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RESUMO

A necessidade permanente de fundações em obras de engenharia torna indispensável
o seu dimensionamento e elaboração de projetos. Para isso, além do dimensiona-
mento das fundações, compreender os aspectos que envolvem todos os critérios e
condicionantes de projeto é crucial para a elaboração de um projeto eficiente, sus-
tentável, seguro e econômico. Sob essa perspectiva, este trabalho aborda e discute
os principais aspectos teórico-práticos da elaboração de projetos de fundações, com
foco na perspectiva dos projetistas iniciantes. Para o seu desenvolvimento, realizou-se
uma pesquisa bibliográfica do tipo exploratório, abrangendo diferentes tipos de tra-
balhos acadêmicos em diversos bancos de dados. Os trabalhos selecionados foram
analisados e partes relevantes foram extraídas para alinhamento e confronto de ideias.
Devido às limitações de tempo e espaço, o trabalho foi estruturado em seis capítulos
sequenciais para facilitar a compreensão e apresentação das considerações. Com a
elaboração do trabalho, é importante enfatizar que, mesmo para estruturas simples, a
análise adequada da fundação não apenas garante a segurança, mas também pode
reduzir custos e evitar problemas futuros. É fundamental que qualquer estrutura apoi-
ada no solo, cuja ruptura possa resultar em perdas de vidas, e impactos econômicos
e ambientais, tenha sua fundação projetada e executada sob o acompanhamento de
um profissional qualificado. A elaboração de um bom projeto de fundações envolve
decisões complexas e interação entre diferentes profissionais e não se resume a uma
mera estimativa de capacidade de carga e recalques. O engenheiro de fundações
deve possuir conhecimentos básicos de geologia e estruturas, colaborando com outros
especialistas ao longo do processo de projeto. As normativas pertinentes devem ser
consideradas em todas as fases da elaboração do projeto de fundações. O enten-
dimento do comportamento do solo é crucial, exigindo planejamento adequado das
investigações geotécnicas, interpretação precisa dos resultados, definição pertinente
dos fatores de segurança face às incertezas envolvidas, uso racional dos métodos de
dimensionamento e análise adequada do desempenho das fundações. Conclui-se que
este trabalho pode ser de grande auxílio para projetistas iniciantes na elaboração de
projetos de fundações.

Palavras-chave: projeto de fundações; fator de segurança; métodos de dimensiona-
mento; investigação geotécnica; desempenho de fundações.



ABSTRACT

The ongoing need for foundations in civil engineering projects makes their design and
planning essential. Beyond structural sizing, understanding the criteria and project con-
straints is critical to developing efficient, sustainable, safe, and cost-effective designs.
This study focuses on theoretical and practical aspects of foundation design, partic-
ularly for novice designers. The research involved an exploratory literature review of
various academic databases, analyzing selected papers to extract relevant insights
and synthesize ideas. Due to time and space constraints, the study is divided into
six sequential chapters to facilitate understanding and presentation of the considera-
tions. It emphasizes that even for simple structures, proper foundation analysis ensures
safety, reduces costs, and prevents future problems. It emphasizes the importance of
qualified professional oversight for structures where foundation failure could result in
loss of life and significant economic and environmental impacts. Effective foundation
design requires complex decision-making and interdisciplinary collaboration, integrat-
ing geotechnical understanding, structural knowledge, and compliance with relevant
standards throughout the design process. Comprehensive geotechnical investigations,
accurate interpretation of results, proper determination of safety factors under uncer-
tainty, rational use of design methods, and performance analysis are essential. This
thesis concludes that it can significantly assist novice designers in the development of
foundation projects.

Keywords: foundation design; safety factors; design methods; geotechnical investiga-
tion; foundation performance.
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σS Desvio padrão das solicitações no solo
pf Probabilidade de ruína
fyk Resistência característica de escoamento do aço
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1 INTRODUÇÃO

Elementos de fundações, sejam rasas ou profundas, são essenciais em obras
de edifícios, pontes, viadutos, estruturas offshore, entre outros, com o objetivo de
transmitir a carga da superestrutura para o solo de fundação. Devido à heterogeneidade
do subsolo e à influência da água no seu comportamento, diversos tipos de fundações
com características e comportamentos distintos são empregados. A seleção da solução
mais econômica, eficiente, sustentável e segura é uma tarefa complexa, que depende
de vários fatores e da intervenção de profissionais de diversas áreas.

As cargas aplicadas aos elementos de fundação variam e nem sempre são
apenas de compressão ou possuem a mesma magnitude. Há pilares que suportam
cargas maiores e outros menores, exigindo cuidados específicos dependendo da dife-
rença de magnitude entre elas. Os elementos de fundação devem ser dimensionados
para suportar qualquer tipo de carga, incluindo cargas horizontais, cargas de tração
e momentos causados por excentricidade. Essas cargas podem variar ao longo da
vida útil da estrutura devido à ação do vento, eventos sísmicos e à interação solo-
estrutura. Portanto, é crucial que o engenheiro de fundações possua conhecimento
básico em disciplinas relacionadas às estruturas, permitindo uma interação eficaz com
engenheiros estruturais.

As obras podem ser executadas em qualquer local, incluindo regiões com di-
ferentes topografias, classificações climáticas, geomorfologias, comportamentos de
solos e rochas, e condições hidrológicas. Assim, é necessário que o engenheiro tenha
um sólido conhecimento em Mecânica dos Solos e Fundações, além de um conhe-
cimento básico em Geologia e a capacidade de interagir com profissionais de áreas
afins, incluindo geólogos.

Os materiais do subsolo, caracterizados pela sua heterogeneidade e pela inte-
ração com os elementos de fundações neles embutidos, devem ser adequadamente
investigados por meio de ensaios. O objetivo é delinear o perfil geológico-geotécnico,
classificar os materiais das camadas, definir intervalos de valores dos parâmetros de
interesse, identificar a posição do nível d’água e reconhecer outras condições espe-
ciais. Um bom projeto de fundações depende fundamentalmente da qualidade dos
resultados obtidos na campanha de investigação geotécnica.

A definição dos principais ensaios de campo e laboratório numa campanha de
investigação geotécnica depende de vários fatores, incluindo as características da
obra (tamanho, magnitude e distribuição de cargas) e o comportamento do solo local
identificado nas investigações preliminares ou nos estudos de escritório.

Em obras simples, especialmente em regiões remotas, a realização de ensaios
antes da execução é frequentemente negligenciada. Mesmo em áreas urbanas, muitas
obras economizam na investigação geotécnica, limitando-se a poucos ensaios SPT.
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Contudo, em grandes obras que envolvem extensas áreas com solos de diferentes com-
portamentos, o planejamento de uma campanha de investigação geotécnica adequada
é desafiador. Portanto, é essencial que o engenheiro de fundações esteja envolvido na
tomada das principais decisões, garantindo a eficácia e segurança do projeto.

Aliada a uma boa campanha de investigação, a interpretação adequada dos
resultados dos ensaios é crucial para compreender o comportamento dos materiais e
determinar os parâmetros de interesse. Diversas metodologias teóricas, semiempíricas
e empíricas, disponíveis na literatura, são utilizadas para relacionar grandezas medidas
nos ensaios com os parâmetros geotécnicos desejados. A experiência do engenheiro
é indispensável nessa etapa devido às particularidades dos métodos desenvolvidos
em diferentes contextos e tipos de solo. Métodos distintos geralmente apresentam
resultados variados, exigindo a aplicação de estatísticas para definir valores médios,
desvios padrão e faixas de variação dos parâmetros.

Além do comportamento dos materiais do subsolo, condições de saturação do
solo e características da obra, outros aspectos são considerados na definição das
melhores soluções de fundação. Estes incluem a disponibilidade de equipamentos,
domínio da técnica executiva, prazos construtivos, custo, sustentabilidade, eficiência e
segurança. A decisão é complexa e envolve diversos agentes, sendo comum a seleção
de mais de uma solução viável.

Das soluções selecionadas, o engenheiro de fundações inicia o processo de
dimensionamento geotécnico, definindo as dimensões, quantidade e distribuição dos
elementos de fundação. Em seguida, quantifica as cargas e recalques, utilizando méto-
dos de previsão adequados e aplicando fatores de segurança necessários para garantir
a estabilidade e a eficiência do projeto.

Essa fase exige do engenheiro o domínio dos métodos de dimensionamento,
especialmente no que tange aos parâmetros de entrada, fatores de segurança e limi-
tações dos métodos. Embora a prática brasileira de dimensionamento de fundações
profundas esteja consolidada em métodos semiempíricos baseados nos resultados do
ensaio SPT, é fundamental que o engenheiro compreenda plenamente as hipóteses e
limitações desses métodos. É recomendável utilizar mais de um método no processo
de dimensionamento para a mesma solução de fundação, visando à comparação e
validação dos resultados.

As incertezas presentes em diferentes fases de um projeto de fundações de-
mandam uma análise de desempenho rigorosa. Ensaios de placa em fundações rasas,
provas de carga e ensaios Pile Integrity Testing (PIT) em fundações profundas são fer-
ramentas valiosas para aprimorar os métodos de dimensionamento, otimizar o projeto,
reduzir custos e tempo, além de mitigar possíveis patologias nas fundações. Quando
necessário, o engenheiro de fundações deve ser capaz de solicitar e interpretar essas
análises de desempenho.
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Os desafios descritos acima evidenciam a complexidade de elaborar um bom
projeto de fundações, que não consiste somente em estimar capacidade de carga
e recalque a partir de um dado método. É evidente que a maioria das etapas men-
cionadas são realizadas predominantemente em obras grandes, complexas ou com
altos riscos envolvidos. Em obras simples e comuns, essas etapas são frequentemente
simplificadas ou desconsideradas.

Este trabalho se concentra na revisão bibliográfica para apresentar e discutir
alguns tópicos relevantes no processo de elaboração de projetos de fundações. Não
se pretende cobrir todos os aspectos de um projeto de fundações sob a ótica de um
especialista, mas fornecer um material básico para alunos e engenheiros que estão
tendo seu primeiro contato com projetos de fundações geotécnicas.

Paralelamente, busca-se elucidar alguns aspectos críticos que mostram como a
má interpretação das condicionantes, uma investigação geotécnica deficiente e insufici-
ente, a interpretação equivocada dos resultados, a estimativa incorreta dos parâmetros,
um dimensionamento inadequado e a falta de acompanhamento das obras de funda-
ções podem levar a um desempenho insatisfatório das fundações, conforme apontam
Milititsky, Consoli e Schnaid (2008).

1.1 JUSTIFICATIVA

A literatura nacional e internacional sobre o dimensionamento de fundações
rasas e profundas é extensa e especializada. Portanto, este trabalho não pretende
substituí-la ou servir como referência definitiva para a elaboração de projetos de fun-
dações.

A principal justificativa para a elaboração deste estudo é abordar e discutir, de
forma concisa e direta, os conceitos essenciais para a elaboração de um projeto de
fundação, auxiliando os alunos e engenheiros que estão tendo seu primeiro contato
com projetos de fundações geotécnicas.

No âmbito da Universidade Federal de Santa Catarina (UFSC), este trabalho
pode ser particularmente útil para os alunos de Engenharia Civil matriculados nas dis-
ciplinas de Fundações e Tópicos Avançados em Fundações, bem como para aqueles
que desenvolvem Projetos Integradores focados na área de fundações.

1.2 OBJETIVOS

Os objetivos deste trabalho foram divididos em geral e específicos e são descri-
tos a seguir.
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1.2.1 Objetivo geral

O objetivo geral deste trabalho é abordar e discutir os principais aspectos teórico-
práticos presentes na literatura para a elaboração de projetos de fundações, com foco
na perspectiva dos projetistas iniciantes.

1.2.2 Objetivos específicos

Para atingir o objetivo geral, foram definidos os seguintes objetivos específicos:

a) Apresentar e discutir os requisitos básicos para a elaboração de projetos de
fundações;

b) Apresentar e discutir as premissas básicas das investigações geotécnicas
de campo e de laboratório, bem como a definição dos fatores de segurança
dos projetos;

c) Apresentar e discutir as particularidades dos principais métodos de dimensi-
onamento de fundações rasas e profundas;

d) Apresentar e discutir os requisitos para a análise do desempenho de funda-
ções rasas e profundas.

1.3 LIMITAÇÕES

Este trabalho focou-se em tópicos fundamentais para a concepção de projetos
de fundações em nível de graduação. Portanto, não contempla temas relacionados a
carregamento de tração, carregamento lateral, sismos, interação solo-estrutura, nem
métodos de dimensionamento baseados nos ensaios Ensaio de piezocone (CPTu),
Dilatômetro de Marchetti (DMT) e Ensaio pressiométrico (PMT). Além disso, não são
abordados tópicos referentes aos solos siltosos, colapsáveis, expansíveis e solos sus-
cetíveis ao colapso.

1.4 METODOLOGIA

O trabalho foi desenvolvido seguindo uma revisão sistemática de pesquisa ex-
ploratória qualitativa, que incluiu a identificação, avaliação e síntese dos principais
conceitos relacionados ao projeto de fundações, conforme o escopo do estudo. A
Figura 1 apresenta um fluxograma que ilustra as etapas metodológicas do trabalho.

O primeiro item aborda a formulação do escopo do trabalho. O segundo item,
desenvolvimento do protocolo, envolve a definição dos critérios de inclusão e exclusão
dos trabalhos de referência, os métodos de busca utilizados, os processos de avaliação
e seleção, e a definição da estrutura da síntese.

Como referencial normativo, foram utilizadas as normas da Associação Brasi-
leira de Normas Técnicas (ABNT), do European Technical Standards (Eurocode), da
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Figura 1 – Fluxograma da metodologia do trabalho.

1. Formulação do escopo do trabalho

2. Desenvolvimento do protocolo
Definição de objetivos, critérios de inclusão e exclusão, métodos de

busca, procedimentos de avaliação e seleção, abordagem para síntese

3. Busca e seleção na literatura

4. Avaliação da qualidade da literatura

5. Análise crítica e considerações

6. Síntese

Fonte: Elaboração própria (2024).

American Society of Civil Engineers (ASCE) e da ASTM International (ASTM). Os
materiais de busca na literatura incluíram dissertações, teses, livros, artigos de re-
vistas científicas, trabalhos de congresso, normas técnicas e manuais, abrangendo
documentos em língua portuguesa e inglesa.

A avaliação dos materiais considerou o impacto das publicações no campo de
estudo, sua relevância para os objetivos do trabalho, o embasamento teórico fornecido
e as inovações introduzidas nos tópicos analisados.

A compilação e a avaliação dos materiais visaram sua apresentação de forma
a cobrir os temas propostos no trabalho, construindo uma dinâmica integrativa atra-
vés de formulações argumentativas e contra-argumentativas. Ao final da exposição,
foram apresentadas considerações relevantes sobre o tema. A síntese consiste na
consolidação dessas considerações.

1.5 ESTRUTURA DO TRABALHO

O trabalho está organizado em seis capítulos, sendo dispostos seguindo a
estruturação:

1. Introdução: apresenta o tema e os objetivos do trabalho, além de justificativa,
metodologia e a estrutura do trabalho;

2. Conceitos gerais: aborda os principais fundamentos para a concepção de
projetos básicos de fundações, premissas de investigações geotécnicas e
determinação de fatores de segurança;

3. Fundações rasas: explora os principais métodos de dimensionamento de
fundações rasas;
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4. Fundações profundas: explora os principais métodos de dimensionamento
de fundações profundas;

5. Desempenho de fundações: aborda os principais critérios envolvidos na
análise do desempenho de fundações;

6. Considerações finais: apresenta as conclusões gerais do estudo e as suges-
tões para trabalhos futuros.
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2 CONCEITOS GERAIS

2.1 OBRAS DE FUNDAÇÕES

Entender um projeto de fundações para propor soluções pertinentes requer
um profundo conhecimento dos elementos de projeto, o que demanda uma fusão
entre ciência e arte. Para tanto, o engenheiro de fundações deve estar a par das
características do projeto, além de possuir experiência e conhecimento para adequar
os critérios que sejam necessários.

Os principais elementos que compõem um projeto de fundações podem ser
divididos em quatro grupos: local da obra, propriedades do subsolo, características da
estrutura e as construções circundantes.

Como local da obra, o fator topografia influi de maneira substancial na con-
cepção do projeto (Ceddia et al., 2009). Além de referenciar os elementos da obra
quanto aos sistemas de referências geodésicos, realizar a avaliação da topografia per-
mite elaborar as concepções de soluções. Topografias planas apresentam facilidades
quando comparadas às topografias onduladas ou escarpadas. A Figura 2 apresenta
os principais formatos de topografia.

Figura 2 – Formatos de topografia.

Fonte: Santos et al. (2005).

Nota: 1) plano; 2) suave ondulado; 3) ondulado; 4) forte ondulado; 5) montanhoso; e 6) escarpado.

Desta análise, poderão ser verificadas regiões de taludes ou encostas no terreno
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(ou em seu arredor) que possam causar prejuízos ou acidentes à obra. Segundo
Gerscovich (2016) e Fiori (2015), talude é qualquer superfície inclinada de maciço de
solo ou rocha. Quando natural se denomina encosta.

Outro fator importante para análise do local da obra é o clima (Steinke, 2012).
Na Figura 3, é ilustrada a diversidade dos sistemas climáticos presentes no Brasil. O
entendimento do regime de precipitação permite adequação de métodos, processos e
materiais utilizados para corresponder ao período que a obra se desenvolverá, evitando
períodos de alto volume de chuvas. Períodos de cheia de calhas de cursos d’água
adjacentes à obra devem ser notados e evitados.

Figura 3 – Classificação climatológica do Brasil segundo critério de Köppen.

Fonte: Alvares et al. (2013).

Conforme Florenzano (2008), os movimentos de massa possuem capacidade
de produzir danos materiais e humanos catastróficos. Estudar a geomorfologia do local
permite verificar a evolução de processos erosivos e assinalar quanto à sua influência
na obra.

Acerca do subsolo, o componente primordial são as investigações geológicas-
geotécnicas. Explorar e conhecer o subsolo da fundação é crucial para a concepção
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de projetos de fundações. Esse assunto é abordado detalhadamente na Seção 2.4.
A estrutura sobre a fundação e suas características devem ser tratadas deta-

lhadamente e não apenas os carregamentos que dela provém, como apresentado na
Figura 4. É justificado entender qual será a concepção estrutural, no caso de edifícios,
verificar quantos pavimentos serão construídos, presença de pavimentos em subsolo
e sistemas de contenção de solo. Voltado à estrutura, entender qual o tipo de carrega-
mento será solicitado permite avaliar critérios de deformações e projetar a fundação
para tais (Machado, 2010).

Figura 4 – Ações atuantes na estrutura de edifícios.

Fonte: Campos (2015).

Em ambientes urbanos, locais com concentração de edifícios, conceber um
projeto de fundações que não seja impactado pela vizinhança é uma tarefa desafiadora.
Nesse sentido, Milititsky (2016) cita que, com a diminuição dos espaços disponíveis nos
centros urbanos, há a necessidade de escavações e obras de contenções profundas.

As escavações provocam movimentos de solo, alterando o estado inicial de ten-
sões que, dependendo das características do solo e sensibilidade quanto à recalques
das estruturas vizinhas, geram deformações que prejudicam a segurança e utilização
dos espaços (Honório, 2021).

Complementarmente, verifica-se os níveis de carregamento aplicados e a ca-
pacidade de suporte com estudo expedito do solo. Níveis de tensões baixos podem
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ser tratados primeiramente como fundações rasas, enquanto níveis de tensões altos
podem direcionar para soluções em fundações profundas.

A concepção de um projeto de fundações tem como critérios (Velloso; Lopes,
1998):

• Atender aos níveis de deformações aceitáveis sob as condições de trabalho;

• Garantir a segurança quanto à ruptura do elemento geotécnico (estabilidade
externa);

• Garantir a segurança quanto à ruptura do elemento estrutural (estabilidade
interna).

O critério de deformações está associado ao Estado limite de serviço (ELS),
enquanto a estabilidade externa e interna está relacionada com o Estado limite último
(ELU). Define-se como ELS a ocorrência de danos localizados, de caráter estético
ou de durabilidade da estrutura, deformações ou deslocamentos excessivos que afe-
tem a estrutura e vibrações excessivas. O ELU é caracterizado como o colapso da
estrutura devido à perda de equilíbrio como corpo rígido, plastificação de elementos
estruturais ou seções e ruptura de ligações (NBR 8681, ABNT (2004)). Na Figura 5
são apresentados algumas configurações de ELU.

Há quatro principais tipos de movimentos de uma fundação (Velloso; Lopes,
1998). Os tipos de deslocamentos são apresentados na Figura 6, assim como a termi-
nologia de recalques na Figura 7.

• Recalques, ρ: deslocamento total experimentado por qualquer ponto da fun-
dação;

• Inclinação, ω: rotação de corpo rígido da estrutura;

• Recalques diferenciais, δ: diferença do valor de recalque entre dois pontos;

• Distorção angular da fundação, β: rotação do segmento de reta entre dois
pontos.

Para cada tipo de estrutura e seus requisitos, há necessidade de avaliar quais
serão as distorções angulares permitidas para o edifício. Na Figura 8 são apresentados
alguns valores de distorções com o respectivo dano associado.

Salgado (2022) atribui à escolha do tipo de fundação às informações coletadas
nas investigações geotécnicas (Seção 2.4), realizando considerações que permitam
avaliar o desempenho, a construtibilidade e o custo da fundação. As primeiras informa-
ções das investigações poderão balizar dimensionamento preliminar de soluções.

Alguns dos itens que podem ser avaliados:

• Presença de Nível d’água (NA) elevado: escavações de fundações rasas
podem exigir soluções complexas de rebaixamento de NA;
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Figura 5 – Estado limite último.

Fonte: Velloso e Lopes (2010).

Nota: (a) deformações excessivas, (b) colapso do solo, (c) tombamento, (d) deslizamento e (e) colapso
estrutural.

• Presença de matacões ou bloco de rochas: impedem cravação de estacas e
alguns métodos de escavação;

• Fatores regionais econômicos: determinado material (concreto, aço, madeira)
pode possuir custos de aquisição e transporte mais vantajosos economica-
mente;

• Disponibilidade: de equipamentos, mão-de-obra ou material;

• Prazos: soluções podem possuir tempos de construção não aceitáveis;

• Acesso: se situada em terreno de difícil acesso poderá dificultar ou impedir
chegada de equipamentos;

• Edificações vizinhas: não poderá ser concebido solução que desestabilize a
fundação de edifícios vizinhos;



Capítulo 2. Conceitos gerais 32

Figura 6 – Deslocamentos de uma estrutura.

Fonte: ISE (1989 apud Savaris, 2008).

Figura 7 – Terminologia de recalque total, diferencial e distorção angular.

Fonte: Poulos, Carter e Small (2001).

• Sustentabilidade: não considerar soluções que violam aspectos básicos de
sustentabilidade.

2.2 FUNDAÇÕES RASAS

A Norma Brasileira (NBR) 6122 (ABNT, 2022) define como fundação rasa (direta
ou superficial) o elemento cuja base está apoiada em profundidade inferior a duas
vezes a menor dimensão da fundação, B, recebendo e distribuindo as cargas aplicadas.

