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drea da ponta da estaca (m-)

drea lateral do fuste da estaca (m") .

I

largura da sapata (m)

0O Wy x
0

intercepto coesivo (kPa)
c, = adesdo solo-penetrdmetro (kPa)
= didmetro da estaca ou sapata (m)

= profundidade de assentamento da sapata (m)

d
D
D, = profundidade de embutimento da camada resistente (m)
E médulo de elasticidade (kPa)

E

-5 = médulo secante correspondente a 25% da deformagido de ruptura
medido no ensaio triaxial (kPa)

=
o
I

. = médulo secante correspondente a 50% da deformacdo de ruptura
medido no ensaio triaxial (kPa)
Ey1c= mdébdulo secante de estacas correspondente a uma deformacgao
de d/10 (kPa)
Eq/30= moédulo secante de estacas correspondente a uma deformagio
de d/30 (kPa)
Ey 9= médulo secante de estacas correspondente a uma deformacao
de d/90 (kPa)
E;,;= mdédulo tangente inicial (kPa)
f, = atrito lateral medida na luva do CPT (kPa)
f

u atrito lateral solo-estaca na condig¢iao ndo drenada (kPa)

F, = coeficientes de Aoki & Velloso (1975) para calculo de
resisténcia de ponta

F. = coeficientes de Aoki & Velloso (1975) para calculo de atrito
lateral

FR = razao de atrito do cone (£f./q.*100%)

FS,

FS.

g = aceleracio da gravidade (m/s?)

fator de seguran¢a para a carga de ponta de estacas

fator de seguranca para a parcela de atrito lateral

H = distancia entre ponta da estaca e final da camada
resistente (m)

I, = atividade coloidal de Skempton (1953)

Ip= fator de influéncia de deslocamentos

K = razao entre q./N,, proposto por Aoki & Velloso (1975)
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K. = fator proposto por Bustamante & Gianeselli (1982) para o
calculo da carga de ponta de'éstacas

K, = fator de correcao da profundidade proposto por Schmertmann
(1978), para o caso de areias

K,'= coeficiente do empuxo lateral dentro da zona da superficie
de ruptura

1, = espessura da camada 1

L = comprimento da estaca (m)

LL = Limite de Liquidez (%)

LP = Limite de Plasticidade (%)

M = razdo entre 0,4, € J.

N., Ny, N, = fatores de capacidade de carga

N, = coeficiente de inclinacdo obtidos do ensaio de cone (Janbu
& Senneset, 1974)

Ny, = numero de golpes medido na ensaio SPT

p'= tens&do geostéatica efetiva atuante na profundidade da ponta
cbnica (kPa)

PL = pressdo limite do pressidmetro de Ménard (MPa)

q = sobrecarga lateral ao nivel da sapata (kPa) ,

resisténcia de ponta medida no ensaio de cone (MPa)

d. =

q, = resisténcia de ponta unitaria (kPa)

q, = atrito lateral unitario (kPa)

d,; = atrito lateral unitario para a camada i (kPa)

g, = tensao de ruptura para o caso de sapatas (kPa)

Q. = resisténcia de ponta ultima (kN)

Q. = atrito lateral ultimo (kN)

Q.:= carga total ultima (kN)

U; = perimetro da estaca para a camada i (m)

r = raio vetor

/r/ = raz&o de rugosidade (6/¢)

S, = coeficiente para célculo do atrito lateral

S, = coeficiente de cisalhamento

S, = resisténcia nao drenada (kPa)

a = fator de convers&o da resisténcia de ponta do cone em atrito

lateral da estaca

a' = coeficiente proposto por Schmertmann (1978) para o calculo
do atrito lateral em argilas

a; = coeficiente proposto por Philipponat (1980) utilizado para
o0 célculo do atrito lateral unitario da estaca que levam em
conta o tipo de solo
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s, = coeficlente proposto por Philipponat (1980) utilizado para
o calculo do atrito lateral unitario da estaca que levam em
conta o método construtivo

@, = coeficiente proposto por Philipponat (1980) para o calculo
da resisténcia de ponta unitéaria

@, = coeficiente semi-empirico utilizado para o céalculo de

médulos secantes de estacas
p = angulo formado entre a cunha elastica e a final da superficie
de ruptura

p, = coeficiente utilizado por Meyerhof (1983) para o calculo da
resisténcia de ponta

p- = coeficiente utilizado por Meyerhof (1983) para o cdlculo do
atrito lateral 4

Y = peso especifico do solo (kN/m?)

0 = angulo de atrito entre solo e penetrdmetro

8, = recalque (mm)

{cr §y §, = coeficientes de forma para o caso de sapata

p = massa especifica do solo (kg/m?)

0.4 = tensdo admissivel de sapatas onde o fator de seguranca 2 é
usualmente adotado (kPa)

o.,'= tensdo vertical efetiva (kPa)

0,.'= tensdo efetiva vertical inicial (kPa)

T, = tensdo cisalhante tedrica ao longo da luva durante a
penetragao do cone (kPa)

¢ = angulo de atrito interno

¢.'= angulo de atrito interno de pico

Xep = coeficiente semi-empirico utilizado para o célculo de

moédulos secantes de sapatas
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RESUMO

O equipamento de conepenetrometria foi utilizado em um
programa de investigacdo geotécnica realizado no campo
ezperimental da UFRGS em Cachoeirinha, RS. O ensaio de cone
elétrico permite medir a resisténcia de ponta e atrito lateral,
cujos valores sao registrados de forma continua em
microcomputador.

No presente trabalho os valores medidos foram utilizados
com o objetivo de analisar a aplicabilidade do ensaio em solos
coesivo-friccionais. A interpretag¢do dos resultados objetivou
investigar alguns aspectos relacionados a determinacao de
propriedades desses solos e a previsdo do comportamento de
fundacodes. ‘

A utilizagdo do cone elétrico mostrou-se eficiente na
determinagdo da estratigrafia do subsolo. Através da analise do
espectro dos sinais medidos no ensaio é possivel obter
informagdes quanto ao perfil de resisténcia do solo, sua
variabilidade vertical e espacial. No entanto, as classificacées
do solo a partir da medida de resisténcia de ponta (q.) e razao
de atrito (FR), freqiientemente utilizadas em solos sedimentares
(Schmertmann, 1978; Searle, 1979; Douglas & Olsen, 1981 e
Robertson & Campanella, 1983), mostraram-se inapropriadas quando
aplicadas a solos coesivo-friccionais.

A determinagdo de propriedades de resisténcia através de
ensaios de penetragao nao pode fazer uso de correlacdes
usualmente adotadas na ©préatica de engenharia de solos
sedimentares, uma vez que a resisténcia ao cisalhamento do solos
coesivo-friccionais é expressa em termos de duas varidveis:
angulo de atrito interno (¢) e intercepto coesivo (c). Adotando
a hipodtese de angulo de atrito interno (¢) constante, obtido
através de ensaio de cisalhamento direto inundado, valores de
intercepto <coesivo (c) foram retrocalculados a partir da
resisténcia de ponta medida no ensaio de cone elétrico (q.) e de
formulagbes baseadas em teorias de capacidade de carga de
sapatas. Dentre as formulagdes analisadas, as proposicdes de
Durgunoglu & Mitchell (1973) e Janbu & Senneset (1974) conduzem
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a valores de intercepto coesivo da mesma ordem de magnitude dos
encontrados em ensaios de cisalhamehto direto.

Em paralelo, correlagdes de natureza semi-empirica entre a
resisténcia de ponta do cone (g.) e mdédulos de elasticidade
(correspondente a diferentes niveis de deformacdo do elemento de
fundacéao) foram estabelecidas.

O estudo avalia ainda a aplicabilidade de métodos correntes
de previs&o de capacidade de carga em fundacdes érofundas e
superficiais assentes em solos coesivo-friccionais. Dados de
provas de carga executadas no campo experimental foram analisadas
com essa finalidade. Os resultados dessa anédlise indicam que o
metodo de Aokl & Velloso (1975) prevé com razoavel acuidade a
carga total de ruptura enquanto outros métodos testados (Vah der
Veen & Boresma, 1957; Te Kamp, 1977; Scmertmann, 1978;
Philipponat, 1980 e Bustamante & Gianeselli, 1982) superestimam
a carga de ruptura.

A tensao admissivel de sapatas fol estimada através do
parametro M, razdac entre g. e 0,4,. Os valores de M variam de 5,9
a 19,0. A dispersdo observada € considerdavel o que indica a
dificuldade de aplicagdo desta metodologia em projetos

geotécnicos.
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TITLE: "Electrical cone penetration test and its application to

the study of foundations in cohesive-frictional materials".

ABSTRACT

An experimental programme making use of an electrical cone
rig was carried out in the Federal University of Rio Grande do
Sul  (UFRGS) geotechnical testing site in the «city of
Cachoeirinha, province of Rio Grande do Sul, Brazil. The
electrical cone test provide a continuous measurement of cone tip
resistance and local side friction. :

The present study 1is related to the interpretation of
electrical CPT data in cohesive-frictional soils. Interpretation
of CPT records were used to investigate some aspects of soil
properties and foundation behaviour.

The electrical CPT proved to be an efficient tool to
establish soil stratigraphy, as well as to determine Pedologic
horizons. However, soil classification based on cone tip
resistance (q.) and friction ratio (FR), used in sedimentary
soils (Schmertmann, 1978; Searle, 1979; Douglas & Olsen, 1981 e
Robertson & Campanella, 1983), proved to be inappropriated when
applied to cohesive-frictional materials.

Determination of strength properties in cohesive-frictional
soils through penetration tests cannot make use of correlations
for sedimentary soils, once the soil shear strength is expressed
in terms of two variables - internal frictional angle (¢) and
cohesive intercept (c). Among analysed bearing capacity theories,
only those proposed by Durgunoglu & Mitchell (1973) and Janbu &
Senneset (1974) have demonstrated to be usefull on predicting
shear strength parameters since the analytically predicted shear
strength parameters is the same order of magnitude as the
parameters obtained through direct shear tests.

In parallel, semi-empirical correlations between cone tip
resistance (q.) and Young's modulus were established.

This study have also evaluated the applicability of current
design methods for predicting bearing capacity of shallow
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foundations and piles on cohesive-frictional materials. Pile and
plate loading tests carried out in the experimental site were
interpreted. The results of this analysis indicate that Aoki &
Velloso method (1975) was the most accurate in the prediction of
failure load while other methods (Van der Veen & Boresma, 1957;
Te Kamp, 1977; Scmertmann, 1978; Philipponat, 1980 e Bustamante
& Gianeselli, 1982) superestimate the ultimate load,.

Allowable bearing stresses of shallow foundation were
estimated through obtainance of parameter M, defined as the ratio
of gq. and o0.4. Values of q./o., range between 5,9 and 19,0;
considerable scatter is observed which indicates the difficulty

of applying this methodology in geotechnical design.
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CAPITULO 1 - INTRODUCAO

A idéia de cravar hastes no solo para determinar as
caracteristicas de resisténcia dos diversos substratos é muito
antiga. O primeiro procedimento desse tipo foi desenvolvido por
Collin na Franga em 1846. Uma agulha tipo Vicat de 1lmm de
diametro, com um peso de lkgf localizado na parte superior, era
usada para estimar a coesdo de diferentes tipos de argilas de
varias consisténcias.

Segundo Sanglerat (1972), o ensaio de cone manual foi
desenvolvido nos primdérdios da ciéncia de Mecanica do Solos.
Consistia em uma ponta cdnica com éapice de 90 graus que era
cravada manualmente no solo.

Em 1917, a Swedish Railroads padronizou um método de
sondagem, o qual ainda hoje é utilizado na Suécia. Esse ensaio
consiste em cravar uma haste no solo, em parte por carga estatica
e em parte através de rotacdo da haste. A ponta desse‘equipamento
consiste em um elemento helicoidal de segdo quadrada e ponta
afilada. O CPT mecanico originou-se da evolucdo do método de
sondagem SsSueco.

Com o avango tecnoldgico no campo da eletro-eletrénica foi
possivel instrumentar o CPT mecanico com "strain gauges". Assim
surgiu o CPT elétrico, com o qual o processo de medigdo de
resisténcia de ponta (q.) e atrito lateral da luva do cone (f,)
tornou-se continuo e mais preciso.

O ensaio de cone elétrico, desenvolvido segundo principios
acima mencionados, ganhou popularidade internacional, sendo hoje
utilizado na Europa e América do Norte. Pesquisas aplicadas a
pratica de engenharia, permitem utilizar o cone na determinacgao
de propriedades dos solos e na previsdo do comportamento de
fundag¢des. No entanto, a aplicabilidade desses métodos &
normalmente restrita a solos de formacao sedimentar.

O presente trabalho ™ visa avaliar a aplicabilidade das
metodologias desenvolvidas para © ensaio de cone elétrico em
solos coesivo-friccionais cimentados nao saturados. Estudos para
determinacdo de propriedades, de campo e laboratério, estdo ainda
em fase preliminar de desenvolvimento. Existe a necessidade de
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desenvolver, sistematizar, avaliar e testar metodologias que
possam ser aplicadas com confiabilidade na pratica de projetos de
fundacdées de solos coesivo-friccionais.

O Brasil é um pais de dimensdes continentais constituido,
em grande parte, por solos coesivo—friccionais“(materiais
estruturados e/ou nao saturados). Logo, o estudo de metodologias
aplicadas a esses solos sdo de grande relevancia a geotecnia
nacional.

Perfis tipicos desses solos podem apresentar estratos de
espessura e caracteristicas variaveis sendo portanto a definigé&o
da estratigrafia de especial interesse. Neste trabalho enfoca-se
as vantagens da utilizag¢ao do cone elétrico, em relacdo a outros
ensaios de campo (SPT, pressidmetro de Ménard), na determinacgao
da estratigrafia de solos coesivo-friccionais.

Esta dissertagcao de mestrado foi dividida em 8 Capitulos
nos quais analisa-se e discute-se a utilizacado do CPT aplicado a
previsao do comportamento de estacas escavadas e sapatas assentes
em solos coesivo-friccionais.

Apresenta-se no Capitulo 2 alguns métodos de capacidade de
carga consagrados na pratica nacional e internacional, bem como
métodos disponiveis na literatura internacional para obtencgdo de
parametros de resisténcia (C e ¢) em solos sedimentares.

No Capitulo 3 apresenta-se a descrig¢ao dos procedimentos
adotados nos ensaios de cone elétrico realizados no campo
experimental da UFRGS em Cachoeirinha.

Uma descricdo detalhada das caracteristicas pedolébgicas e
geoldgicas da regido de estudo e arredores € apresentada no
Capitulo 4, conjuntamente com um resumo dos ensaios geotécnicos
realizados nos diversos horizontes pedolégicos.

Uma proposta de classificacdo dos horizontes pedoldgicos
estudados utilizando o cone elétrico e andlise da obtencdo de
parametros de resisténcia e deformabilidade utilizando abordagens
correntes é apresentada no Capitulo 5.

No Capitulo 6 apresenta-se a analise da previsdao da
capacidade de carga de estacas escavadas e sapatas a partir do
cone elétrico utilizando métodos diretos. Nesse capitulo &
discutido a aplicabilidade de obtengcdao de parametros de
deformacaoc para o campo experimental de Cachoeirinha.



3

O Capitulo 7 €& wutilizado para apresentar as conclusdes
referentes a utilizacdo do cone elétrico e o resultado obtido da
aplicagdo dos métodos semi-empiricos e analiticos na previsao de
comportamento de estacas escavadas e sapatas.

Nesse estudo foram utilizados dados de prov?s de carga
realizados por Luzzardi (1987), Meksraitis (1988), Matos (1989),
Ramires (1993) e Cudmani (1994). Essas provas de carga foram
realizadas em estacas escavadas de pequeno diadmetro (0,20m e
0,35m) com comprimentos de 2m e 3m e sapatas quadradas de até 1lm

de larqgura.



CAPITULO 2 - REVISAO BIBLIOGRAFICA

2.1 - GENERALIDADES

O estado do conhecimento na interpretacdo dos ensaios de
cone esta constantemente evoluindo, sendo caractérizado pelo
desenvolvimento de novos equipamentos e pelo aperfeicoamento de
métodos semi-empiricos acompanhados da elucidacdo de aspectos
tedricos através de evidéncias experimentais. Embora as
caracteristicas dos ensaios de cone executados em diferentes
paises ndo difiram muito, aspectos relacionados ao comportémento
tipico dos solos encontrados nas diferentes regides e condicdes
determinam abordagens diferenciadas.

Neste capitulo & feita uma revisdo dos principais métodos
de interpretacdo do CPT (Cone Penetration Test), consagrados na
pratica de engenharia de varios paises.

Uma avaliacdo sobre a aplicabilidade de tais métodos a

solos tropicais pode ser encontrada nos Capitulos 5 e 6.

2.2 - METODOS DIRETOS DE PREVISAO DE CAPACIDADE DE CARGA DE
ESTACAS COM BASE NO CPT

Segundo Poulos (1989), métodos diretos de previsao de
capacidade de carga de estacas s&o os mais utilizados na préatica
de engenharia. No entanto, esses métodos prevéem resultados
coerentes de capacidade de carga apenas para O universo para o
qual foram estabelecidos. A utilizacdo dessas formulacdes em
solos de comportamento diferenciados pode levar a erros
grosseiros.

O uso do cone elétrico na previsdo de capacidade de carga
de estacas apresenta vantagens em comparac¢ao com outros tipos de
ensaios de campo, uma vez que O cone elétrico pode ser
considerado como uma estaca metdlica de pequeno diametro com
ponta cénica a qual é cravada continuamente medindo-se a
resisténcia de ponta corresponde a ruptura desta estaca (g.) e o
atrito lateral (f,) a diversas profundidades, obtendo-se assim,
um perfil de resisténcia do solo. Logo, a extrapolacdo dos dados
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de cone na previsdo de capacidade de carga de estacas pode ser
considerado, desde que avaliados os efeitos de instalacdo e
escala, entre outros.

2.2.1 - Método holandés ou método de Begemann‘(1963)

Begemann em 1963 apresentou um método para previsdao de
capacidade de carga de ponta de estacas assentes em estratos
homogéneos de solos ndo coesivos.

Esse método foi desenvolvido pelo Delft Laboratory of Soil
Mechanics, na Holanda.

Para solos nao coesivos, uma profundidade de 4d a 20d
(funcdo do angulo de atrito ¢) é necessdria para desenvolver o
valor maximo da resisténcia de ponta (Figura 2.1). Na pratica é
adotado uma profundidade de 8d a 10d. Schmertmann (1978) e
Nottingham (1975) fazem referéncia a esse tipo de camportamento
caracteristico em areias. A resisténcia de ponta de estacas
também é influenciada por camadas localizadas a uma profundidade
que varia de 0,4d a 4d abaixo da ponta, sendo esses valores de
uso corrente na préatica de engenharia.

A influéncia da transposigdo dos valores de g. para o
cadlculo da resisténcia de ponta de estacas fol estudada, no Delft
Laboratory, de manelra muito detalhada. Os resultados obtidos de
um dos ensaios realizados comparando o ensaio CPT com a
resisténcia de ponta de uma estaca podem ser observados na Figura
2.2B. Nesse ensaio a estaca foil cravada continuamente, sendo ©
atrito lateral eliminado por um processo especial e medindo-se
assim somente a resisténcia da ponta (Begemann, 1963).

A partir desse estudo, Begemann (1963) propds um método
para extrapolar os dados do CPT com a finalidade de determinar a
resisténcia de ponta de estacas cravadas em areias. Esse método
considera que a superficie de ruptura tem a forma de uma espiral
logaritmica. Essa hipétese‘simplificadora tem sido aceita por uma
série de pesquisadores tais como Terzaghi (1943), Peck (1964),
Meyerhof (1951), Caquot & Kerisel (1953), L'Herminier (1957) e
Tcheng (1961).
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funcdo do angulo de atrito segundo Begemann (1963).

O método preconizado pelo Delft Laboratory propde:

onde:

Q,=q,*A, (2.1)
qu(qcl+qc2)/2 (2‘2)

Q,=resisténcia de ponta da estaca;

A,=area da ponta da estaca;

gc;=resisténcia média de ponta medida no ensaio de
cone (q.) a uma distancia de 8d acima da ponta da
estaca; ‘

g.,=resisténcia média de ponta medida no ensaio de
cone (g.) a uma profundidade de 3,5d abaixo da ponta
da estaca.
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Figura 2.2 - Estudo do efeito de escala onde Begemann (1963)
realizou: A) Comparacdo entre ensaios de cones elétricos de
diferentes diametros: (a) resisténcia de ponta do cone com
diadmetro de 35mm; (b) resisténcia de ponta de um cone com 110mm
de diametro; +++ - resisténcia calculada do cone de 110mm de

didmetro através dos dados do cone de 35mm de diametro.

B) Comparagao entre resisténcia de ponta do cone e
uma estaca pré-moldada de concreto de 40 X 40cm: (a) resisténcia
média do cone com diametro de 35mm; (b) resisténcia maxima da
ponta da estaca.

No caso da ponta da estaca estar assente sobre um estrato
heterogéneo, q.. deve ser calculado da seguinte forma:

qc2=((qc1+qc2+-'-+qcn)+n*qn)/2*n (2-3)

onde J¢y;; 9es--- sr9cn S80 resisténcias de ponta medidas no ensaio
de cone a disténcias regulares, por exemplo 200mm, para a
profundidade de pelo menos 3, 5D, g, € o menor valor de gq. nesta
faixa de profundidade e n é o numero de intervalos.

Begemann (1977) recomenda a equagdo 2.4 para o calculo do
atrito lateral em estacas cravadas, independente do tipo de
estaca. Cabe salientar, que a pratica holandesa recomenda um

valor limite superior para a adesdo entre solo-estacas de 120kPa.
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0,=0,7*Y foxn*d*AL (2.4)
0

onde: f. = atrito lateral medido no cone; .
d = diametro da estaca.

2.2.2 - Van der Veen & Boresma (1957)

Van der Veen & Boresma (1957) sugerem que a resisténcia de
ponta de estacas em areias € controlada pela resisténcia de ponta
do cone a uma distéancia de 3.75d acima e 1.0d abaixo (onde d é o
diametro da estaca) do nivel da ponta da estaca. O valor médio de
g. & utilizado diretamente para calcular a capacidade de carga
Ultima da base das estacas. Com isso a formulagdo proposta por
Begemann (1963) se assemelha muito a abordagem proposta por Van
der Veen & Boresma (1957).

Para o calculo da capacidade de carga ultima da ponta de
estacas cravadas, Van der Veen & Boresma (1957) também utilizam
as equacgdes 2.1 e 2.2 onde:

g.;=resisténcia média do cone a uma distadncia de 3,5*d acima

da ponta da estaca;

g.,=resisténcia média do cone a uma distancia de 1.0*d

abaixo da ponta da estaca.

d=diametro da estaca

Segundo Amaral & Rocha Filho (1985), muitos autores
utilizam o método de Van der Veen & Boresma (1957) através da
adocdo de fatores de capacidade de carga que procurem refletir o
processo de instalagdo da estaca e o tipo de solo. Esses fatores
foram resumidos por Balasubramaniam et al.(198l1) e Brenner &
Panichpatananon (1982) e sdo apresentados na Tabela 2.1.
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Tabela 2.1 - Fatores de correcdo para o método de Van der Veen &
Boresma (1957) segundo Amaral & Rocha Filho (1985).

FATORES DE
TIPO DE ESTACA CAPACIDADE DE CARGA AUTOR

0.5 (ARGILA RIJA) Phan (1972)
ESTACAS ESCAVADAS

0.65 (AREIA) Brenner &
Panichpatananom(1982)

Brenner &

0.65 Panichpatananom (1982)
ESTACAS CRAVADAS COM 1.00 Pan (1972) -
PONTA NA AREIA 1.00 Juta-Sirivangse (1972)
0.5 Chotivittayathanim (1977)
0.5 Phota-Yanuvat (1979)

0.45 (ARGILA RIJA) |[Brenner &Panichpananon(1982)

0.33 Juta-Sivivongse (1972)
ESTACAS CRAVADAS COM 0.33 Chotivittayathanim (1977)
PONTA NA ARGILA 0.33 Pan (1972)
0.33 Phota-Yanuvat (1979)

2.2.3 - Aoki & Velloso (1975)

O método foi desenvolvido para utilizac&o do SPT como
ferramenta para previsao de capacidade de carga. No entanto o
principio da previsao de capacidade de carga de estacas € baseado
no ensaio CPT, que com correlagbes com o SPT, permite a previsdo
de capacidade de carga de estacas através do ensaio de percussao
(SPT) .

