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RESUMO

Este trabalho tem como objetivo realizar a comparacdo do desempenho de métodos de previsao
de capacidade de carga para dimensionamento de fundagdes profundas, comparando-0s com
resultados de provas de carga estatica (PCE). Para tal estudou-se o caso de uma obra predial no
municipio de Balnedrio Camborit (SC). Inicialmente definiu-se um perfil estratigrafico
representativo do terreno com base em resultados de sondagens do tipo cone penetration test
(CPT), realizadas em 9 pontos distintos do terreno. A partir dos resultados das sondagens fez-
se a previsdo de pardmetros de comportamento geotecnico, quando necessario. Em seguida
foram feitas as previsdes de capacidade de carga para estacas de mesmas caracteristicas das
empregadas na obra estudada utilizando os métodos semi-empiricos de Aoki e Velloso (1975),
Philipponnat (1979) e Bustamante e Gianaselly (1981), e os métodos teoricos de Terzaghi
(1943), Meyerhof (1951) e Vesic (1963). Houve limitagOes para as comparagcdes com 0S
resultados de prova de carga, visto que as estacas submetidas a PCE, mesmo sob altos
carregamentos, ndo apresentaram deformacdes expressivas tampouco ruptura nitida. Tentou-se
a extrapolacdo com uso de um modelo polinomial, que resultou em curvas carga-recalque
similares as tipicamente obtidas. Fez-se entdo a comparagdo entre a carga de ruptura obtida
pelos métodos abordados e as cargas de ruptura obtidas pela prova de carga executada e pela
extrapolacdo. Concluiu-se que dentre os métodos semi-empiricos Philipponnat (1979) mostrou-
se 0 mais conservador, Aoki e Velloso (1975) também apresentou bons resultados, e
Bustamante e Gianaselly (1981) foi o mais arrojado. Dentre os métodos analiticos, Vesic (1963)
e Terzaghi (1943), considerando ruptura localizada, foram os métodos que apresentaram 0s

resultados mais satisfatérios.

Palavras-chave: Fundacdes profundas. Capacidade de carga. Provas de carga. CPT.



ABSTRACT

This work aims to compare methods used to predict the ultimate load capacity for deep
foundations, comparing them with data from static load tests (PCE). For this, one has studied a
case of a building in the municipality of Balneario Camboriu (SC). Initially, a stratigraphic
profile was defined in order to represent the different soils that occur in the area. Such profile
was constructed with basis in results of cone penetration test (CPT), which were carried out in
9 different points. Parameters of geotechnical behavior for the several materials that occur in
the area were also derived from results of in situ tests. Then, the ultimate load capacity of piles
was predicted using the semi-empirical methods of Aoki & Velloso (1975), Philipponnat (1979)
and Bustamante & Gianaselly (1981), and theoretical (analytical) methods of Terzaghi (1943),
Meyerhof (1951) and Vesic (1963). There were limitations to the comparisons of load capacity
predictions with the results of static load test, since the piles submitted to PCE, even under high
loads, did not present expressive deformations nor clear rupture. Therefore, extrapolation was
attempted by a polynomial equation that showed typical load-settlements curve with clear
failure. The ultimate capacity load obtained by the studied methods were compared with the
ultimate load considered in static load test and ultimate load by extrapolation of static load. It
was concluded that among the semi-empirical methods, Philipponnat (1979) was the most
conservative, Aoki & Velloso (1975) achieved good results and Bustamante & Gianassely
(1981) achieved the best fit. Among the analytical methods, Vesic (1963) and Terzaghi (1943),

considering localized rupture, were the methods that presented the most satisfactory results.

Key-words: Pile. Bearing capacity. Static load tests. Cone penetration test.
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Fracdo de comprimento da estaca;
Momento na cota de arrasamento nas estacas;

NUmero de estacas do bloco em que se encontram as estacas ensaiadas;

Fatores de carga propostos por Terzaghi (1943), Hansen (1970) e Vesic (1963)

para ruptura geral;

N’c,N’q e N’, Fatores de capacidade de carga propostos por Terzaghi(1943), Hansen (1970) e

Vesic (1963) para ruptura geral;

Nce N(j

Fatores de capacidade de carga propostos por Vesic (1963);
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indice de resisténcia a penetracio (Ngpy) N0 metro analisado;
Carga de ruptura convencional,

Resisténcia lateral do penetrometro;

Resisténcia de ponta do ensaio de cone;

Atrito unitario médio ao longo do fuste dado por qc/a;
Capacidade maxima da estaca;

Resisténcia da estaca por atrito lateral;

Resisténcia lateral do penetrémetro;

Resisténcia da estaca pela ponta;

Resisténcia admissivel,

Resisténcia de ponta;

Resisténcia lateral;

Resisténcia de ruptura;

Recalque da ruptura convencional;

Resisténcia ndo drenada;

Perimetro da estaca;

Distancias do centro de gravidade ponderado até o eixo da estaca ensaiada;

Alfabeto Grego
Fator que correlaciona a resisténcia lateral com resisténcia de ponta qc;
Coeficientes em funcéo do tipo de solo e do tipo de estaca;
Angulo de atrito do solo;
Atrito lateral unitério;
Peso especifico aparente natural do solo ao longo da profundidade;
Peso especifico aparente natural do solo que ocorre sob a base da estaca;
Tensdo que relaciona coeficiente de empuxo no repouso e tensdo efetiva vertical,
Tensdo efetica vertical,
Funcéo da relacéo L/B;
Tensdo horizontal contra a superficie lateral da estaca;

Angulo de atrito entre o solo e a estaca.
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1 INTRODUCAO

Com o crescimento da populacdo e o avanco da tecnologia, sobretudo na &rea da
construcdo civil, as cidades vém sendo ocupadas por edificios cada vez mais altos e robustos.
Grandes estruturas impdem grandes desafios, em especial na engenharia geotécnica. Um deles
consiste no elevado carregamento que a edificacao transmite as fundacgdes, exigindo solucbes
robustas, que requerem grande controle do dimensionamento, e consequentemente elevados
custos.