No uso de fundações rasas, o material comumente utilizado é o concreto, seja
simples ou armado. Na Figura 9, são apresentados os principais tipos de fundações
rasas. Descreve-se abaixo, segundo Velloso e Lopes (2004a), os tipos de fundações
rasas:

• Bloco: elemento de fundação composto apenas por concreto simples, di-
mensionado para que as tensões de tração sejam totalmente resistidas pelo
concreto, sem exigência de armadura;

• Sapata: elemento de fundação composto por concreto armado, dimensio-
nado para que as tensões de tração sejam resistidas pelo aço, possuindo
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Figura 8 – Valores de distorções angulares e danos correlatos.

Fonte: de Barros (2005) adaptado de Velloso e Lopes (2004a).

diferenças geométricas em relação ao bloco;

• Baldrame (sapata corrida): uma sapata que resiste à carga distribuída, pos-
suindo uma dimensão em planta muito maior que a outra;

• Viga de fundação: elemento responsável por receber a carga de vários pila-
res, quando os centros, em planta, estão no mesmo alinhamento;

• Grelha: fundação formada por um conjunto de vigas que se intersectam nos
eixos dos pilares;

• Radier: elemento de fundação que recebe todos os pilares da obra;

• Sapata associada1: elemento de fundação que recebe parte dos pilares da
obra, diferentemente do radier, pilares não alinhados, diferindo da viga de
fundação.

Um conceito importante para o tratamento de fundações rasas é o de bulbos de
tensões ou bulbos de pressões (Figura 10), que são utilizados para avaliar a influência
1 O uso de fundação associada está relacionado com o pré-dimensionamento da estrutura de fundação,

onde, em virtude das dimensões obtidas preliminarmente, se tem distâncias não aceitáveis entre
fundações ou mesmo interpenetração. O uso de fundação associada também pode ser avaliado
quando se deseja uniformizar os recalques (Velloso; Lopes, 1998).
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Figura 9 – Principais tipos de fundações rasas.

(a) Bloco
(b) Sapata

(c) Viga de fundação

(d) Radier (e) Grelha

Fonte: Velloso e Lopes (2004a apud Velloso; Lopes, 1998).

do carregamento externo em determinada camada ou profundidade de solo sob a
fundação rasa. A geometria da fundação e a carga aplicada determinam a configura-
ção dos bulbos de tensões. Na prática geotécnica são consideradas profundidades
correspondentes até onde o bulbo atinge 10% da pressão geostática efetiva.

Como consequência do estudo do carregamento no solo, entender como o solo
pode romper é crucial para análise da fundação. Define-se ruptura como sendo a perda
da capacidade de carga resistente e/ou perda das características que mantenham o
ELS. Os tipos de ruptura do solo em fundações são a ruptura geral, a ruptura local e a
ruptura por puncionamento (Figura 11).

A ruptura geral ocorre de maneira súbita e catastrófica em solos resistentes
sob fundações rasas, sendo caracterizada por uma superfície de ruptura que vai do
bordo da fundação até o nível do terreno. A ruptura local ocorre de forma semelhante à
ruptura geral, entretanto a superfície de ruptura não se estende até o nível do terreno
e as deformações verticais são mais acentuadas. A ruptura por puncionamento ocorre
geralmente em solos com baixa capacidade de carga e apresenta um padrão de difícil
observação. Este tipo de ruptura não mobiliza significativamente o solo fora da área
carregada nem causa movimentação do solo da superfície do terreno (Bowles, 1997).

2.3 FUNDAÇÕES PROFUNDAS

Conforme preconiza a NBR 6122 (ABNT, 2022), fundação profunda é o ele-
mento de fundação que recebe o carregamento e o distribui através de sua superfície
lateral (resistência lateral), superfície de ponta (resistência de ponta) ou por uma com-
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Figura 10 – Bulbo de tensões.

Fonte: Bowles (1997).

binação de ambas, tendo sua ponta ou base apoiada em uma profundidade superior a
oito vezes a sua menor dimensão em planta e no mínimo 3 m.

Há três grupos de fundações profundas, a saber:

• Estacas;

• Tubulões;

• Caixões.

As fundações em caixões não serão abordadas neste trabalho devido ao seu de-
suso, motivado pela sua complexidade executiva e pelo surgimento de novos métodos
alternativos (Velloso; Lopes, 1998).

2.3.1 Fundações profundas em estacas

O grupo de fundações profundas em estacas abrange uma ampla gama de tipos,
que diferem em materiais, métodos de fabricação, métodos executivos, mecanismos de
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Figura 11 – Tipos de ruptura.

Fonte: Vesić (1963 apud Velloso; Lopes, 2010).

Nota: (a) ruptura geral, (b) ruptura local, (c) ruptura por puncionamento e (d) condições para ocorrência
em areias.

transferência de carga e níveis de deslocamento do solo durante a instalação (Prakash;
Sharma, 1991; Velloso; Lopes, 1998).

a) Material (Figura 12): uma análise classificatória de estacas identifica o seu
material principal, como madeira, concreto, aço e materiais compósitos. Es-
tacas de madeira recebem tratamento com conservantes para evitar a in-
festação por organismos, quando utilizadas acima do nível d’água ou em
ambiente marinho, sendo inseridas no solo através de cravação. Estacas de
concreto são comumente utilizadas pela facilidade de material e de execu-
ção. Em aço, as estacas mais comuns são as de tubos vazados e de perfis
metálicos. Há ainda as estacas mistas, compostas por dois segmentos de
materiais diferentes (Tomlinson; Woodward, 2014);

b) Método de fabricação (Figura 13): estacas de madeira e aço são sempre
consideradas pré-fabricadas, ou seja, chegam à obra prontas para serem
utilizadas. As de concreto, entretanto, podem ser tanto pré-fabricadas (pré-
moldadas2 e protendidas3) ou fabricadas in loco, seguindo os preceitos

2 A NBR 9062 (ABNT, 2017) trata do projeto e execução de estruturas de concreto pré-moldadas. O
fabricante é responsável pelo atendimento às considerações da norma, sendo disponibilizado ao
cliente um catálogo com as principais informações para o projeto de fundações.

3 A NBR 14931 (ABNT, 2023) trata do projeto e execução de estruturas de concreto protendido. O
fabricante é responsável pelo atendimento às considerações da norma, sendo disponibilizado ao
cliente um catálogo com as principais informações para o projeto de fundações.



Capítulo 2. Conceitos gerais 37

Figura 12 – Materiais empregados em estacas.

(a) Madeira
(b) Concreto

(c) Metal
(d) Mista

Fonte: USDOT (2016).

apresentados pela NBR 6122, NBR 6118 e NBR 14931 (ABNT, 2022; ABNT,
2024; ABNT, 2023) (Tomlinson; Woodward, 2014);

c) Método de instalação: estacas podem ser instaladas através de cravação ou
escavação. Estacas de madeira, aço e concreto pré-fabricado4 são cravadas.
Estacas de concreto moldadas in loco são denominadas estacas escavadas.

O Quadro 1 cita as vantagens e desvantagens dos métodos de cravação e o
Quadro 2 dos métodos de escavação;

d) Amolgamento do solo na instalação (Figura 14): é entendido como a movi-
mentação do solo durante a instalação da estaca. A Figura 14 organiza as
estacas em função do nível de deslocamento. Das e Sobhan (2018), Prakash
e Sharma (1991) e Velloso e Lopes (1998) dividem os tipos de estaca quanto
ao seu deslocamento, a saber:

• Grande deslocamento: grupo de estacas caracterizado pelo grande
deslocamento do solo durante a instalação. Tal deslocamento pode
ser resultado da cravação, da pressão ou da vibração da estaca.

4 O uso de estacas pré-fabricadas em furos já escavados também ocorre.
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Figura 13 – Métodos de fabricação de estacas.

(a) Pré-fabricada

(b) Fabricada in loco

Fonte: USDOT (2006) e de França (2011).

Esse grupo inclui as estacas de madeira, concreto pré- fabricado,
concreto protendido, tubos de aço com ponta fechada, canelada ou
cônica;

• Pequeno deslocamento: estacas que movimentam uma pequena
quantia lateral de solo. Essas estacas incluem os perfis metálicos,
tubos de aço vazados e estacas helicoidais;

• Sem deslocamento: estacas caracterizadas por pouca ou nenhuma
mudança no estado de tensão lateral do solo. O processo constru-
tivo dessas estacas consiste na remoção do solo por escavação e
posterior inserção da estaca pré-fabricada ou concretada in loco
com o mesmo volume de solo removido. Em consequência, a resis-
tência lateral5 dessas pode ser prejudicada pelo alívio de tensões
horizontais antes da instalação das estacas. O método de escava-
ção é variado, podendo ser por trado (perfuração rotativa) ou por

5 Quando comparada com estacas de deslocamento de mesmas dimensões e formatos (Prakash;
Sharma, 1991).
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Quadro 1 – Vantagens e desvantagens: métodos de cravação.

Vantagens Desvantagens

Estacas são moldadas exatamente con-
forme especificação

Estacas pré-moldadas e protendidas preci-
sam ser corretamente armadas para supor-
tar esforços de transporte

Estacas de qualquer tamanho, compri-
mento e formato são moldadas em canteiro
separado e somente cravadas na obra, tor-
nando o processo mais rápido

Locação pode demandar equipamento de
pesado de guindaste

Cravação em solo granular compacta o solo
adjacente resultando em um aumento da
capacidade resistente da estaca

Planejamento do canteiro pra movimenta-
ção e içamento

Obra limpa e organizada. Supervisão sim-
plificada. Espaço de armazenamento redu-
zido

O tamanho pré-fabricado pode resultar em
arrasamentos e ligações. Equipes adicio-
nais e custos de projeto podem ser aumen-
tados

Usadas em locais onde há receio de esca-
var e encontrar lençol artesiano

Em solos com propriedades de drenagem
não adequadas, a cravação de uma nova
estaca pode fazer levantar uma estaca já
cravada

Mais favorável de se usar sobre lâmina
d’água

Em caso de fundações adjacentes sensí-
veis a cravação ou vibração, não poderá ser
utilizada

Fonte: Murthy (2002).

Quadro 2 – Vantagens e desvantagens: métodos de escavação.

Vantagens Desvantagens
Estacas de qualquer comprimento e diâme-
tro podem ser construídas

Requer supervisão rigorosa e controle de
qualidade dos materiais

Não há possibilidade de dano quanto a
transporte e içamento

Necessita de espaço para armazenamento
dos materiais. O canteiro pode ficar desor-
ganizado

Método eficaz para locais onde vibrações
são inaceitáveis visto estruturas adjacentes

No caso de solos granulares, não há au-
mento da capacidade resistente da estaca
advindo da escavação

Aplicáveis em solos com baixa capacidade
de drenagem sendo que não há distúrbios
relevantes no solo

A construção de estacas escavadas é difi-
cultada pela presença de lençol artesiano

Fonte: Murthy (2002).

grabbing6 (escavação percussiva).

Em contrapartida, Tomlinson e Woodward (2014) e Velloso e Lopes (2004b)
adicionam ainda um outro grupo de estacas, nomeado de replacement pi-
les ou estacas de substituição. Esses autores enfatizam que, no caso de
retirada de solo e inserção de material para a estaca, se obtém uma substi-
tuição e não uma ausência de deslocamento. Neste caso, então, uma estaca
concretada in loco, tubos e perfis metálicos ou estacas pré-fabricadas inseri-

6 O termo deriva do ato de ”pegar”, do inglês to grab. O método de grabbing está relacionado com
uma escavação, revestida ou não, com aparelho de percussão (Luan et al., 2018).
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Figura 14 – Classificação de estacas pelo distúrbio na instalação.

Distúrbio

Grande deslocamento

De madeira

De concreto

Pré-moldadas

Cravadas à percussão

Cravadas por prensagem

Cravadas por vibração

Moldadas in loco Tipo Franki

De aço Tubos de ponta fechada

Pequeno deslocamento
Perfis de aço

De concreto
Moldadas in loco com pré-furo

Tipo Strauss

Tipo raiz
Moldadas com pré-furo

Sem deslocamento De concreto

Ferramentas rotativas

Sem suporte

Com uso de lama

Com revestimento

Diafragmadora Com uso de lama

Fonte: Adaptado de Velloso e Lopes (1998).

dos em uma escavação seriam estacas de substituição e não estacas sem
deslocamento.

e) Mecanismo de transferência de carga (Figura 15): segundo a NBR 6122
(ABNT, 2022), as fundações profundas realizam a transferência de carga
de três maneiras: somente pela superfície da ponta, somente pela super-
fície do fuste ou por uma combinação de superfície da ponta e superfície
do fuste. Ainda, Prakash e Sharma (1991) acrescentam que estacas que
trabalham por resistência da ponta (estacas de ponta) são estacas que ge-
ralmente atravessam camadas de solo mole ou solto, transferindo a carga
para uma camada mais resistente. Quanto às estacas que trabalham predo-
minantemente por resistência do fuste, também conhecidas como ”estacas
flutuantes” e estacas de atrito, elas não têm contribuição significativa da re-
sistência de ponta, sendo que todo o fuste da estaca fica embutido em uma
camada menos resistente.

2.3.2 Fundações profundas em tubulões

Os elementos de fundação do tipo tubulões são cilíndricos, podendo ter ou
não uma base alargada. Diferentemente das estacas, os tubulões requerem trabalho
manual em profundidade para alargar a base ou limpar o fundo da escavação (NBR
6122, ABNT (2022)). Essa necessidade se deve ao fato de que as cargas aplicadas
nos tubulões são transferidas principalmente pela base. Segundo a NR-18 (BRASIL,
2020), é proibido a escavação manual de tubulões com profundidade maior do que
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Figura 15 – Métodos de transferência de carga em estacas.

(a) Resistência de ponta
(b) Resistência de fuste

(c) Resistência de
ponta e fuste

Fonte: Bowles (1997).

15 m, assim como execução de tubulão com utilização de ar comprimido.

2.3.3 Efeito de grupo em fundações profundas

Dois ou mais elementos de fundações profundas, em interação e interligados
por um dispositivo de conexão, como um bloco de coroamento, formam um grupo
de fundações profundas ou grupo de estacas. A disposição dessas estacas, cujos
padrões são observados na Figura 16, resulta na superposição dos bulbos de tensões
(Figura 17) e na alteração do mecanismo de interações entre as estacas e o solo.
Dependendo do espaçamento e geometria de estacas, o dimensionamento é feito
considerando o grupo de estacas como um todo, e não as estacas individualmente
(Atkinson, 2007; Bowles, 1997; Das, 2010).

Dessa superposição, define-se o fator de eficiência do grupo de estacas, con-
forme mostra a Equação (1):

ηg =
Q0P

Qp
(1)

onde:

ηg = fator de eficiência de grupo;
Q0 = capacidade do grupo de estacas;
Qp = capacidade individual de uma estaca.

Várias formulações foram propostas na literatura para estimar o fator de efici-
ência de grupo, ηg . Dentre essas formulações, a Equação (2) apresenta a expressão
adotada por Moorhouse e Sheehan (1968). Outras propostas podem ser consulta-
das nos trabalhos de Seiler e Keeney (1944) e Feld (1943) A Figura 18 apresenta a
disposição e terminologia para cálculo da eficiência de grupo.

ηg = 1 – θ
(n – 1)m + (m – 1)n

90mn
(2)
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Figura 16 – Disposições típicas de fundações profundas em grupo.

Fonte: Adaptado de Bowles (1997).

onde:

ηg = fator de eficiência de grupo;
θ = tan–1(�/s);
m = número de colunas do grupo de estacas;
n = número de linhas do grupo de estacas.

Com ηg , retorna-se a Equação (1), obtendo-se a Equação (3).

Q0 = ηgNpQp (3)

onde Np é o número de estacas do grupo.

2.4 INVESTIGAÇÃO GEOTÉCNICA

A investigação geotécnica do subsolo é pré-requisito para o projeto de funda-
ções, fornecendo dados acerca do local e permitindo um projeto seguro e econômico
para os elementos de fundações. Segundo Coduto (2001), diferentemente de outros
materiais utilizados na engenharia, e.g., aço e concreto, que são geralmente fabrica-
dos em ambientes controlados e cujas propriedades podem ser obtidas através de
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Figura 17 – Superposição dos bulbos de tensões em fundações profundas.

Fonte: Adaptado de Bowles (1997).

Figura 18 – Eficiência de grupo em fundações profundas.

Fonte: Adaptado de Bowles (1997).

catálogos dos fornecedores, os solos e rochas, materiais geotécnicos, possuem pro-
priedades desconhecidas. Portanto, é necessário realizar ensaios em todas as obras
para identificar os materiais e determinar suas propriedades de projeto.

Make a large number of trial holes to find the different strata in order to be sure
that an apparently good soil does not overlay a clay, a sandy soil, or some
other soil which can be compressed under a load (Bullet, 1755).

A NBR 6122 (ABNT, 2022) estabelece que, para qualquer edificação deve ser
feita uma campanha de investigação geotécnica preliminar, constituída no mínimo por
sondagens à percussão (com SPT), visando a determinação da estratigrafia e classifi-
cação dos solos, a posição do NA e a medida do índice de resistência à penetração,
NSPT , de acordo com a NBR 6484 (ABNT, 2020b).
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Conforme Jamiolkowski et al. (1985) a investigação geotécnica tem por objeti-
vos:

• Obter informações topográficas, hidrogeológicas, geoambientais e geotécni-
cas que são valiosas para o projeto;

• Conhecer e representar os perfis geológicos, inclusive o nível do lençol freá-
tico, NA;

• Dispor de dados adequados para um projeto seguro e confiável;

• Avaliar mudanças no nível do lençol freático e condições de drenagem na
obra e edificações vizinhas.

Uma boa campanha de investigação geotécnica deve produzir e entregar resul-
tados que permitam conhecer, projetar e monitorar as condições no local da obra. O
ambiente físico descrito pelas investigações geotécnicas adequa projetos de engenha-
ria, viabilizando construções seguras e econômicas (Salgado, 2022).

Schnaid e Odebrecht (2012) enfatizam que, devido à diversidade de equipamen-
tos e procedimentos disponíveis no mercado brasileiro, o estabelecimento de um plano
racional de investigação é uma etapa crítica no projeto geotécnico. Conhecimento, ex-
periência, normas e práticas regionais devem ser considerados durante o processo de
“julgamento geotécnico” para a seleção dos critérios adequados à solução do problema.

Na Figura 19, Rajapakse (2016) sugere um programa de investigação geotéc-
nica, destacando os tópicos necessários e a ordem cronológica das atividades.

Figura 19 – Programa de investigação geotécnica.

1. Pesquisa na literatura
Busca na literatura por dados disponíveis do local da obra

2. Visita de campo
Visitar o local da obra para identificar possíveis interferências e complica-

ções para o programa de investigações, o projeto e execução das fundações

3. Investigação do subsolo
Realizar perfurações, sondagens, ensaios in situ e coleta de amostras

4. Traçado do perfil geológico-geotécnico

5. Investigação de laboratório
Realização de ensaios de caracterização do solo, limites de
Atterberg, ensaios de resistência, e.g., cisalhamento direto

6. Análise do tipo de fundação
Fundação rasa ou fundação profunda

7. Elaboração do projeto de fundações

Fonte: Adaptado de Rajapakse (2016).
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Geralmente, a pesquisa na literatura, realizada em escritório, é a primeira fase
de uma investigação geotécnica para o reconhecimento hidrogeológico e geotécnico da
área (Schnaid; Odebrecht, 2012). Esta fase tem o propósito de fornecer ao engenheiro
de fundações conhecimento prévio dos principais fatores que podem caracterizar fei-
ções no local da obra, além de prever o que será necessário avaliar no local como
cursos d’água, presença de solos compressíveis, afloramentos rochosos etc.

Nessa etapa, o engenheiro de fundações pode utilizar ferramentas bibliográ-
ficas (livros, artigos, dissertações, teses, mapas, aerolevantamentos, investigações
antigas, experiência local etc) em paralelo aos softwares de Sistema de Informações
Geográficas (SIG), com dados de agências do Estado e instituições para obter parâ-
metros como caracterização e formação do solo (Lepsch, 2010), formação geológica,
condições do lençol freático e topografia, podendo ser implantadas técnicas de geo-
estatística para interpretação dos resultados (Folle, 2002; Yamamoto; Landim, 2013;
Thiesen, 2016).

No Brasil, dados geológicos podem ser obtidos atráves da Companhia de Pes-
quisa de Recursos Minerais (CPRM), vinculada ao Serviço Geológico Brasileiro (SGB),
de forma gratuita. Nos Estados Unidos da América (EUA), esses dados estão disponí-
veis na base do United States Geological Survey (USGS). A Europa disponibiliza esses
dados por meio do European Geological Data Infrastructure (EGDI), vinculado ao Euro
Geo Surveys (EGS). É importante frisar que, a depender do dado analisado, há um
fator escala de deve ser levado em conta. É sempre preferível que tais dados possuam
escala maior possível, permitindo uma análise mais localizada das propriedades (INPE,
2001).

Na visita de campo, o engenheiro de fundações deve observar os aspectos do
local da obra que podem interferir nas decisões de projeto e execução das fundações.
É nessa etapa da investigação que são coletadas informações qualitativas para o
direcionamento das hipóteses de projeto. Schnaid e Odebrecht (2012) ressaltam a
possibilidade de realizar sondagens geotécnicas esparsas para a caracterização do
subsolo na ainda na fase de exploração.

Rajapakse (2016) apresenta no Quadro 3 um checklist de itens a serem verifica-
dos, incluindo os impactos na investigação do local da obra, os impactos na execução
e impactos no orçamento do projeto. Schnaid e Odebrecht (2012) explicam que a to-
mada de decisões, entre as alternativas possíveis, é realizada segundo critérios de
maior eficiência, menor risco ou menor custo. Naturalmente, essas informações são
preliminares e deverão ser refinadas, nas etapas de Projeto Básico e Executivo, por
meio de programas de investigação complementares.

A investigação do subsolo consiste em conjunto de atividades executados in
loco para obter informações do solo por meio de perfurações, sondagens, identificação
tátil-visual, coletas de amostras e ensaios. Essas etapas são geralmente agrupadas
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Quadro 3 – Checklist para visita a campo.

