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Resumo

Nesta pesquisa buscou-se compreender o comportamento de fundacoes em estacas escavadas
quando assentes em solos tropicais do Brasil, particularmente em solos com comportamento
colapsivel, na regiao de Uberlandia - MG. Para tanto, foram executadas duas estacas
escavadas instrumentadas e idénticas, com comprimento util de 6 metros e diametro de 25
centimetros, a fim de avaliar seu desempenho. As estacas foram submetidas a provas de
carga estéatica e lenta (SML) a compressao e a tragao, com o solo nas condigoes de umidade
in situ e inundado. Posteriormente, foram realizadas andlises numéricas, bidimensionais e
tridimensionais, a fim de se validar um modelo numérico em elementos finitos que permitira
avancar em analises mais detalhadas da interacao solo-estrutura. Adicionalmente, esses
resultados foram comparados com outros resultados de estacas escavadas de outros autores,
no mesmo campo experimental, de modo a estabelecer parametros médios consolidados,
além de se avaliar a performance de métodos semiempiricos de estimativa de capacidade
de carga e recalque consolidados no meio técnico. Com base nos resultados desta pesquisa,
constatou-se que o atrito lateral unitario a tracao superou em mais de duas vezes o
mesmo parametro obtido a compressao. A transferéncia de carga demonstrou crescente
participagao da ponta da estaca na capacidade de carga, conforme avanco dos estagios
de carregamento, explicada pela presenca de material heterogéneo na regiao. Além disso,
aferiu-se que o processo de inundacao do solo levou a quedas de, aproximadamente, 50%
na capacidade de carga da estaca a compressao em relagao a condigao in situ. Quanto aos
métodos de estimativa de capacidade de carga, o método de Philipponnat (1976) apresentou
a melhor performance na compressao, o método de Meyerhoff (1973) apresentou a melhor
performance na tra¢do e o método de Poulos & Davis (1980) foi o mais efetivo quanto a

estimativa de recalques.

Palavras-chave: Estacas escavadas, solos colapsiveis, prova de carga, instrumentacao

geotécnica, analise numérica, estimativas.



Abstract

In this research, the behavior of bored pile foundations when placed in tropical soils of
Brazil, particularly in soils with collapsible behavior in the region of Uberlandia - MG,
was investigated. For this purpose, two instrumented and identical bored piles were
installed, with a useful length of 6 meters and a diameter of 25 centimeters, in order to
evaluate their performance. The piles were subjected to static and slow load tests (SML) in
compression and tension, with the soil under in situ and flooded conditions. Subsequently,
two-dimensional and three-dimensional numerical analyses were performed to validate a
finite element numerical model that will allow for more detailed analyses of soil-structure
interaction. Additionally, these results were compared with those of other authors’ bored
piles in the same experimental field, in order to establish consolidated average parameters
and to evaluate the performance of semi-empirical methods for estimating load capacity
and settlement consolidated in the technical environment. Based on the results of this
research, it was found that the unit lateral friction in tension exceeded more than twice the
same parameter obtained in compression. The load transfer demonstrated an increasing
participation of the pile tip in the load capacity as the loading stages advanced, explained
by the presence of heterogeneous material in the region. Furthermore, it was observed that
the soil flooding process led to approximately 50% decreases in the pile’s load capacity
in compression compared to the in situ condition. Regarding load capacity estimation
methods, Philipponnat’s method (1976) showed the best performance in compression,
Meyerhoff’s method (1973) showed the best performance in tension, and Poulos & Davis’

method (1980) was the most effective in estimating settlements.

Keywords: Bored piles, collapsible soils, load test, geotechnical instrumentation, numeri-

cal analysis, estimates.
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1 INTRODUCAO

A cidade de Uberlandia, localizada no estado de Minas Gerais, vem, cada vez mais,
notada pela expansao urbana e novas construcgoes em locais anteriormente nao habitados
ou com histéricos de baixa densidade populacional. Isto ocorre, pois a populacao da
cidade estd em continuo crescimento, com uma taxa de crescimento anual estimada em
1,55% (CEPES, 2020), e este aumento crescente da populacao gera a demanda por novas
habitagoes, ou seja, a construcao de novos empreendimentos, de modo a atenderem essas
demandas. Vale ressaltar que as exigéncias habitacionais trazem consigo outros tipos de
necessidades que visam tornar a vida da populagao nestes locais possivel, como pontos
comerciais, industriais, servicos médicos, fornecimento de dgua e energia elétrica etc. Em
via de satisfazer as necessidades da populacao, a construcao civil busca, cada vez mais,
aumentar seus niveis de produgao e a melhoria da produtividade para conseguir suprir
as demandas de mercado, sem que ocorram percas na qualidade e na funcionalidade dos

novos empreendimentos.

Muitas das obras utilizam estacas escavadas moldadas in-loco in loco como ele-
mentos de fundacgao de diversos tipos de empreendimentos, principalmente as construgoes
unifamiliares e populares, devido a facilidade de execugao e adaptabilidade a diversos cena-
rios geotécnicos, além da disponibilidade de equipamentos e mao-de-obra. Neste sentido, a
aplicacao destes tipos de fundagoes se torna ainda mais preferivel em relacao as fundagoes
diretas, pois, na regiao da cidade, tem-se a predominancia de solos tropicais lateriticos,
compostos majoritariamente por areias silto-argilosas, de caracteristica colapsivel, com
Ny, médio de 4 golpes em suas camadas superficiais. Além disso, por muitas vezes, estes
solos apresentam comportamento colapsivel, devido a alternancia entre estagoes de chuva
e de estiagem, a consequente queda nos niveis de suc¢ao matricial destes solos e a sequente
perda de resisténcia mecanica dos mesmos. Esse processo também tende & "lavar'o solo,
aumentando sua porosidade devido ao aumento dos indices de vazios. Estas caracteristicas
inviabilizam a utilizacao de fundagoes superficiais em muitos casos, fazendo com que as
fundacgoes profundas tenham de ser utilizadas para que maiores resisténcias e menores

efeitos de colapsibilidade sejam alcancados em camadas de solo mais profundas.

As fundacgoes inseridas em solos de caracteristicas colapsiveis foram estudadas por
varios autores em diferentes épocas e cendrios geotécnicos. Provavelmente, o primeiro
registro histérico da ocorréncia deste fenémeno (recalques por colapso) tenha sido feito por
Abeleff (1938). O autor descreve o caso de uma escola ucraniana, com fundagoes em solo
do tipo loess que, apos um incéndio, apresentou uma inclinacao acentuada, necessitando

de escoramento. Apds investigacoes, constatou-se que a agua langada pelos bombeiros



a fim de apagar o incéndio infiltrou no solo, provocou recalques por colapso de parte
da construcao e, consequentemente, o desaprumo da edificagao. Trabalhos envolvendo
fundagoes profundas inseridas em solos colapsiveis foram desenvolvidos por Holtz e Gibbs
(1953), Abelev e Askalonov (1957), Monteiro (1985) e Mellios (1985). Todos esses autores
tinham um objetivo em comum ao realizarem seus estudos: determinar o comportamento
de fundagoes profundas, inseridas em solos de caracteristicas colapsiveis, com a ocorréncia

do fendmeno da colapsibilidade.

Diante deste cenario, esta pesquisa objetivou compreender o comportamento de
fundagoes em estacas escavadas assentes em solos com comportamento colapsivel, de
maneira experimental e numérica, a fim de contribuir para o desenvolvimento dos futuros
projetos de fundagoes realizados na regiao e minimizar ou, até mesmo, eliminar a influéncia
negativa que os solos colapsiveis desempenham no funcionamento correto das fundagoes
das edificacoes. Para isto, foram executadas duas estacas escavadas idénticas, cada uma
com comprimento 1til de 6 m e 25 cm de didmetro. A primeira estaca foi submetida a
compressao axial por meio de prova de carga estatica e lenta (PCE) nas condigoes in situ e
inundada (manutengao de lamina d’agua por 24 horas). J4 a segunda estaca foi submetida,
a tragao axial por meio de prova de carga estatica e lenta (PCE) na condicao in situ. Ambas
as estacas foram instrumentadas a fim de medir o comportamento de transferéncia de carga
ao longo de seus comprimentos, sendo que, a primeira estaca foi instrumentada no topo,
centro e ponta e a segunda estaca foi instrumentada somente na ponta. Posteriormente,
foram realizadas simula¢oes numéricas a partir do Método dos Elementos Finitos (MEF)
utilizando modelos 2D axissimétricos e tridimensionais, visando a validagao do modelo
numérico, por meio dos resultados experimentais obtidos, e a extrapolacao de analises
mais detalhadas da interacao solo-estrutura. Esses resultados obtidos foram comparados
a resultados obtidos em outras duas estacas escavadas, com comprimentos de 4 e 5 m,
ensaiadas por outros autores nas mesmas condigoes e campo experimental. Entende-se que
os resultados desta pesquisa contribuiram para os futuros dimensionamentos de fundagoes
em estacas em solos tipicos da regido de Uberlandia/MG/BR, aumentando os niveis de
seguranca e estabilidade das construgoes e, consequentemente, contribuindo na otimizagao

técnica e economica de projetos na area de engenharia de fundacoes e de estruturas.

1.1 OBJETIVOS GERAL E ESPECIFICOS

O efeito da colapsibilidade dos solos pode gerar duvidas quanto ao comportamento
das fundacoes assentes no mesmo. Neste contexto, analisa-se neste trabalho o efeito da
colapsibilidade do solo no desempenho de duas fundagoes em estacas, mediante provas
de carga estéticas lentas (PCE) e, posteriormente, sintetizar as caracteristicas dessas
fundag¢des em modelos numéricos, a fim de valida-los e torna-los representativos quanto

as situacgoes experimentais e, assim, estender a gama de analises do comportamento da



fundacao. Alguns objetivos especificos a serem destacados sao:

o Analisar a assertividade de métodos de previsao de recalques e capacidade de carga

para fundacoes em estacas;

o Determinar o comportamento da transferéncia de carga axial da estaca ao longo de

seu comprimento, assim como a influéncia da colapsibilidade neste processo;

o Aplicar métodos numéricos, a fim de extrapolar o comportamento carga vs recal-
que da fundacao em estaca, com a devida calibragao, obtida mediante resultados
experimentais. Além disso, é possivel obter uma previsao da curva carga vs recalque
através do modelo numérico, podendo ser esta tltima comparada a curva carga vs

recalque obtida experimentalmente;

o Analisar o fendmeno do atrito lateral unitario em estacas testes idénticas do tipo

escavada mecanicamente a trado, ensaiadas a compressao e tracao;

o Comparar os modelos numéricos calibrados e analisados mediante modelo axissimé-
trico 2D e anélise 3D, a fim de entender os niveis de representatividade adicional
que um modelo 3D traz em detrimento ao modelo 2D e estender as andlises nao

possibilitadas com os protétipos experimentais;

o Comparar a capacidade de carga e niveis de deslocamento da estaca ensaiada com
estacas de diferentes comprimentos ensaiadas por outros autores no Campo Experi-
mental de Mecanica dos Solos e Fundagoes da Universidade Federal de Uberlandia
(CEMSF). Com essas comparagoes busca-se estabelecer uma tendéncia de com-
portamento e influéncia do solo colapsivel com o aumento dos comprimentos das

estacas;

e Obter e calibrar parametros mecanicos e de intera¢ao do solo regional que auxiliaram
no projeto de fundagoes profundas, através da melhoria de métodos de previsao de
capacidade de carga, entre outros, de tal forma que melhor representem a estimativa

de capacidade de carga e recalque realizadas por meio destes.

1.2 JUSTIFICATIVA

A presente pesquisa justificou-se no estudo e aplicagao de fundagoes em estacas
inseridas em solos com caracteristicas colapsiveis, na regiao de Triangulo Mineiro e Alto
Paranaiba. A pesquisa conduzida, assim como outras ja realizadas na Universidade Federal
de Uberlandia, como a pesquisa de Oliveira (2022) e Lopes (2023), por exemplo, foram
pioneiras no estudo do comportamento de fundagdes inseridas nos solos colapsiveis da regido.

Neste ponto, faz-se necessario que mais pesquisas sejam desenvolvidas a respeito do tema,



para que as construcoes regionais sejam beneficiadas com técnicas de dimensionamento

mais precisas e fidedignas.

Primeiramente, a possibilidade de melhoria técnica no desenvolvimento de projetos
de fundagoes na regiao, baseada em pesquisas que demonstrem o comportamento dessas
fundagoes em solos tropicais brasileiros. Tal processo é denominado "otimizacao'e um

projeto de fundagoes mais otimizado é interessante por diversas razoes, como:

o Conhecendo melhor o comportamento destas fundagoes em solos colapsiveis, é possivel
identificar formas viaveis de considerar suas caracteristicas durante o processo de

concepcao do projeto de fundacao;

o As fundagbes se tornam o mais préximo possivel do ideal para as situacoes de agoes as
quais serao submetidas, evitando sub e superdimensionamentos e, consequentemente,
evitando problema de seguranca e desempenho e excessos de consumo de materiais,

respectivamente;

o Com fundagoes mais otimizadas e possiveis menores consumos de materiais e mao-
de-obra, as obras se tornam mais ambientalmente sustentaveis, fato este que é, cada

vez mais, tema das discussoes mundiais;

o Ha uma maior garantia de que estas estejam trabalhando dentro de suas capacidades
de carga admissiveis especificadas em projeto, evitando imprevisto e aumentando a

seguranca, confiabilidade e representatividade dos projetos de fundacoes.

Soma-se a importancia que o municipio de Uberlandia (MG) é o mais populoso e,
consequentemente, o com maiores niveis de atividade de construcao civil dentro da regiao.
Pretendeu-se que, as conclusoes desenvolvidas para fundagoes mistas, rasas e profundas
pudessem auxiliar a mitigagao dos efeitos causados por recalques diferenciais, conforme
casos regionais registrados em habitacoes unifamiliares, que podem ter sido causados por

dimensionamentos mau otimizados gerados por falta de embasamentos técnicos.



2 REVISAO BIBLIOGRAFICA

Este capitulo forma a base tedrica utilizada para a execugao da pesquisa. Neste,
sao abordados assuntos referentes as estacas escavadas, solos colapsiveis, modelagens

numéricas, métodos de estimativa de capacidade de carga e recalques, dentre outros.

2.1 ESTACAS DE FUNDACAO

As estacas sdo definidas como elementos de fundac¢ao profunda executados intei-
ramente por equipamentos ou ferramentas, sem que, em qualquer fase de sua execucao,
haja trabalho manual em profundidade. Os materiais empregados podem ser: madeira,
aco, concreto pré-moldado, concreto moldado in loco, argamassa, calda de cimento, ou
qualquer combinacao dos anteriores ABNT NBR 6122:2022.

A utilizacao de fundagdes em estacas remonta a pré-histéria, com a construcao de
palafitas. Na construcao de estradas, “em regioes pantanosas ou em regides em que 0s
materiais rochosos eram escassos, os romanos recorriam a passadi¢os de madeira apoiados
em estacas” (STRAUB, 1964). Na Idade Média, o dominicano Fra Giocondo (1433-1515)
sugere, na reconstrucao da Ponte della Pietra, Verona, a prote¢ao da fundacao de um pilar
no meio do rio por meio de uma cortina de estacas-prancha, executadas no século XV.

Esse mesmo construtor utilizou estacas nas fundagoes da ponte de Rialto, Veneza.

As fundagoes em estacas podem ser classificadas segundo diferentes critérios. Con-
forme o material, podem ser classificadas em estacas (i) de madeira, (ii) de concreto,
(iii) de ago e (iv) mistas. Segundo o processo executivo, as estacas podem ser separadas

segundo o efeito no solo (ou tipo de deslocamento) que provocam ao serem executadas,
classificadas como (VELLOSO; LOPES, 2010):

1. “de deslocamento”, onde estariam as estacas cravadas, em geral, uma vez que o solo

no espago que a estaca vai ocupar é deslocado (horizontalmente) e;

2. “de substituicao”, onde estariam as estacas escavadas, em geral, uma vez que o solo
no espaco que a estaca vai ocupar é removido, causando algum nivel de redugao nas

tensoes horizontais geostaticas.

A Tabela 1 apresenta os principais tipos de estacas executadas no Brasil.

Sabe-se que a capacidade de carga das estacas (R) pode ser discretizada como a
soma de duas parcelas: resisténcia por atrito lateral (R;) e resisténcia por ponta (R;).

Nas estacas escavadas, o atrito lateral, na maioria dos casos, é o contribuinte majoritario



da capacidade de carga total. Provas de carga instrumentadas em estacas escavadas,
com comprimento de 12 m e didmetro de 0,40 m, realizadas por Albuquerque (2001),
demonstram que a reacao de ponta nao representou mais do que 8% da carga aplicada no

topo da estaca.

Estudos experimentais com estacas escavadas mecanicamente, inseridas em argilas,
realizados por Reese, O’Neill e Smith (1970), indicaram que a resisténcia por atrito lateral
se desenvolve anteriormente a resisténcia de ponta, conclusao que pode ser confirmado
pelos resultados de Vesic (1977) que revelaram a necessidade de um recalque de 30% do

didametro para mobilizacao da resisténcia de ponta.

Zhang, Zhang e Li (2013) discorreram sobre trés situagoes do solo sob a estaca
para tentar explicar o mecanismo de mobilizacao da resisténcia de ponta quando ha
deslocamento relativo entre a estaca e o solo. Na primeira situagao (Figura la), a camada
de solo apresenta resisténcia relativamente normal, na segunda (Figura 1b), o solo possui
baixa resisténcia, podendo ser o caso de sedimentos acumulados na base da estaca e, na
terceira (Figura 1lc), o solo sob a ponta apresenta elevada resisténcia mecanica. Os autores
abordam a interacao entre a capacidade de carga por atrito lateral e por ponta nas trés

situacoes com o auxilio do critério de ruptura de Mohr-Coulomb.

Figura 1 — Estado de tensoes em um elemento de solo proximo da ponta da estaca com
solos de diferentes resisténcias na base.
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Fonte: Zhang, Zhang e Li (2013) apud Oliveira (2022)

No Brasil, mais especificamente em Campinas (SP), Albuquerque et al. (2006)
compararam os resultados de provas de carga estaticas com estacas escavadas e cravadas,
executadas em argilas porosas. Os autores concluiram que o processo executivo influenciou
a relacao entre a capacidade de carga de ponta e a capacidade de carga total da estaca,
fornecendo, uma relacao de 2% para a estaca escavada e 16,1% para a estaca pré-moldada.
Ainda neste estudo, os valores de resisténcia de ponta obtidos experimentalmente compara-
dos aos valores previstos por métodos teéricos indicaram situacao desfavoravel a seguranca

para a carga de ponta.



Tabela 1 — Principais tipos de estacas executadas no Brasil.

Tipo de Execugao Estacas

Madeira
Pré-Moldadas de concreto
Grande Tubos de aco de ponta fechada
Franki
Microestacas injetadas

De deslocamento

Perfis de aco
Pequeno Tubos de agco de ponta aberta
Hélices "de deslocamento"

Escavadas com revestimento metalico perdido que avanca

Sem deslocamento a frente da escavagao
Estacas raiz

Escavadas sem revestimento ou com uso de lama
De substituicao Strauss
Hélices continuas em geral

Fonte: adaptado de Velloso e Lopes (2010)

2.1.1 Estacas escavadas mecanicamente a trado

As estacas escavadas mecanicamente sem auxilio de revestimento ou de fluido
estabilizante sdo geralmente executadas por perfuragbes manuais, ou com trados mecanicos,

até a profundidade desejada (Figura 2).

Apoés o processo de limpeza, a concretagem da estaca é realizada por langamento, a
partir do nivel da superficie, com auxilio de funil até que este mesmo nivel seja atingido pelo
concreto. As especificagdes do concreto utilizado variam conforme a classe de agressividade
ambiental do local, conforme a ABNT NBR 6122:2022. Vale ressaltar que o comprimento

final da escavacao é limitado a presenca de niveis d’agua, durante todo o processo executivo.

No caso das estacas nao sujeitas a tragao ou a flexdo, a armadura ¢é apenas de
arranque, sem fungao estrutural e as barras de ago podem ser posicionadas no concreto,
uma a uma, sem estribos, imediatamente apds a concretagem, deixando-se para fora a
espera (arranque) prevista em projeto. No caso das estacas submetidas a esforgos de

tracao, horizontais ou momentos, a armadura projetada deve ser colocada no furo antes
da concretagem ABNT NBR 6122:2022.

Estacas escavadas mecanicamente a trado e curtas sdo amplamente utilizadas em
edificacoes de pequeno porte, galpdes, entre outras estruturas que requerem uma fundacao
profunda e de significativa capacidade de suporte de carga. Essas fundac¢oes sdo uma
alternativa a outros tipos de fundacgoes, como sapatas ou blocos, quando o solo superficial

nao suporta a carga da estrutura de forma adequada.



Figura 2 — Parte do processo executivo de estaca escavada mecanicamente.

Fonte: Albuquerque e Garcia (2020)

2.2 ESTACAS EM SOLOS COLAPSIVEIS

Solos colapsiveis sao solos nao-saturados que, quando submetidos ao aumento de
umidade, tendem a sofrer um rearranjo das particulas que o compde e consequente reducao
de volume, podendo provocar recalques nas fundagdes e danos as estruturas (XAVIER,
2018). O colapso do solo ocorre quando uma determinada carga é aplicada a um elemento
de fundacao, tal que, sobrevindo a inundagao do solo e consequente diminui¢ao da sucgao
matricial e resisténcia ao cisalhamento (coesao aparente), as particulas deste solo sofrem
uma espécie de desmoronamento/desabamento de sua estrutura interna, causando perda
de resisténcia mecanica e perda de capacidade de carga do elemento de fundacao assente

nele.