Fundacbes corretamente dimensionadas devem “apresentar, ao mesmo tempo,
seguranca em relacdo aos possiveis modos de colapso (atendimento aos estados limites Gltimos)
e deslocamento em servico aceitaveis (atendimento aos estados limites de utilizacdo).”
(VELLOSO; LOPES, 2010).

Para cumprir tais estados, segundo a ASSOCIACAO BRASILEIRA DE NORMAS
TECNICAS (ABNT) NBR 6122 (2010, p. 24), que sobre Projeto e execucdo de fundagdes, é
necessario para o projeto de fundagdes profundas, obter as cargas admissiveis ou resistentes de
projeto que podem ser avaliadas através de processos diretos (Analiticos ou Tedricos) e
indiretos (Empiricos ou Semi-empiricos). Existe também as provas de carga, as quais ocupam
lugar a parte na questdo da seguranca, (HACHICH, 1998).

Para a utilizacdo dos métodos de capacidade de carga, é de fundamental importancia
obter dados concisos relativos a estratigrafia da area da obra e aos parametros de
comportamento geotécnico dos solos a que estas cargas serdo transmitidas; Estes ultimos sdo
obtidos através de investigacdo geotécnica, seja de laboratério ou por ensaios de campo.
Segundo Schnaid e Odebrecht (2012) “a investigacdo geotécnica constitui-se em pré-requisito
para projetos seguros € econdomicos’.

A experiéncia internacional faz referéncia frequente que o conhecimento geotécnico, o
controle e a execucdo de fundacgdes sdo mais importantes para satisfazer esses requisitos, do
que a precisao dos modelos de calculo e os coeficientes de seguranca adotados (SCHNAID;
ODEBRECHT, 2012). Porem a interpretacdo dos resultados é complexa e imprecisa, devido
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tanto ao comportamento do solo como as condig8es de contorno do ensaio realizado (WROTH,
1984). Entra em contexto as provas de carga, que sdo destinadas a dirimir ddvidas sobre o
comportamento dos elementos de fundacdo, como verificar a concisdo do elemento sobre as
premissas do projeto (HACHICH, 1998).

Para Velloso e Lopes (2010) “Um dos principais modos de colapso de uma fundagao ¢é
a perda da capacidade de carga”. Tal perda pode estar relacionada tanto a erros de
dimensionamento, relacionados a equivocos na obtenc¢éo da carga de ruptura das estacas, quanto
aos parametros estimados inadequadamente. Assim, a chave para a engenharia de fundacgéo
bem-sucedida é compreender a mistura entre racionalismo e empirismo, e como aplica-los a
problemas praticos, garantindo desta forma a seguranca da obra, e buscando torna-la
economicamente mais favoravel.

Existem diversos métodos para previsao da capacidade de carga reportados na literatura,
mas os desempenhos dos mesmos € sujeito as incertezas referentes aos parametros de
comportamento do solo. Nesse sentido, busca-se avaliar o desempenho de diversos métodos de
capacidade de carga estatica, fazendo comparacdes com métodos analiticos e semi-empiricos,
a resultados de provas de carga, realizadas no arcabouco geoldgico-geotécnico de Balneéario

Camboriu.

1.1 OBJETIVO GERAL

1.1.1 Objetivo Geral

Comparar o desempenho de métodos de previsdo de capacidade de carga de fundages

profundas aplicado a um caso de uma obra no municipio de Balneario Camborit — SC.

1.1.2 Objetivos especificos

a. Obter dados de sondagens, plantas de carga da edificacdo, e provas de carga
executadas in situ;

b. Obter, a partir do projeto estrutural, as cargas resultantes que atuam nas estacas que
foram submetidas a ensaios de prova de carga estéatica;

c. Estabelecer um perfil geotécnico representativo para a area estudada e estimar

parametros de comportamento geotécnico para 0s materiais envolvidos;
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d. Realizar a previsdo de capacidade de carga para as estacas empregando métodos
analiticos e semiempiricos;

e. Comparar os resultados obtidos no dimensionamentos com o desempenho
apresentado pelas fundagcGes submetidas as provas de carga in situ;

f. Discutir do ponto de vista técnico e econémico as implicagdes dos resultados.

1.2 ORGANIZACAO DO TRABALHO

O trabalho estid estruturado em seis capitulos, distribuidos da seguinte forma:
Introducdo, Revisao Bibliografica, Apresentacdo do caso de estudo, Metodologia, Resultados
e Concluséo.

O Capitulo 1, Introducdo, apresenta 0s aspectos gerais, objetivos e a estruturacdo do
trabalho.

No Capitulo 2 sera apresentado a Fundamentacéo tedrica que esta subdividida em:
FundacGes profundas; Métodos de capacidade de carga; Provas de carga e Investigacdo
geotécnica — sondagem CPT.

No Capitulo 3, serd feita a Apresentacdo do caso de estudo, e contém dados da
edificacdo como sua localizagdo, aspectos geoldgicos e geotécnicos, e apresentacdo e
interpretacdo dos ensaios geotécnicos realizados.

A Metodologia, sera apresentada no Capitulo 4. Nele encontra-se a descri¢do das etapas
necessarias ao desenvolvimento deste trabalho.

No Capitulo 5, apresentam-se 0s Resultados das aplicacdes dos métodos de previsao
de capacidade de carga ao caso estudado e a comparacdo dos dados com os valores de provas
de carga realizada in situ. Por ultimo sera feita uma analise dos resultados para a apresentacéo.

As Conclusdes sao apresentadas no Capitulos 6.
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2 FUNDAMENTACAO TEORICA

Neste capitulo serdo apresentados elementos relevantes da bibliografia, os quais sdo

essenciais para o entendimento do trabalho.