Uma vez que o método tem origem no ensaio do CPT, poder-se-
& aplicar a metodologia proposta por Aoki & Velloso (1975)
diretamente ao ensaio de CPT.

A carga total Gltima de uma estaca ¢€é formada pela
contribuicdo de duas parcelas: carga de ponta e atrito lateral.

QtotzQp+Qs

onde: Q.c.=Carga total ultima;
Q,=carga de ruptura de ponta;
Q.,=atrito lateral uUltimo.
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A carga de ponta pode ser calculada pela seguinte
expressao:

Q:=q,*A, (2.5)

onde segundo Aoki & Velloso (1975):

9.=q./F, (equagao valida p/cone)
q.=K*N_../F, (equagdo valida p/SPT)
A, = area da ponta da estaca

Segundo Aoki & Velloso (1975), g, € obtido através do“valor

P
de g. ou N, medido na ponta da estaca. Contudo, o0s estudos
realizados por Van der Veen & Boresma (1957) e Begemann (1963)
apontam como mais adequado a utilizagdo de um g, obtido através
da média dos valores de g. (ou Ny, ) a uma profundidade de 0,4d a
4d abaixo da ponta da estaca, valores estes usualmente adotados
na pratica de engenharia de fundacgodes. .

O atrito lateral pode ser calculado pela seguinte

expressao:

0.=Y (U;*1;%qy;) (2.6)

i=1

onde, para uma dada camada 1 de solo, q,; &€ o atrito lateral
unitario solo-estaca, 1, é a espessura da camada i, U; é o
perimetro da estaca ao longo da camada i e 'n' é o numero de
camadas de solo. O valor de q,; é dado por uma das seguintes

expressodes (segundo o ensaio utilizado):

ds; = £./F, (cone elétrico)
g,y = 0*qg./F, (cone mecanico)
Qs = @*K*N,,./F, (SPT)

Os coeficientes F, e F, levam em conta o tipo de estaca e
podem ser obtidos na Tabela 2.2.

Os valores de @, usados quando os valores de f, ndao sdo
confiaveis (cone mecanico) ou N, ¢é utilizado, dependem

predominantemente do tipo de solo e correspondem numericamente a
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razao entre f, e . também denominada razdo de atrito. A Tabela
2.3, mostra os valores de K e a sugeridos por Roki & Velloso
(1975) .

Os valores de K correspondem a razdao entre g. © Ngey €
dependem predominantemente do tipo de solo e fatores que
influenciam os valores de Ng.

Tabela 2.2 - Coeficientes F, e F. (Aoki & Velloso, 1975).

TIPO DE ESTACA F, F.
FRANKI 2.5
ACO 1.75 .
PRE-MOLDADO CONCRETO 1.75 3.5
ESCAVADA* 3.3 6.6

*Aoki, Velloso & Salomoni (1078)

Tabela 2.3 - Valores de K e a sugeridos por Roki & Velloso(1975).

SOLO K (MPa/Golpe) a (%)
Areia 1,00 1,4
Areia siltosa 0,80 2,0
Areia silto-argilosa 0,70 2,4
Arela argilosa 0,60 3,0
Areia argilo siltosa 0,50 2,8
Silte 0,40 3,0
Silte arenoso 0,55 2,2
Silte areno-argiloso 0,45 2,8
Silte argiloso 0,23 3,4
Silte argilo-arenoso 0,25 3,0
Argila . 0,20 6,0
Argila arenosa 0,35 2,4
Argila areno-siltosa 0,30 2,8
Argila siltosa 0,22 4,0
Argila silte-arenosa 0,33 3,0
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Alonso (1980) realizou um reavaliacao dos coeficientes a e

K de Aoki & Velloso (1975) buscando um melhor ajuste aos solos

encontrados na cidade de Sao Paulo. Os valores de a e K sugeridos

por Alonso (1980) podem ser consultados na Tabela 2.4.

Tabela 2.4 - Valores de a e K propostos por Alonso (1980) para as
diferentes regides da cidade de S&ao Paulo.

K (MPa/Golpe) a (%)
N© 80% conf.|mais 80%- |mais
prov.| conf. [prov.
1 Silte arenoso pouco argiloso (residual) {0,22-0,41{0,311{2,0-4,0{ 3,1
2 Silte arenoso pouco argiloso (residual) |0,24-0,46|0,34(|2,1-2,8 ,
Argila siltosa pouco arenosa 0,19-0,48}0,3311,3-3,0} 2,4
Areia pouco argilosa e siltosa 0,50-1,4610,9410,9-3,0}1 2,0
3 Silte argilo-arenoso (residual) 0,44-0,87 0,66 - -
Silte argilo-arenoso (residual) 0,20-0,49}0,3312,0-5,0} 3,0
Areia argilosa 0,38-0,85} 0,56 - -
Areia fina argilosa pouco siltosa 0,43-0,87}10,64 }{0,8-2,0} 1,4
Silte arenoso (residual) 0,35-0,65}0,5211,0-2,0 ,
4 Silte pouco areno-argiloso (residual) 0,16-0,46}0,26|2,3-4,4} 3,2
Silte pouco argilo-arenoso (residual) 0,17-0,84] 0,50 - -
Argila arenosa 0,17-G,4110,2711,4-4,5} 2,9
Argila siltosa (residual) 0,49-1,03]10,7211,5-4,4) 2,7
Argila siltosa pouca arenosa 0,16-0,5310,2811,2-4,0{ 2,3
5 Areia argilosa e siltosa 0,25-0,9940,61|1,1-3,0( 2,2
Argila siltosa e arenosa 0,20-0,55] 0,35 - -
6 . . o
Silte argiloso c/areia fina 0,14-0,35{0,21 - -
7 Areia argilosa pouco siltosa 0,22-0,66] 0,38 - -
Silte arenoso pouco argiloso (residual) [0,23-0,56}0,33]2,0-4,0f 3,0
O estudo realizado por Danziger (1982), baseados em 252

ensaios CPT e 253 ensaios SPT executados no Rio de Janeiro,
propde uma revisdo dos valores de K de Aoki & Velloso (1975). No

entanto Danziger (1982) relata a grande variabilidade dos valores
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de K encontrados em seu estudo propondo, assim, valores
conservativos dos mesmos (Tabela 2.5). Observacdo semelhante foi
feita por Sanglerat (1972), o qual relata a grande variabilidade
dos valores de K encontrados na literatura internacional.

Laprovitera (1988), utilizando os valores de K obtidos por
Danziger (1982), realizou uma reavaliacdo do método de RAoki &
Velloso (1975) propondo novos valores de a« (baseados na
confiabilidade da sondagem) que podem ser consultados na Tabela
2.5.

Tabela 2.5 - Valores de K propostos por Danziger (1982) e valores
de a propostos por Laprovitera (1988).

" SOLO K, (MPa/Golpe) |ay (%) ey (%)
Areia 0,60 1,4 1,4
Areia siltosa 0,53 1,9 1,9
Areia silto-argilosa 0,53 2,4 2,4 |
Areila argilosa 0,53 3,0 3,0
Areia argilo siltosa 0,53 2,8 2,8
Silte 0,48 3,0 3,0
Silte arenoso 0,48 3,0 3,0
Silte areno-argiloso 0,38 3,0 3,0
Silte argiloso 0,30 3,4 3,4
Silte argilo-arenoso 0,38 3,0 3,0
Argila 0,25 6,0 4,0 |
"Argila arenosa 0,48 4,0 2,6
Argila areno-siltosa 0,38 4,5 3,0
Argila siltosa 0,25 5,5 3,6
Argila silte-arenosa 0,38 5,0 3,3
h rrren
Obs.: &, = coeficiente a proposto por Laprovitera (1988), no

caso de sondagem confiavel;
«, = coeficiente « proposto por Laprovitera (1988), no
caso de sondagem Nao confiavel.

Ainda que algumas alteracdes dos coeficientes @ e K de Aoki
& Velloso (1975) tenham sido sugeridas, pelos autores
anteriormente citados, os procedimentos e os coeficientes F, e F,
utilizados para o cdlculo da previsdo de capacidade de carga
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permanecem inalterados. Portanto, quando se utiliza dados de cone

elétrico a capacidade de carga calculada s6 dependerda dos
coeficientes F, e F. de Aoki & Velloso (1975).

2.2.4 - Te Kamp (1977)

Te Kamp (1977) utiliza os valores do atrito lateral (f,)
medidos no ensaio de cone para o calculo do atrito lateral de
estacas cravadas em areia. O atrito lateral ultimo é dado pela
equagao 2.7: h

L
0.=5, *ZO: Foxm*xd*AL  (2.7)

N

onde: S,=coeficiente que leva em conta o tipo de estaca
L=comprimento da estaca

Os valores de S,, o0s quais dependem do tipo de estaca,

podem ser observados na Tabela 2.6. Begemann (1977) recomenda
S$,=0.7, independente do tipo de estaca.

Tabela 2.6 - Valores de S; propostos por Te Kamp (1977).

TIPO DE ESTACA VALORES DE S,

Madeira 1.2

Estaca pré-moldada e metalica:
base alargada
base afilada

Franki

Metalica cilindrica com a
ponta aberta e estaca H 0.7
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Te Kamp (1977) assinala a necessidade de limitar-se a
resisténcia de ponta unitaria das estacas (g,) a um valor maximo.
Esse valor limite depende do OCR como pode ser observado na
Figura 2.3.

[ S | S - i -

Valor limite de 15MPa
para todos os solos néo coesivos

/

—
w

Areia fina a grossa ———— .7 T 7%_&*“,77“_‘_/_‘,
OCR=1 . 7

e 7

|
|
|
| ,
l /
!
f

[ —— Areia Grossa Pedregulhosa e
. AreiacomOCR de2a 4

Pedregulho Fino e
Areia com OCR de 6 a 10

Valor Limite da Carga de Ponta (MPa)
o >

0 I Z ) T L R E e ‘*Ll““‘l'
0 5 10 15 20 25 30 35
Carga de Ponta Unitaria Calculada (MPa)

Figura 2.3 - Valores limites de capacidade ultima de carga de
ponta para estacas (Te Kamp, 1977).

2.2.5 - Schmertmann (1978)

Schmertmann (1978) utiliza para o calculo da capacidade de
carga da ponta de estacas a mesma metodologia proposta por
Begemann (1963). A diferenca entre ambas as proposicdes é que
Schmertmann (1978) ampliou o procedimento de calculo de Begemann
(1963) para estaca com extremidade embutida em areia, argilas ou
misturas de solos. A zona de suporte da ponta da estaca ¢é
limitada pela profundidade associada ao menor valor de
resisténcia de ponta possivel dentro de um intervalo de 0.7 a 4.0
didmetros abaixo da base da estaca e pela profundidade de 8.0
didmetros acima da ponta. Entretanto, se uma camada de baixa
resisténcia existir entre 4 a 10 didmetros abaixo da ponta da
estaca e for significativa, deve ser usado o bom senso para
reduzir o valor da resisténcia unitaria a ser utilizado.

Para o calculo do atrito lateral de estacas Schmertmann faz
uma abordagem diferenciada entre areias (comportamento drenado,
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¢ diferente de zero e c aproximadamente igual a zero) e argilas
(comportamento nao drenado, tensdes totais).

Para areias, Schmertmann utiliza a segquinte formulacéo,
para calculo do atrito lateral Gltimo de uma estaca, a qual foi

proposta por Nottigham (1975):

8d / 1
0,<K, ¥ (éa)*fs*n*d*Al+Z Frmxd*AL|  (2.8)
1/=0 L=8d

onde K, € o fator de correg¢ao para areias, 1 &€ o comprimento da
estaca e d € o diametro da estaca. Os valores de K, podem ser
observados na Figura 2.4. Na equagdo 2.8, Nottingham (1975)
assume que a profundidade critica € igual a 8d.

0 T T YU VAU VO NN S WU UL S TSN VA SN SN I SOV S S U B

CONE MECANICO

5 \\ ‘/' o ~
\ /l ) e g
s g /1/,
10 - / // /,"'{
\ /’/. v r
1 /0
3 I
A
4 /// N
15 1 ! ) N =

CONE ELETRICO

Kg (madeira) = 1,25 Kg (ago) |

L/d (profundidade/diametro)
8
!

30 |

Tipo de Estaca
35 1 Estacas de Ago B
-~ —— Estacas de Concreto
40 ~—
0.0 5 1.0 1.5 2.0 2.5

Fator de Corregéo, Kg

Figura 2.4 - Valores de K, para estacas de concreto cravadas em
areia propostos por Schmertmann (1978).
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Para o calculo do atrito lateral em argilas Schmertmann

utiliza a seguinte equagao:

Q, = a'*f_ (médio)*A, (2.9)

onde: o'=q,(estaca)/f, (CPT); )
f,(médio) = atrito lateral médio ao longo do fuste e
medido na luva do cone;
A, = area lateral da estaca.
Os valores de &' propostos por Schmertmann estdo na Figura
2.5. ‘
16 4-——r— L L 1 e L S
)
| o=
[o3
P I
-8 12 -1\ Tipo de Estaca
E \ -—— - Estacas de Madeira e Concreto
[
E \ . Estacas de Ago
o AN
= \
B \
® M
8 08 - NN u
4 NS
© N
© N
©
] -
o o e
o 04- S I
" B |
S
0.0 T T — T
0 500 1000 1500 2000
Atrito Lateral do Cone, fg (kPa)
Figura 2.5 - Valores de a', propostos por Schmertmann (1978),

obtidos para estacas em argila com comportamento ndo drenando.

Para ensaios de CPT realizados em solos arenosos onde nao

existam dados de f, confiaveis o autor sugere que se calcule Q,

como Se segue:

O.~a*Y g.*A,  (2.10)
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onde q. possui o valor limite de 30MPa. Schmertmann (1978)
fornece os valores de @ para os diferentes tipos de estacas como
pode ser observado na Tabela 2.7.
No que tange as estacas escavadas, O autor sugere que se
adote 3/4 do atrito lateral que é calculado na equacdo 2.10.
Schmertmann (1978) sugere o uso de fator de seguranca
global, a ser aplicado a capacidade de carga Ultima, igual a 3.0

para o cone mecanico e 2.25 para o cone elétrico.

Tabela 2.7 - Valores de o segundo Schmertmann (1978).

TIPO DE ESTACA o
PRE-MOLDADA 1.8%
STRAUSS 1.2%
MADEIRA 1.8%
FRANKI 1.8%
METALICA TUBADA DE PONTA ABERTA 0.8%
ACO (perfil I ou H) 1.2%
CONCRETO C/PRE-FURO 1.2%

2.2.6 - Philipponat (1980)
O autor propde a equacao 2.6 para o calculo do atrito

lateral total, onde o atrito lateral unitario (q,;) solo-estaca

é calculado pela equacédo 2.11:

ds; = @ * g./a, (2.11)

Os valores de a, e a; podem ser observados nas Tabelas 2.8

e 2.9, respectivamente.
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Tabela 2.8 - Valores de . sugeridos por Philipponat (1980).

TIPO DE SOLO a.
argilas 50
siltes, argila arenosas e areias argilosas 60
areias fofas ' 100
areias med. compactas 150
areias compactas e pedregulhos 200

Tabela 2.9 - Valores de a; sugeridos por Philipponat (1980).

![ TIPO DE ESTACA o VALOR MAX.
g.; (kPa)
concr.inj., FRANKI, pré-mold, STRAUSS 1.25 120
escavadas: diadm. < 1.50m 0.85 100 a 120
didm. > 1.50m 0.75 . 80
parede diafragma metalica (I ou H) 1.10 120
estaca prancha 0.60 50
estaca metalica (tubo d/aco) 0.60 50

A resisténcia de ponta ultima unitaria, q,, do solo na base

da estaca é expressa pela equagao 2.12:

Q= ea,*q.  (2.12)
onde: g.=resisténcia de ponta do cone correspondente
a ponta da estaca;
«=¢é o coeficiente que leva em conta o efeito de

escala e velocidade de cravacgao.

Na Tabela 2.10 podem ser observados os valores de «
sugeridos por Philipponat (1980).
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Tabela 2.10 - Valores de &, sugeridos por Philipponat (1980).

TIPO DE SOLO o,
ARGILA e CALCAREO 0.50
CALCAREO 0.45
AREIA 0.40
PEDREGULHOS 0.35

O autor sugere a equagdo 2.13 para o calculo da carga de
trabalho em estacas.

Qv = Q./FS, + Q./FS, (2.13)

onde € proposto o uso de um coeficiente de seguranga unico, igual
a 2 (FS,=Fs,=2).

2.2.7 - Bustamante & Gianeselli (1982)

Estes pesquisadores do Laboratoire Central des Ponts et
Chaussées (LCPC) propuseram uma reformulacdo dos coeficientes
propostos pela FOND72 que, por sua vez, Sao baseados nos
trabalhos de Begemann (1963) e Van der Veen & Boresma (1957),
péra o célculo de resisténcia de ponta, e no trabalho de Dinesh
Mohan & Jain (1963), para o calculo do atrito lateral.

Para executar essa tarefa, Bustamante & Gianeselli
dispunham de provas de carga executadas em estacas de diversos
tipos em varios solos franceses. Por sua vez, esses solos haviam
sido estudados, utilizando ensaios de laboratédrio, pressidmetro
de Ménard e o ensaio de CPT.

Da andlise criteriosa de 197 provas de carga e utilizando
o critério de ruptura de estacas, proposto pelo LCPC, Bustamante
& Gianeselli (1982) propuseram o seu método de previsdo de
capacidade de carga. ‘
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Para o calculo da resisténcia de ponta e atrito lateral,
Bustamante & Gianeselli (1982) utilizaram as respectivas
férmulas:

0= G*K.*A,  (2.14)

QS=Z g *mrd*1, (2.15)
=1

onde: g,=resisténcia "equivalente" de ponta ao nivel da
ponta da estaca, a qual é descrita a seguir;
K.= fator de capacidade de carga do cone;
d= diametro da estaca;
gs;=atrito lateral limite unitdrio a profundidade da
camada 1i;

1;= espessura da camada 1i.

O calculo de q, € feito em varias etapas. O primeiro passo
consiste em suavizar a curva da resisténcia de ponta com o
objetivo de eliminar irreqgularidades localizadas. Por razdes de
seguranga, esse processo de suavizagdo da curva deve ser feito de
tal forma que a curva suavizada passe mais préximo dos vales que
dos picos. O segundo passo consiste em calcular q,', o qual
corresponde a média de g. na curva suavizada numa profundidade
correspondente ao comprimento da estaca menos 1,5 vezes O
didmetro da estaca até a profundidade do comprimento da estaca
mais 1,5 vezes o diametro da estaca. No terceiro passo, a curva
suavizada é novamente modificada sendo eliminados os pontos de q.
que forem maiores que 1,3 q,' ou menores que 0,7 g,'. O processo
é repetido até que ndo existam pontos de g. maiores que 1,3 q,'
ou menores que 0,7 q,'.

A Tabela 2.11 fornece os valores de K. propostos por
Bustamante & Gianeselli para o calculo de Q.

ESCOLA D ENGENHARIA
BIBLIOTECA
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Tabela 2.11 - Coeficientes K. de Bustamante & Gianeselli (1982).

TIPO DE SOLO q. COEFICIENTE K,
(MPa)
EST. ESCAVADA EST. CRAVADA

Argilas moles <1 0.40 0.50
Arg. mod. rijas 1 abs 0.35 0.45
Argilas rijas >5 0.45 0.55
Siltes <5 0.40 0.50
Siltes compactos >5 0.45 0.55
Areias fofas <5 0.40 0.50
Arelas mod. compactas 5a 12 0.40 0.50
Arelas muito compactas >12 0.30 0.40
Pedregulhos 5a 12 0.40 0.50
Pedr. muito compactos >12 0.30 0.40
Solos origem calcaria <5 0.20 0.30
Calcéario intemperizado

ou fissurado >5 0.20 0.40

Bustamante & Gilaneselli (1982) propuseram a equagao
2.16 para o célculo do atrito lateral da estaca no qual séo

levados em conta q., tipo de estaca e tipo de solo.
979/ (2.16)

onde: g, = valor do atrito lateral unitéario da estaca
correspondente a uma dada profundidade;
g. = resisténcia de ponta do cone correspondente a essa
profundidade;
o« = coeficiente proposto por Bustamante & Gianeselli (1982)
dado pela Tabela 2.12.
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- Valores maximos de g, recomendados por Bustamante &
Gianeselli (1982) podem ser encontrados na Tabela 2.13.

Tabela 2.12 - Valores do coeficiente a propostos poi Bustamante
& Gianeselli (1982).

COEFICIENTE o
TIPO DE SOLO .
(MPa) EST. ESCAVADA EST. CRAVADA
S/REV. | C/REV. | CONC. |~ ACO
WArgila mole <1 30 30 30 30
Argila medianamente rijaf{ 1 a 5 40 80 40 80
Silte e Areia fofa <5 60 150 60 120
Arg. rija e Silte comp. >5 60 120 60 120
Solo d/origem calcéarea <5 100 120 100 120
Pedregulho e Areias
medianamente compactas 5a 12 100 200 100 200
Célcario intemperizado
ou fissurado >5 60 80 60 80
Areias muito compactas e
Pedregulhos compactos >120 150 300 150 200

Para o cdlculo das cargas de trabalho da estaca, Bustamante
& Gianeselli (1982) propdem um coeficiente de seguranga de 3 para
resisténcia de ponta e de 2 para atrito lateral, como mostra a

equagao 2.17.

QNZQP/3+Q5/2 (2.17)

onde: Qyq carga de trabalho da estaca;
carga de ruptura por ponta;

carga de ruptura por atrito lateral.

0O
L)
]

i

Qs
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Tabela 2.13 - Valores maximos de g,, propostos por Bustamante &
Gianeselli (1982).
MAXIMO VALOR DE q, (kPa)
TIPO DE SOLO .
(MPa) ESTACA ESTACA ESTACA
ESCAVADA CRAVADA INJETADA
SEM COM BAIXA ALTA
REVEST. |REVEST. | CONCRETO | ACO | PRESSAO | PRESSAO
Argila mole <1 15 15 15 15 35 -
largila medianam. |1 a 5| (80) | (s0) | (80
rija 35 35 35 35 80 >120
Silte e Areia
fofa <5 35 35 35 35 80 -
Arg. rija e (80) (80) (80)
Silte compacto >5 35 35 35 35 80 >200
Solo d/origem
calcéaria <5 35 35 35 35 80 -
Pedr. e Areias (120) (80) (120)
median. comp. 5-12 80 35 80 80 | 120 | =200 |
Calc. intemp. (150) | (120) (150)
ou fissurado >5 120 80 120 120 150 | 2200
Ar. muito comp. (150) § (120) (150)
e Pedr. comp. >12 120 80 120 120 150 | 2200

Obs.: Os valores entre parénteses sSao O0s sugeridos pelos autores

gquando existe um controle rigoroso no método construtivo das

estacas.

2.2.8 - Meyerhof (1983)

Meyerhof (1983) menciona que a instalagdo de estacas altera

as condic¢des de tensbes inicials, propriedades de resisténcia e

deformabilidade do solo prdéximo a estaca. Logo,

é de se esperar

que apenas de forma aproximada possamos prever o comportamento de

estacas quando carregadas.

O autor afirma que para estimar a

resisténcia de ponta e atrito lateral de estacas cravadas e
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escavadas a utiliza-se métodos diretos de previsdo de capacidade
de carga os quais levam em conta, de forma aproximada, os efeitos
de escala e a influéncia dos métodos construtivos.

Para a previsado da resisténcia de ponta unitaria de estacas
(g.) cravadas e escavadas, Meyerhof (1983) faz distincdo dos
seguintes situacg¢des (Figura 2.6): )
(a) Ponta da estaca assente em solo homogéneo;
(b) Ponta da estaca assente em solo resistente de grande

espessura;

(c) Ponta da estaca assente em solo resistente pouco espesso

(puncionamento da camada resistente).

Para os casos acima citados, Meyerhof (1983) propde as
expressdes 2.18, 2.19 e 2.20 , respectivamente (ver Figura 2.6):

D
Qp = Bl*qcl* 10bd < pl*qcl (2'18)

D
9 = 91*[qc1+(qc2-qc1)—~——b ] 3 Bo*a,, (2.19)

1A

B.*a., (2.20)

&
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onde: g., de © dc; = resisténcia de ponta (q.) medida no ensaio
de cone para as diferentes camadas de solo;
D, = profundidade de embutimento na camada resistente;

d = didmetro da estaca;

B, = coeficiente que depende do tipo de estaca e pode ser
encontrado na Tabela 2.14;
g, = resisténcia de ponta unitaria da estaca.