Os danos provocados por recalques em estruturas edificadas neste tipo de solo
podem variar de trincas a fissuras generalizadas, que exigem reparagoes muitas vezes
incompativeis com o custo da obra, as quais precisam ser repetidas apos cada novo periodo
anual de chuvas. Ha solos colapsiveis que, ao serem inundados, entram em colapso apenas
pelo peso proprio da camada, como, por exemplo, o loess russo. Nos casos dos solos
colapsiveis brasileiros, especialmente os formados pelo sedimento cenozdbico, o colapso
s6 ocorre se for atingida uma carga limite ou critica, chamada de carga de colapso. A
ocorréncia do colapso do solo esta condicionada, também, ao aumento do teor de umidade
até um valor critico, aquém da saturagao completa do solo, demonstrando que, nao

necessariamente, um solo precisa estar completamente saturado para atingir o colapso



(CINTRA, 1998). Em outras palavras, o solo colapsivel apresenta uma estrutura instavel,
porém com rigidez temporaria, mantida pela pressdo de sucgao e/ou cimentagao. Quando
ocorre o aumento do teor de umidade nestes solos, o colapso tende a ocorrer, desde que
a carga atuante também esteja acima de um determinado limite (KALANTARI, 2013;
AL-RAWAS, 2000).

No Brasil, “os solos colapsiveis sao representados geralmente por alivios, colivios
e solos residuais que passaram por uma intensa lixiviagao” (FERREIRA et al., 1989).
Estes autores, também, apresentaram um mapa (Figura 3) que mostra alguns locais de
ocorréncia de solos colapsiveis no Brasil. Vale ressaltar que a municipio de Uberlandia

consta nestes locais.

Figura 3 — Solos colapsiveis estudados no Brasil.
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Segundo Ferreira et al. (1989), alguns indicativos da presenca de solos colapsiveis sao:
baixos valores de Ny, (< 4 golpes) e CPT (g. < 1 MPa), granulometria aberta (auséncia
da fracao siltosa), baixo grau de saturacao (<60%) e elevada porosidade (>40%). Um
estudo realizado por Gonzaga et al. (2015), no solo de Uberlandia, mais especificamente na
zona leste da municipio, demonstra uma porosidade média de 69% e um grau de saturacao
médio de 41%, fazendo com que o solo da municipio se encaixe nos critérios propostos por

Ferreira et al. (1989) e, possivelmente, tenha comportamento colapsivel.



Jennings e Knight (1975) estabelecem um pardmetro chamado de Potencial de
Colapsibilidade, obtido mediante indices provenientes do ensaio edométrico, para carateri-
zagao do potencial colapsivel e quao problematico em relagao a esse indice um solo pode
ser. Os autores recomendam que um ensaio edométrico simples seja conduzido no solo,
em condicao de umidade in situ, até a tensao de 200 kPa. Apés isso, o solo é inundado,
deixado nesta condicao por 24 h, e novamente ensaiado via edométrico, até sua carga

limite (Figura 4).

Figura 4 — Tipico ensaio para determinacao de potencial de colapsibilidade.

¥
L
1)

Fonte: Jennings e Knight (1975)

O potencial de colapsibilidade pode ser definido através da Equacao 2.1.

Ae,

CP =
1+€0

%100 (2.1)

em que:
CP é o potencial de colapsibilidade;

Ae, é a variacao do indice de vazios, obtida no ensaio edométrico, nas condigoes in

situ e inundado;
ep ¢ o indice de vazios inicial do solo em condicao in situ.

A partir do valor de Potencial de Colapsibilidade obtido, os autores classificam o

solo quanto aos possiveis problemas gerados pelo mesmo (Tabela 2).

As estacas inseridas em solos de caracteristicas colapsiveis, como areias fofas ou
solos instaveis, sao desafiadoras de serem construidas devido a sua natureza altamente
perecivel. O colapso do solo pode levar a uma reducao significativa da capacidade de carga

da estaca, o que pode resultar em falhas na fundacao. Além disso, os solos colapsiveis
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também podem causar deslocamentos laterais na estaca durante o processo de perfuracao

e concretagem, o que pode afetar a estabilidade da estrutura.

Tabela 2 — Severidade de problemas a partir do Potencial de Colapsibilidade.
CP Severidade do Problema

0-1% Nenhum Problema
1% - 5% Problemas Moderados
5% - 10% Problemas

10% - 20% Problemas Severos
>20% Problemas muito Severos

Fonte: Jennings e Knight (1975)

Um dos primeiros trabalhos desenvolvidos, visando entender o comportamento de
estacas em solos com caracteristicas colapsiveis, foi feito por Holtz e Gibbs (1953). Os
autores buscaram analisar o comportamento de 44 estacas, em 28 provas de carga, em

Nebraska (EUA), para a construcao de estruturas hidraulicas em solos do tipo loess.

O loess é constituido de particulas uniformes de silte, as quais sdo cimentadas,
apresentando “alta resisténcia em condigbes secas”. Essa cimentacao é composta por “finas
peliculas de argila que circundam as particulas de silte”. Quando estas peliculas de argila

7

sao umedecidas, “a resisténcia é enfraquecida e a consolidacdo pode ocorrer com facilidade
(CINTRA, 1998).

Sao trés as principais conclusoes dos autores quanto a colapsibilidade:

1. “Para utilizacao de estacas de deslocamento em loess espesso, recomenda-se inundar
previamente o solo, pois assim se obtém a resisténcia mais alta, como resultado do

maximo adensamento do material circundante”;

2. “Estacas de deslocamento exigem pré-furo em loess seco, mas exibem capacidade de

carga relativamente baixa apés a inundagao do solo”;

3. “Estacas metéalicas cravadas em loess exigem um embutimento adequado em material

nao-colapsivel, pois a resisténcia do loess inundado é bem baixa”.

As provas de carga nas condi¢bes naturais, executadas pelos autores, nao foram
levadas a ruptura, impossibilitando o entendimento quanto a variagao de capacidades de

carga e os estados dos solos.

Mellios (1985) e Monteiro (1985) realizaram provas de carga em estacas do tipo
broca, nos solos porosos das proximidades das Hidrelétricas de Ilha Solteira e Jupia.
As estacas foram executadas com trados mecanicos, com didametros de 0,25 e 0,30 m e

comprimentos de 3,5 e 5,0 m. Os resultados das provas de carga sao exibidos na Figura 5.
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Figura 5 — Provas de carga em estacas do tipo broca.
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Para as estacas com 5 m de comprimento, a carga de ruptura na condicao in situ,
a compressao, se localiza na ordem de 150 kN, enquanto, para a condicao inundada, o
valor da carga de ruptura se reduz para cerca da metade da condicao in situ. O que
“confirma o discrepante comportamento desses materiais ao serem saturados”(MELLIOS,

1985). Monteiro (1985) afirma que “a saturagao prévia umedecendo o terreno em volta da

broca reduz substancialmente (50%) a sua capacidade de carga”.

SILVA (1990) apresenta os resultados obtidos em trés provas de carga em "estacas
de pequeno diametro'inseridas em solos com caracteristicas colapsiveis. Estas estacas

faziam parte de um projeto residencial de 1750 casas para colonos, na regiao de Bom Jesus
da Lapa (BA).

A camada de solo colapsivel presente na regiao variava entre 6 a 8 m de espessura,
constituida por areia silto-argilosa fofa. Considerou-se inviavel para estes tipos de edifi-
cagOes a construcao de estacas que atravessassem a camada colapsivel e/ou a remogao e
posterior substituicao do solo dessa camada. Por isso, foram executadas trés estacas de
2,5 m de comprimento de 0,1 m de diametro via trado manual. Cada estaca foi ensaiada
em uma situagao diferente: solo na umidade in situ, inundacao previa durante 24 h e

inundagao na carga admissivel (carga de trabalho da estaca). A Figura 6 apresenta os
resultados obtidos nas provas de carga.

A carga de ruptura na condicao in situ foi estimada em 58 kN, sendo que, para a
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Figura 6 — Resultado das provas de carga executadas por SILVA (1990).
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condicao de inundacao previa, essa carga foi de apenas 13 kN. Na condicao de inundagao
para a carga admissivel (25 kN), houve colapso ap6s 15 h, levando os recalques de 1,4 para

5,4 mm, com estabilizagdo da carga residual em 17 kN.

O autor afirma que, apesar da nao possibilidade de discretizacao entre as parcelas
de carga por atrito lateral e ponta, devido a nao instrumentagao do ensaio, a carga
de ruptura teve uma reducao de aproximadamente 75%, entre a condicao in situ e a
condi¢ao com inundacao prévia. A justificativa para isso foi de que essa reducao “acusa
o desenvolvimento de forca de atrito negativo de magnitude consideravel”. Por isso, “a
utilizacao de estacas curtas inseridas inteiramente na camada de solo colapsivel devera
ser analisada criteriosamente devido a baixa capacidade de carga quando em presenca
de dgua; as demais solugoes para fundagoes de pequenas edificagoes em solos colapsiveis,

assim como utilizagdo em obras de drenagem, deverao ser também analisadas”.

Cintra (1998) afirma que “as estacas do tipo broca sao as mais afetadas pela colap-
sibilidade do solo, apresentando geralmente uma reducao de mais de 50% na capacidade de
carga. Mas em um projeto adequado de fundagoes nao deve adotar estacas flutuantes em
camada colapsivel, do mesmo modo que nao se recomenda apoiar sapatas ou tubuldes em
solo colapsivel. Portanto, em terrenos colapsiveis, a estaca escavada deve ser substituida
por outro tipo de estaca mais longa que possa penetrar no estrato nao colapsivel, ou por

sapatas com remocao e compactacao do solo de suporte. Para o caso de estaca escavada
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a seco, com perfuracdo mecéanica, com didmetro e comprimento mais significativos, os
poucos resultados disponiveis, em condi¢ao bem especifica de sucessivos carregamentos, no
campo experimental de fundagdes da USP/Sao Carlos indicam uma reducao importante

na capacidade de carga da ordem de 30 a 40

Quanto a trabalhos nacionais recentes, destaque-se a pesquisa desenvolvida por
Marques et al. (2021). Os autores estudaram o comportamento de estacas escavadas
curtas, inseridas em solo residuais derivados de erosao de rocha basaltica do subsolo, com
baixos valores de Ny, baixos teores de silte em sua composigao e elevada porosidade
(Figura 7), no municipio de Maringa/PR. Tais caracteristicas entram conforme os critérios

estabelecidos por Ferreira et al. (1989) para caracterizagao de solos colapsiveis.

Figura 7 — Valores de N, teores de umidade e limites de Atterberg para o solo estudado.
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Fonte: adaptado de Marques et al. (2021)

O programa experimental envolveu a realizacao de provas de carga estaticas e
lentas, seguindo as normas da ABNT NBR 12131:2010, em quatro estacas escavadas
com diametro nominal de 25 cm. Duas estacas tinham 4 m de comprimento e as outras
duas tinham 8 m de comprimento. Duas estacas, uma de 4 m e outra de 8 m, foram
submetidas a provas de carga em condi¢oes de umidade in situ no terreno, enquanto as
outras duas estacas foram submetidas a um processo de inundagao no terreno. Uma das
estacas foi artificialmente inundada, enquanto a outra ficou inundada por varios dias de
chuvas intensas antes da realizacdo da prova de carga. Os resultados da prova de carga

estao dispostos na Figura 8.
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Figura 8 — Curvas carga vs recalque sob condi¢oes naturais e inundadas.
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As provas de carga demonstram que o processo de inundagao causou cerca de 30%
de reducao na capacidade de carga das estacas de 4 m de comprimento. Os autores ainda
ressaltam que o processo de inundacao artificial acresceu cerca de 5,8% no teor de umidade
do solo, em comparacao a 2,6% pelo processo natural. Esse fato explica a reducao de

apenas 14% na capacidade de carga observada na estaca de 8 m de comprimento.

Os autores concluem que, ja que o solo na profundidade estudada é nao-saturado,
a queda geral na capacidade de carga com o aumento dos teores de umidade é atribuida
a reducao da succdo matricial. Isso evidencia o problema em se ignorar a influéncia
do teor de umidade e da sucgao matricial na determinacao da capacidade de carga de
estacas. Em outra vertente, ignorar a contribui¢do da succao matricial pode levar a

superdimensionamentos e custos excessivos. (MARQUES et al., 2021).

2.3 ESTACAS ESCAVADAS SUBMETIDAS A TRACAO AXIAL

Os elementos de fundacao em estacas, independentemente do tipo, nao estao
limitados a serem solicitados somente a compressao axial. Em muitos casos, estacas podem
ser solicitadas também a tragdo axial, como, por exemplo, quando aplicadas como estacas
de ancoragem de tirantes ou estacas de fundagao de portos. Por isso, é importante entender
o comportamento destes elementos de fundacao sob tais condigoes, e se os atritos laterais
unitarios mobilizados durante a tragao equivalem aos mobilizados durante a compressao,
validando assim, para as condi¢oes descritas nesta pesquisa, o uso de métodos de estimativa
de capacidade de carga inicialmente desenvolvidos para estacas comprimidas, em estacas

tracionadas.
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Ismael (2001) estudou o comportamento de estacas escavadas inseridas em solos
arenosos. Para isso, o autor ensaiou duas estacas escavadas idénticas (Comprimento
util de 2,25 m e 0,10 m de didmetro) a compressao e duas estacas escavadas idénticas
(Comprimento 1til de 2,65 m e 0,20 m de didmetro) a tragao, por meio de provas de carga
estaticas e lentas. A carga de ruptura média obtida para as estacas a compressao foi de
93,2 kN e para as estacas a tracao foi de 157 kN (Figura 9).

Figura 9 — Curvas carga vs recalque obtidas para as provas de carga a compressao (a) e a
tragao (b).
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Fonte: adaptado de Ismael (2001)

O atrito lateral unitario, na ruptura, para as estacas ensaiadas a tracao foi deter-

minado através da Equacgao 2.2:

em que:

fs é o atrito lateral unitario na ruptura a tracao, em kPa;
Q. ¢é a capacidade de carga ultima da estaca, em kN;

W ¢é o peso préprio da estaca, em kN;

A é a 4rea de circunferéncia da estaca, em m?;

L é o comprimento 1til da estaca, em m.

Através da Equacao 2.2 e dos parametros obtidos nas provas de carga axiais, o

autor obteve um atrito lateral unitario na ruptura a tragao equivalente a 91,5 kPa.

Ismael (2001) atribuiu o mesmo valor de atrito lateral unitario na ruptura a tragao
para a estimativa da capacidade de carga por atrito lateral das estacas submetidas a
compressao, obtendo uma capacidade de carga por atrito lateral na compressao equivalente
a 65,7 kN. J& que a ruptura a compressao ocorreu com, aproximadamente, 93,2 kN, a

capacidade de carga de ponta das estacas submetidas a compressao pode ser obtida pelo
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autor através da diferenca algébrica entre a carga de ruptura e a capacidade de carga por

atrito lateral, totalizando 27,5 kN (= 2,8 t) como capacidade de carga de ponta.

Através da andlise da instrumentagao das estacas submetidas a provas de carga
a compressao (Figura 10), o autor concluiu que o valor obtido para a capacidade de
carga das estacas fazendo-se uso do atrito lateral unitario na ruptura a tracao foi muito
proximo ao valor obtido na instrumentacao da estaca. O autor conclui que a concepcao de
uniformidade do atrito lateral unitario ao longo do comprimento da estaca aparenta ser

justificada.

Figura 10 — Distribuicao média das cargas nas estacas durante a prova de carga a com-
pressao axial, obtidas mediante instrumentagao.
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Albuquerque, Carvalho e Pereira (2004) realizou um trabalho relevante para o
entendimento do comportamento de estacas escavadas submetidas a tracao axial em solos

de diabésio, no Brasil.

Os autores ensaiaram trés estacas escavadas idénticas (L = 12 m, ¢ = 0,40 m)
através de provas de cargas estéticas e lentas (PCE), na Universidade Estadual de Campinas,
em Campinas/SP. O solo onde as estacas estavam inseridas ¢ caracterizado como uma
argila silto-arenosa, até¢ 18 m de profundidade em relacao a superficie, com N, médio
de 5. Uma camada de areia foi encontrada durante as investigacoes, entre 6 e 6,5 m de

profundidade.

Os valores de cargas de ruptura das estacas ensaiadas, subtraidos os valores de
peso proprio da estaca (31 kN), estao dispostos na Tabela 3. Na mesma tabela estao
apresentados, também, os valores de atrito lateral unitario, ao longo da estaca, para a

carga de ruptura prevista, admitindo-se a ruptura somente pelo contato estaca-solo.
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Tabela 3 — Valores da carga de ruptura e atrito lateral unitario.

Estaca Carga de Ruptura (kN) f; (kPa)

1 639 42,4
2 555 36,8
3 605 40,1
Média 600 39,8

Fonte: adaptado de Albuquerque, Carvalho e Pereira (2004)

Albuquerque (2001) j& havia realizado provas de carga a compressio, instrumenta-
das, em estacas de mesmo processo executivo, didmetro, comprimento e local. A Tabela
4 apresenta os resultados de atrito lateral unitario na ruptura encontrados para estas

estacas.

Tabela 4 — Valores de atrito lateral unitario na ruptura, em provas de carga de compressao
axial.

Estaca f; (kPa)

1 423
2 40,8
3 41,4

Média 41,5
Fonte: adaptado de Albuquerque (2001)

Os autores concluiram que o atrito lateral unitario, na ruptura, obtido através
das provas de carga a tracao axial foram inferiores aos valores encontrados para estacas
idénticas submetidas a compressio axial, com uma diferenca na ordem de 5%. No
entanto, os autores ressaltam que, apesar das formas de ruptura de estacas tracionadas
e comprimidas diferirem, os valores obtidos sao um indicio de que a carga de ruptura a
tracao de uma estaca com dimensoes semelhantes, neste tipo de solo, se aproxima da carga
de ruptura lateral de uma estaca submetida a esforgos de compressao (ALBUQUERQUE;
CARVALHO; PEREIRA, 2004).

Em outra vertente de resultados, Zhong-miao, Qian-qing e Feng (2011) estudaram o
comportamento de estacas escavadas longas submetidas a provas de cargas axiais estaticas

e lentas, a tracao e a compressao.

Os autores utilizaram 4 estacas testes idénticas, instrumentadas, com 40 m de
comprimento util e 0,8 m de didmetro. Duas destas estacas foram submetidas a provas de
carga axiais a compressao e duas a tragdo. O solo do local é caracterizado de duas formas:
silte arenoso de 0 a 17,2 m de profundidade em relacao a superficie, com atrito lateral
unitario estimado pelo ensaio CPT equivalente a 38 kPa; e argila siltosa de 17,2 a 36,1 m,

com atrito lateral unitario estimado pelo ensaio CPT equivalente a 54 kPa.

Os resultados obtidos pela instrumentagao, para os atritos laterais unitarios em
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diferentes estigios de carregamento (Figura 11) demonstram que a média de atrito lateral
para as estacas submetidas a tracao axial variaram de 0,36 a 0,78 vezes a média dos atritos
laterais obtidos para as estacas comprimidas. Observa-se que os atritos laterais unitarios
das estacas de compressao sao muito maiores do que aquelas das estacas sob tracao,

resultando em capacidades mais elevadas das estacas de compressao (ZHONG-MIAO;

QIAN-QING; FENG, 2011).

Figura 11 — Distribui¢ao do atrito lateral unitério sob diferentes carregamentos. (a) e (b)
- Estacas a tracao; (c) e (d) - Estacas & compressao.
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Fonte: adaptado de Zhong-miao, Qian-qing e Feng (2011)

Fiscina (2020), via adaptacao de dados do trabalho de Paschoalin Filho (2008),
realizou uma compilacao de resultados de provas de carga estaticas realizadas em estacas
escavadas, de diferentes geometrias e métodos executivos, ensaiadas a compressao e tracao,
em Campinas (SP) e, posteriormente, comparou as resisténcias obtidas (Tabela 5). Percebe-
se que os valores resistidos pelas estacas a compressao e tracao foram similares e, em
alguns casos, a capacidade de carga ultima a tragao da estaca (QT,) superou a capacidade

de carga ultima a compressao (QC,,).
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Tabela 5 — Resultados compilados de capacidade de carga ultima de diferentes tipos de
estacas escavadas em Campinas (SP).

As ch QTu Gsc qst

Tipo de estaca (m?) (kN) (kN) (kPa) (kPa) Ise/ st
Escavada 15,08 684 639 41 46,4 0,88
Escavada 15,08 670 555 41 40 1,03
Escavada 15,08 693 605 41 42 0,98

Hélice Continua 15,08 960 600 57,2 46,4 1,23

Hélice Continua 15,08 975 600 57,2 40 1,43

Hélice Continua 15,08 720 600 57,2 46,4 1,23

Hélice de Deslocamento 14,00 1545 900 86,1 75,5 1,14
Raiz 15,45 980 910 62,2 59 1,05
Raiz 15,45 980 980 62,2 63 0,99
Raiz 15,45 980 910 62,2 59 1,05

Fonte: adaptado de Fiscina (2020)

2.4 METODOS NUMERICOS

A andlise numérica de fundacbes em estacas tem por principal objetivo obter
diferentes parametros e dados que resultam do comportamento do elemento de fundagao
(elemento estrutural 4+ solo) sob carregamento. Esse tipo de andlise depende somente de
calculos matematicos e parametros de entrada que representam as condigoes as quais a
fundacgao estd submetida. A fim de aumentar os niveis de precisao e representatividade
das simula¢oes numéricas, os modelos numéricos utilizados devem ser os que melhor se
adaptam as condi¢oes impostas e os parametros de entrada devem representar de maneira
fidedigna as condigoes in situ. O uso de modelos numéricos, principalmente baseados no
método dos elementos finitos (MEF), tém grande valia na representa¢ao do comportamento
experimental de fundagoes em estacas, apresentando resultados considerados satisfatorios
neste quesito (KAMAL; ARAB; DIF, 2016; GEORGE; GANDHI, 2020). A realizagao de
ensaios in situ aumentam ainda mais a confiabilidade dos modelos numéricos, podendo
valida-los quanto a representatividade e calibra-los para futuras simulagoes. Alguns dos
parametros de entrada necessarios para que a simulagao numérica de uma fundacgao em

estaca sob carregamento seja a mais representativa possivel sao:

« Espessura das camadas de solo;
o Condicoes de contorno do meio em andlise;

« Comportamento mecénico dos materiais que envolvem a andlise (eldstico, pléstico,

elasto-plastico etc.);

» Caracteristicas mecanicas dos materiais que envolvem a andlise (angulo de atrito,

coesdo, peso especifico, médulo de elasticidade, coeficiente de Poisson etc.);

20



o Tipo e médulo dos carregamentos impostos a fundacao.