2.1 FUNDACOES PROFUNDAS

Segundo a NBR 6122:2010, fundag6es profundas sdo elementos de fundacGes capazes
de transmitir carga ao terreno pela base da estaca e/ou por sua superficie lateral, caracterizadas
como: resisténcia de ponta e de fuste, respectivamente. Este tipo de fundacéo € caracterizado
também por ter sua ponta assentada a profundidades superiores ao dobro da sua menor
dimensdo em planta como demonstra a Figura 1, e, no minimo 3 metros. Segundo Velloso e
Lopes (2011), a distingdo entre fundacGes rasas e profundas, ¢ feita de forma que, em caso de
ruptura, 0 mecanismo de ruptura de base ndo surja na superficie do terreno.

As fundagbes profundas podem ser classificadas em: estacas, tubuldes e caixdes. O

presente trabalho ira a fazer mencéo apenas as estacas.

Figura 1 — Fundacéo profunda.
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Fonte: Velloso e Lopes (2011, p. 11).



2.1.1 Estacas

Segundo Velloso e Lopes (2010), as estacas podem ser classificadas segundo o
tipo de material e 0 processo executivo, como apresenta-se no quadro 1. De acordo com a

classificacdo do processo executivo apresenta-se, no quadro 2, os tipos de estacas classificadas

para cada tipo de execucao.

Quadro 1 — Critérios de classificacdo das estacas.

Classificacdo das estacas

Classificacdo de acordo com:

Obs:

Material

Madeira

Concreto

Aco
Mistas

de deslocamento
de substituicdo

Execucdo (Efeito no solo)

sem deslocamento

Estacas cravadas em geral

Estacas escavadas em geral

hé remocdo do solo.

Fonte: Adaptado de Velloso e Lopes (2010, p. 227).

Quadro 2 — Tipos de estacas.

Tipos de estacas

Tipo de execucgdo

Estacas

Grande

De deslocamento

Pequeno

Madeira

Pré-moldadas de concreto
Tubos de aco de ponta fechada
Tipo Franki

Microestacas injetadas

Perfis de aco

Tubos de ago de ponta aberta
Estacas hélice especiais

Sem deslocamento

Escavadas com revestimento metalico perdido
Estacas raiz

De substituicdo

Escavadas sem revestimento ou com uso de lama
Tipo Strauss
Estacas hélice continua em geral

Fonte: Adaptado de Velloso e Lopes (2010, p. 228).

Estacas escavadas onde praticamente ndo
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Nas estacas de deslocamento o processo executivo é caracterizado pela cravagéo, de

forma que o espaco que a estaca ird ocupar é obtido mediante deslocamento horizontal do solo.

Nas estacas de substituicdo 0 processo de execugdo consiste em remover o solo

presente no local a ser ocupado pela estaca. Este processo causa um nivel de reducéo das tensdes
horizontais geostéticas.

No caso estudado neste trabalho empregou-se estacas do tipo hélice continua. Assim a

comparacdo dos métodos de previsdo de capacidade de carga de fundacBes profundas sera

efetuada para este tipo de solucdo, que sdo descritas a seguir.

2.1.2 Estacas Hélice Continua

O equipamento usual utilizado para execucao da fundacgdo hélice continua é constituido
por uma torre com um trado helicoidal metalico acoplado, que tem funcdo de realizar a
perfuracdo no terreno até a cota desejada. ApoOs a cota alcancada, é iniciada a injecdo de
concreto, conforme ocorre a extracdo da hélice. Na Figura 2, é possivel visualizar o

equipamento utilizado, bem como o detalhe da hélice com o tubo de concretagem.

Figura 2 — Equipamento usual hélice continua.

Fonte: Antunez e Tarozzo (2012, p. 346).

A NBR 6122:2010 caracteriza este tipo de estaca como sendo de concreto armado,

moldada in loco, e executada pela introducéo por rotacdo de um trado helicoidal (Figura 3a) no
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terreno. A injecdo de concreto é realizada pela haste central do trado, ao passo em que é retirado
do terreno (Figura 3b), e a armagédo é colocada sempre ap0s a concretagem da estaca (Figura
3c).

Figura 3 — Processo de execucao de estaca helice continua.
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Fonte: Velloso e Lopes (2010, p. 273).

Segundo Antunes e Tarozzo (2012) este tipo de estaca tem como vantagem principal o
baixo nivel de vibracdes empregadas ao terreno e suas adjacéncias, e também por possuir uma
elevada produtividade. Outra vantagem a se considerar, é o fato de o processo executivo ndo
produzir detritos poluidos por lama bentonitica, reduzindo os problemas ligados a disposicéo
final de material resultante da escavacdo (ANTUNES e TAROZZO, 2012). Ainda segundo 0s
autores, as principais desvantagens sdo em funcdo do porte elevado do equipamento de
perfuracdo, os quais restringem a area de trabalho para areas planas e de facil movimentacao, e
a necessidade de uma central de concretagem préxima ao local de trabalho, devido a alta
produtividade da escavagéo.
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2.2 METODOS DE CAPACIDADE DE CARGA — METODOS ESTATICOS

A capacidade de carga calculada pelos métodos estaticos, faz-se por férmulas que
estudam a estaca mobilizando toda a resisténcia ao cisalhamento estatico do solo, obtida em
ensaio de laboratério ou in situ (VELLOSO e LOPES, 2010). Os métodos estaticos podem ser
classificados como analiticos (ou tedricos) e semiempiricos. Huat e Pavadai (2006) e a propria
norma de fundagbes NBR 6122:2010 citam ainda as provas de carga como alternativa para
determinacédo da capacidade de carga. As provas de carga estaticas serdo descritas adiante na
secdo 2.3. Os métodos dindmicos ndo serdo abordados neste trabalho.

A Figura 4 ilustra uma estaca sob aplicacdo de uma carga axial, em que ha mobilizacéo
da capacidade da estaca por resisténcia de ponta e de atrito lateral.