Bo estudar o efeito do didmetro da estaca no previsdo de
q,» Meyerhof wverificou a necessidade de estabelecer um
coeficiente empirico (R,) de reducgdo da resisténcia de ponta para
estacas (escavadas e cravadas) com didmetro maior que 0,5m e que
¢ definido pelas expressdes 2.21 e 2.22.
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R,=1,0 V  d<0,5m (2.21)

Rb=( 2 )"51,0 V  0,5mzd<2,0m  (2.21)

onde: Ry, =

razao entre a resisténcia de ponta unitaria observada
em provas de carga (estacas cravadas e escavadas) e
a resisténcia de ponta de ponta calculada através das
expressdes 2.18, 2.19 e 2.20;

diédmetro da estaca; .
indice que depende da densidade das areias e que pode
ser tomado como n=1 para areais fofas, n=2 para
areias medianamente compactas e n=3 para arelas

densas.

A previsdo do atrito lateral unitario de estacas (gs), a

partir do ensaio CPT, Meyerhof (1983) recomenda a utilizagdo da

equacado 2.23.

onde: f, =

qs = P.*£f, (2.23)

atrito lateral medido no ensaio CPT;

coeficiente que depende do tipo de estaca e pode ser
encontrado na Tabela 2.14;

atrito lateral unitadrio da estaca.

Tabela 2.14 - Coeficiente Pl e P2 utilizados por Meyehof (1983)
para o cédlculo da resisténcia de ponta e atrito lateral unitarios

de estacas, respectivamente.
TIPO DE ESTACA B, B,
Meté&lica I, H ou cilindrica 1,0 1,0
Cébnica cravada (i = 1%) 1,0 1,5
Escavadas . 0, 35 0,5
Franki 2 -
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Figura 2.6 - Metodologia de calculo de g, (resisténcia de ponta
unitaria) sugerida por Meyerhof (1983) para os casos da ponta de
estacas assentes: (a)solo homogéneo; (b)solo resistente
bastante espesso; (c)solo resistente pouco espesso.

2.3 - METODOS DIRETOS DE PREVISAO DE TENSAO ADMISSIVEL DE SAPATAS
COM BASE NO CPT

A utilizacdo do cone para o calculo da tensdo admissivel de
sapatas é uma de suas aplicacbdes mais relevantes a pratica de

engenharia. Similar ao que ocorre em uma sapata circular, a

ponteira do cone quando cravada no solo mobiliza um mecanismo de

expansdo de cavidade esférica. A importancia do assunto e a

semelhanca de comportamento fisico entre os dois fendmenos fez

com que esse estudo despertasse o 1interesse de diversos
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pesquisadores (Meyerhof, 1956; L'Herminier, 1961; De Beer, 1967;
Sanglerat, 1972; Trofimenkov, 1974).

De forma geral, a tensdo admissivel (o,,) de sapatas pode
ser estivada pela equacgdo 2.24 diferindo, de autor para autor,
apenas o valor do coeficiente M.

Coan = /M (2.24)

O valor do coeficiente M ndo corresponde somente ao fator
de seguranca adotado. O valor de M leva em conta o efeito de
escala, a diferenga da velocidade de carregamento que existe
entre a sapata e o CPT, a difereng¢a de rugosidade e por fim o
fator de seguranga adotado por cada autor (geralmente igual a 2).

Na Tabela 2.15 encontram-se resumidos alguns desses
coeficientes.

Cabe ressaltar que a tensdo admissivel de sapatas ndo é uma
propriedade do solo e depende, entre outras coisas, da estrutura
a qual estd vinculada, sobrecargas existentes nas proximidades,
do nivel de recalques admissivel e do critério adotado para
definir a carga de ruptura. Esses fatores ndo sdao avaliados de
forma tedérica e analitica no calculo dos coeficientes M. Logo,
sua utilizacado deve ser revestida de cautela.

Meyerhof (1956) realizando estudos sobre a capacidade de
carga de solos granulares através do CPT e SPT, prop0s a equagao
2.25. Nessa equacgado, Meyerhof adotou um coeficiente de seguranga
igual a 3.

0... = q.*B*(1+D/B)/40 (2.25)

onde 0.,—tensdo admissivel da sapata;
B=largura da sapata corrida em metros}
D=profundidade da sapata em metros;
g.=resisténcia de ponta do cone.
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Tabela 2.15 - Valores do coeficiente M proposto por diversos
autores.
AUTOR M TIPO DE SOLO
[

L'Hefminier (1961) 10 areia densa

Sanglerat (1972) 10 A,B,C,D

Pratica Canadense (Sanglerat, 1972) 16 'A,E,F

De Beer (1967) (Pequenas Casas) 5 G

Obs.: A=argila rigida; B=argilla arenosa,; C=arela siltosa; D=areia
densa; E=areia; F=silte; G=solos arenosos ou argilosos.

Trofimenkov (1974), recomenda a utilizacédo da correlacao
entre g. € 0.y, contida na Tabela 2.16, cuja validade se restringe
a solos argilosos ou argilo-arenosos, com profundidade minima de
assentamento de 1 (um) metro e largura minima de 0.6 metros.

Tabela 2.16 - Recomendacdo de Trofimenkov (1974) para o calculo
da tensio admissivel de sapatas, utilizando o CPT.

q. (MPa) 1 2 3 4 5 6

O.4n (kPa) 120 220 310 400 490 580

2.4 - METODOS INDIRETOS DE PREVISAO DE CAPACIDADE DE CARGA

Os métodos indiretos de previsao de capacidade de carga sao
na realidade uma aplicacdoc particular do método de equilibrio
limite a sapatas ou ©ponteiras cdnicas. As principais

caracteristicas deste método sao:

> N&o considera a relacdo tensdo-deformagdo do solo,
sendo este idealizado como tendo um comportamento

rigido-pléstico.

> A superficie de ruptura deve ser previamente
estabelecida (plana, circular, espiral logaritmica,
etc.). O equilibrio do meio & estudado como um
problema isostatico. A exatiddo dos resultados
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depende de quanto a superficie adotada se aproxima da
superficie de ruptura real.

> Ndo existe variagdo do estado de tensdes ao longo da
superficie de ruptura. Logo, o fenémeno da ruptura

3

progressiva nao é levado em conta.
> O material & considerado homogéneo e isotrépico.

Logo, solugdes obtidas através desse procedimento s&o
simplificacdes da realidade e muitas vezes podem incorrer em
erros grosseiros, principalmente em solos tropicais onde o efeito
da sucgao, durante o processo de ruptura, ndo € levado em conta.

2.4.1 - Durgunoglu & Mitchell (1973)

Estes pesqulisadores estudaram, através de ensaioé e modelos
reduzidos, o mecanismo de ruptura que ocorre quando um cone ou
uma cunha cdnica sdo cravados no solo. As equagdes de capacidade
de carga, com seus coeficientes, foram deduzidas a partir desse
mecanismo de ruptura O qual leva em conta o angulo do apice do
cone, a rugosidade da superficie do penetrdmetro e parametros de
resisténcia do solo.

Fatores de forma empiricos foram propostos para adaptar os
fatores deduzidos para uma cunha infinita (deformacgdes planas) a
penetracdo do cone (axissimetria). Foi verificado que o angulo do
dpice do cone e a rugosidade influenciam significativamente na
resisténcia a penetracgéao.

Usando modelos reduzidos de cunhas e ponteiras cbnicas
cravadas em solos arenosos, estes pesquisadores chegaram as
seqguintes conclusdes: '

» Existe uma zona de cisalhamento plano (plane shear)

adjacente a base do penetrdmetro e a extensio dessa zona

varia com a rugosidade da base do penetrbmetro em

concordancia com a suposig¢ao feita por Meyerhof (1951).

» Existe uma zona de cisalhamento radial (radial shear)
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adjacente a zona de cisalhamento plano. Para areias as
baixas profundidades (D/B<5) a superficie de ruptura na
parte da zona de cisalhamento radial se extende até a

superficie.

» Para grandes fatores de embutimentos e para pehetrdmetros
com base circular ndo houve uma superficie de ruptura
definida sugerindo que nessas condigBdes ocorreria uma
ruptura local ou por puncionamento.

Biarez et al. (1961) concluiu que o0s mecanismos de ruptura

da Figura 2.7 (a), (b) e (c) ndo sdo apropriados e que a

superficie de ruptura apresentada na Figura 2.8 representa com

acuidade a superficie de ruptura de uma cunha cravada em solo

arenoso a uma pequena profundidade.

Z Wit 2N
(a) (b)
Terzaghi (1943) De Beer (1948)
Meyerhof (1951)
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Berezantzef/ct)etal (1961) Biarez e{da)l (1961) '
Vésic (1963) Hu (1965)
Figura 2.7 - Mecanismos de ruptura de fundag¢des profundas
propostos por: (a) Terzaghi (1943); (b) De Beer (1948) e

Meyerhof (1951); (c) Berezantzev el al. (1961) e Vésic (1963);

(d)

Biarez et al. (1961) e Hu (1965).
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Esse tipo de ruptura é muito similar ao proposto por Hu
(1965) em sua analise da ruptura de estacas, exceto pela inclusao
da zona de cisalhamento plano. O éangulo y, o qual define esta
zona, depende de ¢ e & (adngulo de atrito interno entre solo e
penetrdmetro) e pode ser obtido da Figura 2.9 a qual s6 é valida
para solos sem coesdo. :

Existe wuma profundidade critica, a partir da qual a
superficie de ruptura se desenvolve completamente.

Segundo Durgunoglu & Mitchell (1973) essa profundidade

critica Dy pode ser calculada como:

Dp _ senPxcos (y-¢) + B0 tand (2.26)
B 2xcosdp*cosy )

onde:

e=semi angulo do apice do cone (Figura 2.8)
Segundo Durgunoglu & Mitchell (1973) a foéormula genérica

para capacidade de carga segue a seguinte expressédo:

CIu:C'*NC*Cc*%*Y*g*B*Ng*Cg+q*Nq*cq (2.27)

onde: qQu= resisténcia Gltima a penetragéo ou carga ultima
de ruptura;
c=Coesao;
p=massa especifica do solo;
g=aceleracgdo da gravidade;
B=largura da base;
g=tensdo vertical ao nivel da base;
N., N, e Nq=fato£es de capacidade de carga= f(¢);
(., {, e {,~=fatores de forma.

A equagdo 2.27 pode ser reescrita, por conveniéncia,
agrupando-se os termos N; e N, no termo N (Meyerhof, 1951 e Hu,
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1965) resultando a equacgdo 2.28.

Qu=C*N *( +p*gxB*N, *(, (2.28)

onde Ny, € o fator de capacidade de carga e {,, é o fator de forma
correspondente.

Os fatores de capacidade de carga N, e N, resumidos nas
Figuras 2.10 e 2.11, foram calculados através das equacles 2.29
e 2.30 para uma superficie de ruptura que pode ser observado na
Figura 2.8, (Durgunoglu & Mitchell, 1973);: :

para angulo de atrito diferente de zero temos,

_l+singx*sin(2*xy-¢) __2+0,stanp_ 1
sin¢*cos& tand
+cos(2*y—))*tarmr*eszmmw (2.29)
cosé :

+

N, xe

~

N_=Cos (¥-8) 1+sen¢*sen(2*y—¢){ cos?(y-¢) .1,
Yq cosd cos¢*cos (y-¢) 4 xcos?y*cos2P
,3*cos(y-¢) *cos?P , 2+6,stand, (m-2m) K% cosy *cosd
4xcosy xcos 3 cos (y-¢)
* (m-m’) 2% (m+2 *m’) +K4*M*m3}—m (2.30)
cos (y-¢) 4

onde: K,'=coeficiente de empuxo lateral médio;
m'=Dy/B calculada da equacédo 2.26;
m=D/B;
0,=180°- (y+y)+P;

1 * 30, *tand
Ig=————— {3*xtand|e” xcosP-cos(0,-p) |+
% 149 *tan?¢p ¢[ ° ]

+ [e 30, *tang

*sinP+sin (6,-p) |}
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No caso de solos puramente coesivos ($=0), a equacao 2.29
para o calculo de N. nado é aplicéavel, e a seguinte relacao pode
ser utilizada:

N,=1+2*B,+sin (2*y) +Axtany  (2.31)

(equacgao valida somente para angulo de atrito igual a zero) onde:
0,=180°- (y+y) ;

A=c,/C;
c.=adesao solo-penetrdmetro (atrito lateral);
c=coesao.

Durgunoglu & Mitchell (1973) propuseram fatores de forma,
descritos a seguir, baseados nos fatores de forma (. e {(,
propostos por Brinch Hansen (1961) que eram os que melhor se
adaptavam para estacas cravadas. Os autores também utilizaram o
fator de forma {, proposto por De Beer (1967), que independe da
densidade do solo, ©o que estd de acordo com 0s ensaios que
Durgunoglu & Mitchell (1973) realizaram.

Com 1sso temos:
1.5

1.5 B
(0.6+tan®¢p) L

B
qu=(1-°“°-4*z)+ (2.32)

B,
D

cc=1.o+(o.2+tan6¢)*—i (2.33)



sl sada s laccsan o g cd e ol o s e saa be el e bacaa |
/220
/
1000 BT Rugosidade relativa = 0.5 /;}, .
. Rugosidade relativa = 0.6 ‘710
/{/,‘v ’
- r
'// , - 5
— ///
// ‘
T
&) ] —
= 100 — S -
N /,:‘/: ’ B
- ’/l
e
Lo
10 - -
.J .
A
94
""fﬁftﬁrﬁﬁfﬁh‘lllll‘rl’l'lll|]l[l|'1xv(]¥|’¥|[1’lll|l|1!

0 5 10 15 20 25 30 35 40 45 50 55

Angulo de Atrito Interno (graus)

36

Figura 2.10 - Fator de céﬁacidédé démcérga,'Nc,'prbposto por

Durgunoglu & Mitchell (1973).
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Os autores chamam a atengdo para os seguintes fatos:

» O tamanho e a geometria do cone, os parametros de
resisténcia do solo, a compressibilidade do solo, as
tensdes laterais "in situ" e a profundidade de penetracao
sdo fatores que influenciam na resisténcia a penetracado do
cone;

» As solugbes apresentadas pelos autores podem incorrer em
um erro grande, para angulos de apice muito grandes;

» A rugosidade da superficie é outro fator que influencia
grandemente a resisténcia do cone.

2.4.2 - Vésic (1972)

Vésic (1972) propde uma solucdo analitica para expansao de
cavidade cilindrica e esférica dentro de uma massa de solo de
extensdo infinita, isotrépica e homogénea. Uma superficie de
ruptura de Mohr-Coulomb é adotada e sdo consideradas as variacgdes
volumétricas na zona de deformacao plastica. Nao é considerada a
curvatura da envoltdédria Mohr-Coulomb, simplificando-a por uma
reta.

As equagdes apresentadas por Vésic (1972) permitem a
determinagdo da pressdo uUltima de cavidade com base nas
caracteristicas fisica do solo.

Como o trabalho de Vésic (1972) ndo ¢é um trabalho
especifico sobre o CPT, porém de grande interesse a ensaios de
campo que possam ser simulados através de expansdo de cavidade,
ndo serdo descritos aqui as formulac¢des propostas.

Além da dificuldade pratica de determinar a disténcia
limite, que separa a zona plastica da zona elastica, o efeito da
sucg¢do nao é considerado na solugdo proposta por Vésic (1972),
tornado sua aplicacdo, em solos ndo saturados, limitada.
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2.4.3 - Balight (1976)

Balight (1976) faz uma generalizacgdo da solugdo proposta
por Vésic (1972) para solos granulares, considerando o efeito da
curvatura da envoltéria de Mohr-Coulomb.

Com isso é possivel analisar o caso de resisténcia de ponta
de estacas ou ponta cbnica cravadas em areias submetidas a altas
tensbes de confinamento (5MPa a 100MPa) .

Balight (1976) em seu trabalho chama a atencdo para o fato
de gque a curvatura da envoltdéria de ruptura para essas tensdes &
de grande influéncia no comportamento das estacas e cones em
areias.

2.5 - METODOS PARA OBTENCAO DOS PARAMETROS RESISTENTES DO SOLO
ATRAVES DO CPT

2.5.1 - Begemann (1963)

A partir da teoria de Prandtl (1920), Buisman (1941)
derivou a seguinte expressdo para determinacdo da tensdo de

ruptura de uma faixa infinita de largura B:
Q.=0y, ' *NtC*N, (2.34)

onde o0,,' é a tensdo vertical efetiva, c é a coesdo e N, e N; sao
fatores que dependem do angulo de atrito interno do solo.

A relacgao entre a tensdao de ruptura correspondente a um
carregamento uniforme em uma faixa infinita é a tensdo de ruptura
correspondente a um carregamento circular foi determinada

experimentalmente como sendo:
g,(circulo) = 1.3*qg,(faixa infinita) (2.35)

Analisando a equagao 2.34 Begemann (1963) chegou as

seguintes conclusdes:

a. Para solos arenosos sem coesdao o sequndo termo € nulo.
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Como oy, € conhecido e a resisténcia unitédria oferecida pelo solo
é medida no ensaio de cone, N; pode ser obtido da express&o
(2.34). O angulo de atrito pode ser obtido através de N,
utilizando formulacgdes classicas de teoria de capacidade de carga
de sapatas.

b. Em solos puramente coesivos, nos quais o angulo de
atrito interno aparente (em termos de tensfes totais) pode ser
considerado nulo, N.=5.14 e N,=1, de modo que o segundo termo da
equagédo 2.34 torna-se (o0y,'+5.14*c). Como o,,' é conhecido e q,
pode ser obtido através do ensaio de cone, a coesdo podée ser
determinada.

No entanto para solos com c e ¢ conhecidos, Begemann (1963)
verificou que a resisténcia a penetragédo determinada a partir da
equacdo 2.34 foi inferior a verificada em um grande numero de
ensaios de cone. Isso fol interpretado como inadequacdo da
hipétese da superficie de ruptura, que na teoria de Prandtl,
considera a massa de solo acima da base do cone épenas como
sobrecarga quando na realidade a superficie de ruptura pode
desenvolver-se acima da base, como é observado na Figura 2.1.

Para solos argilosos onde ¢ pode ser tomado como zero
(tensbes totais) os valores encontrados foram aproximadamente
duas vezes superiores aos calculados pela equacdo de Buisman-
Prandtl. Begemann (1963) sugeriu que em se tratando de solos
coesivos seja empregada a Seguinte expressdo para determinar a
resisténcia ndo drenada (S,):

S.=(9.-0y,)/ (13.4) (2.36)

Para angulo de atrito nulo as espirais logaritmicas da
Figura 2.1 tornam-se circunferéncias. Isso significa que a
superficie de ruptura acima e a superficie de ruptura abaixo da
base do cone contribuem com aproximadamente a metade da
resisténcia do cone, cada uma.

" No caso de areias, onde se tem um &ngulo de atrito interno
alto e coesdo praticamente nula, o problema torna-se mais
complicado. A parte da superficle de ruptura acima da base do
cone é maior do que a parte abaixo da base do cone. Essa
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difereng¢a aumenta com o aumento do angulo de atrito interno. A
hipétese de que o solo acima da base do cone atua apenas como uma
sobrecarga torna-se ainda mais inadequada, e o fator de correcao
serd superior a 2 (obtidos para solos coesivos em condicdes nédo
drenadas), crescendo com 0 aumento do &ngulo de atrito interno.
Esses fatores, aliados a outros, dificultam a detérminacéo do
angulo de atrito interno com precisao.

2.5.2 - Janbu & Senneset (1974)

Os autores propuseram uma solugdo tedrica obtida da
utilizagdo combinada de solugdes tedricas onde uma placa
representa a ponta do cone, e um cilindro, representa a luva de
atrito lateral conforme a Figura 2.12(b). E feita uma
interpretacdo do ensaio em termos de tensdes efetivas.

Dessa solugdo resulta um principio de interpretacao do
ensaio de <cone onde podem ser obtidos o©os pardmetros de
resisténcia c e ¢. A mesma solucdo foi empregada com sucesso
pelos autores para estimar a capacidade de carga estéatica, a
longo prazo, de estacas que funcionam por atrito lateral assentes
em areias, siltes e argilas.

(@) J

‘*/??]%M%%%%%%

Luva\ p
dddd Ll
Placa ldealizadaJ/ . X
Idealizagao
Figura 2.12 - (a) desenho esquemético; (b) detalhes ilustrando

as zonas S de cisalhamento ao redor da luva, e zona C de
compressdo abaixo do cone segundo Janbu & Senneset (1974).
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Segundo o0s autores, a solugdo tedrica para tensdo efetiva de
ruptura, q.', em uma placa é dada pela seguinte equacgéao:

qc'+a=Nq(o‘Jo'+a) (2.37)

onde o0,,' € a tensdo efetiva vertical na profundidade da placa
(cone), N, € o fator de capacidade de carga que depende de tan(¢)
e "a" é o intercepto negativo do eixo das abscissas (tensdes
normais efetivas), da envoltéria de Mohr-Coulomb (a=c/tan(é¢)).

A formulagdo mais simples para N a qual estid em

ql
concordancia com o0s resultados experimentais, é a solucdo em
deformagdes planas (plane strain). Com isso N, pode ser obtido

numericamente pela equagdo 2.38 ou pela Figura 2.13.

Nq=tan2(45°+—g—))*e""zp)‘ta““ (2.38)

onde ¢ é o angulo de atrito interno e P é o angulo em radianos
que a superficie de ruptura idealizada forma com o plano
horizontal. Nos casos préaticos P varia de +15 graus até -15

graus, como pode ser observado na Figura 2.12.

. p=-18°
2 b |
,p=0°
yy Prandtl (1920)
¥ |
100
. - p=15°
/
6 -
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4 q / /
| Resultados Experimerhisf—\* ) P
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e ‘
> R 248 ///
z Ve
) 7
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8 Lo
6 ‘ &
& !
. V S
// S
7,
2 p7
V.
.
/ |
1 -
0 10 20 30 40 50
¢ (graus)

Figura 2.13 - Valores de N, proposto por Janbu & Senneset (1974).

ESCOLA DE BEMrnt o mlA
’ BiBLIO . A



42

A solugdo tedrica para calculo da tensdo cisalhante v, ao
longo da luva durante a penetragdo é dada pela seguinte equacao:

T,=S.* (0,,'+a) (2.39)
onde: S.,=/r/*K*tan (¢)=coef. de cisalhamento;

/r/=razédo de rugosidade;

K=(o0,'+a)/(0o,"+a)=razdo de tensdes.

O valor S, foli estudado tedrica e experimentalmente. Dados

obtidos de estacas fornecem valores de S, em funcdo de tan(¢)
como mostra a Figura 2.14.

0.50 -y——— _ -
r (rug. rel.)=1,0
r=09
0.40 —
Estacap Conicas —
de Madeira -
Estacas Pré-Mgidadas —~
de Concreto . os
0.30 +—- N

r=0,7
020 +———AHF

Ss (Fator de Cisalhamento)

1r=0,6
(cone)

0.00 0.20 0.40 0.60 0.80 1.00
Tan (¢ )

Figura 2.14 - Valores de 5, para diversas rugosidades, segundo
Janbu & Senneset (1974).

O principio de interpretag¢do do ensaio de cone para areias
e argilas é diferenciado.
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No caso de arelas onde o excesso de poro-pressido possa ser
considerado nulo, os valores de "a" e de N, podem ser obtidos do
ensaio de cone, como é apresentado na Figura 2.15. O valor de "a"
corresponde ao intercepto negativo no eixo das tensdes efetivas
verticais enquanto que N, corresponde a tangente do angulo que
reta de ajuste linear do ensaio CPT faz com eixo ‘das tensdes

efetivas verticais.
qp, = N.* (p'+a) (2.40)
QG = gq. - p' (2.41)

onde:
p'= tensao geostatica efetiva atuando na profundidade do
cone (Figura 2.12);
N,= coeficiente de inclinac¢do da reta de ajuste de q, X p'
(Figura 2.15).

A Qp= Q¢ oyo (MPa)
0 5 10

L, AuU-a ° o

100

p' (kPa)

Argilas
ou Siltes

Au>a
200 -

Figura 2.15 - Exemplo de aplicacdo da teoria de Janbu & Senneset
(1974) no caso de areias ou argilas saturadas.
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Desde que N =N,-1 podemos calcular N, a partir da férmula
N,=N,+1 e utilizando a Figura 2.13 obter o valor de tan(¢). Com
o valor de "a" e tan(¢) pode ser obtido ¢ e ¢ das férmulas:

c=a*tan(¢) (2.42)
¢=arctan(tan(éd)) (2.43)

No caso de argilas onde a variagdo de pressdo neutra gerado
ndo € constante com a profundidade, os valores da variacdo de
excesso de poro-pressdo devem ser medidos e os valores de q.
devem ser calculados e corrigidos levando-se em conta a poro
pressao (q.).

