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RESUMO

Os métodos de escolha do tipo de fundagdo avaliam além das cargas
envolvidas, os parametros do solo, as condi¢gdes do terreno, os equipamentos
disponiveis e a pratica local. Os solos residuais de basalto sdo predominantes na
regido Oeste do Parana, onde apresenta-se como um dos maiores derrames
basalticos que formaram a Bacia do Parana. Uma das principais caracteristicas € o
alto teor de argila que estes solos apresentam devido a degradagéo do feldspato o
qual contribui a apresentar uma coesao significativa. Além da coesao significativa, os
solos da regido caracterizam-se por apresentar um lengol freatico profundo, o que
permite a execugao de tubuldes a céu aberto. Um problema corriqueiro na execug¢ao
de tubuldées em solos residuais de basalto é a sua estratigrafia variada, com a
presenca de insercdes moles, sendo que essas insercdes podem impossibilitar a
execucgao de tubuldes devido ao custo e tempo de encamisamento, ou pelo alcance
do bulbo de tensées na camada mole. Este trabalho tem como objetivo avaliar a
alternativa de execugdo de uma base intermediaria no fuste do tubuldo com a
finalidade de mobilizar as cargas laterais com o intuito de reduzir o bulbo de tensdes.
Para avaliar a solugdo foram executados dois tipos de tubuldo com 6 metros de
profundidade, sendo um com base somente na ponta e outro com base na ponta e no
meio do fuste. Os tubuldes foram submetidos a provas de carga estaticas, com o
monitoramento das tensdes na base por meio de placas de pressao elétricas, com o
monitoramento do atrito lateral por meio de extensémetros de resisténcia elétrica
imersos ao longo do fuste e verificacdo dos deslocamentos verticais com relégios
comparadores no topo do tubuldo. As investigacdes foram formadas por sondagens
SPT, SPT-T e ensaios de prova de carga em placa. Os resultados das provas de carga
foram comparados com os métodos de estimativa da capacidade de carga em funcgéo
dos paréametros obtidos do solo por meio de investigagdes geotécnicas. O modelo de
Terzaghi (1943) e a extrapolagao das provas de carga apresentaram o menor desvio
entre o estimado e o obtido nas provas de carga. As provas de carga indicaram um
aumento da capacidade de carga com o uso da base intermediaria de
aproximadamente 26%, sendo que a mobilizagdo da ponta ocorreu apés a
mobilizagao do atrito lateral. A carga na ponta no momento de ruptura suportou cerca
de 60,5% da carga aplica no tubuldo com base simples, enquanto o tubulao com base
dupla apresentou 28,6% na ponta e 46,2% da carga no solo confinado entre as bases.

Palavras-chave: Prova de carga estatica. Recalque. Base intermediaria.



ABSTRACT

The methods of choosing the type of foundation evaluate beyond the loads
involved, soil parameters, terrain conditions, available equipment, and local practice.
Basalt residual soils are predominant in western Parana, where it is one of the largest
basaltic spills that formed the Parana Basin. One of the main characteristics is the high
clay content of these soils due to the degradation of feldspar which contributes to a
significant cohesion. In addition to significant cohesion, the region's soils are
characterized by a deep-water table, which allows for the operation of pillars in open
caissons. A common problem in the execution of caissons in basalt residual soils is
their varied stratigraphy, with the presence of soft inserts, and these insertions may
make it impossible to carry out caissons due to the cost and time of jacking, or the
reach of the stress bulb in the soft layer. The objective of this work is to evaluate the
alternative of the execution of an intermediate base in the pipe shaft with the purpose
of mobilizing the lateral loads in order to reduce the stress bulb. To evaluate the
solution, two types of 6-meter deep caissons were made, one based on the tip only
and the other based on the tip and middle of the shaft. The caissons were subjected
to static load tests, monitoring the base stresses by means of electric pressure plates,
monitoring the lateral friction by means of electric resistance strain gauges immersed
along the shaft and checking vertical displacements with clocks comparators at the top
of the caisson. The investigations were formed by SPT, SPT-T surveys, and plate load
tests. The load test results were compared with the load capacity estimation methods
as a function of the parameters obtained from the soil through geotechnical
investigations. Terzaghi's (1943) model and the extrapolation of the load tests
presented the smallest deviation between the estimated and the one obtained in the
load tests. The load tests indicated an increase of the load capacity with the use of the
intermediate base of approximately 26%, and the tip mobilization occurred after the
lateral friction mobilization. The tip load at the moment of rupture supported about
60.5% of the load applied to the single base pipe, while the double base pipe had
28.6% at the tip and 46.2% of the ground load confined between the bases.

Key-words: Static load test. Settlement. Intermediate-base.
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1 INTRODUGAO

A escolha da alternativa mais adequada como solucdo de fundagao
corresponde a analise técnica e econdmica de cada caso. Dentre os dados analisados
para tomada dessa decisao, sob esses dois aspectos, as informacdes mais relevantes
séo o tipo de subsolo, a grandeza das cargas e o0s equipamentos disponiveis para
execucao de fundagdes. O tubuldo como solugcado de fundagdes apresenta-se como
uma ferramenta eficaz e versatil no suporte de altas cargas, em subsolos variados e
com pouca exigéncia de equipamentos complexos. A execugdo de tubuldo pode
ocorrer com presenga ou ndo de lengol freatico, em meio com solo mole ou rigido,
dependendo da técnica de revestimento adequada para garantir a estabilidade do
fuste. A maior exigéncia desse tipo de fundagao € o apoio da sua base alargada sobre
solo rigido, que suporte as tensdes exigidas sem provocar deformacgdes excessivas.

Os solos residuais de basalto apresentam estratigrafia variada, com a
presenca de insercoes moles. Essas insergdes, ou veios de solo mole (baixa
competéncia), podem dificultar ou até tornar economicamente inviavel a solugéo do
tipo tubuldo, dependendo da profundidade necessaria e do revestimento solicitado. A
possibilidade de transmissdo direta de cargas ao longo do fuste promove o
encurtamento do tubuldo, bem como a redugao da base da ponta, ja que o atrito lateral
ao longo do fuste de tubuldes é desprezado. A redugédo da base da ponta acarreta a
reducao da profundidade do bulbo de tensdes, possibilitando reduzir o deslocamento

vertical do elemento de fundagao ocasionado por camada de solo mole subsequente.
1.1 PROBLEMA DA PESQUISA

Entre os fatores que influenciam na escolha da solucao de fundagdes estéo o
tipo de solo, o nivel freatico, as cargas envolvidas e as técnicas construtivas e os
equipamentos regionais. De acordo com Albiero e Cintra (2011) a pratica usual é
desconsiderar o atrito lateral e o peso préprio do tubuldo, sendo considerado que o
atrito € anulado pelo peso do tubuldo.

Segundo a NBR 6122 (ABNT, 2010) o dimensionamento do tubuldo deve
ocorrer de forma similar ao dimensionamento de sapatas, porém se o atrito lateral for
considerado, deve ser desprezado um comprimento igual ao didmetro da base logo

acima do inicio do alargamento. Os métodos tedricos para o dimensionamento de



fundacoes diretas levam em consideracao os critérios de ruptura dos solos e como
esses critérios abordam a superficie de cisalhamento formada na ruptura.

Solos residuais basalticos apresentam perfil estratigrafico variado, com
camadas rijas e moles alternadas, devido ao processo geoldgico de derramamento de
lava e intemperismo na formagao do solo. A execugao de tubuldo em solo residual
basaltico esbarra na profundidade do bulbo de tensées que pode alcangar as camadas
moles compressiveis, apesar da base estar apoiada sobre solo firme. A alternativa
atual para a solucado da estabilidade de elementos de fundacdo é a execugao de
tubuldo com maior profundidade, a execugao de mais de um tubuldo ou a substituicao
por fundacgao indireta. A redugao do tamanho da base promove uma maior seguranga
na execugao, pois a altura do tubuldo é reduzida, garantindo a estabilidade do solo
durante a escavacado. A utilizagdo de base intermediaria para o aumento da
capacidade de carga do tubuldo permitiria a redugcdo da base de ponta e
consequentemente da profundidade de seu bulbo de tensdes.

Tendo em vista o exposto, este trabalho aborda o seguinte problema: Qual é a
influéncia do atrito lateral do tubuldo convencional e do tubuldo com base
intermediaria? E possivel considerar o atrito lateral dos tubuldes executados em solo
residual basaltico no seu dimensionamento ou os recalques necessarios para a

mobilizagao impossibilitam a consideragao?

1.2 OBJETIVOS

Este trabalho tem como objetivo geral a verificagcdo do comportamento de
tubuldo com base dupla (base de ponta e intermediaria), em fungao da capacidade de
carga e a sua relagdo com o atrito lateral promovido pelo fuste.

Os objetivos especificos deste trabalho sao:

o Determinar a distribuigcdo de carga ao longo do fuste do tubuldo por meio
da interpretacao de dados de instrumentacao das cargas presentes a cada metro, bem
como de células de pressao instaladas na base do tubuldo, com o intuito de obter a
influéncia da base intermediaria na mobilizacao do atrito lateral.

o Avaliar por meio dos métodos empiricos, semiempiricos e tedricos
disponiveis na literatura a previsibilidade da capacidade de carga do tubuldo de base

simples em comparagcdo com o tubuldo de base dupla, bem como do recalque em



funcao das cargas aplicadas em prova de carga e de parametros obtidos em ensaio
de campo e de laboratério.
° Verificar o comportamento de tubuldes a céu aberto em solo residual

basaltico.

1.3 JUSTIFICATIVA

O uso racional dos insumos na construgao civil reflete diretamente no custo
da edificacdo. A técnica de execugcao dos elementos de uma edificacdo influencia
diretamente no custo e na velocidade de execucao. O elemento de fundagao do tipo
tubuldo apresenta-se como uma solugao viavel tecnicamente e economicamente para
edificacdes verticais. A sua execugao em solo residual basaltico é limitada pela
presenca de camadas compressiveis ao alcance dos bulbos de tensdo, sendo
necessaria a reducao do tamanho da base alargada na ponta do elemento. O aumento
da capacidade de carga de tubuldo por meio da execug¢ao de uma base intermediaria
pode reduzir a dimensao da base da ponta, bem como o numero de elementos para
suportar as cargas da edificacdo. Tanto a reducao da base da ponta como a reducao
do numero de elementos resultariam em acréscimo de desempenho da fundagao em

relagdo ao método tradicional, com possivel redu¢ao dos volumes de escavacao.

1.3.1 Justificativa econdbmica

O aumento da capacidade de carga do tubuldao reduz o numero de elementos
de fundacao na execucao de edificagcdes, com consequente redu¢ao nos custos de
producao na construcao civil. O custo da etapa de execucgdo de fundacéo equivale a
aproximadamente 7% do custo total da obra (MATTOS, 2006). O estudo realizado por
Araujo e Moreira (2016), indica que a solugdo do tipo tubuldo é, em média,
aproximadamente 42% mais econdmica do que a execugao de sapata. De acordo com
esses dados, a redugao do custo de execugao de tubuldo, bem como a viabilidade de
execucao de tubuldao em solo com perfil heterogéneo, pode refletir em economia de
aproximadamente 3,5% do custo total da obra.

A FIGURA 1 ilustra o valor da moeda, sob o aspecto do poder de compra, por
meio do indice IPC-FIPE e do CUB-PR. O CUB (custo unitario basico da construcao



civil) expressa o custo médio da construgao civil, enquanto o IPC (indice de pregos ao

consumidor) expressa o custo médio de vida.

FIGURA 1 — VALOR DA MOEDA x CUSTO DE VIDA E CUSTO DE HABITAGAO
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Nota-se que na ultima década o poder de compra médio, como indicado pelo
IPC, sofreu uma reducao de 43%, enquanto o poder de compra de uma habitagcao
sofreu uma redugao de 52%, como indica o CUB-PR. A variagédo do custo de vida em
relacdo ao custo de habitacdo, indica um substancial aumento dos custos de
construgdo. O custo basico do metro quadrado no Parana passou de R$ 672,94 em
margo de 2007 para R$ 1.394,13 em margo de 2017, ou seja, um aumento de 107,17%
no custo da construgédo. O desenvolvimento de técnicas construtivas que reduzam o
custo das fundagdes, apesar de representar uma parcela de 7% da construcao, pode

aumentar o poder de compra de uma habitagao.
1.3.2 Justificativa social

Com a redugdo no custo da fundagado, logo ocorre a maior viabilidade
econdmica de empreendimentos verticalizados, com a maior oferta de unidades

habitacionais.



No que tange ao direito social de todo cidadao, considerando as garantias

constitucionais, o direito a habitagao & explicitamente ignorado, tendo em vista que o

déficit habitacional atualmente no Brasil € de aproximadamente 6 milhdes de

moradias, como ilustra a FIGURA 2.

FIGURA 2 — DEFICIT HABITACIONAL, MORADIAS EXISTENTES E MORADIAS ADEQUADAS
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Dentre as moradias ocupadas, apesar do crescimento de aproximadamente 10

milhdes de moradias na ultima década, a figura anterior indica que aproximadamente

47,9% das moradias ndo sado adequadas de acordo com os parametros do IBGE

(IBGE, 2017). Tendo em vista esse panorama, apesar de o déficit ser de

aproximadamente 6 milhdes de moradias, aproximadamente 25,5 milhdes de

moradias ndo atendem os parametros do IBGE para ocupag¢ao humana.

1.3.3 Justificativa ambiental

A reducgao da quantidade de elementos de fundagdao promove o uso racional

dos insumos, principalmente o cimento. No Brasil, o consumo de insumos naturais na

producdo de concreto e argamassas € de 210 milhdes de toneladas, sendo o setor

responsavel pelo consumo de até 50% dos recursos naturais extraidos (JOHN, 2000).



De acordo com o WRI — World Resources Institute (1998), o consumo de
energia na producdo de insumos para o uso nas edificagdes e no transporte das
matérias primas foi responsavel por 34,5% do consumo de energia total da economia
mundial. O consumo de minerais também sofreu crescimento, sendo consumido um
total de 1.877 kg de areia por pessoa em 2013 e 518 kg de ferro por pessoa no mesmo

ano, conforme ilustra a FIGURA 3. A reducdo do consumo de minerais, bem como da

energia de produgao de insumos pode ser refletida pelo uso consciente de solugdes
FIGURA 3 — CONSUMO DE MINERAIS PARA CONSTRUGCAO CIVIL POR PESSOA
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1.4 CONSIDERACOES SOBRE ETICA

A pesquisa cientifica, quando realizada por meio de métodos cientificos, &
conduzida por uma atitude cientifica. Essa atitude cientifica é explicada por Robson
(2002) como sendo a pesquisa realizada mediante preceitos sistematicos, céticos e
éticos.

A realizacdo dessa pesquisa ocorre de forma sistematica, com revisao

constante dos objetivos da pesquisa, bem como dos dados alcangados. A observagao



dos dados dessa pesquisa tem natureza quantitativa, realizada exclusivamente pelo
pesquisador por meio de instrumentos aferidos durante a execugéo dos ensaios.

A revisdao dos dados pelo pesquisador, bem como por terceiros, integra o
processo dessa pesquisa, mantendo o ceticismo exigido. Os resultados obtidos
podem indicar a negacao da hipotese inicial. A influéncia tanto do pesquisador como
das empresas doadoras € nula no resultado, ja que estes tém interesse exclusivo em
constatar o comportamento da solucéo de fundacéo.

A elaboragcdo desta pesquisa segue o0s preceitos éticos da profissao
convencionados pelo Cédigo de Etica do Profissional da Engenharia, da Agronomia,
da Geologia, da Geografia e da Meteorologia, que descreve como deveres do

profissional, no seu artigo 9°:

| — Ante ao ser humano e a seus valores:

a. oferecer seu saber para o bem da humanidade;

b. harmonizar os interesses pessoais aos coletivos;

c. contribuir para a preservagao da incolumidade publica;

d. divulgar os conhecimentos cientificos, artisticos e tecnoldgicos inerentes a
profissdo (CONFEA, 2015).

A obtencao e analise dos dados seguem o preceito da imparcialidade, sem
alteracao ou inducédo dos dados para atender as hipoteses levantadas. A execucgao
dos ensaios n&do envolve diretamente animais ou seres humanos, ndo sendo
necessario parecer do Comité de Etica em Pesquisa. A pesquisa ndo envolve
organismos geneticamente modificados, sendo assim € nula a exigéncia de
certificacdo de qualidade em biosseguranga do laboratoério. Os riscos envolvidos na
execugao dos ensaios sao controlados, sendo que os envolvidos na execugao sao
protegidos por equipamentos de seguranca individual e coletivo durante todo o
processo.

A utilizacdo de tubuldo escavado, tanto a céu aberto como sob ar comprimido,
€ considerada pelo meio técnico como uma solugdo em processo de desuso. Essa
tendéncia é observada em resposta ao risco de soterramento dos trabalhadores
durante a abertura das bases. Os principios éticos presentes no artigo 8° do Codigo
de Etica do Profissional da Engenharia, da Agronomia, da Geologia, da Geografia e
da Meteorologia, que trata da eficacia profissional, da intervengao profissional sobre

o0 meio e da liberdade e seguranga profissionais, indicam que:



IV) A profissao realiza-se pelo cumprimento responsavel e competente dos
compromissos  profissionais, munindo-se de técnicas adequadas,
assegurando os resultados propostos e a qualidade satisfatéria nos servigos
e produtos e observando a seguranga nos seus procedimentos;

VI) A profissdo é exercida com base nos preceitos do desenvolvimento
sustentavel na intervengdo sobre os ambientes natural e construido, e na
incolumidade das pessoas, de seus bens e de seus valores;

VII) A profissédo é de livre exercicio aos qualificados, sendo a seguranga de
sua pratica de interesse coletivo. (CONFEA, 2015).

Como solugéo de engenharia, o tubuldo apresenta-se como uma ferramenta
versatii e de baixo custo para absorver grandes cargas verticais. O risco de
soterramento ndo pode ser negligenciado sob o risco de atentar contra a vida dos
trabalhadores, com isso novas técnicas de execucao devem ser elaboradas para
minorar os riscos envolvidos durante a execugdo. O maior risco de colapso ocorre
durante a abertura da base, principalmente com bases altas, tanto que a NBR 6122
(ABNT, 2010) limita a altura da base em 1,80 m. A abertura mecanizada de bases ja
se apresenta como uma solugao parcial do risco, pois € necessaria a descida até a
base para a limpeza antes da concretagem. Os procedimentos indicados na NBR
7678 (ABNT, 1983) e na NR-18 (BRASIL, 2017) visam minorar os riscos envolvidos
na execucao. Esses aspectos tornam a reducio da base de ponta, com a abertura de
uma base intermediaria, uma solugao que converge para o atendimento dos preceitos

éticos de segurancga durante a execucgao.



2 REFERENCIAL TEORICO

Esse capitulo apresenta as definigdes relacionadas com a base tedrica do
presente trabalho, sendo formado por tépicos que abordam os temas relacionados as
fundacgoes, tubuldes, solos residuais, investigacdo geotécnica, prova de carga e

instrumentacéo.
2.1 FUNDACOES

As fundacbes de uma estrutura consistem em um ou mais elementos de
fundacdo (SALGADO, 2006). Os elementos de fundagdo sdo os dispositivos que
recebem todas as cargas provenientes da estrutura e, como qualquer outra parte de
uma edificagcdo, devem ser projetados e executados para garantir o desempenho
desse conjunto durante as solicitagbes de servigo. O desempenho dos elementos de
fundacdo é garantido mediante a verificagdo da seguranga nos estados limites de
servigo e ultimo conforme preconiza a NBR 8681 (ABNT, 2003). A verificagao dos
estados limites de fundacbes é realizada conforme as indicacbes da NBR 6122
(ABNT, 2010).