Item Impactos na investi-
gação do site Impactos na execução Impactos no orça-

mento

Terreno inclinado
Pode criar dificuldades
para equipamentos de
perfuração

Manobrabilidade prejudi-
cada dos equipamento de
construção

Pelas atividades de
corte e aterro

Terreno acidentado
Pode criar dificuldades
para equipamentos de
perfuração

Manobrabilidade prejudi-
cada dos equipamento de
construção

Pelas atividades de
corte e aterro

Cursos d’água pró-
ximos

Poços de monitora-
mento do nível do
lençol freático podem
ser necessários

Lençol freático alto pode
causar necessidade de
bombeamento em escava-
ções

Pelas atividades de
bombeamento

Rede elétrica pró-
xima

Equipamento de per-
furação precisam ficar
distantes da rede elé-
trica

Equipamento de constru-
ção precisam ficar distan-
tes da rede elétrica

Possível impacto no or-
çamento devido a po-
tencial dano à rede

Infraestrutura enter-
rada

A perfuração deve ser
cautelosa para não da-
nificar as infraestrutu-
ras

Trabalho de construção Realocação de benfei-
torias

Solo compressível
Deve ser tomada me-
didas de atenção na
fase de investigação

– Possível impacto no or-
çamento

Solo contaminado
Deve ser analisado a
extensão da contami-
nação

Impactos severos nas ati-
vidades de construção

Impacto severo no or-
çamento

Aterros antropogê-
nicos

Presença de materi-
ais como concreto e
madeira podem cau-
sar problemas para os
equipamentos de per-
furação

Materiais desconhecidos
não aplicáveis para cons-
trução

Possível impacto no or-
çamento

Edificações vizi-
nhas –

Alguns métodos constru-
tivos podem não ser per-
mitidos próximos a hospi-
tais e escolas, como o mé-
todo de cravação; Esca-
vações podem causar pa-
tologias nos edifícios vi-
zinhos; A construção de
fundações rasas pode in-
duzir atrito negativo em
fundações profundas de
edifícios próximos

Possível impacto no or-
çamento

Fonte: Adaptado de Rajapakse (2016).

em duas etapas: etapa preliminar para auxiliar na elaboração do projeto básico e
etapa complementar para auxiliar no projeto executivo (CEN, 2004; Schnaid; Odebre-
cht, 2012; ABNT, 2022). Schnaid e Odebrecht (2012) explicam que nem sempre é
recomendável ou economicamente viável determinar todas as informações em uma
única etapa, tornando necessária a realização de investigações em duas etapas. As
atividades envolvidas nas duas etapas devem ter as suas especificações, conforme as
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orientações das normas nacionais ou internacionais, visando garantir a padronização
dos resultados.

As investigações realizadas na etapa preliminar, obrigatória segundo a NBR
6122 (ABNT, 2022), constituem a primeira etapa da investigação propriamente dita e
visa buscar elementos para a elaboração do projeto básico e orientar investigações
complementares. Outros objetivos, segundo CEN (2004), são avaliar a adequabilidade
do local, comparar alternativas, prever eventuais mudanças, e planejar as investigações
complementares.

De acordo com Schnaid e Odebrecht (2012), o escopo do programa de inves-
tigação na etapa preliminar deve ser determinado com base nas características da
superestrutura e nas condições do subsolo. Em estruturas convencionais, quando o
solo é resistente e estável, estudos geotécnicos mais complexos não são necessários;
informações obtidas a partir de ensaios SPT ou Cone Penetration Test (CPT) são
suficientes.

Os resultados desses ensaios podem utilizados para determinar a estratigra-
fia da área de estudo. No entanto, em solos compressíveis e de baixa resistência, é
necessário utilizar diversas técnicas de ensaio para caracterizar adequadamente as
propriedades do solo. As amostras coletadas durante o ensaio de percussão são utili-
zadas para classificação tátil-visual e a caracterização básica no laboratório (ensaios
de granulometria, limites de liquidez e plasticidade e teor de umidade).

Na etapa complementar, as investigações são realizadas para determinar os pa-
râmetros constitutivos necessários ao dimensionamento da obra. A NBR 6122 (ABNT,
2022) permite a realização de ensaios de campo e/ou laboratório nessa fase. Por
exemplo, quando há insuficiência de investigações preliminares ou dúvidas quanto a
seus resultados, a investigação geotécnica complementar é realizada para auxiliar na
compreensão das particularidades do subsolo.

Em outras palavras, essa investigação é conduzida sempre que houver questi-
onamentos sobre as investigações preliminares ou as condicionantes. A investigação
complementar inclui ensaios de campo como CPT, CPTu, DMT, Vane shear test (VST),
além de sondagens rotativas ou mistas.

A programação de investigação complementar deve satisfazer a exigências
mínimas que garantam o reconhecimento detalhado das condições do subsolo. A
engenharia de fundações faz uso dos resultados dessa etapa para definir o tipo de
fundação, cota de assentamento (caso de fundação rasa ou especial), comprimento
dos elementos (caso de fundação profunda ou especial), taxas e cargas admissíveis
do terreno para a fundação (Schnaid; Odebrecht, 2012).

A coleta de amostras deve ser baseada no objetivo da investigação, na geologia
do local e na complexidade da estrutura geotécnica. Após a coleta das amostras, de
preferência uma em cada camada do subsolo, são realizadas investigações comple-
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mentares de laboratório. Estas investigações são úteis para confirmar ou confrontar as
informações obtidas na etapa preliminar.

Os ensaios de caracterização, resistência, adensamento e ensaios químicos,
conduzidos conforme os critérios de ensaios padronizados, auxiliam na determinação
dos parâmetros e propriedades dos materiais encontrados no local (CEN, 2007).

No escritório, o engenheiro de fundações, em colaboração com um geólogo,
pode utilizar os resultados dos ensaios de campo e laboratório para elaborar um perfil
geotécnico do local e determinar parâmetros geotécnicos de interesse. Curtin et al.
(2006) argumenta que engenheiros de fundações experientes podem possuir conhe-
cimento suficiente para interpretar adequadamente os resultados das investigações
geotécnicas. Adverte, entretanto, para situações em que falsa interpretação dos dados
podem gerar resultados inesperados, como nos casos de admissão de leito rochoso
quando se trata de um matacão.

Portanto, Milititsky (2019) recomenda realizar um número adequado de ensaios
de campo e de laboratório, nas etapas preliminares e complementares, para caracteri-
zar o subsolo e assegurar a presença ou não de solos moles, colapsíveis, expansivos
ou cársticos.

Por um lado, Council, Thornburg e Kimball (2021) dispensam a necessidade de
investigação do subsolo quando a fundação é projetada e executada com base em
valores tabelados de capacidade de carga e na experiência local com o solo. Por outro
lado, recomendam a realização de investigações nos seguintes casos, entre outros:

a) Solos colapsíveis e expansíveis, argilas moles, solos suscetíveis à liquefação,
solos sensíveis e solos de aterros inconsolidados;

b) Fundações profundas;

c) Fundações rasas sob aterros compactados;

d) Fundações em taludes.

De acordo com CEN (2007), as investigações geotécnicas não visam apenas
fornecer informações do subsolo para a fase de projeto, mas também determinar propri-
edades dos materiais que permitam a interpretação do comportamento solo-estrutura
em diferentes etapas da obra. Nessa linha, um bom planejamento da campanha de
investigação geotécnica é fundamental para compreender quais ensaios deverão ser
realizados, bem como a quantidade, profundidade, período, sequência e a metodologia.
CEN (2004) classifica as estruturas em três categorias e especifica as condições de
investigação para cada uma:

• Categoria geotécnica 1: envolve casos em que o risco de estabilidade global
é desprezível. As condições e propriedades dos solos são determinadas
com base na experiência local;
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• Categoria geotécnica 2: abrange estruturas convencionais ou partes delas,
sem riscos excepcionais, em condições de solo não problemáticas ou sob
carregamentos típicos. Inclui casos de fundações rasas e profundas con-
vencionais. Para essa categoria, o tipo e a quantidade de investigações
geotécnicas devem atender aos requisitos estabelecidos;

• Categoria geotécnica 3: inclui estruturas, ou partes delas, que não se en-
quadram nas categorias 1 e 2, como estruturas muito grandes, sob riscos
notáveis, em condições de subsolo insólitas, com carregamentos atípicos,
situadas em regiões de alta atividade sísmica ou sujeitas a instabilidade do
local ou arredores, necessitando de investigações inéditas ou especiais.

Com relação ao número de investigações, CEN (2007) ressalta que o arranjo
ou a malha dos pontos de investigação para fins de fundações deve ser capaz de
determinar a estratigrafia do local, sendo localizadas em pontos críticos, em critérios
de formato e carregamento.

Segundo Schnaid e Odebrecht (2012), a NBR 8036 (ABNT, 1983) e a NBR 6122
(ABNT, 2022), o número de sondagens e sua localização em planta dependem do tipo
de estrutura e das características específicas do subsolo, devendo ser alocadas de
forma a resolver o problema em estudo de maneira técnica e econômica. As sondagens
devem ser realizadas da seguinte forma:

• Uma sondagem para cada 200 m2 de área da projeção em planta do edifício,
até 1.200 m2;

• Uma sondagem adicional a cada 400 m2 excedentes, entre 1.200 m2 e
2.400 m2;

• Para áreas acima de 2.400 m2 deve ser implantado plano particular.

Satisfazendo necessariamente o número mínimo de:

• Duas para área de projeção em planta de até 200 m2;

• Três para área de projeção em planta entre 200 m2 e 400 m2.

A profundidade das sondagens deve permitir o reconhecimento das caracte-
rísticas do solo solicitadas pelos elementos de fundação, sendo estabelecida como
critério a profundidade em que o acréscimo de pressão no solo, decorrente das car-
gas aplicadas, seja inferior a 10% da pressão geostática efetiva (Schnaid; Odebrecht,
2012).

USACE (2001) associa investigações geotécnicas insuficientes ou más interpre-
tações dos resultados dessas investigações a erros de projeto, atrasos no cronograma,
riscos ambientais, custos adicionais devido às modificações no projeto, altercações
jurídicas e ameaça à integridade da estrutura.

Velloso e Lopes (2010) citam que o custo das investigações é baixo comparado
com o custo da obra. Schnaid e Odebrecht (2012) citam que os custos associados
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às investigações geotécnicas geralmente variam de 0,2% a 0,5% do custo de obras
convencionais. Das e Sobhan (2018) atribuem entre 0,1% e 0,5% do custo da estrutura
às investigações geotécnicas. Para Waltham (2002), para obras convencionais, os
custos com investigações podem variar de 0,5% a 2% em relação aos custos finais.
Quaresma et al. (1998) alertam que economias na fase de investigação do subsolo
podem resultar em despesas significativamente maiores para reparar os efeitos de
surpresas decorrentes de subsolos mal investigados.

Weltman e Head (1983) destacam que o investimento nas investigações geo-
técnicas deve ser suficiente para permitir uma melhor compreensão do meio físico,
visando mitigar riscos e moderar custos. Segundo o autor, comparar os custos das
investigações com o custo total da obra é um equívoco, pois, com uma investigação
geotécnica, que forneça os dados necessários e complementares, pode reduzir os
custos finais da obra.

Os itens a seguir apresentam e descrevem os principais tipos de ensaios de
campo e de laboratório utilizados na investigação geotécnica.

2.4.1 Standard Penetration Test (SPT)

O SPT é o ensaio de campo mais popular, rotineiro e econômico realizado em
praticamente todo o mundo (Salgado, 2022; Schnaid; Odebrecht, 2012), apesar da
crescente utilização do CPT. Esse ensaio consiste na penetração dinâmica de um
amostrador padronizado no solo, utilizando a energia produzida por um sistema de
polias e martelo, associado a uma sondagem de simples reconhecimento. No Bra-
sil, a altura de queda e a massa do martelo são padronizados em 75 cm e 65 kg,
respectivamente (Schnaid; Odebrecht, 2012; ABNT, 2020b).

A perfuração é realizada com o auxílio de trado e circulação d’água por trépano
de lavagem, podendo o furo ser revestido ou não. Os equipamentos utilizados no
ensaio incluem amostrador bipartido, conjunto de hastes, martelo, tripé, cabeça de
bater e o conjunto de perfuração. A Figura 20 apresenta o esquema e a terminologia
dos equipamentos utilizados no ensaio SPT.

A perfuração é realizada com auxílio de trado e circulação d’água por trépano
de lavagem, sendo o furo revestido ou não. A Figura 20 apresenta esquema de termi-
nologia para o ensaio SPT.

Algumas normas que orientam os procedimentos para a realização do ensaio
SPT incluem a NBR 6484 (ABNT, 2020b), ASTM 1586-18 (ASTM, 2022) e International
Organization for Standardization (ISO) 22476-3 (ISO, 2005). Apesar das recomenda-
ções da norma NBR 6484 (ABNT, 2020b), as dimensões, massas e requisitos para
cada parte do ensaio podem variar regionalmente, exigindo, portanto, uma análise e
interpretação cuidadosa dos resultados obtidos.

A resistência à penetração dinâmica medida no ensaio SPT é denominada
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Figura 20 – Terminologia para o ensaio SPT.

Fonte: Higashi (2016).

NSPT , sendo caracterizada pelo número de golpes necessários para a penetração de
300 mm do amostrador após a cravação inicial de 150 mm (NBR 6484, ABNT (2020b)).
A Figura 21 apresenta um esquema detalhado de avanço de cravação e de números de
golpes medidos nos 45 cm de cravação do amostrador. Enfatiza-se que, além de medir
o NSPT , o ensaio fornece a posição de nível d’água, se presente, e a identificação dos
materiais (cor, textura, cheiro) a cada metro de perfuração.

Figura 21 – Frequência de ensaios de penetração e cálculo de valores de NSPT .

(a)

(b)

Fonte: Adaptado de Salgado (2022).
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Os valores do NSPT , associados à caracterização tátil-visual do material amos-
trado (Figura 21a), são utilizados para analisar o estado dos solos das camadas. Se-
gundo ABNT (2022), em solos granulares e coesivos, valores de NSPT fornecem infor-
mações sobre compacidade e consistência, respectivamente, conforme mostrado na
Tabela 1 e na Tabela 2.

Tabela 1 – Estado de compacidade e consistência.

Solo Índice de resistência à penetração NSPT Designação

Areias e siltes arenosos

≤ 4 Fofa(o)
5 a 8 Pouco compacta(o)

9 a 18 Medianamente compacta(o)
19 a 40 Compacta(o)

> 40 Muito compacta(o)

Argilas e siltes argilosos

≤ 2 Muito mole
3 a 5 Mole

6 a 10 Média(o)
11 a 19 Rija(o)
20 a 30 Muito rija(o)

> 30 Dura(o)

Fonte: Adaptado de ABNT (2020b).

Tabela 2 – Classificação de solos e rochas segundo Clayton.

Solo Índice de resistência à penetração NSPT Designação

Areias N1,60

0 a 3 Muito fofa
3 a 8 Fofa

8 a 25 Média
25 a 42 Densa
42 a 58 Muito densa

Argilas N60

0 a 4 Muito mole
4 a 8 Mole

8 a 15 Firme
15 a 30 Rija
30 a 60 Muito rija

> 60 Dura

Rochas brandas N60

0 a 80 Muito brandas
80 a 200 Brandas

> 200 Moderadamente brandas

Fonte: Adaptado de Clayton (1995).

Considerando a diversidade de equipamentos e procedimentos no ensaio SPT,
é necessário corrigir os valores de NSPT utilizados em projetos com base na eficiência
do sistema, que leva em conta os níveis de energia aplicados para a penetração.
Conforme Schnaid e Odebrecht (2012), a eficiência do sistema é função do atrito entre
o cabo e a roldana, do sistema de elevação e liberação do martelo, e da geometria do
martelo.
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Segundo Belincanta (1998) e Cavalcante, F. Danziger e B. Danziger (2004), a
perda de energia no ensaio SPT com o uso de sistemas manuais varia entre 70% e
80%, enquanto nos EUA e Europa, com sistema mecanizado, esse valor é de aproxi-
madamente 60%. A prática sugere normalizar o número de golpes para N60.

Na estimativa de parâmetros de comportamento do solo, o método utilizado
deverá especificar a necessidade de corrigir os valores de NSPT . A correção é obtida
pela Equação (4), por meio de uma relação entre a energia empregada e a energia de
referência (Schnaid, 2009):

N60 =
NSPT · % da energia aplicada

0,60
(4)

onde:

N60 = NSPT corrigido para 60% da energia teórica de queda livre;
NSPT = índice de resistência à penetração.

O valor de 0,60 foi sugerido conforme os trabalhos de Seed et al. (1985) e
Skempton (1986).

Há outra correção aplicada que relaciona o NSPT com o nível geostático de
tensões in situ. Principalmente para solos granulares, a contagem de golpes do SPT
é influenciada pelo nível de tensões que o material se encontra (Schnaid, 2009). A
correção é realizada pelo fator CN (Jamiolkowski et al., 1985; Liao; Whitman, 1986;
Clayton, 1995):

N1,60 = CNN60 (5)

onde:

N1,60 =
NSPT para 60% da energia teórica e para uma tensão de referência de
100 kPa, considerando o solo normalmente adensado;

CN = fator de correção decorrente da tensão efetiva de sobrecarga.

Expressões para os valores de CN podem ser encontrados nos trabalhos de
Peck, Hanson e Thornburn (1974), Liao e Whitman (1986), Skempton (1986), Clayton
(1995) e Schnaid e Odebrecht (2012).

De acordo com Salgado (2022), os resultados do ensaio SPT podem ser inter-
pretados para determinar os parâmetros geotécnicos, utilizando os seguintes métodos:

a) Métodos indiretos: os resultados do ensaio SPT são utilizados para prever
parâmetros que representam o comportamento do solo;

b) Métodos diretos: os resultados do ensaio SPT são aplicados diretamente
na previsão da capacidade de carga ou no recalque de um elemento de
fundação, sem necessidade de determinar parâmetros intermediários.
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Para os métodos indiretos, foram elaboradas proposições de relação de parâ-
metros. Em solos granulares, estima-se a densidade relativa, Dr e o ângulo de atrito
interno, φ.

Dr =

s
N60

0,23σ′
v0 + 16

Gibbs e Holtz (1957) (6)

onde σ
′
v0 é tensão geostática vertical efetiva.

Dr =

s
N60

0,28σ′
v0 + 27

Skempton (1986) (7)

1,49 – Dr tan(φ) = 0,712 De Mello (1971) (8)

φ = 30◦ + 15Dr para areias puras, Meyerhof (1956) (9)

φ = 25◦ + 15Dr areias ≥ 5% de finos, Meyerhof (1956) (10)

φ ≈ 20◦ +
p

15,4 + N60 Hatanaka e Uchida (1996) (11)

φ ≈ 15◦ +
p

24 + NSPT Teixeira (1996) (12)

Uma estimativa inicial do módulo de elasticidade, E , pode ser realizada com a
formulação de Kulhawy e Mayne (1990):

E
patm

= αN60 (13)

onde E é módulo de elasticidade e patm é pressão atmosférica (mesma unidade de E).
Sendo α obtido da Tabela 3.

Tabela 3 – Valores de α para estimativa de E .

Classificação do solo α

Areias com finos 5
Areias limpas normalmente consolidadas 10
Areias limpas sobreadensadas 15

Fonte: Adaptado de Kulhawy e Mayne (1990).

Já para solos coesivos, os valores de Su podem ser obtidos pela Equação (14),
Equação (15) e Equação (16):

Su
NSPT

= 0,4 a 20 (kPa) argilas sensíveis, De Mello (1971) (14)
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Su
N60

= 10,5 (kPa) Décourt (1989) (15)

Su
N60

= 4,5 (kPa) argilas pré-adensadas não sensíveis, Stroud (1989) (16)

onde Su é a resistência ao cisalhamento não drenada.
Schnaid e Odebrecht (2012) explicam que a velocidade de cravação do amos-

trador é significativamente maior em campo em comparação com as velocidades de
cisalhamento em ensaios de laboratório (tipicamente 0,3x10–3 %/s no laboratório, en-
quanto em campo variam de 10–3 a 10–5 %/s). Essa diferença resulta em valores de Su

medidos em campo de 1,5 a 2 vezes superiores aos obtidos em laboratório (Randolph,
2004).

A utilização do ensaio de SPT permanece amplamente adotada na prática geo-
técnica, especialmente em fundações, devido à sua simplicidade, economia e à vasta
experiência acumulada em sua aplicação (Schnaid; Odebrecht, 2012).

Segundo os autores, devido a sua ampla aceitação e aplicação, os valores
médios de penetração do SPT são frequentemente utilizados como uma indicação
qualitativa à previsão de problemas em Engenharia de Fundações, principalmente
por meio dos métodos semiempíricos de Aoki e Velloso (1975), Décourt e Quaresma
(1978) e Teixeira (1996) largamente utilizados no Brasil.

Por exemplo, valores de NSPT superiores a 30 geralmente indicam solos resis-
tentes e estáveis, dispensando a necessidade de estudos geotécnicos mais detalhados
para casos comuns. Em contrapartida, solos com NSPT inferiores a 5 são considerados
compressíveis e pouco resistentes, e soluções baseadas unicamente nesses ensaios
não são recomendadas, pois, nessa faixa de variação de NSPT (0-5), os resultados
não são representativos (Schnaid; Odebrecht, 2012).

Por fim, destaca-se que detalhes adicionais sobre diversas equações baseadas
em NSPT , que podem ser empregadas para a estimativa de outros parâmetros geotéc-
nicos, tensões admissíveis e recalques de fundações rasas, podem ser encontradas
em Schnaid e Odebrecht (2012).

2.4.2 Ensaio de cone (CPT) e piezocone (CPTu)

Os ensaios de cone CPT e de pieozocone CPTu consistem na cravação estática
de uma ponteira cônica de aço no solo a uma taxa constante de 20 mm/s. A ponteira
cônica padrão possui um ângulo de 60◦de ápice e uma área de seção transversal de
10 cm2, enquanto a luva lateral tem uma área de 150 cm2. É importante notar que
existem ponteiras cônicas com diferentes tamanhos, conforme ilustrado na Figura 22.

Durante a cravação, são realizadas medições, contínuas ou intermitentes, da
resistência da ponta do cone, qc e do atrito lateral da luva, fs. No CPTu, além das medi-
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Figura 22 – Variedade de tamanho de penetrômetros.

Fonte: Robertson e Cabal (2015).

Nota: da esquerda – 2 cm2, 10 cm2, 15 cm2 e 40 cm2.

ções de qc e fs, são registradas de forma contínua as poropressões, u, geradas durante
a cravação. A Figura 23 apresenta esquema de terminologia dos penetrômetros de
cone.

De acordo com Schnaid e Odebrecht (2012), inicialmente, o ensaio CPT era
totalmente mecânico. Somente em 1935, no Delf Soil Mechanics Laboratory, foi proje-
tada a primeira prensa de 10 ton para o equipamento de cravação utilizado no ensaio
de cone. Em 1965, a Fugro desenvolveu o primeiro cone elétrico, estabelecendo a
base para os equipamentos e as normas atuais. Na década de 1970 foi desenvolvido
um equipamento capaz de medir a poropressão, u.

As normas para o ensaio são a ASTM D5778-20 (ASTM, 2020b) e a ISO 22476-
1 (ISO, 2022). A NBR 12069 (ABNT, 1991) era utilizada no Brasil, porém esta foi
cancelada em 2015. Atualmente as normas internacionais são utilizadas no Brasil
como referência.

Atualmente, os ensaios CPT e CPTu estão entre as ferramentas consideradas
mais importantes de prospecção geotécnica no campo. Schnaid e Odebrecht (2012)
explicam que os resultados desses ensaios são utilizados para a determinação es-
tratigráfica de perfis de solos, análise das propriedades dos materiais prospectados,
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Figura 23 – Terminologia para os penetrômetros de cone.

Fonte: Adaptado de Lunne, Powell e Robertson (1997).

especialmente em depósitos de solos moles, e para previsão da capacidade de carga
de fundações.

Robertson e Cabal (2015) complementam que, com equipamentos de penetra-
ção mais robustos, esses ensaios podem ser realizados em solos mais resistentes e,
em alguns casos, até mesmo em rochas brandas.

Uma das maiores críticas aos ensaios de CPT e CPTu refere-se à ausência de
coleta de amostras para a identificação e a classificação das distintas camadas que
compõem o subsolo (Schnaid, 2009; Schnaid; Odebrecht, 2012; Robertson; Cabal,
2015).