Segundo os autores, dados experimentails demonstram que esta
metodologia € capaz de prever angulos de atrito interno (¢)
préximos aos encontrados em ensaios triaxiais e valores de coesdo

algo menores.

2.6 - DESENVOLVIMENTOS E APLICAC()ES RECENTES
2.6.1 - Capacidade de Carga de Estacas

Campanella et al. (1989) realizou 8 provas de carga em
estacas assentes sobre depdésitos sedimentares que incluem camadas
de silte e argilas normalmente adensadas e areias medianamente
compactas. Comparando os resultados obtidos com previsbdes com
base no CPT, os autores chegaram as seguintes conclusdes:

» Métodos diretos de previsdo de capacidade de carga déo
melhores resultados que os métodos indiretos de capacidade
de carga.

» Métodos 1indiretos prevéem, no caso descrito por
Campanella et al. (1989), cargas de ruptura de 27% a 72%
maior que a média das provas de carga, sendo portanto
contra a seguranga a sua utilizacdo nesse tipo de solo.
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» Dentre os métodos diretos utilizados, Bustamante &
Gianeselli (1982) e Schmertmann (1978) apresentam o melhor
desempenho, sendo que as previsfes corresponderam a 100% e
94% da média das cargas de rupturas obtidas nas provas de
carga.

Totani et al. (1994), executando medicdes de resisténcia de
ponta ao longo da cravagdo de uma estaca metdlica instrumentada
de 57m de comprimento com diametro de 0,508m e comparando com g.

obtido em ensaio de cone, chegou as seguintes conclusdes: -

» Para o estrato de argila mole normalmente adensada
ensaiada, a resisténcia de ponta medida na estaca era, para
fins préaticos, 1igual ao valor de g. (resisténcia de ponta

do cone).

» Para o estrato correspondente a um silte argilo arenoso
ensaiado, a resisténcia de ponta medida na estaca coincide

com a envoltdéria de valores minimos de (..

» Para a camada correspondente a uma areia fofa (D.<20% e
¢$=32° a 34°), o valor da resisténcia de ponta medida na
estaca € igual a 50% dos valores médio de q..

Dessas observacbes pode-se deduzir gque os métodos de
Begemann (1963), Van der Veen & Boresma (1957) e Schmertmann
(1978), onde g.,=q., melhor se aplicam ao calculo da resisténcia
de ponta de estacas assentes em estratos de argila mole ou silte
argilo arenoso e estdo contra a seguranga para O calculo de
resisténcia de ponta em areias fofas. Os métodos de Aoki &
Velloso (1975), Philipponat (1980) e Bustamante & Gianeselli
(1982), onde g.,=q./2, melhor se adaptam a camada de solo arenoso
fofo, sendo extremamente seguros (FS=2) no caso das camadas do
solo argiloso normalmente adensado e silte argilo arenoso. Cabe
salientar que estas conclusdes sdo validas apenas para o0s solos
ensaiados por Totani et al. (1994).
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2.6.2 - Capacidade de Carga de Sapatas

Behpoor & Ghahramani (1994) aplicando o método da linha de
extensdo zero desenvolvida por Roscoe (1970), demonstraram a
concordancia com a equagdo desenvolvida por Prandtl (1920) nos
casos limites de deformagdo em argilas saturadas.

Agrawal (1994) deduz os fatores de capacidade de carga N,
N, e N, para cargas excéntricas e inclinadas utilizando o método
da andlise limite. Os fatores N., N, e N,, obtidos nessa andlise,
aproximam-se dos encontrados utilizando o método do equilibrio
limite (Saran & Agrawal, 1991). Ambos mostram-se de acordo c¢om OS
resultados de 40 provas de carga de sapatas executadas em areia
densa (D,=84%, ¢=40°). A diferencga béasica entre os dois métodos
¢ que o método da analise limite considera:

» O solo com comportamento rigido-plastico sem restricdes
a dilatacéao;

» Lei de fluxo associada;

» O mecanismo de ruptura é cinematicamente admissivel ndo
ocorrendo mudangas de geometria durante o fluxo pléastico
(pequenas deformacdes) .

Hartikainen & Zadroga (1994) criticam a utilizacido de
formulagdes classicas de capacidade de carga (Prandtl, 1920 e
Reissner, 1924) para o calculo da tensdo de ruptura de sapatas.
Para os autores, tais formulagbes conduzem a tensdes de rupturas
muito inferiores as observadas em ensaios de placa realizados em
pedregulhos e areias densas (D,=85% a 95%, ¢,.;.=35° a 39° e
¢oeq. =36° a 44°). Para os autores a formulacdo de Balla (1962),
pouco conhecida, é a que melhor representa o comportamento desses

materiais.
2.6.3 - Obtencdo de Parimetros Resistentes
A abordagem de obten¢do de parédmetros resistentes do solo

denpendera da natureza da resisténcia que este apresentar: solos

ndo coesivos, argilas saturadas e solos coesivo-friccionais.
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Para solos nao coesivos, o calculo do angulo de atrito de
pico pode ser obtido com base em:

» Teorias de capacidade de carga nas quais é assumido um

comportamento rigido-pléastico (Marchetti, 1985 e Mitchell

& Keaveny, 1986);

» Teorias baseadas em conceitos de expansio 'de cavidade

proposta por Vésic (1972) e Balight (1976) (Mitchell &

Keaveny, 1986);

» Correlagbes empiricas (Schmertamann, 1978; Robertson &

Campanella, 1983 e Lunne & Christoffersen, 1983);

» Teoria da tensdo-dilatédncia de Bolton (1984; '1986)

(Jamiolkowski et al., 1988);

» Parametros de estado, y, proposto por Been & Jefferies

(1985) (Been et al., 1986 e Bellotti et al., 1989).

Novas abordagens s&o descritas por Schnaid (1994) que
estudando a densidade relativa de areias em cadmara de calibracao
através de um cone-pressidmetro destaca a relagéosque existe
entre q., PL (pressdo limite do pressidmetro) e ¢, (tenséao
horizontal). Isso confirma a importadncia das tensbdes horizontais
na obtencgdo de parametros resistentes (Houlsby, 1988 e Schnaid ,
1990)

Solucdes tedricas para o cidlculo da resisténcia ndo drenada
sdo baseadas em:

» Teorias classicas de capacidade de carga (Prandtl, 1920);

» Teorias baseadas no conceito de expansdo de cavidade

(Bishop, 1945; Gilson, 1950 e Vésic, 1972);

» Abordagem de penetragdo constante proposta por Balight

(1975) .

Devido & dificuldade de se obter paradmetros para a
utilizacdo dessas teorias, abordagens empiricas sdo geralmente
utilizadas na pratica de engenharia onde o fator de cone (N,),
andlogo ao fator de capacidade de carga N., é obtido através da
comparacao dos resultados de cone com ensaios triaxials ou vane.

Uma extensa experiéncia acumulada em depésitos de argilas
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normalmente adensadas demonstra que a maioria dos valores N’
(fator N, corrigido por procedimento descrito por Bjerrum, 1972),
publicados na literatura, est&o na faixa de 11 a 19, com um valor
médio de 15 (Lunne & Kleven, 1981; Jamiolkowski et al., 1982;
Tumay et al, 1982; O'Riordam et al., 1982; Roy et al., 1974;
Ladanyi & Eden, 1969; Lunne et al., 1976; Phan, 1972 e Stak &
Junhrend, 1989). Para argilas saturadas pré-adensadas, Marsland
(1980) ressalta a grande influéncia da presenga e espagamento
entre fissuras. Para argilas pré-adensadas nado fissuradas, os
valores de N, variam de 14 a 22, sendo um valor médio de 18
usualmente adotado (Semple & Johnson, 1979; Nash & Duffin, 1982;
Kjekstad et al., 1978; Lunne & Kleven, 1981). No caso de argilas
pré-adensadas fissuradas, Marsland & Quaterman (1982) indicam que
os valores de N, variam de 24 a 30, sendo usual adotar-se um
valor médio de 27.

No caso de solos coesivo-friccionais, pouco desenvolvimento
ocorreu, sendo apenas recentemente utilizada as teorias de
capacidade de carga de Durgunoglu & Mitchell (l973f e Janbu &
Senneset (1974) para obtengdo de pardmetros de resisténcia de
areias cimentadas (Puppala et al., 1995 e Puppala et al., 1993).
Segundo Puppala et al. (1993), os métodos de Janbu & Senneset
(1974) e Durgunoglu & Mitchell (1973) oferecem uma base tedrica
capaz de estimar parametros de resisténcia dessas areias. Puppala
et al. (1995) destacam a impossibilidade da utilizagdo de RF
(razdo entre atrito lateral do cone e resisténcia de ponta do
cone expressa em porcentagem) na<classificagao desses solos.



CAPITULO 3 - DESCRICAO DO ENSAIO

3.1 - GENERALIDADES

Os ensaios CPT realizados neste trabalho consistiram na
cravagado no solo de um cone elétrico, capaz de medir resisténcia
de ponta e atrito lateral ao longo da profundidade de cravacio.

A execugdo do ensaio CPT teve por objetivo:

a) verificar a estratigrafia das camadas e sua

heterogeneidade na area de estudo do campo experimental;

b) verificar a possibilidade de classificacdo dos solos

coesivo-friccionais;

c) determinar as caracteristicas de resisténcia das
diversas camadas (c e ¢) e estimar a ordem de magnitude da
deformabilidade;

d) utilizar as medidas de g. e f, na previsio de capacidade

de carga de estacas escavadas e sapatas.

3.2 - DESCRICiO DOS COMPONENTES DO EQUIPAMENTO
3.2.1 - Ponteira do cone elétrico

A ponteira do cone elétrico é constituida de 4 partes
basicas: célula de carga da ponta, célula de carga da luva, ponta
cbnica e luva cilindrica. Ambas as células de cargas sdo
instrumentadas com "strain gauges".

A medicgao da resisténcia de ponta e atrito lateral é feita
de forma separada e independente.

A ponta do cone é do ‘tipo FUGRO', com didmetro externo de

'Ponteira tipo FUGRO - é uma ponteira elétrica

instrumentada, com area em proje¢do de 1l0cm”, angulo do &apice de
60 graus, na qual o atrito lateral e resisténcia de ponta sio
medidos de forma independente.
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35,7mm. Uma foto da ponteira cdnica utilizada pode ser vista na
Figura 3.1.

Figura 3.1 - Fotografia da ponteira cbnica (tipo FUGRO) utilizada
nesta pesquisa.

3.2.2 -~ Sistema de medigao

O sistema de medicdo da resisténcia de ponta e atrito
lateral consiste em células de carga alimentadas por corrente
continua de aproximadamente de 10V, cujas leituras sdo realizadas
por um computador através de um datalogger. As leituras sao
gravadas em disco durante a execugdo do ensaio.

O meio fisico de transmigdo de dados consiste em um cabo de
12 vias, nado blindado, o que dificulta, em algumas condigdes, a
execucdo de leituras sem ruido externo.
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3.2.3 - Sistema mecanico de cravacgao

O sistema mecanico de cravacgao consiste em um unico pistéao
hidraulico, dimensionado para avancg¢ar a uma velocidade constante
de cravagao (2cm/seg). A energia dissipada na cravacgao das hastes
€ gerada por um motor a combustdo Montgomery de 6HPracoplado a
uma bomba hidraulica.

3.2.4 - Sistema de aquisigao de dados

O sistema de aquisig¢do de dados é composto de 2 partes
principais: um computador "lap-top" Toshiba T1200H e um
datalogger. O datalogger converte um sinal analdgico, vindo das
células de carga, em um sinal digital. Esse sinal digital é lido
pelo computador e gravado em disco sob a forma de bits. Através
das curvas de calibracdo € possivel converter bits em grandezas
fisicas tais como forga ou tensdo (g. e f.).

A fonte de energia utilizada pelo computador e datalogger
provem de uma bateria de 12V e um aparelho utilizado para

converter corrente continua em corrente alternada.

3.2.5 - Hastes

As hastes de cravagdo do cone consistem em barras de
didmetro interno de lémm e dié&metro externo de 36mm, com rosca
cébnica nas extremidades e comprimento util (fora a rosca) de 1lm.

As hastes inspecionadas atenderam as recomenda¢des do Sub-
Comité Europeu de Ensaios de Penetrag¢do, reunido em 1977 durante
o Congresso Internacional de Mecéanica dos Solos e Engenharia de
Fundacdes, ¢ qual estabelece um desvio madximo do eixo de até 0.4%
de inclinacdo, nas 5 primeiras hastes, e 0.8% de inclinag¢&o, nas

hastes restantes.
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3.2.6 - Reboque

O reboque desenvolvido na UFRGS, por Adriano V. Bica,
para realizagdo do ensaio CPT possui instalado um pistédo
hidraulico com curso de 1m, uma caixa de 06leo que tem por
finalidade refrigerar e filtrar o 6leo que flui pelo éistema, uma
valvula reguladora de vazdo que permite ajustar a velocidade de
cravagdao das hastes, quatro hastes rosquedveis com sapatas
rotuladas e quatro esperas para ancoragens helicoidais.

3.2.7 - Conjunto motor-bomba

O conjunto motor-bomba, que consiste em um motor Montgomery
de 6HP acoplado a uma bomba hidrdulica, tem por finalidade
fornecer energia ao sistema, para que seja possivel cravar as
hastes, através do pistdo hidraulico, a uma velocidade controlada
de 2cm/seg.

A partida do motor é feita, de forma manual, através de uma
corda enrolada ao eixo. '

3.2.8 - Ancoragens helicoidais

As ancoragens helicoidais consistem em barras de ago de
aproximadamente 1.3m de comprimento com um helicdéide soldado em
uma das extremidades. As ancoragens tém por finalidade dar reacgao
ao reboque quando as hastes sdo cravadas. As hastes estao
dispostas de tal forma que as 4 ancoragens formam um retangulo em
cujo centro geométrico estad localizado o pistdo hidraulico.

3.3 - PROCEDIMENTOS PARA A REALIZAGCAO DO ENSAIO

A sequir sdo descritos os procedimentos adotados durante os
ensaios de cone elétrico realizados no campo experimental da
UFGRS em Cachoeirinha. Cabe salientar que os procedimentos aqui
descritos sdo especificos para o equipamento disponivel na UFRGS,
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embora possam ser tomados, em linhas gerais, como procedimentos
padrbes aos quais 0s ensaios de cone elétrico devem seguir.

3.3.1 ~ Localizac¢ao do ensaio

A escolha dos pontos de ensaio, bem como do numero de
ensaios, fol realizada com o objetivo de propiciar um detalhado
estudo geotécnico da area do campo experimental e, mais
especificamente, da zona onde estdo localizadas as estacas
escavadas de pequeno didmetro e sapatas.

Recomendacdes internacionais sugerem que um ensaio deve
distar de 25 diametros ou 1lm de outro ensaio adjacente. A
distancia minima entre ensaios foi de 2.5m (70 diémetros),
atendendo, assim, essas recomendacdes.

O local de ensaio era escolhido de tal forma que a
topografia do terreno n&o fosse muito ingreme, facilitando o

nivelamento do reboque.

3.3.2 - Nivelamento e verticalidade

Definida a escolha do local do ensaio, em terreno de
pequena declividade, o nivelamento do reboque se converte em um
trabalho de relativa simplicidade. O nivelamento é feito com o
auxilio das hastes rosqueadveis das sapatas, localizadas préximo
as ancoragens. A verificagdo do nivel do reboque, e conseqiente
verticalidade das hastes, é feita através de 2 niveis de bolha
dispostos perpendicularmente entre si.

Essa operagdo ¢ de grande importancia para garantir a
verticalidade do cone durante o processo de penetracdo. Este
procedimento é recomendado uma vez que a ponta coénica utilizada
ndo é equipada de inclinOmetros e a verticalidade ndo pode ser
monitorada. Deve-se ressaltar que recomendac¢des internacionais

permitem um desvio de no maximo 2% da verticalidade.
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3.3.3 - Ancoragem

Preliminarmente é necessario a execug¢do de um pré-furo, com
trado manual, até a profundidade que se deseja introduzir as
ancoragens. Uma vez feito o pré-furo, as hastes sd3o introduzidas
no solo através de um torque aplicado no topo das ancoragens, por
meio de um bragco de alavanca. Essa operacdo necessita ser
realizada por, pelo menos, dois homens: um para aplicar torque e

o outro para gular a ancoragem garantindo a verticalidade.

3.3.4 - Preparacao do sistema de aquisigdo de dados

Todos os equipamentos e acessérios necessarios a leitura e
armazenamento dos dados do ensaio sdo descritos a seguir.

Como primeiro passo deve ser introduzido o cabo elétrico
por dentro das hastes. Esse cabo tem por finalidade conectar o
datalogger as células de carga do cone. ‘

Uma vez executada esta operagdo, a ponta do cone ¢é
conectada ao cabo através de conectores especiails que permitem
uma perfeita vedacgdo contra a agua. A outra extremidade do cabo
¢ ligada ao datalogger, que por sua vez estéd conectado ao
computador. A alimentacdo de todo o sistema, inclusive a
excitacdo das células de carga do cone, é feita com a ajuda de
uma bateria de 12 volts.

Todo o sistema permanece ligado por um periodo minimo de 5
minutos durante o qual monitora-se a estabilidade das leituras
das células de carga. Nido havendo variacdes significativas
dessas, procede-se a tomadas das 1leituras iniciais (leituras

zero) e inicia-se o ensaio.

3.3.5 - Cravacgdo continua das hastes

As hastes sdo cravadas no solo de metro em metro, a uma
velocidade constante de 20mm/seg, exceto no ensaio C5 onde o
ensaio foi realizado a uma velocidade de 10mm/seq.

As leituras, ja filtradas, foram realizadas a cada 7mm,
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cumprindo com as especificac¢des internacionais que recomendam
pelo menos 1 leitura a cada 0,20m. A profundidade foi monitorada
com precisdo de 7mm, atendendo as especificacgbes internacionais
que recomendam uma precisdo de pelo menos 0,10m.

Desta forma, o cone elétrico é capaz de registrar estratos
menos resistentes de aproximadamente 20mm, consistindo em um dos
ensaios mais precisos na determinacdo da estratigrafia de solos.

3.3.6 - Medigdo do nivel d'agua

A medicgao do nivel d'adgua foi feita nos furos de CPT, que
permaneciam abertos apds a retirada do cone, e nos furos de
sondagem a trado manual realizados de forma a complementar os
dados obtidos nos furos de cone. Para tal utilizou-se a técnica
do cordao de algodao (seco) com peso amarrado na ponta, onde o
corddo era mergulhado no furo de sondagem, obtendo assim o nivel
de agua com precisao de lcm. '

Foram realizadas medigées do nivel de &agua em diversos

periodos para verificar a variagdo do lengol freatico.
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Figura 3.2 - Variacado do lencol freatico entre os meses de Junho
e Outubro de 1993.
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Na Figura 3.2, onde apresenta-se os resultados de medidas
do nivel d'agua em 7 pontos do Campo Experimental de
Cachoeirinha, pode ser observado que o nivel d'agua ndo sofreu
variacgdes significativas durante o periodo das medic&es. Deve-se
ainda notar que os furos referentes aos cones elétricos CPT4 e
CPTS estdo localizados em cotas diferentes dos demais locais de
medicdo. As informagdes constantes na Figura 3.2 foram compiladas
na forma de um corte transversal do terreno (ver Figura 3.3) no
qual verifica-se a profundidade média do lencol freatico na

regido de realizacdo dos ensaios de cone.

3.4 - PRECISAO DAS MEDICOES

O cone elétrico com capacidade de 5 toneladas utilizado no
campo experimental de Cachoeirinha n&o apresentou problemas de
deslocamento de leitura carga zero® nem de histerese, segundo
dados das calibracdes. “

Segundo as recomendagdes do Sub-Comité Europeu de Ensaios
de Penetragdo, reunido em 1977 durante o Congresso Internacional
de Mecanica dos Solos e Engenharia de Fundacgdes, a precisdo nas
leituras nédo deve ser menor que:

5% do menor valor medido nos ensaios;
1% da carga maxima admissivel pelo equipamento.

Uma comparag¢ao entre a resolucdo obtida e a resolucédo
segundo recomenda¢des internacionals pode ser vista na Tabela
3.1. Segundo a Tabela 3.1, a resolucdo obtida estd dentro das

recomendacdes internacionais.

‘Leitura Carga Zero - leitura feitas antes e depois do
ensaio ser realizado com a finalidade de se verificar a qualidade
das leituras. Nos ensaios de cone elétrico essas leituras, para
fins praticos, coincidiram (variacgdo de 0,15%).
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Tabela 3.1 - Comparagédo entre resolug¢do minima obtida no ensaio
e as recomendac¢des internacionais.

CELULA D/CARGA D/PONTA

CELULA DE CARGA LATERAL

Recom.

Int.

faixa de
trabalho

Obtida Recom. Int. Obtida
% do valor
medido no 5% 4.5% 5% 4.4%
ensaio
$ do valor
maximo da 1% 0.09% 1% 0.045%
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CAPITULO 4 - CAMPO EXPERIMENTAL DE CACHOETRINHA

4.1 - DESCRICAO DETALHADA DAS CARACTERISTICAS DA REGIAO DE ESTUDO

A area de estudo é constituida por solos argilo-arenosos e
argilosos bem drenados, avermelhados, podzolizados, ,formados a
partir da intemperizagdo da rocha matriz e rochas da redondeza em
conjunto com 0s processos pedogenéticos de eluviacgdo do horizonte
A, cimentacdo por o6xido de ferro nos horizontes A, AB e B, e
formac&o de concrecdes ferruginosas no horizonte CB. A descricéo

detalhada dos horizontes é apresentada a seguir.

4.1.1 - Unidade Geotécnica

O perfil de solo no qual foram ensaladas as estacas
escavadas de pequeno didmetro ¢é classificado como Podzdlico
Vermelho-Amarelo substrato Argilito, segundo a classificacgao
proposta por Dias & Milititsky (1994).

O problema de classificacdo de solos tropicais' e da
validade de correlagbes empiricas dentro de uma mesma Unidade
Geotécnica- nado € tratado aquili com profundidade. Porém cabe
salientar que a Mecanica dos Solos cléassica, segundo Dias (1987),
nado é valida para solos tropicais. Dias (1987) cita o exemplo das
argilas, que segundo Terzaghi & Peck (1967), Taylor (1948) e
Lambe & Whitman (1969) classificam-nas como sSendo um Ssolo
impermeédvel e com comportamento diferenciado a curto e a longo
prazo e que a cor e a textura sao suficientes para caracterizar
o material. Dias & Gehling (1986) citam que no sul do Brasil
existem argilas de cores avermelhadas permedveis e impermedvels,

com minerals expansivos ou nao, configurando assim a

1

!Solos Tropicais - s&o solos coesivo-friccionais, né&o

saturados, estruturados, com intemperismo quimico bastante

avancado. O termo origina-se do fato de que solos localizados em
zonas de clima tropical, onde a topografia propicie, possuem
estas caracteristicas.

® Unidade Geotécnica - regido que possui a mesma génese de
todo o perfil de solo, onde o comportamento geotécnico de cada
camada de solo é semelhante.



60

impossibilidade de caracterizar o tipo de solo somente através da
textura e cor. Dal a necessidade de se classificar os solos
tropicais (coesivo-friccionais) utilizando uma metodologia
apoiada no conceito de unidades geotécnicas.

4.1.2 - Formagao Pedologica

Segundo o boletim técnico numero 30 do levantamento de
reconhecimento dos solos do Rio Grande do Sul, realizado pelo
Ministério da Agricultura - Divisdo de Pesquisa Pedoldgica
publicado em 1973, o solo do campo experimental de Cachoeirinha,
esta dentro da Formagdo Gravatal. Segundo este boletim o solo
estudado constitui-se de um Podzdlico Vermelho-Amarelo, textura
média, relevo ondulado e substrato argilito, segundo a
classificacao pedoldgica brasileira. Segundo a 7% aproximacdo
(1967), Classificacdo Americana, o solo ¢ classificado comoA
PALEODALF. Segundo a classificagdoc da FAO (1970), esse solo é
classificado como DISTRIC NITOSOLS.

