 1,00 aterro de calica 1 7
2,00 aterro de argila siltosa, média, cinza escura , .
2,45 idem, arenosa, marrom e amarela
passagem de aterro para argila arenosa, com materiais organicos, 3 2
4,00 muito mole, preta 4 3
5,00 silte pouco arenoso, fofo, cinza esverdeado 5| 4
6| 2
idem, arenoso 7 4
8,00 8| 12
9,00 idem, mediamente compacto 9| 21
11,00 idem, compacto, verde amarelado 1(1) 32
13,00 idem, verde g g;
14| 30
idem, verde amarelado 15| 21
16,00 16| 26
17,00 idem, verde e amarelo 17| 35
18,00 idem, verde 18| 47
19| -
idem, compacto 20 -
21| -
22,15 22| -
limite da sondagem
Estaca E.15
N.A. |Profun. (m) | Classificagao das amostras de solo N2 | Nspt
0,75 argila siltosa, com detritos vegetais, variegada 1| 14
2,00 pouco arenosa 2| 14
argila siltosa, rija a dura, cinza 3| 22
41 16
5,80 5| 20
6| 38
71 30
8| 32
areia média, pouco argilosa, compacta a muita compacta, variegada | 9 | 40
10,80 10| 46
11(30/15
12,90 12(38/15
13| 35
argila arenosa (areia fina), dura, cinza 14|31/15
15,30 15(37/15

limite da sondagem
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EstacaE.16

N.A. [Profun. (m) | Classificagdo das amostras de solo N2 | Nspt
0,20 argila siltosa, com detritos vegetais, variegada 1 8
2| 10
3 12
argila siltosa, média arija, cinza 4| 18
5,21 5| 20
6,50 6| 22
7,60 argila arenosa (areia média), dura, cinza 7| 24
8| 27
areia média e grossa pouco argilosa, compacta a muito compacta, 9| 31
variegada 10| 44
11,75 11| 46
areia média e grossa pouco argilosa, compacta a muito compacta, 12 |58/22
13,85  variegada, com pedregulhos de quartzo 13|60/20
areia média e grossa pouco argilosa, compacta a muito compacta, 14|50/04
15,07  cinza, com pedregulhos de quartzo 15|50/07
limite da sondagem
Estaca E.17
N.A. [Profun. (m) | Classificagdo das amostras de solo N2 | Nspt
0,30 camada vegetal 1| 16
2,2 2| 13
argila siltosa, rija a dura, cinza 3| 14
4| 16
5,45 51 19
argila arenosa, dura, cinza 61 20
7,90 71 20
argila siltosa, rijaadura, cinza i
9,60 9| 19
10| 30
argila arenosa, dura, cinza 11(18/10
12,10 12| -
limite da sondagem
Estaca E.18
N.A.|Profun. (m) | Classificagao das amostras de solo N2 [Nspt
1,35 pavimento 1 6
argila preta, mole 212
3,62 3,60 31 2
silte marrom claro com veios cinzas e amarelos,média 419
5,50 51 23
6,80 argila siltosa cinza, rija 6| 19
8,40 argila cinza com veios pretos, dura Z; gg
argila cinza, dura I 36
10,00 10| 37

limite da sondagem
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EstacaE.19
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limite da sondagem
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Estaca E.21
N.A.|Profun. (m) | Classificagcao das amostras de solo N2 | Nspt
0,45 camada vegetal 1 5
2,45 aterro de silte arenoso, pouco compacto, cor marrom 2 5
2,56 3 7
aterro de argila siltosa, média, cor amarelada 4 7
5,00 5 5
6,00 idem, mole 6 4
7 4
idem, cor roxa
8 4
9,00 9| 11
10| 13
. .. . 11| 16
idem, rija, corcinza
12| 10
13| 13
14( 15
15,00 15 20
16| 20
idem, dura 1721
18 24
19,00 19| 24
20( 25
idem, cor marrom
21] 30
22,00 22 (35/15
. . 23140/20
idem arenosa, cor cinza
24,00 24| 37
idem, siltosa 25(31/15
26,30 26(29/15