Figura 4 — Conceito bésico de capacidade de carga axial em estacas.
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Fonte: Prakash e Sharma (1990, p. 219).
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Onde: (Qv)ult € ¢ a capacidade maxima da estaca, Qp ¢ a capacidade de ponta da estaca,

e Qf é a capacidade do fuste da estaca. Essa relacdo pode ser expressa por:

(Quult = Qp + Qf (2.1)
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2.2.1 Métodos analiticos ou Tebricos

Ha diversos métodos tedricos para estimativa de capacidade de carga. Estes dependem
diretamente das propriedades dos solos obtidas de testes de laboratérios ou de ensaios in situ.
Tais métodos tomam por base a equacdo de equilibrio entre a carga aplicada e o peso proprio

na estaca expressa por:

Ryt = Ap.Rpie + U X Tyqe - Al (2.2)
Onde:
Ty 41¢ = Atrito lateral unitario;
U = Perimetro;
Al = Fracdo de comprimento;
Ab = Area da base da estaca;
Rp,uit = Resisténcia de ponta.

2.2.1.1 Resisténcia de Ponta

l. TERZAGHI (1943)

A teoria de Terzaghi para fundac@es profundas, se desenvolveu a partir do modelo para
fundacgdes rasas. Terzaghi (1943) apresenta um método para célculo de resisténcia de ponta, a
partir da premissa de que, na base da estaca ndo pode ocorrer ruptura do solo sem que haja o
deslocamento do mesmo, para cima ou para o lado, conforme ilustrado na Figura 5.

A equacdo proposta é composta por trés parcelas: a parcela de coesdo do solo onde a
fundacdo esta assente; a influécia do solo que envolve a estaca, sendo esta um fator de
sobrecarga; e uma parcela de resisténcia ao cisalhamento, ou empuxo. A resistécia de ponta
proposta por Terzaghi é dada pela Equacéo 2.3:

Rp,ye=Ap.(¢'.N. +y'.L.N; + 0,5.B.y'b.N,) (2.3)
Onde:
A, = Area de ponta da estaca;

¢’ = Coesao do solo na qual a estaca encontra-se assente;
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Y’ = Peso especifico aparente natural do(s) solo(s) ao longo da profundidade de instalacdo da
estaca;
v’b = Peso especifico aparente natural do solo que ocorre sob a base da estaca;

L = Profundidade da estaca;
B = Diametro da estaca;

Nc,Nqg e N, = Fatores de carga propostos por Terzaghi, Hansen, Bowles e Vesic.

Figura 5 — Modelo de Ruptura proposto por Terzaghi (1943).

1@

il -— — il ol — a—

Fonte: Prakash e Sharma (1990, p. 11).

A Tabela 1 apresenta os fatores de capacidade de carga apresentados por Bowles (1968),
onde N¢, Ng e N, sdo fatores de capacidade de carga de ruptura geral para solos de alta

resisténcia, € N’¢, N’qe N’, sdo fatores de ruptura localizada para solos de baixa resisténcia.
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Tabela 1 — Fatores de capacidade de carga.

o () Ne Nq N, N'c N'q N',
0 5,7 1 0 5,7 1 0
5 73 16 05 6,7 1,4 0,2
10 9,6 2.7 1,2 8 1,9 0,5
15 12,9 4.4 2,5 9,7 27 0,9
20 17,7 7.4 5 11,8 3,9 1,7
25 25,1 12,7 9,7 14,8 5,6 3,2
30 37,2 22,5 19,7 19 8,3 5,7
35 57,8 41,4 424 252 1266 101
40 95,7 81,3 1004 349 205 188
45 172,3 1733 2975 512 351 377

Fonte: Bowles (1968) apud Velloso e Lopes (2010).

Il. MEYERHOF (1951)

Meyerhof (1951) formulou sua teoria de forma analoga a teoria de Terzaghi (1943),
tendo como diferenca a localizacdo da linha de ruptura, conforme mostra a Figura 6. Tal como
Terzaghi (1943), Meyerhof (1951) resolveu o problema em duas etapas: na primeira, utiliza os
trabalhos de Prandtl (1920) e Reissner (1924), sem levar em conta o peso do solo; e na segunda
utiliza o trabalho de Ohde (1938), onde leva-se em conta o peso do solo (apud VELLOSO e
LOPES, 2010).

A resisténcia de ponta proposta por Meyerhof (1951) é expressa por:

Rpwi = ¢'.N; + Ks.y.L.Ny + 0,5.B. N, (2.4)

Onde:

Ks = Coeficiente de empuxo do solo contra o fuste, na zona de ruptura préxima a ponta; (Ensaios
de laboratério mostram que Ks varia de 0,5 — areias fofas até 1,0 — areias compactas);
(VELLOSO e LOPES, 2010)

Ng, Nc e Ny = Sdo fatores de capacidades de carga, apresentados na Tabela 2.
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Figura 6 — Modelo de Ruptura proposto por Meyerhof (1951).

Terzaghi Meyerhof
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Fonte: Velloso e Lopes (2011 p. 65).
A Tabela 2 apresenta os fatores de capacidade de carga para os Métodos de Meyerhof
(1951), Hansen (1970) e Vesic (1963), sendo que os fatores de Nc e Nq Sd0 0s mesmos para 0S

trés métodos.

Tabela 2 — Fatores de capacidade de carga para Meyerhof (1951), Hansen (1970) e Vesic

(1963).

¢ () Ne Ne  NgH) N,(M) NyV)
0 514 1 0 0 0
5 6,49 1,6 0,1 0,1 0,4
10 8,34 2,5 0,4 0,4 1,2
15 10,97 3,9 1,2 1,1 2,6
20 14,83 6,4 2,9 2,9 54
25 20,71 10,7 7,9 6,8 10,9
26 22,25 11,8 10,9 8 12,5

28 25,79 14,7 151 11,2 16,7
30 30,13 18,4 20,8 15,7 22,4

32 35,47 23,2 28,7 22 30,3
34 42,14 29,4 40 31,1 41
36 50,55 37,7 56,1 44,4 56,2
38 61,31 48,9 79,4 64 779

40 75,25 64,1 200,5 93,6 109,3

45 133,73 134,7 567,4 262,3 2713

50 266,5 318,5 871,7 871,7 761,3

*Qs fatores Nc e Ng sdo 0s mesmos para 0s trés métodos.
Fonte: Bowles (1996, p. 222).