De acordo com Velloso e Lopes (2012) os requisitos basicos para a elaboragao
de um projeto de fundacéao sao:

e Limites de deformagao em condicéo de trabalho verificados no estado-
limite de servigo (ELS);

e Seguranga ao colapso do sistema solo/fundacéao (estabilidade externa)
verificada no estado-limite ultimo (ELU);

e Seguranga ao colapso do elemento estrutural de fundagao (estabilidade

interna) verificada no estado-limite ultimo (ELU).

Dentre os requisitos basicos expostos, as condicionantes do projeto para a
garantia desses requisitos estao relacionadas a intensidade das cargas, tipo de cargas
da estrutura, ao tipo de fundacao, seu método executivo, material constituinte e por
fim ao solo do local da obra. O QUADRO 1 relaciona os requisitos basico com as
condicionantes de projeto.

Quantos aos fatores que influenciam um projeto de fundagdes, Velloso e Lopes

(2010) consideram as incertezas relativas as investigacdes geotécnicas, nos métodos



de calculo, nas agdes sobre a estrutura e na execugdo como primordiais para

avaliacdo em cada projeto.

QUADRO 1 — RELACAO ENTRE REQUISITOS E CONDICIONANTES DE PROJETO

REQUISITO DE PROJETO CONDICIONANTE
Deformacdes limites (ELS) Solo, tipo de fundacéo e cargas
Estabilidade externa (ELU) Solo, tipo de fundacgéo e cargas
Estabilidade interna (ELU) Tipo de fundacéao e cargas

FONTE: O autor (2019).

Salgado (2008) define o projeto de fundagdes como sendo um processo de
decisédo sobre o tipo de fundagao, a localizagdo dos elementos de fundacao, suas
dimensdes e as especificagcdes de execucdo, sendo que esse processo deve
acompanhar a seguinte sequéncia:

e Determinagao das cargas de projeto;

¢ Investigacéo da subsuperficie;

o Selecdo dos tipos de fundagao adequados;

e Selecao final, locacdo e dimensionamento dos elementos de fundacéo;

¢ Construgao e monitoramento.

Considerando a sequéncia de projeto apresentada, o conhecimento das
técnicas de execugdo, do desempenho de cada tipo de fundagédo, bem como das
cargas envolvidas e do solo da obra sdo imprescindiveis para um projeto econémico

e assertivo.

2.1.1 Escolha do tipo de fundacao

A escolha do tipo de fundacgao, de acordo com as alternativas de fundacao, é
realizada em funcdo do tipo de solo e das condi¢cdes de carregamento. Velloso e
Lopes (1998) distinguem os tipos de fundagédo em dois grandes grupos, fundagdes
rasas ou diretas e fundagbes profundas, segundo critério arbitrario de que o
mecanismo de ruptura de fundagdes profundas ndo atinge a superficie do terreno
(FIGURA 4).

As fundagdes profundas sao definidas, de acordo com a NBR 6122 (ABNT,
2010), como aquelas cujas bases estdo apoiadas a pelo menos 3 metros de

profundidade ou a duas vezes a sua menor dimensao. Em contrapartida, as fundacoes



rasas estao situadas proximas a superficies e a ruptura do solo atinge a superficie do

terreno.

FIGURA 4 — PERFIL ESQUEMATICO DOS TIPOS DE FUNDAGAO (A) FUNDACAO SUPERFICIAL
(B) FUNDACAO PROFUNDA
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FONTE: VELLOSO E LOPES, 2012.

Os tipos de fundagao rasa ou superficial sdo divididos em sapatas, blocos e
radiers, sendo que as sapatas podem ser associadas, corridas ou isoladas. Enquanto
as fundagdes profundas séo divididas em trés grupos distintos formados por estacas,
tubuldes e caixodes.

A escolha do tipo de fundacao decorre da avaliagao das cargas, tipo de solo e
custo de execugéo. De acordo com Velloso e Lopes (2011) a escolha da solugao de
fundacao deve ser realizada levando em consideragao a alternativa com menor custo
e menor prazo de execugao. Alonso (2010) indica que a escolha é realizada por
eliminagao, partindo-se da hipotese de fundagdes rasas ou superficiais como solugao
inicial e de menor custo.

A escolha de fundagbes superficiais € justificada quando o solo superficial
apresenta capacidade de carga de média a elevada, quando o nivel do lencol freatico
estiver abaixo da cota de apoio ou quando a camada de apoio nao for aterro ou solo
compressivel. Quando a area ocupada pela fundagao for de no maximo 70% da area
disponivel, Alonso (2010) indica como vantajosa a utlizagdo de fundacdes
superficiais.

A alternativa por fundacdes profundas € amplamente utilizada quando as
camadas superficiais sdo moles ou compressiveis. Velloso e Lopes (2011) indicam a

solucao de fundagdes profundas quando a camada de solo mole superficial apresenta



espessura consideravel e a escavacao de valas para a execugdo de sapatas
inviabiliza a solucao.

A escolha definitiva da solugao de fundacao é avaliada sob dois aspectos
principais, custo e tempo de execugdo, enquanto a viabilidade técnica é obtida

comparando as solugdes e a capacidade de carga entre elas.

2.1.2 Tubuldes

Os tubuldes sao elementos de fundacao utilizados normalmente quando a
camada superior nao apresenta capacidade de carga suficiente para absorver os
esforcos solicitantes, porém a camada intermediaria ou profunda é formada por solo
com média ou alta capacidade de carga. A definicdo de tubuldo se confunde com a
de estacas escavadas com grandes diametros, podendo apresentar base alargada ou
nao (ALBIERO e CINTRA, 2011).

A definicdo de tubuldo de acordo com a NBR 6122 (ABNT, 2010, p 3.):

Elemento de fundagao profunda, escavado no terreno em que, pelo menos
na sua etapa final, ha descida de pessoas, que se faz necessaria para
executar o alargamento de base ou pelo menos a limpeza do fundo da
escavagao, uma vez que neste tipo de fundacao as cargas sao transmitidas
preponderantemente pela ponta.

Berberian (1994) indica, por sua vez, que praticamente nao ha diferenga entre
estacas e tubuldes, exceto pela obrigatoriedade da descida de pessoas para a
escavacao ou fiscalizagdo da execugdo. De acordo com Salgado (2008), a diferenca
do tubuldo para estacas é o alargamento da base, que altera 0 modo de transmissao
das cargas, transmitindo as cargas ao solo preferencialmente pela ponta, sendo que
essa solugédo de alargamento da base dos tubuldes é frequentemente usada quando
essa condicao € necessaria.

Kou et al. (2016) apresentaram os resultados de provas de carga de tubuléo
sem base alargada em solos estratificados, com base embutida em rocha. O autor
realizou provas de carga em trés tubuldes com 34 metros de comprimento total, com
o fuste instrumentado para dividir a carga suportada pelo atrito lateral e pela base da
ponta. Os resultados foram comparados com métodos convencionais de estimativa

de resisténcia de atrito lateral. Os ensaios demonstraram que 78% da resisténcia



obtida pelo fuste foi alcangada no fim do teste de compressao, quando a resisténcia
da base nao estava completamente mobilizada. A comparagdo com os métodos
estimativos convencionais demonstrou que os métodos sédo conservadores, sendo
que os métodos empiricos sao limitados pelas condi¢cdes geoldgicas diferenciadas.
Entre os métodos avaliados, os métodos semiempiricos baseados nas correlagdes
obtidas pelo SPT apresentaram os resultados estimados mais consistentes. A
resisténcia lateral do fuste que € mobilizada préoximo a ruptura reduz o recalque
imediato dos tubuldes.

Gabrielaitis et al. (2013) estimaram o recalque de estacas escavadas de
grandes diametros. O recalque foi calculado por meio de cinco métodos diferentes,
sendo os métodos de Bowles, Schmertmann, EN 1997-2, NEN 6743 e método dos
elementos finitos por intermédio do software Plaxis 3D. Os resultados obtidos por meio
desses métodos foram comparados com os resultados experimentais de campo,
obtidos por meio de carregamento estatico. Os elementos de fundagdo foram
avaliados por meio do recalque imediato, incluindo a analise do solo com a sondagem
CPT, SPT, pocgo de investigacdo e ensaios de laboratério. A analise do recalque
apontou para recalques entre 2,1 mm e 13,5 mm, sendo que a limitacdo do recalque
era de 16 mm.

Rodarte (2014) analisou o recalque de quatro edificios situados na cidade de
Lavras-MG com fundacéo do tipo tubuldo. Os recalques obtidos em campo foram
comparados entre si e com os dados obtidos por meio dos métodos de estimativa de
recalque. Foram estimados os recalques imediatos, diferenciais e as distor¢des
angulares de cada uma das construgdes. Os dados obtidos em campo foram variados,
porém todos os recalques reais estiveram dentro dos limites previstos pelos métodos
estimativos.

Os tubulées podem ser classificados de acordo com o seu método executivo
em tubuldes a céu aberto e tubuldes a ar comprimido ou pneumaticos. Em relagao ao
fuste o tubuldo pode ser revestido com camisas metalicas, de concreto ou ser
executado sem revestimento, conforme ilustra a FIGURA 5. O alargamento da base
pode apresentar formato cilindrico ou de falsa elipse quando houver limitagbes de
espaco em planta. De acordo com Velloso e Lopes (2010) um dos limitantes para o
alargamento da base esta relacionado ao disparo da base representado por d, que
deve ser no maximo 30 cm, conforme ilustra a FIGURA 6. Cesario (2005) analisou a

influéncia do tempo em aberto dos furos de estacas escavadas a trado mecanico sem



fluido de estabilizacado na resisténcia a compressao axial. Foram submetidas a prova
de carga axial quatro estacas com intervalo de concretagem de 24, 48, 96 e 114 horas
apos a escavagao. Ensaios de sondagem do tipo SPT, PMT e DMT foram realizados
no local do ensaio para determinagcdo dos parametros do solo, juntamente com
ensaios de caracterizacdo com amostras indeformadas. A estimativa de capacidade
de carga, obtida por meio de métodos semiempiricos foi comparada com os dados
obtidos nas provas de carga. A influéncia observada no tempo em aberto do furo é
muito pequena em comparagdo com o0s resultados absolutos, indicando a
possibilidade de desprezar o desconfinamento do solo em detrimento do atrito lateral.
Bessa (2005) confirmou os resultados com ensaios de tragdo axial de estacas no
mesmo local com os mesmos diametros. A comparacdo entre a estimativa de
capacidade de carga por meio dos métodos semiempiricos e as provas de carga

indicaram variagao entre 0,82 e 1,13 da resisténcia obtida pela prova de carga.

FIGURA 5 — TIPOS DE REVESTIMENTO: (A) SEM REVESTIMENTO, (B) COM REVESTIMENTO
DE CONCRETO (C) COM REVESTIMENTO METALICO

Mo

(b) e (©)
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FONTE: VELLOSO E LOPES (2012).

Santos (2001) realizou provas de carga estaticas em tubulbes a céu aberto,
com o monitoramento do teor de umidade, em um maci¢co de solo ndo-saturado e
colapsivel. Executou dez provas de carga em um solo representativo da regido centro-
oeste do interior de Sao Paulo, com e sem inundacdo do terreno mediante

carregamento rapido (QML). Foram utilizadas placas de isopor para separar o efeito



do atrito lateral da capacidade de carga da base alargada. O tempo em aberto do
tubuldo foi avaliado, com concretagem logo apos a escavagao e apos 7 dias, com
analise da influéncia da sucg¢ao. Observou que o efeito da sucgéao é significativo, com
0 aumento da succdo as parcelas de atrito lateral e capacidade de carga da base sao

maiores.

FIGURA 6 — TIPOS DE TUBULOES
(A) EM PERFIL, SEM E COM ALARGAMENTO DE BAS, (B) BASE CIRCULAR E (C) BASE FALSA
ELIPSE

(a) (b)

(c)

FONTE: VELLOSO E LOPES (2012).

O revestimento do fuste com camisas metalicas ou de concreto € necessario
principalmente em solos nao coesivos, com risco de colapso. Velloso e Lopes (2010)
indicam que quando o tubuldo é executado acima do lengol d’agua o revestimento
pode ser prescindido, porém no topo do fuste (préximo a superficie) pode haver risco
de desmoronamento, sendo assim recomendam a utilizacdo de anéis de concreto
quando a escavagao € manual. A NBR 6122 (ABNT, 2010) indica que esse tipo de
fundacao € empregado acima do lencgol freatico, porém pode ser executado abaixo do
lencol freatico se o solo manter sua estabilidade e sem risco de desmoronamento com

controle do nivel d’agua no interior do tubulao.



Kassouf (2012) avaliou a resposta de um tubuldo escavado a céu aberto em
um maci¢co de solo magmatico basico com rochas intrusivas basicas (Diabasio),
carregado horizontalmente. Foram obtidos por meio do carregamento horizontal os
valores do coeficiente de reacao horizontal do solo argilo siltoso arenoso de alta
porosidade, nas condigdes natural e inundado. Os dados foram obtidos por intermédio
de inclinbmetros e strain gages, com analise da curva de carga em relagdo aos
deslocamentos horizontais resultantes ao longo do tubuldo. Esses dados foram
comparados com os valores indicados na literatura, obtendo aproximadamente 12
MN/m? de coeficiente de reagao horizontal enquanto a literatura indica uma faixa entre
2,2 a 2,6 MN/m3. A condi¢ao inundada apresentou valores de coeficiente de reacao
horizontal com 50% de reducéo, ou seja, a presenga de agua reduz a capacidade de
carga dos tubuldes.

Carneiro (1999) avaliou o comportamento de tubuldes a céu aberto em solo
colapsivel, ndo saturado. Foram executados seis tubuldes e instrumentados, com o
objetivo de obter as parcelas de resisténcia tanto de atrito lateral como da base. Os
parametros de resisténcia do solo foram obtidos por meio de ensaios de campo e
laboratério, bem como a verificacdo da variacao do teor de umidade in situ. Os ensaios
de capacidade de carga dos tubuldes foram realizados com a variagdo do teor de
umidade para quantificar a influéncia da variagdo da umidade na capacidade de carga
e na colapsibilidade do solo. Os resultados obtidos vao de encontro com a bibliografia,
indicando que a parcela de atrito lateral de tubuldes ndo deve ser desprezada no
dimensionamento geotécnico de fundagdes.

O fuste de um tubuldo pode ser escavado manualmente, permitindo que o
tubuldo seja executado mesmo em obras concluidas sem acesso a maquinas, ou pode
ser escavado mecanicamente com perfuratriz.

O alargamento da base de um tubuldo pode ser realizado com escavagao
manual (FIGURA 7) ou mecanica (FIGURA 8), porém em qualquer um dos casos a
NBR 6122 (ABNT, 2010) obriga a descida de um poceiro para a remocé&o do solo solto
gue o equipamento ndo consegue retirar. A inspeg¢ao da base do tubuldo deve ser
realizada por engenheiro antes da concretagem, podendo verificar a capacidade de

suporte superficial da camada com penetrémetro de barra manual.



FIGURA 7 — ABERTURA MANUAL DE BASE: (A) BASE ABERTA COM REMOGCAO PARCIAL DE
MATACAO E (B) SARILHO PARA MOVIMENTACAO DENTRO DO TUBULAO
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FONTE: SALGADO (2006).

De acordo com Albiero e Cintra (2011) as vantagens dos tubulées em relagao
aos outros métodos de execucao de fundagdes sao:
e Baixo custo de mobilizacao e desmobilizacao;

e \Vibragdes de baixa intensidade durante a escavagao;



e Possibilidade de verificagdo do perfil do solo e remocédo de amostras
para ensaios;

e Possibilidade de modificacdo das dimensdes dos tubuldes durante a
€XeCucao;

e As escavagdes podem superar as camadas com pedras e matacdes;

e E possivel apoiar cada pilar em um dnico tubuldo sem a necessidade da

execucao de um bloco de coroamento.

A diferencga entre tubuldes e estacas, de acordo com Terzaghi et al. (1996), é
basicamente o método executivo, porém a diferenga no método de execugao, por sua
vez, promove diferengas significativas no comportamento dos elementos de fundagao,
principalmente em relagcdo a capacidade de carga.

Os tubuldes sido elementos estruturais de fundagdo que ndo possuem
armadura, porém a NBR 6122 (ABNT, 2010) indica no seu item 8.6.3 a taxa de
armadura minima e as caracteristicas do concreto utilizado na execucgao de fundacdes

moldadas in loco, conforme detalhado na TABELA 1.

TABELA 1 — PARAMETROS PARA DIMENSIONAMENTO DE ELEMENTOS MOLDADOS IN LOCO

COMPRIMENTO UTIL MINIMO (INCLUINDO

TRECHO DE LIGACAO COM O BLOCO) E %
DE ARMADURA MiNIMA

fee MAXIMO DE

TIPO DE ESTACA PROJETO (MPA)

ARMADURA (%) COMPRIMENTO (M)
Hélice/hélice de 20 05 4.0
deslocamento
Escavac'ias sem 15 05 20
fluido
Escavac;ias com 20 05 4.0
fluido
Strauss 15 0,5 2,0
Franki 20 0,5 Armadura integral
Tubulégs nao 20 05 3.0
encamisados
Raiz 20 0,5 Armadura integral
Microestacas 20 0,5 Armadura integral
Estaca trado vazado 20 0,5 Armadura integral

segmentado

FONTE: NBR 6122 (2010).

Anjos (2006) realizou um estudo experimental e numérico sobre o

comportamento de tubuldes, entre outras fundacdes, empregadas no Distrito Federal.



Utilizou ensaios de investigacdo de subsolo do tipo SPT e CPT na verificacdo da
capacidade de carga, bem como o método de Fleming na analise da relagao carga-
deslocamento atingindo uma relagdo adequada. Foram avaliadas ferramentas
automatizadas na previsao da carga de trabalho, com resultados satisfatérios quando
comparados com os valores de carga e deslocamento de ensaios de prova de carga.

Soares (2002) verificou a resposta do ensaio de prova de carga dinamica em
tubuldes a céu aberto em comparagdo com prova de carga estatica no Campo
Experimental de Fundacdes da USP/EESC. A analise realizada baseou-se em curvas
de resisténcia x deslocamento e graficos com a evolugao da resisténcia mobilizada de
acordo com a energia aplicada de forma crescente na prova de carga dindmica. Os
ensaios foram realizados inundados e ndo-inundados, sendo que a capacidade de
carga encontrada foi confrontada com os resultados das investigagcdes geotécnicas
do tipo SPT e CPT. Os resultados demonstraram que a resposta do elemento de
fundacéo ocorre de maneira distinta em cada nivel de energia aplicada, indicando a
grande influéncia da histéria de carregamento.

Benvenutti (2001) explorou o efeito da cravagao de tubulées em solos porosos
e colapsiveis com o intuito de verificar o possivel acréscimo de capacidade de carga
de tubuldes apos a cravacao. Executaram-se dois tubuldes com fuste de 0,50 m com
base de 1,50 m de didmetro apoiados a 6 metros de profundidade, escavados e
concretados sendo posteriormente cravados. Os tubulées foram ensaiados com a
cravacgao correspondente a 10%, 20% e 30% do didmetro da base, na condigao
inundada e ndo-inundada. O autor verificou 0 aumento progressivo da capacidade de
carga com a cravacgado, mediante prova de carga estatica, mesmo na condi¢ao
inundada. A condicado inundada apresentou um resultado inferior, porém satisfatério
em relagdo a cravacao. A solugao de cravacao de tubuldes demonstrou-se eficaz para
0 aumento da capacidade de carga em solos colapsiveis.