Para contornar esse problema, vários autores citados por Schnaid e Odebrecht
(2012) propuseram métodos indiretos de classificação de solos na forma de ábacos.
Esses métodos utilizam as grandezas medidas durante a cravação do cone (qc ou qt ,
fs e u2) para determinar o tipo de solo, em vez de realizar uma determinação direta
das suas características granulométricas.

Esse procedimento indireto de classificação é estabelecido com base em pa-
drões de comportamento. Robertson e Cabal (2015) salientam que a classificação do
solo baseado no ensaio de cone pode ser comparada posteriormente com os resul-
tados de amostras coletadas em locais pré-determinados a partir dos resultados dos
ensaios de cone.

Campanella, Gillespie e Robertson (1982) discutiram os efeitos da poropressão
nas medidas da resistência de ponta e propuseram a Equação (17) para corrigir a
resistência de ponta, qc . Schnaid e Odebrecht (2012) enfatizam a necessidade de
corrigir a resistência de ponta em todos os ensaios em que há monitoramento das
poropressões durante a cravação, especialmente para a determinação de propriedades
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em argilas moles.

qt = qc + u2(1 – a) (17)

onde:

qt = resistência à penetração de ponta corrigida;
qc = resistência à penetração de ponta;
u2 = poropressão;
a = fator de área líquida, a = An/Aq.

Também, define-se a razão de atrito, Rf , expressa por:

Rf =
fs
qc

(18)

onde:

Rf = razão de atrito do cone;
fs = resistência por atrito lateral.

Com essas grandezas foram elaborados charts Soil behaviour type (SBT),
sendo relacionados com os parâmetros (Schnaid; Odebrecht, 2012; ROCSCIENCE
INC, 2021):

Qt =
qt – σ

′
v0

σ
′
v0 – u0

(19)

onde:

Qt = resistência à penetração de ponta corrigida normalizada;
u0 = poropressão hidrostática.

Bq =
u2 – u0

qt – σ
′
v0

(20)

onde:

Bq = poropressão do cone normalizada.

Fr =
fs

qt – σ
′
v0

100% (21)

onde:

Fr = razão de atrito normalizada.

Os ábacos ou SBT elaborados a partir desses parâmetros podem ser consul-
tados em vários trabalhos, incluindo Robertson (1990), Jefferies e Davies (1993) e
Schnaid e Odebrecht (2012).
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Jefferies e Davies (1993) melhoraram a proposta de Robertson (1990)
baseando-se nos valores de qt e u2, validados para valores de Bq > 1. Os dados
são relacionados pela Equação (22). O valor de Ic permite analisar a condição de dre-
nagem do solo para esforços habituais nas obras de engenharia. Schnaid e Odebrecht
(2012) citam Ic < 1,8 para solos drenados e Ic > 2,76 para solos não drenados.

Ic =
q

[3 – log(Qt )( 1 – Bq )]2 + [1,5 + 1,3 log(Fr )]2 (22)

onde:

Ic = índice de classificação do material.

Em termos de parâmetros de projeto, o ensaio SPT utiliza o NSPT , associado à
análise de amostras coletadas, para entender o comportamento do solo e determinar
seus parâmetros. Em contraste, os ensaios CPT e CPTu consideram diretamente
grandezas como qc , fs e/ou u, além daquelas derivadas e ábacos de classificação
propostos. Em resumo, enquanto o ensaio SPT baseia-se principalmente em uma
única medida numérica NSPT para estimar todos os parâmetros, enquanto os ensaios
CPT e CPTu utilizam múltiplas grandezas numéricas (qc , fs e/ou u) para análise e
interpretação.

Com a acessibilidade do equipamento de CPT e CPTu em vários países, diver-
sas relações têm sido desenvolvidas a partir de seus resultados para estimar parâ-
metros geotécnicos. Schnaid e Odebrecht (2012) enumeram e definem um conjunto
de parâmetros que podem ser estimados com base nos resultados desses ensaios.
Destacam-se, entre eles, a classificação do solo, o estado de tensões in situ (K0),
o ângulo de atrito efetivo (φ

′
), o módulo oedométrico (M), o módulo cisalhante (G),

a história de tensões (OCR), a sensitividade (St ), a resistência não drenada (Su), o
coeficiente de adensamento (K ), o coeficiente de adensamento horizontal (Ch), o peso
específico aparente (γ′), e o intercepto coesivo efetivo (c

′
). Vários desses parâmetros

são utilizados para estimativa de recalques ou de capacidade de carga de fundações.
Os resultados de ensaios CPT podem ser utilizados diretamente para a estima-

tiva da capacidade de carga de fundações. É importante destacar que o método de
Aoki e Velloso (1975) foi desenvolvido com base em correlações entre os valores de
qc e NSPT . Na prática brasileira, o dimensionamento de fundações é predominante-
mente baseado em métodos que utilizam o NSPT . Em contrapartida, em vários países
europeus, é comum a utilização de métodos baseados em CPT, como o método Labo-
ratoire central des ponts et chaussées (LCPC) proposto por Bustamante e Gianeselli
(1981) e o método europeu de projeto proposto por de Ruiter e Beringen (1979), para
a estimativa direta da capacidade de carga de estacas.
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2.4.3 Ensaio de palheta

Desenvolvido no final da década de 1910 na Suécia, o ensaio de palheta, ou
VST, como também é conhecido, é amplamente utilizado para determinar a resistência
não drenada (Su) de argilas devido a sua simplicidade (Ortigão; Collet, 1986; Chandler,
1998; Coutinho; J. Oliveira; A. Oliveira, 2000; Schnaid; Odebrecht, 2012). O ensaio é
normatizado pela NBR 10905 (ABNT, 1989), ASTM D2573-08 (ASTM, 2008) e ISO
22476-9 (ISO, 2020).

O ensaio consiste na introdução de uma palheta de seção cruciforme no solo
até a profundidade desejada, seguida pela aplicação de um torque necessário para
cisalhar o solo por rotação em condições não drenadas. A velocidade de rotação da
palheta é de 6◦/min e a razão entre a altura e o diâmetro da palheta é de 2. Figura 24
mostra o equipamento utilizado para a realização do ensaio de palheta. Schnaid e
Odebrecht (2012) explicam alguns critérios necessários para a realização dos ensaios
de palheta. Por exemplo, é recomendado que o valor de NSPT ≤ 2, o solo deve predo-
minantemente argiloso (≥ 50% passante na peneira #200, LL ≥ 25, IP ≥ 4), ausência
de lentes de areia. Antes da realização do ensaio, é necessário o conhecimento prévio
da natureza do solo por meio de ensaios SPT ou CPT para avaliar sua aplicabilidade
e interpretação adequada dos resultados.

A partir do valor do torque máximo medido, Tmax , determina-se a resistência
não drenada Su, utilizando a Equação (23):

Su = 0,86
Tmax
πDp

(23)

onde:

Tmax = torque máximo;
Dp = diâmetro da palheta.

Em vários projetos, é importante analisar a sensibilidade de argilas, calculada
com base na relação entre a resistência não drenada na condição indeformada, Su e
a resistência não drenada na condição amolgada, Sur , conforme a Equação (24).

St =
Su
Sur

(24)

onde:

St = sensibilidade da argila;
Sur = resistência ao cisalhamento não drenada amolgada (obtida na Equação (23)).

A Tabela 4 apresenta a classificação de argilas com base nos valores de sensi-
bilidade.

Schnaid e Odebrecht (2012) reforçam a necessidade de correção da resistência
não drenada no ensaio de palheta, conforme a Equação (25) proposta por Bjerrum
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Figura 24 – Equipamento de execução do ensaio de palheta.

(a) (b)

Fonte: (a) ABNT (1989) e (b) Schnaid (2009).

Tabela 4 – Sensibilidade de argilas.

Classificação St

Insensível 0-1
Baixa sensibilidade 1-2
Média sensibilidade 2-4
Alta sensibilidade 4-8
Muito sensível > 8
Ultrassensível > 16

Fonte: Skempton e Northey (1952).

(1973) para o cálculo da estabilidade de taludes, considerando a combinação dos
fatores que influenciam os resultados do ensaio – velocidade de carregamento, aniso-
tropia e fluência. O fator de correção empírico μ decresce com o aumento do índice
de plasticidade e, em argilas brasileiras, varia entre 0,4 a 0,9, com uma média de 0,65
(Schnaid; Odebrecht, 2012).

Su,cor = μSu (25)

onde:
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Su,cor = resistência ao cisalhamento não drenada corrigida;
μ = fator empírico de correção de Su.

Um parâmetro importante para a análise da história de tensão e do adensa-
mento de depósitos de argilas moles é o Overconsolidation ratio (OCR) ou Razão de
sobreadensamento (RSA). Mayne e Mitchell (1988) propuseram a Equação (26) para
calcular o valor de OCR.

OCR = 4,31
Su
σ
′
v0

(26)

2.4.4 Ensaios pressiométricos e dilatométricos

Apesar de os ensaios pressiométricos e dilatométricos serem comuns em al-
guns países europeus, sua aplicação no contexto brasileiro ainda não está amplamente
difundida nos projetos de fundações. No Brasil, esses ensaios são geralmente reser-
vados para obras especiais de grande porte ou alto risco, que requerem um conjunto
mais abrangente de ensaios geotécnicos. Este trabalho explora apenas os conceitos
básicos desses ensaios.

Para informações mais detalhadas, recomenda-se consultar os estudos de Mar-
chetti (1980), Mair e Wood (1987), Anderson e Pyrah (1989), Schnaid (2009), Reyes
(2012), Schnaid e Odebrecht (2012), Arsonnet et al. (2013), Vargas (2019), (Zegers,
2021), ISSMGE (2001), ASTM D4719-20 (ASTM, 2020a), ISO 22476-4 (ISO, 2021),
ASTM D6635-15 (ASTM, 2015) e ISO 22476-11 (ISO, 2017).

O PMT, também conhecido como ensaio de pressiômetro de Ménard, tem como
objetivo principal a análise do comportamento tensão-deformação de solos ou rochas
brandas in situ. Durante o ensaio, um elemento cilíndrico, conforme ilustrado na Fi-
gura 25, aplica uma pressão radial uniforme nas paredes de um furo de sondagem por
meio de uma membrana flexível, resultando na expansão de uma cavidade cilíndrica
dentro do solo.

De acordo com Schnaid e Odebrecht (2012), o procedimento do ensaio envolve
a inserção da sonda em um furo de sondagem na profundidade desejada, seguida
da expansão controlada por incrementos de pressão de mesma magnitude. A cada
incremento, as leituras do volume de água injetada são registradas aos 15, 30 e 60 se-
gundos. Após 60 segundos, um novo incremento de pressão é aplicado, gerando uma
curva pressiométrica que relaciona o volume injetado com a pressão aplicada.

A interpretação dos parâmetros geotécnicos a partir dos resultados de ensaios
pressiométricos depende do tipo de pressiômetro utilizado, do método de instalação,
do tipo de solo e do método de análise. Neste contexto, o solo é considerado um
meio perfeitamente elastoplástico, conforme discutido por Schnaid (2009) e Schnaid e
Odebrecht (2012).
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Figura 25 – Pressiômetro tipo Ménard.

Fonte: Arsonnet et al. (2013).

Nota: (a) controle de volume e pressão, (b) fonte de eletricidade, (c) fonte de gás comprimido, (d) sonda
e (e) controle remoto do equipamento.

Entre os parâmetros que podem ser obtdiso estão o coeficiente de empuxo no
repouso, K0, módulo cisalhante, G, módulo de elasticidade, E , resistência ao cisalha-
mento não drenada, Su, em argilas, ângulo de atrito interno, φ, em areias, poropres-
sões, u, e condutividade hidráulica, k (Schnaid; Odebrecht, 2012). A determinação do
módulo cisalhante, G e módulo de elasticidade, E é de particular relevância, devido à
reconhecida dificuldade em obtê-los por meio de outros ensaios de campo e laboratório
(Schnaid; Odebrecht, 2012).

Por outro lado, o ensaio dilatométrico, conhecido como ensaio do dilatômetro
de Marchetti, desenvolvido por Silvano Marchetti em meados dos anos 1970, é um
ensaio geotécnico realizado para de conhecer parâmetros de deformabilidade do solo
(Marchetti, 1980). Consiste em uma lâmina de aço inoxidável, dispondo em uma de
suas faces, membrana expansível, de aço, de 60 mm de diâmetro. O ensaio é realizado
verificando a pressão necessária para inserir a lâmina no solo e, em seguida, utiliza-
se pressão de gás para expandir a membrana dentro do solo, conforme a Figura 26.
Tipicamente, o ensaio é realizado a cada 20 cm em dois estágios de deslocamento,
aferindo as pressões necessárias para os deslocamentos (ISSMGE, 2001; Schnaid,
2009; Reyes, 2012).

Conforme Schnaid e Odebrecht (2012), a interpretação dos resultados do en-
saio dilatométrico permite a estimativa de parâmetros constitutivos do solo por meio
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Figura 26 – Visão geral do equipamento utilizado no ensaio pressiométrico.

Fonte: Monaco, Marchetti e Totani (2007).

Nota: (1) lâmina do ensaio DMT, (2) hastes de cravação, (3) cabo elétrico e pneumático, (4) unidade de
controle, (5) cabo pneumático, (6) cilindro de gás e (7) membrana de expansão.

de correlações semiempíricas. Especificamente, esses parâmetros incluem o coefici-
ente de empuxo no repouso, K0, a razão de sobreadensamento, OCR, resistência ao
cisalhamento não drenada, Su, em argilas, ângulo de atrito interno, φ, em areias, con-
dutividade hidráulica, k , coeficiente de adensamento horizontal, Ch e o peso específico
do solo, γ′

Os parâmetros que podem ser adquiridos do ensaio são: primeira leitura corri-
gida, p0, segunda leitura corrigida, p1, a partir das quais podem ser correlacionadas
com o índice do material, ID, o índice de tensão horizontal, KD, o módulo dilatométrico,
ED, o coeficiente de empuxo no repouso, K0, a razão de sobreadensamento, OCR,
resistência ao cisalhamento não drenada, Su, em argilas, ângulo de atrito interno, φ,
em areias, condutividade hidráulica, k , coeficiente de adensamento horizontal, Ch e o
peso específico do solo, γ′ (ISSMGE, 2001; Schnaid; Odebrecht, 2012).

Como resumo, o Quadro 4, elaborado por Robertson (1986), apresenta a apli-
cabilidade de diferentes tipos de ensaios na determinação de parâmetros de projetos.

2.4.5 Ensaios de laboratório

Em projetos de fundações, ensaios de laboratório são realizados com o objetivo
de determinar parâmetros de resistência e deformabilidade, funcionando como pro-
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Quadro 4 – Ensaios in situ e suas aplicabilidades.
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Cone penetration test
(CPT) B A – B C B C – – B C C

Piezocone penetration
test (CPTu) A A A B B B C A B B C B

Dilatômetro de Mar-
chetti (DMT) B A C B B C B – – B B B

Ensaio de palheta
(VST) C C – – A – – – – – C B

Standard Penetration
Test (SPT) A B – B C B – – – B – C

Ensaio pressiométrico
(PMT) B B – C B C C C – A C C

Fonte: Adaptado de Robertson (1986).

Nota: A = altamente aplicável, B = moderadamente aplicável, C = limitadamente aplicável, – = não
aplicável.

cedimentos complementares às investigações de campo (Schnaid; Odebrecht, 2012;
Almeida; Marques, 2014). Almeida e Marques (2014) destacam que os modos de de-
formação e ruptura, assim como as trajetórias de tensão nos ensaios de campo e
de laboratório, diferem daqueles observados na obra e devem ser considerados nas
previsões de recalques e nas análises de estabilidade.

Para a realização dos ensaios de laboratório, são conduzidas campanhas pré-
vias de coleta de amostras deformadas e/ou indeformadas. As amostras deformadas
podem ser coletadas tanto na etapa preliminar quanto na complementar, enquanto as
amostras indeformadas são coletadas exclusivamente na etapa complementar, devido
ao custo e às dificuldades inerentes ao processo de coleta (Quaresma et al., 1998;
Schnaid; Odebrecht, 2012).

Na posse das amostras, realizam-se ensaios de laboratório para a caracteriza-
ção dos materiais e determinação dos parâmetros de interesse. Segundo CEN (2007),
o programa de ensaios laboratoriais depende do tipo de construção, tipo de subsolo,
da estratigrafia e dos parâmetros geotécnicos necessários para o projeto, em confor-
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midade com as categorias geotécnicas apresentadas.
Geralmente, as amostras deformadas, tanto de areias quanto de argilas, são uti-

lizadas essencialmente para ensaios básicos de caracterização física, como umidade
natural, massa específica real dos grãos limites de Atterberg e análise granulomé-
trica. O valor da massa específica dos grãos é utilizado na análise dos resultados de
sedimentação e adensamento. Almeida e Marques (2014) destacam que as amos-
tras deformadas coletadas para determinação de umidade devem ser imediatamente
colocadas em sacos plásticos e armazenadas em caixas de isopor, protegidas do solo.

Os ensaios para a determinação dos limites de Atterberg são importantes para
a análise da plasticidade de argilas e podem ser utilizados para auxiliar na correção da
resistência não drenada (Su) e na análise qualitativa de compressibilidade de argilas
por meio da Carta de Plasticidade de Casagrande (Bjerrum, 1973; Almeida; Marques,
2014; Das; Sobhan, 2018).

Os ensaios mais complexos para análises de deformabilidade e resistência, e
em alguns casos de permeabilidade, são realizados na etapa complementar (Qua-
resma et al., 1998; Schnaid; Odebrecht, 2012; Almeida; Marques, 2014). Quaresma
et al. (1998) explicam que esses ensaios enfrentam dificuldades conhecidas na amos-
tragem indeformada, especialmente em solos pouco coesivos e solos sensíveis. A
obtenção de amostras indeformadas de areias puras acima do lençol freático é muito
difícil e, abaixo dele, praticamente impossível. Em função disso, é comum a utilização
de amostras deformadas de areias em ensaios para determinação dos parâmetros de
resistência, como cisalhamento direto e compressão triaxial.

A coleta de amostras indeformadas é restrita a solos com certo nível de coesão,
principalmente argilas. Essas amostras podem ser utilizadas em ensaios destinados
a analisar deformabilidade, resistência e permeabilidade (Schnaid; Odebrecht, 2012;
Almeida; Marques, 2014).

A Tabela 5 apresenta os parâmetros geotécnicos que podem ser estimados com
base nos ensaios de adensamento, cisalhamento direto e compressão triaxial.

Tabela 5 – Parâmetros geotécnicos.

Tipo Objetivo Parâmetros de interesse

Adensamento Análise de recalque Argilas: Cc , Cr , Cd

Cisalhamento direto Análise de resistência ao cisa-
lhamento φ

′
, c

′

Triaxial Resistência e deformabilidade Argilas: Su, φ
′
, c

′
, Eu

Areias: φ
′
, c

′
, E

Fonte: Adaptado de Almeida e Marques (2014).

Na prática de engenharia de fundações, os parâmetros listados na Tabela 5
podem ser utilizados para a análise dos recalques e da capacidade de carga de ele-
mentos de fundação. Segundo Schnaid e Odebrecht (2012), em depósitos argilosos
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e arenosos, os recalques imediatos de fundações superficiais geralmente são deter-
minados a partir da aplicação dos conceitos básicos estabelecidos pela Teoria da
Elasticidade. No entanto, o sucesso dessa Teoria depende da previsão adequada
do módulo de elasticidade drenado, E em areias, e do módulo de elasticidade não
drenado, Eu em argilas.

Na impossibilidade de determinar esses módulos por meio do ensaio de com-
pressão triaxial, pode-se recorrer a correlações empíricas estabelecidas a partir dos
ensaios de campo. Em argilas, os recalques a longo prazo (recalques primários) são
calculados a partir da aplicação da Teoria do Adensamento. Para isso, utilizam-se os
parâmetros determinados nos ensaios de adensamento ou correlações baseadas nos
resultados dos ensaios de CPT e CPTu.

Os parâmetros de resistência, como a coesão e o ângulo de atrito, determina-
dos por meio dos ensaios de cisalhamento direto e compressão triaxial, podem ser
utilizados especialmente para a análise da capacidade de carga de fundações rasas.

Embora existam vários métodos teóricos que utilizam os valores de coesão
e ângulo de atrito para analisar a capacidade de carga de fundações profundas, a
prática brasileira de dimensionamento de fundações profundas é baseada em métodos
semiempíricos que utilizam resultados de ensaios de campo. Mesmo nos métodos
teóricos, os valores de coesão e ângulo de atrito costumam ser estimados por meio
de correlações empíricas estabelecidas a partir de resultados de campo (Quaresma et
al., 1998; Schnaid; Odebrecht, 2012).

Quaresma et al. (1998) explicam que o ângulo de atrito interno não é uma
característica única de uma dada areia, pois depende não apenas do tipo de ensaio
utilizado para sua determinação, mas também do nível de tensão considerado. Nos
métodos que utilizam o ângulo de atrito, surge a questão de qual valor utilizar: a) o
do ensaio triaxial convencional?; b) o obtido em um ensaio de cisalhamento direto?;
c) o obtido em um ensaio de deformação plana?; ou d) o obtido em um ensaio de
cisalhamento direto?.

Por fim, Quaresma et al. (1998) enfatizam que os solos, sendo materiais depo-
sitados pela natureza em formações heterogêneas, apresentam um comportamento
muito complexo para ser tratado por abordagens teóricas rigorosas. Portanto, abor-
dagens baseadas em ensaios de campo são práticas e aceitáveis, considerando as
incertezas decorrentes da variabilidade do solo. Nesse sentido, os ensaios de laborató-
rio são restritos a alguns casos especiais, principalmente em solos coesivos saturados
(solos moles).

2.5 FATORES DE SEGURANÇA

Devido à variabilidade espacial das características dos solos e às incertezas
nos parâmetros estimados (conforme apresentado na Seção 2.4) e nos métodos de
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dimensionamento (apresentados adiante no Capítulo 3 e Capítulo 4), é crucial apli-
car fatores de segurança no projeto de fundações que considerem esses aspectos
(Velloso; Lopes, 2004a). Na mesma linha, Schnaid e Odebrecht (2012) afirmam que
a abrangência das informações obtidas determina os fatores de segurança adotados
em projeto, visando compatibilizar os métodos de dimensionamento com as incertezas
decorrentes: (a) das hipóteses simplificadoras adotadas nos cálculos, (b) da estimativa
das cargas permanentes e acidentais de projeto, e (c) da previsão das propriedades
mecânicas e de comportamento do solo.

Na prática, a adoção de fatores de segurança em solos é por essência mais
difíceis do que em materiais cujas propriedades são conhecidas e podem ser deter-
minadas com rigor e precisão. Portanto, a fixação de fatores de segurança deve ser
relacionada com o conhecimento do solo, dos parâmetros adotados, das cargas apli-
cadas, nos métodos de dimensionamento e da execução da fundação (Cintra; Aoki,
2010; Velloso; Lopes, 2004a)

Segundo AISC (2022), fator de segurança pode ser definido conceitualmente
(Equação (27)) como a razão entre as ações resistentes e as ações solicitantes.