limite da sondagem
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Estaca E.22
N.A. |Profun. (m) | Classificagdo das amostras de solo N2 [ Nspt
0,30 pavimento 1 6
1,15 aterro de silte arenoso, pouco compacto, cor marrom
2,00 2,00 aterro de argila arenosa, média, cor marrom 2 7
. . . 3 9
idem, siltosa, corcinza
4,00 4 5
. 5 5
idem, mole
6,00 6 6
7,00 idem, média 7 4
idem, mole, cor amarelada 8 >
9,00 9 6
10,00 idem, média 10( 9
11,00 idem, cor cinza 11| 17
12| 17
13| 15
idem, rija 14| 18
15| 17
16| 19
17,00 17| 18
. 18| 19
idem, cor marrom
19,00 19| 20
20,00 idem, dura 20 26
. . 211 29
idem, cor cinza
22,00 22| 34
23(25/15
idem, arenosa 24132/15
25,00 25| 39
idem, siltosa 261 46
27,40 27| 45
limite da sondagem
Estaca E.23
N.A. |Profun. (m) | Classificagdo das amostras de solo N2 | Nspt
0,30 camada vegetal 1] 12
2,00 2| 16
S .. . 3| 16
argila siltosa, rija a dura, cinza
4| 25
5,00 5| 27
6,90 argila arenosa, dura, cinza 6| 26
7| 30
argila siltosa, dura, cinza 8| 31
9,45 91| 35

limite da sondagem
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Estaca E.24
N.A. |Profun. (m) Classificagdo das amostras de solo N2 | Nspt
0,45 argila siltosa, pouco arenosa, marrom escura, média 11 7
1,48 idem, com pedregulhos, vermelha, média 2| 10
2,60 argila siltosa, pouco arenosa, cinza com veios marrons, mole 3|1 5
idem, amarela com veios cinzas, média arija 41 u
5,00 4,80 51 10
6,00 idem, marrom, rija 6| 12
71 18
idem, marrom e cinza, rijaa dura 8|24
9| 26
9,70 10| 26
11] 29
12| 32
idem, cinza e marrom com veios pretos, dura 13| 41
14| 47
15,45 15| 51

limite da sondagem




247

ANEXO 3 — SONDAGENS SPT-T
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SPTT-01
N.A. [Profun. (m)| Classificagao das amostras de solo Nspt Tmax Tres
1,64 1,00 argila siltosa, marrom escuro 1 2/40 8 4
2,70 argila siltosa, muito mole a mole, cinza e marrom 2 4 8 6
amarelado 3 6 18 12
4,00 argila arenosa fina, média, cinza amarelado 4 5/34 6 4
5,00 argila arenosa, dina, mole, cinza e preto 5 17 20 18
6 24 24 20
argila siltosa, rija a dura, cinza esverdeado / 25 24 22
8 21 20 20
9,80 9 21/31 18 16
10 38/25 36 32
areia média argilosa, compedregulhos dispersos, 11 37 30 26
compacto a muito compacto, cinza claro 12 37 32 26
esverdeado 13 36/25 34 30
14,45 14 - 48 44
argila siltosa com areia e concentragdo de 6xido de
15,50 ferro e/ou manganés, dura, cinza e preto 15 ) 42 38
16 - 48 46
argila siltosa com concentragdo de carbonato, dura, 7 ) 42 40
cinza e branco 18 ) 46 42
19 - 40 38
20,28 20 - a4 36
limite da sondagem
SPTT-02
N.A. [Profun. (m)| Classificagdo das amostras de solo Ne Nspt Tmax Tres
argila siltosa, média a rija, marrom avermelhado e ! / 14 10
1,9 2 11 20 18
marrom escuro
3,00 3 22 28 28
4,00 argila siltosa, dura, marrom escuro 4 24 14 12
argila siltosa, muito mole a dura, marrom 5 2 2 2
6,00 acinzentado 6 5 12 12
argila siltosa mole a média, cinza e marrom 7 8 14 12
8,00 avermelhado 8 9 12 10
9,00 silte argiloso, médio, cinza 9 18 14 12
areia fina siltosa, com poucos pedregulhos, 10 37 32 30
11,00 medianamente compacta a compacta, cinza 11 37 26 24
12,00 areia média argilosa, compacta, cinza amarelado 12 35 32 30
areia média argilosa, com grdos de quartzo e 13 50/25 40 30
14,00 feldspato, muito compacta, cinza amarelado 14 20 14 12
15,00 argila siltosa, dura, cinza e marrom avermelhado 15 23 20 16
16 25 24 16
argila siltosa, dura, cinza esverdeado 17 50/25 38 24
18,00 18 52/25 36 24
argila siltosa com carbonato, dura, cinza e branco 19 55/23 40 32
20,37 20 55/22 42 32