Com os parametros de entrada em maos, é possivel modelar a situacao na qual a
fundacao teste se encontra e obter os dados desejados. Com a analise numérica, é possivel
obter-se dados como deslocamentos, tensoes, poro pressoes etc. em diferentes locais da

modelagem inicial, a depender da discretizagao da malha de andlise.

Dentre os métodos numéricos aplicados nas fundagoes em estacas, podem-se destacar

0s principais:

o Solucgoes analiticas;
« Método dos Elementos Finitos (MEF);
« Método dos Elementos de Contorno (MEC);

e Métodos Hibridos.

A solucao de Winkler com o emprego de molas para representar a resisténcia do
solo é uma das solugbes analiticas mais conhecidas e pioneiras na anélise da interacao
solo-estrutura. No entanto, Small (2001) adverte que o uso de tal modelo, ou baseados
em molas, pode conduzir a imprecisoes significativas devido as molas nao interagirem
entre si, atuando de forma independente. O autor apresenta conclusoes que confirmam as
vantagens da utilizacao de solugoes que tomem o solo de forma continua, como é o caso do
método dos elementos finitos (MEF).

A andlise numérica nesta pesquisa foi realizada com o uso de dois softwares:

« RS2°: Software que, dentre outras funcdes, analisa a capacidade de carga, recalques, e
comportamentos de tensoes/deformagoes em geral, para fundagoes rasas e profundas,
com ferramentas que incluem analises multi-estagios e extensas capacidades de
analises de niveis d’agua subterraneos. Vale ressaltar que este software trabalha
com o MEF-2D (Método dos Elementos Finitos aplicado em duas dimensdes), e
que a analise numérica proposta através deste software foi realizada em um modelo

axissimétrico, vide a axissimetria da estaca teste ao longo de seu eixo longitudinal;

« RS3®: Através do RS3®, a estaca teste pode, também, ser analisada através de
um modelo numérico em trés dimensoes (3D), ampliando a gama de fatores que
influenciam em seu comportamento como elemento de fundagao e, consequentemente,
a representatividade da andlise e do modelo numérico, a depender da validacao do

mesmo e dos parametros de entrada no software.
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Em casos onde a geometria da fundacao analisada permite aproveitar eixos de
simetria, analises em modelos 3D podem ser reduzidas, por exemplo, aproveitando-se 2
eixos de simetria no plano é possivel reduzir em até 75% o modelo original, o que leva &

redugao no tempo de processamento, sem perca de representatividade do modelo numérico
(GARCIA; ALBUQUERQUE, 2018).

Oliveira e Garcia (2023) realizaram comparativos entre resultados de PCE’s; reali-
zadas em estaca escavada com comprimento 1util de 4 m e didmetro de 25 cm, em condigoes
in situ e inundada, com simulagoes numéricas em modelos axissimétricos bidimensionais.
O software utilizado pelos autores foi o mesmo utilizado nesta pesquisa. A Figura 12

apresenta o modelo utilizado pelos autores.

Figura 12 — Geometria e condigbes de contorno do modelo numérico.
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Fonte: adaptado de Oliveira e Garcia (2023)

Os autores buscaram, em regioes onde o modelo apresentava variacoes significativas
em tensoes e deslocamentos, realizar refinamentos na malha. O método dos elementos finitos
utilizado foi do tipo triangular, com um total de 6 nos, sendo 3 deles nés intermediarios,
e cada né possui 2 graus de liberdade no modelo construido. Para otimizar a andlise,
foram realizados testes de convergéncia para selecionar a malha com o menor niimero
de elementos e graus de liberdade, visando reduzir o esfor¢co computacional. A Figura
13 apresenta o comparativo entre as curvas carga vs recalque experimental e a obtida

numericamente.
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Figura 13 — Curvas carga vs recalque obtidas por PCE e numericamente.
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Os autores concluem que "em ambas as séries de testes, as curvas carga vs recalque
calculadas concordam com os resultados experimentais, com o modelo EST-NUM-NAT
correspondendo satisfatoriamente as cargas observadas nos ensaios de campo. A curva
intitulada EST-NUM-INUN também foi capaz de ilustrar o valor da carga no qual ocorreu
a falha da estaca no campo."(OLIVEIRA; GARCIA, 2023).

Devido ao sucesso obtido pelos autores com o modelo adotado, a metodologia de
modelagem foi considerada nos testes desta pesquisa, adaptando-se o modelo as condigoes

geométricas préoprias deste trabalho.

Um dos critérios de ruptura mais utilizados na Engenharia Geotécnica, para analises
de estabilidade de taludes, fundagoes e estruturas em geral é o critério de Mohr-Coulomb,
representado pela Equacao 2.3, sendo amplamente utilizado em andlises numéricas para
relacionar a tensao cisalhante e a tensao normal em um plano especifico. Nas andlises

numéricas presentes neste trabalho, este foi o critério de ruptura adotado.

T=c+oxtan¢ (2.3)

em que:

T € a tensao cisalhante agindo no plano;
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¢ é o intercepto de coesao;
o € a tensao normal atuante no plano;

¢ é o angulo de atrito.

2.5 SONDAGEM DPL

Além da sondagem SPT e dos ensaios laboratoriais realizados em amostras de solo
do CEMSF, far-se-4 uso de sondagens DPL (Dynamic Penetrometer Light). O ensaio
DPL consiste no registro da quantidade de golpes necessarios para a penetragao de uma
ponteira em forma de cone, com 35,7 mm de didmetro, por meio da queda livre de um
martelo com massa de 10 kg caindo de uma altura de 50 cm. As hastes que compdem
o equipamento possuem 100 cm de comprimento e possuem ranhuras a cada 10 cm. A
resisténcia a penetragdo (Nyg) é definida como a quantidade de golpes necessarios para a

penetracao de 10 cm da ponteira conica no solo.

A Figura 14 apresenta o detalhamento da ponteira conica utilizada no ensaio DPL.

Figura 14 — Forma da ponteira do ensaio DPL.
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Fonte: adaptado de Bastos (2016).

A fim de complementar os resultados obtidos nos ensaios DPL realizados no CEMSF,
foi utilizado um tubo de PVC, com 25 mm de didmetro nominal, que foi inserido no
furo de sondagem, no nivel superficial e a cada metro de profundidade, a fim de obter
amostras deformadas do solo sondado e, com estas amostras, obter seus respectivos teores
de umidade. Com o teor de umidade do solo do CEMSF, a cada metro de profundidade,

e sua respectiva resisténcia mecanica, obtida através do proprio ensaio DPL, pode-se
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entender a variacao da resisténcia mecanica do solo com o aumento ou diminuicao de
seu teor de umidade. Ademais, com os valores de teor de umidade destas amostras, é
possivel estimar o valor de suc¢ao matricial do solo, através de correlagoes estabelecidas
por Oliveira (2022).

O uso da sondagem DPL durante a execugao desta pesquisa contribuiu significativa-
mente de diversas formas para o entendimento do comportamento das fundagoes no solo do
CEMSF. Pode-se entender a variacao da estratigrafia do solo, as variagoes de resisténcias
mecanicas e a profundidade de niveis d’agua em diversos pontos do Campo Experimental.
Entendendo-se a variagdo da estratigrafia do solo, as variagoes de resisténcias mecanicas e
a profundidade de niveis d’agua em diferentes pontos do Campo Experimental, é possivel
comparar as sondagens DPL realizadas com a sondagem SPT executada no CEMSF,
visando correlacionar os ensaios do solo da regiao. Também é possivel obter a variacao da
resisténcia mecanica do solo do campo experimental com as diferentes estagoes do ano,

sazonalidade e condi¢bes climaticas.

2.5.1 Sondagens DPL e SPT

A sondagem DPL possui vantagens em relagao a sondagem SPT, como maior
velocidade e facilidade de execugao, 10 vezes mais discretizagao do solo sondado (intervalos
de 10 cm na sondagem DPL em relagdo a intervalos de 100 cm na sondagem SPT), maior
mobilidade do equipamento de sondagem etc. Uma das principais vantagens da sondagem
DPL ¢ que ela pode ser realizada rapidamente e com pouca interrupg¢ao na atividade na
superficie. Além disso, a técnica é relativamente simples e pode ser realizada por equipes
de campo sem a necessidade de equipamentos complexos. A principal desvantagem consiste
na nao possibilidade de recuperacao de amostras do solo sondado durante a sondagem
DPL.

SPT e DPL diferem-se bastante nos niveis de energia aplicados. O SPT emite
cerca de SPT e DPL diferem-se bastante em energia aplicada. O SPT emite cerca de 10
vezes mais energia do que o DPL, s6 considerando a contribui¢ao do martelo. A caida
do martelo do DPL emite 50 Joules, enquanto o SPT descarrega 480 Joules por golpe
(NILSSON;, 2004).

Varios autores estabeleceram correlacoes entre as sondagens DPL e SPT, através de
varios estudos. Santos (2017) organizou essas correlagdes e estabeleceu uma padronizagao
entre elas, utilizando a Equagao 2.4 como base de calculo do Ny, a partir do Ny obtido

pelo ensaio DPL.

Nl()—a

Nspt = b

(2.4)
em que:
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a e b sao coeficientes de correlagao entre as sondagens DPL e SPT (Tabela 6).

Tabela 6 — Coeficientes para correlagoes entre ensaios DPL e SPT.

Referéncia LacTchentes 5 Regiio/Observacio
i
- 6 Curitiba: argila orginica arenos e silte argiloso
- 34 Curitiba: argila siltosa da UFPR
- 30 7.5 Sao José dos Pinhais: argila siltosa vermelha
Nilsson (2004) i 5 5 Campinas: argila siltosa com areia e silte argiloso
- o com areia
45 0.54 Londrina (Datapoli): argila siltosa porosa vermelha
” ” escura
- 1,0 Londrina (UEL): argila siltosa porosa vermelha
Azevedo e Guimaries 211 102 Rondénia e Mato Grosso do Sul: solo sobre rochas
(2009) T e graniticas ¢ arenitos
0.3755* 0.5933*
Sanchez et al. (2010) | - 0.36644%* 0.6062%* C'uriti-ba_ Cascavel, _C!uaira, Sc_'to José dos Pinha_is [
L6854+ 01972+ Figueira: solos de diferentes formagées geologicas
Rodriguez ¢ 1.77 1.03 Campinas: argila siltosa coluvionar
Albuquerque (2011) 6,37 0.34 Campinas: silte argiloarenoso residual
Ibrahim e Nyaoro,
2011 apud Lingwanda - 1.0 Areia argilosa
et al., 2014
Lingwanda et al., 103 Tanzinia: areia argilosa de graos finos a médios (D5,
2014 : entre (0,16 a 0.60 mm ¢ médio de 0,38 mm)

*Media a cada metro do DPL **Meédia dos ultimos 30 cm do DPL ***Soma dos ultimos 30 cm do DPL
Fonte: Santos (2017)

Saraiva Junior e Garcia (2023) desenvolveram um estudo comparativo entre as
sondagens SPT e DPL, no solo do CEMSF, em Uberlandia, utilizando diferentes maneiras
de se correlacionar os indices Ny, ¢ Nig. Ao final do estudo, os autores compararam a
capacidade de carga de uma estaca escavada, ensaiada via PCE no mesmo local, e seu
respectivo dimensionamento, via métodos semiempiricos, utilizando-se os indices Ny,

obtidos por sondagem e os indices N, correlacionados por sondagens DPL.

A Figura 15 apresenta os resultados obtidos pelos autores, evidenciando as diferentes
metodologias para se correlacionar ambos os indices, respectivamente: a média de todos os
indices N1o em cada metro sondado; a média dos indices Nig nos ultimos 30 cm de cada

metro sondado; a soma dos indices Njg nos ultimos 30 cm de cada metro sondado.

Os autores concluem que a melhor estimativa, com menor variagao percentual
em relagao a PCE, ocorreu para a média entre os valores de Njg obtidos nos ultimos
30 cm de cada metro de profundidade e, para o solo de Uberlandia (MG) e regido, com
caracteristicas geoldgicas e geotécnicas semelhantes, recomenda-se os coeficientes “a” igual
a 0,7432 e “b” igual a 1,9893, aplicados na Equagao 2.4.
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Figura 15 — Capacidades de carga ultimas estimadas por cada metologia de correlagao.
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Fonte: Saraiva Junior e Garcia (2023)

2.6 CAPACIDADE DE CARGA DE ESTACAS A COMPRESSAQ

Os métodos de previsao de capacidade de carga se baseiam em relagdes construidas
a partir de um modelo matematico alimentado com informagoes obtidas de ensaios em
modelos reais. Em geral os parametros do modelo sao relacionados ao tipo de solo e sua

respectiva compacidade (areias) ou consisténcia (argilas) (OLIVEIRA, 2022).

Nesta pesquisa, fez-se uso de métodos de previsao de capacidade de carga a fim de
chegar-se a carga de ruptura da estaca teste e, além de definir os carregamentos e estagios da
prova de carga, foi possivel comparar estas capacidades de carga tedricas com capacidades
de cargas obtidas experimentalmente e, assim, aferir a assertividade e aplicabilidade destes.
As estacas utilizadas no sistema de reacao também foram dimensionadas através dos

métodos anteriormente descritos, para resistirem aos esforcos de tracao.

A seguir sao apresentados os métodos de previsao de capacidade de carga de estacas
a compressao considerados relevantes para a execucao deste trabalho. O critério de selecao

destes métodos levou em conta diversos fatores, como:

o Aplicabilidade dos métodos em estacas do tipo escavadas, para que seus resultados

tenham a devida confiabilidade e representatividade;

« Nivel de aplicabilidade e confianca dos métodos: buscou-se, sempre, os métodos mais
renomados e utilizados, por projetistas e académicos, para os fins de estimativas de
capacidade de cargas, a fim de buscar métodos consagrados e, consequentemente,

mais representativos;
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o Detalhamento de resultados: buscou-se métodos que apresentem, em seus resultados,
as parcelas de capacidade de carga de cada parte componente da estaca (resisténcia
por atrito lateral e resisténcia de ponta), a fim de atestar a assertividade dos métodos

quanto a cada parcela resistente da estaca.

2.6.1 Método de Aoki & Velloso (1975)

A proposta de Aoki e Velloso (1975) permite estimar a capacidade de carga tltima
de estacas do tipo escavada, sem uso de lama bentonitica durante o processo de escavacao,

através da Equagao 2.5.

oz*k*Nspt+A *kz*Np

awt = U x L
Qlt * * F2 P Fl

(2.5)
em que:

Qu: ¢ a capacidade de carga tltima da estaca;

U ¢é o perimetro da estaca;

L é o comprimento da estaca;

a e k sao coeficientes dados em fungao do tipo de solo (Tabela 7);

Ny € 0 valor do SPT na camada considerada ao longo do fuste da estaca;

Fy e Fy valem 6,0 e 2,0, respectivamente, para estacas escavadas sem uso de lama

bentonitica no processo de escavagao;

A, é a area de ponta da estaca;

Tabela 7 — Valores de k e a para estacas escavadas sem uso de lama bentonitica.

Solo k (kPa) o (%)
Areia argilosa 600 3,0
Areia argilo-siltosa 500 2,8

Fonte: Aoki e Velloso (1975) apud Albuquerque e Garcia (2020)

2.6.2 Meétodo de Décourt & Quaresma (1996)

O método de Décourt e Quaresma (1978) permite estimar a capacidade de carga de
uma estaca através dos valores de SPT. A capacidade de carga é composta pela capacidade
de carga por atrito lateral somada a capacidade de carga de ponta. A capacidade de carga

ultima para estacas do tipo escavadas, sem uso de lama bentonitica, é dada pela Equagao
2.6.

Ny -
Quit = B x U x L* (10 * ( 3pt+1))+a*C*Np*Ap (2.6)
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em que:

S ¢é o fator de atrito (Tabela 8);

Ngpe € 0 valor médio do SPT obtido ao longo do comprimento do fuste da estaca;
a ¢ o fator de reagao de ponta (Tabela 8);

C' é um fator que depende do tipo de solo no qual a estaca estd inserida (Tabela 9);

N, ¢ o valor médio do N, situados anteriormente e posteriormente ao nivel da

ponta.

Tabela 8 — Valores de § e a para estacas escavadas em geral.

Solo 15} Q
Areias 0,80 0,85
Solos intermediarios 0,65 0,60
Argilas saturadas 0,50 0,50
Fonte: Décourt e Quaresma (1978)

Tabela 9 — Valores do fator C.

Solo C (kPa)
Argilas 120
Siltes argilosos 200
Siltes arenosos 250
Areias 400

Fonte: Décourt e Quaresma (1978)

2.6.3 Método de Teixeira (1996)

No método proposto por Teixeira (1996) a Equacdo 2.7 representa a maneira de se

chegar a capacidade de carga tultima de uma estaca escavada.

Quit = U * L* (B Nop) + Ay x (a % N,,) (2.7)

em que:
a é dado em funcao do tipo de solo (Tabela 10);
[ equivale a 4 kPa para estacas escavadas a céu aberto;

N, ¢é o valor do Ny, situado entre 1 didmetro abaixo da ponta e 4 diametros acima.
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Tabela 10 — Valores de « para estacas escavadas a céu aberto.

Solo a (kPa)
Areia argilosa 200
Areia argilo-siltosa 200t

ICoeficiente calculado como a média entre
areia argilosa e areia siltosa.
Fonte: Teixeira (1996) apud Albuquerque e Garcia (2020)

2.6.4 Método de Berberian (2016)

Berberian (2016) desenvolveu um método semiempirico que visa a obtencao da
capacidade de carga de estacas com resultados provenientes do ensaio SPT. A capacidade
de carga tultima da estaca (Q.) é discretizada como a soma algébrica das parcelas de
resisténcia por ponta (g,) e resisténcia por atrito lateral (¢;). Ademais, sao aplicados
fatores (K e E) que variam conforme o tipo de estaca e solo no qual a fundagao esté

inserida (Equagao 2.8).

K,x N K; x N,
Quie=p* Ap +qx Ay = =2 "L s A, + =15 4 (2.8)
E, E;

em que:

K, e K; sao coeficientes variantes conforme o tipo de solo no qual a estaca esta
inserida (Tabela 11);

N, é o valor de NSPT na ponta da estaca;
N; é a média aritmética dos valores de NSPT ao longo do fuste da estaca;

E, e E; sao coeficientes variantes conforme o tipo de estaca (equivalente a 4 e 4,6,

respectivamente, para estacas escavadas sem lama);

Tabela 11 — Coeficientes K, e K.
Tipo de Solo K, (kPa) K; (kPa

Areia 490,50 6,87

Areia Siltosa 392,40 7,85
Areia Silto Argilosa 343,35 8,24
Areia Argilosa 294,30 8,83
Areia Argilo Siltosa 242,25 6,87

Fonte: adaptado de Berberian (2016)

2.6.5 Método de Philipponnat (1980)

O método proposto por Philipponnat (1980) tem como base os resultados obtidos

no ensaio CPT, principalmente a resisténcia unitaria de ponta do penetrometro estatico
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na camada portante (¢.). A capacidade de carga tltima da estaca (Equacdo 2.9) é obtida

como a soma algébrica das capacidades de carga por ponta e atrito lateral.

Qult:ap*qC*Ap—kaf*&*Al (2.9)

S
em que:

o, e o, sao coeficientes variantes conforme o tipo de solo no qual a estaca esta
inserida (Tabelas 12 e 13);

q. € a resisténcia unitaria de ponta do penetrometro estatico na camada portante;

ay é um coeficiente variante conforme o tipo de estaca (equivalente a 0,85 para

estacas escavadas com didmetro inferior a 1,50 m);

Tabela 12 — Coeficiente o,.

Tipo de Solo «,

Argila 0,50
Silte 0,45
Areia 0,40

Pedregulho 0,35
Fonte: Philipponnat (1980)

Tabela 13 — Coeficiente «.

Tipo de Solo Qg

Argila, Argila Calcaria 50

Silte, Argila Arenosa, Areia Argilosa 60
Areia pouco Compacta 100

Areia Medianamente Compacta 150

Areia Compacta, Pedregulhos 200
Fonte: Philipponnat (1980)

2.6.6 Correlacao entre os ensaios CPT e SPT

Alguns dos métodos de previsao de capacidade de carga e de previsdo de recalques
apresentados anteriormente tém como base de calculos, resultados provindos do ensaio
CPT. Cada um dos autores destes métodos propoem diferentes maneiras de correlacionar
os indices do ensaio CPT com resultados provindos de um ensaio SPT, pelo fato deste

ultimo ser de amplo uso no Brasil.

Pelo fato desta pesquisa incluir comparagoes de assertividade e aplicabilidade
de varios métodos de previsao de capacidade de carga, faz-se necessario que haja uma

padronizacao na conversao dos resultados obtidos em ensaios SPT para os indices do
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ensaio CPT. Assim sendo, nenhuma diferenga numérica nos resultados entre os métodos
provera de diferencas entre correlagoes, mas sim da prépria diferenga entre as concepgoes

dos métodos.