Murff (1989) avaliou o comportamento de estacas e tubuldes existentes de uma
plataforma petrolifera apoiados sobre arenito calcario n&o tratado. O comportamento
dos elementos de fundacéao foi avaliado por meio do método dos elementos finitos,
com parametros aferidos por meio de ensaio de laboratério e extensivos ensaios de
campo. A avaliagado dos elementos nao drenados e parcialmente drenados foi utilizada
para ponderar varios aspectos dos elementos de fundagao, tais como, dimensdes,

drenagem, entre outros. O autor conclui que o método de elementos finitos utilizado



na analise dos elementos de fundagao, por meio de modelos constitutivos avangados,

promove uma perspectiva importante das condi¢gdes geotécnicas.

2.1.3Bulbos de enrijecimento

Os bulbos de enrijecimento sdo alargamentos do fuste das estacas que podem
ocorrer tanto na base como ao longo do fuste. Os bulbos de enrijecimento ou
alargamentos de fuste sdo executados com o intuito de aumentar a rigidez das estacas
escavadas, proporcionando um aumento da carga de ruptura. Marques (2004) cita
que Jain et al. (1969) indicam que esse método surgiu na india em 1955 com a
execucao de estacas escavadas a seco manualmente com abertura desses bulbos ao
longo do fuste, denominando o método como estacas com multiplas bases ou under-
reamed piles. De acordo com Marques (2004) os trabalhos com esse método
executivo apresentados por Mohan e Jain (1961), Whitaker e Cooke (1965), Mohan et
al. (1967), Gupta e Jain (1968), Jain et al. (1969) e Sonpal e Thakkar (1977) foram
realizados com variacbes de diametro e espacamento dos bulbos, sendo que os
resultados das estacas com enrijecedores em comparagao com as estacas lisas
indicam um aumento significativo da capacidade de carga devido a sua geometria.

Jain et al. (1969) propuseram que a carga de ruptura de estacas com bulbos é
definida por trés parcelas distintas:

e Parcela de resisténcia lateral entre o fuste e o0 solo na regiao acima dos
bulbos;

e Parcela de resisténcia ao cisalhamento do solo na regido embutida entre
os bulbos, promovendo area de ruptura de acordo com o didmetro dos
bulbos;

e Parcela de ponta ou direta da estaca e do ultimo bulbo.

Martin e Destephen (1983) elaboraram provas de carga em tubulées com base
intermediaria (duas bases) para avaliar a forma de transferéncia de carga promovida
pela base intermediaria (bulbo) ou base dupla (double underreamed), conforme ilustra
a FIGURA 9. Os autores verificaram que a mobilizagao do atrito lateral da superficie

cilindrica de solo formada pelos bulbos foi mobilizada com recalques de



aproximadamente 0,2% do didametro dos bulbos, sendo maxima com 0,4%

didmetro dos bulbos.

FIGURA 9 — ESQUEMA DE PROVA DE CARGA DE TUBULAO COM BASE DUPLA
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FONTE: Adaptado de MARTIN e DESTEPHEN (1983)

2.1.4 Estimativa de capacidade de carga

do

A capacidade de carga de elementos de fundagao é vinculada ao tipo de

fundacdo ou de sua transmissdo de cargas para o solo. As cargas podem ser

transmitidas de duas maneiras, de forma direta e indireta ao solo, conforme ilustra a

FIGURA 10.

Albiero e Cintra (2011) comentam que tem sido uma pratica usual

desconsiderar o atrito lateral e o peso proprio do tubuldo. A afirmativa leva em

consideragcao que o peso anula o efeito do atrito lateral, porém varios trabalhos com

prova de carga indicam que a parcela de atrito lateral é significativa e varia de acordo



com a deformacdo. A NBR 6122 (ABNT, 2010) aponta que o dimensionamento do
tubuldo deve ocorrer de forma similar ao dimensionamento de sapatas. Entretanto, a
mesma norma indica que se o atrito lateral for considerado, deve ser desprezado um

comprimento igual ao didametro da base logo acima do inicio do alargamento.

FIGURA 10 — TRANSMISSAO DE CARGA (A) SUPERFICIAL E DIRETA, SAPATA (B) SUPERFICIAL
E DIRETA, RADIER (C) PROFUNDA E INDIRETA, ESTACAS (D) PROFUNDA E DIRETA, TUBULAO

L

(c) (d)
FONTE: Adaptado de DAS (2012).

Franca (2011) estudou o comportamento de estacas escavadas de grande
didmetro submetidas a carregamentos axiais de compressao, com instrumentagao
profunda. Foram utilizados métodos semiempiricos para determinacéo de capacidade
de carga entre outros métodos de interpretagdo da curva de recalque. A parcela de
resisténcia de ponta ndo apresentou valores proximos dos obtidos pelos métodos
semiempiricos, porém os valores totais da capacidade de carga dos métodos

semiempiricos foram proximos dos obtidos pela prova de carga.



Silva (2000) pesquisou a transferéncia de cargas laterais desenvolvida em um
tubuldo a céu aberto inserido em um solo residual de gnaisse. Foi instrumentado o
tubuldo em trés segmentos com obtencao da contribuicado de cada segmento e a sua
transmissao de cargas para a base. Os dados obtidos foram avaliados em fung¢ao dos
parametros obtidos pelo SPT e por meio de ensaios com amostras deformadas.

Considerando todas as parcelas que resistem aos esforcos em um tubuldo a
condicdo de equilibrio (FIGURA 11) pode ser expressa, segundo Albiero e Cintra

(2011), pela equacéo (1).

Q+G=0s+Q (1)

onde,

Q é a carga aplicada ao elemento de fundagao;

G € a carga relacionada ao peso proprio do elemento de fundagéo;
Q. é a parcela da resisténcia lateral do tubulao;

Q, € a parcela da resisténcia da base tubuldo.

FIGURA 11 — ESQUEMA DO CARREGAMENTO VERTICAL DE COMPRESSAO

lﬂb

FONTE: ALBIERO E CINTRA, 2011.

A capacidade de carga é expressa em fung¢ao da tensdo admissivel do solo, no
caso de fundagdes diretas. Sendo que a tensao admissivel do solo é obtida em fungao
da tensdao média de ruptura reduzida com um fator de seguranga, sendo expressa
pela equacao (2) (CINTRA et al., 2011).

_ 2 (2)



onde,
o, € a tensdo admissivel do solo;
o;- € a tensdo média de ruptura do solo;

FS é o fator de segurancga.

A tensdo de ruptura citada pode ser considerada como a resisténcia maxima
do sistema fundacdo-solo. Essa resisténcia maxima do sistema é denominada
capacidade de carga do elemento de fundagdo. A determinacdo dessa resisténcia
maxima ou tensao de ruptura (capacidade de carga) € estimada em fungao do modo

de ruptura do sistema no caso de fundacgdes diretas.

2.1.5 Modos de ruptura

A resisténcia maxima, ou capacidade de carga, esta diretamente vinculada com
0 mecanismo de ruptura do sistema fundacado-solo. Os estudos realizados por
Terzaghi (1943) e Vesic (1975) propdéem os modos de ruptura do sistema fundagao-
solo, distinguindo em trés formas de ruptura distintas, com ruptura geral, local e por
puncionamento. Essas observagdes foram realizadas pelos autores, por meio de
ensaios em areia com variagdo da compacidade.

Em solos relativamente densos a ruptura ocorre de maneira brusca. A ruptura
brusca indica um pico pronunciado da resisténcia da base, ocorrendo com
aproximadamente 7% de recalque em relagdo ao diametro da base. Essa ruptura é
acompanhada de sinais de deformacéao na superficie, quando tratamos de fundacdes
rasas, com uma elevacado de massa de solo cisalhada (VESIC, 1975). Esse tipo de
ruptura € chamado por Terzaghi (1943) e Vesic (1975) de ruptura geral por

cisalhamento, conforme ilustra a FIGURA 12.

FIGURA 12 - RUPTURA GERAL
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FONTE: Adaptado de VESIC, 1975.



A ruptura local, por sua vez, ocorre em solos de densidade meédia e nao

demonstra uma ruptura bem definida ou brusca, conforme ilustra a FIGURA 13.

FIGURA 13 — RUPTURA LOCAL.
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FONTE: Adaptado de VESIC, 1975.

Vesic (1975) indica a ocorréncia desse tipo de ruptura com o surgimento de
uma leve saliéncia superficial e recalque entre 8% e 15% do didmetro da base, em
fundacdes rasas. Como a deformacéao continua crescendo com o aumento do pico da
resisténcia, esse tipo de ruptura pode nunca definir um limite claro da resisténcia da
base. A resisténcia no caso de ruptura local é definida pelo limite de recalque da obra
em questao.

Para solos com baixa densidade relativa, o elemento de fundagao € cravado no
macico, sem deformacao superficial (FIGURA 14). De acordo com Vesic (1975) a taxa
de recalque sofre acréscimo e atinge o seu maximo entre 15% e 20% do didmetro da

fundacao.

FIGURA 14 - RUPTURA POR PUNCIONAMENTO.
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FONTE: Adaptado de VESIC, 1975.



Vesic (1975) indica ainda que, de acordo com o aumento da profundidade, ou
da relagao da profundidade pelo didmetro da base (D/B ou h/B), o comportamento de

ruptura sofre alteracéo (FIGURA 15).

FIGURA 15 — TIPOS DE RUPTURA COM DIFERENTES RELAGOES D/B EM AREIA
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FONTE: Adaptado de VESIC, 1975.

Profundidade relativa da fundacdo D/B

A tendéncia de que ocorra ruptura por puncionamento é maior de acordo com
o aumento da profundidade (CINTRA et al., 2011. Essa tendéncia é justificada
principalmente pelo maior embutimento do elemento de fundagdo e do aumento da
densidade relativa do solo com o aumento da profundidade. A tendéncia indicada por
Vesic (1975) é de puncionamento com bases circulares com relagao D/B a partir de
4, enquanto ocorre em bases retangulares com relagdo D/B de 8.

Cintra et al. (2011) indicam por sua vez que com uma relagao h/B* superior a
4,5 ocorre ruptura por puncionamento indiferente da densidade relativa (FIGURA 16).
Sendo que B* € a menor dimensao da base corrigida pelo embutimento, obtido por

meio da equacao (3), para fundacdes retangulares.

B — 2XB XL (3)
~ B+L

onde,

B € a menor dimensao da base do elemento de fundacéo;

L é a maior dimensao da base do elemento de fundacgao.



FIGURA 16 — CONDICOES DE OCORRENCIA DOS MODOS DE RUPTURA EM AREIA
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FONTE: Adaptado de CINTRA et al., 2011.
Cintra et al. (2011) propdem um modo de identificar o modo de ruptura em solos

com coesao e angulo de atrito, em funcdo das correlagdes com o ensaio SPT,
conforme ilustra a FIGURA 17.

FIGURA 17 — MODOS DE RUPTURA PARA SOLOS ¢ — ¢
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O modo de ruptura do sistema fundagao-solo é necessario para a determinagao
da capacidade de carga da fundagao, ja que os métodos que estimam essa resisténcia
maxima sao baseados nas superficies de ruptura. A NBR 6122 (ABNT, 2010)
determina que a capacidade de carga de fundacgdes pode ser obtida por meio de varios

métodos, divididos em trés grupos distintos: tedricos, semiempiricos e empiricos.

2.1.6 Métodos tedricos

No caso de capacidade de carga de tubuldo, Cintra et al. (2011) indicam que
0s métodos teoricos (racionais) n&o preveem com satisfagdo a capacidade de carga
do tubuldo. Tendo em vista essa imprecisao, os mesmos autores admitem que o fator
de segurancga para métodos tedricos € adotado como sendo igual a 3, podendo aceitar
entdo que a tensdo admissivel dos solos equivale a um terco da tensdao média de
ruptura. A NBR 6122 (ABNT, 2010) descreve que os métodos tedricos ou analiticos
podem ser empregados nos dominios de validade de sua aplicagdo, desde que
contemplem as particularidades do projeto, inclusive a natureza do carregamento

(drenado ou n&o drenado).

2.1.6.1 Método de Terzaghi (1943)

Terzaghi (1943) desenvolveu o meétodo pioneiro para determinagdo da

capacidade de carga e considerou:

i.  Uma sapata corrida com comprimento superior a cinco vezes a largura
da sapata com o intuito de simplificar o caso para duas dimensdes;

i. A profundidade de embutimento da sapata é inferior a sua largura,
desprezando assim a resisténcia ao cisalhamento do solo de cobertura,
acrescendo a tenséo vertical efetiva causada por ele como sobrecarga

(q);

iii. O solo de apoio da sapata é rigido promovendo o modo de ruptura geral.



Podemos resumir as hipoteses de Terzaghi (1943), considerando que o solo de

apoio da sapata sempre € rigido, por meio das equacgdes (4) a (6).

L>5x%XB (4)
h<B (5)
q=0,=yxh (6)

onde,

L é o comprimento da base do elemento de fundacao;

B é a largura da base do elemento de fundagéao;

h é a profundidade da cota de apoio da base;

q € a sobrecarga do macicgo de solo na cota de apoio;

a', € a tensao vertical efetiva na cota de apoio (igual a q);

y € 0 peso especifico do solo sobre a cota de apoio.

A capacidade de carga estimada mediante esse critério, considerando as
hipéteses citadas anteriormente, € determinada por intermédio do equilibrio das forgas

verticais para as trés superficies ilustradas na FIGURA 18 no momento da ruptura.

FIGURA 18 — SUPERFICIE POTENCIAL DE RUPTURA

P

FONTE: CINTRA, AOKI E ALBIERO (2011).

Terzaghi considerou o peso do solo sobre a cota e apoio da sapata que pode

ser obtido por meio da equacgao (7).



q=1v-Df (7)
onde,
q € a sobrecarga promovida pelo solo ou tensao vertical (a,,);
y € 0 peso especifico do solo sobre a cota da sapata;

D; e a profundidade da cota de apoio da sapata.

O modelo utilizado por Terzaghi considera a zona | como uma cunha de
comportamento elastico, a zona Il com ruptura por cisalhamento radial e a zona Il
como zonas passivas de Rankine, conforme ilustra a FIGURA 19. A partir do diagrama
de corpo livre da cunha formada na zona | da FIGURA 19 pode-se obter a equacéao
de equilibrio na ruptura. Partindo do principio de equilibrio das forcas na cunha
formada na zona |, considerando um comprimento unitario [ da sapata, a equacao

geral de Terzaghi é dada pela equacéo (8).

1 (8)
o = cNg+ qNg + EyBNy

onde,

o, € a tensado de ruptura ou tensdo maxima suportada pelo solo (qy,);
c € a coesao do solo;

q € a tensao efetiva no nivel da base, sobrecarga da equacéo (7);

y € 0 peso especifico do solo sobre a cota de apoio da sapata;

B é a menor dimensao da fundacéao direta;

N¢, N4 e N, sé&o os fatores de capacidade de carga.



FIGURA 19 — DIAGRAMA DE EQUILIBRIO NA RUPTURA GERAL
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FONTE: O autor (2019).

Os fatores de capacidade de carga podem ser expressos em fungéo da coeséo,

sobrecarga e peso especifico, conforme as equacgdes (9) a (11).

N, =tan¢ X (K, + 1) (9)
N, =tan¢ - K, (10)

Ny=%tan¢x(1(y><tan¢—1) ()

onde,
¢ € o angulo de atrito do solo;

K., K, e K, s&o os coeficientes de empuxo do solo em fungéo do angulo de atrito.

Das (2012) explica que é extremamente tedioso o calculo dos coeficientes de
empuxo, sendo assim Terzaghi usou um método de aproximagdo, sendo 0s seus
principios explicados a seguir.

Quando se considera o solo sem peso e sem coesao, a equacao (8) pode ser

escrita de acordo com as equagdes (12) e (13).



Or =(qy =(q = qu (12)

ou seja,
e 2(%77[—&) tan ¢
Ng = 4,, (13)
2 cos?(45 + &-

Quando se considera, por sua vez, o solo sem peso com o elemento de
fundacdo apoiado na superficie, ou seja, com sobrecarga nula, a equagéo (8) pode

ser escrita conforme as equacgdes (14) e (15).

Or = (qu = (¢ = C,Nc (14)
ou seja,
ez(%—ﬂ) tangr
N, = cot ¢’ ——1|=cot¢' (N, —1) (15)

2 cos?(45 + )

Considerando o solo com coesao nula, peso nulo e o elemento de fundagao na
superficie a equacao a equacao (8) pode ser escrita conforme as equacgdes (16) e
(17).

1 16
O-rzcht:qy:EVBNy (16)

ou seja,

N. =ﬂcos(a—q.’>) (17)
14 )/BZ

De acordo com Cintra, Aoki e Albiero (2011), os fatores de carga sao
adimensionais e dependentes unicamente do angulo de atrito, sendo assim Meyerhof
(1955) em sua contribuicdo ao método apresentou os dados de N,,, conforme ilustra a
FIGURA 20.



FIGURA 20 — FATORES DE CAPACIDADE DE CARGA
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FONTE: CINTRA et al. (2003)

Terzaghi e Peck (1967) apresentam uma modificacdo da equacgao (8), que
apresenta a ruptura geral de uma sapata continua, inserindo fatores de forma do
elemento de fundagdo com o intuito de generalizar a equagdo de ruptura geral,
conforme a equacgéo (18), sendo que os valores de forma estdo dispostos na TABELA
2.

1 (18)
or = cN:Sc + qNgSq + EyBNySy

onde,

o, € a tensao de ruptura ou tensdo maxima suportada pelo solo (q,);
c € a coesao do solo;

q € a tensao efetiva no nivel da base, sobrecarga da equacgéo (7);

y € 0 peso especifico do solo;

B é a menor dimensao da fundacgao direta;

N., N, e N, sé&o os fatores de capacidade de carga;

Sc, Sq € Sy, séo os fatores de forma.

TABELA 2 — FATORES DE FORMA

FORMA DA SAPATA FATORES DE FORMA
Sc | Sq | SV
Corrida 1,0 1,0 1,0
Quadrada 1,3 0,8 1,0
Circular 1,3 0,6 1,0
Retangular 1,1 0,9 1,0

FONTE: CINTRA et al., 2003.



Quando se trata de solos moles Terzaghi (1943) propde uma redugao empirica
dos parametros de resisténcia do solo para considerar a ruptura por puncionamento,

conforme as equacdes (19) e (20).

2 (19)

tan ¢* = gtan ¢ (20)

Sendo assim a equagao de ruptura por puncionamento € dada pela equacao
(21).

o'y =c"N'Sc +qN'; S, + %}/BN'),S], (21)
onde,

o', é a tensdo de ruptura por puncionamento;

c* é a coesao do solo modificada (reduzida);

q € a tensao efetiva no nivel da base, sobrecarga da equacgéo (7);

y € 0 peso especifico do solo;

B é a menor dimenséao da fundacéo direta;

N'c, N'q e N', s&o os fatores de capacidade de carga obtidos com o angulo de atrito
reduzido;

Sc» Sq € S, sdo os fatores de forma.

Outros autores continuaram da equagao de Terzaghi (1943), promovendo as

contribuicdes e variagbes ao método classico original.



2.1.6.2 Método de Vésic (1975)

O método de Veésic (1975) apresenta contribuigbes ao método original de
Terzaghi (1943), alterando a forma de obteng¢ao dos fatores de capacidade de carga,
dos fatores de forma e uma nova proposicao para a ruptura local.

Para os fatores de capacidade de carga Vésic (1975) utilizou a proposi¢ao de
Caquot e Kerisel (1953, apud CINTRA et al., 2011) sobre o N,, mantendo os outros

fatores em funcdo do angulo de atrito, conforme as equagdes de (22) a (24).