FS =
P

τP
S

(27)

onde FS é o fator de segurança, τ as resistências e S as solicitações.
A Equação (27) trata de um fator de segurança global, onde todas as avaliações

de segurança são realizadas em relação ao total das resistências e o total das solicita-
ções. Há ainda os chamados fatores de segurança parciais. Por outro lado, os fatores
de segurança parciais são aplicados nas parcelas das resistências e das solicitações,
conforme demonstrada na Equação (28) proposta por Terzaghi e Peck (1996).P

τparcialP
Sparcial

= 1 (28)

onde τparcial é as resistências considerando fatores de segurança parciais e Sparcial é
as solicitações considerando fatores de segurança parciais.

Meyerhof (1969) e Terzaghi e Peck (1996) sugerem valores para os fatores de
segurança parciais conforme o Tabela 6 e o Tabela 7, respectivamente. Os fatores
de segurança do Tabela 6 reduzem os parâmetros de resistência e aumentam as
cargas atuantes. Ou seja, os parâmetros de resistência são divididos por esses fatores,
enquanto as cargas são multiplicadas por eles. Por outro lado, no Tabela 7, tanto
as cargas quanto os parâmetros de resistência são multiplicados pelos fatores de
segurança correspondentes.

A Tabela 8 apresenta alguns fatores de segurança globais conforme Baikie
(1985).
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Tabela 6 – Valores mínimos para fatores de segurança parciais.

Item Parâmetro de resistência Fator de segurança parcial

Obras de terra e contenções
Coesão 1,50
Tangente do ângulo de atrito in-
terno (tan φ) 1,20

Coesão e tangente do ângulo
de atrito interno 1,30 a 1,50

Fundações Coesão 2,00 a 2,50
Tangente do ângulo interno
(tan φ) 1,20 a 1,30

Cargas permanentes - 1,00

Pressão hidrostática - 1,00 a 1,20

Cargas acidentais - 1,20 a 1,50

Fonte: Adaptado de Meyerhof (1969).

Tabela 7 – Sugestão de fatores de segurança parciais.

Categoria Item Fator

Cargas
Cargas permanentes 1,25
Cargas acidentais, vento, sismos 1,50
Pressão hidrostática 1,25

Resistência cisalhante
Coesão (obras de terra e contenções) 0,65
Coesão (fundações) 0,50
Tangente do ângulo de atrito interno (tan φ) 0,80

Fonte: Adaptado de Terzaghi e Peck (1996).

Tabela 8 – Sugestão de fatores de segurança globais.

Categoria Fator de segurança global

Obras de terra 1,3 a 1,5
Contenções 1,5 a 2,0
Fundações 2,0 a 3,0

Fonte: Adaptado de Baikie (1985).

De acordo com Feld (1965), Terzaghi e Peck (1996) e Fleming (1992) ,o uso
de fatores de segurança em análises de capacidade de carga, sejam globais ou par-
ciais, não é suficiente para garantir a segurança do projeto de fundações. Terzaghi e
Peck (1996) explicam que é necessário também verificar a segurança da estrutura em
relação ao recalque, mesmo que a verificação da capacidade de carga esteja satisfa-
tória. Ademais, Feld (1965) acrescenta a verificação da movimentação das estruturas
adjacentes nessa perspectiva.

As normativas de projetos de fundações apresentam diretivas diferentes na
determinação e utilização dos fatores de segurança para o projeto de fundações. Os
valores variam conforme tipo de fundação, estados limites analisados e os métodos
para determinação da capacidade de carga (Schuppener et al., 2009).
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Existem três métodos consagrados na literatura para a estimativa de capacidade
de carga de fundações: métodos racionais (ou teóricos), métodos empíricos e métodos
semiempíricos. Os métodos racionais são aqueles que utilizam teorias estabelecidas,
deduções e princípios teóricos. Os métodos empíricos baseiam-se na abordagem intui-
tiva, com dados observacionais e experimentais coletados e analisados para formular
hipóteses. Os métodos semiempíricos combinam os elementos dos métodos racionais
e empíricos, calibrando a teoria com os dados experimentais.

A NBR 6122 (ABNT, 2022) apresenta os fatores de segurança para fundações,
separando-os em fundações rasas e profundas. Para fundações rasas, consideram
segurança na compressão, segurança na tração, no deslizamento e tombamento, e
segurança para flutuação.

O Quadro 5 apresenta os valores referentes à segurança na compressão, le-
vando em conta o método de determinação da resistência última para fundações rasas.
Nos casos de tração, deslizamento e tombamento, são adotados fatores de minoração
de 1,2 para a parcela favorável do peso, 1,4 para a resistência do solo, e um fator
de majoração de 1,4 para o esforço atuante. Para o caso de flutuação, o fator de
segurança global mínimo recomendado é de 1,1.

Quadro 5 – Fatores de segurança e coeficientes de ponderação para solicitações de
compressão para fundações rasas.

Métodos para determinação
da resistência última

Coeficiente de ponderação
da resistência última Fator de segurança global

Semiempíricos Valores propostos no próprio
método e no mínimo 2,15

Valores propostos no próprio
método e no mínimo 3,00

Analíticos (teóricos) 2,15 3,00

Semiempíricos ou analíticos
com duas ou mais provas de
carga executadas na fase de
projeto

1,40 2,00

Fonte: Adaptado de ABNT (2022).

Ainda em relação às fundações rasas, Teixeira e Godoy (1998) recomendam
selecionar o fator de segurança dos métodos teóricos conforme a especificidade do
problema, mas não inferior a 3. Em análises baseadas nos resultados de provas de
carga sobre placas, os autores sugerem a adoção de um fator de segurança de 2.

No caso de fundações profundas, na hipótese de cálculo da carga admissível
por método semiempírico ou por provas de carga estáticas executadas na fase de
elaboração ou adequação do projeto, a NBR 6122 (ABNT, 2022) recomenda os fatores
de segurança global de 2,0 e 1,6, respectivamente. Para determinar a força resistente
de cálculo, devem ser utilizados ponderadores de 1,4 para resultados de métodos
semiempíricos e de 1,14 para resultados de provas de carga. A NBR 6122 (ABNT,
2022) também apresenta outros fatores de minoração da resistência para determina-
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ção de valores característicos de resistências calculadas por métodos semiempíricos
baseadas em ensaios de campo e por provas de cargas estáticas.

Council, Thornburg e Kimball (2021) recomendam um fator de segurança global
mínimo de 2 para fundações profundas. Não obstante, em estratigrafias que possuem
camadas de solos moles, é necessário confirmar que não há redução da capacidade
de suporte por um método de análise aprovado. Recomenda-se, neste caso, que as
fundações sejam apoiadas em maiores profundidades ou que o número de elementos
de fundações seja aumentado.

A Tabela 9, elaborada com base em Milititsky (2019), apresenta valores de
fatores de segurança geralmente sugeridos como indicação inicial para as parcelas
de resistência lateral e de ponta de diversos tipos de estaca. Esses valores aplicam-
se para a condição de carregamento em estado limite de serviço quando o cálculo
é realizado por correlação direta com o NSPT sem comprovação através de ensaios
estáticos.

Tabela 9 – Fatores de segurança parciais para tipos de estacas.

Tipo de estaca Fator de segurança

Ponta Lateral Global

Escavadas > 3 a 5 > 2 compressão; > 2,5 tração > 2,5
Hélice contínua (1ª opção) > 3 a 5 > 2 compressão; > 2,5 tração > 2,5
Raiz > 3 a 4 > 2 compressão; > 2,5 tração > 2,5
Metálicas > 2,5 > 2 compressão; > 2,5 tração > 2,5
Hélice contínua (2ª opção) > 3 a 5 Resistência lateral desprezada > 2,0
Pré-moldada de concreto > 2 > 1,5 compressão; > 2,5 tração > 2,0

Fonte: Adaptado de Milititsky (2019).

Para CEN (2004), há fatores de segurança para as propriedades do solo, assim
como para as fundações. Pelas abordagens de cálculo da EN 1997-1 associam os
coeficientes parciais de segurança das ações (A1 e A2), das propriedades do solo (M1
e M2) e da resistência do solo (R1, R2, R3 e R4).

Nos solos, os fatores de segurança são aplicados conforme o Tabela 10. Ainda,
se tratando de fundações rasas, há os fatores de segurança parciais quanto a capaci-
dade de carga e de deslizamento, conforme o Tabela 11.

Nas normativas estadunidenses, são notórias as disposições da ASCE 7-16
(ASCE, 2016), que especificam os fatores e considerações para o cálculo dos esforços
mínimos nas estruturas. Os métodos de dimensionamento de fundações, então, se
baseiam em valores de carregamentos já majorados, conforme descrito na Seção 2.4
da ASCE 7-16.
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Tabela 10 – Fatores de segurança parciais para parâmetros do solo.

Parâmetro do solo Valor

M1 M2

Tangente do ângulo de atrito interno (tan φ) 1,00 1,25
Coesão efetiva 1,00 1,25
Resistência ao cisalhamento não drenada 1,00 1,40
Resistência à compressão simples 1,00 1,40
Peso específico 1,00 1,00

Fonte: Adaptado de CEN (2004).

Tabela 11 – Fatores de segurança parciais para fundações rasas.

Resistência Valor

R1 R2 R3

Capacidade de carga 1,00 1,40 1,00
Deslizamento 1,00 1,10 1,00

Fonte: Adaptado de CEN (2004).

2.6 CONSIDERAÇÕES

Esta seção apresenta as considerações do autor sobre os principais temas
discutidos neste capítulo. Ressalta-se desde já que a elaboração de um projeto de
fundações de qualidade requer uma interação técnica entre engenheiros de fundações,
geólogos e engenheiros estruturais. De forma geral, essa relação também envolve
o proprietário da obra, os executores (pessoal de campo), a vizinhança, os fornece-
dores, entre outros agentes do processo. Assim, o engenheiro de fundações deve
possuir um domínio sólido dos conceitos de Mecânica dos Solos e Fundações, além
de conhecimentos básicos de geologia e engenharia estrutural.

Diversas etapas são necessárias para desenvolver um bom projeto de funda-
ções. Dentre essas, destacam-se estudos preliminares no escritório, bom planeja-
mento de investigações preliminares e complementares, interpretação adequada de
resultados, seleção do tipo de fundação mais adequado, análise de desempenho de
fundações e o dimensionamento propriamente dito. A implementação de uma ou mais
dessas etapas depende do tipo da obra, das práticas regionais e do rigor técnico do
engenheiro de fundações.

Antes de propor qualquer tipo de fundação para uma obra, é crucial analisar os
projetos arquitetônico e estrutural básicos, quando disponíveis. É necessário compre-
ender a concepção estrutural adotada e suas particularidades, assegurando a conver-
gência entre o projeto estrutural e o projeto de fundações. Esses projetos fornecem
informações essenciais sobre tipos e magnitudes de cargas atuantes, regiões com
concentração de cargas, existência de cargas especiais, dimensões da obra, entre
outros.
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A análise dos aspectos relacionados ao local de implantação da obra, como
topografias acidentadas, presença de edificações ao redor do empreendimento, cursos
d’água e acessos restritos, é fundamental antes da definição do tipo de fundação.
Para essa análise, é recomendável o uso de mapas e visitas à vizinhança do local
da obra, mesmo que virtualmente por meio de ferramentas como Google Maps, para
compreender as características da região e das edificações vizinhas.

Um dos fatores mais importantes para a definição do tipo de fundação são as
características do solo do local da obra. Essas informações são obtidas por meio de es-
tudos prévios de escritório e investigações geotécnicas preliminares e complementares.
As campanhas de investigações devem ser bem planejadas e executadas de acordo
com as normativas técnicas, garantindo que os resultados sejam bem analisados e
interpretados para fornecer parâmetros representativos do solo in situ.

É recomendável que o engenheiro de fundações faça parte da equipe respon-
sável pelo planejamento e orientação das investigações geotécnicas. Um plano eficaz
de investigação geotécnica deve definir claramente as etapas necessárias para al-
cançar os objetivos desejados. Em cada etapa, é essencial estabelecer os objetivos
específicos, tipos e quantidade de ensaios, locais de sondagem e coleta de amostras,
profundidades a serem investigadas, critérios para interrupção dos ensaios, um chec-
klist com requisitos para execução e aceitação dos ensaios, instruções de segurança,
entre outros detalhes.

No campo, é crucial que os relatórios de sondagem sejam bem organizados, in-
cluindo informações básicas do local, classificação dos solos encontrados, presença ou
não do nível d’água etc. Qualquer evento não previsto deve ser devidamente anotado
no relatório.

A equipe de sondagens deve incluir um técnico bem treinado, responsável por
verificar as condições do equipamento antes dos ensaios e tomar decisões necessárias
durante as investigações. Em situações mais complexas, é recomendável que o técnico
contate a equipe de escritório para orientações adicionais. Atenção especial deve ser
dada durante os ensaios para monitorar a presença de lentes de areia, matacões,
gases perigosos, cavas, artesianismo, entre outros possíveis problemas.

Para fins de investigação geotécnica, podem ser realizados ensaios de campo
e de laboratório. As características da obra, práticas regionais, disponibilidade de equi-
pamentos e parâmetros de interesse para o dimensionamento, determinam os tipos e
quantidades de ensaios a serem realizados. Independentemente do contexto, é crucial
definir bem os tipos e a quantidade de ensaios para caracterizar adequadamente o
subsolo, fornecendo informações relevantes para a elaboração do projeto e execução
da obra. Uma proposta de campanha de investigação geotécnica é apresentada no
Apêndice A.

No Brasil, para fins de projeto de fundações, é comum utilizar principalmente os
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resultados do ensaio SPT e ensaios de caracterização básica do solo. A recomendação
da NBR 6122 (ABNT, 2022) sobre a necessidade de realizar pelo menos um ensaio
SPT em qualquer obra é de extrema importância, especialmente em locais onde não
há históricos de comportamento do solo.

Em obras de maior porte, podem ser criadas “ilhas de investigação” com diferen-
tes tipos de ensaios para compreender melhor o comportamento do solo. Os resultados
dos ensaios SPT realizados na etapa preliminar devem orientar o planejamento dos
ensaios complementares, que podem incluir ensaios CPT, ensaio de palheta, ensaio di-
latométrico e ensaio pressiométrico. Além disso, a coleta de amostras indeformadas é
recomendada em argilas moles para a realização de ensaios mecânicos de laboratório.

Uma campanha de investigação geotécnica bem planejada e a interpretação
adequada dos seus resultados são fundamentais para refinar soluções e otimizar o
projeto de fundações, reduzindo custos, evitando patologias e melhorando o desem-
penho das fundações. Na interpretação dos resultados, é essencial elaborar perfis
de solo com valores médios dos parâmetros obtidos a partir de uma análise espacial
estatística.

O conhecimento do subsolo, da posição do nível d’água e das cargas atuantes
deve orientar o engenheiro na seleção do tipo de fundação, considerando fatores como
custo, eficiência, disponibilidade de equipamentos e empresas executoras, sustenta-
bilidade e tempo de construção. A experiência do engenheiro de fundações é crucial
nesta fase.

De modo geral, fundações rasas devem ser preferidas em obras com baixo nível
de carga, solo com boa capacidade de suporte, nível de água profundo e em regiões
distantes ou sem acesso a equipamentos para estacas. A escolha do tipo de fundação
rasa a ser adotada dependerá muito da planta de cargas. Pilares muito próximos,
combinados a altos carregamentos, podem resultar em sobreposição de elementos do
tipo bloco ou sapata, sendo necessário analisar alternativas como fundação em grelha
ou radier.

As estacas podem ser utilizadas em diversos tipos de solos, considerando sua
diversidade. Fatores como condição de saturação do solo, estratigrafia do local (pre-
sença de pedregulhos e matacões, solos moles, rocha), disponibilidade de equipamen-
tos, práticas regionais, custo e métodos de execução influenciam na definição do tipo
de estaca a ser utilizado.

Em zonas urbanas, as estacas escavadas ou mistas são preferidas devido à
menor vibração e barulho em comparação com as estacas cravadas. Devido à pratici-
dade executiva e ao domínio da técnica, as estacas hélice contínua têm sido cada vez
mais utilizadas em áreas urbanas. No entanto, problemas com fechamento de fuste
em solos muito moles devem ser considerados ao utilizar estacas hélice contínua.

Estacas escavadas de grande diâmetro são geralmente utilizadas em obras com
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cargas muito elevadas. Contudo, elas podem demandar o uso de camisas metálicas
ou de fluidos estabilizantes para manter a integridade das paredes de escavação.
Cuidados especiais são necessários nesse tipo de estaca para garantir a contribuição
da parcela de ponta na capacidade de carga.

As estacas cravadas são adequadas para solos com presença de NA ou onde a
escavação não é viável. Elas possuem a vantagem de não prejudicar as parcelas das
resistências lateral e de ponta, de manter o canteiro de obras mais limpo e requerem
menos espaço para equipamentos, além de não necessitarem de centrais de aço
e concreto, tornando-se uma solução ideal para áreas densamente povoadas sem
restrição de “bate estaca” ou com espaço reduzido.

No Brasil, devido às perturbações ambientais, vibração e ruído causados pela
cravação de estacas, existem leis municipais que limitam o uso de equipamentos de
cravação, conhecidos popularmente como bate estacas. Portanto, o engenheiro de
fundações deve consultar o código de obras municipal para verificar a viabilidade do
método de cravação e suas restrições, caso existam.

Na análise de viabilidade, é recomendável que o engenheiro investigue a dis-
ponibilidade de empresas executoras de fundações na região. Essa medida minimiza
o risco de um projeto se tornar inexequível devido à falta de prestadores de serviço
locais. A indisponibilidade de uma solução, por mais tecnicamente viável que seja,
pode acarretar custos elevados devido à importação de materiais, necessidade de
mão-de-obra especializada ou transporte de materiais e equipamentos até o local da
obra.

A qualidade da investigação geotécnica, os tipos de fundações escolhidos e
as condições adotadas na formulação do método de dimensionamento influenciam
diretamente o valor do fator de segurança. Os fatores de segurança, tanto global quanto
parcial, têm como objetivo mitigar a possibilidade de colapso por meio da majoração
dos esforços e da redução das resistências, refletindo as incertezas de várias origens.

Conclui-se que, além do dimensionamento propriamente dito das fundações,
vários fatores, incluindo estudos detalhados de escritório, uma boa investigação ge-
otécnica, interpretação adequada dos resultados e a seleção apropriada do tipo de
fundações, contribuem para a elaboração de um projeto de fundações seguro, eficiente,
econômico e sustentável.
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3 DIMENSIONAMENTO DE FUNDAÇÕES RASAS

Este capítulo apresenta as principais abordagens dos métodos racionais (ou
teóricos), empíricos e semiempíricos utilizados para estimar a capacidade de carga
última e o recalque de fundações superficiais. O objetivo não é detalhar o conceito
teórico de cada abordagem, mas sim apresentar as principais equações propostas
para estimar a capacidade de carga última ou recalque.

Vale enfatizar desde já que a filosofia de projeto de fundações estabelece que
as cargas aplicadas aos elementos de fundação devem ser inferiores à capacidade
de carga admissível do solo. Diversas metodologias são utilizadas para calcular essa
capacidade de carga, que é geralmente obtida pela razão entre a capacidade de carga
última e o fator de segurança global, conforme descrito na Equação (29).

σadm =
σr
FS

(29)

onde:

σadm = capacidade de carga admissível;
σr = capacidade de carga última.

Os valores do fator de segurança FS foram discutidos na Seção 2.5. Os métodos
utilizados para estimar a capacidade de carga de ruptura e recalque de uma fundação
rasa são abordados nos itens seguintes. A partir deste ponto, onde se menciona “capa-
cidade de carga” ou “capacidade de carga de ruptura”, entende-se como capacidade
de carga última.

3.1 CAPACIDADE DE CARGA ÚLTIMA

A capacidade de carga de fundações rasas pode ser estimada por meio de
diversos métodos, que incluem os racionais, empíricos e semiempíricos. Os métodos
racionais utilizam teorias estabelecidas, deduções e princípios teóricos para realizar os
cálculos. Por outro lado, os métodos empíricos baseiam-se em abordagens intuitivas,
utilizando dados observacionais e experimentais coletados e analisados para formular
hipóteses. Os métodos semiempíricos combinam elementos dos métodos racionais e
empíricos, calibrando a teoria com os dados experimentais disponíveis.

3.1.1 Métodos racionais

3.1.1.1 Método de Terzaghi

O método de Terzaghi (Terzaghi, 1943) é uma solução analítica para o problema
de capacidade de carga de fundações rasas sujeitas a carregamentos verticais e
centrados. Na formulação do método, Terzaghi considerou o seguinte:
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• Uma fundação é considerada rasa quando a menor dimensão B é maior
ou igual a profundidade de assentamento, D. Nesse caso, a resistência
ao cisalhamento da camada de solo acima da cota de assentamento da
fundaçõa rasa é desconsiderada, porém é considerada uma sobrecarga, q,
igual a Dγ′;

• Uma sapata corrida é aquela que possui o comprimento L maior ou igual a
5B;

• O macicço de solo é tratado como rígido (pouco deformável), como ocorre
em caso de ruptura geral.

A expressão proposta por Terzaghi para estimar a capacidade de carga é apre-
sentada na Equação (30), onde os três fatores de carga Nc , Nq e Nγ, dependem
apenas do ângulo de atrito interno do solo, φ.

σr = cNc + qNq +
1
2
γ
′BNγ (30)

Têm-se σr é a capacidade de carga, c é a coesão, q, Nc é o fator de capacidade
de carga relacionado a coesão do solo, Nq é o fator de capacidade de carga relacio-
nado com a sobrecarga, Nγ é o fator de capacidade de carga relacionado com o peso
específico do solo, Ep é o empuxo passivo, γ′ é o peso específico do solo, B é a menor
dimensão da fundação rasa.

Os fatores de capacidade de carga Nc , Nq e Nγ são determinados pela Equa-
ção (31), Equação (32) e Equação (33), respectivamente.

Nc = cot(φ)
h
eπ tanφ tan2

“
45◦ +

φ

2

”
– 1
i

(31)

Nq = eπ tanφ tan2
“

45◦ +
φ

2

”
(32)

Nγ =
4Ep

γ′B2 cos(α – φ) (33)

O ângulo α na Equação (33) refere-se ao ângulo entre a superfície de ruptura e
a base da fundação rasa, dado por 180◦-φ.

Em caso de ruptura local, Terzaghi propõe a correção dos valores de coesão e
tanφ por um fator empírico de 2

3 , segundo a Equação (34) e Equação (35), respectiva-
mente:

c∗ =
2
3

c (34)

tanφ
∗ =

2
3

tanφ (35)
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Posteriormente, no trabalho de Terzaghi e Peck (1996), foram introduzidos os
fatores de forma Sc , Sq e Sγ na Equação (30), para levar em conta a influência da
forma da fundação na capacidade de carga. A Tabela 12 apresenta os valores desses
fatores para fundações rasas corrida, quadrada e circular.

Tabela 12 – Fatores de forma.

Forma da fundação Fatores de forma

Sc Sq Sγ

Corrida 1,0 1,0 1,0
Quadrada 1,3 1,0 0,8
Circular 1,3 1,0 0,6

Fonte: Adaptado de Terzaghi e Peck (1996).