As Equagoes 2.10 e 2.11 foram utilizadas quando se fez necessario os usos de

correlagoes entre os ensaios.

ge=KxN (2.10)

fs=Kx N *« (2.11)

em que:
g. € a resisténcia de ponta unitaria da estaca;

fs € a resisténcia por atrito lateral unitaria da estaca;
K e « sao coeficientes de correlagao;

N ¢é o valor de N, na camada desejada.

A Tabela 14 apresenta os parametros-base K e a propostos por Velloso e Lopes

(2010), que foram utilizados em todos os casos em que se fagam necessarias correlagoes.

Tabela 14 — Parametros para correlagoes entre ensaios CPT e SPT.

Tipo de Solo k (kPa) o (%)

Areia 600 1,40

Areia Siltosa 530 2,00
Areia Silto Argilosa 530 2,40
Areia Argilosa 530 3,00
Areia Argilo Siltosa 530 2,80

Fonte: adaptado de Velloso e Lopes (2010)

2.7 CAPACIDADE DE CARGA DE ESTACAS A TRACAO

A seguir sao apresentados os métodos de previsao de capacidade de carga de estacas
a tracao considerados relevantes para a execugao desta pesquisa. O critério de escolhas
dos métodos a serem utilizados baseou-se nos critérios presentes na escolha dos métodos

de capacidade de carga a compressao de estacas.

2.7.1 Método do Tronco de Cone (ou de Pirdmide)

Este método considera a resisténcia a tragao de uma estaca a soma algébrica de

seu peso proprio com o peso do solo contido em um tronco de cone ao redor da estaca,
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cuja base menor equivale a base da fundacao e a base maior se abre até o encontro com a

superficie, com uma geratriz formando um angulo o com a vertical (Figura 16).

Figura 16 — Tronco de cone com peso do solo.
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Fonte: Paschoalin Filho (2008).

A capacidade de carga tltima da fundacao a tracao é dada pela Equacao 2.12.

Qu = Qs + Qs (2.12)

em que:
Q. ¢ a capacidade de carga ultima da estaca a tracao;
Qs ¢ o peso proprio da fundacao;

Qs ¢ o peso de solo contido no tronco de cone.

Para fundacoes de base circular e didmetro ¢, tém-se:

Qu=Qr+Ci*Z+CyxZ>+Csx 73 2.13
f

em que:

Cr = (m/4) % 6%+ 7;

Cy = (7/2) % ¢ * v * tan a;

Cs = (7/3) * v x tan® a;

Z é o comprimento da fundacao.

Orlando e Vargas (1985) apud Orlando e Maffei (1999), fazendo analogia do método
do tronco de cone com a teoria da resisténcia lateral, em areias fofas, propoem a seguinte

Equacao para determinacao do angulo «, em tubuloes sem base alargada:

33



3 9
a= arctan[—i * (2) + 6+

em que:

C, é a adesao solo-estaca;

¢

0 € o angulo de atrito solo-estaca;

3% Kjp xtan o

2

¢
(L) (214)

Ky € o coeficiente de empuxo horizontal na tracdo no contato solo-estaca.

Campelo (1994) realizou uma compilac¢ao de coeficientes a obtidos por diversos

autores (Tabela 15). Nesta mesma Tabela foram acrescentados os dados obtidos por
Paschoalin Filho (2008) em seus estudos.

Tabela 15 — Valores de a obtidos por diversos autores

Autor Fundagao Local Solo Qu (KN) «a (9)
Monteiro Estaca Ilha Solteira  Areia porosa 80 15,7
Escavada .
(1985) (SP) argilosa
Estaca 120 )
Escavada
Matos bstaca Cachoeirinha Argila silto 11 9,8
Escavada
(1989) (SP) arenosa
Estaca 91 7
Escavada ’
C. & S. Estaca Ilha Solteira  Areia porosa 150 0.8
(1990) Escavada (SP) argilosa ’
Estaca
Carvalho Escavada Sao Carlos Areia porosa 387 6,1
(1991) Estaca (SP) argilosa 440 6.3
Escavada
Estaca
Escavada 478 6,2
Carvglbo & Estaca Ilha Solteira  Areia porosa
Albieiro Escavada (SP) argilosa 155 10
(1994) &
Paschoalin Estaca ) Argila arenosa 700 7,5
. Escavada Campinas
Filho Estaca (SP) ©
(2008) Escavada Silte argilo 600 6,3
Estaca arenoso
Escavada 630 7,03

Fonte: adaptado de Paschoalin Filho (2008).

Como o valor exato de o obtido pelo método do tronco de cone s6 é conhecido d pos-
teriori, através de resultados de prova de carga, nao faz sentido em pensar-se em um método

de "previsao'de capacidade de carga, sem que se tenha os valores dos pardmetros d priori,

34



pois, ao invés de se ter uma "previsao", passa-se a ter uma '"comprovagao'(CAMPELO,
1994). Ademais, nao ha condicoes de correlacionar o &ngulo o com parametros geométricos
(da fundacao) e geotécnicos (do solo), em virtude do grande niimero de fatores envolvidos
em sua determinagao (DANZIGER, 1983).

2.7.2 Método do Cilindro de Atrito

Este método, em relacao ao anterior, corresponde a um avango no tocante as
hipéteses consideradas. Neste caso, além do peso proprio da fundacao e do peso do solo
atuando sobre esta, considera-se também uma parcela de atrito desenvolvida no contato
fundacao-solo, para fundagoes sem base alargada, ao longo de toda a superficie de ruptura.
A superficie de ruptura considerada neste método é cilindrica e possui base e altura iguais
a da fundacao, tanto para casos de presenca de base alargada ou nao (PASCHOALIN
FILHO, 2008).

A capacidade de carga ultima da fundagao pode ser definida como a soma algébrica
do peso proprio da fundagao, o peso do solo contido em um cilindro hipotético e as tensoes

de atrito ou adesao ao longo da superficie de ruptura (Equagao 2.15).

Qu=Qr+ Qs+ Qu (2.15)

em que:
Q. ¢é a capacidade de carga ultima da estaca a tracao;
Q)5 ¢ o peso proprio da fundagao;

Qs € o peso de solo deslocado pela fundagao (considerado nulo no caso de fundagoes

sem base alargada);
Q. € a resisténcia lateral ultima ao longo da superficie de ruptura cilindrica.

Poulos e Davis (1980) definem a tesao de cisalhamento maxima unitaria (7s) na

superficie ao longo do fuste em uma estaca vertical obedecendo-se a Lei de Coulomb:

Ts = Cq + op x tand (2.16)

em que:
Ts € a tensao de cisalhamento;
oy, € a tensao horizontal no contato solo-estaca.

Assim, a resisténcia lateral ultima ao longo da superficie de ruptura cilindrica é
definida como a ampliacao da tensao de cisalhamento da Equacao acima por toda a area

lateral da estaca:
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em que:
A, é a area lateral da estaca.

Desse modo, pode-se resumir a Equacao 2.15 do seguinte modo, para estacas

escavadas:

Qu= Qs+ (ca+ 0y % Ky * tand) = Ag (2.18)

em que:
o, ¢é a tensao vertical efetiva na profundidade de analise;

K, é o coeficiente de empuxo modificado.

2.7.3 Método de Meyerhoff (1973)

Meyerhof (1973) generalizou seu método simplificado e semiempirico para estimativa
da resisténcia ao arrancamento de fundagoes submetidas a esforcos puramente axiais, para
o caso de estacas submetidas a esforcos de tracao excéntrica e esforcos axiais de tracao

inclinada.

A capacidade de carga de estacas submetidas a esforcos de arrancamento pode ser

expressa pela Equacao 2.19.

Qu = (Co 4 Oy * Ky xtand) x A+ Qg (2.19)

em que:
Q. é a capacidade de carga ultima da estaca a tragao;
C, é a adesao solo-estaca;

owm € a tensao efetiva vertical média;

K, é o coeficiente de arrancamento;

0 € o angulo de atrito solo-estaca;

A; é a area lateral da estaca;

Q)5 ¢ o peso proprio da fundagao.

Para a utilizacao deste método, é usual considerar o valor da adesao solo-estaca

(C,) e o angulo de atrito solo-estaca (d) como sendo, respectivamente, iguais aos valores
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da coesao do solo e de seu angulo de atrito, obtidos por meio de ensaios triaxiais lentos
drenados (PASCHOALIN FILHO, 2008).

A Figura 17 apresenta os valores sugeridos por Meyerhof (1973) para o coeficiente

de arrancamento, para estacas escavadas.

Figura 17 — Coeficientes de arrancamento K, tedricos para estacas escavadas.
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Fonte: Meyerhof (1973).

2.7.4 Método de Levacher & Sieffert (1984)

Levacher e Sieffert (1984) propdem uma Equagao para avaliagdo da capacidade
de carga iltima a tragdo em estacas executadas em areias, cujo resultado varia conforme

método de instalagao da estaca.

Os estudos foram baseados em resultados de ensaios anteriores em modelos redu-
zidos, constituidos por estacas de aco tubulares com diametro de 35 mm e 0,90 m de

comprimento.

Os autores admitem uma distribuicao triangular de tensoes laterais. A capacidade

de carga ultima por tracao é dada pela Equagao 2.20.

w=0,5%xKyxyxpxtano * 2%« K,,, 2.20
f}/

em que:
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Q. ¢é a capacidade de carga ultima da estaca a tracao;
Ky é o coeficiente de empuxo em repouso do solo;

p é o perimetro da estaca;

¢ é o angulo de atrito do solo;

Z é o comprimento da estaca;

K., é o coeficiente do método executivo da estaca, equivalente a 2,4 para estacas
escavadas (LEVACHER; SIEFFERT, 1984).

2.8 RECALQUES EM FUNDACOES PROFUNDAS

Nesta secao estao descritos alguns métodos utilizados para se estimar o recalque
em fundagoes em estacas. Os critérios de selecao dos métodos utilizados neste trabalho

coincidem com os utilizados na secao de métodos de capacidade de carga.

Os métodos discutidos nesta secao foram tteis para entender a mecénica das estacas,
a interacao solo-estaca e as limitagoes dos métodos de analise. A andlise de recalques
¢é essencial para garantir a seguranca e a estabilidade das estruturas construidas sobre

estacas e, portanto, sua importancia nao pode ser subestimada.

2.8.1 Método de Poulos & Davis (1980)

Poulos e Davis (1980), durante estudos tedricos sobre o comportamento carga vs
recalque de estacas, baseado nos estudos elasticos de Mindlin, obtiveram uma solucao para
estacas compressiveis em solo de espessura finita e com base em material resistente, além
de considerar diferentes valores para o coeficiente de Poisson, chegando a uma férmula

geral para a estimativa de recalques em uma estaca isolada sob carga axial (Equagao 2.21).

Q=1
 Ex¢

O

5 (2.21)

em que:

s é o recalque na estaca isolada;

Q@ ¢ a carga axial atuante na estaca;
I é um fator de influéncia;

E é o modulo de elasticidade do solo;
¢ é o diametro da estaca.

O fator de influéncia I pode ser definido pela Equacao 2.22:
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I=1yxR,*Ry,*xR,* Ry (2.22)

em que:

Iy é o fator de influéncia para estaca incompressivel em um meio semi-elastico
(Figura 18a);

Ry, é o fator de correcao para a compressibilidade da estaca, em funcao do fator de
rigidez K (Figura 18b);

Ry, ¢é o fator de corre¢ao para a espessura finita (h) do solo compressivel (Figura
18¢);

R, ¢ o fator de corregao para o coeficiente de Poisson do solo (Figura 2.22d);

Ry, é o fator de corregao para a base apoiada em solo mais rigido (Figura 19).

Figura 18 — Parametros para céalculo do recalque da estaca.
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Fonte: adaptado de Poulos e Davis (1980).
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Figura 19 — Parametros para cédlculo do recalque da estaca em solo mais rijo.

10 1-0
0-8 0-8
06 O-6—
R R, Val I
bO'd values of K — B 0-4 a L'::ﬂ!-o
220 =
02 GlE T~ 02y 550
© 1 10 1CII|:II 000 © :
Eﬂ. 1
{3} Eg
10 , 1-0
o8f— | —100- 08
|
08 o8
Ry Ry
0-4 o4t
0-2 o2
0 Q

@ =

Fonte: adaptado de Poulos e Davis (1980).

2.8.2 Método de Cintra & Aoki (2011)

O método de previsao de recalques proposto por Cintra e Aoki (2011) é baseado
na teoria da elasticidade. O calculo do recalque na estaca é obtido levando-se em conta
as deformacgoes da estaca, como material, e do solo da fundagao, chegando-se assim no

deslocamento total (s).

Para o encurtamento elastico da estaca, leva-se em consideracao a capacidade de
carga admissivel e o esforco normal da estaca, resultante devido ao carregamento aplicado,
tendo em consideracao as seguintes hipoteses (PRUNUNCIATI; GARCIA; RODRIGUEZ,
2018):

1. A carga vertical aplicada no topo da estaca deve ser superior a resisténcia lateral, ou
seja, um valor intermediario e menor entre a resisténcia lateral e a capacidade de

carga da estaca;

2. Desta forma, todo o atrito lateral sera mobilizado e sera necessario o acionamento

da resisténcia de ponta da estaca;

3. A reagdo de ponta deve ser inferior a resisténcia de ponta na ruptura e suficiente
para o equilibrio das forcas. Sendo assim, a soma entre a reacao de ponta da estaca
e seu respectivo atrito lateral deve ser de mesmo valor que a carga vertical aplicada

no topo da estaca.
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Com a aplicagdo da Lei de Hooke, pode-se obter o encurtamento elastico na estaca
uacao 2.23).
Equacao 2.23

1
pe= g * 2 (Qix L) (2.23)

em que:

pe ¢ 0 encurtamento elastico da estaca;

A é a area da secao transversal da estaca;

E. é o médulo de deformabilidade do concreto da estaca;
Q; € o esfor¢co normal médio na camada "i";

L; é o comprimento da camada "i".

O acréscimo de tensoes em uma camada de solo, devido a parcela de carga que
chega na ponta da estaca é dada pela Equagao 2.24 (CINTRA; AOKI, 2011).

B 4% Q)
Ao, = T o+ h+ Oy (2.24)

em que:

Ao, é o acréscimo de tensoes devido a parcela de carga na ponta da estaca;
(Q)p ¢ a reacao de ponta da estaca;

¢ é o diametro da estaca;

h ¢é distancia entre o ponto de aplicacao de carga, até o topo da camada H;
H ¢ a espessura da camada subjacente.

A propagacao de tensoes devido a reacao de ponta da estaca é feita na propor¢ao
de 1:2 (Figura 20).

O acréscimo de tensoes no solo devido a mobilizacao por atrito lateral da estaca,

nsn

ao longo de uma camada "i"pode ser calculado pela Equacao 2.25.

4* Qu
mx (¢ +h+ )2

Ao, = (2.25)

em que:
Aoy é o acréscimo de tensoes devido a parcela de atrito lateral da estaca;
Qu; € a resisténcia por atrito lateral da estaca.

O acréscimo total de tensoes na linha média da camada H acima da superficie

indeslocéavel é dado pela soma das Equacoes 2.24 e 2.25.
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Figura 20 — Propagacao de tensoes devido a reagao de ponta da estaca.

Fonte: Cintra e Aoki (2011)

Ao =Ao,+ > Aoy (2.26)

i=1
em que:
Ao é o acréscimo total de tensoes na linha média da camada H.

Admitindo-se a variacao de tensoes com as deformacoes de forma linear, torna-se

possivel calcular o recalque do solo (Equagcao 2.27).

s = Z(AE:’ « H) (2.27)

em que:
E, é o médulo de deformabilidade da camada de solo.

O moédulo Es pode ser obtido pela seguinte expressao (JANBU, 1963):

oo+ Ao

ES:E()*( o
0

) (2.28)

em que:
Ey é o médulo de deformabilidade da camada de solo antes da execugao da estaca;
0o ¢ a tensdo geostatica no centro da camada;

n ¢ equivalente a 0,5 para materiais granulares e 0 para argilas duras e rijas.

Para a obtengdo de Ey, Cintra e Aoki (2011) recomendam:

o [y = 6% K * Ny, para estacas cravadas;
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e Ey=4x K x Ny para estacas do tipo hélice continua;

o FEy=3x K * Ny, para estacas escavadas.

em que K é um coeficiente que relaciona os ensaios CPT e SPT (Tabela 14).

2.8.3 Meétodo de Vésic (1975)

Vesic (1975) apud Albuquerque (2001) propéem um método de previsao de recalques
baseado na forma do diagrama de distribuicao de atrito lateral ao longo do fuste da mesma.

O recalque é discretizado como a soma algébrica de trés parcelas (Equagao 2.29).

5§ =S¢+ sy + sy (2.29)

em que:

s é o recalque da estaca;

se € o recalque devido ao encurtamento elastico da estaca;

sp € o recalque do solo devido a carga na ponta da estaca;

sy ¢ o recalque do solo devido as cargas de atrito ao longo do fuste da estaca.

O recalque devido ao encurtamento elastico da estaca pode ser definido através da

Equacao 2.30.

Se = (Qp + Qs * Qrat) * (2.30)

Ax E.

em que:
()p ¢ a carga na ponta da estaca no inicio do carregamento;

Qs € um parametro que depende da distribuicao do atrito lateral ao longo do fuste

da estaca (Figura 21);
Qat € a carga lateral da estaca no inicio do carregamento;
L é o comprimento da estaca;
A é a area da secao transversal da estaca;
E. é o modulo de elasticidade do material da estaca.

O recalque no solo devido a ponta da estaca pode ser definido pela Equacao 2.31.

_Cpx @y

= e (2.31)

Sp
em que:
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Figura 21 — Modos de distribuicao do atrito lateral ao longo do fuste da estaca.

ass = 0,50 ass = 0,33

ass = 0,50 ass = 0,67
Fonte: Autor (2024)

C, é um coeficiente variante conforme o tipo de solo e estaca;
@), é a reacao de ponta da estaca;

¢ ¢é o diametro da estaca;

gy ¢ a carga na ponta no estagio de carregamento.

Os autores propoem valores para os coeficientes C,, (Tabela 16).

Tabela 16 — Valores sugeridos para o coeficiente C,.

Tipo de Solo Estaca Escavada

Areia (densa a fofa) 0,09-0,18
Argila (rija a mole) 0,04-0,08
Silte (denso a fofo) 0,09-0,12

Fonte: Vesic (1975) apud Albuquerque (2001)

O recalque no solo devido as cargas de atrito ao longo do fuste pode ser obtido

pela Equacao 2.32.

CS * a

sp= G * Quar (2.32)
L *q,

em que:

C, é um parametro de calculo;

Qia ¢ a carga lateral da estaca no inicio do carregamento.

O parametro C é obtido por meio da Equagao 2.33.
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2.8.4

C, = (0,93 + 0,16 * \/g) O, (2.33)

Método de Randolph & Wroth (1978)

Randolph e Wroth (1978) apresentam uma solugao aproximada para o processo de

transferéncia de carga ao solo por parte de uma estaca isolada carregada axialmente, com

base na solucao de Boussinesq para um semi-espaco elastico. A Equagao 2.34 apresenta a

proposta.
4%7) 2% . tanh(pxL) L
Q  _ TOowm TPFTORTT *a (2.34)
- 1 4k tanh(p*L) L ’
GL *To xS L+ THEN * (1713*5 pxL * o
em que,

estaca;

(@ ¢é carga no topo da estaca;

G'1, ¢ o modulo cisalhante do solo a uma profundida Z igual a L;

ro € o raio da estaca;

s é o recalque no topo da estaca;

1 = rprg, onde 7, é 0 raio da ponta da estaca;

v € o coeficiente de Poisson do solo;

¢ = GGy, onde Gy, é o moédulo cisalhante abaixo da ponta da estaca;

p = GG, onde G é o modulo cisalhante médio do solo no trecho penetrado pela

¢ é o maximo raio de influéncia;
A= Eprw(Gy, onde Ep gy é o médulo de elasticidade do material da estaca;
i ¢ um parametro de calculo; e L é o comprimento da estaca.

O maximo raio de influéncia (¢) é definido pela seguinte expressao:

: 1—v)—
C:m<L>x<(025—1—5*(2,5>x<,0>|<( v) 0,25)) (2.35)
To
O parametro de célculo p é definido pela Equagao 2.36.
L 1
(2.36)

= *
a rox V2 Lxgx A

45



Os autores simplificaram a Equagao 2.34, ignorando o segundo termo (da or-

dem de 1072), compensando-o ignorando-se a contribui¢do do termo referente & ponta

(ALBUQUERQUE, 2001):

2 L tanh L
Q  _ 2em L tanh(usl) 2,37
Gp*xrg*s S ) o L
Que pode ser escrita da seguinte maneira:
Q
5= 2.38
2*% * LxGpoxpx mzii";m (2.38)

2.9 Extrapolacao da curva carga vs recalque

Durante a realizagao do ensaio de prova de carga, a curva carga wvs recalque
resultante do ensaio pode nao apresentar ruptura nitida da fundacao, ou seja, nao é
claramente possivel distinguir uma carga de ruptura. Nestes casos, faz-se necessario a

utilizagado de métodos de extrapolacao da curva carga vs recalque.

A extrapolacao da curva carga-recalque é uma técnica utilizada para prever a
resposta de uma fundacao a carga a longo prazo. A curva carga-recalque é gerada a partir
de ensaios de prova de carga realizados em uma fundacao, e a extrapolacao permite avaliar
a resposta da fundacdo apds o término dos ensaios. A extrapolacao é baseada em modelos
teodricos que descrevem a relagao entre carga e recalque, levando em consideracao fatores

como o tipo de solo, a profundidade da fundagao, e as propriedades mecanicas do solo.