N, = cot¢’' (N, — 1) (22)
N, = e™@n9’ x tan? <45° + g) (23)
N, =2(N,+1)tan¢ (24)

Os fatores de forma de Vésic (1975) foram desenvolvidos por De Beer (1967),
sendo que eles ndo dependem somente da forma do elemento de fundacédo, mas

também do angulo de atrito do solo, conforme demonstra a TABELA 3.

TABELA 3 — FATORES DE FORMA (DE BEER, 1967)

FORMA DA SAPATA FATORES DE FORMA
Sc | Sq | Sy
Corrida 1,0 1,0 1.0
B\ (Ng B B
retenauer @) e (ue 1-0a()
. Nq
Circular ou quadrada 1+ (F) 1+tan¢ 0,60
c

FONTE: CINTRA, AOKI E ALBIERO, 2011.

2.1.6.3 Método de Skempton (1951)

No caso de argilas saturadas e ndo drenadas Skempton (1951, apud CINTRA
et al., 2003) simplifica a equagao de Terzaghi, alterando o fator de forma do elemento

de fundacao, conforme as equagdes (25) e (26).



o, =cN.S. +q (25)

S, =1+0,2 (g) (26)

onde,

o, € a tensao de ruptura ou tensdo maxima suportada pelo solo (qy,);
c € a coeséo do solo;

q € a tensao efetiva ao nivel da base, sobrecarga da equacéo (7);

B é a menor dimensao da fundagao direta;

L é a maior dimenséao da fundacéo direta;

S. € o fator de forma.

2.1.6.4 Método de Meyerhof (1951)

A evolugado promovida por Meyerhof (1951) em relagdo a teoria basica de
Terzaghi (1943) ocorreu com o intuito de ndo desprezar a resisténcia ao cisalhamento
do solo sobre a cota de apoio do elemento de fundagdo. De acordo com Velloso e
Lopes (1998) o modelo de Meyerhof prevé em fundagdes rasas que a superficie de
deslizamento atinge a superficie do terreno, enquanto em fundagdes profundas ela
fica completamente contida no solo; a FIGURA 21 ilustra a diferenga entre as teorias
de deslizamento.

A equacao (27) expressa a teoria apresentada, sendo que os fatores de
capacidade de carga, apresentados na FIGURA 22, sdo alterados em fungédo do
angulo de inclinacdo da superficie livre (), do angulo de atrito dos solos e do
parametro m que apresenta pouca influéncia nos fatores de capacidade de carga,

expresso pela equacéao (28).



FIGURA 21 — COMPARAQ/':\O ENTRE OS MECANISMOS DE RUPTURA
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FIGURA 22 — FATORES DE CAPACIDADE DE CARGA, MEYERHOF (1951)
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B (27)
g, = cN; + polNg +VENV
So
(28)

m=————
¢ + po tan ¢
onde,

o, € a tensao de ruptura ou tensdo maxima suportada pelo solo (q,);



¢ € a coesdo do solo;

¢ € o angulo de atrito do solo;

N., N, e N, sé&o os fatores de capacidade de carga;

po € a componente normal de tensdo sobre a superficie;

sp € a componente transversal de tensao sobre a superficie;

B é a menor dimensao da fundacgao direta;

m € o parametro que exprime o grau de mobilizagdo da resisténcia ao cisalhamento

na superficie (0 <m < 1).

2.1.6.5 Método de Brinch Hansen (1970)

A equacado estendida da capacidade de carga por ruptura geral pode ser

expressa de acordo com Brinch Hansen por meio da equacgao (29).

o, = %VB’Nysydyiybygy + qNgsqdgiqhggq + ¢'Nesedcichegc
onde,
Sy, Sq € s. sdo os fatores de forma;
d,,d, e d. séo os fatores de profundidade;
Iy, iq e i s80 os fatores de inclinagdo da carga;
by, b, e b, séo os fatores de inclinagédo da base;
9y, 9q € g s@o os fatores de inclinagao do terreno;

N¢, N4 e N, séo os fatores de capacidade de carga.

As dimensbes B’, L’ e A’ sao obtidas em fung¢ao da area efetiva de distribuicao
de carga pela base. E considerada uma area efetiva por onde a resultante das forcas
aplicadas atue em seu centro de gravidade, conforme ilustra a FIGURA 23, expressa
pela aproximacdo de Meyerhof (1953) em fungcdo da excentricidade, conforme as

equacoes (30) e (31).

B' =B — 2ep (30)



L'=L-2e
onde,
B é a menor dimensao do elemento de fundacao;
L é a maior dimens&o do elemento de fundacao;
B' é a menor dimenséao efetiva do elemento de fundagéo;

L' é a maior dimenséo efetiva do elemento de fundacao;

(31)

eg € a excentricidade da carga na direcdo da menor dimensao do elemento de

fundacao;

e; € a excentricidade da carga na diregdo da maior dimensdo do elemento de

fundacgéo.
FIGURA 23 — AREA EFETIVA
Area efetiva
= drea efetiva
retangular equivalente
/ Ponto de
Ij- . passagem
|_da resultante
LD il \(Area efetiva
L f’;’r: L |
p L & |~ Area efetiva
Y retangular
é' = Sapata equivalente

Fonte: VELLOSO E LOPES (2010)
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Os fatores de profundidade conferem a equagao uma corregéo da relagao de

embutimento da fundagéo, de acordo com as equacgdes de (32) a (37).

- Se a relagao D/B for menor ou igual a 1

D
d,=1+0/4 (E)

D
dq=1+2><tan¢><(1—sinq,’>)2><§

d, =1

(32)

(33)

(34)



- Se a relagao D/B for maior a 1

_ (D (35)

d.=1+0,4tan?! (B)
dg=1+2xtan¢ x (1 —¢)* x tan™" (%) (36)
dy =1 (37)

Os fatores de inclinagdo da carga corrigem a excentricidade causada pela
aplicagdo nao vertical da carga sobre o elemento de fundagdo, em funcédo das
equacdes de (38) a (40).

fo=1- (38)
¢~ " B-L-c-N,
. _(1 H )"‘ (39)
fa = V+B'-L-c-cotg

; _(1_ H )m+1 (40)
v V+B L -c-cotp

onde,
IV é igual ao componente vertical da carga aplicada ao elemento de fundacéo;
H é igual ao componente horizontal da carga aplicada ao elemento de fundagéo;

m é o fator de forma em funcéo do angulo de aplicagéo da carga na sapata.

Quando a excentricidade da carga ocorre na direcdo do lado menor da sapata,
o fator de forma é dado pela equacéao (41).

o~

m=mp=—5 (41)

Quando a excentricidade da carga ocorre na diregdo do lado maior da sapata,
o fator de forma é dado pela equagéao (42)(41).

| =~

m=m, =—- (42)



Quando a excentricidade da carga ocorre nas duas dire¢coes da sapata, o fator

de forma é dado pela equacéao (43).

m =m, = my, cos?6 + mgsin? 0 (43)

Os fatores de inclinagao da base corrigem a influéncia da inclinagdo da carga
distribuida pela sapata, conforme ilustra a FIGURA 24, sdo obtidos por meio das

equacoes (44) e (45).

2 a
bc_l_n+2 (44)
a \? 4
bq_by_<1_tan¢> (45)

onde,

a € 0 angulo de inclinagao da base expresso em radianos.

FIGURA 24 — INCLINAGAO DA BASE E DO TERRENO
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Fonte: VELLOSO E LOPES (2010)

Quando a superficie do terreno sobre a sapata € inclinada, formando um talude

com angulo w, a sobrecarga é corrigida em fungao das equacdes (46) e (47).

B 2w (46)
T+ 2
9q =gy = (1 —tanw)? (47)

gec=1



Os fatores que influenciam a equagao geral de Brinch Hansen (1970), além dos
expressos na propria equacgao (B’, y, g e c¢’) podem ser resumidos de acordo com 0s
dados do QUADRO 2.

QUADRO 2 — FATORES DE INFLUENCIA

FATOR SIMBOLOGIA INFLUENCIA
Capacidade de carga N;Ng N, ¢
Forma Sc Sq Sy B L ¢
Profundidade d.d,d, DB ¢
Inclinagédo da carga lcigly, B LHVc¢
Inclinagédo da base bc by b, a ¢
Inclinagao da superficie e 9q 9y w

FONTE: O autor (2019).

Nota-se que o principal fator considerado nos fatores de influéncia € o angulo
de atrito interno do solo, ou seja, a variagado do angulo de atrito interno do solo afeta

diretamente praticamente todos os fatores da equacgao geral.

2.1.7 Métodos semiempiricos

Os métodos semiempiricos sao definidos pela NBR 6122 (ABNT, 2010) como
os métodos que relacionam resultados de ensaios de campo com tensdes admissiveis
ou tensdes resistentes de projeto. A norma ainda indica que devem ser observados
os dominios de validade de suas aplicagbes, bem como as dispersdes dos dados e
as limitagdes regionais associadas a cada um dos métodos de calculo.

Os calculos da tensao admissivel por meio dos métodos semiempiricos utilizam
as equacgdes teodricas com dados correlacionados entre os parametros do solo e os
dados de sondagens do tipo SPT, SPT-T ou CPT.

Os métodos semiempiricos para o dimensionamento de tubuldo podem ser
elaborados em fungao do tipo de transmissdo de carga como uma fundagéo direta
profunda ou de acordo com os métodos de fundagéo indireta.

Amann (2010) pesquisou a precisdo dos métodos semiempiricos de estimativa
de capacidade de carga de estacas em fungao das caracteristicas distintas dos solos
de cada regido. A variabilidade das caracteristicas dos solos incentivou a elaboragao
de uma Metodologia Semiempirica Unificada. O desenvolvimento do novo método foi

realizado em trés etapas distintas, sendo formadas pela estimativa inicial da



capacidade de carga por meio dos métodos convencionais, verificacdo do
desempenho baseando-se no critério de ruptura com ensaios de prova de carga e,
por fim, elaboragdao de uma retroanalise dos métodos convencionais. O autor propbs
uma nova abordagem matematica da transferéncia de carga com a correcdo dos
coeficientes tradicionais.

Mello (1975) indicou métodos semiempiricos de estimativa de recalques de
fundacdes diretas ou profundas, reportando-se a experiéncia profissional brasileira,
em comparagcdo com os metodos teoricos de outros paises. Utilizou o ensaio de
investigacao de subsolo do tipo SPT, amplamente difundido no Brasil, com énfase em
corregdes dos parametros obtidos por meio de ensaios de laboratério. Mediante a
analise de grau de aproximagdo, discutiu os niveis de aceitagcdo de recalques

diferenciais.
2.1.7.1 Métodos baseados no SPT

Os métodos baseados no SPT sdo amplamente e indiscriminadamente
utilizados para o dimensionamento de fundagdes. Cintra e Aoki (2010) indicam que os
valores de correlagdo originais nos métodos devem ser substituidos por valores
regionais. De acordo com os mesmos autores, o uso em grande escala dos métodos
semiempiricos ocorre uma vez que as féormulas tedricas geralmente ndo sao

confiaveis no dimensionamento de estacas.

e Meétodo Teixeira (1996)

O método semiempirico de Teixeira (1996) para dimensionamento de tubulao,
por meio da sondagem do tipo SPT, é uma derivagdo do método tedrico de Skempton
(1951) expresso na equacgéo (25), com os parametros do solo obtidos por correlagéo.
Com a equacéo de correlacdo de coesdo e com fator de segurancga igual a 3, temos
as equacoes (48) e (49).

Cc = 0,01 X NSPT (48)

(49)

_ Nspr
% =750

+q



onde,

c € a coesdo em MPa;

o, € a tensao admissivel expressa em MPa;

Ngpr € 0 valor médio, do numero de golpes do ensaio SPT, no bulbo de tensées;

q € a sobrecarga promovida pelos solos na cota de apoio da base do tubuldo.

Esse método limita o valor do numero de golpes do SPT entre 5 e 20 e

apresenta um fator de seguranca igual a 3.
e Método Alonso (1983)
De acordo com Alonso (1983) o método semiempirico para dimensionamento

de tubuldo por meio da sondagem do tipo SPT pode ser expresso pela equagéao (50),

desprezando a sobrecarga.

_ Nspr (50)
% =3

onde,
o, € a tensdo admissivel com fator de seguranga igual a 3 expressa em MPa;
Ngpr € 0 valor médio, do numero de golpes do ensaio SPT, no bulbo de tensdes igual

a duas vezes a menor dimensao do tubulao.

Esse método limita o valor do numero de golpes do SPT entre 6 e 18 e
apresenta um fator de seguranca igual a 3. O método de Alonso foi elaborado a partir
da proposta de Skempton (1951), utilizando a equagado (25), considerando o
embutimento obtendo a coesdo da correlagdo com o SPT, considerando o fator de

carregamento N, = 6 e fator de seguranca igual a 3.

e Meétodo Meyerhof (1956)



Meyerhof (1956) dividiu a equacao de capacidade de carga de acordo com o
tipo de solo em fungao do valor médio do SPT formado com o bulbo de 1,5 vezes a
menor dimensao do elemento de fundagao, conforme as equagdes (51) e (52). O autor

considera a reducao da tensao ultima pela metade quando ocorrer presenca de agua.

qu = 32N(B + D) Solos arenosos  (51)

gy = 16N Solos argilosos (52)

onde,

q.. € a tensao ultima expressa em kPa;

N é o valor médio do Nspr no bulbo de tensdes igual a 1,5 vezes a menor dimenséo
do elemento;

B é a menor dimensao do elemento de fundagao direta;

D é a profundidade da cota de apoio do elemento de fundacgao direta.
e Meétodo Aoki e Velloso (1975)

O método de Aoki e Velloso foi originalmente desenvolvido para determinar a
capacidade de carga de uma estaca, porém a sua formulacao pode ser utilizada para
verificar a capacidade de carga de um tubuldao, como se 0 mesmo fosse uma estaca
escavada com base alargada com carga somente de ponta (CINTRA et al., 2011),

conforme a equacéo (53).

_ K.Nspr (53)

onde,

o, € a tensao de ruptura da base do tubuléo;

Ngpr € 0 valor do numero de golpes do ensaio SPT na cota de apoio do tubulao;
F; é um fator adimensional de escala, sendo igual a 3 para estacas escavadas;

K é o coeficiente regional que depende do tipo de solo, conforme a TABELA 4.



TABELA 4 — COEFICIENTE K
TIPO DE SOLO K (MPa)

Areia 1,00

Areia siltosa 0,80
Areia siltoargilosa 0,70
Areia argilosa 0,60
Areia argilosiltosa 0,50
Silte 0,40

Silte arenoso 0,55
Silte arenoargiloso 0,45
Silte argiloso 0,23
Silte argiloarenoso 0,25
Argila 0,20
Argila arenosa 0,35
Argila arenosiltosa 0,30
Argila siltosa 0,22
Argila siltoarenosa 0,33

FONTE: CINTRA et al., 2011.

e Método Décourt e Quaresma (1978)

O método Décourt e Quaresma, também analogo a capacidade de carga de
estacas, de acordo com a sua versao atualizada em 1996, pode exprimir a tensio de
ruptura da base do tubuldo por meio da equacéao (54). Os autores recomendam um

fator de segurancga igual 4 para a determinagao da carga admissivel.

or = a.C. N, (54)

onde,

o, € a tensao de ruptura da base do tubulao;

Np € o valor médio do numero de golpes do ensaio SPT em trés cotas, na cota de
apoio do tubuldo, a imediatamente anterior e a imediatamente posterior;

a € um fator de redugcado em fungao do tipo de solo, conforme a TABELA 5;

C é o coeficiente caracteristico do solo, conforme a TABELA 6.

TABELA 5 — FATOR DE REDUGAO « PARA ESTACAS ESCAVADAS

TIPO DE SOLO a
Argila 0,85
Solos intermediarios 0,60
Areias 0,50

FONTE: CINTRA, AOKI e ALBIERO, 2011.



TABELA 6 — COEFICIENTE CARACTERISTICO DO SOLO

TIPO DE SOLO C (kPa)
Argila 120
Silte argiloso 200
Silte arenoso 250
Areias 400

FONTE: CINTRA, AOKI e ALBIERO, 2011.

2.1.7.2 Métodos baseados no SPT-T

O método pioneiro de dimensionamento de estacas com os dados do ensaio

SPT-T foi desenvolvido por Ranzini (2000), por meio das equacdes (55) a (57).

R=s5;XfixA;+s, X[, XA, (55)

onde

R é a carga de ruptura da estaca;

s, € o coeficiente empirico de Ranzini para atrito lateral;
f1 é a tensao de atrito lateral no fuste da estaca;

A, é a area da superficie lateral da estaca enterrada;

s, € o coeficiente empirico de Ranzini para a ponta;

fp € atensao na ponta da estaca;

A, € a area da ponta da estaca.

Ranzini (2000) considerou para o calculo do atrito lateral do fuste a condigao
de torque residual do ensaio SPT-T em fun¢ao do deslocamento provocado pela prova

de carga em estacas, assim a equacéao de atrito lateral € dada pela equagao (56).

petyd (56)
onde,

f € a tensao de atrito lateral no fuste da estaca;

A; € o comprimento do trecho considerado do fuste;

f; € atensao de atrito lateral residual medida pelo torquimetro na altura do trecho do

fuste considerado.



A carga da ponta da estaca é calculada por Ranzini (2000) por meio da média
ponderada do torque obtido um metro acima da ponta, na cota da ponta e um metro

abaixo da cota da ponta, conforme a equagao (57).

fp:fi—1+2>;fi+fi+1 (57)

onde,

fp € atensao na ponta da estaca;

f; € a tens&o de atrito lateral residual medida pelo torquimetro na cota de apoio da
ponta da estaca;

fi_1 € a tensao de atrito lateral residual medida pelo torquimetro na cota anterior a de
apoio da ponta da estaca;

fi+1 € a tensédo de atrito lateral residual medida pelo torquimetro na cota posterior a

de apoio da ponta da estaca.

2.1.8 Métodos empiricos

Os métodos que utilizam as provas de carga direta sdo classificados como
métodos empiricos, a prova de carga em placa permite a obten¢ao da curva carga e
recalque da fundacg&o na cota de apoio desejada (ver capitulo 2.3.1.3). De acordo com
Cintra, Aoki e Albiero (2011) o método de dimensionamento por provas de carga é
analogo ao das sapatas, sendo esse ensaio nao muito utilizado devido as dificuldades
inerentes de aplicagdo de carga na profundidade desejada para o tubulao.

Costa (1999) comenta as dificuldades para definir a carga de ruptura do solo
em provas de carga de placa, pois quando ha ruptura generalizada a curva carga x
recalque permite a obtengao direta da carga de ruptura, porém quando a ruptura é
localizada a curva carga x recalque ndo expressa com clareza a carga de ruptura.

Niyama et al. (1996) classificaram os métodos de estimativa da carga de
ruptura na condi¢cdo local em quatro grupos distintos, sendo eles os critérios do
deslocamento total limite, os critérios de deformabilidade limite, os critérios de

intersegao entre as fases elasticas e as plasticas e critérios matematicos.



2.1.8.1 Método de Terzaghi (1943)

O método de Terzaghi (1943), baseado no critério de deslocamento total limite,
apresenta-se como um dos mais simples para obtencao da carga de ruptura. Cintra et
al. (2013) indicam que o autor ndo necessariamente contempla uma explicagao
racional para a sua adocao, porém o método € adotado pela norma britanica BS 8004
(BSI, 1986). Terzaghi (1943) adotou o critério de ruptura em estacas quando o

deslocamento atinge 10% do didametro da ponta da estaca (D,), conforme ilustra a

FIGURA 25, de acordo com a equacao (58).
P.(p) = pr = 0,1 x D, (58)

onde,
P. é a carga de ruptura do ensaio;
p, € o recalque limite, considerado de ruptura por Terzaghi (1943);

D, é o diametro da ponta da estaca.