A expressão genérica para a estimativa da capacidade de carga de ruptura é
apresentada pela Equação (36):

σr = cNcSc + qNqSq +
1
2
γ
′BNγSγ (36)

3.1.1.2 Método de Meyerhof

O método de Meyerhof (1951, 1963) pode ser considerado como um aprimora-
mento da teoria apresentada por Terzaghi (1943). O método considera que a superfície
de ruptura prossegue até a camada superficial do terreno, de modo que são conside-
radas tanto a q quanto a componente da resistência ao cisalhamento do solo dessa
camada. A Equação (37) representa a expressão genérica para estimar a capacidade
de carga última.

σr = cNcScdc + qNqSqdq +
1
2
γ
′BNγSγdγ (37)

Os fatores de capacidade de carga Nc , Nq e Nγ são determinados através da
Equação (38), Equação (39) e Equação (40), respectivamente. Assim como no caso
de Terzaghi, tais fatores só dependem do ângulo de atrito interno do solo, φ.

Nq = eπ tanφ tan2
“

45◦ +
φ

2

”
(38)

Nc =
`
Nq – 1

´
tan (φ) (39)

Nγ =
`
Nq – 1

´
tan (1,4φ) (40)

Os fatores Sq e Sγ são considerados iguais e dependem apenas do ângulo de
atrito interno do solo, enquanto o fator de fator Sc depende tanto do ângulo de atrito
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quanto da geometria do elemento de fundação. Para os cálculos dos fatores de forma
Sc e Sq são propostas a Equação (41) e Equação (42).

Sc = 1 + 0,2KP
B
L

(41)

Sq = Sγ =

8<:1 + 0,2KP , φ > 10◦

1,0 , φ = 0
(42)

Onde KP é o coeficiente de empuxo passivo (KP = tan2
“

45◦ + φ

2

”
), L é o com-

primento da fundação rasa.
Os fatores de profundidade dq e dγ são considerados iguais e dependem apenas

do ângulo de atrito interno do solo, enquanto o fator de fator dc depende tanto do ângulo
de atrito quanto da geometria do elemento de fundação. Para os cálculos dos fatores
de forma dc e dq são propostas a Equação (43) e Equação (44). A introdução desses
fatores se deve a premissa de Meyerhof (1951, 1963) de que a superfície de ruptura
prossegue até a camada superficial do terreno.

dc = 1 + 0,2
p

KP
B
L

(43)

dq = dγ =

8<:1 + 0,1KP , φ > 10◦

1,0 , φ = 0
(44)

Onde dc , dq e dγ são fatores de profundidade relacionados à coesão, à sobre-
carga e ao peso específico, respectivamente.

Em caso das cargas serem excêntricas, a área efetiva A′ (Meyerhof, 1953)
apresentada na Equação (47), deve ser levada em consideração, de modo que as
dimensões fictícias B′ e L′ são determinadas pela Equação (45) e Equação (46), res-
pectivamente.

B′ = B – 2eB (45)

L′ = L – 2eL (46)

A′ = L′B′ (47)

Onde A′ é a área fictícia da fundação rasa, B′ é a menor dimensão fictícia da
fundação rasa, eB é a excentricidade da menor dimensão da fundação rasa, eL é a
excentricidade na direção do comprimento da fundação rasa e L′ é o comprimento
fictício da fundação rasa.



Capítulo 3. Dimensionamento de fundações rasas 80

O conceito da área efetiva visa caracterizar uma área da sapa na qual as tensões
(compressivas) mais elevadas, podem ser supostas uniformes. Assim, a área efetiva
é terminada de modo que a resultando das cargas atuantes passe pelo seu centro de
gravidade.

3.1.1.3 Método de Brinch-Hansen

O método de Brinch-Hansen (1961) continua o aprimoramento de Meyerhof
(1951, 1963) para a Teoria de Terzaghi (1943). Brinch-Hansen utiliza-se de fatores de
forma (Sc , Sq, Sγ), de profundidade (dc , dq, dγ), mas também de fatores de inclinação
da carga (ic , iq, iγ), fatores de inclinação do terreno (gc , gq, gγ) e fatores de inclinação
da base da fundação (bc , bq, bγ) (Brinch-Hansen, 1970). A expressão genérica do
método de Brinch-Hansen é apresentada na Equação (48).

σr = cNcScdc icbcgc + qNqSqdq iqbqgq +
1
2
γ
′BNγSγdγiγbγgγ (48)

O conceito da área efetiva de fundação deve ser levado em consideração no
cálculo da carga de ruptura por razões supracitadas. Em Velloso e Lopes (2010) po-
dem ser encontradas tabelas e equações para determinação dos fatores de forma,
profundidade, inclinação da carga e inclinação da base da fundação.

Com relação aos fatores de capacidade de carga, são utilizadas a Equação (49),
Equação (50) e Equação (51) para estimar Nc , Nq e Nγ, respectivamente. Vesić (1975)
recomendou a utilização da Equação (52) para a determinação do Nγ.

Nc = (Nq – 1) cot(φ) (49)

Nq = eπ tanφ tan2
“

45◦ +
φ

2

”
(50)

Nγ = 1,5(Nq – 1) tan(φ) (51)

Nγ = 2(Nq – 1) tan(φ) (52)

3.1.2 Métodos semiempíricos

3.1.2.1 Método de Terzaghi e Peck

O método de Terzaghi e Peck (1948, 1967) para estimativa da capacidade de
carga admissível de fundações em areia (Equação (53)) foi formulada com base nos
resultados de NSPT considerando um recalque da fundação de 1 polegada (1").

σr = 4,4
„

NSPT – 3
10

«„
B – 1′

2B

«2
(53)
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onde:

qadm = tensão admissível, em kgf/cm2;
B = menor dimensão da fundação rasa, em pés, com B ≥ 4’.

Em areias saturadas, os autores recomendam reduzir pela metade o valor da
tensão admissível (σr ) estimada na Equação (53).

Peck, Hanson e Thornburn (1974), entretanto, tendo por base o conservado-
rismo da Equação (53), propõe uma revisão do método, em forma de ábaco. Conside-
rando a relação D/B, é inserido o fator profundidade da fundação rasa na formulação,
juntamento com os valores de NSPT . A Figura 27 apresenta o ábaco proposto para os
novos valores de tensão admissíveis. Valores de tensão admissível podem ser estima-
dos por meio de interpolação quando os valores de D/B não correspondem exatamente
aos disponíveis no ábaco.

Figura 27 – Ábaco para estimar tensões admissíveis em fundações rasas sobre areia.

Fonte: Peck, Hanson e Thornburn (1974).

3.1.2.2 Método de Teixeira

O método de Teixeira (1996) foi desenvolvido a partir de um estudo com sapatas
quadradas de 1,5 m de lado, B e embutidas a uma profundidade de 1,5 m, D em solo
arenoso com pelo específico de 18 kN/m3. A Equação (54) apresenta a estimativa da
capacidade de carga considerada para os valores de B e NSPT .

σr = 0,05 + (1 + 0,4B)
NSPT
100

(54)

onde:

σr = capacidade de carga, MPa;
B = menor dimensão da fundação rasa, m.
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O autor recomenda um fator de segurança de 3 para o cálculo de capacidade
de carga admissível.

3.1.2.3 Método de De Mello

O método de De Mello (1975) foi desenvolvido a partir de estudos de defor-
mações observadas em ensaios de prova de carga sobre placa. A capacidade de
carga em qualquer tipo de solo pode ser determinada em função do NSPT , conforme
demonstrado na Equação (55), desde que os valores de NSPT estejam entre 4 e 16
golpes.

σr = 0,1
“p

NSPT – 1
”

(55)

onde σr é a capacidade de carga, em MPa.

3.1.2.4 Método de Teixeira e Godoy

Diferentemente de Teixeira (1996) e De Mello (1975), que são baseados no
ensaio SPT, o método de Teixeira e Godoy (1998) dirige uma formulação baseada no
valor de resistência de ponta, qc , obtida do ensaio CPT, além de considerações acerca
do conceito de bulbo de tensões. A Equação (56) foi proposta para sapatas em areia,
enquanto a Equação (57) foi desenvolvida para sapatas em argilas.

σr =
qc
15

≤ 4,0 MPa (para areias) (56)

σr =
qc
10

≤ 4,0 MPa (para argilas) (57)

onde qc é a média dos valores de resistência de ponta no bulbo de tensões,
sendo ≥ 1,5 MPa.

3.1.2.5 Formulação de Skempton adaptada por Teixeira

Uma formulação utilizada na prática brasileira de fundações para obtenção da
tensão admissível para sapatas é apresentada na Equação (58), desenvolvida por
Teixeira (1996) a partir dos resultados de Skempton (1951).

qadm =
NSPT

50
+ q , em MPa, com 5≤NSPT≤20 (58)

O valor de NSPT é considerado a média dos valores de NSPT no bulbo de
tensões. q pode ou não ser considerada (Cintra; Aoki; Albiero, 2011). O caso mais
comum é desconsiderar, sendo então a Equação (59) aplicada.

qadm =
NSPT

50
= 0,02NSPT , em MPa, com 5≤NSPT≤20 (59)
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Na literatura, existem várias expressões semiempíricas propostas para estimar
a capacidade de carga de fundações superficiais a partir de resultados de ensaios de
campo. Schnaid e Odebrecht (2012) compilaram alguns desses métodos na Tabela 13.

Tabela 13 – Propostas para determinação de σr .

Método Equações para fundações diretas

Meyerhof (1956) Areias: σr = qc(B/12)cw
onde qc é a resistência da ponta do cone mecânico; B, a
largura da fundação (metros)

Meyerhof (1974) Argilas: σr = αbcqc
Nota: desenvolvido para cone mecânico

Schmertmann (1978)
Areias: σr = 0,55σatm(qc /σatm)0,78

Argilas: σr = 2,75σatm(qc /σatm)0,52

Nota: desenvolvido para cone mecânico

Tand, Funegard e Briaud (1986) Argilas: σr = Rk (∗qc – σv0) + σv0
Nota: o fator Rk depende da razão de embutimento da
sapata (D/B) e do grau de fissuramento da argila. Para
sapatas superficiais sobre argilas intactas, Rk = 0,45; para
sapatas em argilas fraturadas, Rk = 0,30

Canadian Geotechnical Society (1992) Areias: σr = Rk0qc , onde Rk0 = 0,3

Tand, Funegard e Warden (1995) Areias: σr = Rk qc + σv0, onde Rk0 = função (D,B)

Teixeira e Godoy (1998) Areias: σr = 0,3qc (MPa)
Argilas: σr = 0,2qc (MPa)

Eslaamizaad e Robertson (1996) Areias: σr = KΦqc

Lee e Salgado (2005) Areias: σr = βbcqc(AVG)
onde qc é o valor médio a uma profundidade B abaixo da
sapata

Eslami e Gholami (2005) Areias: σr = Rk1qc
onde Rk1 = função (razão D/B e da resistência normalizada
do cone (qc /σ′

v0)

Robertson e Cabal (2007) Areias e argilas: σr = KΦqc
onde KΦ = 0,16 (areias), KΦ = 0,3 a 0,6 (argilas)

Briaud (2007) Areias: σr = KΦqc
onde KΦ = 0,23

Fonte: Adaptado de Schnaid e Odebrecht (2012).

3.1.3 Métodos empíricos

3.1.3.1 Método de Housel

Com base em resultados de ensaios de placa de carga realizados in situ, Housel
(1929) propôs uma equação para cálculo da capacidade de carga com utilizando dois
ou mais ensaios de placa de carga, conforme apresentado na Equação (60).

σr = Ahq1 + phq2 (60)
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onde Ah é a área da placa utilizada no ensaio de prova de carga, q1 é a capacidade
de carga no interior da placa de carga, ph é o perímetro da placa utilizada no ensaio
de prova de carga, q2 é a tensão cisalhante na borda da placa de carga.

O método consiste em determinar um sistema de equações com base nos
resultados da curva carga versus recalque, permitindo calcular valores de q1 e q2,
consideradas incógnitas do sistema. Com os valores de q1 e q2 conhecidos, a carga de
ruptura pode ser calculada pela Equação (60), uma vez que Ah e ph são conhecidos.
Para estabelecer o sistema de equações, Bowles (1997) recomenda determinar as
cargas correspondentes a recalques de 6, 10 ou 15 mm, utilizando a curva carga
versus recalque.

3.2 RECALQUES

Recalque em fundações rasas são fenômenos que impactam na estabilidade
de edificações, ocorrendo devido ao assentamento do solo sob carregamentos. Tais
deslocamentos podem comprometer a integridade das construções. Verificar os fatores
que influenciam esses deslocamentos e seus métodos de estimativa é crucial para
garantir segurança e desempenho das estruturas.

Segundo Burland, De Mello e Broms (1977), os valores adotados por Skempton
e MacDonald (1956) para os recalques diferenciais e totais, apresentados na Tabela 14,
são aceitáveis como valores limites, em casos rotineiros para estruturas de aço e
concreto.

Tabela 14 – Valores limites de recalque diferencial e total.

Areias Argilas

δmax 25 mm δmax 40 mm
ρmax 40 mm para sapatas isoladas ρmax 65 mm para sapatas isoladas
ρmax 40 a 65 mm para radier ρmax 65 a 100 mm para radier

Fonte: Adaptado de Skempton e MacDonald (1956).

3.2.1 Métodos racionais

3.2.1.1 Teoria da Elasticidade

Utilizando soluções teóricas baseadas na Teoria da Elasticidade, diversas abor-
dagens foram propostas para estimar a deformação de um corpo considerado elástico
sujeito a diferentes tipos de solicitações. No caso do solo, que é um material não
cimentado, heterogêneo, anisotrópico e possivelmente saturado, simplificações são
necessárias para estabelecer uma equação que permita a estimativa do recalque de
fundações rasas.
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Conforme Schnaid e Odebrecht (2012), no caso do uso de soluções elásticas, o
cálculo de recalque é realizado considerando duas situações distintas: solo homogêneo
(módulo de elasticidade constante) e solo onde o módulo de elasticidade apresenta
um aumento linear com a profundidade.

Timoshenko (1970) propôs a Equação (61) para calcular o recalque de uma
fundação rasa sob carga centrada, com base na teoria da elasticidade e considerando
o solo como um meio semi-infinito.

ρ = qB
1 – ν2

E
IsId Ih (61)

onde ρ é o recalque estimado, q é a pressão média aplicada, ν é o coeficiente de
Poisson, Is é o fator de forma e rigidez da fundação rasa, Id é o fator de profundidade
da fundação rasa e Ih é o fator de espessura da camada compressível.

Valores típicos para Is, Id e Ih podem ser encontrados nos trabalhos de Fox
(1948), Harr (1966) e Perloff (1975). Lopes (1979) recomenda desconsiderar o fator
Id devido ao fato de que fundações rasas não mobilizam deformações que abrangem
diferentes materiais em camadas mais profundas.

Para valores de ν, Teixeira e Godoy (1998) propõem os valores apresentados
na Tabela 15.

Tabela 15 – Coeficiente de Poisson.

Solo ν

Areia pouco compacta 0,2
Areia compacta 0,4
Silte 0,3-0,5
Argila saturada 0,4-0,5
Argila não saturada 0,1-0,3

Fonte: Teixeira e Godoy (1998).

Meyerhof (1974) recomenda um método baseado na Teoria da Elasticidade,
onde é assumido que os fatores de Timoshenko (1970) são iguais a 1 e o módulo de
elasticidade, E , é igual a duas vezes a resistência de ponta de cone qc , conforme a
Equação (62).

ρ =
qB
2qc

(62)

Poulos e Davis (1974) propuseram inúmeras soluções para a estimativa de re-
calques, considerando diferente condições de contorno. Essas soluções consideram
cargas aplicadas a meios elásticos semi-infinitos, presença de camada rígida na pro-
fundidade de influência do carregamento, sistema de múltiplas camadas, rigidez do
elemento de fundação, meios homogêneos etc.
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3.2.1.2 Métodos numéricos

Apesar dos métodos numéricos serem ferramentas potentes e em ascensão na
engenharia geotécnica para a análise de diversos problemas, seu uso em escritórios
de projetos para análises de capacidade de carga e recalque de fundações ainda não
é comum. Em problemas mais complexos, sua utilização é justificada, uma vez que os
métodos tradicionais são aplicados em análises preliminares para obter uma estimativa
da ordem de grandeza dos resultados.

Segundo Velloso e Lopes (2004a), em problemas de fundações, os métodos
numéricos são empregados em análises de interação solo-estrutura ou solo-fundação,
sendo os mais utilizados o Método das Diferenças Finitas, o Método dos Elementos
Finitos e o Método dos Elementos de Contorno.

Os conceitos desses métodos não são abordados neste trabalho, pois não
fazem parte do seu escopo.

3.2.2 Métodos semiempíricos

Segundo Schnaid e Odebrecht (2012), os métodos estatísticos que utilizam
resultados do ensaio SPT, como os propostos por Schultze e Sherif (1973), Burland,
De Mello e Broms (1977) e Burland, Burbidge e Wilson (1985) são recomendados
para a previsão do limite superior do recalque médio de fundações rasas em depósitos
arenosos. Mais detalhes desses métodos podem ser obtidos em Schnaid e Odebrecht
(2012). Os autores acrescentam que, a estimativa de recalques a partir de métodos
diretos baseados na resistência à penetração qc não é prática consagrada.

3.2.2.1 Método de Schmertmann

O método de Schmertmann (1970) foi desenvolvido com base nos resultados
de ensaios de placa. Schmertmann analisou o comportamento de deformações es-
pecíficas εz e observou um padrão onde o pico de deformação específica ocorre na
profundidade B/2 e as deformações cessam aproximadamente na profundidade 2B
(Figura 28). Para a formulação do método, ele introduziu o índice de deformação espe-
cífica Iε, calculado pela Equação (63).

Iε = εz
E
q

(63)

onde Iε é o índice de deformação específica e εz é a deformação específica.
A partir dos valores do índice de deformação específica e do módulo de elastici-

dade do material E , o recalque pode ser estimado usando a Equação (64).

ρ =
Z 2B

0
εz dz = q

Z 2B

0

Iε
E

dz = q
nX

i=1

Iεi
E i

Δz (64)
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Figura 28 – Perfil do índice de deformação específica.

Fonte: Velloso e Lopes (2004a).

Para determinar o ρf , Schmertmann (1970) recomendou a utilização de dois
fatores de correção do recalque devido ao embutimento da fundação rasa, C1, e às
deformações viscosas, C2, conforme a Equação (65). Os valores de C1 e C2 são
obtidos pela Equação (66) e Equação (67), respectivamente:

ρf = C1C2ρ (65)

C1 = 1 – 0,5
σ
′
v0
q

(66)

C2 = 1 + 0,2 log
t

0,1
(67)

onde:

C1 = fator de correção para embutimento da fundação rasa;
C2 = fator de correção para deformações viscosas da fundação rasa;
t = tempo para cálculo de estimativa de recalques, em anos.

Na determinação do cálculo do módulo de elasticidade, E , Schmertmann, Hart-
man e Brown (1978) propuseram a Equação (68) e a Equação (69), em fundações
rasas circulares ou quadradas e corridas, respectivamente. Ambas as equações foram
desenvolvidas com base nos resultados do ensaio CPT.

E = 2,5qc (68)

E = 3,5qc (69)
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Na ausência de resultados do ensaio CPT, Teixeira (1993) sugeriu o uso do
coeficiente de correlação K , que relaciona qc e NSPT , conforme a Equação (70). Os
valores de K são apresentados na Tabela 16.

qc = K NSPT (70)

Tabela 16 – Coeficiente de correlação K .

Solo K (MPa)

Areia siltosa 0,20
Silte argiloso 0,25
Argila arenosa 0,30
Silte 0,35
Silte arenoso 0,45
Areia argilosa 0,55
Areia siltosa 0,70
Areia 0,90
Areia com pedregulho 1,10

Fonte: Teixeira (1993).

Barata (1984) desenvolveu a Equação (71) com base na Teoria da Elasticidade
e nos resultados do ensaio CPT, para estimar o módulo de elasticidade E . O fator
η varia conforme o tipo de solo, situando-se entre 2,0 para areis e 8,0 para argilas
parcialmente saturadas.

E = ηqc (71)

3.2.3 Métodos empíricos

3.2.3.1 Método de Burmister

O método de Burmister (1947) foi desenvolvido com base nos resultados de
ensaios de placa. A Equação (72) foi proposta para estimar o recalque de uma funda-
ção rasa circular em meio homogêneo, assumindo que o módulo de elasticidade do
solo aumenta com a profundidade. O método pressupõe que, a uma profundidade z
= B, existe um módulo de elasticidade equivalente que resultaria no mesmo recalque
observado. A interpretação dos resultados dos ensaios permite extrair os valores de
K e E0, conforme apresentado na Figura 29, os quais são utilizados na Equação (72)
para estimar o recalque.

ρ = qB
π

4
1 – ν2

E0 + K B
(72)

onde E0 é o módulo de elasticidade na base da fundação rasa e K é a razão entre a
tensão confinante e a tensão efetiva no ensaio triaxial.



Capítulo 3. Dimensionamento de fundações rasas 89

Figura 29 – Interpretações do perfil do índice de deformação específica.

(a)
(b)

Fonte: Velloso e Lopes (2004a).

Conforme explicam Schnaid e Odebrecht (2012), os métodos semiempíricos e
empíricos devem ser utilizados com base nas recomendações e limitações indicadas
por cada autor. Esses métodos retratam condições geológicas/geotécnicas particulares
e, portanto, devem ser utilizados com cautela e validados para condições locais. Esses
métodos não devem ser aplicados para solos de aterro, solos colapsíveis, expansíveis
e materiais que apresentem comportamento não convencional.

3.3 CONSIDERAÇÕES

O dimensionamento de fundações rasas consiste basicamente na verificação
dos critérios de capacidade de carga e recalque. Para isso, empregam-se diversos
métodos formulados a partir de abordagens teóricas, empíricas ou semiempíricas de
capacidade de carga.

Na verificação da capacidade de carga e do recalque, os métodos teóricos
(racionais) são amplamente utilizados. Contudo, esses métodos requerem parâmetros
de resistência (ângulo de atrito e coesão) e elásticos (módulo de elasticidade). Como a
prática brasileira de investigação geotécnica é consolidada no ensaio SPT, valores de
NSPT são frequentemente usados em correlações empíricas para determinar esses
parâmetros, levando, assim, o empirismo aos métodos racionais.

No caso de realização de ensaios de laboratório, surge a questão de qual va-
lor de ângulo de atrito deve ser utilizado nos cálculos, considerando que esse valor
depende do tipo de ensaio realizado. Além disso, é necessário decidir qual módulo
elástico deve ser empregado: tangente, secante ou inicial? E como calcular o módulo
elástico equivalente, considerando que ele varia com os níveis de tensão no solo?

Além desses aspectos, os fatores de capacidade de carga Nc , Nq e Nγ depen-
dem exclusivamente do ângulo de atrito. Uma pequena variação no ângulo de atrito,
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situação comum devido à variabilidade do solo, pode provocar uma alteração significa-
tiva nesses fatores e, consequentemente, na capacidade de carga. Em função disso,
cuidados especiais são necessários no uso desse método.