As extrapolagoes de curvas carga vs recalque realizadas neste trabalho foram feitas

com auxilio de planilha eletronica, elaborada por Schiavon (2013).

2.9.1 Método de Van der Veen (1953)

Um dos métodos mais comumente utilizados para se extrapolar a curva carga vs
recalque é o método de Veen (1953), com pardmetros modificados por Aoki, expresso pela

Equacao 2.39.

Q= Quy * (1 —e ) (2.39)

em que:
Q. € a capacidade de carga ou assintota, em kN;
« é um parametro de cdlculo, modificado por Aoki;

s € o recalque, em mm.
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2.9.2 Método de Chin (1970)

O método de Chin (1970) também permite extrapolar a curva carga vs recalque

com pontos obtidos através do ensaio de prova de carga, através da Equacao 2.40.

_ Qult * S
Q= ST Qu D) (2.40)

em que:
Q. € a capacidade de carga ou assintota, em kN;
b é um parametro de calculo;

s é o recalque, em mm.

As fungoes acima também podem ser empregadas como modelos t-z e g-z, ou
seja, fungoes que relacionam as resisténcias unitarias por atrito lateral e de ponta com o

deslocamento no topo da estaca.

2.10 INSTRUMENTACAO DE ESTACAS

A prova de carga estatica sem instrumentacao provem uma informacgao tnica sobre
o comportamento das fundacoes em estaca, a relacao entre carga e recalque para o elemento
na totalidade. Com a instrumentacao, é possivel discretizar essa relagao, estabelecendo

quais parcelas do carregamento estdo sendo resistidas por determinada parte da fundacao.

A principal técnica de instrumentacao utilizada atualmente em estacas se da por
meio do uso de extensometros de resisténcia elétrica, que tem seu funcionamento baseado
no principio da variagdo da resisténcia com a deformacao do fio presente no extensémetro.
O circuito a ser utilizado na pesquisa é do tipo conhecido como ponte de Wheatstone e,
também, o mais difundido dentre as aplicagoes de extensometria (HOFFMANN et al.,
1989).

O funcionamento de um strain gage é baseado na propriedade da resisténcia elétrica
dos materiais, que mudam quando sdo submetidos a tensao ou deformagao. O strain gage
¢é feito de um material elétrico condutor e é colocado em uma forma em zigue-zague na
superficie do material a ser medido. Quando o material é submetido a tensao, o strain gage
se deforma, mudando sua resisténcia elétrica (Equacao 2.41). Essa mudanga na resisténcia

pode ser medida e convertida em uma leitura de deformacao.

AR
Rx K

(2.41)

em que:

¢ é a deformacao;
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AR é o alongamento ou encurtamento que iniciou a variacao da resisténcia elétrica,

em ohm;
R ¢é a resisténcia elétrica original do strain gage, em ohm;
K ¢é coeficiente do strain gage, fornecido pelo fabricante.

Com este valor de deformacao obtido do strain gage, através de equipamentos de
leitura, é possivel relaciona-lo a tensao atuante na estaca, no local onde a instrumentacao

se localiza, através da Lei de Ohm (Equacao 2.42).

oc=FExe (2.42)

em que:
o ¢ a tensao atuante no local da instrumentacao, em kPa;

E é o modulo de elasticidade do material onde se encontra localizado o strain gage,

em kPa;
¢ é a deformacao obtida do strain gage.

A tensao obtida por meio da Lei de Hooke e das leituras de deformacgoes provenientes
dos strain gages é crucial para a construcao das curvas de transferéncia de carga das
estacas. Com essas curvas, foi possivel compreender o comportamento da carga ao longo
do elemento de fundagao, além de se entender como cada se¢ao da estaca a compressao

(topo, meio e ponta) foi mobilizada, quantitativamente.
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3 MATERIAL E METODOS

A presente pesquisa foi desenvolvida no Campo Experimental de Mecanica dos Solos
e Fundagoes da Universidade Federal de Uberlandia (CEMSF), no Campus Santa Monica.
O Campo Experimental foi caracterizado, anteriormente a execucao do presente trabalho,
através de investigagoes geotécnicas, ensaios relacionados a colapsibilidade do solo, provas
de carga in-situ e inundadas e ensaios laboratoriais, conforme trabalhos realizados por
Oliveira (2022) e Lopes (2023).

3.1 GEOGRAFIA E GEOLOGIA DE UBERLANDIA (MG)

De acordo com o mapeamento geolégico feito pelo Projeto Triangulo Mineiro, em
2017, desenvolvido pela CODEMIG em parceria com o Instituto de Geociéncias da UFMG,
constata-se que as rochas na regiao da cidade de Uberlandia pertencem ao Grupo Sao
Bento, na Bacia do Parana, oriundas da Formacao Serra Geral. Dentro dos limites do
municipio, foi registrada a ocorréncia de outras formas geoldgicas, como a Cobertura

Detritico-Lateritica, composta por sedimentos inconsolidados (Figura 22).

Figura 22 — Mapa geoldgico da regido de Uberlandia (MG).
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Fonte: adaptado de CODEMIG /IGC-CPMTC-UFMG (2017).

O regime pluviométrico em Uberlandia ¢ bem caracterizado: as chuvas concentram-



se de outubro & marco, representando 86,7 % do total da precipitacao anual. O més
com a maior média é dezembro (318,9 mm) seguido por janeiro (311,6 mm). Os meses
com as menores médias sao junho e agosto, com 15,3 e 8,7 mm, respectivamente (SILVA;

ASSUNCAO, 2004).

Oliveira (2022) realizou medigoes de succgoes no CEMSF via tensometria. As
Figuras 23 e 24 evidenciam a variacao da succao em profundidades de até 85 cm com a
precipitacao. Em periodos chuvosos, nota-se a reducao da sucgao, sendo que o inverso
ocorre em periodos de estiagem (abril a setembro). A resposta a precipita¢ao ocorre
mais imediatamente nas camadas superiores, indicando que as camadas mais profundas
demoram mais para absorver a agua proveniente de infiltragoes. Estes graficos demonstram
como os parametros geotécnicos de um solo, com caracteristicas colapsiveis, sao alterados

com a sazonalidade.

Figura 23 — Valores de succ¢ao medidos na profundidade de 30 cm.
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Fonte: Oliveira (2022)
Figura 24 — Valores de sucgao medidos na profundidade de 65 cm.
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3.1.1 Investigacdo geoldgica

Durante o processo executivo das estacas escavadas, foram identificados varios frag-
mentos de rochas que, potencialmente, foram estudados a fim de elucidar o comportamento

observado na PCE conduzida nesta pesquisa, na estaca isolada sujeita a compressao axial.

Em busca de se entender as origens dessa rocha (Figura 25), contatou-se professores
do Departamento de Geologia da Universidade Federal de Uberlandia, com o intuito de
se obter orientacoes quanto a formas de se caracterizar o material. Com uma avaliacao

tatil-visual realizada pelos professores, as rochas foram caracterizadas como ferricretes.

Figura 25 — Rochas do tipo ferricrete encontradas no CEMSF.

Ot~ LN
A/ T SIS

Fonte: Autor (2024)

Atualmente, duas diferentes propostas sdo mais aceitas para a definicdo de ferricre-

tes:

1. Muitos cientistas utilizam o termo com um significado restrito para se referir aos
produtos do acumulo relativo de elementos poucos moveis, tais como ferro, aluminio,
silicio, elementos tragos e minerais primarios resistentes ao intemperismo. Estes
elementos podem concentrar-se in-situ ou serem transportados a curta distancias

em solugao na agua percolante;

2. Schwarz (1996) restringe o termo a materiais essencialmente aléctones, impregnando
e precipitando no saprolito ou sedimentos no sopé das vertentes, com sua posterior
deposi¢ao na forma de cascalhos, seguido de cimentagao por solugoes enriquecidas

em ferro no seu novo ambiente deposicional.

A fim de se entender a composicao quimica dos ferricretes encontrados, foi sugerido
que fosse realizada uma Microscopia Eletronica de Varredura (MEV) em uma amostra,

devidamente preparada para isso. O ensaio foi realizado no Instituto de Quimica da
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Universidade Federal de Uberlandia, com o auxilio de professores do Departamento de

Geologia.

A Figura 26a apresenta o fragmento de ferricrete utilizado para andlise via MEV e
a Figura 26b mostra os respectivos espectros de andlise ("spectrum'). Estes pontos foram
escolhidos de modo a se obter graficos de composicao quimica de diferentes parcelas da

rocha e, assim, interpretar a composi¢ao quimica total do fragmento.

Figura 26 — Pontos de andlise da amostra de ferricrete ensaiada via MEV.
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(a) Fragmento de ferricrete ensaiado. (b) Espectros de andlise via MEV.

Fonte: Autor (2024)

As regioes representadas pelos espectros 1,2,4 e 5 formam o que se chamam glébulas,
que podem ser definidas como conglomerados de materiais cimentados por uma matriz.
Através das analises dos graficos que representam a composicao quimica das glébulas,
aferiu-se que estas sdo concentragoes de quartzo (SEVERIN, 2004). Ademais, observa-se a
presenca de ferro e aluminio na composicao, além do majoritario silicio, caracterizando o

material como ferricrete, conforme a primeira definicdo apresentada nesta secao.

3.2 CARACTERIZACAO DO CAMPO EXPERIMENTAL

Para a caracterizagao inicial do CEMSF, foram realizados diversos ensaios fim de
que fosse possivel obter parametros do solo, que seriam posteriormente utilizados nos
modelos numéricos, tornando os mesmos mais representativos quanto as caracteristicas

dos solos que formam o local de ensaio.

O perfil geotécnico do solo é formado por areias argilosas, com parcela de silte, até
a profundidade de 6 m e por areia silto-argilosa até a profundidade de 7 m (Figura 27).

Tal perfil foi obtido através de caracterizacao via Limites de Atterberg por Oliveira (2022).
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Figura 27 — Perfil geotécnico do CEMSEF.
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Fonte: Autor (2024)

A partir das curvas de compressao edométrica do solo, obtidas por Oliveira (2022)
em ensaios edométricos duplos, em condi¢cao inundada e de umidade in situ, pode-se
observar que, segundo a escala estabelecida por Jennings e Knight (1975) para avaliar o
risco de colapso, o solo se encontra na categoria "Problemas Severos', com um potencial de
colapso equivalente a 11%. Os parametros obtidos via ensaios edométricos duplos (Tabela
17) incluiram, além da tensao de pré-consolidagao (eg), a umidade do solo (w), pardmetros
de compressibilidade (A e k), uma faixa de valores para o médulo edométrico (Epeq)-
Através do médulo edométrico, Oliveira (2022) determinou o mddulo de elasticidade,

visando emprega-lo nas analises numéricas.

Tabela 17 — Parametros determinados pelo ensaio edométrico duplo.

. . w €o o A K FEoeq
Série de Ensaio ) () (kPa) ) ) (MPa)
Seco ao ar 2% 0,91 530 0,092 0,009 18-17
Natural 7% 0,88 220 0,105 0,016 1,2-5,0
Inundado 16% 0,94 32 0,144 0,023 0,2-1,8

Fonte: Oliveira (2022)

Os parametros mecanicos e de compressibilidade dos solos que compdem o campo
experimental (peso especifico, coesdo, angulo de atrito, médulo de elasticidade e coeficiente
de Poisson), partindo do nivel do terreno, estao dispostos na Tabela 18. Nesta Tabela
também estao inclusas as propriedades do solo fofo abaixo da ponta da estaca, influenciadas

pelo processo executivo de estacas escavadas, que pode acabar por formar material de
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baixa resisténcia mecénica no fundo da escavacao.

Tabela 18 — Parametros de resisténcia mecanica e compressibilidade dos solos do CEMSF.

Resisténcia ao

cisalhamento Compressibilidade
Condicao do Profundidades ¥ c [0) E v

Ensaio (m) (kN/m?) (kPa) (°) (MPa) (-)
Natural 0,00 a -6,00 16 9 23 12 0,35
-7,00 16 10 30 15 0,35
0,00 a -6,00* 16 0 23 3 0,35
Inundado 0,00 a -6,00 16 9 23 12 0,35
-7,00 16 10 30 15 0,35

Fonte: adaptado de Oliveira (2022)

As descrigoes de como cada um dos ensaios, para caracterizagao dos solos presentes

no CEMSF foram feitos, encontram-se na pesquisa de Oliveira (2022).

3.3 SONDAGENS DPL

Foram realizadas sondagens DPL, no campo experimental, ao menos uma vez por
més, em diferentes pontos, visando identificar a variagdo da resisténcia mecanica do solo
do campo experimental e dos niveis d’agua ao longo do ano, em decorréncia dos fendémenos
de sazonalidade do clima. Outro importante ponto também obtido via sondagens DPL ¢ a

obtencao de parametros, através de correlagoes.

As duas primeiras sondagens DPL realizadas apods a aquisicao do equipamento
ocorreram em 11/10/2022 e 06/12/2022, respectivamente. Nestas duas primeiras sondagens,

somente a medicao do indice Njg ocorreu.

A partir da terceira sondagem, realizada em 16/01/2023, foi adaptado um tubo de
PVC, com didmetro nominal de 25 mm, para coleta de amostras deformadas no local onde
a ponteira do DPL se localizava, a fim de obter o teor de umidade do solo em diferentes
profundidades e, posteriormente, correlaciona-lo com a resisténcia fornecida pelo indice

Nyp. Portanto, o processo executivo de uma sondagem DPL se dava da seguinte maneira:

1. Posicionamento do equipamento, ja com uma haste de 1 m de comprimento acoplada,

no local do furo de sondagem,;

2. Cravacao da ponteira do DPL no furo de sondagem, a partir dos golpes do martelo,
até 0,8 m (80 % da haste) e consequente medida dos indices Niy a cada 10 cm de

cravagao;

1 Parametros para distanciamentos horizontais de até 1,5 m do fuste da estaca, onde ocorre a inundacéo.
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Figura 28 — Equipamento DPL utilizado nas sondagens do CEMSF.

Fonte: Autor (2024)

3. Retirada da haste e da ponteira do furo de sondagem:;

4. Inser¢ao do tubo de PVC no furo de sondagem e retirada de amostra deformada

através da ponta vazada do tubo;

5. Medigao da massa das amostras deformadas em estado in situ para posterior obtenc¢ao

de teor de umidade;

6. Adicao de mais uma haste no equipamento para continuacao da sondagem e repetigao

a partir do item 2.

3.4 SISTEMA DE REACAO

Os sistemas de reacao utilizados, compostos por estacas de reacao, sao fundamentais
para garantir a estabilidade do sistema da prova de carga durante a aplicagdo da carga nas
estacas teste, evitando que este colapse ou nao funcione de maneira adequada. A escolha
do didametro e comprimento adequados das estacas de reagao soma-se a esse processo, de
modo que é importante garantir que estas suportem a carga aplicada e ndo apresentem
recalques excessivos. A inclusao de tirantes nas estacas possibilita a ligagdo com a viga de
reacao, proporcionando a transmissao da carga para o sistema de medigao e aplicacao de

cargas.
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O sistema de reacao utilizado para a execuc¢do da prova de carga estatica lenta
na estaca teste é composto por duas estacas de reagao. Cada uma destas estacas possui
40 cm de didmetro e 6,50 m de comprimento em contato com o solo, além de tirantes

inseridos em seus eixos, possibilitando a ligagao destas estacas com a viga de reacao.

Ambas as estacas de reagao foram dimensionadas através de métodos de previsao
de capacidade de carga ja mencionados neste trabalho, admitindo-se que a resisténcia de
ponta fosse nula, visto que este tipo de estaca trabalha majoritariamente por atrito lateral
e, além disso, o processo de escavacao pode gerar a queda de material fofo no local onde

se localizou a ponta da estaca, comprometendo a respectiva capacidade de carga.

O esforco solicitante caracteristico em cada estaca de reagao foi aplicado a cada
uma das estacas de reacao por meio de tirantes monobarra INCO 28D, com as seguintes

propriedades (Tabela 19), fornecidas pelo fabricante.

Tabela 19 — Propriedades do tirante monobarra INCO 28D.

Diametro efetivo Area efetiva Carga Limite p/ Prova de carga
(mm) (cm?) (kN)

Tirante monobarra

INCO 28D 32,6 8,39 416,5

Fonte: Oliveira (2022)

3.5 FUNDACOES TESTE

As dimensoes da estaca teste (comprimento e didmetro) foram escolhidas com base,
principalmente, na aplicabilidade deste tipo de fundacao na pratica das obras brasileiras e,
também, de modo que, ao conduzir as provas de cargas, a fundacao apresentasse niveis de
deslocamentos significativos. Quanto aos aspectos normativos, as observagoes presentes na
ABNT NBR 16903:2020, que trata de provas de carga estaticas em fundagoes profundas,

foram admitidas.

3.5.1 Estaca teste a compressao

A estaca teste a compressao foi executada mediante perfuracdao por trado mecéanico,
sem uso de fluido estabilizante e em concreto armado, respeitando as especificagoes do
Anexo I da ABNT NBR 6122:2022. Vale ressaltar que a parte estrutural da estaca foi
dimensionada e executada conforme diretrizes da ABNT NBR 6118:2023.

O concreto utilizado na execucao da estaca é da classe de resisténcia C25 (resisténcia
a compressao de 25 MPa), com consumo minimo de cimento na ordem de 280 kg/m? e
fator 4gua/cimento menor do que 0,6, inserido na classe de agressividade ambiental 11,

conforme ABNT NBR 6118:2023. A classe do a¢o empregado nas armaduras da estaca é
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a classe CA-50, com resisténcia caracteristica ao escoamento na tracao (fy;) igual a 500
MPa.

A estaca teste a compressao, para este trabalho, foi armada integralmente, com
ago CA50, a fim de possibilitar a fixagdo das barras de instrumentagao. A estaca teste foi
dimensionada, estruturalmente, para uma carga duas vezes superior a carga de ruptura
geotécnica, a fim de que este tltimo modo de ruptura ocorra, sem danificar ou colapsar
estruturalmente a estaca. O bloco de coroamento da estaca foi dimensionado conforme
recomendacoes da ABNT NBR 6118:2023, com armadura de ago CA50 e concreto de fu
igual a 25 MPa.

A seguir, é apresentado o detalhamento e quantitativo (Tabela 20) da armadura a

ser empregada na estaca teste (Figura 29).

Tabela 20 — Quantitativo das armaduras da estaca teste.

. Diametro . Comprimento Total CA-50A
Elemento Tipo uantidade
P (mm)  © (cm)  (em) (kg)
Estaca 6 m Longitudinais 10 4 610 2440 15,05
Estribos 6,30 32 71,50 2288 5,61

Fonte: Autor (2024)

3.5.2 Estaca teste a tracao

A caracteristica dos materiais e o método executivo empregados na execucao da
estaca teste a tracdo segue a mesma recomendacao dos utilizados na estaca a compressao.
O concreto a ser utilizado na estaca possui resisténcia caracteristica a compressao ( fux)
igual & 25 MPa e a classe do ago empregado nas armaduras da estaca é a classe CA-50,

com resisténcia caracteristica ao escoamento na tracao (fy;) igual a 500 MPa.

A estaca foi escavada, sem uso de fluido estabilizante, com 25 cm de didmetro e 6
m de comprimento util. No interior da estaca, de maneira centralizada, foi posicionado
um tirante, modelo Threadbolt THB 36, com propriedades mecanicas descritas na Tabela
21. Esse tipo de tirante é produzido pelo processo de laminagao a quente com ressaltos

em forma de rosca helicodal de passo amplo.

Tabela 21 — Propriedades do tirante monobarra THB 36.

Diametro efetivo  Area efetiva Carga Limite p/ Prova de carga
(mm) (cm?) (kN)

Tirante monobarra

THB 36 38,00 9,98 526

Fonte: Autor (2024)

O tirante foi alocado integralmente pelo comprimento da estaca, de modo a garantir

a transferéncia de carga do mesmo a todo o elemento de fundagao. Em vias de buscar a
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Figura 29 — Detalhamento da armadura da estaca teste.
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Fonte: Autor (2024)

melhoria da transferéncia de carga do tirante a estaca, foi instalada uma placa de ancoragem,
compativel com o modelo de tirante utilizado, na ponta da estaca, assemelhando-se a um
tieback. A estaca foi instrumentada na ponta, de forma a aferir a totalidade ou nao da

transferéncia de carga ao longo do fuste.

3.5.3 Propriedades mecanicas do concreto das fundacdes

Conhecer os parametros mecéanicos do concreto que compds as fundacoes teste
foi de crucial importancia para este trabalho. Primeiramente, foi importante entender
a partir de qual momento as fundacoes estariam prontas para serem ensaiadas, com o
acompanhamento da resisténcia a compressao do concreto em diferentes idades. Este
parametro também ¢é relevante para a estimativa do médulo de elasticidade do elemento

estrutural estaca.
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Além disso, realizaram-se ensaios de compressao diametral, conforme especificagoes
da ABNT NBR 7222:2011, no concreto utilizado para a execucao das fundagoes testes. O
intuito destes ensaios foi o de obter a resisténcia a tracdo deste concreto e, assim, através
de correlagoes, estimar o angulo de atrito e a coesao deste. Tais indices sdo essenciais para

a correta analise numérica do problema.

Pul et al. (2017) propoem as Equagoes 3.1 e 3.2 como maneira de correlacionar a

resisténcia a tragdo de concretos com seus respectivos angulos de atrito e coesoes.

fe— 1
seng = T, (3.1)
em que:
¢ é o angulo de atrito do concreto das fundagoes, em °;
fe € a resisténcia a compressao do concreto;
fi é a resisténcia a tragdo do concreto.
c= f.* (;;j{f;f) (3.2)

em que:

¢ é a coesao do concreto das fundagoes, em kPa;

fe € a resisténcia a compressao do concreto, em kPa.
Os resultados obtidos sao apresentados na Tabela 22.