O perfil de solo estudado é constituido de 5 horizontes
pedologicamente diferenciados: A, AB, B, CB e C. Os horizontes A,
AB e B parecem ter se formado a partir da erosdo de rochas de
formacdes da redondeza, tals como folhelhos da Formacdo Irati,
arenitos da Formacdo Rosario do Sul e da Formacdo Botucatu. E
pouco provavel que o solo tenha sofrido influéncia dos migmatitos
e granitos do Grupo Cambai, pertencente ao periodo Pré-Cambriano.

A Classificacdo Pedolégica dos solos em conjunto com
metodologias desenvolvidas, tem sido utilizada na UFRGS com
aplicacdo em cartografia geotécnica da Regido Sul do Brasil. Em
funcdo dessa abordagem, o autor preocupa-se em detalhar a
formacdo pedolégica da area de estudo.

4.1.3 - Litologia

A rocha subjacente da area do campo experimental da UFRGS
em Cachoeirinha é um argilito. Existem controvérsias guanto a
adrea de estudo pertencer a Formacdao Geoldgica Estrada Nova ou a
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Formagao Geoldgica Rio do Rasto. Ao que tudo indica, a Area em
estudo pertence a Formagdo Geoldgica Rio do Rasto, a qual data da
era do Permiano Superior. A Formagdo Geoldgica Rio do Rasto €
constituida por arglilitos micaceos e siltosos, apresentando
intercalagdes de lamitos calciferos, de cores rosa, vermelha,
esverdeada e, em menor proporgdo, cinza. ’

Dentro da Formacao Pedoldgica Gravatal, nem toda a é&area
possul argilitos da Formagdo Geoldgica Rio do Rasto. Existem
contaminagdes do arenito da Formacgdo Geoldgica Rosario do Sul e
Formagdo Geoldgica Botucatu, além de seixos e matacdes originados
ou da Formacao Geoldgica Serra Geral ou do Grupo Cambai.

A analise da forma dos graocs de areia bem como sua
granulometria sugerem que 0s horizontes superficiais s&o formados

a partir da intemperizacdo de Arenitos da Formacdo Botucatu.

4.1.4 - Localizagao e Ocorréncia

O campo experimental da UFRGS esta localizado na sub-
estacdo da CEEE do municipio de Cachoeirinha, no acesso da
Avenida Frederico Ritter ao loteamento Ritter. Suas coordenadas
geograficas sao 29°54'30"S e 51°05'30"WGr.

Os solos dessa unidade sao encontrados nos municipios de
Gravatai, Cachoeirinha, Esteio, Sapucaia, Novo Hamburgo, Santo
Anténio, Porto Alegre e Canoas. Ocupam uma area de 690km-, ou
seja, 0.25% da &rea mapeada do Rio Grande do Sul.

4.1.5 - Elevagao e Forma do Relevo

A regido do campo experimental esta na cota 47m enquanto
gue a Formagdo Gravatai esta situada entre as cotas 40m e 60m.

A forma do relevo se classifica como ondulado a suave
ondulado (2% a 10% de inclinacao).

Os solos da Formacdo Gravatal ocupam as areas do relevo
ondulado, com coxilhas arredondadas, formando depressdes onde

situam-se solos hidromérficos.

ESCOLA DE ENGENHARIA
BIBLIOTECA



4.1.6 - Condigdbdes Climaticas

A temperatura média anual nesta regido anda em torno de
19.5°C podendo chegar a 32°C de média no més mais quente, Janeiro,
e a 9°C de média no més mais frio, Julho.

A precipitacgao média anual esta em torno de 1450mm. Ocorre,
em média, um excedente maximo de 300mm em Agosto, Setembro e
Outubro e em média uma deficiéncia maxima de 60mm nos meses de
Abril, Maio e Novembro. As chuvas torrenciais podem alcangar
142mm em 24 horas. As geadas sao freqgiientes de Maio a Setembro.
Periodos secos com déficit de umidade de 100mm ocorrem 6 vezes a
cada 10 anos e déficit de 300mm, 1 vez a cada 10 anos. Os
periodos secos s&o mais freqguentes entre os meses de Novembro a
Marco, segundo dados apresentados pelo boletim técnico numero 30
do levantamento de reconhecimento dos solos do Rio Grande do Sul
(1973).

4.1.7 - Vegetagado

A vegetacdo nativa € caracterizada pelos campos grossos,
com gramineas comuns aos campos rio-grandense, do género Paspalum
e Andropogon; ciperéceas, umbeliferas e verbenaceas. Nas areas de
solos Hidromérficos é comum o maricad (Mimosa bimucronata).

Na zona onde se localiza o perfil de solo estudado se
encontram areas de reflorestamento com o eucalipto (Eucalyptus

citriodora) e pinos (Pinus eliotis).

4.1.8 - Descricdo do Perfil de Solo

O perfil de solo estudado possue 5 horizontes pedoldgicos

descritos a seguir:

horizonte A: profundidade de 0,00m a 0, 60m; cor bruno-escuro
(7.5YR 3/2, na umidade e estrutura de campo);



horizonte AB:

horizonte B:
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Estrutura moderada, subangular, pequena
(10mm); ligeiramente pegajoso, ligeiramente
plastico; transig&o gradual e plana para ©
horizonte AB; raizes abundantes; fracao areia
composta por graos muito arredondados
(praticamente esféricos); solo muito poroso,
poros macroscédpicos e interligados.

profundidade de 0, 60m a 1,75m; cor
transicionando gradualmente do bruno-escuro
(7.5YR 3/2) até o vermelho-escuro (2.5YR 3/5)
possuindo uma cor bruno-avermelhado escuro (5YR
3/3) a profundidade de 1,50m; estrutura
moderada, subangular, pequena (8Bmm) ;
ligeiramente pegajoso, ligeiramente plastico
(mais pléastico que o horizonte A); transicgao
gradual e plana para o horizonte B; poucas
railzes; fragdo arela composta por graos muilto
arredondados (praticamente esféricos)
constituindo uma continuidade pedogenética do
horizonte sobrejacente. Ha presencga de
concregdes de 6xido de ferro muito pequenas (em
torno de 0, 5mm).

profundidade de 1,75m a 3,00m; cor vermelho-
escuro  (2.5YR  3/5); estrutura moderada,
subangular, pequena (Bmm) ; pegajoso,
ligeiramente plastico; transigdo abrupta e de
forma sinuosa para o horizonte CB; sem presenga
de raizes; fracgdo areia composta por graos
muito arredondados (praticamente esféricos)
constituindo uma continuidade pedogenética do
horizonte sobrejacente. Ha presencga de

SEstrutura

moderada - ¢ definida comoc uma estrutura

caracterizada por grumos bem formados, facilmente distinguiveis

e moderadamente

duraveis, porém nao distinguiveis em solos

amolgados com a mdo. Quando amolgado seus grumos se quebram.
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concregdes de Oxido de ferro (petroplintita)
muito pequenas (0, 5mm de didmetro).

horizonte CB: profundidade de 3,00m a 5,50m; cor vermelho
(2.5YR 4/7) com mosqueado abundante (40%) médio
(didmetro 10mm) proeminente (diferente da cor
de fundo) bruno muito claro acinzentado (10YR
1/4); estrutura maciga; muito pegajosa,
plastica; transigdo abrupta e de forma sinuosa
para o horizonte C; sem presenga de ralzes.
Predomina fragdo silte a argila, n&o possui
fragcdo areia, constituindo uma continuidade
pedogenética do horizonte sobrejacente. H&
presenga de nddulos ferruginosos (plintita) de
grande dié&metro (10mm) dispostos de forma
heterogénea na massa de solo.

horizonte C: profundidade de 5,50m a 8,00m+; cor cinzento
claro ( N 8/) com mosqueado abundante (25%),
laminar pequeno (menor que(lmm de espessura),
proeminente, vermelho muito escuro (7.5R 2/3);
Estrutura macig¢a'; muito pegajoso, pléstico.
Predomina fracgdo silte a argila, ndo possuil
fracdo areia, constituindo uma descontinuidade
pedogenética do horizonte sobrejacente.

4.2 - ENSAIOS DE CARACTERIZACiO
4.2.1 - Granulometria

Foram realizados ensaios granulométricos dos 5 horizontes
Pedoldgicos que constituem o perfil de solo encontrado em
Cachoeirinha. Para cada horizonte pedolégico foram realizados
ensaios com e sem defloculante. Os resultados podem ser vistos

nas Figuras 4.1, 4.2, 4.3, 4.4, 4.5 e 4.6 que correspondem aos

‘Estrutura macig¢a - sem formagdo de grumos.
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horizontes A, AB, B, CB, C e todos horizontes, respectivamente.
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Rnalisando as curvas granulométricas pode concluir-se que
o horizonte A sofreu o processo de eluviagido®, o que lhe confere
uma porcentagem de areia maior do que a dos outros horizontes
pedolégicos. Este fatc também favorece a formagdo de uma
estrutura bastante porosa (poros macroscoOpicos) ao horizonte A.

O horizonte AB sofreu um processo de iluviac&o®, o que lhe
conferiu uma estrutura menos porosa que a do horizonte A e uma
porcentagem de argila maior do que as do horizonte A e do
horizonte B.

Também pode ser evidenciado que o horizonte CB, embora com
caracteristicas visuals e mecanicas semelhantes as do horizonte
C, se originou da evolugao pedoldgica do horizonte B através do
processo de formagao de concrecdes ferruginosas.

A analise da forma da curva granulamétrica e da percentagem
de argila que constitui o horizonte C aliada as caracteristicas
tateils visuals observadas em campo, levam a crer que o horizonte
C é o unico horizonte formado a partir da intemperizacdo da rocha
mae (argilito). )

4.2.2 - Limites de Atterberg e Teor de umidade

Amostras deformadas foram retiradas a cada 25cm de
profundidade com o objetivo de descrever detalhadamente o perfil
de solo encontrado no campo experimental de Cachoeirinha. Essas
amostras foram retiradas no més de Julho de 1993 durante um
periodo de poucas chuvas.

Foram determinados os teores de umidade de campo e
realizados ensaios de limites de consisténcia. Valores do grau de
saturacdo foram estimados a partir de dados de indice de vazios
obtidos por Matos (1989) e Nakahara (1995). Os resultados sao
apresentados na Figura 4.7, onde se verifica a mudanga do teor de
umidade com a troca de horizonte pedoldgico. A diminuigao do grau

de saturacgdo a medida que se aproxima da superficie do terreno

*Eluviacdo - processo de lixiviacdo dos minerais argilosos.

*Iluviacdo - processo de deposicdo de materiais argilosos
provenientes de outros horizontes pedoldgicos.
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indica a presenca de um processo de ressecamento superficial (que
ocorre no horizonte A).

4.2.3 - Atividade Coloidal e Classificagao Unificada

Skempton (1953), ao estudar as propriedades das argilas,
definiu um indice para determinar a atividade das mesmas. Segundo
Skempton (1953), a atividade seria definida como:

1P

l;(atividade)=9argila<2p

(4.1)

Um resumo da classificac&o da atividade das argilas,
proposta por Skempton (1953), pode ser observada na Tabela 4.1.
Vargas (1985) combinou a plasticidade de Casagrande e a atividade
de Skempton para determinar as caracteristicas expansivas de
alguns solos brasileiros. Na Figura 4.8, apresenta-se a carta de
plasticidade (consagrada na literatura de solos sedimentares)
proposta por Casagrande, que € utilizada na classificacéo
unificada de solos.

Tabela 4.1 - Classificagdo da atividade de argilas, segundo
Skempton (1953).
CLASSIFICACAO DE Skempton (1953) ATIVIDADE DA ARGILA (Ia)
argilas sem atividade Ia < 0.75
argilas normais 0.75 < Ia < 1.25
argilas ativas Ia > 1.25

A classificagdo unificada dos horizontes pedoldgicos de
Cachoeirinha pode ser visto na Figura 4.8 e Tabela 4.2. Nota-se
gque horizontes pedoldgicos com comportamento diferenciados
(horizonte A e CB, por exemplo) sao classificados, segundo essa
metodologia, como mesmo tipo de solo. Conclusdo semelhante
chegaram Dias & Gheling (1986) em estudo realizado em solos
coesivo-friccionais do Sul do Brasil.
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A Figura 4.9 mostra que, segundo o grafico combinado
proposto por Vargas (1985), os solos de Cachoeirinha possuem
baixza atividade e n&do apresentam problema de expansibilidade.
Nessa figura também pode ser notado que o horizonte C n&o guarda
as mesmas caracteristicas dos horizontes sobrejacentes. Esse
fato, aliado aos padrées diferenciados das curvas granulométricas
observados entre o horizonte C e o0s horizontes sobrejacentes,
reforga a hipdtese de que este horizonte ndo constitui uma
continuidade na evolugédo pedoldgica dos horizontes sobrejacentes.

Tabela 4.2 - Classificagao Unificada dos horizontes pedoldgicos
do Campo Exzperimental de Cachoeirinha/RS.

horizonte | Profundidade (m) | Classificacéao
pedoldgico Unificada
A 0,00 - 0,60 CL
AB 0,60 - 1,75 CL
B 1,75 - 3,00 CL-ML
CB 3,00 - 5,50 CL
C 5,50 - 8,00+ CH
P o o R
P | : hor A 1 E m
B I D Bl g
- X [
‘S'?j\ o norcal *g-f-- 60 5
/<$' | 1 hor C | O ~‘
N .
S0 o 1 50
/ dé? % + ] v
Qs - -+ 40 I e
"Q@b x| §§>
g 30 7
8 4 ’//
N . \ : _g e 20 AN 7@//#
T pg
> T K
7 | s l : — I T l | T I

80 70 60 50 40 30 20 10 O 10 20 30 40 50 60 70 80
Fragdo Argila, % (<2 microns) Limite de Liquidez (%)

Figura 4.9 - Combinagao da plasticidade de Casagrande com a
atividade coloidal de Skempton para determinar caracteristicas
expansivas nos diversos horizontes pedoldégicos de Cachoeirinha.
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4.3 - ENSAIOS DE CISALHAMENTO DIRETO

Muitos autores tem estudado os diversos horizontes que
constituem ¢ perfii de sclo do campe de Cachoeirinha. Um resumo
dos parametros obtidcs & apresentado na Tabela 4.3.

Segundc Dias (1987), os solos pertencentes a Unidade
Geotécnica a qual faz parte o campo experimental de Cachoeirinha
sao bastante heterogéneos com respeito as propriedades
geotécnicas. Valores médios de c e ¢ de ensailos de cisalhamento
direto realizadcs por Dias (1987) para os diferentes horizontes
estudados sao apresentados na Tabela 4.3, juntamente com o©s
ensaios de cisalhamento direto realizadocs por Meksraitis (1988)
e Matos (1989) que também ressaltam a heterogeneidade dos solos
encontrados em Cachoeirinha.

Esses fatos estdo de acordo com os ensaios de cone elétrico
realizados no local, os quals demonstraram uma variabilidade de
até 100% nos valores de g. conforme discutido posteriormente no
item 4.5. )

Da analise dos valores dos parametros de ensaio de
cisalhamento direto ¢é ©possivel obter algumas informagdes
geotécnicas de interesse. O angulo de atrito nao varia
significativamente (com excegdo dos valores encontrados para o
horizonte A). A hipbotese de que o angulo de atrito n&o varia
significativamente com o aumento da sucgdo vem sendo utilizado
por diversos autores na interpretacdo de solos nao saturados
(Fredlund & Morgenstern, 1976 e 1977; Fredlund et al., 1978;
Fredlund, 1979 e Escario & Saez, 1986). No entanto, Escario
(1988) e Fredlund (1989) observaram, em estudos de solos coesivo-
friccionais submetidos a succdo, que existe uma variagdo dos
parametros c e ¢ com diferentes niveis de sucgdao.

A variacdo do intercepto coesivo é bastante significativa.
Isso se deve, provavelmente, a principalmente 3 fatores:
heterogeneidade do solo, variagdo da sucgdo de acordo com O teor
de umidade do solo (Fredlund et al. 1978; Alonso et al., 1990;
Wheeler & Sivakumar, 1992 entre outros) e variacgdes no grau de

cimentacao.
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4.4 - SONDAGENS SPT

Meksraitis (1988) e Matos (1989) realizaram um total de 3
sondagens SPT nc campo experimental de Cachoeirinha, das guais 2
correspondem a sondagens executadas em tempo seco (S1 e S2) e uma
erxecutada apbs chuvas torrenciais (S3). Resultados dessas
sondagens podem ser observadas na Figura 4.11 junto com sua
localizacdo (Figura 4.10).

Ezaminando detalhadamente o0s resultados de SPT pode-se
verificar que os valores de N... da sondagem S3 estao abaixo dos
correspondentes as sondagens S1 e S2. Esse fato pode ser
atribuido a hetercgeneidade espacial do subsolo. Porém, sugere-se
que o aumento de umidade devido a chuvas intensas reduz a succgao
do solo diminuindo sua resisténcia ao cisalhamento. Esse fato
pode ser evidenciado pelo aumento do N.A. da sondagem SPT S3
realizada por Matos (1989). Como conseqiéncia, ha uma diminuicao

do valor N,. observado (sondagem S3).

Tabela 4.3 - Resultados de ensaios de cisalhamento direto
realizados no campo experimental de Cachoeirinha.
* Fortemente dependente da tensdo confinante

AUTOR Sr \ TIPO ENSAIO PICO VOLUME CONSTANTE
() ()
C(kPa) $igraus) { C(Kpa) ([¢d(graus)
inundado
- - (valores méd.) - - 7 2%
DIAS (1987)
umidade natural
57 |15, 3](valores méd.) - - 17 30
hor A
MEKSRAITIS * * |umidade natural 20 22.6 10.0 30.2
(1988) * * |solo X argam. - - 10.0 29.1
MATOS (1989) 36,7)22,6Jumidade natural 22.1 27.1 18.0 27.6
AVERBECK 57 |13, 3jumidade natural 25 26 5.5 41
67 {22,8{umidade natural - - 31 217
hor B DIAS (1987) - - |inundado - - 22 26
MATOS (1989) 49,2121, 1jumidade natural 26.1 26.2 20.0 26.6
- - Jinundado 18,5 23,5 10,1 27,6
hor CB* |MATOS(1989) - - |inundado 30.5 48.2 20.5 35.9
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(S3), no campo experimental da UFRGS.
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4.5 - SONDAGENS DE CONE ELETRICO

Foram realizados 8 ensaios de cone elétrico no campo
ezperimental de Cachoeirinha, utilizando o equipamento descrito
no Capitulo 3. A localizagdo desses ensaios (Cl até C8) pode ser
vista no Anexo 1 (levantamento topografico do campo ‘de provas da
UFRGS). Os 8 ensaios foram separados em 4 grupos, escolhidos pela
proximidade e topografia do terreno. Os resultados de cone
elétrico podem ser vistos nas Figuras 4.12, 4.13 e 4.14 nas gquais
os valores de q., f, e FR sdo graficados em funcdo da
profundidade. FR ("friction ratio") é definido como o cociente
entre f. (atrito lateral medido na luva do cone) e g. (resisténcia
de ponta medida no ensalo de cone) expresso em porcentagem.

Perfis tipicos de ensaios de cone realizados em uma mesma
cota estdo graficados na Figura 4.15 na qual os resultados dos
ensaios de cone elétrico mostram a heterogeneidade’ do perfil de
solo estudado. Esse fato esta de acordo com os resultados dos
ensaios de placa (Cudmani, 1994) e provas de carga (Meksraitis,
1988; Matos, 1989 e Ramires, 1993) realizados neste solo, Os
quais apresentaram uma dispersdo significativa.

Diversas informacdes podem ser obtidas a partir da simples
andlise do perfil de cone elétrico, as quais apresentam as

seguintes vantagens:

a) precisao na determinacdo da variabilidade das
caracteristicas de resisténcia do subsolo;

b) repetibilidade do ensaio;

c) determinacgéao quantitativa de propriedades de
resisténcia: horizonte A com g, médio de 1.5MPa e f_, médio de
50kPa; horizonte AB e B com g. médio de 1.0MPa e fs'médio de
50kPa; horizonte CB com g. médio de 5.5MPa e f, médio de 250kPa;
e horizonte C com g. médio de 2.75MPa e f, médio de 95kPa;

d) determinacdo da estratigrafia do subsolo.

'Solo heterogéneo - que possul grande variabilidade de
resultados dos ensaios realizados a uma mesma profundidade.
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lla Figura 4.15 s&c apresentados 5 perfis de cone elétrico
mostrados conjuntamente (agrupados pela semelhanca de cota
topografica) com o objetivo de demonstrar os aspectos acima
relacionados (em particular os itens a, b, ¢ e d). As mudancas de
horizontes sao claramente indicadas em cada ensaio através da
variagado das magnitudes da resisténcia de ponta e atrito lateral.
Surpreendente, no entantc, € a evidéncia de que a razdo entre f,
e q. (razao de atrito, FR) é praticamente insensivel a mudanca de
horizonte pedolégico.

Dois cortes esquematicos foram feitos a partir dos dados de
cone elétrico com o objetivo de fornecer um perfil de
estratigrafia do campo de provas que podem ser vistos nas Figuras
4.16 e 4.17, onde nota-se a variagao das espessuras dos
horizontes pedoldégicos. Para facilitar a interpretacao, os dados
de cone elétrico foram agrupados pela proximidade ou pela
igualdade de cota topografica, onde as espessuras dos horizontes

pedolégicos permanecem aproximadamente constantes.
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4.6 - OUTROS ENSAIOS REALIZADOS NO CAMPO EXPERIMENTAL

Meksraitis (1988), Matos (1989) e Ramires (1993) realizaram
ensalos de prova de carga em estacas escavadas enquanto que
Luzzardi (1987) realizou provas de carga em sapatas gquadradas.

Além dos ensaios acima citados, foram realizados ensaios de
placa (diametro de 30, 45 e 60cm) a diversas profundidades por
Cudmani (1994). Mantaras (1995) e Nakahara (1995) realizaram
ensaios pressiométricos utilizando o pressidmetro de Ménard.
Prezzi (1990) realizou ensaios de cone mecadnico.

Resultados de cone elétrico (CPTE), SPT, cone mecdnico
(CPTM) e ensalos pressiométricos est&o apresentados na Figura
4.18, na qual faz-se uma comparagado entre as medidas de
resisténcia de ponta do cone elétrico e mecanico (qg.), numero de
golpes do SPT (N,.) e da pressdo limite de expansdo do
pressidmetro de Ménard (PL), obtidos em ensaios realizados no
campo experimental (Cachoeirinha) por diversos autores. Cabe
salientar que a os valores correspondente a média de g. dos 5
ensaios de cone mecanico realizados por Prezzi (1990) estéo
graficados na Figura 4.18.

E possivel observar que os quatro tipos de ensaios fornecem
resultados semelhantes em termos da variacdo da resisténcia com
a profundidade, porém o ensaio de cone elétrico fornece
informacdes mais detalhadas das variacdes pontuais na resisténcia
a4 penetracdo e transicdo de propriedades entre horizontes. E
reconhecido o potencial do cone elétrico na identificagédo
espacial da variabilidade das condigdes do subsolo em depdsitos
sedimentares, e esse potencial ¢é igualmente relevante na
identificacao da heterogeneidade vertical e espacial das
propriedades de resisténcia de solos coesivo-friccionais.

Como seria de se esperar, o cone elétrico e o cone mecanico
fornecem resultados muito semelhantes divergindo apenas na camada
de solo correspondente a crosta superficial ressecada.

Um outro aspecto importante que surge da comparagado entre
os resultados obtidos pelos ensaios de cone elétrico, SPT e
pressidmetro de Ménard, refere-se a validade de se estabelecer
correlagdes do tipo q./Ng,. ou q./PL.
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Figura 4.18 - Comparacdo dos ensaios de cone elétrico, cone

mecanico, SPT e pressidmetro de Ménard realizados no campo de
provas da UFRGS.

Uma grande dispersdo da relagdo q./ N, €é relatada na
literatura internacional (Burland & Burbidge, 1985; Robertson et
al., 1982). Segundo Milititsky & Schnaid (1995), além das
caracteristicas e condic¢des do solo no qual se realiza o SPT, os
seguintes fatores influenciam no valor N,,.: Técnica de excavagdo
(método de estabilizacado, método de escavacido e dimensdes da
escavacao), equipamento utilizado (tipo de martelo, dimensdes das
hastes e tipo de amostrador) e procedimentos de ensaio (cravacgao
dos primeiros 150mm e velocidade de aplicacdo dos golpes). Os
trabalhos de Skempton (1986), Kovacs et al. (1984), Schmertmann
& Palacios (1979), Robertéon et al. (1983), Nishizawa et al.
(1982), Liang (1983), Yoshimi & Tokimatsu (1983) e Seed et al.
(1985) comprovam a influéncia desses fatores no resultado do
ensaio SPT.