A utilização dos métodos empíricos e semiempíricos para previsão de capaci-
dade de carga e recalques depende do domínio do método e da disponibilidade dos
parâmetros requeridos. Quando bem compreendidos e calibrados, esses métodos po-
dem auxiliar nas análises preliminares de projeto. A maioria deles foram formulados
a partir dos resultados dos ensaios SPT e CPT. No Apêndice A são apresentadas
formulações para cálculo da capacidade de carga e recalque.

A definição do fator de segurança em fundações rasas deve levar em conside-
ração a possibilidade de saturação do solo onde a fundação está apoiada. Isso inclui
a possibilidade de redução dos parâmetros de resistência, a geração de excesso de
poropressão na base e a utilização do peso específico efetivo do solo.

Em casos especiais, provas de carga em placa devem ser realizadas para ana-
lisar o comportamento do solo in situ. Paralelamente, análises de fundações rasas
podem ser realizadas por meio de métodos de elementos finitos, desde que os parâ-
metros necessários e representativos do comportamento do solo estejam disponíveis.
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4 DIMENSIONAMENTO DE FUNDAÇÕES PROFUNDAS

Este capítulo apresenta as principais abordagens dos métodos racionais (ou
teóricos), empíricos e semiempíricos utilizados para estimar a capacidade de carga
última e o recalque de fundações profundas em estacas. O objetivo deste capítulo não
é detalhar o conceito teórico de cada abordagem, mas sim apresentar as principais
equações propostas para estimar a capacidade de carga última ou recalque.

A capacidade de carga admissível em estacas é determinada pela divisão da ca-
pacidade de carga última pelo fator de segurança correspondente, que varia conforme
o método adotado, podendo ser global ou parcial.

Os valores do fator de segurança (FS) considerados em fundações profundas
foram apresentados na Seção 2.5. Os métodos utilizados para estimar a capacidade de
carga de ruptura e recalque de fundações profundas são abordados nos itens seguin-
tes. Esclarece-se novamente que, ao mencionar “capacidade de carga” ou “capacidade
de carga de ruptura”, refere-se à capacidade de carga última.

4.1 CAPACIDADE DE CARGA ÚLTIMA

A concepção da capacidade de carga em fundações profundas envolve o equilí-
brio limite estático entre a carga aplicada, o peso do elemento estrutural, e as resistên-
cias mobilizadas na ponta e no fuste da estaca, conforme descrito na Equação (73).

Qult + W = QP,ult + QL,ult (73)

onde Qult é a capacidade de carga da estaca, W é o peso próprio da fundação, QP,ult
é a capacidade de carga da ponta e QL,ult é a capacidade de carga do fuste.

O peso próprio da fundação é frequentemente negligenciado devido à sua insig-
nificância em comparação com as cargas típicas aplicadas em fundações profundas.
Portanto, a Equação (73) pode ser reescrita na forma da Equação (74).

Qult = QP,ult + QL,ult (74)

As cargas mobilizadas na ponta (QP,ult ) e ao longo do fuste da estaca (QL,ult )
são determinadas por meio da Equação (75) e da Equação (76), respectivamente.

QP,ult = APqP,ult (75)

QL,ult = ALτL,ult = U
nX
1

τL,ultΔL (76)
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AP é a área da base, U é o perímetro do fuste da estaca, L é o comprimento do
fuste, ΔL é o comprimento unitário da estaca, qP,ult é a carga unitária da ponta e τL,ult
é a carga unitária lateral (ou de atrito lateral ou de fuste).

Assumindo que o diâmetro da estaca é conhecido e não varia ao longo do fuste,
para a determinação da capacidade de carga, as incógnitas são qP,ult e τL,ult para as
quais os métodos seguintes propõem expressões para sua determinação.

4.1.1 Métodos racionais

4.1.1.1 Carga unitária lateral

Duas abordagens, denominadas método α e método β são utilizadas no método
racional para estimar a carga unitária lateral.

O método α é aplicado em solos coesivos na condição de carregamento não
drenado (análise de curto prazo) para estimar a carga unitária lateral (τL,ult ) em função
da resistência não drenada do solo, Su, conforme mostra a Equação (77).

τL,ult = αSu (77)

O coeficiente de adesão α, conforme representado na Equação (77), varia em
função da resistência não drenada do solo. Tomlinson (1957) explicou que a relação
entre τL,ult e Su não é linear, visto que valores de α diminuem com aumento de Su.
Diversas expressões foram propostas para determinar este coeficiente, sendo que
Niazi e Mayne (2013) compilaram várias delas. As expressões mais utilizadas são
apresentadas neste trabalho.

A API (1987) propôs a Equação (78) para estimar o valor do coeficiente de
adesão α em estacas cravadas em solos moles offshore. Devido à sua ampla acei-
tação, essa expressão é frequentemente utilizada em solos coesivos onshore para
diversos tipos de estacas. Observa-se nessa expressão que valores de α próximos a
1 correspondem a argilas normalmente adensadas, enquanto valores menores de α

correspondem a argilas rijas a duras, fortemente sobreadensadas.

α(z) =

8><>:
0,5
“

Su(z)
σ
′
v0(z)

”–0,5
,
“

Su(z)
σ
′
v0(z)

”
≤ 1,0

0,5
“

Su(z)
σ
′
v0(z)

”–0,25
,
“

Su(z)
σ
′
v0(z)

”
> 1,0

(78)

sendo α ≤ 1.
Posteriormente, API (1993) propôs estimar a resistência lateral diretamente

utilizando o maior valor da expressão apresentada na Equação (79).

τL,ult (z) =

8><>:0,5
“

Su(z)σ
′
v0(z)

”–0,5

0,5 (Su(z))0,75
“
σ
′
v0(z)

”–0,25 (79)
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Karlsrud, Clausen e Aas (2005) consideram que, além da razão Su/σ
′
v0, índice

de plasticidade (IP) dos solos coesivos também influencia o valor do coeficiente de
adesão α. Ou seja, o valor de α decresce com o aumento da razão e cresce com
o aumento de IP. Assim, eles propuseram a Equação (80) e o ábaco ilustrado na
Figura 30, que permite estimar α com base na razão Su/σ

′
v0 e IP.

α(z) =

8><>:
0,32 (IP – 10)0,3 ,

“
Su(z)
σ
′
v0(z)

”
≤ 1,0

0,5Ftip

“
Su(z)
σ
′
v0(z)

”–0,3
,
“

Su(z)
σ
′
v0(z)

”
> 1,0

(80)

Figura 30 – Variação de α em função de Su/σ
′
v0 e IP.

Fonte: Adaptado de Karlsrud, Clausen e Aas (2005) e Wrana (2015).

Outras abordagens também foram desenvolvidas para estimar o coeficiente de
adesão α. Por exemplo, a Tabela 17, proposta pela NAVFAC (1984), permite determinar
valores de α com base no tipo de estaca e na resistência não drenada. Por outro lado,
Kolk e Van der Velde (1996), baseando-se na filosofia da API (1987), propuseram a
Tabela 18 para estimar α em função da razão Su/σ

′
v0.

Diferentemente do método α, que é baseado nas tensões totais devido à condi-
ção de carregamento não drenado, o método β baseia-se nos parâmetros drenados
do solo (tensões efetivas para uma análise de longo prazo) e é utilizado tanto em solos
coesivos quanto em solos granulares. Poulos (2017) explica que a resistência unitária
lateral pode ser estimada com base na Equação (81).

τL,ult = ca + σ
′

h tan(δ) = Ks + σ
′
v tan(δ) (81)
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Tabela 17 – Valores de α para valores de Su e tipos de estaca.

Tipo de estaca Consistência do solo Resistência não drenada, Su, kPa α

Madeira e concreto

Muito mole 0-12 1,00
Mole 12-24 1,00-0,96
Média 24-48 0,96-0,75
Rija 48-96 0,75-0,48
Dura 96-192 0,48-0,33

Metálica

Muito mole 0-12 1,00
Mole 12-24 1,00-0,92
Média 24-48 0,92-0,70
Rija 48-96 0,70-0,36
Dura 96-192 0,36-0,19

Fonte: Adaptado de NAVFAC (1984).

Tabela 18 – Valores de α para valores de Su/σ
′
v0.

Su/σ
′
v0 0,2 0,3 0,4 0,5 0,6 0,7 0,8 0,9 1,0 1,1 1,2 1,3 1,4

α 0,95 0,77 0,70 0,65 0,62 0,60 0,56 0,55 0,53 0,52 0,50 0,49 0,48

Su/σ
′
v0 1,5 1,6 1,7 1,8 1,9 2,0 2,1 2,2 2,3 2,4 2,5 3,0 4,0

α 0,47 0,42 0,41 0,41 0,42 0,41 0,41 0,40 0,40 0,40 0,40 0,39 0,39

Fonte: Adaptado de Kolk e Van der Velde (1996).

onde ca é a aderência entre a estaca e o solo, Ks é o coeficiente de tensão
lateral do solo, σ

′

h e σ
′
v são tensões horizontal efetiva e vertical efetiva média, respec-

tivamente, e δ é o ângulo de atrito entre a estaca e o solo.
Considerando que o fator β é dado pela Equação (82), a resistência unitária

pode ser estimada em função de δ utilizando a Equação (83).

β = Ks tan(δ) (82)

τL,ult = ca + βσ
′
v (83)

Para solos puramente friccionais (solos granulares), considera-se ca igual a zero,
enquanto que, para solos coesivos na condição não drenada, β e σ

′
v igual a zero e ca

é igual a Su.
A faixa típica de variação dos coeficientes β e Ks, bem como do ângulo δ é

apresentada em vários trabalhos (McClelland, 1974; Kraft; Lyons, 1974; Meyerhof,
1976; NAVFAC, 1984; Karlsrud; Clausen; Aas, 2005; Fellenius, 2006; Salgado, 2006a;
Velloso; Lopes, 2010; Niazi; Mayne, 2013). Esses parâmetros são dependentes do
método construtivo utilizado, do tipo de estaca e do ângulo de atrito do solo.
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4.1.1.2 Carga unitária da ponta

Diversos autores estabeleceram equações para determinar a carga unitária de
ponta, utilizando teoria clássica de capacidade de suporte similar à empregada nos
métodos teóricos para a formulação de teorias de capacidade de carga de fundações
rasas. Nesse caso, considera-se o mecanismo de ruptura na ponta da estaca e a contri-
buição do solo acima do plano da base da estaca. De modo geral, a resistência unitária
de ponta de estacas longas pode ser estimada com base na Equação (84) estabele-
cida a partir dos parâmetros de resistência ao cisalhamento do solo, desconsiderando
a parcela relacionada ao peso específico γ′B2 Nγ.

qP,ult = cNc + Ksσ
′
v Nq (84)

em que c é a coesão onde está apoiada a ponta da estaca, σ
′
v a tensão vertical

efetiva na base da estaca, Nc e Nq são fatores de capacidade de carga de coesão e
de sobrecarga, respectivamente, e Ks o coeficiente de empuxo do solo contra o fuste,
na vizinhança da ponta da estaca.

Para solos puramente friccionais (solos granulares), considera-se cNc igual a
zero, enquanto que, para solos coesivos na condição não drenada, Ksσ

′
vNq é igual a

zero e c é igual a Su.
Os valores típicos dos fatores de capacidade de carga Nc e Nq dependem

do ângulo de atrito e podem ser estimados com base nas equações apresentadas
anteriormente. Em argilas mole, Skempton (1959) recomenda adotar Nc igual a 9.

Segundo Schnaid e Odebrecht (2012), a teoria de capacidade de suporte apli-
cada a fundações profundas não é frequentemente empregada na prática brasileira, ao
contrário da prática inglesa. Como o valor de Nq é sensível a φ

′
, um erro relativamente

pequeno na estimativa de φ
′

resultará em um erro significativo na estimativa de Nq.
Além disso, há dificuldades na estimativa de φ

′
devido aos efeitos de instalação da

estaca. Como alternativa a esse método, difundiu-se no Brasil a prática de relacionar
diretamente as medidas de NSPT com a capacidade de carga de estacas.

4.1.2 Métodos semiempíricos

Os métodos semiempíricos estimam as resistências de ponta e de atrito lateral
com base nos resultados de ensaios in situ, como SPT, CPT e outros. Este trabalho
aborda primeiramente três métodos amplamente utilizados no Brasil para estimar a
capacidade de carga de estacas com base nos valores de NSPT : Aoki e Velloso (1975),
Décourt e Quaresma (1978) e Teixeira (1996). Além desses métodos, o trabalho tam-
bém aborda o método Universidade Federal do Rio Grande do Sul (UFRGS). Contudo,
ressalta-se que é comum na Europa, devido à recomendação do Eurocode 7, a utili-
zação de métodos baseados nos resultados do ensaio CPT, como o método LCPC
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proposto por Bustamante e Gianeselli (1981) e o método europeu de projeto proposto
por de Ruiter e Beringen (1979), para a estimativa direta da capacidade de carga de
estacas.

4.1.2.1 Método de Aoki-Velloso

O método de Aoki e Velloso (1975) foi estabelecido com base nos resultados do
ensaio CPT. Por isso, propõe-se a utilização das Equação (85) e Equação (86) para
estimar as parcelas das resistências unitárias lateral e de ponta, respectivamente.

τL,ult =
fs
F2

(85)

qP,ult =
qc
F1

(86)

Como a prática brasileira de investigação geotécnica de campo é mais voltada
para o ensaio SPT, Aoki e Velloso (1975) estabeleceram coeficientes que relacionam
diretamente valores de qc com NSPT (Equação (87)), e indiretamente valores de fs
com NSPT (Equação (88)).

qc = K NSPT (87)

α =
fs
qc

→ fs = αqc = αK NSPT (88)

Inserindo as expressões acima na Equação (73) de uma estaca, obtêm-se a
Equação (89) proposta no método Aoki e Velloso.

Qult = AP
K NSPT ,P

F1
+

U
F2

nX
1

αK NSPT ,LΔL (89)

onde qc é a resistência de ponta de cone, fs é o atrito lateral de cone, F1 e
F2 são fatores de correção que levam em conta a influência da escala e do método
executivo, K fator de correção da ponta relacionado ao tipo de solo, α é o fator de
correção do fuste, NSPT ,P é o índice de resistência à penetração na cota de apoio da
ponta da estaca e NSPT ,L é o índice de resistência à penetração médio na camada de
solo de espessura ΔL.

Para determinar o valor de NSPT ,P , calcula-se a média dos três últimos valores
de NSPT : um na profundidade da ponta, outro 1 m acima e o último 1 m abaixo
da profundidade da ponta. É importante destacar que o valor de NSPT utilizado nos
cálculos não deve exceder 50, conforme Velloso e Lopes (2010).

Os valores de K e α para diferentes tipos de solos são apresentados na Ta-
bela 19, enquanto os valores dos fatores F1 e F2 são apresentados na Tabela 20.
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Tabela 19 – Valores de K e α.

Tipo de solo K (MPa) α (%)

Areia 1,0 1,4
Areia siltosa 0,80 2,0
Areia siltoargilosa 0,70 2,4
Areia argilossiltosa 0,50 2,8
Areia argilosa 0,60 3,0
Silte arenoso 0,55 2,2
Silte arenoargiloso 0,45 2,8
Silte 0,40 3,0
Silte argiloarenoso 0,25 3,0
Silte argiloso 0,23 3,4
Argila arenosa 0,35 2,4
Argila arenossiltosa 0,30 2,8
Argila siltoarenosa 0,33 3,0
Argila siltosa 0,22 4,0
Argila 0,20 6,0

Fonte: Aoki e Velloso (1975).

Tabela 20 – Valores de F1 e F2.

Tipo de estaca F1 F2

Franki 2,50 5,0
Metálica 1,75 3,5
Pré-moldada de concreto 1,75 3,5
Escavada 3,00 6,0
Hélice contínua e ômega 2,00 4,0

Fonte: Aoki e Velloso (1975) e Velloso, Aoki e Salamoni (1978).

No cálculo da resistência de ponta, Aoki e Velloso consideram a média entre tês
valores de NSPT : no nível da ponta, 1 m abaixo e 1 m acima, com limite superior de
NSPT = 50.

Um trabalho posterior desenvolvido por Laprovitera (1988) contribuiu para o
aprimoramento do método de Aoki e Velloso (1975), recomendando novos valores
para K , α, F1 e F2 com base nos resultados de ensaios de provas de carga. Os
valores de K , α são apresentados na Tabela 21, enquanto os valores de F1 e F2 são
apresentados na Tabela 22.

Da mesma forma, Monteiro (1997) propõe novos valores de K e α Tabela 23
para diferentes tipos de solo, e F1 e F2 Tabela 24 para diferentes tipos de estacas,
utilizando um banco de dados e a experiência da empresa Franki Ltda. No cálculo da
carga última, o autor limita o valor máximo de NSPT a 40 golpes. Ele calcula a carga
unitária de ponta qP,ult como sendo a média de qP,s e qP,i . qP,s é calculada com a
média dos valores de NSPT das camadas situadas sete diâmetros acima da ponta,
enquanto qP,i é calculada com a média dos valores de NSPT das camadas situadas
três diâmetros e meio abaixo da ponta.

A carga admissível do método Aoki e Velloso (1975) é determinada conside-



Capítulo 4. Dimensionamento de fundações profundas 98

Tabela 21 – Valores de K e α.

Tipo de solo K (MPa) α (%)

Areia 0,60 1,4
Areia siltosa 0,53 1,9
Areia siltoargilosa 0,53 2,4
Areia argilossiltosa 0,53 2,8
Areia argilosa 0,53 3,0
Silte arenoso 0,48 3,0
Silte arenoargiloso 0,38 3,0
Silte 0,48 3,0
Silte argiloarenoso 0,38 3,0
Silte argiloso 0,30 3,4
Argila arenosa 0,48 4,0
Argila arenossiltosa 0,30 4,5
Argila siltoarenosa 0,30 5,0
Argila siltosa 0,25 5,5
Argila 0,25 6,0

Fonte: Laprovitera (1988).

Tabela 22 – Valores de F1 e F2.

Tipo de estaca F1 F2

Franki 2,5 3,0
Metálica 2,4 3,4
Pré-moldada de concreto 2,0 3,5
Escavada 4,5 4,5

Fonte: Laprovitera (1988).

rando um fator de segurança global igual a 2.

4.1.2.2 Método de Décourt-Quaresma

Décourt e Quaresma (1978) desenvolveram um método para determinação
da capacidade de carga de estacas baseado nos resultados do ensaio SPT. Eles
propuseram a Equação (90) e Equação (91) para determinar as resistências unitárias
de lateral e de ponta, respectivamente.

qP,ult = CNSPT ,P (90)

τL,ult = 10

 
NSPT

3
+ 1

!
(91)

Em que C é o fator característico do solo, NSPT ,P é o NSPT de ponta definido
como a média entre os valores de NSPT correspondentes à ponta da estaca, o ime-
diatamente anterior e o imediatamente posterior; NSPT ,L é o NSPT do fuste definido
como a média dos valores de NSPT ao longo do fuste, independentemente do tipo de
solo (3≤NSPT ,L≤50).
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Tabela 23 – Valores de K e α.

Tipo de solo K (MPa) α (%)

Areia 0,73 2,1
Areia siltosa 0,68 2,3
Areia siltoargilosa 0,63 2,4
Areia argilossiltosa 0,57 2,9
Areia argilosa 0,54 2,8
Silte arenoso 0,50 3,0
Silte arenoargiloso 0,45 3,2
Silte 0,48 3,2
Silte argiloarenoso 0,40 3,3
Silte argiloso 0,32 3,6
Argila arenosa 0,44 3,2
Argila arenossiltosa 0,30 3,8
Argila siltoarenosa 0,33 4,1
Argila siltosa 0,26 4,5
Argila 0,25 5,5

Fonte: Monteiro (1997).

Tabela 24 – Valores de F1 e F2.

Tipo de estaca F1 F2

Franki de fuste apiloado 2,30 3,00
Franki de fuste vibrado 2,30 3,20
Metálica 1,75 3,50
Pré-moldada de concreto cravada a percussão 2,50 3,50
Pré-moldada de concreto cravada por prensagem 1,20 2,30
Escavada com lama bentonítica 3,50 4,50
Raiz 2,20 2,40
Strauss 4,20 3,90
Hélice contínua 3,00 3,80

Fonte: Monteiro (1997).

Segundo Cintra e Aoki (2010) o coeficiente característico C apresentado na
Tabela 25 foi ajustado por meio de 41 provas de carga realizadas em estacas de
concreto.

Tabela 25 – Valores de C.

Tipo de solo C (kPa)

Argilas 120
Siltes argilosos (alteração de rocha) 200
Siltes arenosos (alteração de rocha) 250
Areias 400

Fonte: Décourt e Quaresma (1978).

Mais tarde, Décourt (1986) sugeriu novos valores de C para estacas escavadas
com lama bentonítica, conforme apresentado na Tabela 26.

A Equação (92) do método de Décourt e Quaresma (1978) pode ser utilizada
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Tabela 26 – Valores de C para estacas escavadas com lama bentonítica.

Tipo de solo C (kPa)

Argilas 100
Siltes argilosos (alteração de rocha) 120
Siltes arenosos (alteração de rocha) 140
Areias 200

Fonte: Décourt (1986).

para calcular a carga última de estacas isoladas. Cintra e Aoki (2010) explicam que os
fatores α e β nas parcelas das resistências unitárias de ponta e lateral, respectivamente,
foram introduzidas posteriormente a partir do trabalho de Décourt (1986).

Qult = αAPCNSPT ,P + 10βUL

 
NSPT

3
+ 1

!
(92)

Onde os valores de α e β são apresentados na Tabela 27 e Tabela 28, respecti-
vamente.

Tabela 27 – Valores de α.

Solo Tipo de estaca

Cravadas Escavadas
(em geral)

Escavadas
(bentoní-

tica)

Hélice
contínua Raiz

Injetadas
(alta

pressão)

Argilas 1,00 0,85 0,85 0,30 0,85 1,00
Solos inter-
mediários 1,00 0,60 0,60 0,30 0,60 1,00

Areias 1,00 0,50 0,50 0,30 0,50 1,00

Fonte: Quaresma et al. (1998).

Tabela 28 – Valores de β.

Solo Tipo de estaca

Cravadas Escavadas
(em geral)

Escavadas
(bentoní-

tica)

Hélice
contínua Raiz

Injetadas
(alta

pressão)

Argilas 1,00 0,80 0,90 1,00 1,50 3,00
Solos inter-
mediários 1,00 0,65 0,75 1,00 1,50 3,00

Areias 1,00 0,50 0,60 1,00 1,50 3,00

Fonte: Quaresma et al. (1998).

Para calcular a carga admissível, Qadm, Décourt e Quaresma (1978) recomen-
dam a utilização de fatores de segurança parciais: 4 para resistência de ponta e 1,3
para resistência lateral. Esses valores foram definidos considerando os parâmetros do
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solo, a formulação adotada, prevenção de recalques excessivos e a carga de trabalho
da estaca.

Qult = QP,ult + QL,ult

Qadm =
QP,ult

4,0
+

QL,ult
1,3

Qadm =
αAPCNSPT ,P

4,0
+

10βUL
“

NSPT
3 + 1

”
1,3

(93)

4.1.2.3 Método de Teixeira

O método de Teixeira (1996) também foi formulado com base nos resultados
do ensaio SPT. O autor propôs as Equação (94) e Equação (95) para calcular as
resistências unitárias de ponta e lateral, respectivamente.

qP,ult = αNSPT ,P (94)

τL,ult = βT NSPT ,L (95)

Substituindo essas equações na expressão geral de carga de ruptura, obtém-
se a Equação (96) para determinar a carga de ruptura com base no método Teixeira
(1996).