Tabela 22 — Parametros mecanicos do concreto utilizado nas fundagoes teste.

Idade
7 dias 21 dias 28 dias 28 dias
fc fc fc ft Qb c
Uso do concreto (MPa) (MPa) (MPa) (MPa) (°) (kPa)
Estacas 18,9 25,0 27,5 2,89 54 4468
Blocos de coroamento 15,2 18,1 19,5 2,43 51 3452

Fonte: Autor (2024)

Ao empregar a equacao fornecida na ABNT NBR 6118:2023 para calcular o médulo
de elasticidade inicial de concretos com f entre 20 e 50 MPa (Equagao 3.3), foi possivel
determinar esse parametro para o concreto das estacas. Utilizando o ultimo valor conhecido

de f.r, obteve-se um modulo de elasticidade inicial de 35 GPa.

E. = ag % 5600 * \/ fo (3.3)

em que:
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E.; ¢ o modulo de elasticidade inicial do concreto das estacas, em MPa;

a. equivale a 1,2 para concretos com agregados gratidos basélticos.

3.6 INSTRUMENTACAO DAS ESTACAS TESTE

A instrumentacao empregada em provas de carga envolve dispositivos que visam
a medicao de deformacoes, além da aquisicao de dados. Quanto a localizagao, os dispo-
sitivos podem estar locados no topo das fundagoes, ja empregados em provas de carga
tradicionais, e instalados em profundidade, aqui representados por segmentos de barras

com extensometros.

Os instrumentos correspondentes aos dados dos deslocamentos foram dos seguintes

tipos:

o Sensores: deflectometros que permitem leituras de deslocamentos, com cursos de 100

mm de extensao e precisao de 0,01 mm;

o Controladores: sistema de aquisicao de dados e o processo de leitura dos deflectéme-
tros, com capacidade para conexao de até quatro dispositivos simultaneos em até 24

canais. Pode ser operado através de cursores proprios ou por computadores.
Os instrumentos relacionados a medig¢ao de esforgos foram:

o Atuadores: cilindro hidraulico dupla ac¢do, com capacidade maxima de 1427 kN

(avango) e curso de 203 mm, e bomba hidraulica manual;

« Sensores: células de carga, com capacidade de medicao de até 1000 kN, e segmentos
de barras instrumentadas com extensometros de resisténcia elétrica (strain gages

modelo roseta dupla com fator igual & 2,11);

o Controladores: sistema de aquisicao de dados independente de computadores exter-

10S.

3.6.1 Extensometria em provas de carga

A instrumentacao da prova de carga deste trabalho foi realizada através do uso de
extensometros elétricos de resisténcia (strain gages). Estes dispositivos permitem a leitura
indireta das tensoes atuantes na fundacao, através de relagoes estabelecidas pela Lei de

Hooke, com as microdeformagdes medidas por variagdes na resisténcia elétrica dos strain
gages.

Dessa maneira, é possivel avaliar, nas cotas em que se encontram as barras instru-

mentadas com os extensdmetros, fenomenos como o da distribuicao de cargas ao longo
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da estaca e, consequentemente, a relacdo entre a resisténcia por atrito lateral e ponta.
Desta forma, escolheram-se determinados locais para instalacao dos segmentos de barras

instrumentados (Figura 30).

Figura 30 — Posicionamento da instrumentagao na estaca teste - (a) Estaca & compressao;
(b) Estaca a tragao.
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Fonte: Autor (2024)

O circuito a ser utilizado nessa pesquisa é conhecido como ponte de Wheatstone na
configuragao de ponte completa. A ponte de Wheatstone é um circuito muito utilizado em
diversas aplicagoes de medigao de resisténcia elétrica e, na configuracao de ponte completa,
é formada por quatro resistores com valores diferentes que sdo conectados em um formato
de diamante. A configuracao de ponte completa permite que a ponte de Wheatstone seja
mais precisa na medi¢do de resisténcias elétricas, uma vez que todas as resisténcias da
ponte sao utilizadas. Isso possibilita a deteccao de mudangas muito pequenas na resisténcia

elétrica da barra instrumentada.
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3.7 DISPOSICAO DO ENSAIO

O esquema de locagao das fundagoes teste (EI-C e EI-T) e das estacas de reagao
esta disposto na Figura 31.

Figura 31 — Disposigao do ensaio de prova de carga estatica em estaca escavada (PC-1).
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As fundagoes em estaca a serem ensaiadas consistem na EI-C e a EI-T (idénticas
com 6 m de comprimento ttil e 0,25 m de didmetro), destacadas na Figura 31. Este
ensaio terd seus resultados comparados com a estaca ensaiada por Lopes (2023) (5 m de
comprimento util e 0,25 m de didmetro), também evidenciada na Figura acima. Outra
comparagao foi feita com uma estaca isolada (4 m de comprimento 1til e 0,25 m de
didmetro) ensaiada por Oliveira (2022).

Vale ressaltar que a distancia minima, preconizada pela ABNT NBR 16903:2020,
entre eixo de estacas, para a realizagao de prova de carga estatica, ¢ o maior valor entre
1,5 m e 3 vezes o didmetro da estaca teste. Para o caso do ensaio proposto neste trabalho,

este valor minimo resultaria em 1,5 m, sendo suficientemente atendido pela disposicao
apresentada na Figura 31.
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3.8 PROVA DE CARGA

As provas de carga estaticas a serem realizadas seguiram as especificacoes normativas

da ABNT NBR 16903:2020.

A estaca teste foi instrumentada no topo, centro e ponta, a fim de obter uma
discretizacao do comportamento das cargas ao longo de seu comprimento. Posteriormente,
foi ensaiada a compressao através de prova de carga estatica e lenta (PCE) na condicao in
situ até 25 mm de recalque, descarregada, inundada durante 24 h, com manutencao de
lamina d’agua com 10 cm de espessura em um raio de 1,5 m do centro da estaca, e repetido

o ensaio nesta condicdo, até atingir o recalque que caracteriza a ruptura da fundacao.

Na disposigao para a execugao da prova de carga (Figura 32), se usardo duas estacas
de reagao, com comprimento de 6,5 m e didmetro de 0,40 m cada (Figura 31). Cada uma
destas estacas de reacdo conta com um tirante monobarra de 32 mm de didmetro (Modelo
INCO 28D, com carga limite de utilizagdo de 680 kN) centrado em seus fustes. Estas
estacas foram dimensionadas de modo que suportem, geotecnicamente, uma carga superior

a, pelo menos, 1,5 vezes a carga maxima de ensaio da estaca teste.

Figura 32 — Disposicao da prova de carga da estaca teste.
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A viga utilizada como reagao do sistema da prova de carga é formada pela unido
de dois perfis “W” (W610X101). Tal perfil apresenta secao transversal com largura de
0,60 m, altura de 0,65 m e 6,1 m de comprimento. A mesma conta com oito enrijecedores

de alma e seis chapas de ligacao de perfis ao longo de seu comprimento, a fim de aumentar
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sua estabilidade estrutural. A viga de reagao possui locais de fixagdo para os tirantes,
de modo a garantir um espagamento entre eixos de 5,0 m. O item 6.3.5 da ABNT NBR
16903:2020 estabelece que o espacamento entre eixos minimo deve ser o maior valor entre
3¢ (0,75 m) ou 1,5 m. No caso desta pesquisa, o valor minimo é atendido. Por questoes de
seguranca, a viga de reacao foi apoiada sobre cavaletes metélicos, dada a sua consideravel
massa (= 1800 kg).

Os tirantes monobarra foram instalados em cada estaca de reagdo, conectando-se a

viga de reacao, a fim de transmitir os esforgos atuantes durante a prova de carga estatica.

Para a medigdo dos carregamentos impostos a fundagao durante a prova de carga,
fez-se uso de uma célula de cargas, que reduz significativamente o erro de leitura, quando
comparada a sistemas que empregam mandmetros para a mesma fungdo. A célula de carga
e o cilindro hidraulico utilizados para o ensaio possuem 1500 kN e 1000 kN de capacidade

de carga, respectivamente.

Em cada prova de carga, a fundacgao teste foi submetida a deslocamentos que

caracterizam a sua ruptura ou colapso funcional.

3.9 ANALISE NUMERICA

O objetivo da analise numérica via MEF é simular o comportamento de uma
fundagao em campo e, especificadamente para este trabalho, simular o comportamento de
uma estaca escavada submetida a prova de carga axial. Para que os modelos numéricos
representem adequadamente as fundagoes em campo, é necessario avaliar as informacoes
obtidas em campo, para transformar estes dados em parametros utilizados pela ferramenta

computacional.

Para a construgao do modelo numérico deste trabalho, fez-se uso dos pacotes de
programas RS2 e RS3, da fabricante Rocscience. O pacote emprega o MEF para a solugao
de modelos construidos, e conta com modelos construtivos previamente instalados a fim de
lidar com problemas geotécnicos, composto por 3 partes: RS Modeler (pré-processamento

e modelagem), RS Compute (processamento) e RS Interpret (pbs-processamento).

A primeira etapa de pré-processamento consiste na modelagem do problema (geo-
metria e dimensdes), na entrada de pardmetros no software e as condigoes de contorno do

problema.

Em seguida, ainda nesta etapa, ¢ feita a discretizacao da malha e a defini¢do do tipo
de elemento que a compora. Por fim, faz-se o refinamento da malha de modo manual, de
modo a densificar as areas interessantes a posterior analise e evitar o gasto computacional

em areas sem ou com pouco interesse de anélise.

Na etapa de pds-processamento sao escolhidos os locais para a coleta dos dados de
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tensoes e deformacoes no modelo, de modo a se realizar comparagdes com observacoes em
campo. As andlises numéricas, ainda, conseguem realizar simula¢oes em nuimero suficiente,
e baixo custo relativo, para andlises paramétricas, estudando a sensibilidade de cada

parametro sobre o modelo numérico.

Este trabalho, ainda, trouxe a andalise numérica do problema em trés dimensoes,
através do RS3, tornando a analise mais representativa quanto a condi¢do em campo e,
ainda, gerando uma possivel comparacao com o modelo axissimétrico em duas dimensoes,
gerado pelo RS2, quanto a sua representatividade. A andlise numérica via método dos
elementos finitos (MEF) em trés dimensoes é geralmente considerada superior a anélise
em duas dimensoes porque permite uma representacao mais precisa da geometria e das
propriedades do objeto em questao, considera as propriedades de volume e permite uma

avaliacao mais detalhada do comportamento do objeto sob carregamentos.

3.9.1 Modelo axissimétrico MEF bidimensional

O modelo axissimétrico utilizado para representacao da estaca teste em modelo
numérico (Figura 33) é possivel devido a estaca possuir axissimetria. Essa abordagem
permite que o elemento tridimensional possa ser representado através de um elemento
plano. O carregamento aplicado neste modelo também precisa coincidir com o aplicado

em campo, uma vez que o campo ¢ projetado radialmente em torno do eixo axissimétrico.

Figura 33 — Exemplo de modelo axissimétrico 2D para a estaca teste.
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Fonte: Autor (2024)

O semi-espaco que constitui o modelo foi definido com dimensées de 10 x 10 m,
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conforme mostra a Figura 33 e, na etapa de analise computacional dos resultados obtidos,
assegurou-se que as deformagoes presentes nos contornos do semi-espaco fossem minimas
quando comparadas as deformagoes obtidas no elemento de fundacao. Fez-se necessério
esta analise para se garantir que o semi-espago pré-concebido era suficiente para dissipar

as tensoes e deformacoes aplicadas a estaca.

As condigoes de contorno aplicadas ao modelo convencionam um eixo XY, hori-
zontal e vertical, respectivamente. A parte superior do modelo foi tida como livre para
deslocamentos; as laterais do modelo tiveram seus deslocamentos no eixo X definidos
como zero, permitindo deslocamentos no sentido vertical; a base do modelo teve ambos os

deslocamentos nos eixos X e Y definidos como zero.

Ademais, procurou-se densificar a malha nas regioes de maior interesse de analise,
ou seja, nas regides proximas ao contato estaca-solo, onde se pode aferir as tensdes atuantes
no fuste e na ponta da estaca. A regiao do solo fofo, localizada na ponta da estaca, também
teve sua malha mais densificada, a fim de melhor representar essa importante regiao onde
deslocamentos significativos podem ocorrer. A Tabela 23 sintetiza as densidades das

diferentes malhas que compdem o modelo axissimétrico de duas dimensoes.

Tabela 23 — Densidade das malhas dos modelos axissimétricos.

Comprimento dos

Regiao Tipo de Malha elementos (m)

1 Uniforme 0,20
2 Uniforme 0,90
3 Uniforme 0,90
4 Uniforme 0,07
5 Uniforme 0,05

Fonte: Autor (2024)

3.9.2 Modelo MEF tridimensional

Com a utilizagdo do modelo MEF tridimensional, consegue-se uma maior represen-
tatividade do elemento de fundacao e do ensaio de PCE em si, sendo possivel a modelagem

de um semi-espaco com comprimento, largura e profundidade.

As condigoes de contorno do problema tridimensional seguiram as mesmas diretrizes
do modelo axissimétrico bidimensional. O semi-espaco também manteve-se com as mesmas
dimensoes, adotando-se uma profundidade de 10 m para o mesmo. O cilindro hidraulico
responsavel pela aplicacdo dos carregamentos a estaca foi modelado em conjunto com a

mesma, adotando-se suas dimensoes reais.

A malha para andlise numérica do modelo tridimensional (Figura 34) é formada

por tetraedros de 10 nés que, por sua vez, sao os mesmos elementos de 6 nés do modelo bi-
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Figura 34 — (a) Modelo MEF tridimensional da malha com destaque para densificagdo na
regiao da estaca.
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dimensional ampliados para trés dimensoes. A malha é formada por elementos escalonados
igualmente nos trés eixos. Vale ressaltar que a malha se densifica conforme se aproxima
da regiao de interesse do problema, assim como no modelo bidimensional, com o proposito

de aprimorar a qualidade e representatividade do célculo computacional nesta regiao.
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4 RESULTADOS E DISCUSSOES

Nesta secao sao apresentados os resultados obtidos na pesquisa. Tais resultados,

obtidos previa e posteriormente a execugao das provas de carga, incluem:

o Resultados das provas de carga estaticas realizadas;
» Resultados das instrumentacoes das estacas;

o Anélise de capacidades de carga estimadas via métodos de previsao de capacidade

de carga e recalques;
e Descricao dos resultados obtidos nas sondagens DPL;

e Anilises numéricas.

4.1 CURVAS CARGA VS RECALQUE

Nesta secao sao apresentados os resultados obtidos via instrumentacao de topo
nas provas de carga estatica. No primeiro momento, sao demonstrados os resultados da
PCE referente a estaca ensaiada a compressao (EI-C) e, posteriormente, os resultados
referentes & estaca ensaiada a tragdo (EI-T). Os resultados aqui mostrados se resumem
aos que puderam ser obtidos via dispositivos que compoem uma PCE tradicional, como os
leitores de deslocamentos e cargas. Destaca-se que o encurtamento elastico produzido pela

aplicagao de carregamentos na estaca nao foi considerado relevante para esta analise.

Para a estaca isolada ensaiada a compressao no estado in-situ e para a estaca
isolada ensaiada a tracao (EI-T), foram utilizadas as extrapolac¢oes da curva carga vs
recalque, fazendo-se uso dos métodos de Chin (1970) e Van der Veen (1953), anteriormente
citados no trabalho, com o intuito de validar os resultados obtidos em PCE. A Tabela 24
resume os parametros de cada funcao de regressao, utilizados para as extrapolagoes das

curvas carga vs recalque.

Tabela 24 — Parametros das func¢oes aproximadoras dos modelos de Chin e Van der Veen
obtidos com as curvas carga vs recalque das PCE.

Chin (1970) Van der Veen (1953)
Qu b 2 Qy Q@ S
EI-C-SITU 236 0,01088 0,99 222 0,16813 0,99

EI-T 348 0,00318 0,99 344 0,13047 0,81
Fonte: Autor (2024)
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4.1.1 Estaca Isolada a Compressao

A seguir, sdo apresentados os resultados obtidos via PCE e simulagdes numéricas
para a estaca isolada a compressao. Posteriormente, sao feitas comparagoes entre os

resultados obtidos e discussoes prévias.

A principio, os estagios de carregamento definidos para a estaca isolada a compressao
no estado in-situ (EI-C-SITU) foram de 20 kN, representando cerca de 10% da capacidade
de carga estimada. O valor de capacidade de carga estimada foi obtido por duas diferentes
abordagens: dimensionamento geotécnico da estaca via métodos semiempiricos, utilizando
como base a sondagem SPT realizada no CEMSF e dimensionamento geotécnico da estaca
via atrito lateral unitario, de estacas previamente ensaiadas, por Oliveira (2022) e Lopes
(2023). No ensaio em condicao inundada (EI-C-INUN), os estagios foram reduzidos em
50%, estabelecendo-se em 10 kN. Ao todo, foram realizados 11 estdgios de carregamento

na condigao in-situ e 16 na condicao inundada.

As cargas de ruptura da estaca a compressao, na condi¢ao in-situ e inundada, foram
convencionadas para um recalque de 25 mm, atingido em PCE. A seguir, na Figura 35,
a curva carga vs recalque obtida experimentalmente é apresentada em conjunto com as
curvas extrapoladas pelas fun¢oes de Chin e Van der Veen. Na condicao in-situ, a carga
de ruptura para o critério considerado foi de 210 kN; na condi¢ao inundada, a carga de

ruptura foi convencionada em 155 kN.

Figura 35 — Curvas carga vs recalque obtidas por PCE e carga de ruptura convencional.
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Fonte: Autor (2024)

Percebe-se que, na condicao in-situ, entre 0 e 80 kN, a fundagao apresentou
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comportamento pouco compressivel, advindo da influéncia da coesao aparente do solo. Na
condicao inundada, afere-se os quase-nulos recalques presentes no trecho entre 0 e 130 kN,
podendo ser explicados pelo processo de pré-consolidacao gerado pelo ensaio in-situ prévio.
Ademais, nota-se a ruptura nitida e abrupta da fundagao na condicao inundada, ao atingir
o estagio de 130 kN.

Além disto, como mostra a Tabela 24, a carga de ruptura convencionada para a
condicao in-situ de 210 kN se aproxima das cargas de ruptura previstas pelos métodos de

extrapolagao, validando ainda mais o resultado do ensaio.

4.1.1.1 PCE vs Simulacdes numéricas

As simulagdes numéricas por elementos finitos, em modelo axissimétrico (EI-C-2D)
e tridimensional (EI-C-3D), foram realizadas e as curvas carga vs recalque obtidas, para a
estaca isolada a compressao (EI-C) nas condigdes in situ e inundada estdo dispostas na

Figura 36.

Figura 36 — Curvas carga vs recalque obtidas por meio de analises numéricas axissimétricas
e tridimensionais.
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Nota-se a concordancia geral das trés curvas carga vs recalque na condi¢ao in-situ,

ocorrendo divergéncias no trecho entre 100 e 200 kN, mas acordando no trecho final de
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carregamento, ap6s 200 kN e préximo ao critério de ruptura adotado (s = 25 mm). Além
disso, vale ressaltar que os modelos numéricos previram recalques elasticos na fundacao,
presentes no trecho de descarregamento, que nao ocorreram na realidade, demonstrando a

baixa capacidade eldstica do solo (Figura 36).

Os modelos numeéricos também foram capazes de antever a pré-consolidacao do
solo no inicio do ensaio em condi¢ao inundada e a ruptura abrupta da fundacao, notada
durante execucao da PCE. A diferencga entre os recalques finais observados nesta condigao
pode ser explicada devido a forma com o modelo numérico representa o solo, isto é, como
um meio continuo, ao passo que fisicamente o colapso observado se aproxima mais de um
meio descontinuo em que a saturagao provocou a destruicao das ligagoes que garantem o

comportamento do solo como um material continuo (OLIVEIRA, 2022).

4.1.2 Estaca Isolada a Tracao

A seguir, sdo apresentados os resultados obtidos via PCE e simulagdes numéricas
para a estaca isolada a tragdo. Posteriormente, sao feitas comparagoes entre os resultados

obtidos e discussoes prévias.

A prova de carga realizada na estaca a tracao é considerada a primeira prova de
carga em fundacgao profunda, nesta modalidade de carregamento, realizada no CEMSF.
Os intervalos de carregamentos foram definidos em 20 kN, por duas principais razoes:
concepcao de atritos laterais unitarios na compressao e na tragdo como equivalentes,
conforme trabalhos citados anteriormente; quantidade de pontos de carga vs recalque da
PCE na estaca a compressao, realizada previamente com estagios de 20 kN, tidos como
suficientes. A ruptura da fundacao foi convencionada, assim como na EI-C, a 10% de seu

didmetro (25 mm).

Ao todo, foram realizados 17 estagios de carregamento, seguidos de 4 estagios
de descarregamento, conforme orientagoes da ABNT NBR 12131:2020. Assim como na
estaca a compressao, foram realizadas extrapolagoes da curva carga vs recalque com a
intencao de validar os resultados obtidos em PCE. Adiante, a curva carga vs recalque
obtida experimentalmente ¢ apresentada em conjunto com as curvas extrapoladas pelas
fungoes de Chin e Van der Veen (Figura 37). A carga de ruptura convencionada equivale
a 325 kN, demonstrando, previamente, um valor de atrito lateral unitario maior na tracao

quando comparado a compressao.
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Figura 37 — Curvas carga vs recalque obtidas por PCE e carga de ruptura convencional,
para a estaca isolada a tracao.
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4.1.2.1 PCE vs Simulacdes numéricas

As simulagdes numéricas por elementos finitos, em modelo axissimétrico (EI-T-2D)
e tridimensional (EI-T-3D), foram realizadas e as curvas carga vs recalque obtidas, para a

estaca isolada a tracdo, estao dispostas na Figura 38.