limite da sondagem
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SPTT-03
N.A. [Profun. (m)| Classificagdo das amostras de solo Nspt Tmax Tres
1,00 argila siltosa com pedregulhos, marrom 1 7 12 10
argila siltosa, com pouca areia grossa dispersa em 2 10 14 10
3,00 sua matriz, média, marrom escuro 3 7 12 12
38 argila siltosa, média, marrom avermelhado 4 5/32 10 6
,50 5 3/33 6 4
argila siltosa com raizes dispersa em sua matriz,
6,00 mole, marrom escuro a preto 6 6 8 6
7 13 12 10
I - o 8 15 18 16
argila siltosa, média arija, cinza
9 17 22 20
10,00 10 17 24 20
areia média a grossa, argilosa com graos de quartzo 11 33 30 22
e feldspato, mediamente compacta a compacta,
. . 12 - 38 30
12,00 cinza claro e cinza amarelado
areia média a grossa siltosa com pedregulhos,
. . 13 - 40 32
13,00 muito compacta, cinza claro
silte argiloso com pedregulhos e concentragdo de 14 - 40 32
oxido de ferro e/ou manganés, duro, cinza e preto
X 15 50 42 34
16,00 areia fina siltosa, muito compacta, cinza amarelado 16 42 42 34
argila siltosa com concentragdo de 6xido de ferro 17 52 44 36
18,00 e/ou manganés, dura, cinza e preto 18 55/25 42 32
argila siltosa com concentragdo de carbonato e 19 50 42 34
20,40 6xido de ferro e/ou manganés, dura, cinza e 20 56/25 46 34
limite da sondagem
SPTT-04
N.A. |Profun. (m)l Classificagdo das amostras de solo N2 Nspt Tmax Tres
0,5 S e . 1 3/32 10 10
argila siltosa com pouca areia fina dispersa em sua
matriz, mole a média, variegada 2 6 12 12
3,00 3 5 10 10
argila siltosa, mole a média, cinza e cinza 4 10 12 10
5,00 amarelado 5 12 14 12
silte argiloso com areia fina dispersa em sua 6 13
"~" matriz, rija, cinza 22 18
7,80 argila siltosa, rija, cinza 7 16 24 20
areia média a grossa argilosa, cimposta por graos 8 26 28 20
9,30 de quartzo e feldspato, compacta, cinza
areia média a grossa argilosa, com quartzo felspato 9 27 )8 2
e pedregulhos dispersos na matriz, compacta a
9,80 muito compacta, cinza
10 48 32 24
areia média argilosa, muito compacta, cinza 11 - 38 28
12,00 12 - 38 26
areia grossa a média argilosa, com quartzo,
13,80 feldspato e pedregulhos finos dispersos em sua 13 - 36 28
matriz muito compacta, cinza clara
14 50/25 36 28
15 51/25 38 26
areia fina argilosa, muito compacta, cinza 16 42 38 26
17 50/25 40 30
18,00 — - - - 18 41 40 32
18,15 areia fina a média argilosa com pedregulhos, muito
argila siltosa, dura, cinza esverdeada 19 47/23 42 32
20,36 20 47/21 42 34