1. VESIC (1963)
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As solugdes classicas para capacidade de carga de estacas, geralmente levam em conta

apenas a resisténcia do solo onde a fundacgéo esta assente. Entretanto Vesic (1963), incluiu em

sua solucéo, a rigidez do material da estaca. A solugédo de Vesic propde a Equagéo 2.5 para

resisténcia de ponta, onde o fator de N, esta correlacionado com N pela Equacéo 2.6:

Ry = ¢'.N. + 64. Ny (2.5)
Onde:
1+2Kg ;.
Og = 3 .0 4,
Ko = Coeficiente de empuxo no repouso;
6’y = Tensdo efetiva vertical no nivel da ponta da estaca;
Nc e Ng = Fatores de capacidade de carga relacionado pela expresséo (2.6)
r=- representa o indice de rigidez;
c'tartge
N. = (N, — 1)cotgep (2.6)
Tabela 3 — Fatores de capacidade de carga N¢ e Ns segundo Vesic (1963).
¢ ) r
10 20 40 60 80 100 200 300 400 500
0 Nc 697 790 882 936 9,75 10,04 10,97 1151 11,89 12,19
Ne 100 100 100 100 1,00 1,00 1,00 1,00 1,00 1,00
5 Nc 8,99 1056 12,25 13,30 14,07 14,69 16,69 17,94 18,86 19,59
Noe 1,79 192 207 216 223 228 2,46 2,57 2,65 2,71
10 Nc 11,55 14,08 16,97 18,96 20,29 21,46 2543 28,02 29,99 31,59
No 304 348 399 432 458 4,78 5,48 5,94 6,29 6,57
15 Nc 14,79 18,66 23,35 26,53 29,02 31,08 3837 4332 47,18 50,39
No 496 6,00 7,26 811 8,78 933 1128 12,61 13,64 14,50
20 Nc 18,83 2456 3181 36,92 40,99 44,43 56,97 6579 72,82 78,78
No 7,85 994 1258 1444 1592 17,17 21,73 2494 2751 29,67
o5 Nc 23,84 32,05 4285 50,69 57,07 6254 8298 97,81 109,88 120,23
No 12,12 15,95 20,98 2464 27,61 30,16 39,70 46,61 52,24 57,06
30 Nc 30,03 41,49 57,08 68,69 7830 86,64 11853 142,27 161,91 178,98
No 18,24 2495 33,95 40,66 46,21 51,02 69,43 83,14 9448 104,33
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Ir

*0 10 20

40

60

80

100

200

300

400

500

Nc 37,65 53,30
No 27,36 38,32
Nc 47,03 68,04
No 40,47 58,10
Nc 58,66 86,48
No 59,66 87,48

35

40

45

75,22
53,67
98,21
83,40

91,91 105,92 118,22
65,36 75,17 83,78
121,62 141,51 159,13
103,05 119,74 134,52
127,28 159,48 187,12 211,79
128,28 160,48 188,12 212,79

166,14
117,33
228,97
193,13
311,04
312,04

202,64
142,89
283,19
238,62
389,35
390,35

233,27
164,33
329,24
277,26
456,57
457,57

260,15
183,16
370,04
311,50
516,58
517,58

Fonte: Velloso e Lopes (2010, p. 294).

IV. BEREZANTZEV (1965)

Ao analisar o modelo de distribuicdo de pressdes laterais nas superficies cilindricas

(Figura 7), em problemas assimétricos da Teoria do Equilibrio Limite, Berezantzev (1965)

propos a seguinte expressao simplificada:

Ryt = Axy-B + Brar.y.L

@.7)

Onde os coeficientes Ak e Bk, sdo fungdo do angulo de atrito (¢) obtidos na curva da Figura 8,

e ot é funcdo da relagdo L/B apresentado na tabela 4:

Tabela 4 — Coeficiente aT.

L/B ¢ (°)
26° 300 34 370 40
5 0,75 0,77 0,81 0,83 0,85
10 0,62 0,67 0,73 0,76 0,79
15 0,55 0,61 0,68 0,73 0,77
20 0,49 0,57 0,65 0,71 0,75
25 0,44 0,53 0,63 0,7 0,74

Fonte: Velloso e Lopes (2010, p. 290).



Figura 7 — Modelo de solucdo proposta por Berezantzev et al. (1965).
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Fonte: Velloso e Lopes (2010, p. 291).

Figura 8 — Fatores de capacidade de carga Ak e Bk de Berezantzev et al (1965).
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Fonte: Velloso e Lopes (2010, p. 289).
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2.2.1.2 Resisténcia Lateral

A parcela da capacidade de carga por atrito lateral se faz geralmente, analogamente a
analise de resisténcia ao deslizamento de um sélido em contato com o solo (VELLOSO;

LOPES, 2010), seu valor é expresso como:

Tlult =a + oy. tg6 (28)

Onde:
a = Aderéncia entre o solo e a estaca;

On = Tensdo horizontal contra a superficie lateral da estaca;

& = Angulo de atrito entre o solo e a estaca.
a) Abordagem geral para solos granulares
Para solos granulares, considera-se que nao existe aderéncia entre o solo e a estaca (a=0),
a partir disso, e tendo base a equacao (2.8), Meyerhof (1953) propds a seguinte expressao para
atrito lateral entre solos granulares e a estaca:
Tl = Ks.o',.tgé (2.9
Foram propostos por Broms (1966) e Aas (1966) os valores de Ks e de 6, apresentados

na Tabela 5:
Tabela 5 — Valores de Ks ¢ 8.