Nota-se, primariamente, a pequena divergéncia entre a perda de rigidez da estaca
quando comparadas as situacoes de PCE e simulacao axissimétrica-bidimensional. Ademais,
afere-se que, para o critério de ruptura concebido (s = 25 mm), a simulagdo numérica

bidimensional subestimou a carga de ruptura da estaca, com uma perda de cerca de 8%.

Ao analisar a simula¢ao numérica tridimensional, nota-se que a perda de rigidez da
estaca ocorreu significativamente antes do que foi observado na PCE. Adicionalmente, a
carga de ruptura convencionada revelou-se 12% inferior aquela obtida experimentalmente.
E relevante destacar que essa simulacao demonstrou eficicia ao estimar o recalque para a
carga de ruptura apresentado pela estaca durante a prova de carga, com um erro inferior

a 1 mm.

De maneira geral, pode-se afirmar que a simulagdo numérica bidimensional foi mais

efetiva em representar o comportamento da estaca isolada ensaiada a tragao, por duas
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Figura 38 — Curvas carga vs recalque obtidas por meio de analises numéricas axissimétricas
e tridimensionais, para a EI-T.
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Fonte: Autor (2024)

principais razoes: estimar com mais precisao o momento de queda de rigidez da estaca,
préximo ao estagio de carregamento de 280 kN e prever com menor erro a carga de ruptura
convencionada da estaca. Ademais, ambos os modelos numéricos demonstraram recalques
elasticos, nos trechos de descarregamento, que nao foram observados na PCE, evidenciando
ainda mais, assim como na PCE realizada na EI-C, a baixa capacidade elastica do solo da

regiao.

4.1.3 Resumo dos ensaios

De forma geral, a PCE realizada com a EI-C demonstrou seguir os padroes ja
observados em outros ensaios realizados com estacas de 4 e 5 m de comprimento 1til,
ensaiadas por outros autores. Isto é, assim como observado por outros autores, houve
uma queda na resisténcia mecanica da fundacao, advinda da perda da coesao aparente
do solo, devido ao processo de inundagao. Oliveira (2022) registrou uma redugao de 62%
na capacidade de carga da estaca quando comparada a situagao in-situ com a condicao
inundada, enquanto Lopes (2023) aferiu uma redugéo de 60% nas mesmas situagoes. Neste
trabalho a reducao registrada na capacidade de carga da estaca isolada a compressao foi

de 26%, sendo essa diferenca explicada nos capitulos seguintes. A Figura 39 sumariza os
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resultados obtidos pelos 3 autores.

Figura 39 — Cargas de ruptura nas condigoes in-situ e inundada para estacas a compressao.
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A pré-consolidacao do solo, evidenciada pelos baixos niveis de recalques iniciais
durante a PCE, também foi perceptivel nos resultados da EI-C. Aferiu-se que este fen6meno
aumentou a rigidez da fundacgao, levando a baixissimos recalques prévios a ruptura, porém,

este mesmo efeito, nao impediu a ruptura nitida e abrupta da estaca.

A PCE realizada com a Estaca Instrumentada & Tragao (EI-T) representou uma
inovagao cientifica na regiao, uma vez que nenhum estudo anterior abordou ensaios de
carga com estacas a tracao e instrumentadas. Os resultados revelaram uma capacidade de
carga superior na tragdo em estacas idénticas, em comparagdo com a compressao. O atrito
lateral unitario na tracao foi de 69 kPa, enquanto na compressao esse valor atingiu 33 kPa.
Tal fato pode ser explicado pela variabilidade de solos presentes no campo experimental,
além da formacgao de uma zona de mobilizacao de solo adjacente a estaca a tragao que

teve de ser mobilizada para o "arrancamento'da estaca e do solo.

Quanto as modelagens numéricas, estas demonstraram ser assertivas e proveitosas
ao representar o comportamento das fundagoes, destacando-se por duas razoes principais:
um elevado nivel de precisao na estimativa dos recalques para a carga de ruptura, para
cargas de trabalho da estaca e a capacidade efetiva de antecipar o momento de ruptura

abrupta da fundacao em condi¢oes inundadas.

Vale evidenciar, ainda, que a inundacao proposta neste trabalho simula uma condi-
¢ao extrema de chuvas/rompimentos de tubulagoes, pois o volume de 4gua constantemente

aplicado a fundacao por 24 h é superior a estas condigoes.

Quanto a relagao entre capacidade de carga das estacas e seus respectivos com-

primentos tuteis, afere-se que a estaca com comprimento de 4 m apresentou capacidade
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de carga substancialmente inferior as estacas de 5 e 6 m de comprimento. Isto pode ser
explicado pelo fato de nenhuma parcela da estaca de 4 m de comprimento estar inserida na
camada de maior resisténcia mecéanica, que comeca a partir de 5 m de profundidade, em
relagdo ao nivel do terreno (Figura 27, enquanto as estacas de 5 e 6 m de comprimento tém
parcela siginificativa inserida nesta mesma camada, aumentando assim suas capacidades

de carga.

4.2 TRANSFERENCIA DE CARGA

Os resultados apresentados pelas instrumentagoes instaladas em profundidade nas
estacas se resumem aos fornecidos pelos extensometros. Tais leituras de deformagoes
foram relacionadas, através da Lei de Hooke, com as cargas atuantes em cada nivel
instrumentado, em cada um dos estagios. Os niveis em que cada instrumentacao esta

instalada sao apresentados na Figura 30.

Assim, neste capitulo, sdo apresentadas as curvas de transferéncia de carga da EI-C
e, também, um comparativo das tensées atuantes no nivel instrumentado da EI-T. Os
dados anteriores também foram comparados aos obtidos numericamente, a fim de validar

0s modelos.

4.2.1 Mobdulos de elasticidade composto das estacas

Os valores utilizados para se chegar aos resultados dos modulos de elasticidade
para a EI-C, nas condigdes in-situ e inundada, teve suas origens na instrumentacao de topo
desta estaca. A Figura 40 apresenta os pares tensao-deformacao no topo lidos durante
a execucao das PCE’s, sendo que, o coeficiente angular da reta que melhor representa o

padrao destes pares é definido como o médulo de elasticidade das estacas

Os modulos de elasticidade de 35 GPa para a EI-C em condicao in-situ e 32 GPa
em condi¢ao inundada foram empregados para obtencao das curvas de transferéncia de

carga correspondente a cada uma dessas situagoes.

O moédulo do elemento estrutural da estaca a tragdo é um modulo composto,
influenciado pela presenca do tirante, responsavel por apenas 2,3% da drea total da secao
transversal da fundacao. No entanto, esse tirante possui um modulo de elasticidade seis
vezes superior ao do concreto. Ao levar em conta essa proporcao, calcula-se um valor de

39,6 GPa para esse indice.

4.2.2 Transferéncia de carga - EI-C

Nesta secao sao apresentados os resultados obtidos via instrumentacao de topo,

meio e ponta da estaca isolada ensaiada a compressao. Tais resultados sao relacionados,

75



Figura 40 — Mdédulos de elasticidade compostos para a EI-C, nas condigoes in-situ e

inundada.
140 - 120 -
120 A 100 -
100 A
= _ 80 A
£ 80 | £
=) &
- = 60 A
'S 60 'S
g g
=1 = 4
L ey P EppS . 40
! Egi_c_siru = 35 GPa
20 A i ) ! 20 A
1 R2=0997 i
0 1000 2000 3000 4000 5000 0 1000 2000 3000 4000
Deformacio (um) Deformagio (um)
(a) EI-C-SITU (b) EI-C-INUN

Fonte: Autor (2024)

via Lei de Hooke, com a respectiva carga atuando em cada nivel, formando assim as
curvas de transferéncia de carga. Tais curvas sao demonstradas para os estagios de
carregamento correspondentes & 50 e 100% das cargas méximas atingidas nas PCE’s.
Posteriormente, os resultados obtidos sdo comparados aos obtidos numericamente (Figura

41) e experimentalmente, por outros autores.

Figura 41 — Curvas de transferéncia de carga obtidas na EI-C, experimental e numerica-
mente.
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As curvas de transferéncia de carga obtidas experimentalmente, em ambas as
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condigoes de umidade, demonstraram significativa participacao da capacidade de carga
de ponta na estaca, sendo que, para o estagio de ruptura da estaca, esta representou
24% da capacidade de carga total na condic¢ao in-situ e 39% na condicao inundada. Este
comportamento ndo é comum em estacas escavadas e de atrito, sendo motivo para posterior

investigacao de causas, apresentadas neste trabalho.

A concordancia entre as curvas numericamente obtidas e as experimentalmente
adquiridas, sob condigoes in-situ, revelou-se satisfatéria, validando assim o modelo pro-
posto e os parametros empregados. A discrepancia entre a simulacao tridimensional e a
bidimensional-axissimétrica foi minima, contudo, o tempo de processamento na abordagem
tridimensional mostrou-se significativamente mais extenso. Isso evidencia que a ferramenta
bidimensional pode ser considerada tecnicamente suficiente para simulagoes deste género.
Cabe ressaltar que as simulagoes numéricas nesta condi¢ao nao disseram respeito a ruptura
da estaca, fato este que pode modificar e até mesmo piorar a precisdo do modelo numérico

em relacao aos dados obtidos na pratica.

Quanto as curvas que representam a situagao inundada, aferiu-se uma concordancia
decrescente conforme a ruptura da estaca se aproximava. Isso deve-se, principalmente,
a dificuldade dos modelos numéricos em simular as perdas de resisténcia mecéanica de
um solo com comportamento colapsivel, ao ter seus niveis de umidade e tensoes atuantes
aumentados. Um ponto interessante a se destacar é a alta discrepancia dos resultados
obtidos pelo modelo numérico tridimensional para a carga de ruptura da estaca, demons-
trando que nao necessariamente tém-se uma maior fidedignidade de resultados com uma

maior representatividade da situagao experimental.

Numericamente, também foi possivel obter a distribuicao de atrito lateral unitario
ao longo da estaca, com uma ampla gama de discretizacao em profundidade. Estes valores

foram comparados aos obtidos experimentalmente (Figura 42).

4.2.2.1 Andlise comparativa

A seguir, realiza-se uma andalise comparativa entre os resultados obtidos nesta
pesquisa e outras curvas de transferéncia de carga. Estas tltimas referem-se a estacas
idénticas ensaiadas a compressao, com comprimentos uteis de 4 e 5 metros, ensaiadas por
Oliveira (2022) e Lopes (2023), respectivamente, em ambas as condi¢oes de umidade de

solo.

Quanto a condigao in-situ, afere-se, primariamente, a grande diferenca de partici-
pacao de ponta quando comparada as estacas ensaiadas pelos outros autores. Enquanto a
EI-C teve participacgao de capacidade de carga de ponta de 24% em relacao a capacidade de
carga total da estaca, as estacas ensaiadas por Oliveira (2022) e Lopes (2023) mantiveram
esta porcentagem em 9% e 6%, respectivamente. Este comportamento, de alta capacidade

de carga de ponta, como citado anteriormente, nao ¢ caracteristico de estacas escavadas e
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Figura 42 — Cargas de ruptura nas condi¢oes in-situ e inundada para estacas a compressao.
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teve suas causas posteriormente investigadas.

Além disso, independentemente do nivel de carregamento aplicado nas fundacoes,
percebe-se que as pontas das estacas de 4 e 5 m de comprimento foram pouco solicitadas
durante suas respectivas PCE’s. Esse cenario contrasta com a EI-C, na qual a solicitacao

na ponta foi crescente ao longo da sucessao de estagios de carregamento.

Ao tratar-se da condigao inundada, todas as estacas exibiram um mesmo padrao
de comportamento: crescimento da solicitacdo de ponta com o avango dos estagios de
carregamento. Isso deve-se, principalmente, a perda da capacidade de carga por atrito
lateral das estacas, majorada pela perda de coesao aparente do solo devido ao processo de

inundacao, o que faz com que as estacas exijam mais de suas pontas.

4.2.2.2 Capacidade de carga: participacdo da ponta

Durante as analises realizadas, aferiu-se que a capacidade de carga de ponta da
EI-C foi proporcionalmente maior quando comparada a capacidade de carga total e as
outras estacas ensaiadas por Oliveira (2022) e Lopes (2023). Diante disto, aps a realizagao
das PCE’s em condicao in-situ e inundada, realizou-se uma sondagem DPL cerca de 10 cm
ao lado da estaca, a fim de investigar em profundidade as condig¢oes do solo e sua respectiva
resisténcia mecéanica e compara-las a outras sondagens DPL anteriormente executadas. A
Figura 43 apresenta um comparativo entre esta ultima sondagem DPL realizada ao lado
da EI-C e a média dos resultados de Njy das seis sondagens DPL feitas no CEMSF ao

longo de seis meses.
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Figura 43 — Sondagem DPL adjacente a EI-C vs Sondagem DPL média do CEMSF.

N10

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

MEDIA
~EI-C

Profundidade (m)
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Quanto ao resultado obtido, nota-se a queda de resisténcia mecanica do solo
adjacente a estaca. Isto pode ser facilmente explicado, pois a sondagem relativa a EI-C foi
feita um dia ap6s a PCE em condigao inundada, portanto, o solo ainda representava os

padroes de colapsibilidade e perda de coesao aparente.

O ponto mais interessante a se destacar neste comparativo ocorreu na profundidade
de 6,15 m, onde a sondagem referente a EI-C apresenta uma subida brusca de resisténcia
mecanica, a valores de Ny iguais a 50, que constituem um critério de parada da prépria
sondagem. Durante o ensaio, ao se atingir esta profundidade, notou-se que, apesar da
aplicacao de mais golpes com a queda do martelo, a ponteira ja nao conseguia mais adentrar
o "solo"e foram registrados repiques no equipamento. Isto leva a crer que havia algum
material de grande resisténcia justamente onde se localizava a ponta da estaca, fazendo com
que o elemento de fundacao "utilizasse'este material como apoio e apresentasse significativa
participagao de ponta na capacidade de carga total. Um dos materiais que possivelmente se
encontra na regiao da ponta da estaca, exibindo as caracteristicas anteriormente descritas,

sao os ferricretes, conforme abordado detalhadamente nesta pesquisa e identificados em
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abundancia durante o procedimento de escavacao das estacas.

4.2.3 Transferéncia de carga - EI-T

Como mencionado anteriormente, o objetivo em se instalar instrumentagoes na
ponta da estaca submetida a tragdo consistia em confirmar se havia algum tipo de mobiliza-
¢ao da mesma, ou seja, se havia total trabalho do elemento de fundacao, em resisténcia aos
carregamentos aplicados, ou se somente uma parcela da estaca foi mobilizada. A Figura
44 apresenta as leituras de deformacgoes obtidas durante os estagios de carregamento da
PCE realizada na EI-T.

Figura 44 — Leituras de deformacao na ponta da estaca a tracao.
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Afere-se que, desde o principio dos estagios de carregamento, foram realizadas
leituras de deformacao na ponta da estaca, indicando que alguma carga, mesmo que de
baixa intensidade, foi resistida por essa parte do elemento de fundacao. Com a aproximagcao
dos estagios finais de carregamento, percebe-se um crescimento na taxa de mobilizacao da

ponta, de estagio para estagio.

4.3 PREVISAO DA CAPACIDADE DE CARGA

Neste topico pretendeu-se demonstrar a capacidade de carga das estacas a com-
pressao e a tragao, estimadas pelos métodos anteriormente citados. Posteriormente, foram
propostas corre¢oes em parametros de calculo de alguns dos métodos, a fim de valida-los
e torna-los mais assertivos para o dimensionamento de fundacoes em estacas na regiao.
As planilhas, validadas por meio de cédlculos manuais, utilizadas para a realizacdo dos

calculos, estao apresentadas no Apéndice A.
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4.3.1 Previsao da capacidade de carga a compressao

Nesta se¢ao sao apresentados os resultados obtidos para se estimar a capacidade
de carga da EI-C. Posteriormente, estes resultados foram comparados aos obtidos expe-
rimentalmente e por outros autores. Os resultados de carga de ruptura (@, ), carga de
ruptura por atrito lateral (();) e carga de ruptura de ponta ((),) para a estaca escavada
a compressao, estimada via métodos de previsao de capacidade de carga anteriormente

descritos, juntamente com o resultado obtido em PCE, estao dispostos na Tabela 25.

Tabela 25 — Cargas de ruptura estimadas para estaca a compressao.

, Ql Qp Qu
Método (kN)
PCE 157 53 210

Aoki & Velloso (1975) 53 52 105
Décourt & Quaresma (1978) 63 70 133

Teixeira (1996) 86 78 163
Berberian (2016) 75 52 127
Philipponnat (1976) 146 62 209

Fonte: Autor (2024)

A média das cargas de ruptura estimadas pelos métodos de previsao de capacidade
de carga equivale a 137 kN. Vale ressaltar que todos os coeficientes de seguranca propostos
pelos autores e pela propria ABNT NBR 6122:2022 foram retirados das etapas de calculo.
Esta etapa é essencial, pois hé a necessidade de se entender quais sao as cargas de ruptura,

para a estaca, obtidas pelos métodos de previsao de capacidade de carga.

Figura 45 — Comparativo das parcelas de resisténcia de ponta e lateral por diferentes
métodos de previsao de capacidade de carga.
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Qu (kN)

Nota-se, inicialmente, a assertividade do método de Philipponnat (1980) em relacao
ao resultado obtido experimentalmente, nao s6 na previsao da capacidade de carga total,

mas na proporgao atrito lateral/ponta também.
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4.3.1.1 Meétodos de previsdo de capacidade de carga a compressdo vs Prova de carga

A Figura 46 apresenta o comparativo entre os resultados de capacidades de carga
ultima obtidas pelos métodos de previsao de capacidade de carga e o resultado de capaci-
dades de carga ultima obtidas por provas de carga instrumentadas, realizadas por Oliveira
(2022), Lopes (2023) e os resultados desta pesquisa, em estacas de 25 cm de didmetro, com

4,5 e 6 m de comprimento, respectivamente.

Figura 46 — Comparativo das capacidades de carga ultima, estimadas e experimentalmente
obtidas, para as estacas de 4 ¢ 5 m de comprimento.
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Para um melhor entendimento em relagao a precisao de cada um dos métodos em

comparagao as provas de carga instrumentadas, far-se-4 uma analise de proporcionalidades
(Tabela 26).

Tabela 26 — Analise de proporcionalidades entre métodos de previsao de capacidade de
carga e provas de carga instrumentadas para a capacidade de carga tltima.

Qu Qu,PCE Qu/Qu,PC’E
Método (kN)

4mbb5m6m4d4dm 5m 6m4dm 5 m 6 m
Aoki & Velloso (1975) 98 95 105 1,40 0,48 0,50
Décourt & Quaresma (1978) 94 117 133 1,34 0,59 0,63
Teixeira (1996) 87 120 163 70 198 210 1,24 0,61 0,78
Berberian (1996) 100 95 127 1,43 0,48 0,60
Philipponnat (1976) 170 188 209 2,43 0,95 0,99

Fonte: Autor (2024)

Percebe-se, baseado nos resultados anteriores, que os métodos de previsao de
capacidade de carga subestimaram a capacidade de carga da estaca de 4 m de comprimento
util, experimentalmente obtida, sendo o método de Teixeira (1996) o que mais se aproximou

do valor obtido durante a prova de carga. Todos os métodos subestimaram a capacidade
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de carga das estacas de 5 e 6 m de comprimento, sendo o método de Philipponnat (1976)
0 que mais se aproximou dos valores obtidos em prova de carga, para ambos os elementos

de fundagao.

4.3.1.2 Proposta de ajuste de parametro

Nesta secao, busca-se corrigir e adaptar o parametro 3, presente no método
semiempirico de estimativa de capacidade de carga de Décourt e Quaresma (1978) para as
condicoes observadas nos ensaios realizados no campo experimental. Para isto, o parametro
Quit, na Equacao 2.6 foi substituido pelo obtido experimentalmente, e os pardmetros «,
Ny € N, foram fixados conforme consideracoes para o célculo inicial de estimativa de
capacidade de carga. A Tabela 27 demonstra os parametros [ obtidos para cada uma das

trés estacas a compressao ensaiadas no CEMSF e seu valor médio.

Tabela 27 — Parametros 3 corrigidos para as estacas ensaiadas a compressao.

Comprimento =
da estaca (m) B b
4 0,28!
5 1,36 1,25
6 1,13

Valor nao considerado na média.
Fonte: Autor (2024)

O indice § calculado para a estaca a compressao com 4 metros de comprimento
apresentou uma consideravel disparidade em relagao aos outros dois. Portanto, optou-se
por nao inclui-lo na média, realizando-a apenas com os outros dois parametros restantes,
referentes as estacas de 5 e 6 metros de comprimento 1til. Dessa maneira, obtém-se o
parametro [ recomendado para aplicacado no dimensionamento de estacas escavadas a
compressao, utilizando o método semiempirico proposto por Décourt e Quaresma (1978),

para a regiao de Uberlandia e arredores, o qual equivale a 1,25.

Apesar de nenhum dos parametros 5 sugeridos pelo Autor do método serem supe-
riores & 1 (Tabela 8), outros autores, assim como neste trabalho e através de retroandlises,
identificaram valores superiores & 1, como no caso de Schulze (2013), que identificou [

equivalente a 2 ou 3 na regiao de Campinas-SP;

E importante destacar que o parametro recomendado foi derivado para estacas
escavadas, implantadas em solo de natureza arenosa e em condi¢oes naturais de umidade.
Recomenda-se realizar estudos futuros em diversas condi¢oes de umidade, tipos de solo e

caracteristicas geométricas das estacas para a calibragao do indice.