Em solos coesivo-friccionais, além dos fatores acima
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citados, a variacgdo de propriedades de resisténcia, ocasionada
pela influéncia da sucgdo e presenca de concrecdes de 6xido de
ferro, afeta diferentemente os resultados dos valores de g. e N

sct/

produzindo uma variabilidade ainda maior do cociente g./N

STt

(Tabela 4.4). A transposicdo de valores de g. para N e vice-

versa deve, portanto, ser desencorajada.

Devido a escassez de dados de ensaios pressiométricos
realizados nos diversos horizontes pedolégicos do campo
experimental de Cachoeirinha é prematuro afirmar que existe um
unico cociente entre . (resisténcia de ponta medida no cone
elétrico) e PL (pressdo limite observada no ensaio de

pressidmetro de Ménard) observado na Tabela 4.4.

Tabela 4.4 - Comparacdo entre resultados de ensaios de cone
elétrico, SPT e ensaios pressiométricos realizados nos horizontes
constituintes da unidade geotécnica PVp (Podzdélico Vermelho-
Amarelo substrato Pelito).

qC/NSpt q:/PL
HOR. DESCRICAO SUCINTA (MPa/golpe)
A areno argiloso, muito poroso, 0.51
permeavel, (0.40-0.60) 3.0
cor bruno-escuro (7.5YR 3/2).
AB e B argilo areno-siltoso, bastante 0.21
permeavel, cor bruno-avermelhado (0.16-0.24) 3.0
escuro (5YR 3/3) a vermelho-escuro
(2.5 YR 3/5).
argila muito rija, pouco permeavel,
CB cor vermelho (2.5YR 4/7) com 0.23
mosqueado bruno muito claro (0.08-0.30) 3.0
acinzentado (10YR 7/4), com ) ) ’
concregbes ferruginosas (plintita).
argila muito rija, pouco permeavel, 0.16 nao
C cor cinzento claro (0.15-0.19) ha dados
(N 8/) com mosqueado vermelho muito
escuro (7.5R 2/3).




CAPITULO 5 - DETERMINACAO DE PROPRIEDADES

5.1 - GENERALIDADES

As medidas obtidas no ensaio de cone elétrico {qg. e f.) sé&o
influenciadas por um grande numero de varidveis, tais como: tipo
de solo, resisténcia ao cisalhamento, nivel de tensdes,
comportamento tensdao-deformacdo, cimentacdo, histdria de tensdes,
mineralogia e planos de fraqueza. Logo, €& razoavel supor que
todos esses fatores ndo possam ser considerados explicitamente
nas correlacdes para previsdo de parametros de resisténcia e
compressibilidade utilizando dados medidos no ensaio de cone
elétrico. Correlagdes de natureza semi-empirica sdo normalmente
utilizadas, sendo validas apenas nos universos para oS quais
foram estabelecidas, com as limitacdées com as quais foram
concebidas.

No plano tedérico, a situacdo ¢é igualmente complexa.
Solucdes numéricas (Baligh, 1985 e Teh & Houlsby, 1991), até o
presente momento, sdo possivels somente para o caso particular de
um cone penetrando em depdsito de argilas moles em condig¢des néo
drenadas. Em solos coesivo-friccionais, as limitacgdes sdo ainda
maiores, uma vez que as solugdes existentes ndo contemplam as
parcelas de resisténcia devido aos efeitos combinados de sucgao
e cimentacao.

Neste capitulo apresenta-se uma tentativa de interpretacgéo
do ensaio de cone, fazendo referéncia a identificacdo dos
diversos horizontes pedolégicos e a previsdo dos parametros de

resisténcia e de deformabilidade do solo.

5.2 - CLASSIFICAGCAO DOS SOLOS USANDO O CONE ELETRICO

Diversos pesquisadores tém proposto graficos e tabelas de
classificacdo de solos a partir de g. e FR (raz&o de atrito).
Dentre estes, podemos destacar Schmertmann (1978), Searle (1979),
Douglas & Olsen (1981) e Robertson & Campanella (1983). Essas

classificacbes tentam estabelecer a fracido de solo predominante,
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fornecendc caracteristicas de solos com comportamento drenado
(areias) ou né&o drenados (argilas saturadas).

Mo entantc, Dias & Gheling (1986) e Dias (1987), realizando
estudo em solos do Sul do Brasil, chegaram a conclus&o de que a
abordagem de classificar solos por sua granulometria ndo &
suficiente para caracterizar o comportamento de solos coesivo-
friccionais.

Na Figura 5.1 encontra-se graficado as faixas de valores q.
e FR para os diferentes horizontes pedolégicos encontrados no
campo experimental de Cachoeirinha. Os valores graficados
correspondem a média dos valores de g. e FR em segmentés de
profundidade (geralmente O0,25m) obtidos em 8 ensaios de cone
elétrico.

Os padrdes dos sinais de g. e f. encontrados nos diferentes
horizontes do campo ezperimental de Cachoeirinha s&o descritos a
seguir:

horizonte A - Valores de g. crescem até um valor méximo e

decrescem de forma suave, enquanto que £,
permanece constante. Isso deve-se ao fato de
que o horizonte A, por ser muito permeavel,
muito poroso e encontrar-se na superficile,

apresenta-se ressecado.

horizontes AB e B - Valores de g. e f, permanecem constantes com
a profundidade. Esse fato deve-se fundamen-
talmente & pronunciada evolugdo pedoldgica

desses horizontes, tornando-osS homogéneos.

horizonte CB - Valores de g. e f., apresentam um sinal errdtico
com picos e vales sucessivos. Isso deve-se ao
fato de que este horizonte apresenta concrecgdes
de plintita as quails possuem valores de Q.
malores ‘que a massa de solo argiloso,
conferindo-lhe esse sinal caracteristico.

horizonte C - Valores de g. e f, permanecem constantes com
eventuais oscilacdes. Este horizonte origina-se
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da decomposigdo de um argilito e guarda
resquicios da estrutura da rocha mae.

A metodologia aqui empregada segue a proposta de
classificacdo de solos tropicais de Dias & Milititsky (1994), que
classifica solos por horizontes dentro de uma mesma unidade
geotécnica.

Perfis tipicos de cone elétrico foram apresentados no
Capitulo 4 (Figura 4.15) onde os valores medidos de resisténcia
de ponta (g.) e atrito lateral (f,) respondem claramente a mudanga
de horizontes pedoldgicos e podem servir para avalilar a
estratigrafia natural do subsolo. No entanto, observa-se na
Figura 5.1 que ndo ha indicagdo de dependéncia entre as medidas
de Razao de Atrito (FR) e a troca de horizontes pedoldgicos, isto
¢, mesmo para horizontes em que q. permanece aproximadamente

constante, FR varia dentro de um amplo espectro de valores.
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Figura 5.1 - Faixa de valores de g. e FR encontrados nos ensaios
de cone elétrico para os horizontes pedoldgicos do campo
experimental de Cachoeirinha/RS.
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Conclusédo semelhante fol obtida por Puppala et al. (1995)
em estudos realizados sobre o efeito da cimentacdo nas medidas
obtidas em ensaios de cone elétrico executados em camara de
calibracéo.

Independente das limitagdes, procura-se ilustrar a seguir
as diversas classificacdes propostas na literatura para a
identificacdo de perfis de subsolo.

A avaliacao do desempenho da classificagdo proposta por
Schmertmann (1978) aplicada aos diversos horizontes pedoldgicos
pode ser vista na Figura 5.2. A inadequabilidade dessa proposigao
fica evidenciada quando notamos gque um unico horizonte
pedolodgico (horizonte CB) é classificado em trés grupos de solos
distintos (arelas siltosas, argilas arenosas e argilas muito
rijas). Fato semelhante ocorre quando analisa-se a classificacéo
de outros horizontes pedoldgicos.

Na Figura 5.3 apresenta-se a classificacdo proposta por
Searle (1979), onde, embora classifique-se os horizontes AB e B
como um silte areno-argiloso (na realidade se classificaria como
uma argila areno siltosa), o angulo de atrito interno deste solo
¢ estimado em aproximadamente 26° (23° a 28°), valor préoximo dos
27° encontrados nos ensalios de cisalhamento direto realizados por
Dias (1987).

Outro fato curioso € que Douglas & Olsen (1981), Figura
5.4, classificam os horizontes AB e B como argilas sensitivas. Na
realidade Dias (1987) relata que esses horizontes sdo colapsivos.

A Figura 5.5 apresenta a classificacédo proposta por
Robertson & Campanella (1983) em sua vers&o simplificada (para
uso em campo) na qual a Razdo de Atrito é graficada em funcédo de
g.. Segundo essa classificacdo, o horizonte A (um solo areno
argiloso) se classifica como areia argilosa a silte arenoso, ©S
horizontes AB, B e CB (solos argilo arenosos) sao classificados
como argilo siltosos a argilosos enquanto que o horizonte C (um
solo argiloso) ¢é <classificado como argila siltosa a silte

arenoso.
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Figura 5.4 - Classificacao de solos proposta por Douglas & Olsen

(1981) utilizando o CPT. .
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E partir da analise das Figuras 5.1, 5.2, 5.3, 5.4 e 5.5,
trés aspectos podem ser resumidos:

> L razao de atrito (FR), ao contrario do que ocorre
com solos sedimentares, mostrou-se ineficaz na
identificagdo de troca de horizontes pedoldgicos de

solos coesivo-friccionais.

> A resisténcia de ponta do cone (g.), mostrou-se
adequada para identificagdo da troca de horizontes
pedoldgicos. '

> As classificagdes propostas por Schmertmann (1978),
Searle (1979}, Douglas & Olsen (1981) e Robertson &
Campanella (1983) ndo se adequam a classificacgao dos
horizontes pedoldégicos de solos coesivo-fricionais,
uma vez que nao foram desenvolvidas para os tipos de

solos encontrados em Cachoeirinha/RS.

5.3 - PARAMETROS DE RESISTENCIA c e ¢

Métodos que relacionam parametros resistentes com a
resisténcia de ponta do cone (g.) foram previamente discutidos no
Capitulo 2.

No atual estado do conhecimento, a obtencdo de paréametros
resistentes através de ensaios de cone é realizada com base em:
conceitos classicos da teoria de capacidade de carga de sapatas
(0s guais assumem um comportamento rigido-pléstico do material) ;
simulagcdo do mecanismo de penetragdo através da teoria de
expansao de cavidade (a gqual permite facilmente a incorporagao de
modelos e critérios de plastificagé&o, mas simplificam a géometria
do problema); e método da trajetdria de deformagdes "strain path
method" (o qual assume qde o campo de deformacdes pode ser
estimado independente do campo de tensdes). Cada abordagem
apresenta vantagens e limitagodes.

O uso desses métodos na obtengdo de parametros resistentes

através do ensaio de cone elétrico em solos coesivo-friccionais
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€ revestido de grande importancia na pratica de engenharia, porém
sua interpretacdo é questionavel, uma vez que 0S mecanismos e
variaveis tensionais que governam a ruptura nesses solos ainda
nao foram completamente estudados.

Na medida em que os valores medidos na luva lateral (f.)
sao afetados em parte pelo rompimento de cimentacgdes’ e em parte
pela mudangca do estado tensional "in situ" decorrentes do
processo de penetragdo da ponta cdnica, o usoc de correlacgdes deve
basear-se preferencialmente nas medidas de resisténcia de ponta.
Nesse sentido pode-se antecipar que existem dificuldades de
aplicacgédo de solugbes cléassicas baseadas na teoria de capacidade
de carga, uma vez que o0 valor de g. sofre a influéncia dos
parametros de resisténcia c e ¢, do estado de tensdes "in situ"
(tensdes verticais, horizontais e succgdo), da rugosidade e da
geometria do cone. Hipdteses simplificadoras podem ser adotadas
com relacdo a influéncia do estado de tensdes "in situ", da
rugosidade e da geometria do cone, ficando, portanto, o problema
resumido a determinacdo de c e ¢. Esse problema é discutido a
seguir.

Adote-se a equagao de capacidade suporte completa
(Terzaghi, 1943), onde:

g. = C*N_+g*N_+B*y*N, (5.1)

Para o calculo de parametros de resisténcia de solos
coesivo-friccionais uma primeira aproximagdo seria a utilizagdo
da equacdo 5.1 completa. A dificuldade de utilizar essa equagdo
reside no fato de estimar dois valores (c e ¢) a partir de uma
unica medida de campo, J., na qual a geometria e rugosidade do
cone nao sao levadas em consideragdo. Logo, existem inumeras
combinacdes de valores de c e ¢ que conduzem ao valor medido de
g.. Uma alternativa possivel seria fixar o é&ngulo de atrito
interno do solo (¢). Embora alguma controvérsia exista, diversos
pesquisadores tém indicado a validade de adotar um angulo de
atrito interno constante para niveis limitados de sucgdo, de
tensdo de confinamento e de cimentagdo como uma primeira
estimativa (Fredlund et al., 1978; Ho, 1981; Clough et al., 1981
e Prietto, 1996).
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Esse procedimento permitiria estimar a magnitude do

intercepto coesivo como fungdo de g. e ¢, como pode ser observado
na equagao 5.2.

c = f(a.,¢) (5.2)
onde g. € medido no ensaio de cone e ¢ é medido, por exemplo, no
ensaio de cisalhamento direto em uma amostra inundada.

Ensaios de cisalhamento direto realizados por Dias (1987),
Meksraitis (1988) e Matos (1989), indicam gque o adngulo de atrito
interno desse solo estd em torno de 27°. RAdotando ¢=27°, &
possivel calcular os fatores de capacidade de carga segundo
diversos autores (Prandtl, 1920; Terzaghi, 1943; Meyerhof, 1951).
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de Terzaghi (1943) e de Meyerhof (1951) e adotado ¢=27 graus para
o horizonte B de Cachoeirinha.
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Com os fatores de capacidade de carga j& determinados,
foram calculados os valores de ¢ a partir de q.. Os resultados
dessa analise s&o apresentados na Figura 5.6, onde os valores
previstos do intercepto coesivo sd@o graficados <contra a
profundidade. A dispersdo entre os diversos métodos é
consideradvel, ainda que uma mudanga de 2 a 3 graus no angulo de
atrito interno ndo altera significativamente o valor da coeséao
calculada. Os valores previstos do intercepto coesivo nao séao
realistas (valores ou muito altos, ou negativos de coesao).
Conclui-se, portanto, que a utilizagdo da teorias cléssicas de
capacidade de carga de sapatas aplicada ao ensalo de- cone
elétrico ndo se mostra realista para obtengdo de paradmetros de
resisténcia em solos coesivo-friccionals nao saturados.

Estudos recentes realizados por Puppala el al. (1993) e
Puppala el al. (1995) demonstram a validade das teorias propostas
por Durgunoglu & Mitchell (1973) e Janbu & Senneset (1974),
aplicadas a solos (areias) cimentados. Uma descrigdo detalhada

dessas teorias pode ser vista no Capitulo 2.
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A diferenga basica entre as teorias de capacidade de carga
de sapatas e as proposigbes de Durgunoglu & Mitchell (1973) e
Janbu & Senneset (1974) ¢é que esses autores consideram a
rugosidade e a geometria da ponteira cdnica (ponta cébnica com
apice=60°). Esta hipbtese mostrou-se adequada & previsdo de
propriedades de solos arenosos, para os quais tem sido utilizada
na previsdo de parametros resistentes em aplicacdes recentes.

A Figura 5.7 apresenta os valores previstos de coeso
utilizando as teorias de Durgunoglu & Mitchell (1973) e Janbu &
Senneset (1974) com um &angulo de atrito interno de 27°. Os
valores previstos de coesdo apresentam magnitude distintas nos
horizontes A, AB e B.

No horizonte A, a presenga de uma crosta ressecada,
detectada em todos os ensaios de cone elétrico realizados no
campo experimental da UFRGS, denota um aumento de coesdo causado
possivelmente pelo aumento da sucgdo. Esse fato traz consigo
outra implicagdo de ordem pratica. Resultados de cisalhamento
direto realizados no horizonte A, na umidade natﬁral e sem
controle de sucgdo, segundo indicios ilustrados na Figura 5.7,
estariam  fortemente influenciados pela profundidade da
amostragem. Esse fato €& reforcgado pela brusca variagdo do grau de
saturacao observada (Figura 4.7) dentro do horizonte A.

Nos horizontes AB e B, a situacdoc ¢é menos critica. A
uniformidade do perfil de umidade e grau de saturacgdo (Figura
4.7) faz com gue mudangas no valor de coesdo sejam devidas,
principalmente, a nao homogeneidade com respeito as
caracteristicas de cimentagdo. Processos pedogenéticos
caracteristicos destes horizontes provocam a deposigdo de agentes
cimentantes (6xidos de ferro e aluminio) através de caminhos
preferenciais e de maneira ndo uniforme com a profundidade
(Buckman & Brandy, 1960). Uma evidéncia desse fato pode ser
observada na Figura 5.7 onde o valor da coeséb varia
erraticamente (dentro de uma faixa de valores) com a
profundidade. )

A utilizagdo de teorias de capacidade de carga propostas
por Durgunoglu & Mitchell (1973) e Janbu & Senneset (1974) conduz
a resultados de parametros de resisténcia similares aos
encontrados nos ensaios de cisalhamento direto executados com
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amostras dos hcrizontes AB e B na umidade natural. No entanto, a
utilizagdo de tails teorias como procedimento para o calculo de c
e ¢ a partir de ensaios de cone, deve ser tomada com cautela uma
vez qgue essas teorias nao foram desenvolvidas para solos
cimentados (sendo apenas recentemente aplicadas com essa
finalidade). A influéncia da succ¢do na superficie de }uptura nao
foi, até o presente momento, adequadamente investigada. Estudos
complementares utilizando ensaios de laboratério com medida de
sucgac, simulacgdes em escala reduzida, 2 aplicacdc do método de
elementos finitos (MEF) wutilizando modelos constitutivos que
contemplem a influéncia da succgéo, identificacac da quebfa de
cimentacdo no processco de penetracdo e ensalos em camaras de
calibracdo devem ser realizados com intuito de complementar e
validar as hipodteses contidas em ambas as teorias.

5.4 - PARAMETROS DE DEFORMABILIDADE
5.4.1 - Médulo de Elasticidade

Para o calculo de recalques de fundacgdes pode-se, cComo
primeira aproxzimag&o, adotar a teoria da elasticidade. Para
aplicagdo de solugdes fechadas utilizando a teoria da
elasticidade bastaria conhecer o médulo de elasticidade (E) e o
coeficiente de Poisson (v). Na pratica, v pode ser estimado
ficando o problema resumido a obtencdo de E, fixado para cargas
de trabalho entre 20% e 50% da carga de ruptura. Esta abordagem
tem sido adotada com freqlencia na préatica de engenharia e, em
alguns casos, apresenta valores de recalques da mesma crdem de
magnitude daqueles obtidos através de procedimentos mais
sofisticados (Poulos & Davis, 1980).

Como o comportamento tensdo-deformacgdo dos solos, quando
submetido a cargas, n&o é elastico linear, surge a necessidade de
se estabelecer relacdes de médulos de elasticidade associados a
diferentes niveis de deformacdo. Esses mdédulos sdo denominados
médulos secantes, onde seu valor ira depender do comportamento
tensdo-deformacdo do solo, geometria do problema e nivel de

deformacdo associado.
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Assim, mbédulos secantes para ¢ caso de sapatas, nas quais
mobilizam-se grandes deformagdes para atingir a carga de ruptura,
serao diferentes dos médulos de estacas submetidas a tracao, onde
as deformagdes para carga de ruptura sdo pequenas. Logo, a cada
geometria e condigdes de contorno, estard associado um nivel
diferenciado de deformacdes cisalhantes e volumétricas, e
portanto, diferentes magnitudes de médulos secantes de
deformacao. Schnaid & Rocha Filho (1994) ressaltam a dependéncia
dos valores de médulo de compressibilidade obtidos de ensaios
pressiométricos, realizados em solos coesivo-friccionais, com o
nivel de deformagcao volumétrica especifica.

Portanto, correlacgdes empiricas entre CPT e mbédulo de
elasticidade devem ser estabelecidas para cada tipo especifico de
fundagcédo e solo, associados a um determinado nivel de
deformacgdes.

Estudos realizados em cémaras de calibracao que
correlacionam gq. com o© mdéddulo secante obtidos em ensaios

triaxiails, realizados em areias normalmente adensadas, sSao

descritos no trabalho de Robertson & Campanella (1983). Os
autores, baseados nos dados de Baldi et al. (1981), propde um
moédulo secante a 25% de deformacdo de ruptura (E-:) igual a 2
vezes o© valor de g., como mostra a equacgao 5.3. Baldi et

al.(1981) ensaiou uma areia quartzosa, normalmente adensada e néo
cimentada.
E.; = 2*q, (5.3)

Schmertmann (1970) recomenda E.. igual a 2.5*q. para o
cdlculo do recalque de sapatas em areias normalmente adensadas
nao cimentadas. Segundo Baldi el al. (1982), para areias pré-
adensadas, o valor do médulo secante a 50% de deformacdo de
ruptura (E..) varia entre 6*g. e 11*q..

Neste trabalho procura-se verificar a possivel aplicacgao
dessas metodologias, de carater puramente empirico, a projetos de
fundacdées em solos coesivo-friccionais. Para o solo do campo
experimental Cachoeirinha foram estudados os moédulos secantes

obtidos através de provas de carga de estacas e ensaios de placa.
A partir desse estudo fol proposta uma correlacdo empirica entre
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O g. medido no cone eletrico e o médulo secante para estacas
escavadas e sapatas isoladas, como pode ser visto nas equacdes
5.4 e 5.5, respectivamente. Essas equacdes sdo validas para os
horizontes AB e B do perfil de solo de Cachoeirinha.

Ees:a:as = ar—".'p*qc ( 5 . 4 ) )
Esapata = XP\.’p* < ( 5 . 5)

onde ;.. € Xz, S5d0 coeficientes semi-empiricos para o céalculo do
médulo secante de estacas e sapatas, respectivamente.

No calculo dos médulos secantes de estacas escavadas foram
considerados o comprimento, o diametro e a rigidez da estaca além
da presenga de um estrato rigido (horizonte CB), a profundidade
de 3m, limitando inferiormente o semi-espaco elastico. Os fatores
de influéncia de deslocamento (I,) correspondentes foram obtidos
através de abacos apresentados por Poulos & Davis (1974) onde a
estaca foi considerada incompressivel e o médulo de Poisson igual
a 0,2. Os mébdulos calculados sdao apresentados na Tabela 5.1 onde
estdo listados os valores de mdédulo de elasticidade obtidos em
cada prova de carga a compressao. Conhecidos os valores dos
médulos secantes € possivel, a partir da equacgdo 5.4, determinar
os coeficientes a;, (Tabela 5.2). A Tabela 5.2, utilizando os
modulos da Tabela 5.1, apresenta 0Ss valores de Qpyp
retrocalculados, ou seja, a razdo entre o mdédulo secante de
estacas escavadas, calculado para diversos niveis de deformacgéo,
e g. médio obtido nos ensaios de cone elétrico. Nessas tabelas
pode ser observado que o mdédulo secante obtido para estacas
escavadas ¢é fortemente dependente do nivel de deformacdo. Com
base nesses resultados fica evidenciada a impossibilidade de
relacionar um Unico médulo de deformagado a g., a menos que seja
estabelecido um critério de deformagdes associado ao projeto de
fundacdes. Na Figura 5.8 sdo apresentados os valores do mdédulo
secante de estacas escavadas a diversos niveis de deformacdo e
moédulos secantes previstos através do ensaio de cone elétrico
para o nivel de deformagdo d/90. Na medida que os coeficientes
@p, fOram obtidos por retro-analise espera-se, necessariamente,
uma concordancia entre os valores de mdédulo secante de estacas e
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0s valores estimados a partir do cone elétrico. Porém, enquanto
os valores de moédulo secante obtidos nas provas de carga (ndo
instrumentadas) representam um valor médio ao longo do fuste, os
valores estimados através de q. servem como indicativo da
variabilidade do mdédulo secante com a profundidade (Figura 5.8).

Os moédulos secantes dos ensalios de placa e das sapatas,
obtidos por Cudmani (1994), est&o apresentados na Tabela 5.3.
Cudmani (1994) considerou os efeitos do embutimento e rigidez da
sapata bem como a presenga de um estrato rigido (horizonte CB)
limitando inferiormente o semi-espaco eldstico. Os valores dos
coeficientes correspondentes foram obtidos através de tabelas
apresentadas por Turke (1984).