limite da sondagem
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SPTT-05

N.A. [Profun. (m)| Classificagdo das amostras de solo N Nspt Tmax Tres
0,50 areia finasiltosa 1 12 12 10
arglléj\ 5|I.t.osa,. com pouco Pedregulho disperso na 5 49/25 40 36
2,00 matriz, rija, cinza claro e cinza amarelado
areia média argilosa, compacta a muito compacta, 3 35 35 22
4,00 cinza claro e cinza amarelado 4 23 18 14
5,00 5 31 20 16
argila siltosa com 6xido de ferro e/ou manganés, 6 39/20 42 35
dura, cinza claro e preto 7 42 42 30
8,00 8 - 46 36
areia fina a média siltosa, com grdos de quartzo e
feldspato, muito compacta, cinza claro 9 35/25 46 32
areia grossa mal selecionada siltosa, com
pedregulhos e graos de quartzo e feldspato, muito 10 - 42 36
10,00 compacta, cinza
11 - 46 38
areia média a grossa siltosa, mal selecionada, com 12 - 40 36
graos de quartzo e feldspato, muito compacta, 13 50/25 38 32
cinzaclaro 14 50/25 40 34
15,00 15 - 42 30
areia média a fina siltosa, com grdos de quartzo e 16 - 44 32
17,00 feldspato, muito compacta, cinza claro 17 - 46 30
silte argiloso, duro, cinza esverdeado 18 ) 42 32
19,00 19 55/25 40 30
20 - 42 30
argila siltosa com 6xido de ferro e/ou manganés e 21 ) 4 32
carbonato, dura, cinza escuro 2 ) 42 32
23 - a4 32
24,00 24 - 42 30
25 - 46 32
silte arenoso fino, com grdos de feldspato e 26 - 44 32
quartzo, muito compacto, cinza claro 27 - 44 32
28,00 28 - 40 30
argila siltosa com carbonato e pouco pedregulho, 29 - 42 30
30,98 dura, cinza claro e branco 30 - 44 30

limite da sondagem
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SPTT-06
N.A. [Profun. (m)| Classificagdo das amostras de solo N2 Nspt Tmax Tres
argila siltosa com pedregulhos dispersos, marrom 1 1
1,00 amarelado 20 18
2,00 argila siltosa com areia fina disperso em sua 2 21 34 30
3,00 argilasiltosa, dura, cinza 3 32 40 32
3,50 areia média argilosa com graos de quartzo e 4 16 26 22
5,50 feldspato anguloso, compacta, cinza 5 17 28 22
6 17 26 16
argila siltosa, rija, cinza 7 19 26 16
8,00 8 17 30 28
argila siltosa com areia fina dispersa em sua matriz 9 18 32 28
e concentragio de 6xido e/ou manganés, rija, cinza 10 38
10,00 e preto 40 32
11 42 40 32
areia média a grossa argilosa com graos de quartzo 12 - 42 34
e feldspato compacta a amuito compacta 13 - 42 34
14,70 14 - 46 34
15 26 30 22
16 43/25 40 30
argila siltosa, dura, cinza esverdeado 17 39 40 32
18 55/27 42 32
19,00 19 51/25 44 34
argila siltosa com concentragdo de carbonato e
oxido de ferro e/ou manganés, dura, cinza 20 57/25 44 34
20,40 esverdeado e cinza claro
limite da sondagem
SPTT-07
N.A. [Profun. (m)| Classificagao das amostras de solo N Nspt Tmax Tres
0,40 argila siltosa com pedregulhos, marrom 1 9 14 14
2,18 argila siltosa com raizes dispersa em sua matriz, 2 10 14 12
3,00 média, marrom escuro 3 7 10 8
argila siltosa com pouca areia fina a média dispersa 4 9 14 12
5,00 em sua matriz, média, variegada 5 11 20 20
6 13 22 20
argila siltosa, rija, cinza 7 14 28 24
8,00 8 23 38 28
areia média a grosa siltosa, com grdos de quartzo e
. 9 21 38 20
9,30 feldspato, compacta, variegada
R . . 10 20 36 20
argila siltosa, rija a dura, cinza esverdeado
11,00 11 14 24 20
12,80 argila siltosa com pouco pedregulho, rija, cinza 12 17 26 16
areia fina siltosa com graos de quartzo e feldspato, 13 i 38 2%
13,50 muito compacta, cinza esverdeado
14 22 28 22
argila siltosa, dura, cinza 15 25 26 20
16,00 16 29 30 24
17 38 44 32
argila siltosa com carbonato, dura, cinza e branco 18 45 40 32
19 50 44 36
20,40 20 52/25 44 36