Ks (Broms, 1966)
Solo Fofo  Solo compacto

Tipo de Estaca & (Aas,1966)

Aco 0,5 1 200 - 300%
Concreto 1 2 3/4 ¢'*
Madeira 15 3 2/3 ¢'

Fonte: VELLOSO e LOPES (2010, p. 296).
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b) Abordagem para solos argilosos Saturados
Segundo Velloso e Lopes (2010), existem trés métodos, derivados da Equacédo (2.9),
para célculo de estimativa de tensao lateral. Tais métodos foram resumidos e sdo apresentados

na Tabela 6:

Tabela 6 — Métodos para atrito lateral unitario para solos argilosos saturados.

Método para Obtencé&o dos parametros

Formulas Enfoque  Autores do Método

solos argilosos a,fel
Método a Lult = oS o obtido a partir dos dbacos ~ Tensoes Tomlinson (1957,
THult = 0.5 Figura 9 totais 1994)
Método . . « Chandler (1966,
P tlult = B.G'vo b obtido 3 g i;trl; ; ¢ Provas Zf 62?3:: 1968) e Burland
(1973)
Método A , A variade 0,1 -(L>50m) Viajayvergiya e Focht
rl,ult = }\,(G vo + 2Su) a 0,3 (L <10 m) Misto (1972)

Fonte: Autora (2017).

Os valores de a podem ser obtidos a partir dos abacos apresentados por Tomlinson
(1994) e apresentados na Figura 9.

Devido a dificuldade da obtencdo dos niveis de tensdo horizontal, é interessante a
utilizacao do método proposto pelos autores da Tabela 6. Para o método B de Burland (1973),
encontra-se dificuldades para a obtengdo dos valores de 3. Velloso e Lopes (2010) sugerem o0s
valores de [} para argilas de baixa sensibilidade variando de 0,25 a 0,30.

Os métodos analiticos requerem o conhecimento dos parametros de comportamento do
solo, os quais normalmente ndo sdao medidos diretamente em ensaios de campo, bem como sdo
grandezas de dificil mensuracdo, como tensdes horizontais ou coeficientes de empuxo.

Mesmo a partir de ensaios de caracterizacdo bem conduzidos, obter niveis de tensdo
horizontal do solo ndo é algo trivial, pois o0 ensaio de caracterizacdo € realizado antes da
execucao da fundacdo e a tensdo horizontal relevante deveria ser obtida apds a execucdo das
fundacdes.

Ja ensaios de laboratério, como por exemplo o triaxial, sdo interessantes na medida de
resisténcia ao cisalhamento. Este pode também fornecer resultados razoaveis com relacao as

tensdes horizontais, mas ensaios in situ empregando o dilatbmetro de Marchetti (DTM) ou 0
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Pressidmetro de Menard sdo mais utilizados para determinar as caracteristicas relacionadas a

confinamento e rigidez do solo, a partir de comportamento tensdo-deformacéo. Entretanto, a

adocdo de tais ensaios leva a um aumento do custo da investigacdo geotécnica.

Q75

0,25

025

Figura 9 — Curvas para o coeficiente a Tomlinson (1994).
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Fonte: Velloso e Lopes (2010, p. 298).




32

2.2.2 Métodos Semi-empiricos

Os meétodos semi-empiricos de capacidade de carga baseiam-se em resultados de ensaios
de investigacdo realizados in situ como CPT/CPTU, SPT, entre outros. Este trabalho fara

correlagcdo com métodos que utilizam o ensaio de cone penetrométrico (CPT).

. METODO DE BEER (1963)

O método consiste na interpretacdo do perfil do ensaio de cone, de forma a abrandar
picos de resisténcia de ponta medidos no ensaio que ndo corresponderdo a resisténcia de ponta
da estaca, devido a diferenca entre as dimens6es da ponta do cone e da ponta estaca (VELLOSO
e LOPES, 2010). As consideracgdes, segundo De Beer (1963), estdo ilustradas na Figura 10 a

sequir:

Figura 10 — Resisténcia de ponta da estaca segundo De Beer (1963).

— ——>q

9

o uft = = = = e

Fonte: Velloso e Lopes (2010, p. 305).

O meétodo baseia-se no mecanismo de ruptura proposto por Meyerhof (1953), onde s =

7/2 no caso de uma fundacdo profunda e s < n/2. O método apresenta como formulagdes:

_ dc
Qputt = 5 ppyger (2.10)

Qlure = QL (2.11)
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Onde:

Qp,uit = Resisténcia da estaca pela ponta;

gc = Resisténcia de ponta do cone;

By = Corresponde ao valor do angulo B correspondente ao didmetro b do penetrometro no grafico
da Figura 11,

Be = Corresponde ao valor do angulo 3 correspondente ao diametro B da estaca, obtido no
gréfico da Figura 11;

b = Diametro do penetrémetro.

h = Comprimento da estaca;

Quuit = Resisténcia da estaca por atrito lateral,

Qic = Resisténcia lateral do penetrémetro.

Figura 11 — Grafico para a obtengdo de B em fungdo de h/b* para 0 caso de estacas € ¢’.

10° 20 30° acr 50*

*h/b é a razdo entre profundidade da estaca e didmetro do penetrémetro
Fonte: Velloso e Lopes (2010, p. 562).