Nas Figuras 5.9 e 5.10 sdo graficados os valores de Xp,, Ou
seja, a raz&do entre os moédulos secantes obtidos por Cudmani
(1994) e g., em funcido do fator de embutimento (D/B) e a largura
ou didmetro da sapata, respectivamente. Nessas figuras séao
apresentados valores médios de )., para os niveis de deformacgdo
d/30 e d/90. Verifica-se que os valores de yx,, €, por conseguinte
o médulo secante, sao fortemente dependentes do nivel de
deformacdes e praticamente independem do fator de embutimento e
da largura (B) ou didmetro (d) da sapata. Tendo em vista a grande
dispersdo de resultados de médulos secantes de sapatas e ensaios
de placas recomenda-se a utilizacdo dos fatores Xz, médios como
representativos do comportamento de sapatas isoladas assentes
sobre os horizontes AB e B da unidade geotécnica estudada
conforme indicado nas Figuras 5.9 e 5.10. A adequabilidade deste
procedimento pode ser observada na Figura 5.11, onde os mddulos
secantes obtidos através de ensaios de placa s&o similares aos
previstos através de g. utilizando um valor médio de X, (Figuras
5.9 e 5.10).



Tabela 5.1

Médulos secantes

estacas escavadas submetidas a
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obtidos de provas de carga em
utilizando &bacos de

compressao,

Poulos & Davis (1974).

Estaca Geometria Médulos Secantes (kPa)
Ei"i Ed/9f’ Ed/3§ Ed:‘-
T4 L=2.00m 6247 2738 1034 437
T5 d=0.20m - 2310 927 416
T16 IP=O,95 5840 3274 1183 482
média 6044 2774 1048 445
T19 L=2.00m 4934 3361 1520 621
T20 d=0.35m 6859 3632 1498 585
T21 I,=0,75 7601 3614 1537 593
média 6465 3536 1518 600
média de todas est. 6296 3155 1283 522
coef. de variacgao 0,16 0,17 0,21 0,17

Tabela 5.2 - Valores de a;., encontrados no campo experimental
de Cachoeirinha.

Estacas Escavadas - tpy
Faixa de
Valores ini E:i/?l\ Ed/BO Edﬂ“
minimo .8 1.8 0.7 0.3
maximo .9 2.8 1.2 0.5
médio .8 2.4 1.0 0.4
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Tabela 5.3 - Modulos secantes obtidos em provas de carga de
sapatas e ensalos de placas realizados por Cudmani (1994).
E (kPa) - mdédulo secante
Denominacgdo ) ,
Niveilis de recalque

d/30 d/.90

PLAC3040 3251 7147
PLAC3080 (1) 2844 5135
PLAC3080 (2) 2214 3591
PLAC3080 (3) 2196 4040
PLAC30120 4829 10094
PLAC30160 (1) 3890 8312
PLAC30160 (2) 2677 5138
PLAC30160 (3) 4462 9567
PLAC45120 (4) 4878 9325
PLAC45120 (5) 3913 7521
PLAC45120 (6) 4595 9274
PLAC40120 (1) 4129 7591
PLAC40120 (2) 4246 : 8675
PLAC60120 (1) 4896 9400
PLAC60120 (2) 4500 8700
SAP10050 3780 7240
SAP10085 3432 5993
SAP100110 4970 10636
SAP70110 1977 10184
SAP70120 2310 8007
SAP70130 2384 10275
SAP70160 2620 11784
valor médio 3591 8074
coef. de variagéao 0,29 0,27
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Observando das Tabelas 5.1, 5.2 e 5.3 e Figuras 5.8, 5.9, 5.10 e
5.11 pode formular-se as seguintes conclusdes:

> Correlacgles entre E e g. sdo de carater semi-empirico
e sua aplicagéo dever4 fazer referéncia especifica ao

tipc de carregamento e deformagido especifica
correspondente.

> Os valores de Yz © @y (E/g.) variam entre 0,3 e 5,9
para as estacas escavadas estudadas e entre 1 e 12
para as sapatas estudadas devendo sua aplicagéo;ficar
restrita aos horizontes AB e B do campo experimental

de Cachoeirinha.

> Ndo é possivel, na atual estado do conhecimento, com
base no ensalo de cone elétrico prever de forma
analitica parametros de deformabilidade de solos
coesivo-friccionais. Outros ensaios de campo ou
laboratdrio devem ser utilizados para esta

finalidade.

> H4 necessidade de novas pesquisas, incorporando novas
tecnologia ao ensaio (cone elétrico sismico e cone
pressibmetro) para permitir que o cone elétrico
responda as necessidades de projeto em solos coesivo-
friccionais, no que diz respeito ao calculo de

parametros de deformabilidade.



CAPITULO 6 - PREVISAO DO COMPORTAMENTO DE FUNDACOES

6.1 - GENERALIDADES

Neste capitulo apresentam-se aspectos relacionados a
interpretacao de estacas escavadas de pequeno didmetro e de
sapatas a partir de provas de carga realizadas no campo
experimental da UFRGS, em Cachoeirinha. Foram avaliados varios
métodos diretos de previsdo de carga de ruptura e recalques de
estacas escavadas executadas neste solo coesivo-friccional
(Meksraitis, 1988 ; Matos, 1989 e Ramirez, 1993), utilizando
dados de ensaios de cone elétrico. Para tanto, os métodos de
previsdo de capacidade suporte utilizados nesta analise
encontram-se descritos no Capitulo 2.

Fol proposto um abaco de calculo de tens&o admissivel do
solo para sapatas isoladas a partir de ensaios de cone elétrico
utilizando dados disponiveis de provas de carga em sapatas
realizadas por Luzzardi (1987) e ensaios de placa realizados por
Cudmani (1994). Diversos aspectos relacionados a interpretacéo do
cone mecanico foram apresentados por Prezzi (1990). No presente
trabalho apresentam-se resultados de cone elétrico e uma analise
dos critérios de capacidade de carga diferenciada dos

apresentados anteriormente.

6.2 - INTERPRETAGAO DOS RESULTADOS DAS PROVAS DE CARGA DE ESTACAS
ESCAVADAS

A definigdo da carga de ruptura estéd associada a carga
aplicada em um elemento de fundag&o para o qual os recalques
aumentam indefinidamente (Terzaghi, 1943 e Lambe & Whitman,
1969) . Este conceito sé se aplica estritamente ao caso de ruptura
generalizada, que segundo Vésic (1963) ocorre somente nos casos
de fundacdes superficiais assentes em solos rigidos com pegqueno
fator de embutimento (D/B), (Figura 6.1). A mobilizagdo dos
esforgcos, em estacas, possul duas componentes distintas:
resisténcia lateral mobilizada ao longo do fuste da estaca e
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carga de ponta mobilizada na ponta da estaca. As curvas carga-
recalque das provas de carga realizadas em estacas escavadas,
indicam um comportamento caracteristico. de

ruptura por
puncionamento que ocorre na ponta da estaca, isto é, qualquer
incremento de deformagdo esta associado a um incremento de carga
ainda que este seja pequeno. Deste modo, a carga dé ruptura da

estaca ndo € perfeitamente determinada pela simples observacao da
curva carga-recalque.

Dy, Densidade Relativa (%)

0.0 0.2 0.4 0.6 0.8 1.0
0 i-—emtes L —— ey | IS I DY 1 [R—
| | : |
\ : . Ruptura
] . Ruptura \ Generalizada | -
' \ Localizada \ p
N \ \
@ \\ \\
L 4
c 4 .
[} \
& N \\
= ) k
Q
Ej : Ruptura por . 3
o 6 - Puncionamento n v
) ‘ .
s | |
© i N .
uw .
8 - S - -
i—-—- Sapata Corrida »
s Sapata Circular >“~\\ )
10 —— ey , . : : . .
Figura 6.1 - Tipo de ruptura que acontece em areias nao

cimentadas segundo Vésic (1963).

Para a anélise e interpretacgdo das provas de carga através
da abordagem tradicional, isto é, previsdo de capacidade de carga
e estimativa de recalques, é necessario conhecer (ou estimar) o

valor da carga de ruptura e a magnitude do recalque associado.
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Assim, ha a necessidade de adocdo de um critério para a
estimativa da carga de ruptura.

Varios critérios de definicdo de <carga de ruptura,
apresentados na literatura, s&o enumerados a seguir com o
objetivo de selecionar metodologias adequadas & interpretacdo dos

resultados das provas de carga em estacas escavadas.

6.2.1 - Critérios para definigcdo da carga de ruptura

Muitas regras, geralmente arbitrarias ou empiricaé, tém
sido usadas para a determinagdo da carga de ruptura a partir dos
resultados de provas de carga.

Um estudo de distintos critérios de definicado de carga de
ruptura, bem como a sua aplica¢do a um problema real, pode ser
encontrado em Jiménez Salas et al. (1981l) e Gutiérrez (1993). Os
critérios de definig¢&o da carga de ruptura podem ser agrupados da
seguinte forma: ‘

1. Limitagdo do Recalque total
a)Absoluto: 25mm
b)Relativo: 10% do diametro (Pratica Inglesa)
5% do diadmetro (Compagnucci & Gomez, 1988)
3.33% do diametro + (P*1l)/(E_,.*A) (NBR6122)
2. Limitac&o do Recalque plastico

3. Limitacido entre a razdo Recalque pldtico/Recalque eldstico

4, Maximo da razdo Incremento do Recalque elastico/Incremento do

recalque pldstico

5. Limitacdo da razao Recalque/Carga

6. Limitacado da razdo Recalque plastico/Carga

7. Maximo da razdo Incremento de recalque/Incremento de carga

8. Curvatura méxima da curva log(P).vs.log(d) (De Beer, 1965)
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9. Postulado de Van der Veen (1953): 8=1n(1-P/P,..)

10. Critérios baseados na tangente da curva carga-recalque

a) quando a inclinagdo da curva de recalques totais é igual

a 4 vezes a inclinacgdo no seu tramo eléastico

b) a carga admissivel estd na intersecc¢do das tangentes
inicials e finais da curva carga-recalque (utilizado no
México)

11. Incluem fator tempo
a)Cambefort & Chadeisson (1961) supdem que o recalque em
cada estadgio de carga segue a fdérmula:
8 = &, + log(l+ m/T) (6.1)

b)Método do LCPC (Laboratoire Central des Ponts et
Chaussées) propde:
6, = &, + alog(t) (6.2)

Nas equagdes 6.1 e 6.2, 8, é o recalque medido no tempo t
transcorrido apés a aplicacg¢do de cada incremento de carga, 8- ©
recalque absoluto ao final do estdgio anterior e m e @ sdao as
constantes de proporcionalidade que variam em cada estaglo de
carregamento e que  podem ser determinadas grafica e
analiticamente a partir dos pares de valores (t,d,) medidos.
Representado @ como uma fungdo da carga verifica-se que a curva
obtida tem um tramo inicial e um tramo final aproximadamente
lineares. O ponto de mudanga, correspondente a "fluéncia" do
material, adota-se como carga de ruptura. Caso o material nao
apresente uma carga de "fluéncia" bem definida, se fixa a carga
de ruptura como aquela que conduz a um recalque de 10% do
didmetro da estaca (Pratica Inglesa).

Como pdde ser visto, existem inumeros critérios para
definig¢do da carga de ruptura. A maior parte desses critérios
correspondem a experiéncia prépria de determinadas instituigdes
ou pesquisadores. A adogdo de um critério especifico depende das
peculiaridades do problema em estudo e das caracteristicas de
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comportamento do solo onde estdo assentes as estacas. Logo, neste

programa de investigagdo optou-se por adotar um conjunto de

critérios, ao invés de adotar um Unico critério de carga de
ruptura. Os critérios adotados, e suas justificativas, sdao
descritos a seguir:

NBR6122 (d/30 + P*1/E_,.*A) - adotou-se este critério por ser o
recomendado pela Norma Brasileira vigente, o que permite
comparar resultados obtidos em provas de carga realizadas
por outras instituigbes brasileiras publicas ou privadas.

Pratica Inglesa (d/10) e LCPC (Franca) - estes critérios séao
muito utilizados na Inglaterra e Franca, respectivamente,
e em algumas partes da Europa. Adotaram-se estes critérios
para permitir a comparagdo de resultados de provas de carga
realizadas no campo experimental da UFRGS com resultados de
previsbdes de carga de ruptura obtidos na literatura
internacional.

6.2.2 - Analise dos resultados

Na primeira fase da analise, foram descartadas quatro
provas de cargas, realizadas por Meksraitis (1988), Matos (1989)
e Ramires (1993), que ndo eram representativas do comportamento
de cada tipo de estaca.

Assim, foram descartadas as seguintes estacas:
T1l7 (comp.) = Método construtivo especial. Possuia 1isopor na
ponta da estaca.

Tl5 (comp.) - Carregamento ndo monotdnico.
Tl e T6(tracdo)—- Valores de carga de ruptura muito acima da
média.

Na segunda fase da anédlise foram definidas, para cada
geometria, as curvas carga-recalque  representativas do
comportamento médio das estacas, 1sto €, curvas carga-recalque
que representem a média dos valores medidos em provas de carga
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realizadas com estacas de mesma geometria, no mesmo local. Esse
comportamento médio foi descrito segundo um modelo bi-linear que,
embora simplificado, parece descrever adequadamente o)
comportamento carga-recalque das estacas. A validade desse
procedimento fol testada comparando o valor das médias das cargas
de rupturas obtidas diretamente de cada prova de carga com oS
valores obtidos das curvas carga-recalque médias. Através desse
procedimento €& possivel obter-se a parcela correspondente ao
atrito lateral medido em provas de carga submetidas a tracgdo e
carga de ponta (subtraindo-se a parcela correspondente ao atrito
lateral da carga total obtida de provas de carga em estacas
carregadas a compressao) .

O atrito lateral das estacas de comprimento L=2,00m e
didmetro d=0,35m foi obtido através da extrapolagdo dos
resultados das provas de carga a tracdo de estacas com L=2.00 e
d=0,20m considerando-se que a tensdo atuante no fuste, para um
mesmo recalque adimensional (p/d), era igual em amboé 0s tipos de
estacas. Esse procedimento € usualmente adotado na\prética de
engenharia (Reese et al, 1969; Reese & O'Neill, 1988; Matsui,
1993; O'Neill & Hassan, 1994; entre outros).

Os resultados das analises acima descritas sdo apresentados
nas Figuras 6.2, 6.3 e 6.4 para estacas de comprimento L=2,00m
e diadmetro d=0,20m, L=2,00m e d=0,35m, e L=3,00m e d=0,20m,
respectivamente. A adog¢do do procedimento acima descrito foil
considerado satisfatério uma vez que, para cada geometria, a
carga de ruptura média é, para fins préticos, igual a carga
definida através do procedimento de adogdo de uma curva média de
comportamento bi-linear. O resumo desta andlise é apresentado na
Tabela 6.1.
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Tabela 6.1 - Comparagdo das médias das cargas de rupturas obtidas
em provas de carga executadas por Meksraitis (1988) e Ramires
(1993) com as cargas de rupturas obtidas da curva média
representativa em estacas submetidas a compresséo.

Carga de Ruptura Procedimento da
Estaca Geometria (kN) Curva Média (kN)
LCPC | NBR d/10 | Lcpc | NBR d/10
6122 6122
T4 L=2.00m 10.0 13.0 17.1
T5 d=0,20m 15.0 13.7 18.0 13.3 14.1 18.4
T16 15.0 18.3 20.3
média 13.3 15.0 18.5
T19 L=2.00m 30.0 30.6 38.7
T20 d=0, 35m 30.0 29.6 34.3 30.0 29.4 34.6
T21 30.0 30.3 34.0
média 30.0 30.1 35.7
Tl L=3.00m 36.0 | 45.5 | 67.5
T2 d=0, 20m 30.0 34.2 50.8 32.3 40.4 56.2
T3 36.0 47.2 65.6
T7 32.0° | 36.6 44 .2
T8 30.0 40.3 58.2
T9 30.0 37.6 59.8
média 32.3 40.2 57.7
25 4 |
20 - g z o ~p s t
! g ; I Comportamento médio ]
o 7 s e I
B l ;::mL=2,(X)med=O20m i
2 15 — . ]
o : = althpobityardongord- bl :
2 3
©
O 10 D

} Estacas L=2m e g=020m |

- Taicomp)

B

iResisténcia de Ponta CALCULADA | -~ Ti6(comp)
(total - atnto lateral)

. T5 {comp )

\ O T4ragdo)
i B T5 (tragdo)

0 5 10 15 20 25 30 35
Recalque (mm)
Figura 6.2 - Ajuste da curva bi-linear média as provas de carga

executadas por Meksraitis (1988), Matos (1989) e Ramires (1993)
em estacas com L=2,00 e d=0,20m.
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Os dados de carga de ruptura contidos nas Figuras 6.2, 6.3
e 6.4 sao apresentados nas Tabelas 6.2 e 6.3, onde pode-se
observar que a parcela correspondente ao atrito lateral &
independente do critério de ruptura adotado, enquanto que a carga
de ponta ¢é fortemente dependente do nivel de deformacido da
estaca. Logo, a carga de ponta é dependente do tipo'de critério
de ruptura, ou mals precisamente, do nivel de deformacéao

correspondente ao critério de ruptura adotado.

Tabela 6.2 - Cargas de ruptura obtidas através da adocdao do
procedimento da curva média.
ATRITO LATERAL (kN) RESISTENCIA DE CARGA TOTAL (kN)
GEOMETRIA (1) PONTA (kN) - (2) (3)
LCPC NBR d/10 | LCPC NBR d/10 | LCPC NBR | d/10
6122 6122 6122
L=2.00m 10.8 10.8 10.8 2.5 3.3 7.6 13.3 14.1 18.4
d=0.20m
L=2.00m 19.0 19.0 19.0 11.0 10.4 15.6 30.0 29.4 34.6
d=0.35m
L=3.00m 22.5 22.5 22.5 9.8 17.9 33.7 32.3 40.4 56.2
d=0.20m
Tabela 6.3 - Parcela de atrito lateral e resisténcia de ponta

adotando o procedimento da curva média.

Atrito Lateral/Carga Total Resisténcia Ponta/Carga Total
GEOMETRIA (Parcela de Atrito Lateral) (Parcela de Resist. de Ponta)
LCPC NBR 6122 d/10 LCPC NBR 6122 d/10
L=2.00m 81% 77% 59% 19% 23% 41%
d=0.20m
L=2.00m 63% 65% 55% 37% 35% 45%
d=0.35m
L=3.00m 70% 56% 40% 30% 44% 60%
d=0.20m |
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A partir da observagado dos resultados apresentados nas
Figuras 6.2, 6.3 e 6.4, podem ser formuladas as seguintes
consideracdes:

> As estacas de 2m  de comprimento- trabalham
predominantemente por atrito lateral. Esse fato pode

ser observado nas Tabelas 6.2 e 6.3.

> As estacas de 3m trabalham em parte por ponta e em
parte por atrito lateral. Isso esté& de acordo com as
caracteristicas geotécnicas observadas nos ensaios de
cone elétrico que detectam um horizonte mais
resistente (horizonte CB) a profundidade de 3m. Pode
ser visto nas Tabelas 6.3 que, em média, 44% da carga
total é mobillizada pela ponta da estaca enquanto que

56% é devido ao atrito lateral.

> Os mecanismos de mobilizacao do atrito lateral e
resisténcia de ponta sdo diferenciados. Para um
recalque correspondente a aproximadamente 2mm ©
atrito lateral é totalmente mobilizado permanecendo
constante para maiores deformacdes. Esse
comportamento estd de acordo com observacdes feitas
por Coyle & Reese (1966), Coyle & Suilaman (1967),
Reese et al. (1969), Burland, Broms & de Mello (1977)

e Poulos & Davis (1980), entre outros.

> A carga de ponta n&o apresenta um patamar de carga de
ruptura, mesmo para grandes deformagdes. Sua
mobilizagdo se da a grandes deformacdes,

comportamento esse, caracteristico de ruptura por
puncionamento (Vésic, 1963; Poulos & Davis, 1980 e
Cudmani, 1994).
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> O método proposto por Van der Weele (1957), muito
utilizado na prética de engenharia, onde é postulado
que a mobilizagdo da carga de ponta em estacas é
representada por uma reta que passa pela origem e é
paralela ao ultimo tramo da curva carga-recalque, se
ajusta bem ao comportamento observado *em estacas
escavadas de L=2m e d=0,20m, como pode ser observado
na Figura 6.2. No caso das estacas escavadas com L=2m
e d=0,35m e estacas com L=3m e d=0,20m esse método
subestima em aproximadamente B8kN (=64% e =39% da
carga de ponta, respectivamente) a carga mobilizada
na ponta da estaca, como pode ser observado nas
Figuras 6.3 e 6.4, respectivamente.

> A metodologia adotada permite identificar as cargas
de ruptura, bem como identificar as parcelas de
resisténcia de ponta e atrito lateral, para fins de

previsdo de comportamento de estacas.

6.3 - INTERPRETAGAO DOS RESULTADOS DE PROVAS DE CARGA EXECUTADAS
EM SAPATAS E ENSAIOS DE PLACAS

Uma anélise completa e detalhada de —resultados e
procedimentos pode ser vista em Cudmani (1994), que executou
ensaios de placa no solo estudado e comparou com resultados
obtidos em provas de carga em sapatas executadas por Luzzardi &
Milititsky (1987).

Cabe ressaltar que o critério de ruptura adotado aqui foi
o da carga correspondente a uma deformacdo de d/30 (um trinta
avos do didmetro da sapata). Outros critérios de ruptura
aplicados aos ensaios de placa, bem como a provas de carga de
sapatas, podem ser consultados em Cudmani (1994).

Os valores utilizados das cargas de ruptura e tensao de
ruptura com as caracteristicas geométricas correspondentes sd&o
apresentados na Tabela 6.4. '
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Tabela 6.4 - Valores de carga de ruptura e tensao de ruptura para
0 critério de ruptura d/30 em provas de carga de sapatas
quadradas e ensaios de placa executados por Cudmani (1994).

DENOMINAGAO | Prof.|DIAMETRO ou d/30 Oy1- Pi-
(Cudmani, 1994) (m) |LARGURA (m) (rm) (kPa) (kN)
PLAC3040 0.40 0.30 10 150 10.6
PLAC30120 1.20 0.30 10 283 20.0
PLAC3080 (1) 0.80 0.30 10 158 11.2
PLAC3080(2) 0.80 0.30 10 123 8.7
PLAC3080 (3) 0.80 0.30 10 123 8.7
PLAC30160(1) 1.60 0.30 10 248 17.5
PLAC30160(2) 1.60 0.30 10 171 12.1
PLAC30160(3) 1.60 0.30 10 283 20.0
PLAC45120(4) 1.20 0.45 15 294 46.7
PLAC45120(5) 1.20 0.45 15 248 39.5
PLAC45120(6) 1.20 0.45 15 256 40.7
PLAC40120(1) 1.20 0.40 13 234 37.5
PLAC40120(2) 1.20 0.40 13 274 43.8
PLAC60120 (1) 1.20 0.60 20 294 83.2
PLAC60120(2) 1.20 0.60 20 277 . 78.2
SAP10050 0.50 1.00 33 174 174.5
SAP10085 0.85 1.00 33 261 261.2
SAP100110 1.10 1.00 33 180 180.0
SAP70110 1.10 0.70 23 326 125.3
SAP70120 1.20 0.70 23 423 162.7
SAP70130 1.30 0.70 23 280 107.9
SAP70160 1.60 0.70 23 334 128.7

6.4 - PREVISAO DE CAPACIDADE DE CARGA DE ESTACAS ESCAVADAS

Para a estimativa da capacidade de carga de estacas
escavadas foram utilizados os chamados métodos diretos de
previsdo de capacidade de carga. Esses métodos consistem em
calcular a capacidade de carga de uma estaca através de ensaios
de campo sem a necessidade de obtengdo de nenhum parametro
intermediario do solo (tais como coesdoc ou Aangulo de atrito
interno) .

Foram adotados os valores da carga de ruptura das curvas
médias das provas de carga, como representativos do comportamento
de estacas com as mesmas caracteristicas geométricas, ensaiadas
com carregamento monotdénico e lento. O atrito lateral foi obtido
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através de provas de carga executadas a tracdo, conforme descrito
anteriormente.