limite da sondagem
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SPTT-08
N.A. [Profun. (m)| Classificagao das amostras de solo N¢ Nspt Tmax Tres
1,00 argila siltosa, cinza avermelhado 1 8 16 14
argila siltosa com raizaes dispersas em sua matriz, 2 7/32 14 12
3,50 média, marrom escuro e marrom avermelhado 3 10 16 14
3,87 4,00 argila siltosa, média, variegada 4 11 18 16
argila siltosa com restos vegetais dispersos em sua 5 5/33 6 4
6,00 matriz, rija a dura, marrom escuro 6 7 8 6
7,00 argila siltosa, média, marrom acinzentado 7 18 28 24
8,70 argila siltosa, dura, cinza 8 22 30 26
areia média a grossa argilosa, com graos de quartzo 9 41/21 40 36
10,53 e feldspato, muito compacta, cinza claro 10 - 46 42
g . . 11 31 34 28
areia fina argilosa, compacta a muito compacta,
cinza claro 12 34 36 32
13,80 13 41/25 38 34
14,70 argila arenosa fina, dura, cinza 14 23 28 24
areia fina argilosa, compacta a amuito comapcta, 15 27 30 26
16,50 cinza e cinza amarelado 16 - 48 44
17,80 areia fina a média argilosa, muito compacta, cinza 17 - 46 42
argila siltosa com concentragdo de carbonato, dura, 18 ) 48 42
cinza e branco acinzentado 19 ) a4 40
20,35 20 34/20 40 38
limite da sondagem
SPTT-09
N.A. [Profun. (m)| Classificagdo das amostras de solo N Nspt Tmax Tres
1,00 argila siltosa com pedregulhos 1 10 20 18
1,70 argila arenosa fina, média, cinza claro 2 12 20 16
3 13 24 18
3,7 argila siltosa, rija, cinza 4 12 26 18
5,00 5 26 30 22
6,00 areia fina argilosa, compacta, cinza claro 6 24 28 24
7,00 argila siltosa, dura, cinza 7 36 32 26
areia média a grossa argilosa, com pedregulhos,
8,70 grdos de quartzo e feldspato, compacta, cinza claro 8 3 34 28
9 30 28 24
. - . . ~ 10 37 30 22
areia média a fina argilosa com grdos de quartzo e
feldspato, compacta a uito compacta, cinza claro 1 a3 32 24
12 47 36 28
13,00 13 42/23 34 24
areia média a fina siltosa com concentragdo de 14 40/20 31 2
oxido de ferro e/ou manganés, muito compacta,
15,00 cinza e preto 15 - 40 30
areia média a fina siltosa, muito compacta, cinza 16 - 40 30
17,60 esverdeado 17 - 42 32
argila siltosa com concentragdo de carbonato e 18 - 42 32
oxido de ferro e/ou manganés, dura, cinza e 19 - a4 34
20,25 branco 20 - 44 34

limite da sondagem
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SPTT-10
N.A. [Profun. (m)| Classificagdo das amostras de solo N2 Nspt Tmax Tres
0,40 argila siltosa com pedrregulhos, marrom 1 9 20 18
2,00 argila siltosa, média, cinza e marrom amarelado 2 7 20 16
3,5 3 11 22 14
argila siltosa, média arija, cinza esverdeado 4 12 24 16
5 11 24 18
6,50 6 14 22 16
7 25 30 22
silte argiloso com areia fina, duro, cinza 8 26 32 28
9,00 9 50/25 40 32
areia média a grossa, com grdos de quartzo e
feldspato e concentragdo de 6xido de ferro e/ou 10 30 40 30
10,00 manganés, muito compacta, variegada
11,00 areia fina a média argilosa, compacta, cinza 11 26 36 30
12 27 38 32
argila siltosa, dura, cinza esverdeado 13 24 38 32
14,00 14 - 40 34
areia média argilosa, muito compacta, cinza 15 - 42 32
16,65 esverdeado 16 - 42 30
17 53/25 44 34
argila siltosa, dura, cinza esverdeado 18 50/25 42 32
19 41 46 34
20,00 20 52 46 34
limite da sondagem
SPTT-11
N.A. [Profun. (m)| Classificagdo das amostras de solo Nspt Tmax Tres
0,5 1,00 silte argiloso, com restos vegetais, marrom escuro 1 6 14 12
2,00 argila siltosa, média, cinza claro 2 7 16 14
3 17 22 20
A . . 4 16 20 18
argila siltosa com pouca areia fina dispersa em sua
) . " . 5 8/32 14 10
matriz, média arija, variegada
6 8 12 10
7,00 7 6/33 10 8
8 6 10 8
argila siltosa, mole a média, marrom acinzentado 9 5/34 8 6
10,00 10 5 8 6
11,65 argila arenosa fina, mole a média, cinza 11 6 10 6
. : . 12 43 36 30
silte arenoso fino, compacto a muito compacto,
. 13 34 30 26
cinza esverdeado
14,00 14 - 48 42
15,00 argila siltosa, dura, variegada 15 - 46 42
silte arenoso fino, com concentragdo de carbonato,
16,00 muito compacto, cinza claro 16 - 46 40
17 - 40 36
argila siltosa, com concentragdo de carbonato, 18 37 32 26
dura, cinza e branco 19 33 30 28
20,45 20 37 32 28