FIGURA 25 — CRITERIO DE RUPTURA CONVENCIONAL

10%D, >

FONTE: CINTRA et al., 2013.

2.1.8.2 Método de Boston

O critério utilizado pelo cédigo de obras da cidade norte-americana de Boston
foi desenvolvido para uma placa quadrada com os lados de 30 cm, que também é um
critério de deslocamento total limite, determina a tens&o admissivel no ensaio de placa

como o menor valor de tenséo obtido entre os recalques de 10 mm e a metade de 25



mm, de acordo com a (59), conforme ilustra a FIGURA 26. A tensdo admissivel obtida

equivale ao fator de seguranca igual a 2, de acordo com a equagao (60).

010 = 0(p), p =10mm
Ogam < % S o(p), b= 25mm (59)
o,
Oadm = ?r (60)

onde,

o, € a tensao admissivel;

o, € a tensao de ruptura;

p € orecalque;

o é a tensdo vertical de ensaio;

010 € a tensédo vertical de ensaio com recalque igual a 10 mm;

0,5 € a tensao vertical de ensaio com recalque igual a 25 mm.

FIGURA 26 — CRITERIO DE RUPTURA CONVENCIONAL
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FONTE: Adaptado de CINTRA et al., 2013.

2.1.8.3 Método da ABNT (2010)

O método da ABNT, baseado no critério de deslocamento total limite, & definido
pela NBR 6122 (ABNT, 2010) como a carga de ensaio obtida pela interse¢ao da curva

carga x recalque, que pode ser extrapolada, com a da reta definida pela equacgao (61).



D P.L

Pr(pr) = Pr=5x

— 61
30+A.E (61)

onde,

P. é a carga de ruptura do ensaio;

p» € o recalque limite, considerado de ruptura pela ABNT;
D é o diametro da ponta da estaca;

P é a carga aplicada durante o ensaio;

L é o comprimento da estaca;

A é a area da secao do fuste da estaca;

E é o modulo de elasticidade do material da estaca.

FIGURA 27 — CRITERIO DE RUPTURA DA ABNT
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FONTE: CINTRA et al., 2013.

2.1.8.4 Método de Davisson (1972)

De acordo com Cintra et al. (2013) o método da ABNT é baseado no método

de Davisson, com diferenca somente na constante da equacao.



FIGURA 28 — CRITERIO DE RUPTURA DE DAVISSON
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FONTE: Adaptado de CINTRA et al., 2013.

A constante adotada por Davisson (1972) desloca a reta de definicdo do

recalque de ruptura, conforme ilustra a FIGURA 28, de acordo com a equagao (62).

D P.L
_ = L= 62
R(pr)—>pr—3,8mm+120+ = (62)

onde,

P. é a carga de ruptura do ensaio;

pr € 0 recalque limite, considerado de ruptura;
D é o diametro da ponta da estaca;

P é a carga aplicada durante o ensaio;

L é o comprimento da estaca;

A é a area da secao do fuste da estaca;

E é o modulo de elasticidade do material da estaca.

2.1.8.5 Método de Van der Veen (1953)

O método de Van der Veen (1953) é classificado por Niyama et al. (1996) como
um critério matematico e de acordo com Cintra et al. (2013) é classificado como um

critério de ruptura fisica.



O método matematico de Van der Veen (1953) utiliza a equacao (63) para

extrapolar a curva carga x recalque e obter a ruptura fisica do elemento (FIGURA 29).

P(p) > P=R(1—e %*P)

(63)
onde,
P é a carga vertical do ensaio

p é o recalque obtido com a carga P (mm)

a € o coeficiente que define a forma da curva

R indica a intersegao da assintota vertical com o eixo de cargas

FIGURA 29 — RUPTURA FiSICA COM EXTRAPOLAGAO

R P
0 — >
experimental
, /1. ! assintota
p v extrapolado ":

FONTE: Adaptado de CINTRA et al., 2013.

As constantes a e R sao obtidas por iteracdo, adotando-se valores para R e

desenhando curvas em um grafico com eixos p x In (1 — g) ilustrado pela FIGURA 30,
conforme a equacgéo da reta modificada da equacgao (64).

a.p+1n(1-§)_o (64)

ApoOs o0 processo de iteracdo, da iteragcdo que apresentar uma reta serao

extraidos os valores de R e de a que é o coeficiente angular da reta. Cintra et al. (2013)



recomendam o uso do método dos minimos quadrados para a elaboragdo da

regressao linear em cada tentativa.

FIGURA 30 — CRITERIO DE RUPTURA DE DAVISSON
-En (1-P/R)

FONTE: Adaptado de CINTRA et al., 2013.

O comportamento dos elementos de fundacao esta intrinsecamente ligado ao
solo que os envolve, sendo assim o estudo do solo do local e da regido tem

importancia primordial no bom desenvolvimento de projetos de fundagao.

2.2 S0OLO

O solo é o material mais utilizado na construgéo civil e engenharia civil em geral,
principalmente na engenharia geotécnica, sendo assim € notadamente essencial
conhecer as suas caracteristicas e propriedades.

Os solos sao formados por um agrupamento de particulas sélidas de tamanhos
variados que apresentam vazios preenchidos por agua ou ar. De acordo com Fiori
(2015) uma massa de solo pode ser descrita por suas propriedades fisicas e por suas
propriedades mecanicas. Para Knappett e Craig (2016) o engenheiro civil entende o
solo como um arranjo de particulas minerais soltas ou fracamente unidas, formada
pela decomposicdo de rochas, sendo o espaco vazio entre essas particulas
preenchido com ar ou agua. Em ambas as definicbes a importancia sobre as
caracteristicas dos solos e sua origem sado denotadas, ja que o tipo de formagao

influencia nessas condigdes.



2.2.1 Formacgao dos solos

Para entendermos as diferentes caracteristicas dos solos existentes
precisamos compreender como estes se formam. Terzaghi et al. (1996) indicam que
os solos apresentam duas origens distintas, sendo oriundos do intemperismo das
rochas e da decomposicdo de matéria organica. Os solos formados pela
desagregacao ou decomposi¢ao das rochas sdo divididos em residuais (autéctones)
e sedimentares ou transportados (aléctones). Nesse contexto, os solos residuais sao
os solos que permanecem no local de formacao e decomposi¢cdo da rocha matriz,
enquanto os solos sedimentares ou transportados sao os solos que sao removidos do

local de formacgéo e s&o depositados longe da rocha matriz.

FIGURA 31 — PERFIL ESTRATIGRAFICO DE UM SOLO RESIDUAL

Solo residual jovem

FONTE: ORTIGAO, 2007.

Os solos residuais podem se desenvolver em clima semiarido, com camada de
solo estavel e rija de pouca profundidade, ou em climas tropicais, com camada
profunda de solo duro e estavel, porém com camadas altamente compressiveis
(TERZAGHI et al., 1996). O perfil estratigrafico de um solo residual (FIGURA 31) é
composto pela rocha sa, rocha alterada, solo residual jovem ou saprolito e solo
residual maduro (ORTIGAO, 2007).



A composigdo mineralogica dos solos esta intimamente relacionada com a
rocha matriz e o seu processo de formacédo. Segundo Guimaraes (2006), na regiao
sul do Brasil os solos residuais basalticos sdo comuns e chamados vulgarmente de
terra roxa. A rocha denominada basalto é formada pelos sucessivos derramamentos
de lava, com resfriamento rapido de seu macico. Classificada como rocha ignea
extrusiva, a sua composigao mineralégica é constituida principalmente de plagioclasio
(feldspato), piroxénios e olivina, que de acordo com Das (2012) apresentam grande
quantidade de ferro. O resfriamento rapido sob baixa pressao (pressao atmosférica),
do fluxo de lava promove a cristalizagdo dos minerais com granulagcdo fina,
microscopica. O intemperismo quimico dessas rochas promove a degradagao da
rocha em particulas de argila com alto teor de hematita e limonita (DAS, 2012). De
acordo com Pinto (2006), as rochas basalticas, com alto teor de feldspato, sdo mais
suscetiveis ao intemperismo quimico, dando origem aos argilominerais constituintes

do solo.

FIGURA 32 — LOCALIZACAO DA BACIA DO PARANA

FONTE: Adaptado de REIS et al., 2014.

O terceiro planalto Paranaense esta inserido na bacia do Parana. Reis et al.

(2014) indicam que a bacia do Parana apresenta uma area de aproximadamente



1.400.000 km? (FIGURA 32), com perfil estratigrafico formado basicamente por cinco
sequéncias. Os mesmos autores registram o derramamento basaltico da bacia como
uma das maiores manifestacdes vulcanicas, com espessura da camada de basalto de
aproximadamente 2.000 m, intercalada com sedimentos, rochas acidas e basicas.
Tha (2007) descreve os derrames da Bacia do Parana, com origem no periodo

Jurassico, como derrames relativamente uniformes, com cor cinza escuro e
granulometria fina, com caracteristicas geoldégicas conforme ilustrado na FIGURA 33,
divididas em:

e Derrames basalticos horizontais com espessura de 20 a 60 metros;

e Camadas de brecha entre os derrames com espessura de 1 a 30 metros;

o Descontinuidades paralelas aos planos basalticos no contato entre o

derrame e a transigao.

FIGURA 33 — PERFIL GEOLOGICO DO RIO PARANA EM FOZ DO IGUAGU
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FONTE: THA, 2007.

Desta forma, os solos da regido oeste do Parana sao predominantemente
residuais de origem basaltica e laterizados, podendo apresentar camadas (insergdes)

de solos moles (baixa competéncia) ao longo do perfil geotécnico.



2.2.2 Classificagao de solos moles

A utilizacdo do solo como material de construgdo exige, como todos os
materiais, o conhecimento de seu comportamento mecanico e dos parametros que
indiguem esse comportamento. O processo de formagao dos solos, bem como a rocha
matriz determinam as suas caracteristicas. Nagaraj e Miura (2001) indicam que “a
inerente natureza e diversidade dos processos geoldgicos envolvidos na formacao
dos solos sao responsaveis pela grande variabilidade do estado dos solos em campo”.

Principalmente na formagao de solos residuais onde:

A ocorréncia de perfis geotécnicos com solos moles € muito comum,
tornando-se preocupantes a medida que utilizagbes civis das mais diversas
acontecem nesses terrenos e, inUmeras vezes, causam problemas de
suporte e recalque. (NASCIMENTO e BRANDI, 2009).

Sanches (2013) destaca que os solos argilosos, por causa da reduzida
permeabilidade e o grau de saturagao elevado, apresentam potencial de recalque
diferencial ao longo do tempo com consequente redugdo da seguranga com O
acréscimo das solicitagdes. De acordo com Machado (2016), “no Brasil, os solos muito
moles compressiveis sdo encontrados com frequéncia ao longo das regides costeiras,
entretanto muitas vezes também estao presentes no interior”.

A classificacdo dos solos como moles pode ser obtida por meio de ensaios de
caracterizagao, porém como indicam Lambe e Whitman (1969) a natureza e o arranjo
atdbmico das particulas de solo tém influéncia significante nas propriedades dos solos,
especialmente em solos finos, ainda, exemplificam os solos com grande quantidade
de montmorilonita, que pode apresentar grande expansao e retragdo, como solos
moles. Terzaghi et al. (1996) indicam a bentonita como um exemplo de uma argila
com alta concentracdo de montmorilonita, apresentando por isso expansédo e
contragdo superiores a outros solos argilosos. “Um conhecimento da estrutura das
argilas € um preludio essencial para o entendimento de seu comportamento mecanico.
(CARDOSO, 2000).

Os solos moles podem ser definidos como solos com baixa capacidade de
suporte. O termo mole é uma classificacdo de consisténcia do solo, sendo um
parametro exclusivo de solos coesivos, ou seja, o0s solos moles séao
predominantemente argilosos. As areias, por sua vez, apresentam compacidade fofa

como correlagdo com os solos argilosos.



A classificacao dos estados de compacidade ou de consisténcia dos solos nas
camadas tipicas, durante uma investigagao geotécnica, segue os critérios expostos
na ABNT NBR 6484 (2001), mais precisamente a tabela presente no Anexo A, ou
mesmo a tabela de classificagdo de solos da ABNT NBR 7250 (1982). No Brasil, o
método mais utilizado de classificagao de consisténcia de solos coesivos, argilas ou
siltes argilosos, por meio de investigagdo de subsolo, é obtida por meio do Nspr da
camada. O valor do Nspr pode variar a classificagdo da consisténcia de muito mole
(Ngpr inferior a 2) a dura (Ngpr superior a 19), ou seja, a classificacdo nao é subijetiva,
pois segue preceitos das normas vigentes relacionados aos valores de penetragao.
Os solos moles sao amplamente classificados no Brasil pela sondagem de simples
reconhecimento com SPT, classificando solos coesivos como moles se o indice de

penetragao for menor ou igual a 5.

2.2.3 Solo residual basaltico

O solo residual basaltico apresenta como caracteristica marcante a
predominancia de argila além de exibir a heterogeneidade da rocha matriz. Sua
origem esta relacionada aos processos de intemperismo quimico e fisico tipicos de
regides tropicais umidas.

Tha (2007) descreve o perfil do solo da regido oeste do Parana com uma
divisdo em trés camadas, em fungao do grau de intemperismo, em argila vermelha,
silte argiloso amarelo e solo saprolitico, conforme ilustra a FIGURA 34. As principais
caracteristicas das camadas tipicas obtidas por Tha (2007) estdo reunidas na
TABELA 7.

Massad (2005) indica que para um clima tropical umido a alteragado da rocha
basaltica em solo residual ocorre com a formacao de basicamente argila, pela grande
concentracéo de feldspatos da rocha matriz basaltica. A espessura tipica desse solo
residual na regido oeste do Parana € de aproximadamente 16 metros de acordo com
Tha (2007).

A camada superficial de solo residuais pode sofrer processos pedoldgicos
como a lixiviagao de silica, bases e até mesmo de argilominerais para as regiées mais
profundas. Segundo Massad (2005), esse processo € chamado de laterizagdo e
promove uma maior concentracdo de Oxidos hidratados de ferro nas camadas

superficiais, formando os solos “enferrujados”.



FIGURA 34 — PERFIL DE SOLO
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FONTE: Adaptado de MASSAD, 2005 e THA, 2007.

TABELA 7 — CARACTERISTICAS DAS CAMADAS DO SOLO RESIDUAL BASALTICO DA REGIAO

OESTE DO PARANA

; ARGILA SILTE ARGILOSO SOLO
CARACTERISTICA VERMELHA AMARELO SAPROLITICO
LL(%) 63 62 73
LP(%) 38 22 27
Umidade natural (%) 28 46
Umidade do solo saturado (%) 39 49
indice de vazios 1,49 1,62
Porosidade (%) 59,8 68
Grau de saturacao natural (%) 51 89
Classificagao unificada CH MH
Massa especifica natural (g/cm?) 1,54 1,76
Massa especifica seca (g/cm?3) 1,23 1,22
Massa especifica saturada (g/cm?) 1,82 1,84
Massa especifica dos gréos (g/cm?) 2,95 2,97 3,03
GRANULOMETRIA
Argila (%) 68 30 42
Silte (%) 19 38 36
Areia (%) 12 22 20
Pedregulho (%) 1 10 2
ENSAIO EDOMETRICO
Pressao de pré-adensamento
(kgf/cm?) 1,81 8,4
indice de compressao 0,58 0,75
ENSAIO CU
Angulo de atrito (°) 23
Coesao (kgf/cm?) 0,1
ENSAIO CD
Angulo de atrito (°) 25
Coesao (kgf/cm?) 0

FONTE:

Adaptado de THA, 2007.



Damin et al. (2017) classificaram o solo superficial da regido Oeste do Parana,
por meio da metodologia MCT desenvolvida Nogami e Villibor (1980), como sendo
uma argila lateritica LG’. Os mesmos autores realizaram ensaios ftriaixais
consolidados nao drenados em amostras indeformadas de solo da regido e obtiveram

valores de angulo de atrito variando de 10° a 18° e coesao variando de 5 a 10 KPa.
2.2.4 Resisténcia ao cisalhamento dos solos

O solo apresenta varias caracteristicas que interferem na sua resisténcia,

sendo uma equacao geral da resisténcia do solo representada pela equacgao (65).

s = f(o',e,w,4,C,H,S,¢T,...) (65)

onde w, C, H, S e T sao respectivamente teor de umidade, composi¢ao, histérico de
tensoes, estrutura e temperatura. Denota-se que é praticamente impossivel quantificar
as interferéncias citadas.

A resisténcia ao cisalhamento dos solos € representada mais comumente com
o auxilio de envoltérias, como a de Mohr (VILAR e BUENO, 1985). O solo, do ponto
de vista de resisténcia, pode ser representado com um sistema cartesiano onde nas
abscissas tém-se as tensdes normais (o) e nas ordenadas estao dispostas as tensdes

de cisalhamento (7), conforme a FIGURA 35.

FIGURA 35 — RESISTENCIA DOS SOLOS POR MEIO DE ENVOLTORIAS
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FONTE: O autor (2019).



A inclusdo de uma reta tangente (critério de Coulomb) aos pontos na faixa de

tensdes de interesse permite obter uma envoltoria expressa pela equagéao (66).

s=rl+oc.r2 (66)

Costuma-se determinar os parametros r1 e r2 como sendo coesdo e
coeficiente de atrito respectivamente (HVORSLEV, 1937), de acordo com as

equacdes (67) e (68).

rl =c¢ (67)

r2 = tgg (68)

Com isso tem-se que a equacgao geral de resisténcia do solo é representada

pela substituicdo das equacdes (67) e (68) em (66), temos a equacgao (69).

s=c+oc.tgg (69)

Esta equagao é chamada de envoltéria de Mohr-Coulomb, que mascara uma
série de caracteristicas do solo, porém constata-se que a sua utilizagdo € uma
maneira, apesar de simples, eficiente e confiavel de representagcéo da resisténcia do
solo. Na simplicidade da equagao da envoltéria de Mohr-Coulomb reside o grande
atrativo para a sua aplicagao na pratica (VILAR e BUENO, 1985). Os principais fatores
que compdem a equacao da envoltoria de Mohr-Coulomb para um solo especifico sao
os parametros coeséao e atrito entre particulas.

A denominacgao genérica de atrito interno de um solo ndo € composta somente
pelo atrito fisico entre as particulas de solo, mas € composto também pelo atrito ficticio
proveniente do entrosamento das particulas (CAPUTO, 1988). O contato entre as
particulas ndo ocorre por meio de uma superficie nitida de contato, mas por meio de
uma infinidade de contatos pontuais entre particulas. Quando o solo apresenta

particulas grossas, como a areia, as altas tensdes nos contatos implicam um aumento



das areas reais de contato e consequentemente da resisténcia, ou seja, o maior
contato entre particulas gera angulos de atrito altos (VILAR e BUENO, 1985).