. AOKI E VELLOSO (1975)

Os dois métodos mais utilizados para o dimensionamento de fundagdes, segundo
Decdurt, Albierro e Cintra (1998), sdo: Aoki e Velloso (1975) para correlagdo com CPT e
Décourt e Quaresma (1978) para SPT.
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Segundo o modelo de Aoki e Velloso (1975) a resisténcia de ponta de uma estaca (Rp)
e a resisténcia por atrito lateral (Ri), sdo expressas pelas seguintes formulagdes,

respectivamente:

_q..Ap K.N.Ap

R 2.12
P~ T F1 (212)
N
B fe _a.qc U
R =45 =" —EZ(a.k.Nl.Al) (2.13)

Onde:

gc = Resisténcia de ponta do ensaio de cone;

K = Fator de correcdo para ensaio SPT, apresentado na Tabela 7;

A, = Area da secéo transversal da ponta da estaca;

F1 e F2 = Fatores de transformacéo que engloba o tipo de estaca e o efeito escala entre a estaca
(prot6tipo) e o cone CPT (modelo);

a = Fator estabelecido por Begemann (1965), que correlaciona a resisténcia lateral fs com a
resisténcia de ponta gc, apresentado na Tabela 7;

U = Perimetro da estaca;

N; = Indice de resisténcia a penetracio (Nspr) N0 metro analisado;

A1 = Metro analisado.

Os valores de F1 e F2 propostos por Velloso e Lopes (2010) para estacas do tipo hélice continua
sdo: F1=2eF2=4.
A resisténcia de ruptura é dada por:
Ryp =R, +R, (2.14)

Conforme item 6.2.1.2. da NBR 6122:2010, o fator de seguranca para determinacao da
carga admissivel para métodos semi-empiricos é da ordem dois (FS = 2), assim a carga

admissivel de projeto pode ser fornecida como sendo:

Ryqy = “2XRE (2.15)

2
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Tabela 7 — Valores de K e de a aplicados ao método de Aoki e Velloso

Tipo de Solos K(Mpa) a (%)
Areia 1,00 1,4
Areia siltosa 0,80 2,0
Acreia silto-argilosa 0,70 2,4
Areia argilosa 0,60 3,0
Avreia argilo-siltosa 0,50 2,8
Silte 0,40 3,0
Silte arenoso 0,55 2,2
Silte areno-argiloso 0,45 2,8
Silte argiloso 0,23 3,4
Silte argilo-arenoso 0,25 3,0
Argila 0,20 6,0
Argila arenosa 0,35 2,4
Argila areno-siltosa 0,30 2,8
Argilo siltosa 0,22 0,4
Argilo silto-arenosa 0,33 0,3

Fonte: Hachich et al, (1998, p 274).

I1l. BUSTAMANTE E GIANESELLY (1981)

Bustamante e Gianeselly (1981) deduziram a formulagéo (2.16) para correlagdo entre o
ensaio CPT, o tipo de solo e o tipo de estaca. Os valores de k e a e gsmax estdo apresentados na
Tabela 8.

Qu=qc- k-Ap + q5. As (2.16)
Onde:
gc = Resisténcia média do CPT entre profundidades 1,5 diametros acima e 1,5 diametros abaixo
do nivel da ponta da estaca;
k = Parametro que depende do tipo de solos e do tipo de estaca;

gs = Atrito unitario médio ao longo do fuste dado por qc/a;
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Tabela 8 — Valores de K e a e valores maximos de qs.

qc k k oEE *~ gec * & @& @& &

Natureza do Solo A EE EC méx méx max max
(1075Pa) EC EE Conc Aco Conc Aco Conc Aco I/BP /AP
Argila mole e vasa <10 04 05 20 30 20 30 0,4 0,4 0,5 -
Argila média 10a50 0,35 05 40 80 40 80 0,4 0,4 08 =12
Argila rija e silte >50 045 06 60 120 60 120 04 04 12 >L5
compacto
Silte e areias fofas <50 04 05 60 150 60 150 0,4 0,4 0,8 -

Areia e pedregulho 502120 0,4 05 100 300 100 200 08 04 12 >15

medianamente compactos

Avreia e pedregulho

compactos a muito >120 0,3 -0 150 200 150 200 1,2 1,2 15 >2
compactos
Cré (calcério) mole <50 02 -0 100 120 100 120 04 0,4 0,3 -

Cré alterado e

>50 02 -0 60 80 60 80 1,2 1,2 1,5 >2
fragmentado

Fonte: Hachich et al, (1998, p 277).

IV.  PHILIPPONNAT (1979)

Segundo Decdéurt, Albierro e Cintra (1998), o método de Philipponnat (1979), que se
baseia em correlacbes com o CPT é bem conhecido no meio técnico através uma traducéo do
trabalho original de Godoy e Azevedo Jr.(1986). A resisténcia de ponta e lateral, propostas pelo

autor sdo expressas conforme Equagdes (2.17) e (2.18).

p = p-qc (2.17)
_ dc

Onde:
gc = Resisténcia média do CPT entre profundidades 3 didmetros acima e 3 didmetros abaixo da
ponta da estaca;

Os valores de ap, ap e ag sdo fornecidos pelas Tabelas 9, 10 e 11, respectivamente.



Tabela 9 — Valores do coeficiente ap em funcéo do tipo de solo.

Solo op

Areia 0,4

Silte 0,45
Argila 0,5

Fonte: Hachich et al, (1998, p 276).

Tabela 10 — Valores do coeficiente a em fungéo do tipo de estaca.

- Qs
Interface solo Tipo de estaca af  maximo
estaca
(kPa)
Concreto Pre-moldada, Franki, 1,25 120
injetada
Concreto Escavada D < 1,5m 0,85 100
Escavada D > 1,5m 0,75 80
Metalica Perfil H ou | (Considerar 11 120
perimetro externo)

Fonte: Hachich et al, (1998, p 276).

Tabela 11 — Valores do coeficiente ag em funcédo do tipo de estaca.

Solo g. (MPa) As
Qe <8 100
Areia 8<(qc<12 150
qc>12 200
Silte - 60
Argila 50

Fonte: Hachich et al, (1998, p 276).

2.3 PROVAS DE CARGA

2.3.1 Ensaio prova de carga estatica

Segundo Velloso e Lopes (2010), provas de carga estaticas sdo realizadas em estacas
para verificar o comportamento previsto em projeto (capacidade de carga e recalques).