limite da sondagem
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SPTT-12
N.A. [Profun. (m)| Classificagao das amostras de solo N¢ Nspt Tmax Tres
1,00 argila siltosa com raizes dispersas em sua matriz, 1 10 16 14
1,66 L , . . 2 8 14 12
argila siltosa com raizes dispersas em sua matriz,
. 3 13 22 18
variegada
. 4 14 22 20
5,00 argila siltosa, rija, marrom escura 5 11 18 16
6 12 22 20
argila siltosarija, variegada 7 12 20 18
8,00 8 11 22 20
argila siltosa com restos vegetais dispersos em sua 9 6 8 6
10,00 matriz, média arija, variegada 10 5/33 6 4
argila siltosa com restos vegetais dispersos em sua 1 1
11,00 matriz, mole, marrom escura preta 20 18
arg|lzfa 5|I.t.osa com restos vegetais dispersos em sua 12 5/32
12,00 matriz, rija, marrom 6 4
argila siltosa com pouca areia média dispersa em
13,00 . . 13 5
sua matriz, mole, cinza 8 6
14,00 argila siltosa mole, marrom acinzentada 14 9 14 10
L 0 L 15 9 14 12
argila siltosa, média arija, cinza
16,55 16 14 26 24
17 20 30 28
silte argiloso, duro, cinza e verde acinzentado 18 20 34 30
19 25 36 28
20,45 20 22 34 28
limite da sondagem
SPTT-13
N.A. [Profun. (m)| Classificagao das amostras de solo Nspt Tmax Tres
1 8 16 16
L . . . 2 7 16 16
argila siltosa, média, variegada a cinza escura
3 7 18 16
4,00 4 15 26 24
4,30 5 9 18 18
6 6 16 16
argila siltosa, mole arija, variegada 7 7/32 18 16
8 5 16 14
9,00 9 6 16 16
10,00 argila siltosa, média, preta 10 6/32 14 12
11 6/35 14 14
argila siltosa, mole a média, marrom amarelada 12 5/32 16 14
13,00 13 4/32 10 8
. . 14 4 10 8
argila arenosa, mole, cinza amarelada
15,00 15 11 18 16
16 22 30 20
argila arenosa, rija a dura, cinza amarelada 17 17 16 12
18,00 18 20 20 14
L 19 24 28 20
argila siltosa, dura, verde
20,45 20 34 34 24