83



4.3.2 Previsao da capacidade de carga a tracao

Nesta secao sao apresentados os resultados obtidos para se estimar a capacidade de
carga da EI-T. Posteriormente, estes resultados foram comparados aos obtidos experimen-
talmente. Os resultados de carga de ruptura (Q,,) para a estaca escavada a tragao, estimada,
via métodos de previsao de capacidade de carga anteriormente descritos, juntamente com

o resultado obtido em PCE, estao dispostos na Tabela 28.

A média das capacidades de carga obtidos pelos métodos equivale a 166 kN. Todos
os métodos subestimaram a capacidade de carga da estaca obtida experimentalmente, com

o método de Meyerhoff (1973) sendo o que mais se aproximou desta.

Tabela 28 — Cargas de ruptura estimadas para a estaca a tracao.

Método Qu (kN) Qu/Qu,PCE
PCE 315 -
Cilindro de Atrito 168 0,53
Meyerhoff (1973) 189 0,60
Levacher & Sieffert (1984) 140 0,44

Fonte: Autor (2024)

4.3.2.1 Avaliacdo do método do tronco de cone

Como mencionado anteriormente, o método do tronco de cone se faz dependente de
um parametro o para que as estimativas de capacidade de carga sejam obtidas. Diante disto,
buscou-se avaliar o valor obtido experimentalmente para este parametro, substituindo-se o
indice @), obtido em PCE, na Equagao 2.13, e, assim, aferindo-se o angulo « para estacas a
tragao dimensionadas pelo método do tronco de cone em Uberlandia e regiao, equivalente
a 16,2°.

Este valor aproxima-se bastante do obtido por Monteiro (1985) com estacas escava-
das inseridas em areias argilosas porosas da regiao de Ilha Solteira (SP) (Tabela 15). Por
outro lado, no mesmo local e em solos e estacas de mesmas caracteristicas, foram obtidos
angulos a de diferentes valores, caracterizando a imprecisdo contida no método de tronco

de cone.

4.4 PREVISAO DE RECALQUES

Neste topico, apresenta-se a estimativa dos recalques por meio dos métodos previa-
mente mencionados para a estaca isolada submetida a compressao axial. Subsequentemente,
esses recalques foram confrontados com os valores experimentais obtidos para duas cargas
de trabalho (Q; e (Q2). Tais cargas correspondem a aplicagao de fatores de seguranga

equivalentes a 1,6 e 2, respectivamente, em relacao a capacidade de carga ultima da
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estaca (@, ). Estes fatores de seguranga sao preconizados pela ABNT NBR 6122:2022 em
situacgoes em que provas de carga sao realizadas durante a fase de elaboracao ou ajuste do
projeto (F.S = 1,6) e quando métodos semiempiricos sdo empregados no dimensionamento
(F.S = 2). Buscou-se realizar as anélises com estas duas cargas de trabalho a fim de se
abranger os dois fatores de seguranca mais aplicados pelos projetistas no dimensionamento

de fundagbes em estacas.

. 210
Q= —1626 =16 131kN (4.1)
. 210

As planilhas, validadas por meio de calculos manuais, utilizadas para a realizagao

dos célculos, estao apresentadas no Apéndice B.

4.4.1 Carga de Trabalho )1: Métodos de previsao de recalques vs prova de
carga

A Figura 47 apresenta o comparativo entre os resultados de recalques obtidos pelos
métodos de previsdo, para a carga de trabalho @1 (F.S = 1,6), e o resultado experimental,

para a mesma carga, obtido via PCE.

Figura 47 — Comparativo dos recalques estimados e experimental para a carga de trabalho
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Para um melhor entendimento em relagao a precisao de cada um dos métodos em
comparacao a prova de carga instrumentada, fez-se uma analise de proporcionalidade

(Tabela 29).

85



Tabela 29 — Proporcionalidade entre recalques estimados e experimental para a carga Q).

Método s (mm)  Seqe/Spor
PCE 3,2 -
Poulos & Davis (1980) 4,2 1,3
Vésic (1969) 17.6 5.5
Randolph & Wroth
Go7s) 8,6 2.7
Cintra & Aoki (2010) 5,6 1,7

Fonte: Autor (2024)

O método de Poulos & Davis (1980) apresentou o melhor desempenho quanto a
previsao do recalque da estaca isolada a compressao para a carga de trabalho @y (F.S
= 1,6). Por outro lado, aferiu-se que o método de Vésic (1969) foi o mais discrepante
quanto ao valor de recalque obtido via PCE, sobrestimando este em mais de cinco
vezes. Tal comportamento pode indicar que os parametro adotados para o calculo do
método necessitam de aprimoramentos para melhor representatividade do solo da regiao

de Uberlandia - MG.

4.4.2 Carga de Trabalho ()2: Métodos de previsao de recalques vs prova de
carga

A Figura 48 apresenta o comparativo entre os resultados de recalques obtidos pelos
métodos de previsdo, para a carga de trabalho Qs (F.S = 2,0), e o resultado experimental,

para a mesma carga, obtido via PCE.

Figura 48 — Comparativo dos recalques estimados e experimental para a carga de trabalho

Q2.

16
14,17

14

—_ =
SN

Recalque (mm)
[ee]
)
oo
~

4,44
4 3,37

2,10
N B
0

PCE Poulos & Davis  Vésic (1969) Randolph &  Cintra & Aoki

(1980) Wroth (1978) (2010)
Método de previsdo

Fonte: Autor (2024)
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Para um melhor entendimento em relagao a precisao de cada um dos métodos em
comparacao a prova de carga instrumentada, fez-se uma analise de proporcionalidade

(Tabela 30).

Tabela 30 — Proporcionalidade entre recalques estimados e experimental para a carga ().

Método s (mm)  Seuc/Spor
PCE 2.1 -
Poulos & Davis (1980) 3,4 1,6
Vésic (1969) 14,2 6.8
Randolph & Wroth
Go78) 6,9 3,3
Cintra & Aoki (2010) 4,4 2.1

Fonte: Autor (2024)

Os mesmos padroes de assertividade observados para a carga de trabalho ),
também foram observados na carga de trabalho Q2 (F.S = 2,0). O método de Poulos &
Davis (1980) foi o mais assertivo e o método de Vésic (1969) foi o menos assertivo, com as

provaveis mesmas justificativas apontadas para a carga de trabalho Q).
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5 CONCLUSAO

Nesta pesquisa, foi realizada uma avaliacao do comportamento de quatro estacas
isoladas, com diferentes comprimentos, submetidas a diferentes métodos de carregamento
(compressao e tragao), e instaladas em solo tropical natural, tanto em condigoes de umidade
natural quanto apds inundacgao prévia. A seguir, destacam-se as principais conclusoes

deste estudo:

1. Os resultados deste estudo, corroborados por pesquisas anteriores no CEMSF,
evidenciam uma perda significativa de capacidade de carga das estacas de fundagao
devido a inundagao do solo e ao subsequente colapso. Constatou-se que, em média,
essa capacidade foi reduzida em aproximadamente 50% apds a inundagao. Sugere-se,
desta forma, a reducao na capacidade de carga calculada de estacas inseridas em

solos colapsiveis e sucestiveis & inundacao, na regiao deste estudo;

2. A transferéncia de carga constatada na estaca a compressao apresentou uma crescente
participacao de ponta a medida que os estagios de carregamento avangavam. Tal fato
pode ser explicado pela presenca de material heterogéneo, de resisténcia mecanica
superior ao solo adjacente, na ponta do elemento de fundacao, identificado por meio
de sondagem DPL. Desconsiderando-se este caso singular, outras estacas escavadas
ja ensaiadas no campo experimental apresentaram baixa participacao da ponta na

capacidade de carga total;

3. Os modelos numéricos da estaca a compressao foram considerados efetivos em
representar o comportamento da fundagao, conseguindo prever o comportamento
de rigidez da estaca, identificado através da progressao da curva carga vs recalque
com o aumento dos carregamentos. Aferiu-se também que, no momento de queda
abrupta da curva carga vs recalque experimental na condicao inundada, o modelo
conseguiu antever a pré-consolidagao do solo e acompanhar o momento de ruptura

abrupta da estaca;

4. Em uma avaliacao geral, para as estacas com 5 e 6 m de comprimento, o método
semiempirico de estimativa de capacidade de carga de Philipponnat (1976) foi
considerado o mais efetivo, com assertividades superiores a 90%. Por outro lado, o
método de Aoki & Velloso (1975) apresentou as estimativas menos precisas para ambas
as estacas, apontando capacidades de carga que representaram metade dos valores
alcancados em PCE. A estaca de 4 m de profundidade apresentou comportamento
divergente as demais, sendo que todos os métodos de estimativa de capacidade de

carga superestimaram o resultado experimental, com o método de Teixeira (1996)



10.

sendo o mais assertivo e o método de Philipponnat (1976) apresentando a pior

estimativa;

. Todos os métodos de previsao de recalques superestimaram o recalque, para as

cargas de trabalho @; (F.S = 1,6) e Q2 (F.S = 2,0), em que o método de Poulos
& Davis (1980) apresentou o resultado mais préximo, superestimando o recalque
observado na prova de carga estdtica em aproximadamente 45%. Por outro lado, o
método tedrico de Vésic (1978) apresentou a maior divergéncia, superestimando em

aproximadamente 6 vezes o recalque da estaca escavada a compressao;

Foi proposto uma corre¢ao para o parametro 3 presente no método de estimativa de
capacidade de carga de estacas a compressao de Décourt & Quaresma (1978). O
valor obtido em Uberlandia (MG) e regido, para estacas escavadas curtas, equivale
a 1,25. Tal método utiliza diretamente o ensaio SPT como critério de entrada e
sugere-se seu Uso na regiao e nas condigoes deste estudo. Recomenda-se que mais
estudos sejam realizados, a fim de calibrar este parametro e melhorar a base de

dados para estimativa do mesmo;

Em uma andlise abrangente, a estaca isolada submetida a compressao com compri-
mento de 4 m apresentou uma capacidade de carga consideravelmente inferior em
comparacao as estacas com comprimentos de 5 m e 6 m. Esta diferenca pode ser
atribuida ao fato de que as estacas de 5 m e 6 m tiveram uma significativa interacao
por atrito lateral com uma camada de solo de resisténcia mecanica superior, que se
inicia a partir da profundidade de 5 m em rela¢ao ao nivel do terreno. Consequente-
mente, a estaca de 4 m de comprimento nao alcanca essa camada de solo, resultando

em uma menor capacidade de carga;

Na condi¢ao de umidade in-situ, o atrito lateral unitario obtido a tracao foi superior,
em mais de duas vezes, ao atrito lateral unitario observado na compressao. Tal
fator pode ser explicado pela presenca de um tronco de cone de solo, mobilizado
pela estaca a tragdo e crescente em direcao a superficie, enrijecido pela exposicao as

intempéries da superficie;

Quanto a estaca a tracao, o modelo bidimensional superestimou a rigidez da fundagao
e os recalques finais, nos estagios de carregamento. O modelo tridimensional também
superestimou a rigidez da estaca, além de nao conseguir identificar a ruptura da
fundagao. Recomenda-se portanto, para simulacoes deste tipo e nas condigoes desta

pesquisa, a utilizacdo de modelos bidimensionais axissimétricos;

Quanto as estimativas de capacidade de carga a tragao, todos os métodos subestima-
ram o valor obtido em PCE. O método de Meyerhoff (1973) foi o mais efetivo, com
assertividade de 60%;
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12.

13.

Através de prova de carga realizada em estaca a tragao, foi possivel estimar o angulo
a presente no método de estimativa de capacidade de carga do tronco de cone. O
valor obtido em Uberlandia (MG) e regido, para estaca escavada curta, equivale &
16,2°. E importante ressaltar que este pardmetro é orientativo e restrito as condicdes

especificas desta pesquisa;

Sugere-se que mais estudos sejam realizados com estacas solicitadas a compressao
e a tracdo, a fim de aprimorar os resultados obtidos nesta pesquisa e minorar as

incertezas.

Os dados apresentados neste estudo sdo cruciais para a compreensao do comporta-
mento de estacas em solos colapsiveis tropicais. Suas implicagoes afetam diretamente
os projetos de fundagoes, além de nortear a pratica da engenharia em regides do
mundo onde solos colapsiveis, com caracteristicas similares, ocorram. O rigor das
analises experimentais, aliadas a validagao numérica, asseguram replicabilidade e

aplicabilidade destes resultados em outros cendarios, o que aumenta sua relevancia.
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APENDICE A

Apresentam-se, a seguir, as planilhas eletronicas utilizadas a fim de automatizar
os calculos dos métodos semiempiricos de capacidade de carga. Estas planilhas foram

validadas por meio de cdlculos manuais.

Figura 49 — Método Semiempirico de Aoki & Velloso (1975).

METODO SEMIEMPIRICO DE AOKI & VELLOSO (1975)
Tipo de Estaca| Escavada Diametro (cm) | Profundidade (m) Tipo de Solo NSPT |Qp (kN)| Ql{kN) | Qu(kN)
25.00 1 Areia Argilo-Siltosa | 1,28 11 2 14
25.00 2 Areia Argilo-Siltosa | 1,88 16 6 22
25.00 3 Areia Argilo-Siltosa | 1,76 15 10 25
25.00 4 Areia Argilosa 257 22 15 37
25.00 5 Areia Argilosa 7.74 67 31 98
25.00 6 Areia Argilo-Siltosa 6 52 43 95
25.00 7 Areia Silto-Argilosa 52 53 105
25.00 8 Arpgila Arenosa 9 71 66 137
25.00 9 Arpgila Arenosa 5 39 74 113
25.00 10 Arpgila Arenosa 6 47 83 130
25.00 11 Areia Argilosa 7 61 97 158
25.00 12 Areia Argilosa 2 17 102 119

Fonte: Autor (2023)

Figura 50 — Método Semiempirico de Décourt & Quaresma (1996).

| METODO SEMIEMPIRICO DE DECOURT & QUARESMA (1978)
Tipo de Estaca |Escavada sem lama Diametro (cm) | Profundidade (m) Tipo de Solo Tipode Solo2 [NSPT| NP |Qp (kN)| QL(kN) | Qu(kN)
25.00 1 Areia Areia 1.28 1 1.28 13 6 18
25.00 2 Areia Areia 1,88 | 1.64 16 12 28
25.00 3 Areia Areia 1,76 | 2,07 21 18 39
25.00 4 Areia Area 257402 40 26 66
25,00 5 Areia Areia 7.74 5.4 34 40 94
25,00 6 Areia Areia 6 |6.58 66 51 117
25,00 7 Areia Arecia 6 |7.00 70 63 133
25,00 g Argila Argila 9 |6.67 34 88 122
25.00 9 Argila Argila 5 |6.67 34 105 139
25.00 10 Argila Argila 6 |6.00 31 124 154

Fonte: Autor (2023)

Figura 51 — Método Semiempirico de Teixeira (1996).

METODO SEMIEMPIRICO DE TEIXEIRA (1996)

Tipo de Estaca |Escavada a céu aberto Diametro (cm) | Profundidade (m) Tipo de Solo NSPT| NP |Qp(kN)| QIN) | Qu(kN)
25,00 1 Areia Argilosa 1.28 | 1.28 13 4 17
25.00 2 Areia Argilosa 1.88 | 1.88 18 10 28
25.00 3 Areia Argilosa 1.76 | 1.64 16 15 32
25.00 4 Areia Argilosa 2,57 |2.07 20 24 4+
25,00 5 Areia Argilosa 7.74 | 4.02 39 48 87
25.00 6 Areia Argilosa 6 |54 53 67 120
25.00 7 Areia Siltosa 6 |6.58 78 86 163
25.00 8 Argila Arenosa 9 [7.00 45 114 158
25,00 9 Argila Arenosa 5 | 6.67 43 130 172
25.00 10 Argila Arenosa 6 |6.67 43 148 191

Fonte: Autor (2023)



Figura 52 — Método Semiempirico de Berberian (2016).

METODO SEMIEMPIRICO DE BERBERIAN (1992)

Tipo de Estaca| Escavada Mecanicamente (Sem Lama) | Didmetro (cm) | Profundidade (m) Tipo de Solo NSPT|Qp (kN)| QUEN) | Qu(kN)

25,00 1 Areia Argilo Siltosa 1,28 4 2 11

25,00 2 Areia Argilo Siltosa 1.88 6 4 19

25,00 3 Areia Argilo Siltosa 1.76 5 6 23

25,00 4 Areia Argjlosa 257 9 10 39

25,00 5 Areia Argilosa 7.74 28 12 100

25,00 6 Areia Argilo Siltosa 6 18 29 95

25,00 7 Areia Silto Argilosa 6 26 37 127

25,00 g Argila Arenosa g 39 44 165

25,00 9 Argila Arenosa 5 21 48 138

25,00 10 Argila Arenosa 6 26 52 155

Fonte: Autor (2023)
Figura 53 — Método Semiempirico de Philipponnat (1980).
METODO SEMIEMPIRICO DE PHILIPPONNAT (1976)
Tipo de Estaca Escavadas com D<1,5m Diagmetro (cm)| Profundidade (m)| Tipo de Solo 1 Tipo de Solo 2 Tipo de Solo 3 NSPT[Qp (kN)| QI(kN) | Qu{kN)

25,00 1 Areia Areia Argilo-Siliosa Areia Argilosa 1,28 13 8 21
25,00 2 Areia Areia Argilo-Siltosa Areia Argilosa 1.88 20 19 38
25.00 3 Areia Areia Argilo-Siltosa Areia Argilosa 1.76 18 29 47
25.00 4 Areia Areia Argilosa Areia Argilosa 2,57 27 44 71
25,00 5 Areia Areia Argilosa Areia Argilosa 7.74 81 90 170
25,00 6 Areia Areia Argilo-Siliosa Areia Argilosa 6 62 125 188
25,00 7 Areia Areia Silto-Argilosa Areia pco. Compacta 6 62 146 209
25.00 g Argila Argila Arenosa Argila Arenosa 9 106 194 301
25.00 9 Argila Argila Arenosa Argila Arenosa 5 59 221 280
25.00 10 Argila Argila Arenosa Argila Arenosa 6 71 253 324

Fonte: Autor (2023)
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APENDICE B

Apresentam-se, a seguir, as planilhas eletronicas utilizadas a fim de automatizar

os calculos dos métodos de estimativas de recalques. Estas planilhas foram validadas por

meio de calculos manuais.

Figura 54 — Método de Poulos & Davis (1980).

Poulos & Davis (1980)
Trecho Carga (kN)|s (mm)
Comprimento da estaca (m) 0 0,00
Diametro da estaca (m) 0.25 20 0.64
Lid 24 40 1.29
Diametro da ponta (m) 0,25 60 1.93
db/d 1 80 257
1.0 0,075 105 3.37
Ep (kPa) 35000000,00 120 3.86
Es=E (kPa) 12000 131 421
K 2917 160 5.14
Rk 1.62 180 5.78
h (m) 20 200 6.43
h/L 3.33 220 7.07
Lh 0,30
Rh 0,88
Vs 0.35
Rv 0,92
Eb (kPa) 15000
Rb 0,98
I 0,096
Fonte: Autor (2023)
Figura 55 — Método de Vésic (1969).
| Vesic (1969)
Sp (Recalque na ponta) Se (Encurtamento Elastico) Sl (Recalque lateral)
[ o 0,14] L (m) 6 [ a ] 0,240}
[ Dm | 0,25 A (md) 0,05 | D | 0,25
Ec (MPa) 350
Carga (kN) Sp (mm) Alfass 0.5 Carga (kN) Sl (5m) SI(12m) | SI (mm) Carga (kN) | S.final (mm)
0 0,00 0 0,00 0,00 [ 000 0 0,00
20 1.83 Carga (kN) Se (mm) 20 044 022 | 067 20 2,54
40 458 0 0,00 40 1.04 028 | 132 40 5.99
60 641 20 0,04 60 1,64 039 [ 204 60 3.8
80 8.25 40 0,08 80 224 050 | 275 80 11,16
100 10,08 60 0.13 100 2,92 0356 | 348 100 13,77
120 11,91 80 0,17 120 3.52 067 | 419 120 16,35
140 13,74 100 021 140 412 079 | 491 140 18.94
160 15.58 120 025 160 472 090 | 562 160 21,53
180 1924 140 0.29 180 5.16 101 | 617 180 25,79
200 21,99 160 033 200 5,76 107 | 683 200 2924
220 27.49 180 038 220 597 123 | 721 220 35,17
200 042
220 047

Fonte: Autor (2023)




Figura 56 — Método de Randolph & Wroth (1978).

Randolph & Wroth (1978)

o 403 Carga (kN)|s (mm)
L (m 6 0.00 0.00
Gl*tg{u*L)n*L (MN) | 2,18 20,00 131
Ro 0.75 40,00 2,62
60,00 3.92
£0.00 523
100,00 6.54
120.00 7.85
140,00 9.15

160,00 10,46

180,00 11,77

200,00 13,08

220,00 1438

Fonte: Autor (2023)
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Figura 57 — Método de Cintra & Aoki (2010).

Recalque (1° camada)
D (m) 0,25
h (m) 1
H (m) 1
Carga (kN) Delta (kPa)
0 0.00
20 832
40 16,63
60 2495
80 33,26
100 41,58
120 49 89
140 5821
160 66,52
180 74.84
200 83,15
220 9147
E.0 MPa) 15
Sigma 0 (kN/m?%) 112
Carga (kN) Es (MPa) s (mm)
0 15,00 0,00
20 1527 0.54
40 15,53 1,07
60 15,77 1,58
80 16,01 2,08
100 16,23 2,56
120 16,45 3.03
140 16,65 349
160 16,85 3,95
180 17.05 439
200 17.23 482
220 17.41 5,25

Fonte: Autor (2023)
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