Na Figura 6.5 apresenta-se no eixo das abcissas o atrito
lateral ultimo observado nas estacas ensaliadas e nas ordenadas a

razdo entre o atrito lateral previsto e medido nas provas de

carga.
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Figura 6.5 - Previsadao do atrito lateral Gltimo utilizando

diversos autores, a partir de dados do ensaio de cone elétrico.

A dispersdo do atrito lateral calculado segundo correlagdes
de diversos autores é consideravel, resultando razdes entre carga
prevista e carga medida que variam entre 0,4 e 5,5.

Os métodos de previséo de capacidade de carga propostos por
autores estrangeiros superestimam a carga de ruptura de estacas
escavadas ensaiadas em solos coesivo-friccionais na parcela
correspondente ao atrito lateral. O método proposto por Aoki &
Velloso (1975) é

lateral em estacas escavadas, como pode ser visto na Figura 6.5.

ligeiramente conservativo na previsao do atrito
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Nas Figuras 6.6, 6.7 e 6.8 foi graficada no eixo das
abscissas a carga de ponta medida nas estacas, segundo critérios
de ruptura utilizados, e no eixo das ordenadas a razdo entre a
carga de ponta prevista e a medida em provas de carga. S&o
apresentados resultados para os critérios da. Norma Brasileira,
Pridtica Inglesa e Pratica Francesa (LCPC) nas Figuras 6.6, 6.7 e
6.8, respectivamente.

De forma andloga as previsdes de atrito lateral, observa-se
uma varlabilidade significativa nos valores previstos de carga de
ponta das estacas.

Todos os métodos testados superestimam a carga de rdptura
de ponta. De todos os métodos o0 que se mostrou mais adequado foi
o método de Aoki & Velloso (1975), como pode ser observado nas
Figuras 6.6, 6.7 e 6.8.
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Figura 6.6 - Previsdo da carga de ponta ultima utilizando

diversos autores comparada a parcela de carga de ponta ultima
preconizada pela NBR6122.
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As Figuras 6.9, ©6.10 e 6.11 ilustram os resultados das
previsbGes de carga total de ruptura realizadas por teorias que
possuem propostas de calculo do atrito lateral e carga de ponta
comparados com diversos critérios de ruptura (Norma Brasileira,
Pratica Inglesa e Francesa respectivamente).
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Figura 6.9 - Previsbes de carga de ruptura utilizando diversos

autores comparadas a carga de ruptura preconizada pela NBR6122.
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Pode ser notado nas Figuras 6.9, 6.10 e 6.11 que métodos de
previsdo de carga de ruptura propostos por Begemann (1963 e
1977), Philipponat (1980) e Bustamante & Gianeselli (1982) sido
contra a seguranca (carga prevista maior que carga medida). O
método proposto por Aoki & Velloso (1975) se mostrou mais
realista, sendo que a razdo entre a carga prevista e ‘medida varia
entre 0,3 e 1,5. No entanto, cabe ressaltar gue as estacas
estudadas sdo protodtipos de pequeno didmetro e pouca profundidade
diferindo de estacas wutilizadas usualmente em projetos de
fundacdes (estacas de maior diédmetro, assentes em solos
resistentes ou rochas).

A partir da observacado dos resultados apresentados nas
Figuras 6.5, 6.6, 6.7, 6.8, 6.9, 6.10 e 6.11, pode concluir-se
que:

> Os métodos de previsdo de capacidade de carga
propostos na literatura internacional superestimam a
carga de ruptura de estacas escavadas ensaiadas no
solo coesivo-friccional estudado, tanto na parcela
correspondente ao atrito lateral como na parcela
devido a carga de ponta.

> A previsao de capacidade de carga prevista por Aoki
& Velloso (1975) mostrou-se mals realista que as

proposig¢des encontradas na literatura internacional.

> A proposicdo de Aoki Velloso (1975) deve ser
utilizada com cautela uma vez que subestima em
aproximadamente 50% o atrito lateral ultimo e
superestima em 200% a 300% a carga de ponta para o
caso das estacas escavadas estudadas. No entanto,
existe uma compensacgdo entre atrito lateral e carga
de ponta que confere ao método uma previsdo realista

da carga total-de ruptura.

> Ndo foi encontrado nenhum método de previsao de
capacidade de carga que classifique os solos em
unidades geotécnicas. Este fato pode limitar uma
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aplicacéo mais criteriosa dos métodos de previsao de
Capacidade de carga existentes a solos coesivos-
friccionais.

6.5 - PREVISAO DE RECALQUES EM ESTACAS ESCAVADAS

Para a previsido dos recalques de fundacdes através da
Teoria da Elasticidade ¢é necessario conhecer o Médulo de
Elasticidade, 0 coeficiente de Poisson do solo e as
caracteristicas geométricas do problema. Na prédtica, a geometria
do problema €& conhecida e o coeficiente de Poisson pode ser
estimado, sendo que sua influéncia naéo é significativa (Poulos &
Davis, 1980). Assim, a previsao de recalques de estacas se reduz
a previsao do Mddulo de Elasticidade do solo a partir de ensaios
de cone elétrico.

Em geral, as diferentes solug¢des baseadas na Teoria da
Elasticidade permitem a avaliacdo do recalque através das

seguintes expressdes:

W
Il

I,*P/ (L*E,) (6.1)

6]
|

I,*q*d/E, (6.2)

A primeira equagdo é aplicavel no caso de estacas enquanto
a segunda se refere ao caso de sapatas circulares, onde I, é o
fator de influéncia de deslocamentos, P é a carga aplicada no
topo da estaca, L é o comprimento da estaca, E, o mdédulo de
elasticidade do solo, d o diédmetro da sapata e g a tenséo
aplicada na sapata. Para ambos os casos, I, varia com as
condi¢des de contorno e tipo de carregamento.

Neste presente trabalho € de especial interesse o caso de
estacas e sapatas rigidas embutidas em um meio isotrdpico
limitado inferiormente por 'um extrato rigido. Ambas as solugdes
podem ser encontradas em Poulos & Davis (1974).

As caracteristicas de cada obra definirdo os niveis de
deformacao toleraveis para os elementos de fundagdo. Tendo em
vista este fato, foram adotados os seguintes mdédulos secantes
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correspondentes a nivels de deformag¢des usualmente encontrados na
pratica de engenharia: E;,, (deformacdes 1iniciais eléasticas
lineares), Ei, (mdbdulo secante correspondente a carga de servico
da estaca), Ei;: (mddulo secante corresponde a carga de ruptura
preconizada pela NBR6122) e E, .., (mbédulo secante correspondente
a carga de ruptura preconizada pela Pratica Inglesaf.

Para o calculo dos mdédulos secantes foram considerados os
efeitos do embutimento da estaca, bem como a presenca de um
estrato pouco deformavel (considerado como rigido) correspondente
ao horizonte CB. Os fatores de influéncia de deslocamentos (I,)
foram avaliados a partir dos graficos propostos por Poulos &
Davis (1974). A Figura 6.12 apresenta uma comparacdo entre os
valores de médulos secantes obtidos através de provas de carga de
estacas escavadas e estimativa feita através do ensaio de cone
elétrico utilizando a equacdo 5.4 e Tabela 5.2.

Modulo Secante
Eini Edioo Edfo Ed/|1o
[ I N

8000 Lot b
¢’y max. e
l - Provas de Carga

EIE Estimativa Cone Elétrico,

6000 -

| Ed/z (KPa) = 72Z"0.84

onde: z=200 —> Eini
z=90 —> Ed/90
z=30 —> Ed/30
z=10 —> Ed/10

4000 -

Coeficiente de Correlagao (r) = 0.9798

2000 — o -

Esecante (kPa) - Estacas Escavadas

e 5,

0= ] ] n 1
0 2 4 6 8 10

Nivel de Deformagao (% didametro)

Figura 6.12 - Médulos Secantes observados em provas de carga em
estacas escavadas comparados com 0S previstos através dos ensaios
de cone elétrico.
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Na estimativa do médulo secante através dos dados do cone
elétrico foram utilizadas as envoltérias de maximo e minimo com
os coeficientes médios apresentados na Tabela 5.2.

Os valores obtidos dos médulos secantes para o caso de
estacas podem ser calculados através da seguinte equacao:

Ed/:z 72 * 20'84 (6.3)

Observando a Figura 6.12 pode ser concluido que:

> A dispersdo dos dados da prova de carga em estacas
escavadas ¢é da mesma magnitude da variacdo dos
ensaios de cone elétrico sugerindo sua utilizacdo com
ensaio indice na determinacdo da variabilidade das
propriedades de deformagdo deste solo.

> A utilizacdo dos valores propostos na Tabela 5.2 e
dados de ensaio de cone elétrico, na equacdo 5.4,
refletem os valores do mdédulo secante encontrados em
provas de carga de estacas assentes nos horizontes AB
e B da unidade geotécnica PVp (Podzdlico Vermelho-
Amarelo substrato Pelito).

> Os valores do médulo secante se ajustam a uma curva
poténcia sendo descritos pela equagéo 6.3.

> A similaridade entre mdédulos médios medidos e
previstos era esperada, um vez que os coeficientes de
correlacdo foram estabelecidos a partir dos dados das
provas de <carga utilizadas. Surpreendente, no
entanto, é o fato de que os coeficientes da equagao
6.3 independem do diédmetro da estaca sendo apenas

funcdo do nivel de deformagdes associadas.

Estas correlagdes foram desenvolvidas para os horizontes AB
e B encontrados no campo experimental de Cachoeirinha. Sua
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aplicabilidade a diferentes horizontes e solos de distintas
Formagdes devem ser ainda validadas.

6.6 - PREVISAO DA TENSAO ADMISSIVEL DE SAPATAS ISOLADAS

Uma revisao das proposigdes de calculo da tensdo admissivel
a partir do ensaio CPT pode ser encontrada no Capitulo 2. De
forma geral, os autores calculam a tensdo admissivel de uma

camada de solo através da seguinte equacgéao:
oad:n = qc/M

onde o fator M varia entre 5,0 e 16,0, de acordo com cada autor.

Estudo realizado no Campo de Experimental da UFRGS,
utilizando dados de provas de cargas em sapatas quadradas
(Luzzardi, 1987) e ensaios de placa (Cudmani, 1994) ambos
assentes sobre o mesmo solo coesivo—friccional,\ permitiram
avaliar as correlacdes entre a tensdo admissivel (utilizando o
critério d/30 para a carga de ruptura e fator de seguranca igual
a 2) e ensaios de cone elétrico realizados no mesmo local. Este
estudo esta sintetizado na Figura 6.13 onde é graficado o fator
M nas ordenadas (utilizando-se critério de ruptura d/30 e fator
de seguranca igual a 2) e o embutimento (D/B) nas absissas. O
valor numérico apresentado junto a cada valor experimental
corresponde ao diametro ou largura do elemento de fundacgdo. De
maneira geral, é possivel observar que o fator M (razdo entre q.
e 0, varia entre 5,6 e 19,0, valores concordantes com oS
encontrados na literatura internacional (que varia de 5,0 a
16,0).

Cabe salientar que a tensdo admissivel de sapatas nao se
constitui numa propriedade do na qual esta assente. Seu valor
depende da estrutura a qual a sapata esta vinculada, geometria do
problema e existéncia de sobrecargas nas proximidades, além das
propriedades de resisténcia e deformabilidade do solo. Uma vez
que o coeficiente M ndo leva em conta a maloria destes fatores,
seu uso deve limitar-se a uma faze preliminar de anteprojeto.
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Figura 6.13 - Razdo entre g. e a tensdo admissivel de sapatas

quadradas ou circulares assentes no horizonte B da unidade
geotécnica PVp, adotando um fator de seguranca igual a 2.

A anadlise da Figura 6.13 e das Tabelas 6.3 e 6.5 permite

estabelecer as seguintes consideracdes:

> O wvalor do coeficiente M varia entre 5,6 e 19,0
apresentando um valor médio de 9,0 e um desvio padréo
de 4,0. O alto valor do desvio padr&o indica que a
adogdo de um valor de M para os solos estudados deve
ser revestida de cautela. Cabe ressaltar que o0s
valores de M sdo validos apenas para O solo estudado
(horizonte AB e B de Cachoeirinha) onde a tensao
admissivel fo; calculada a partir do critério de
ruptura d/30 (tensdo aplicada correspondente a uma
deformagdo de d/30) adotando um fator de seguranga

igual a 2.
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Ndo ha influéncia da geometria nos valores de M, ou
seja, o aumento do diametro (d) ou largura (B) das
sapatas estudadas nédo corresponde a uma tendéncia

especifica de variacdo de M.

Ndo ha influéncia do embutimento (D/B) no valor dos

coeficientes M, para o caso das sapatas estudadas.

A dispersdo dos coeficlientes M encontrados no Campo
Experimental de Cachoeilrinha estdo dentro da faixa de
valores relatados na literatura internacional.”



CAPITULO 7 - CONCLUSOES E SUGESTOES

7.1 - CONCLUSOES

Foi desenvolvido no campo de testes da UFRGS, localizado em
Cachoeirinha, um programa experimental envolvendo ensaios de cone
elétrico. O equipamento utilizado para realizacdo dds ensaio de
cone elétrico foi testado e colocado em operacdo durante a
presente pesquisa. Fol executada uma campanha de ensaios de cone
elétrico, objetivando verificar a aplicabilidade do ensaio na
determinagdo da estratigrafia do subsolo, na avaliacdo de
metodologias de classificagdo de solos, na determinacdo de
propriedades de resisténcia e deformabilidade de materiais
coesivo-friccionais e na previsdo de capacidade de carga de
estacas e sapatas através de métodos diretos.

As principais conclusées deste trabalho sdo ordenadas e
resumidas a seguir:

1. Ensaio de Cone Elétrico: confiabilidade, repetibilidade e
produtividade.

> Ensaios de cone elétrico permitem realizar leituras de g,
e f, de "mm em 7mm de profundidade, obtendo-se um perfil
continuo de resisténcia a penetrag&o. Os resultados de ensaio
de cone elétrico obtidos neste trabalho tém um padrdo de
qualidade comparavel aos relatados na experiéncia

internacional (resolugdo, histerese e amplitude de sinal).

> A versatilidade do sistema de cravagdo foi comprovada por
sua adequagdo as condigdes do campo experimental. O
equipamento, operado por 2 técnicos, permite a realizacdo de
um furo de sondagem em uma jornada de trabalho. O nivelamento
e a ancoragem constituem-se nas duas etapas mais demoradas

durante a realizacdo do ensaio.
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2. Identificagdo, classificacdo e estratigrafia de solos coesivo-
friccionais:

> O perfil tipico do subsolo foi determinado a partir de
ensalos de cone elétrico e mecadnico, SPT e pressidmetro de
Ménard. Os quatro tipos de ensaios fornecem resultados
semelhantes em termos de variacao de resisténcia com a
profundidade. No entanto, o ensaio de cone elétrico fornece
informagdes mais detalhadas das variagdes pontuais da
resisténcia de ponta e da transicdoc de propriedades entre

horizontes.

> As classificagdes de solos propostas por Schmertmann
(1978), Searle (1979), Douglas & Olsen (1981) e Robertson &
Campanella (1983) nao se aplicam aos solos coesivo-
friccionais estudados. Este fato é explicado na medida em que
os dados experimentais comprovam que a razdo de atrito (FR),
ao contrario do que ocorre em solos sedimentares, nao é capaz
de identificar e <classificar os horizontes pedoldgicos
estudados. Este fato também fol observado por Puppala et al.
(1995) em estudos de areias cimentadas realizados em cémaras

de calibracédo.

> A resisténcia de ponta do cone (q.) parece ser apropriada

para identificagdo dos horizontes pedoldgicos.

3. Obtencgao de parametros de resisténcia c e ¢:

> A aplicacgdo de teorias classicas de capacidade de carga
na obtencdo parametros de resisténcia de solos coesivo-
friccionais, envolve uma UuUnica equag&o, na qual q. ¢
conhecido e ¢ e ¢ sdo incoédgnitas, ficando o problema
indeterminado. Neste trabalho adota-se uma abordagem
diferehciada, onde o éhgulo de atrito é determinado através
de ensaios de cisalhamento direto na condigdo inundada e o
intercepto coesivo estimado a partir de ensalos de cone
elétrico. A qualidade das previsdes utilizando a metodologia
acima descrita dependera, fundamentalmente, da validade das
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hipéteses simplificadoras adotadas nas diversas teorias de
capacidade de carga.

> A obtencado da magnitude do intercepto coesivo, através da
utilizagdo de dados de ensaios de cone elétrico e teorias
classicas de capacidade de carga propostas por Prandtl
(1920), Terzaghi (1943) e Meyerhof (1951) conduz a valores
irrealistas dos parametros de resisténcia.

> A aplicagdo das teorias desenvolvidas por Durgunoglu &
Mitchell (1973) e Janbu & Senneset (1974) fornece valores de
coesdo e angulo de atrito interno similares aos obtidos em

ensaios de cisalhamento direto (horizontes 2B e B).

4. Modulo de Elasticidade Secante:

> Foram estabelecidos niveis difenciados de deformabilidade
correspondentes aos seguintes médulos secantes:\

E;,; = mdédulo secante onde ocorrem somente deformacdes
eldsticas no solo; '

Ey . = mbédulo secante onde ocorrem pequenas deformagdes
plasticas, correspondendo a maioria das cargas de trabalho;
Ey:c = mébdulo secante correspondente a carga de ruptura
preconizada na Norma Brasileira (NBR6122);

Eq1c = mbédulo secante correspondente a carga de ruptura
adotada pela Pratica Inglesa (d/10).

> Os médulos secantes obtidos em ensaios de placa e provas
de carga em sapatas executados no Campo Experimental de
Cachoeirinha ndo sofrem influéncia do fator de embutimento
(D/B) e da largura (B) ou diametro (d).

> O cone elétrico, através de correlagdes empiricas, ¢é
capaz de prever a variac¢ado do moédulo de elasticidade com a
profundidade tanto no caso de estacas escavadas com no caso
de sapatas 1isoladas. No entanto, a aplicacao destas
correlacdes empiricas se restringe ao universo para o qual
estas correlacdes foram estabelecidas.
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5. Interpretacdo dos resultados de provas de carga de estacas

escavadas:

> Os mecanismos de mobilizacdo do atrito lateral e
resisténcia de ponta s3o diferenciados. Para um recalque
correspondente a aproximadamente 2mm o atrito lateral, de
estacas escavadas de pequeno didmetro assente$ no solo de
Cachoeirinha, é totalmente mobilizado permanecendo constante
para malores deformagdes. Este comportamento estd de acordo
com observag¢des feitas por Coyle & Reese (1966), Coyle &
Suilaman (1967), Reese et al. (1969), Burland, Broms & de
Mello (1977) e Poulos & Davis (1980). -

> A carga de ponta ndo apresenta um patamar de carga de
ruptura definida. Sua mobilizagdo. se d& a grandes
deformag¢des, comportamento este caracteristico de ruptura por
puncionamento (Vésic, 1963; Poulos & Davis, 1980 e Cudmani,
1994) .

> 0O método proposto por Van der Weele (1957), muito
utilizado na pratica de engenharia, postula que a mobilizacgao
da carga de ponta em estacas é representada por uma reta que
passa pela origem e é paralela ao ultimo tramo da curva
carga-recalque. Esse método se ajusta bem ao comportamento
observado em estacas escavadas de L=2m e d=0,20m. Para
estacas escavadas com L=2m e d=0,35m e estacas com L=3m e
d=0,20m esse método subestima em aproximadamente 8kN a carga
mobilizada na ponta da estaca, © que corresponde a
aproximadamente 64% da carga de ponta no primeiro caso (L=2m
e d=0,35m) e 39% no segundo caso (L=3m e d=0,20m).

> Alternativamente ao método de Van der Weele (1957), neste
trabalho adota-se o procedimento das curvas médias, descrito
no Capitulo 6. Este procedimento mostrou-se adequado a
determinag¢do das parcelas de carga de ponta e atrito lateral

das estacas escavadas no campo experimental de Cachoeirinha.
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6. Previsdo de capacidade de carga de estacas escavadas:

> Os métodos de previsdo de capacidade de carga de estacas
propostos na literatura internacional superestimam a carga de
ruptura de estacas escavadas ensaiadas tanto na parcela
correspondente ao atrito lateral como na parcela devido a

:

carga de ponta.

> A previsdo de capacidade de carga das estacas escavadas
estudadas prevista pelo método de Aoki & Velloso (1975)
mostrou-se mals realista na previsdo de carga de ruptura
total que as proposicdes encontradas na literatura
internacional.

> O atrito lateral das estacas escavadas estudadas previsto
através do método de Aoki & Velloso (1975) é muito
conservador (FS=2) enquanto que a carga de ponta prevista é
de 200% a 300% maior que a medida (logo, contra a segurancga)
para ©O caso das estacas escavadas estudadas. No entanto,
existe uma compensa¢do entre atrito lateral e carga de ponta
prevista, o que confere ao método uma previsdo realista da
carga total de ruptura. Fica claramente identificado a

necessidade de utilizar o método com certa cautela.

> Ndo foil encontrado nenhum método de previsao de
capacidade de carga que classifique os solos em unidades
geotécnicas. Este fato pode limitar uma aplicacdo mais
criteriosa dos métodos de previsdo de capacidade de carga

existentes em solos coesivo-friccionais.

7. Previsdo de tensdo admissivel de sapatas com tensdo de ruptura
definida pelo critério d/30 e fator de segurang¢a igual a 2:

» A razdo entre q; € 0.4, definida pelo coeficiente M, varia
de 5,6 a 19,0 apresentando um valor médio de 9,0 e um desvio
padrdo de 4,0. O elevado desvio padrdo observado nos valores
de M evidenciam a dificuldade da aplicac¢do desta metodologia
em projetos geotécnicos. Cabe ressaltar que a tensdao
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admissivel foi calculada a partir de 0... obtido através do
critério d/30 e adotando um fator de seguranca igual a 2.

> Nao foi wverificada a influéncia do didmetro (d) ou
largura (B) da sapata e do fator de embutimento (D/B) nos
valores do coeficiente M, para o caso das sapatas estudadas.

7.2 - SUGESTOES

Visando validar as conclusdes aqui descritas para outros
universos constuidos de solos coesivo-friccionais e prodeer o
desenvolvimento de novas técnicas voltadas ao avango do
conhecimento nesses materials, sdo formuladas as seguintes

sugestdes para futuras pesqulsas:

a. Realizacdo de ensaios de cone elétrico em outras unidades
geotécnicas aliadas a provas de cargas em estacas e sapatas

instrumentadas e com medida de succgdo "in situ".

b. Aprimoramento do equipamento de conepenetrometria elétrico
da UFRGS, com a adicdo de medidores de ondas cisalhantes
(cone sismico) e/ou adigdo de um pressidmetro na parte

traseira da ponteira cbnica (cone pressidmetro).

c. Com base numa campanha de ensaios de cone elétrico e
coleta de amostras, em outras Unidades Geotécnicas,
estabelecer metodologias genéricas para classificacao de

solos coesivo-friccionais.

d. Desenvolvimento de um programa de ensaios de laboratério
com succdo controlada, com a finalidade de verificar a
influéncia da succdo na resisténcia e deformabilidade dos

solos estudados.



ANEXO 1 - Levantamento Planialtimétrico do Campo

campo

Wild e

de mag
pontog
médio

triang

furos

(1988)
estes

Experimental da UFRGS em Cachoeirinha/RS

O levantamento planialtimétrico realizado em Junho de 1993 no

experimental da UFRGS em Cachoeirinha teve por objetivo:

» Localizar os elementos de fundacgdo (estacas escavadas e

sapatas) ensalados em pesquisas anteriores;
» Localizar pontos notaveis encontrados no terreno;

» Determinar os limites do terreno, as cercas existentes e

contorno externo de construcgdes;
» Localizar estradas, caminhos e arvores frondosas;
» Fazer um levantamento da topografia do terreno;

» Fazer um levantamento dos locais onde foram retirados
blocos indeformados para realizacao de ensaios de

laboratério.

Para alcancar estes objetivos, foli utilizado um teodolito
uma mira falante de 4 metros de altura.

As cotas de alguns pontos notaveis foram determinadas atraves

as topograficos da regido na escala 1:5000. A partir destes
fol possivel tragar as curvas de nivel em relagao ao nivel

dos mares.

Posteriormente, foram realizados e localizados por

ulacdo os ensaios de cone elétrico e de placa bem como oS

de trado.

A localizacdo dos ensaios SPT executados por Meksraitis
e Matos (1989) foi obtida através de croquis realizados por

pesquisadores.

O resultado desse trabalho de levantamento pode ser observado

no mapa anexo.
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