limite da sondagem
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SPTT-14
N.A. [Profun. (m)| Classificagao das amostras de solo N¢ Nspt Tmax Tres
0,60 argila siltosa com raizes, marrom avermelhada 1 5 12 8
2,00 argila siltosa, mole, variegada 2 5 10 6
2,78 3 8 16 14
- . . . 4 10 20 16
argila siltosa, mole a média, variegada a cinza b
5 5/33 8 6
6,00 6 5 12 8
7,00 argila arenosa com granulos de quartzo, mole, 7 4 10 6
8 6 12 10
9 8/33 14 10
10 9 16 12
argila siltosa, mole arija, marrom escura 11 12/32 18 14
12 5 10 8
13 6 12 8
14,00 14 6 8 6
15 8 8 6
16 16 24 18
argila arenosa, média a dura, marrom a cinza 17 19 26 20
18 21 28 22
19,00 19 18/32 26 18
silte argiloso com minerais micaceos, estruturas
20,48 liticas preservados, rija, cinza amarelado 20 14/33 - -
limite da sondagem
SPTT-15
N.A. [Profun. (m)| Classificagdo das amostras de solo Nspt Tmax Tres
0,75 0,80 argila siltosa, cinza escuro a preto 1 4 12 12
A e " 2 10 14 12
argila siltosa com pouca areia fina, mle a média,
. 3 4 10 10
variegada
. 4 2 10 8
L . L 5 5 14 10
argila siltosa, muito mole arija, cinza claro
] 6 12 16 12
7 16 18 14
. - . . 8 22 32 26
areia média argilosa, mediamente compacta a
. . 9 45/06 40 32
muito compacta, cinza esverdeado
10 53/08 38 30
11,00 11 34 34 26
argila siltosa, dura, cinza esverdeado 12 a1 36 28
13,50 13 44/06 38 28
14,70 areia fina siltosa, muito compacta, cinza 14 25/10 40 30
15 28 36 30
argila siltosa, dura, cinza esverdeado 16 28 38 28
17,00 17 42 40 32
18,00 areia fina siltosa, muito compacta, cinza 18 47 40 34
argila siltosa, dura, cinza esverdeado 19 a8 42 36
20,45 20 55 a4 36

limite da sondagem
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SPTT-16
N.A. [Profun. (m)| Classificagao das amostras de solo N¢ Nspt Tmax Tres
1 12 30 20
argila siltosa rija, marrom acinzentado e cinza 2 14 32 22
3,00 3 5 12 8
argila siltosa com poucos graos de areia média, 4 r 6/32 10 10
5,00 mole, marrom 5 [ s5/32 12 10
6,00 argila arenosa, mole, variegada 6 10 14 12
7 22 22 16
areia argilosa com pedregulhos, compacta, 8 25 26 18
variegada 9 29 28 20
10,00 10 24 34 24
11,00 areia média argilosa, compacta, cinza claro 11 30 32 22
. . . . 12 40 36 24
areia média argilosa, compacta, cinza amarelado
13,00 13 55/25 38 26
14,00 areia média argilosa, com pedregulhos dispersos 14 39 32 22
14,70 areia média argilosa com pedregulhos, compacta, 15 33 34 24
. . . . 16 - 38 28
areia média argilosa, compacta a muito compacta,
. 17 - 40 32
cinza claro
18,00 18 - 40 34
silte argiloso cm concentragdo de carbonato e 19 - 42 36
20,30 6xido de ferro e/ou manganés, duro, cinza e 20 - 46 36
limite da sondagem
SPTT-17
N.A. [Profun. (m)| Classificagao das amostras de solo Nspt Tmax Tres
L . 1 6 12 10
argila siltosa, média, marrom amarelada a
variegada 2 / 16 16
3 3 8 14 12
4,00 4,00 argila siltosa, média, cinza 4 8 16 14
5 28 22 20
argila arenosa, média a dura, cinza amarelada 6 35 26 22
7,00 7 18 24 20
8,00 argila siltosa, rija, cinza clara 8 32 26 22
9 42 28 24
10 50/27 32 26
11 35 38 34
argila arenosa, dura, cinza amarelada 12 50/25 38 36
13 - 40 34
14 43 38 32
15,00 15 46 40 34
16 45 38 32
17 39 40 34
argila siltosa, dura, cinza clara a acinza esverdeada 18 42 36 30
19 72/27 38 36
20,30 20 - a4 38

limite da sondagem
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SPTT-18
N.A. [Profun. (m)| Classificagdo das amostras de solo Nspt Tmax Tres
1 27 40 40
2 32 40 38
3 32 38 38
4 38 44 42
5 - 30 28
argila siltosa cinza 6 - 34 26
7 22 26 22
8,75 8 28 32 28
9 32 32 28
10 31 40 36
11,00 11 37 36 28
12,00 argila siltosa cinza, presenga de areia 12 - 34 32
13 - 36 30
argilasiltosa cinza 14 - 36 28
15,00 15 - 44 38
limite da sondagem
SPTT-02 - 19
N.A. [Profun. (m)| Classificagao das amostras de solo Nspt Tmax Tres
1 16 24 24
2 22 28 24
argila siltosa cinza 3 33 42 36
4 27 40 34
5,00 5 - 30 28
6,00 areia siltosa cinza 6 - 60 48

limite da sondagem