A coeséo é dividida normalmente entre coesao aparente e coesao verdadeira,
sendo a coesado aparente gerada pela capilaridade na agua intersticial em solos
parcialmente saturados, quando a pressao neutra negativa atrai as particulas
formando novamente um fenébmeno de atrito (CAPUTO, 1988). A coesao verdadeira
pode ser formada por forcas de atracdo e repulsdo inter-particulas causadas pela
cimentacdo proporcionada, por exemplo, por carbonato. As forcas de atragao e
repulsdo sao o resultado da agdo de muitas variaveis no sistema solo-agua-ar-
eletrolitos, destacando-se as forgas eletrostaticas, eletromagnéticas e as
propriedades da agua adsorvida (VILAR e BUENO, 1985). A atragao eletrostatica
ocorre pela interacdo entre particulas de solo de cargas opostas e a repulséo
eletrostatica quando as particulas apresentam carga de mesma natureza. As atragbes
inter-particulas sdo complementadas com ligagdes do tipo pontes de hidrogénio e de
potassio. Em suma o aumento da coes&o € comumente relacionado com a quantidade
de argila e atividade coloidal, a relagédo de pré-adensamento e com a diminui¢cao da
umidade.

E necessario ressaltar que os parametros de coes&o e angulo de atrito ndo sdo
constantes para um dado solo, pois esses parametros sdo dependentes de uma série

de fatores como o historico de tensoes e faixa de tensdes de interesse.

2.2.5Critério de resisténcia Mohr-Coulomb

A teoria de Mohr (1900, apud DAS, 2012) para ruptura em materiais afirmava
que a ruptura é alcangada com a combinacio das tensdes de cisalhamento e normal
e nao da maxima tensao de cisalhamento ou da maxima tensdo normal isoladas. A

equacao de Mohr é expressa pela equacéao (70).

T = f(0) (70)

A equacgao de Mohr define uma linha curva, porém a determinagédo de uma reta

tangenciando a curva de Mohr atende a maioria dos problemas de mecanica dos



solos, formando assim uma funcéo linear (COULOMB, 1776 apud DAS, 2012),

conforme a equacgao (71).

T=c+ o.tgg (71)

A equacgéo da reta precedente admitida € denominada de critério de ruptura de
Mohr-Coulomb em termos de tensdes totais. A tensdo normal total &€ descrita pela

equacao (72).

c=0+pu (72)

FIGURA 36 — ENVOLTORIA DE RUPTURA MOHR-COULOMB
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FONTE: O autor (2019).

Quando é necessaria a tensao suportada pelos sélidos do solo a equacao do
critério de ruptura pode ser expressa em termos de tensdes efetivas pela equacao
(73).

T=c + o .tgg’ (73)

A coesao para solos com particulas grossas como areia e silte inorganico &

considerada nula quando n&o existe cimentagbes entre particulas. Para argilas



normalmente adensadas a coesao € aproximadamente nula, porém para argilas
sobreadensadas a coesao apresenta valores maiores que zero.

O critério de Mohr-Coulomb tem como caracteristica desconsiderar o efeito da
tensao principal intermediaria (o), entao a resisténcia depende apenas das tensdes
principais maior e menor (VILAR e BUENO, 1985).

Nota-se que a teoria de Mohr-Coulomb, conforme a FIGURA 36, define que o

angulo entre o plano de ruptura e o plano principal maior corresponde a equagao (74).

' 74
(pr:45°+% (74)

Existem situacbes onde a envoltéria de ruptura de Mohr-Coulomb ¢é igual a
coesao quando o solo é puramente coesivo ou onde a equagao € igual a tensao
normal vezes o coeficiente de atrito quando o solo é puramente arenoso, mas sao
casos particulares.

A determinacio das tensdes normais e de cisalhamento em solos é realizada
com o auxilio de ensaios de resisténcia ao cisalhamento, mas principalmente por meio
de ensaios de compressao triaxial em suas diversas configuracdes. O ensaio triaxial
cilindrico apresenta uma configuragdo que descarta a tensao principal intermediaria
(o0y) das variaveis do ensaio, pois a tensao principal intermediaria € igualada a tensao

principal menor (o3).

2.3 INVESTIGACAO GEOTECNICA

A realizagdo de obras de engenharia exige o conhecimento dos materiais
envolvidos no projeto e na execugdo. No caso particular de obras geotécnicas a
investigacado do subsolo é imperativa para um projeto adequado. Tanto a NBR 6122
(ABNT, 2010) como a NBR 8036 (ABNT, 1983) exigem campanhas de investigacoes
geotécnicas e geoldgicas para projeto e execugédo de obras. Para Knappett e Craig
(2016) os principais objetivos da investigagdo sdo determinar a sequéncia, as
espessuras, e a extensao dos substratos do solo, determinar o nivel do topo rochoso,
obter amostras representativas para classificagdo de ensaios complementares e

determinar as condicbes das aguas subterraneas. De acordo com Hunt (2007) o



objetivo da investigacdo de subsolo e seu programa é de identificar todas as
caracteristicas geologicas e geotécnicas que possam impactar no projeto e na
execugao das obras em questdo. O mesmo autor indica trés tipos de investigagéo de
acordo com a abordagem, sendo elas o mapeamento superficial das condi¢oes
geoldgicas, verificacdo das secdes da sub-superficie e com recolhimento de amostras
superficiais e profundas.

A NBR 6122 (ABNT, 2010) divide as investigagcbes geoldgicas e geotécnicas
em reconhecimento inicial, investigacao preliminar e complementar. A investigacao
geoldgica é citada como uma ferramenta adicional em fungao das necessidades da
obra, sem citar procedimentos ou normas de investigagao.

A investigacao preliminar é realizada pela NBR 6122 (ABNT, 2010) somente
com sondagens do tipo SPT, indicando a investigagdo complementar somente quando
as condi¢des encontradas durante a execugao da obra apresentarem divergéncia com
os dados da investigagao preliminar.

O Eurocode 7 (1997), por sua vez, recomenda que o programa de investigacao
deve ser baseado no tipo de estrutura, dividindo em trés categorias de acordo com a
complexidade da edificagdo. O QUADRO 3 ilustra a diferenca entre a norma brasileira

€ a norma europeia.

QUADRO 3 — COMPARAGCAO ENTRE A NBR 6122 E EUROCODE 7

TIPO DE INVESTIGACAO NBR 6122/2010 EUROCODE 7
Sondagem SPT Preliminar Preliminar**
Sondagens mistas e rotativas Complementar * Preliminar**
Sondagem SPT-T Complementar * Preliminar**
Sondagem CPT Complementar Preliminar**
Ensaio de palheta (Vane test) Complementar Preliminar**
Ensaio de placa Complementar Preliminar**
Ensaio pressiométrico Complementar * Preliminar**
Ensaio dilatométrico Complementar * Preliminar**
Ensaios sismicos Complementar * Complementar
Ensaios de permeabilidade Complementar * Complementar
Ensaio de perda de agua em rocha Complementar * Complementar
Ensaios de caracterizagao Complementar Complementar
Ensaio de cisalhamento direto Complementar * Complementar
Ensaio triaxial Complementar * Complementar
Ensaio de adensamento Complementar Complementar
Ensaio de expansibilidade Complementar * Complementar
Ensaio de colapsibilidade Complementar * Complementar
Ensaios quimicos Complementar * Complementar

* Os ensaios citados nao apresentam normalizagao do processo executivo da ABNT
** De acordo com o Eurocode 7 os ensaios preliminares devem ser escolhidos em funcéo da
EM ISSO 22476
FONTE: Adaptado de ABNT, 2010 e EUROCODE 7, 1997.



Massad (2010) entende que as investigacdes geotécnicas sao separadas em
ensaios de campo e ensaios de laboratorio, sendo os ensaios de campo utilizados
quando nao € possivel a retirada de amostras indeformadas ou quando os ensaios de

laboratério sdo pouco representativos.

2.3.1 Ensaios de campo

Os ensaios de campos podem ser divididos de acordo com o método de
levantamento dos dados sobre o solo em estudo e com o método de interpretagao dos
dados levantados.

Hunt (2007) divide os métodos de levantamento de dados em duas categorias
gerais, os métodos diretos e indiretos. Os métodos diretos de levantamento ou de
investigacdo permitem a inspecdo dos materiais, usualmente com recuperagédo de
amostras, como escavagoes entre outros. Os métodos indiretos de levantamento
fornecem as propriedades dos materiais por meio de leituras superficiais ou de
penetragdo, sem a extracdo de amostras, sendo estimado o tipo de material por
correlagdes. Enquanto os métodos diretos sdo mais precisos no reconhecimento dos
solos por extrairem amostras para ensaios complementares, os métodos indiretos sao
mais precisos no levantamento das condi¢gdes dos materiais no seu local original.

Por sua vez, Schnaid e Odebrecht (2012) indicam duas abordagens distintas
em relagao a analise dos resultados, sendo os métodos diretos de interpretacéo e os
meétodos indiretos de interpretacéo, conforme ilustra a FIGURA 37.

Os métodos diretos de interpretacao tém fundamentacio estatistica e sao de
origem empirica ou semiempirica, sendo basicamente obtidos valores dos ensaios de
campo que sao correlacionados diretamente com o desempenho do elemento de
fundacdo ou obra geotécnica. As correlagbes sao realizadas com observacdo do
comportamento dos elementos de fundagdo, mediante provas de carga ou
monitoramento de obra, em funcdo dos valores obtidos em campo. Ensaio de
laboratério podem ser utilizados para obter parametros complementares e aferir as
correlagbes. Os meétodos indiretos de interpretagdo dos resultados utilizam as
formulagdes classicas de mecanica dos solos para determinar os parametros do solo
em funcao dos esforgos aplicados pelo ensaio. Esse método utiliza entdo de conceitos
fisicos e mecanicos para atribuir caracteristicas aos solos em fungdo das cargas e

deformacbes medidas durante a investigagao.



Dentre as técnicas de ensaio em campo, Knappett e Craig (2016) e Schnaid e
Odebrecht (2012) destacam o Ensaio de Penetragdo Dinamica (SPT, Standard
Penetration Test), o Ensaio de Palheta (FVT, Field Vane Test), o Ensaio de
Pressidmetro (PMT, Pressurometer Test), o Ensaio de Penetracdo de Cone (CPT,
Cone Penetration Test), o Ensaio de Dilatémetro (DMT, Dilatometer Test) e o Ensaio
de Placa de Carregamento (PLT, Plate Loading Test). O Ensaio de Penetragao
Dinamica (SPT) e suas variagdes sdo amplamente utilizados, principalmente no Brasil,

aliando o seu custo com a simplicidade de operacédo dos equipamentos.

FIGURA 37 — FLUXOGRAMA DE INTERPRETACAO DE ENSAIOS DE CAMPO
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FONTE: SCHNAID E ODEBRECHT, 2012.

2.3.1.1 Sondagem SPT

O ensaio de sondagem a percussao do tipo SPT apresenta-se como um dos

mais usados no mundo, de acordo com Knappett e Craig (2016), por ser



principalmente de baixo custo, de simples execucado e rapido. As normas mais
representativas que regem sua execugao sao a NBR 6484 no Brasil, a EN ISO 22476-
3 na Europa e a ASTM D1586 nos EUA. O ensaio dinAmico de penetracao é
constituido pela leitura de uma resisténcia dinamica juntamente com a extracdo de
amostras para simples reconhecimento, porém apresenta diferencas na energia
aplicada de acordo com cada pais, que podem ocorrer até por regiao.

O padrao do ensaio consiste basicamente em um martelo com uma massa de
65 kg sendo langado a uma altura de 750 mm para atingir a energia dinédmica tedrica
de cravagao. Um amostrador padrao com diametro de 50 mm é cravado por trés
trechos de 15 cm totalizando 45 cm de cravagéo no solo com a energia dindmica
aplicada a cada metro do subsolo. O valor da cravagdo ou indice de resisténcia a
penetracao (IRP) é obtido de acordo com a ABGE (2013) como sendo o numero de
golpes necessarios para cravar o amostrador 30 cm apdés 15 cm iniciais que sao
desprezados, ou seja, apds a cravacado de 45 cm e exclusdo do numero de golpes
para os primeiros 15 cm. De acordo com a ABGE (2013) o numero de golpes pode

ser obtido por meio da equacgéo (75).

Ngpr =X =Y (75)
onde,

X € o numero de golpes para a cravagao dos 45 cm em trés trechos de 15 cm;

Y € o numero de golpes para a cravagao do primeiro trecho de 15 cm.

A NBR 6484 (ABNT, 2001) indica que frequentemente nédo é possivel a
obtencdo em campo de exatamente 15 cm de cravacdo para cada trecho, sendo
necessario registro do numero de golpes e a penetracdo em forma de fracédo,

conforme ilustra a equacao (76).

&,&,& Ngpr = N + N3 (76)
Py P, Pj

onde,

N; € o numero de golpes realizado na cravagao do primeiro trecho (0 a 15 cm);

P; é a penetracgao realizada no primeiro trecho (15 cm);

N, € o numero de golpes realizado na cravagao do segundo trecho (15 a 30 cm);



P, é a penetragao realizada no segundo trecho (15 cm);
N5 € o numero de golpes realizado na cravagao do terceiro trecho (30 a 45 cm);

P; é a penetragao realizada no terceiro trecho (15 cm).

Para solos moles, quando o amostrador supera os 15 cm iniciais a ABGE (2013)

indica a corregdo de Y por interpolagdo de acordo com a equacgao (77).

N; x 15
Y =
Py

(77)

onde,
Y € o numero de golpes corrigido para a cravagao do primeiro trecho de 15 cm,;
N; € o numero de golpes realizado na cravagao que superou os primeiros de 15 cm;

P; é a penetragao real realizada no primeiro trecho de 15 cm.

Quando a penetracdo do amostrador supera 45 cm, ou seja, excesso de
penetragcao no terceiro trecho, a ABGE (2013) indica a correcéo do valor de X de

acordo com a equagao (78).

N3 x (P, — 45)
Ps

X=Nt—[ (78)

onde,

X € o numero de golpes corrigido para a cravagao dos trés trechos de 15 cm;

N; é o numero de golpes total realizado na cravagao que superou os 45 cm;

N5 € o numero de golpes realizado na cravagao que superou os ultimos de 15 cm;
P; € a penetracio total real realizada nos trés trechos de 15 cm;

P; é a penetracao real realizada no ultimo trecho de 15 cm.

Os valores decimais obtidos no calculo do Nspr séo arredondados de acordo
com a ABGE (2013) para cima quando forem usados para escavacoes e desprezados
quando forem usados em fundacgdes. No caso de cravagdo somente com o peso do
martelo sem impacto a ABGE (2013) aconselha conforme ilustrado a seguir:

e Fundacodes
o Areia: Ngpr =1

o Argila: Ngpr =0



e Escavagodes: Ngpr = 1

A energia aplicada no ensaio pode ser medida partindo-se do Principio de
Hamilton, onde a energia aplicada é igual a energia transmitida pelo conjunto. Sendo
assim, de acordo com Schnaid e Odebrecht (2012), a for¢a real aplicada pelo

amostrador é dada pela equagéao (79).

Fd = Eqmostrador (79)
Ap

onde,

F, é a forca dinamica aplicada pelo amostrador;

E mostrador € @ €nergia do amostrador decorrente dos golpes;

Ap é a cravagao decorrente dos golpes.

Os resultados do ensaio dinamico do SPT devem ser corrigidos para uma
melhor estimativa das correlagdes, sendo essas correcbes consideradas
imprescindiveis por Schnaid e Odebrecht (2012) para uma interpretagao racional do
ensaio. A penetracdo de referéncia internacional (Nspreo) € oObtida por meio da
equacao (80). Salgado (2008) indica que, se a corregao do numero de golpes ocorrer
com sucesso, o valor de Ngprgo €Xpressa somente a condigdo do solo no momento
do ensaio, desprezando os efeitos do procedimento e equipamento. Peixoto (2001)
indica que apos uma intensa pesquisa sobre a energia dos ensaios SPT realizados

no Brasil, a energia média aplicada no ensaio € de 72% da tedrica, ou seja, N,.

NSPT X Eaplicada (80)
Nspr60 = 0.60

onde,
Ngpr € 0 numero de golpes para a cravagao dos 30 cm finais;
Eapiicaaa © O percentual da energia tedrica de queda livre realmente aplicada no

conjunto.

Como exposto anteriormente o valor do Nspreo tem relagdo somente com a
condi¢cdo do solo e o tipo de solo, assim as correlacdes podem ser realizadas

desprezando a dissipagao de energia no equipamento. As correlacbes podem ser



obtidas por intermédio dos métodos diretos e indiretos, em funcéo do tipo de solo. Os
métodos diretos estdo expostos no capitulo 2.1.7.1 (pagina 61) desse trabalho. Os
métodos indiretos, de onde sao extraidos dados em relagao ao solo, exigem corregdes
no valor do Nspr de acordo com o tipo de solo e condigao de ensaio.

A resisténcia das areias tem influéncia direta da densidade relativa, sendo que
quanto maior a densidade relativa maior sera a sua resisténcia, consequentemente o
numero de golpes do SPT. Salgado (2008) utiliza a mesma relagédo entre a tensao
vertical efetiva na cota do ensaio e a resisténcia a penetracdo que ocorre no ensaio
estatico (CPT) para obter o valor do SPT normalizado em fungao da tenséo vertical
efetiva Ngpr 1. A equagéo (81) desenvolvida por Liao e Whitman (1986) corrige o valor

do SPT em fungao da tensao vertical efetiva para solos normalmente adensados.

p
Nspr1 = Nspr /J_,A (81)
v

Nspr 1 € 0 numero de golpes normalizado em fungdo da tens&o vertical efetiva na cota

onde,

do ensaio;
Ngpr € 0 numero de golpes para a cravagao dos 30 cm finais;
p4 € atensao de referéncia (100 kPa);

o', é a tensao vertical efetiva na cota do ensaio.

Para solos sobreadensados a normalizagédo do numero de golpes ocorre por

meio da equacao (82) desenvolvida por Salgado.

Pa  Konc (82)

!

NSPT,l = Nspr K
Oy 0

onde,

Nspr 1 € 0 numero de golpes normalizado em fungdo da tens&o vertical efetiva na cota
do ensaio;

Ngpr € 0 numero de golpes para a cravagao dos 30 cm finais;

p4 € atensao de referéncia (100 kPa);

o', é a tensao vertical efetiva na cota do ensaio;

K, € o coeficiente de empuxo em repouso;



Ko nc € o coeficiente de empuxo em repouso normalmente consolidado.

De forma resumida, de acordo com Salgado (2008), as correlagdes para areias
sdo dependentes dos valores normalizados do numero de golpes. Em fungéo da
correlagdo, o numero de golpes devera ser normalizado conforme a lista a seguir:

e Ngpr OU N € 0 numero de golpes para a cravagao dos 30 cm finais realmente
ocorrido;

e Nspr, OU N; € 0 numero de golpes normalizado considerando a influéncia da
tensao vertical efetiva;

® Nspreo OU Ngo € 0 NUmMero de golpes normalizado considerando a influéncia do
equipamento;

e (Nspr1)so OU (N1)go € O numero de golpes normalizado considerando a

influéncia da tensao vertical e do equipamento.

A densidade relativa de areias pode ser expressa pela equacédo (83)
desenvolvida por Meyerhof (1957) e Skempton (1986).

DR N60

= 7 83
100% A+BC% (83)
A

onde,

Dg é a densidade relativa das areias, quando a densidade relativa varia entre 35% e
85%;

o', é a tensdo vertical efetiva na cota do ensaio;

pa € atenséo de referéncia (100 KPa);

A e B sao coeficientes de correlagao que dependem do material, sendo que A varia de
27 a 46 e B é aproximadamente 27;

C é o coeficiente de corregdo da consolidagdo, sendo 1 para solos normalmente

adensado (NA) e maior que 1 para solos sobre adensados (SA).

De acordo com a NBR 7250 (ABNT, 1982), a classificagédo de acordo com a

compacidade relativa das areias € dada em fungcédo do Nspy, conforme a TABELA 8.