A norma atual que rege o ensaio € a NBR 12131:2006 - Prova de carga estatica em
estacas. Segundo a versao mais recente, 0 ensaio de prova de carga consiste basicamente em

aplicar esforgos estaticos a estaca e registrar os deslocamentos correspondentes. Os esforcos

37
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podem ser axiais, de tragdo ou compressdo, ou transversais. Neste trabalho serd abordado provas
de carga de estacas que sofrem esforgos de compressao.

De acordo com a NBR 6122:2010, ¢ obrigatdrio a execucao de provas de carga estatica
em obras que tiverem um nimero maior de estacas que o apresentado pela coluna B da tabela

12, as quais devem ser executadas sempre no inicio da obra.

Tabela 12 — Quantidade de provas de carga segundo NBR 6122:2010.

A
Tensdo (admissivel) maxima B
abaixo da qual nédo seréo Numero total de estacas da
Tipo de estaca obrigatérias provas de carga, obra a partir do qual seréo
desde que o nimero de estacas obrigatdrias provas de carga
da obra seja inferior a coluna (B), (b) (c) (d)
em MPa (b) (c) (d)
Pré-moldada (a) 70 100
Madeira - 100
Aco 0,5fck 100
Hélice e hélice monitorada 50 100
Estacas escavadas ®>70cm 50 75
Raiz (e) 155 75
Microestaca (e) 155 75
Trado segmentado 5,0 50
Franki 7,0 100
Escavadas sem fluido ®<70cm 4,0 100
Strauss 4,0 100

(a) Para o célculo da tensdo (admissivel maxima consideram-se estacas vazadas como macicas, desde
que a secdo vazada ndo exceda 40% da secéo total.

(b) Os critérios acima sdo validos para as seguintes condi¢fes (ndo necessariamente simultaneas):

- Areas onde haja experiéncia prévia com o tipo de estaca empregado.

- Onde ndo houver particularidades geologico-geotécnicas.

- Quando né@o houver varia¢ao do processo executivo padrao.

- Quando ndo houver divida quanto ao desempenho da estaca.

(c) Quando as condi¢des acima ndo ocorrerem devem ser feitas provas de carga em no minimo 1%
das estacas observando-se um minimo de uma prova de carga (conforme ABNT NBR 12131),
qualquer que seja 0 nimero de estacas.

(d) As provas de carga executadas exclusivamente para avaliagdo de desempenho devem ser levadas
até que se atinja pelo menos 1,6 vez a carga admissivel ou até que se observe um deslocamento que
caracterize ruptura.

(e) Diametros nominais.

Fonte: NBR 6122 (2010, p. 36).



39

A norma estabelece ainda, que deve-se executar provas de carga em no minimo 1% do
namero total de estacas, arredondando-se sempre para mais, e de que se torna necessario a
execucdo do ensaio para estacas com tensdes médias admissiveis superiores ao indicado na
coluna A.

De acordo com a NBR 12131:2006 a excugéo da prova de carga pode ser realizada das
seguintes formas: carregamento rapido, lento, misto (lento seguido de rapido) ou carregamento
ciclico (lento ou rapido para estacas submetidas a esfor¢o axial de compressao).

Segundo a norma em seu Item 3.5.2, 0 ensaio de carregamento lento devera seguir as
seguintes prescricoes:

a) o0 carregamento é feito em estagios iguais e sucessivos, observando-se que:

— a carga aplicada em cada estagio ndo deve ser superior a 20% da carga de trabalho
prevista para a estaca ensaiada;

— em cada estagio, a carga deve ser mantida até a estabilizacdo dos deslocamentos e
no minimo por 30 min;

b) em cada estagio os deslocamentos devem ser lidos imediatamente apds a
aplicacdo da carga correspondente, seguindo-se leituras decorridos 2 min, 4 min, 8
min, 15 min, 30 min, 1 h, 2 h, 3 h, 4 h etc., contados a partir do inicio do estagio até
se atingir a estabilizacdo;

c) a estabilizacdo dos deslocamentos esta atendida quando a diferenga entre duas
leituras consecutivas corresponder a no maximo 5% do deslocamento havido no
mesmo estagio (entre o deslocamento da estabilizacdo do estagio anterior e o atual);

d) terminada a fase de carregamento, a carga maxima do ensaio deve ser mantida
no minimo durante 12 h entre a estabilizacdo dos recalques e o inicio do
descarregamento;

e) o0 descarregamento deve ser feito em no minimo quatro estagios. Cada estagio
é mantido até a estabilizagdo dos deslocamentos com registro segundo os critérios
estabelecidos em 3.5.2-b e 3.5.2-c. O tempo minimo de cada estéagio é de 15 min;

f) apos o descarregamento total, as leituras dos deslocamentos devem continuar
até a sua estabilizacéo.

Segundo Velloso e Lopes (2010), nas provas de cargas de compressao, o carregamento
é feito por um macaco hidraulico que reage contra um sistema de reacéo. A Figura 12 demonstra
o sistema de reacdes de prova de carga estatica. Ha um processo alternativo proposto por Silva
(1986), que consiste em uma célula expansora no fuste da estaca, em geral proximo a ponta.

De acordo com Item 3.2.2 da NBR 12131:2006 de dispositivos para as medicoes, deve-
se obrigatoriamente realizar as medidas de cargas aplicadas, dos deslocamentos axiais ou

transversais do topo da estaca e do tempo da realizacdo de cada medida.
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Ainda segundo a norma NBR 12131:2006 para as medicOes deve-se utilizar célula de
carga ou manémetro instalado no sistema de alimentacdo do macaco hidraulico a fim de medir

as cargas aplicadas no topo da estaca (Figura 13).

Figura 12 — llustracéo da realizag&o de prova de carga em estacas.

Pistdo

Macace hidraulico

Estaca de

referéncia Defletdmetro

ensaiodo

Viga de referéncia *

Fonte: Peck, Hanson e Thornburn (1973, p. 214).

Figura 13 — Sistema de medi¢édo para prova de carga de compressa