TABELA 8 — CLASSIFICACAO DOS SOLOS DE ACORDO COM A NBR

INDICE DE RESISTENCIA A X
SOLO PENETRACAO (N,,) DESIGNACAO
<4 Fofa (0)
5a8 Pouco compacta (o)
Areia e silte arenoso 9a18 Medianamente compacta (o)
19 a 40 Compacta (0)
>40 Muito compacta (0)
<2 Muito mole
3ab Mole
Argila e silte argiloso 6a10 Média (0)
11a19 Rija (o)
>19 Dura (0)

FONTE: NBR 7250 (ABNT, 1982)
Em funcdo dos valores corrigidos de penetragdo Clayton (1993 apud
SALGADO, 2008) definiu a classificacdo dos solos e rochas de acordo com a TABELA

9.

TABELA 9 — CLASSIFICACAO DOS SOLOS DE ACORDO COM CLAYTON (1993)

INDICE DE RESISTENCIA A .
SOLO PENETRACAO DESIGNACAO
0a3 Muito fofa
3a8 Fofa
Areias (Ngpr,1),, 8a25 Média
25a42 Densa
42 a 58 Muito densa
<2 Muito mole
3a5b Mole
Argilas Ngpr, 60 6a10 Firme
11a19 Muito rija
>19 Dura

FONTE: Adaptado de CLAYTON (1993)

Os parametros obtidos por intermédio dos métodos indiretos, utilizando os
dados do SPT, para solos granulares sao:
¢ A densidade relativa (Dg)
e O angulo de atrito interno (¢')

e O modulo de cisalhamento (G)

A densidade relativa dos solos granulares pode ser obtida por meio da equagao

(83), ou pelas relagdes derivadas expressas pelas equagdes (84) e (85).



N60 .
= Gibbs e Holtz (1957 84
Dr j0,23 0'yo + 16 ! z(1957)  (84)

N60
- Skempton (1986 85
Dr jo,zs o'y + 27 empton ( ) (89)

O angulo de atrito dos solos granulares pode ser obtido por meio da relagao

com a densidade relativa, conforme as equacgdes de (86) a (89).

0,712 )

I __ -1
¢ = tan <—1,49—DR Mello (1971)  (86)

¢" =33+ {3[(10 —Inp’' — 1]} Bolton (1986)  (87)
¢' = 15°+ /24 - Ngpr Teixeira (1996)  (88)
¢’ = 20°+ /15,4 Nspr 6o Hatanaka e Uchida (1996)  (89)

Apesar da cautela indicada por Schnaid e Odebrecht (2012), é possivel obter o
modulo cisalhante por intermédio das correlagcdées com o SPT. A preocupagdo com 0s
modulos de deformagao elasticos em ensaios do tipo SPT apresentam
fundamentacéo no tipo de deformacgéao brusca e plastica promovida pelo amostrador.
As correlagdes entre o indice de resisténcia a penetracdo e o moédulo cisalhante

podem ser obtidas, de forma estimativa, de acordo com as equagdes (90) e (91).

Gy = 4503\/NSPT,60 ~0'yo P2 Limite superior  (90)

GO = 2003\/NSPT,60 b OJVO ' pé lelte |nfer|0r (91)

Os parametros obtidos pelos métodos indiretos, utilizando os dados do SPT,

para solos coesivos sao:



e Aresisténcia ndo drenada (Sy);

e O angulo de atrito interno (¢);

e A coesao nao drenada (cy);

e O moddulo de Young nao drenado (Ey);

e O coeficiente de compressibilidade volumétrica (my);

e O mddulo de elasticidade para carga admissivel (E).

Schnaid e Odebrecht (2012) limitam a utilizacdo das correlagbes em solos
argilosos com SPT superior a 5, ja que abaixo desse valor os valores encontrados sao
dispersos e nao representam satisfatoriamente a condicado do solo.

Utilizando-se da forgca de cravagao do amostrador é possivel obter a resisténcia

nao drenada do solo pela equacao (92).

Fe - )/LAb

Sy =t
v (NcAb + aAl)

(92)

onde,

F, é a forga de reagdo do amostrador obtida por meio da equagao (93);

L é a profundidade do ensaio;

y € 0 peso especifico do solo;

A, € a area da base do amostrador (anel);

A, é a area lateral do amostrador (conforme cravagao);

a € a adesao do amostrador-solo que € obtida a partir de correlagdes com a literatura;

N, é obtido por meio da equagao de Vésic (1975).

De acordo com Schnaid e Odebrecht (2012) a relagdo entre os
resultados obtidos em campo e laboratério para resisténcia ndo drenada é da ordem

de 1,5 maior, assim a equagao (93) expressa a for¢a de reacdo do amostrador.

Eamostrador
F, = =220
e 1,5 . Ap (93)

Sendo que a energia do amostrador para argila normalmente adensada dada

pela equagao (94).



Eamostrador = (Mm + My) - g - Ap (94)

onde,
M,,, M, s&o a massa do martelo e da haste respectivamente;
g,Ap sao a aceleragdo da gravidade e a altura cravada do amostrador,

respectivamente.

A correlagdo empirica do angulo de atrito interno pode ser obtida, na condigao

nao drenada pelas equagdes (95) e (96).

¢ =28°+ 0,4 X Nspr Godoy (1983)  (95)
¢ =20+ Ngpr +15° Teixeira (1996)  (96)

Teixeira e Godoy (1998) indicam, na equacédo (97), uma correlagdo entre a
coesdo nao drenada e o ensaio de SPT quando ndo dispomos de ensaio de

laboratério, como medida estimativa.

¢y = 10 X Ngpr [kPa] (97)

onde,
cy coesao nao drenada em kPa;

Ngpr € 0 numero de golpes da camada estudada.

O moddulo de Young n&o drenado (E,) e o coeficiente de compressibilidade
volumétrica para argilas pré-adensadas (m,) podem ser obtidos por meio das
equagdes (98) e (99) desenvolvidas por Stroud e Butler (1975, apud SCHNAID e
ODEBRECHT, 2012).

Ey = Nsprgo[MPa] (98)

m, = 450 - Ngpr,60[m? - MN '] (99)



Quando a relacdo da carga com a carga de ruptura for proxima de 10%, a

rigidez do solo aumenta, sendo regida pela equagao (100).

E, = (6,3 a 10,4)Nspr60[MPa] (100)

Para solos residuais Ruver e Consoli (2006) realizaram provas de carga e
obtiveram o médulo de elasticidade baseando-se na carga admissivel, com fator de

seguranga igual a 2, conforme as equagdes (101), (102) e (103).

E = 2,01 h NSPT'60[MPa] (101)

Limite superior:

E - 2,01 " NSPT,6O + 0'611\/NSPT,602 - 19,79 * NSPT,6O + 184’,63 [MPa] (102)

Limite inferior:

E = 2,01 " NSPT,GO - OJ611\/NSPT,602 - 19,79 " NSPT,GO + 184,63 [MPa] (103)

As correlagbes obtidas com o ensaio do tipo SPT ndo devem ser utilizadas
indiscriminadamente, devendo sempre levar em conta a pratica local, ja que nao
apresentam relacgao fisica direta. Outros ensaios e sondagem complementares devem
ser realizadas com o intuito de verificar as correlagdes utilizadas e convergir para

valores assertivos, como, por exemplo, o atrito lateral obtido pelo ensaio SPT-T.

2.3.1.2 Sondagem SPT-T

A busca por ensaios de campo que apresentem uma padronizagdo dos
resultados provocou o surgimento de diversos equipamentos, causando uma grande
diversidade dos resultados, provocando o descrédito da sondagem SPT (PEIXOTO,
2001).

A sondagem do tipo SPT-T &€ um complemento a sondagem SPT que foi

proposto por Ranzini (1988) com a variagao que € a associagcao do torque apoés a



conclusdo da cravagao, sem alterar o procedimento de penetragcéo. A resisténcia ao
torque é dada em fungao do atrito lateral entre o amostrador e o solo, podendo ser
indicada a resisténcia maxima e a residual. O torque é aplicado com o auxilio de um
torquimetro fixado na haste superior e centralizado para evitar excentricidades,
conforme ilustra a FIGURA 38.

FIGURA 38 — DETALHE DA INSTALAGAO DO TORQUIMETRO

FONTE: SCHNAID E ODEBRECHT, 2012.

A equacao (104), de Ranzini (1988), considera uma variagao do atrito lateral,

sendo nula no centro da base e maxima na lateral do amostrador.

T
F. =
£ 7 (40,5366 x h — 17,4060)

(104)

onde,
F; é o atrito lateral ou adeséo (kgf/cm?);
T é o torque aplicado no topo da haste (kgf.cm);

h é a penetracédo do amostrador (cm).

Ranzini (1994) corrigiu essa equagdo mantendo constante o atrito lateral tanto

na base como na face do amostrador, conforme a equagao (105).

T
F, =
£ (40,5366 x h — 3,1711)

(105)

onde,
F; é o atrito lateral ou adesao (kgf/cm?);

T é o torque aplicado no topo da haste (kgf.cm);



h é a penetracdao do amostrador (cm).

Lutenegger e Kelley (1998), propuseram uma modificagdo nas equacdes de
Ranzini, por meio de ensaios de prova de carga com o0 amostrador, obtendo a equacgao
(106).

onde,

F; é o atrito lateral ou adesao (kgf/cm?);

T é o torque aplicado no topo da haste (kgf.cm);
d é o didametro do amostrador (cm?);

L é a penetracao do amostrador (cm).

Peixoto (2001) verificou as correlagées entre o Nspr, mais precisamente o N-,,
e o T na literatura, a TABELA 10 apresenta de forma resumida os valores

caracteristicos encontrados em funcao dos solos.

TABELA 10 — CORRELACAO T/N

TIPO DE SOLO T/N;, REFERENCIA
Sedimentar terciario de Sdo Paulo 1,20
Residual de granito 1,84

Décourt e Quaresma Filho (1991)
Areias finas de Santos, acima do NA 1,00

Areias finas de Santos, abaixo do NA 0,50 a 1,00

Areias sedimentares camadas inferiores 0,3
Areias sedimentares camadas superiores 10
Sedimentar terciario de Sao Paulo 1,2
] Décourt (1998)
Saprolito de Sao Paulo 2,0
Argilas porosas colapsiveis 25a5,0
Argila mole de Santos 3,0a4,0

FONTE: Peixoto (2001).

Peixoto (2001) descreve em seus ensaios que o SPT-T pode ser utilizado na
classificagdo indireta dos solos em fungédo do torque maximo (T,,4,), do &ngulo de

rotacao de pico e do torque residual (T;.s). A autora indica que principalmente o angulo



de pico expressa o tipo de solo. Sobre o torque residual a autora indica que os valores

residuais devem ser medidos no instante em que completa 720° de rotagéo.

2.3.1.3 Ensaio de placa de carregamento (PLT)

Os ensaios de placa de carregamento sdo simulagdes em campo com tamanho
reduzido de prova de carga de fundagdes diretas. Esse método de ensaio em campo
€ considerado por Barata (1984) como o mais antigo ensaio em campo, ja Teixeira e
Godoy (1996) indicam que a prova de carga em placa era realizada antes mesmo do
surgimento dos conceitos iniciais de mecanica dos solos.

A NBR 6489 (ABNT, 1984) é a norma brasileira que preconiza o ensaio, esta
em revisao pela comissao especial de solos da ABNT CEE-221. A prova de carga em
placa é realizada de acordo com a NBR 6489 (ABNT, 1984), sendo que a sua
instalagcao e aparelhamento deve seguir as recomendacdes a seguir.

e A cota de aplicagao da carga devera ser igual a cota da fundacgéo a ser
executada;

e A placa deve ser rigida com area superior a 0,50 m? (¢ = 80 cm);

¢ O apoio da placa no fundo do solo deve ser realizado com a execugao
de cava sem perturbar o solo ou alterar a umidade natural do mesmo;

e A transmissao de carga para a placa devera ser vertical, sendo que a
placa precisara ser apoiada em superficie aplainada, normalmente com
uma camada de areia;

e Arelacdo entre a profundidade do pogo e a largura da placa devera ser
a mesma da fundacgao a ser executada;

e A medigcdo do deslocamento da placa devera ser realizada com 4
extensdmetros opostos com precisdo de 0,1 mm;

e A distancia entre as ancoragens ou estacas de reagdao devera ser
superior a 1,5 vezes o diametro da placa;

e As trepidacdes no terreno devem ser evitadas durante a execucao do

ensaio.

Em relacdo ao método de carregamento da placa a NBR 6489 (ABNT, 1984)

indica que deve ser seguido o seguinte processo:



e A prova de carga devera ser executada com carregamentos sucessivos
com estagios de tensao de 20% da tensdo admissivel provavel do solo;

e O deslocamento vertical devera ser lido imediatamente apds a aplicagao
de carga e sucessivamente apds 1, 2, 4 8, 15, 30 minutos, sendo
encerrada a leitura do deslocamento no estagio apos a estabilizagdo do
recalque, considerada com recalque inferior a 5% do total previsto entre
leituras;

e A carga maxima aplicada devera ser duas vezes a carga admissivel, se
a carga admissivel for estimada com fator de seguranca igual a 2 essa
carga equivale a carga de ruptura de projeto;

e Se o carregamento n&o atingir a ruptura ele devera ser mantido por pelo
menos 12 horas;

e A descarga devera ser realizada em estagio de 25% da carga total, com

leitura dos deslocamentos verticais de forma analoga ao carregamento.

Os resultados devem ser apresentados em um grafico de tenséo por recalque,
com indicagdo dos tempos decorridos em cada estagio. De acordo com Milititski
(1991) os ensaios de placa podem ser classificados em fungdo do seu tipo de
carregamento. A NBR 6489 (ABNT, 1984) que preconiza o ensaio de placa nao
apresenta especificacbes para essas variagdes apresentadas por Milititski (1991),
porém a NBR 12131 (ABNT, 2006) disserta sobre o assunto, podendo ser adotada na
realizacao dessas variacoes.

O Ensaio Lento (SML, Slow Manteined Load Test), é o ensaio similar ao
prescrito pela NBR 6489 (1984), podendo apresentar variagbes de acordo com as
normas regionais.

O Ensaio Rapido (QML, Quick Manteined Test), fixa um intervalo de tempo em
cada estagio de carregamento independente da estabilizagdo dos recalques. Nesse
ensaio as cargas sao aplicadas em estagios de 10% da tensao admissivel com
manutencdo da carga e leitura dos recalques por um periodo de 10 minutos,
independente da estabilizagdo dos deslocamentos. A continuacdo do ensaio é
realizada se o ensaio nao apresentar ruptura ou recalque acentuado. Quando atingida,
a carga maxima do ensaio devera ser mantida por 120 minutos com cinco leituras no

tempo de 10, 30, 60, 90 e 120 minutos. O descarregamento é realizado em cinco



estagios apos decorridos os 120 minutos de carga maxima, com leituras durante os
10 minutos de manutencdo da carga. Quando a fundagédo for completamente
descarregada os deslocamentos devem ser lidos no tempo de 10, 30 e 60 minutos
apos a remogao da carga.

O Ensaio de Carregamento Misto € uma variacao prevista pela NBR 12131
(ABNT, 2006) que indica a possibilidade de apds o carregamento lento ultrapassar
20% da carga de trabalho prevista o carregamento pode ser rapido. As condi¢des de
descarregamento permanecem as mesmas do ensaio de carregamento lento.

O Ensaio de Carregamento Ciclico (CLT, Cyclic Load Test) é realizado com
carga e descarga em ciclos sucessivos com incremento de carga de 20% entre ciclos.
Em cada ciclo de carregamento séo realizadas as leituras até a estabilizacdo de forma
idéntica ao ensaio de carregamento lento, sendo o procedimento de descarregamento

analogo ao carregamento lento.

FIGURA 39 — TIPOS DE ENSAIO DE PLACA DE ACORDO COM A LOCALIZAGAO
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FONTE: Velloso e Lopes (2010)

Quando o ensaio de placa é realizado com a manutencdo de uma taxa de
recalque de 0,5 mm/min (FELLENIUS, 1975), ou seja, com acréscimo constante de
deslocamento vertical, Velloso e Lopes (2010) classificam o ensaio como ensaio de
deformacdo controlada. Os mesmos autores classificam também os ensaios em
funcdo da profundidade de carregamento, conforme ilustra a FIGURA 39.

Costa (1999) realizou algumas consideragdes sobre a dimensao da placa nos
resultados de recalque numa prova de carga direta, indicando que a extrapolagao dos

resultados do modelo reduzido para o protétipo deve ser realizada. O mesmo autor



considerou o moédulo de Young e o coeficiente de Poisson constantes ao longo da
profundidade de um solo argiloso, realizando a extrapolagdo do modelo pela equacgao
(107).

Ssg B XlIsp
Sp N b X [S,b

(107)

onde,

B é a menor dimensao da base do protétipo;
b € a menor dimens&o da base do modelo;
sp € o recalque do protdtipo;

sp € o recalque do modelo;

Is g € o fator de forma do protétipo;

I, € o fator de forma do modelo.

Décourt e Quaresma Filho (1996), por sua vez, indicam que n&o ha
necessidade de correcao do efeito escala se os recalques foram normalizados pelo
didmetro da placa. Os ensaios de placa em solos residuais realizados por Consoli et
al. (1998) corroboram com a afirmagao anterior.

Utilizando os métodos indiretos, os resultados do ensaio de placa podem ser
usados para estimar os parametros de resisténcia e de deformagao do solo ensaiado.
Costa (1999) indica que as provas de cargas por placa podem fornecer dados de
modulo de Young e coeficiente de Poisson por meio das férmulas da Teoria da

Elasticidade para calculo de recalque, como demonstra a equacéo (108).

1 —v?

s=a><B><< )xlsxldxlh (108)

onde,

s é o recalque obtido pelo ensaio de placa;

o € a tensdo média aplicada no contato com o solo;
B é a menor dimensao da placa ou o diametro;

v € o coeficiente de Poisson;

E é o mddulo de Young;



I; é o fator de forma e de rigidez da placa;
1, € o fator de profundidade/embutimento;

I, é o fator de espessura da camada compressivel.

A equacao (108) nos permite descobrir um dos parametros de deformacgao
citados, sendo necessario estimar o outro. A estimativa pode ser realizada através de
ensaios prévios de sondagem no solo ou admitindo o solo como um modelo
homogéneo e isotropico com pouca influéncia do coeficiente de Poisson (COSTA,
1999).

Os parametros de resisténcia podem ser obtidos por meio de retro analise das
provas de carga de placas utilizando as equacgdes tedricas de capacidade de carga

descrita no capitulo 2.1.6 deste trabalho.



3 MATERIAL E METODOS

O presente estudo propdes avaliar o comportamento de tubuldes em solo
residual basaltico submetidos a prova de carga estatica, especialmente quando utiliza-
se uma base intermediaria. Inicialmente foi realizada uma campanha de investigagao
para obtengdo de parametros de dimensionamento utilizados nas metodologias
atuais. O programa experimental utilizado foi dividido em investigagdo de subsolo,
definicdo e pré-dimensionamento dos tubuldes, definicdo do sistema de reagao e
producdo e montagem de instrumentacdo dos tubuldes. A descricdo das etapas é

realizada a seguir.
3.1 UNIDADE DE ANALISE

A unidade de analise deste trabalho é o tubuldo com base intermediaria em
solo residual basaltico, de ocorréncia na regido Oeste do Parana, como ilustra a

FIGURA 40.

FIGURA 40 — ESQUEMA DA UNIDADE DE ANALISE
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FONTE: O autor (2019).

O comportamento do objeto de estudo, quando submetido a carregamentos
axiais, foi comparado com o tubuldo de base simples. A unidade de anadlise foi

submetida a esforgos axiais de compressao com verificagdo das tensdes ao longo do



fuste e verificagdo do deslocamento vertical. A FIGURA 40 ilustra a unidade de analise
e a unidade de referéncia para comparacao.

O programa de ensaios de caracterizagao do subsolo contemplou ensaios com
amostras deformadas e indeformadas, entre eles os ensaios de caracterizagdo. A
sondagem do subsolo foi realizada pelo método SPT-T com furos no entorno do local
de execugao dos tubuldes. Ensaios de prova de carga sobre placa foram realizados
em dois niveis distintos para caracterizagdo da capacidade da camada de apoio dos
tubuldes em funcao da profundidade.

A verificacdo da capacidade de carga dos tubuldes foi realizada pelos métodos
tradicionais empiricos, semiempiricos e tedricos, baseando-se nos resultados de
ensaios de caracterizagdo do subsolo e valores tipicos da regido. Os tubulées foram
executados com escavagao do fuste e alargamento da base com trado hidraulico
mecanizado, com didmetro minimo do fuste que permita a descida para limpeza da
base e instalagdo dos instrumentos antes da concretagem. Uma sondagem do tipo
SPT foi realizada previamente para verificar a viabilidade da execugdo dos modelos

no terreno escolhido, conforme a FIGURA 41.

FIGURA 41 — PERFIL DA UNIDADE DE ANALISE
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FONTE: O autor (2019).




O programa de ensaios sobre o tubuldo abrange: carregamento axial de
compressao por meio de macaco hidraulico com controle de carga, medicédo dos
deslocamentos verticais com reldgio comparador e LVDT, leitura das cargas a cada
metro ao longo do fuste com straingages instalados em monobarras posicionadas no
eixo do tubuldo e leitura da pressdo transmitida da base com células de pressao

elétricas. A planta com a localizagcdo dos tubuldes esta apresentada na FIGURA 42.

FIGURA 42 — PLANTA DA UNIDADE DE ANALISE
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FONTE: O autor (2019).

O intuito dos instrumentos é permitir a separagéao das cargas transmitidas pelo
atrito lateral do fuste do tubuldo das cargas transmitidas diretamente ao solo pela area
de contato da base alargada. A separacdo dessas cargas, para a comparagao dos
tubuldes de base simples e intermediaria, permitira comparar os resultados de campo
com os dados previstos na literatura.

O campo experimental utilizado para a execugao das provas de carga estaticas
nos tubuldes esta localizado na area rural do municipio de Foz do Iguacu, Parana. O
local apresenta topografia levemente inclinada, com presenga de nivel freatico a uma
profundidade superior a 18 metros de profundidade, sendo que o solo ndo apresenta
raizes profundas que possam alterar as condigdes de ensaio, por se tratar de antiga

area de plantio. As coordenadas do campo experimental e a sua elevacao estao
indicadas na FIGURA 43.



Latitude: 25°34'0.68"S
Longitude: 54°29'29.94"0O
Elevacgéo: 233 m

FONTE: Adaptado de Google (2019).

3.1.1 Delimitag&o do trabalho

O escopo da pesquisa restringe-se somente a comparagédo entre o tubuldo
convencional com uma unica base na ponta com o tubuldo proposto com duas bases,
sendo uma na ponta e outra intermediaria. A influéncia da base intermediaria na
capacidade de carga do elemento de fundagéo sera obtida por meio de experimento
em campo, com um subsolo residual de basalto, tipico da regido Oeste do Parana. As
parcelas de capacidade de carga serao avaliadas para justificar a utilizacdo da base

intermediaria.

3.1.2 Protocolo de coleta de dados

O protocolo da coleta de dados tem a finalidade de sistematizar os
procedimentos da pesquisa. A principal funcédo € identificar as etapas da pesquisa

avaliando questdes e hipdéteses que podem surgir, de acordo com o viés, no decorrer



do estudo. Os procedimentos foram adotados conforme etapas descritas a seguir e

esquematizados conforme FIGURA 44.

FIGURA 44 — PROTOCOLO DE COLETA DE DADOS
(
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FONTE: O autor (2019)

e Primeira etapa: Ensaios preliminares
Antes da extracdo das amostras foram realizados ensaios preliminares de
caracterizagcao do perfil estratigrafico do terreno escolhido. Os ensaios preliminares
foram realizados basicamente por meio da sondagem do tipo SPT-T e ensaios de
caracterizacdo das camadas de solo com amostras extraidas durante a sondagem.

e Segunda etapa: Pré-dimensionamento dos tubuldes



Para execucdo e planejamento do experimento em campo, foram
dimensionados os tubuldes com base simples e com base dupla por métodos
semiempiricos, bem como as estacas de reagéo.

e Terceira etapa: Execucio dos tubuldes

Os tubuldes foram executados com escavacdo mecanica do fuste com trado
helicoidal e escavagao mecanica da base alargada com alargador hidraulico. As
estacas de reacdo foram escavadas mecanicamente com trado helicoidal, porém
durante a escavacao serdo extraidas amostras indeformadas a cada metro da estaca
de reacao ER2, além da execugao do ensaio de placa em duas profundidades nas
estacas de reacdo ER1 e ER3. Os tubulbes foram instrumentados e concretados
nessa etapa.

e Quarta etapa: Estimativa de carga e recalque

Com os dados obtidos pela sondagem SPT-T e provas de carga de placa, foram
estimadas a capacidade de carga e recalque. Para estimativa da capacidade de carga
e recalque foram utilizados os métodos tedricos, semiempiricos e empiricos.

¢ Quinta etapa: Prova de carga

Os tubulbes executados no campo experimental foram submetidos a
carregamento axial estatico, com leitura dos recalques e das cargas ao longo do fuste,
bem como da leitura da pressao nas bases.

e Sexta etapa: Analise dos dados
Os resultados da prova de carga foram comparados com os dados de

estimativa de carga por métodos variados.
3.2 INVESTIGACAO DE SUBSOLO

O plano de investigagao de subsolo foi realizado com o auxilio de trés tipos de
investigacao, sendo eles sondagem do tipo SPT, sondagem do tipo SPT-T e ensaios
de placa. A TABELA 11 resume o numero total de ensaios no programa de

investigacao do subsolo.

TABELA 11 — RESUMO DO PROGRAMA DE INVESTIGAGAO DO SUBSOLO

ENSAIO REPETICOES
SPT 1
SPT-T 7
Ensaio de placa (PL) 4

FONTE: O autor (2019).



A investigacao de subsolo foi realizada por meio de sondagens do tipo SPT-T,
localizadas no entorno da area de interesse conforme ilustra a FIGURA 45. A
profundidade das sondagens foi fixada em 15,45 metros, sendo que a base do tubulado

foi projetada para ser apoiada a 6 metros da superficie.

FIGURA 45 — LOCAGAO DA UNIDADE DE ANALISE
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Os ensaios de placa foram executados com placa circular de didmetro de 60
cm ao longo do fuste das estacas de reagdo ER-01 e ER-03 ilustradas na FIGURA 45.
O ensaio foi executado em dois niveis distintos com o intuito de obter o
comportamento carga recalque dos solos em fungao da sua profundidade. O ensaio
de placa foi realizado por meio do carregamento rapido (PLQ) na estaca de reagao
ER 01 e carregamento lento (PLS) na estaca de reagédo ER 02, conforme o processo
descrito no capitulo 2.3.1.3.

O sistema de reagao foi montado com estacas de reacao de 30 cm de didametro
com 12 metros de profundidade, com armadura longitudinal formada por 4 barras de
12,5 mm travando uma viga de reagao metalica em perfil W200x22,5. A aplicagéo da
carga foi realizada com macaco hidraulico acionado por bomba elétrica, atuando em

um tubo metalico com didmetro de 30 cm apoiado na placa de carga de 60 cm de



didmetro. A leitura do carregamento foi realizada com célula de carga de 100
toneladas e o recalque foi obtido com as leituras de deslocamento de um LVDT,
conforme ilustra a FIGURA 46. A aquisi¢cao dos dados foi realizada com o sistema de
aquisicao de dados QuantumX da HBM através do software Catman Easy, conectado

a um microcomputador.

FIGURA 46 — CONFIGURACAO DO ENSAIO DE PLACA NA ESTACA DE REACAO ER-01

L

FONTE: O autor (2019).

Foram extraidas amostras indeformadas (AMI) da estaca de reacdo ER-02,
com o auxilio de um sarilho seguindo as instru¢gdes da NBR 9604 (ABNT, 2016),
conforme ilustra a FIGURA 47. As amostras foram extraidas a cada metro para a
determinagao do peso especifico aparente do solo de acordo com a NBR 10838
(ABNT, 1988). Os resultados do peso especifico foram utilizados para o calculo da

sobrecarga na cota de apoio da base do tubuléo.

FIGURA 47 - DETALHE DA EXTRAGAO DAS AMOSTRAS INDEFORMADAS DA ESTACA DE
REACAQ ER-02

FONTE: O autor (2019).



A FIGURA 48 ilustra a posicdo dos ensaios ao longo do subsolo em relagao

aos tubuldes.

FIGURA 48 — LOCALIZACAO DOS ENSAIOS AO LONGO DO SUBSOLO
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FONTE: O autor (2019).

Os ensaios de investigacdo do subsolo foram utilizados para alimentar os
meétodos de dimensionamento descritos no capitulo 2.1, por meio das correlagbes e

valores diretos obtidos pelos ensaios conforme descrito no capitulo 2.3.
3.3 TUBULOES

Os tubuldes foram executados com perfuratriz sobre caminhao, com escavacgao
mecanica do fuste com trado helicoidal e escavagcéo mecanica da base alargada com
alargador hidraulico com limpeza manual com auxilio de sarilho, conforme ilustra a
FIGURA 49 e a FIGURA 50. Os tubulées foram instrumentados com extensémetros
de imersao (SG1 a SG7) e células de pressdao (CP1 a CP6), conforme ilustra a
FIGURA 51.



~ FIGURA 49 EQUIPAMENTOS DE ESCAVAQAO E LIMPEZA UTIL ADOS

FONTE: O autor (2019).

FIGURA 50 - DETALHES DO FUSTE E DAS BASES ESCAVADAS
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FONTE: O autor (2019).

FIGURA 51 — DETALHE DOS TUBULOES INSTRUMENTADOS
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FONTE: O autor (2019).



As cargas ao longo do fuste foram obtidas a partir das deformag¢des medidas
com os extensbmetros de imersao, em fungao do modulo de elasticidade do concreto
dos tubuldes. Os extensdmetros de imersédo foram fixados em trelicas metalicas em
aco CA-60 do tipo TB12M para posicionar corretamente ao longo do fuste no eixo do

tubuldo, conforme ilustra a FIGURA 52.

INSTALACAO DOS EXTENSOMETROS DE IMERSAQ

FONTE: O autor (2019),

A carga da base foi obtida com células de presséao do tipo elétricas instaladas
na base, radialmente distribuidas com angulo de 120° entre elas. A instalagdo das
células de pressao foi realizada com a escavagdo de um sulco na base,
posicionamento do diafragma no sulco, preenchimento das laterais com areia e
fixagdo com grauteamento para evitar o deslocamento durante a concretagem, a

FIGURA 53 ilustra a instalacido das mesmas.

FIGURA 53 —




Os tubuldes foram executados com concreto convencional com brita 1 e 2,

resisténcia caracteristica de 20 MPa e abatimento do tronco de cone com

aproximadamente 12 + 2 cm. A concretagem foi realizada com langamento lento do

concreto diretamente do caminhdo betoneira, sem o auxilio de funil ou mangote,

conforme ilustra a FIGURA 54.

)

FIGURA 54 — CONCRETAGEM DOS TUBULOES

FONTE: O autor (2019).

Foram moldados seis corpos-de-prova do concreto utilizado na concretagem

dos tubuldes para a realizagao de ensaios de resisténcia a compressdo e modulo de

elasticidade. A resisténcia a compressao média obtida do concreto foi de 24,02 MPa,

enquanto o modulo de elasticidade encontrado foi de 27276 MPa com coeficiente de
determinagao (R?) de 0,9497, conforme a FIGURA 55.

FIGURA 55 — MODULO DE ELASTICIDADE DO CONCRETO DOS TUBULOES
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FONTE: O autor (2019).



Os tubuldes foram submetidos a carregamento axial estatico rapido, conforme
descrito no capitulo 2.3.1.3, com leitura dos recalques e das tensdes ao longo do fuste,
bem como da leitura da presséo nas bases. O carregamento foi realizado com dois
macacos hidraulicos e duas células de carga com capacidade de 100 toneladas no
topo do tubuldo, com monitoramento remoto e aplicagédo de carga controlada por
bombas manuais. A leitura dos recalques foi realizada com LVDT no eixo do tubuldao
e por quatro relégios comparadores com capacidade de 100 mm dispostos no topo
dos tubuldes. A aquisicao dos dados foi realizada com o sistema de aquisicao de
dados QuantumX da HBM através do software Catman Easy, conectado a um
microcomputador. A FIGURA 56 ilustra o sistema de carregamento com dois macacos
e duas células de carga, bem como o sistema de aquisi¢do de dados. A estrutura de
reacao foi composta por estacas de reagao com vigas metalicas reforcadas ancoradas
nas mesmas por tirantes em monobarras, dimensionadas de acordo com as cargas

de pré-dimensionamento dos tubuldes, conforme ilustra a FIGURA 57.

FIGURA 56 — ESQUEMA DE MONTAGEM DO SISTEMA DE CARREGAMENTO E AQUISICAO

FONTE: O autor (2019).

FIGURA 57 — ESQUEMA DE MONTAGEM DO SISTEMA DE REACAO

: O autor (2019).




3.3.1 Pré-dimensionamento do tubulao

O pré-dimensionamento do tubul&o foi elaborado com os dados da sondagem
preliminar do tipo SPT, para dimensionamento do sistema de reagcao formado por
estacas escavadas, tirantes em monobarra e vigas de reagao. Os métodos utilizados
para o pré-dimensionamento foram os semiempiricos conforme resume a TABELA 12,

considerando um fator de segurancga igual a 3 para obtencao da tenséo de ruptura.

TABELA 12 — METODOS DE PRE-DIMENSIONAMENTO ADOTADOS

METODO EQUACAO
N
Teixeira (1996) o =25 +4 (49)
N
Alonso (1983) Oq = ;ST (50)
. K. Ngpr
Aoki Velloso (1975) O =—fF (53)
1
Décourt Quaresma (1978) o =a.C.N, (54)

FONTE: O autor (2019).

Os bulbos de influéncia utilizados na obtengcdo da média dos indices de
penetragcdo da sondagem do tipo SPT estdo descritos na TABELA 13, considerando

o valor do didmetro do tubuldo (B) igual a 1,60 metros.

TABELA 13 — BULBOS DE INFLUENCIA ADOTADOS

RELACAO Z/B Z (M) BULBO ADOTADO (M)
1 1,6 2
1,5 2,4 3
2 3,2 3*
2,5 4 4
3 4,8 5

FONTE: O autor (2019).

As tensbes de ruptura estimadas pelos métodos citados, para cada uma das
meédias dos indices de penetracdo de acordo com os bulbos considerados,
considerando os bulbos de influéncia anteriores, totalizam 20 resultados dispostos na
curva de distribuicdo normal da FIGURA 58. Os resultados do pré-dimensionamento

apontam para um valor médio de tensao de ruptura de 494,4 kPa.



FIGURA 58 — DISTRIBUICAO NORMAL DOS VALORES GLOBAIS DE TENSAO DE RUPTURA
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FONTE: O autor (2019).

A FIGURA 59 ilustra a curva de distribuicdo normal dos métodos de

dimensionamento semiempiricos utilizados no pré-dimensionamento, demonstrando

que o método de Aoki Velloso (1975) apresenta a média mais proxima da geral,

porém, o método Teixeira (1996) apresenta o menor desvio padrdo dos resultados.

Densidade

FIGURA 59 — COMPARACAO DAS CURVAS DE DISTRIBUIGAO NORMAL
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FONTE: O autor (2019).



Os valores médios obtidos e os desvios estdo resumidos na TABELA 14.

TABELA 14 — RESUMO DO PRE-DIMENSIONAMENTO

o o v ovmmomsoten IS i
Teixeira (1996) 569,42 16,83 3,0% 541,74
Alonso (1983) 451,33 28,05 6,2% 405,20
Aoki Velloso (1975) 496,47 30,85 6,2% 445,72
Décourt Quaresma (1978) 460,36 28,61 6,2% 413,30
Global 494,40 53,60 10,8% 406,23

FONTE: O autor (2019).

Considerando a base circular do tubulao de 1,60 m de diametro, em funcao das
tensdes de ruptura dos métodos semiempiricos, a FIGURA 60 resume as faixas de
carga de ruptura de acordo com a probabilidade de ocorréncia. Os valores
encontrados indicam que a carga de ruptura pode ser encontrada entre a faixa de
782,8 kN e 1211,2 kN, com confianga de até 97,5%.

FIGURA 60 — CARGA DE RUPTURA DO TUBULAO, PRE-DIMENSIONAMENTO
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FONTE: O autor (2019).

Considerando os valores médios encontrados com o SPT preliminar, o valor
adotado para o dimensionamento dos sistemas de reacdo e dos instrumentos é de
2000 kN de carga de ruptura, sendo que esse valor apresenta um fator de seguranga
variando entre 1,6 e 2,55. A NBR 6122 (ABNR, 2010) indica um fator de seguranga

para o dimensionamento do sistema de reagao variando de 1,2 a 1,5, sendo assim os



fatores de seguranca encontrados sdo adequados para elaboracdo dos ensaios em

campo.
3.4 SISTEMA DE REACAO

O sistema de reagéao utilizado para a execugéo da prova de carga foi composto
por estacas de reacao escavadas a céu aberto conectadas a viga de reagado metalica

por tirantes de monobarra.
3.4.1 Estacas de reacao

O dimensionamento das estacas de reacéao foi realizado com o uso dos dados
da sondagem do tipo SPT preliminar, em fungédo dos dados de pré-dimensionamento
do tubuldo. Os métodos utilizados para o dimensionamento foram os semiempiricos
conforme resume a TABELA 15, sendo considerada somente a resisténcia lateral da

estaca tracionada e o peso préprio do elemento de fundagéo.

TABELA 15 - METODOS DE DIMENSIONAMENTO DAS ESTACAS DE REACAO

METODO EQUACAO
Teixeira (1996) R, =B XN, xUXL
U n
Aoki Velloso (1975) R, = A X Z(a X K X N, X AL)
1
Décourt Quaresma (1978) R, =pfXx10x (% + 1) xUXL

FONTE: O autor (2019).

Os valores das constantes de cada método estao dispostos na TABELA 16.

TABELA 16 — COEFICIENTES UTILIZADOS NAS ESTACAS DE REACAO
ARGILA SILTOSA VERMELHA

METODO ARGILA VERMELHA CLARA
Teixeira (1996) B =4kPa B =4 kPa
Fz = 6 FZ = 6
. a=6,0% a=4,0%
Aoki Velloso (1975) K =200 kPa K = 220 kPa
Décourt Quaresma (1978) B =080 B =0,80

FONTE: O autor (2019).



Considerando que as estacas de reacao foram utilizadas para a execucgao de
ensaios de placa e remogao de amostras indeformadas, o didmetro minimo das
estacas de reacéo foi de 80 cm, conforme FIGURA 41. As cargas de ruptura estimadas
pelos métodos citados, utilizando os dados da sondagem SPT preliminar e estacas

escavadas com didmetro de 80 cm, estao dispostas na FIGURA 61.

FIGURA 61 — CARGA DE RUPTURA DAS ESTACAS DE REACAO
Pr — Carga (kN)
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