Qult = αNSPT ,LAP + βT UNSPT ,LL (96)

onde NSPT ,L corresponde à média dos valores de NSPT compreendido ao longo
do fuste da estaca, e NSPT ,L corresponde ao valor médio de NSPT medido no intervalo
de quatro diâmetros acima da ponta e um diâmetro abaixo.

O fator de correção α varia conforme o tipo de solo e a estaca, enquanto o parâ-
metro βT depende somente do tipo de estaca. Os valores de βT e α são apresentados
na Tabela 29.

Os valores de α valem para 4 < NSPT < 40. Os tipos de estacas são:

I) Estacas pré-molddas de concreto e perfis metálicos;

II) Estacas tipo Franki;

III) Estacas escavadas a céu aberto;

IV) Estacas raiz.

Para estacas pré-moldadas cravadas em solos moles, os valores da Tabela 29
não são válidos, sendo aplicados:

a) Argilas fluviolagunares e de baías holocênicas (SFL) camadas até cerca
de 20-25 m de profundidade, pouco sobreadensadas, com NSPT < 3:
τL,ult = 20 a 30 kPa;
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Tabela 29 – Valores de α e βT .

Parâmetro Solo Tipo de estaca

I II III IV

Valores de α (kPa)

Argila siltosa 110 100 100 100
Silte argiloso 160 120 110 110
Argila arenosa 210 160 130 140
Silte arenoso 260 210 160 160
Areia argilosa 300 240 200 190
Areia siltosa 360 300 240 220
Areia 400 340 270 260
Areia com pedregulhos 440 380 310 290

Valores de βT (kPa) em função do tipo de estaca 4 5 4 6

Fonte: Teixeira (1996).

b) Argilas transicionais, pleistocênicas camadas profundas subjacentes a sedi-
mentos SFL, com tensões de adensamento maiores do que as SFL, com
4 < NSPT < 8: τL,ult = 60 a 80 kPa.

Para calcular a carga admissível, o autor recomenda utilizar um fator de segu-
rança global de 2 para estacas pré-moldadas, metálicas, Franki e escavadas a céu
aberto. Por outro lado, para estacas raiz, o autor recomenda fatores de segurança
parciais de 4 para a resistência de ponta e 1,5 para a resistência de atrito lateral.

4.1.2.4 Método da UFRGS

A concepção e o funcionamento do método desenvolvido na UFRGS por Lobo
(2005) e Lobo et al. (2009) são detalhados por Schnaid e Odebrecht (2012). Segundo
os autores, o método UFRGS é fundamentado no conceito de energia e seu desen-
volvimento é baseado em um banco de dados composto por 272 provas de carga à
compressão. O método permite a determinação da capacidade de carga de estacas
com base na força dinâmica de reação do solo (Fd ), mobilizada durante a cravação do
amostrador SPT.

As resistências unitárias de ponta e de atrito lateral são dadas pela Equação (97)
e Equação (98), respectivamente.

qP,SPT =
Fd ,P
ap

=
0,7Fd

ap
(97)

τL,SPT =
Fd ,L
al

=
0,2Fd

al
(98)

Substituindo essas equações na expressão geral de carga de ruptura, obtém-se
a Equação (99) para determinar a carga de ruptura com base no método UFRGS.
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Qult = 0,7βFd
AP
ap

+ 0,2α
U
al

nX
1

FdΔL (99)

Onde ap é a área de ponta do amostrador, al é a soma das áreas lateral externa
e interna do amostrador, α é o fator de correção do atrito lateral, β é o fator de correção
da ponta, Fd é a força de reação do amostrador SPT no solo.

O método foi desenvolvido para estacas metálicas cravadas. Para sua aplica-
ção em outros tipos de estacas, Lobo (2005) propõe os valores dos fatores α e β

apresentados na Tabela 30.

Tabela 30 – Valores de α e β.

Tipo de estaca α β

Cravada pré-moldada 1,5 1,1
Cravada metálica 1,0 1,0
Hélice contínua 1,0 0,6
Escavada 0,7 0,5

Fonte: Lobo (2005).

4.1.3 Métodos empíricos

4.1.3.1 Análise probabilística de ruína

Como em qualquer obra de engenharia, estruturas de fundações estão sujeitas
a riscos de ruína. Portanto, além dos fatores de segurança aplicados por meio de
normas e métodos de dimensionamentos, é preciso adotar uma probabilidade de ruína
máxima (Cintra; Aoki, 2010).

A variabilidade dos parâmetros envolvidos na determinação das solicitações
(S) e da resistência cisalhante do solo (τ) demanda a representação de τ e S em
curvas das funções de densidade de probabilidade (Figura 31). A média e o desvio
padrão da resistência ao cisalhamento do solo correspondem, respectivamente, τmed
e στ. De igual modo, a média e o desvio padrão das solicitações impostas ao solo
correspondem, respectivamente, Smed e σS.

A Figura 32 mostra uma linha pontilhada que delimita a região onde as solicita-
ções (S) são maiores que as resistências (τ), configurando casos susceptíveis a ruína.
A região abaixo da linha pontilhada indica os valores de S e τ que propiciam a ruína,
conforme expresso pela Equação (100) (Aoki; Menegotto, 2002; Cintra; Aoki, 2010).

pf =
Z ∞

–∞
fS(S)fR(R) dx (100)

onde pf é a probabilidade de ruína, fS(S) é a função densidade de probabilidade
das solicitações e fR(R) é a função densidade de probabilidade das resistências.
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Figura 31 – Curvas de densidade de probabilidade de resistência e solicitação.

Fonte: Cintra e Aoki (2010).

Figura 32 – Curva de probabilidade de ruína.

Fonte: Cintra e Aoki (2010).

Nesse contexto, define-se também margem de segurança na Figura 33 como
a diferença entre as curvas de densidade de probabilidade de resistências e das
solicitações (Equação (101)). Para não haver ruína, Z deve ser maior que 0. Caso
contrário, a fundação estará susceptível a ruína.

fz (Z ) = fR(R) – fS(S) (101)

Figura 33 – Função margem de segurança.

Fonte: Cintra e Aoki (2010).

4.2 RECALQUES

De acordo com Poulos (2017), as estacas são normalmente usadas em grupos
ou como elementos de uma fundação em radier de estacas. No entanto, a análise
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do recalque de uma única estaca é um componente importante no projeto, pois a
estimativa do recalque de grupos de estacas ou radieres de estacas frequentemente
incorpora as características de recalque de uma única estaca. Além disso, uma análise
de estaca única é necessária ao avaliar o desempenho de provas de cargas em estacas.
Fellenius (2006) reforça que os recalques em fundações profundas, diferente das
fundações rasas, são comumente controlados recalque de grupos de estacas e não
de estacas isoladas.

Salgado (2022) explica que, quando a escala e a natureza do projeto justificam,
uma análise de recalque para cada estaca utilizada como elemento de fundação pode
permitir projetos mais econômicos. Neste contexto, o recalque na cabeça da estaca
é, naturalmente, uma função da compressibilidade da própria estaca e de como a
carga axial é distribuída ao longo do fuste e entre o fuste e a base da estaca. Para
desenvolver uma análise precisa que relacione carga aplicada à estaca com o seu
recalque, é essencial modelar a rigidez da estaca e do solo e sua interação da forma
mais realista possível.

Poulos (2017) enfatiza que os projetos de fundações profundas devem buscar
apoiar as bases das estacas em substratos resistentes ou rocha, visando minimizar os
recalques e maximizar a transferência de carga pela ponta.

Em raras situações, as estacas são projetadas ou permanecem na condição
flutuante. Na maioria dos casos, as estacas têm comprimentos suficientes para atraves-
sar diversas camadas e apoiar suas pontas em um substrato mais resistente. Como
resultado, os recalques mobilizados após a aplicação do carregamento total geral-
mente se encontram dentro da faixa aceitável, considerando o fator de segurança de 2
a 3 comumente utilizado em projetos de fundação.

Tomlinson e Woodward (2014) afirmam que, para a maioria das estacas crava-
das e escavadas com diâmetro máximo de 60 cm, os resultados de provas de carga
mostram que o recalque não ultrapassa 10 mm, valor considerado satisfatório para a
maioria dos projetos de fundações. Por essa e outras razões, não é comum estimar
magnitudes de recalques de estacas em obras tradicionais.

Em situações em que seja necessário, os recalques de estacas individuais
podem ser estimados por meio de métodos empíricos, semiempíricos e racionais.
Esses métodos podem ser encontrados em Salgado (2022), Velloso e Lopes (2010),
Poulos (2017), entre outros.

Com relação ao recalque de grupos de estacas, Guo (2013) ressalta que,
quando estacas estão em grupo, o recalque aumentará. Esse aumento depende de
pelo menos cinco fatores: espaçamento entre os centros das estacas, número de esta-
cas no grupo, rigidez relativa estaca-solo, profundidade da camada rígida subjacente
e perfil do módulo de cisalhamento tanto vertical quanto horizontalmente.

Guo (2013), Salgado (2022), Poulos (2017), Velloso e Lopes (2010) apresentam
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um conjunto de métodos empíricos, semiempíricos e racionais utilizados para estimar
o recalque de grupos de estacas.

Para Guo (2013), à luz dos cinco fatores supramencionados, os métodos empíri-
cos são talvez os menos confiáveis, enquanto os métodos elásticos são considerados
mais adequados, já que a interação estaca-solo geralmente pode ser considerada
elástica. Para estruturas mais críticas, análises por elementos finitos ou por elementos
de contorno podem ser mais apropriadas.

Por fim, Salgado (2022) explica que a maior dificuldade em aplicar os métodos
teóricos reside em escolher valores apropriados dos módulos de solo a serem usados
para o fuste e para a base da estaca, e então determinar como esses valores se
traduzem em um valor adequado e representativo para o módulo de reação do das
camadas.

4.3 CONSIDERAÇÕES

As fundações profundas e rasas apresentam diferentes abordagens de dimensi-
onamento. As estacas costumam atravessar várias camadas de solo até alcançarem
um estrato mais resistente, exigindo métodos para estimar as resistências de fuste e
de ponta.

Existem métodos racionais, semiempíricos e empíricos para estimar a capaci-
dade de carga das estacas. Os métodos racionais, como os métodos α e β, possuem
uma base teórica sólida, porém sua precisão depende dos parâmetros de resistência e
de interface, bem como das condições de carregamento drenado ou não drenado, que
determinam a escolha do método e do tipo de ensaio necessário para obter os parâme-
tros relevantes. No entanto, devido à dificuldade na determinação desses parâmetros
e na garantia da condição de drenagem durante o carregamento, a utilização de mé-
todos racionais não é comum na prática brasileira de dimensionamento de fundações
profundas.

No Brasil, os métodos semiempíricos, baseados em resultados de ensaios de
campo, especialmente o SPT, são amplamente utilizados e consolidados. Métodos
como Aoki e Velloso (1975), Décourt e Quaresma (1978) e Teixeira (1996) são preferi-
dos devido à experiência acumulada, à disponibilidade de ensaios SPT, à simplicidade
e à aceitação nos escritórios de projetos. Quando possível, é recomendável compa-
rar os resultados desses métodos para facilitar a definição da capacidade de carga,
considerando tanto a resistência de ponta quanto o atrito lateral das estacas.

Cuidados especiais devem ser tomados com os valores de NSPT utilizados para
calcular as resistências unitárias de ponta e lateral. Os métodos adotam abordagens
diferentes para calcular esses valores. Da mesma forma, é importante atentar para o
cálculo da capacidade de carga admissível, considerando que os métodos utilizam fa-
tores de segurança distintos, baseados nas hipóteses adotadas em suas formulações.
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Quanto aos métodos empíricos, é crucial avaliar sua adequação em função das
propriedades geotécnicas do solo, pois métodos calibrados para certos tipos de solo,
estacas e carregamentos podem não ser adequados para demandas específicas fora
do intervalo para o qual foram concebidos.

Outra abordagem para a análise de segurança de fundações é o uso do conceito
de probabilidade de ruína para a verificação estatística das solicitações e resistências
em fundações profundas. Essa abordagem permite uma análise mais realista da ca-
pacidade de carga da fundação, utilizando resultados de ensaios in situ. No entanto,
esbarra no custo elevado para avaliação por obra, o que impede sua ampla difusão.

No Apêndice A são apresentadas propostas para cálculo da capacidade de
carga última para fundações profundas.

Devido à tendência de as estacas terem as suas bases apoiadas em cama-
das mais resistentes, não é comum quantificar os recalques de estacas individuais.
Quando quantificados, geralmente esses recalques estão dentro da margem aceitável
estabelecida pelos projetos. No entanto, dependendo da configuração das estacas em
um bloco, pode ser necessário verificar os recalques de grupos de estacas. Para isso,
existem diversas metodologias teóricas, semiempíricas e empíricas disponíveis.

É fundamental destacar a importância dos ensaios de provas de carga, especi-
almente os instrumentados, para analisar o comportamento das estacas e obter curvas
carga-recalque. Os resultados desses ensaios não apenas contribuem para a melhoria
dos projetos e das fundações, mas também para a calibração dos métodos de cálculo
utilizados.
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5 DESEMPENHO DE FUNDAÇÕES

Segundo Milititsky (2019), o projeto de fundações envolve sempre graus de
incerteza variáveis e significativos, que necessariamente precisam ser levados em
conta nos projetos. As fontes de incerteza podem ser identificadas nas seguintes
categorias:

• Incertezas na estimativa das cargas e seus efeitos;

• Incertezas associadas à variabilidade natural do solo;

• Incertezas na avaliação das propriedades dos geometeriais;

• Incertezas associadas com o grau de acuidade dos métodos de análise dos
reais comportamentos da fundação, da estrutura e do solo ao qual as cargas
serão transferidas.

O subsolo é um meio heterogêneo em sua extensão e profundidade. Atualmente,
não existe uma ferramenta de investigação que seja suficientemente rápida, econômica,
sustentável e eficiente para explorar de maneira contínua todo o volume de solo. As
técnicas investigações geotécnicas atuais são discretas, envolvendo a inserção de
ferramentas no solo em pontos predefinidos, cujos resultados são extrapolados para o
volume de interesse. No entanto, mesmo com investigações geotécnicas meticulosas,
ainda há surpresas por descobrir.

A variabilidade natural do subsolo e a determinação das propriedades das ca-
madas para uso no cálculo representam as principais fontes de incerteza em projetos
de fundações. Os erros humanos ou omissões que podem ocorrer na prática não são
contemplados pelos fatores de segurança do projeto. Esses erros são mitigados por
meio do controle de qualidade, que deve ser conduzido de forma independente dos
executantes. Esses erros são provavelmente responsáveis pela maioria dos problemas
em engenharia de fundações Milititsky (2019).

Nesse contexto, a análise do desempenho das fundações visa monitorar o
comportamento dos elementos de fundações para verificar se correspondem às previ-
sões feitas no projeto (Salgado, 2006b; Niyama; Aoki; Chamecki, 1998). Essa análise
abrange tanto o elemento estrutural quanto o solo, sendo a segurança contra ruptura
o principal aspecto a ser validado (Niyama; Aoki; Chamecki, 1998).

Segundo Milititsky (2019), não existem métodos de previsão melhores ou pio-
res; estes refletem a experiência de seus autores em contextos específicos e devem
ser avaliados por meio de provas de carga para ajuste de representatividade. O autor
destaca que, ao aplicar esses métodos a um conjunto de provas de carga não utili-
zadas na sua formulação, observa-se uma variabilidade significativa entre os valores
medidos nos ensaios e os valores previstos. Portanto, os métodos de previsão não são
ferramentas exatas ou processos que determinam com certeza o desempenho das
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fundações profundas. No entanto, tornam-se extremamente úteis quando calibrados
por meio de provas de carga, aumentando assim sua confiabilidade.

Para Coduto (2001), a verificação do desempenho de fundações envolve requisi-
tos relacionados à capacidade de carga, recalques, execução e aspectos econômicos.
Ele acrescenta que, mesmo que o desempenho real apresente pequenas variações
em relação ao esperado, o projeto das fundações não precisa ser descartado.

A verificação de desempenho por meio de ensaios de prova de carga antes do
início da conclusão da obra pode servir não apenas para a validação do projeto, mas
também para auxiliar na calibração dos métodos de previsão e na determinação dos
fatores de segurança (Coduto, 2001; Milititsky, 2019).

De acordo com a NBR 6122 (ABNT, 2022), a verificação do desempenho de
fundações deve ser realizada, pelo menos, com a medição dos recalques na estrutura,
sendo obrigatória nos seguintes casos:

a) Estruturas com carga variável significativa em relação à carga total, como
silos e reservatórios;

b) Estruturas com mais de 55,0 m de altura entre o térreo e a laje de cobertura
do último pavimento habitável;

c) Estruturas com relação altura/largura superior a 4;

d) Fundações ou estruturas não convencionais.

Em adição, a ASCE (1997) recomenda o ensaio de prova de carga estática em
todas as situações em que há incerteza sobre a capacidade de suporte de projeto,
condições de instalação ou quaisquer outras incertezas identificadas pelo projetista. A
CEN (2004) recomenda a realização de provas de carga nas seguintes situações:

a) Quando as estacas não foram ensaiadas em solos com as mesmas caracte-
rísticas e condições de carregamento;

b) Quando não há experiência de execução com o tipo de estacas ou métodos
de instalação;

c) Quando as estacas estarão sujeitas níveis de carregamentos para os quais
a experiência do projetista não é suficiente;

d) Quando o comportamento do método de instalação difere significativamente
ao previsto em projeto;

e) Estruturas com carga variável significativa em relação à carga total, como
silos e reservatórios;

f) Quando se quer determinar a resposta de uma estaca representativa e do
solo circundante ao nível de carregamento, sob aspectos de recalques e
carga admissível;

g) Quando se quer uma avaliação geral do estaqueamento.
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A norma NBR 6122 (ABNT, 2022) destaca a importância de monitorar, além dos
recalques, outras variáveis como deslocamentos horizontais, desaprumos, integridade
ou tensões. Os resultados das medições devem ser comparados com as previsões do
projeto.

Em fundações rasas, ensaios de prova de carga sobre placa podem ser realiza-
dos quando há dúvidas sobre a capacidade de suporte do solo onde serão apoiadas
fundações rasas ou em obras com cargas elevadas (NBR 6122, ABNT (2022)). O
seu objetivo, segundo a NBR 6489 (ABNT, 2019) é caracterizar a deformabilidade e
resistência do solo sob carregamento de fundações rasas. Conforme Milititsky (2019),
os ensaios de placa devem ser realizados com carga máxima na placa equivalente ao
dobro daquela que origina a tensão de projeto adotada. Os resultados desses ensaios
devem ser submetidos à fiscalização e ao projetista para análise e aprovação.

Para a interpretação adequada dos resultados de ensaios de placa, é essencial
considerar a relação modelo-protótipo (efeito de escala), bem como as camadas influ-
enciadas de solo (NBR 6122, ABNT (2022)), considerando que a placa e elementos de
fundação geram bulbos de tensões diferentes e mobilizam camadas distintas devido
aos seus tamanhos (Murthy, 2002), conforme mostrado na Figura 34.

Figura 34 – Ensaio de placa em solo não homogêneo.

Fonte: Murthy (2002).

Em fundações profundas, de acordo com Milititsky (2019), são realizados diver-
sos ensaios, dependendo da magnitude da obra, para determinar suas características
de comportamento. Estes incluem a mobilização da carga axial, o comportamento
sob cargas horizontais, a curva carga versus recalque, a capacidade estrutural e a
integridade, conforme estabelecido por Poulos (2017) na Tabela 31.

A NBR 6122 (ABNT, 2022) e a CEN (2004) estabelecem critérios que devem ser
considerados, como o tipo de estaca, a carga de trabalho e o número total de estacas
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Tabela 31 – Capacidades de diferentes ensaios em estacas e seus resultados obtidos.

Tipo de
ensaio

Carga
geotéc-

nica
axial

Carga
geotéc-

nica
lateral

Carga-
recalque

Carga
lateral
limite

Efeitos
de

grupo

Resis. e
integri-
dade

estrutu-
ral

Cargas
especi-

ais

Movimentos
de solo

Prova de
carga

estática
não

instru-
mentada

3 0 3 0 1 1 1 0

Prova de
carga

estática
instru-

mentada

3 0 3 0 2 2 2 2

Prova de
carga

estática –
carrega-
mento
lateral

0 3 0 3 1 2 2 0

Ensaio
dinâmico 3 0 2 0 3 3 1 0

Ensaio
com

célula
Oster-
berg

3 0 2 0 1 1 1 0

Ensaio
statna-

mic
instru-

mentado

3 2 2 2 2 2-3 2 1

Fonte: Poulos (2017).

Nota: 3 – muito apropriado; 2 – pode ser adequado em certas circunstâncias; 1 – possível, mas impro-
vável na maioria dos casos; 0 – não adequado.

da obra, para determinar a quantidade e o tipo de provas de carga a serem realizadas,
conforme ilustrado na Tabela 32. Esta tabela é aplicável a obras com até 500 estacas e
localizadas na mesma região representativa do subsolo. Para quantidades superiores
a 500 estacas, o número de provas de carga adicionais é determinado pelo engenheiro
de fundações.

Em situações em que o número de estacas de uma obra excede o valor especifi-
cado na coluna (B) da Tabela 32, a norma estabelece a necessidade de realizar provas
de carga estáticas de desempenho durante o processo de estaqueamento. Quando
o limite de exigibilidade de provas de carga de desempenho é alcançado, conforme
indicado na Tabela 32, a norma oferece diretrizes para determinar a quantidade de
provas de carga adicionais necessárias. Em tais circunstâncias, pelo menos uma prova
de carga estática ou ensaios de carregamento dinâmico devem ser conduzidos nas
estacas da edificação principal da obra.
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Tabela 32 – Critérios para execução de provas de carga.

Tipo de estaca

(A) Tensão de trabalho
máxima para não

obrigatoriedade de provas de
carga, em MPa

(B) Número total de estacas
para qual será obrigatória

provas de carga

Pré-moldada 7,0 100

Madeira – 100

Aço 0,5fyk 100

Hélice, hélice de deslocamento,
hélice com trado segmentado
(monitoradas)

5,0 100

Estacas escavadas com ou sem
fluido � ≥ 70 cm 5,0 75

Raiz � ≤ 310 mm = 15,0 75
� ≥ 400 mm = 13,0

Microestaca 15,0 75

Trado vazado segmentado 5,0 50

Franki 7,0 100

Escavadas sem fluido
� < 70 cm 4,0 100

Strauss 4,0 100

Fonte: Adaptado de ABNT (2022).

Os critérios apresentados na coluna A da Tabela 32 são válidos para as seguin-
tes condições, que não necessariamente ocorrem simultaneamente:

• Áreas onde há experiencia previa com o tipo de estaca utilizado;

• Onde não houver particularidades geológico-geotécnicas;

• Quando não houver variação do processo executivo padrão;

• Quando não houver dúvida quanto ao desempenho das estacas.

Quando as condições acima não forem atendidas, provas de carga devem ser
realizadas em pelo menos 1% das estacas, com um mínimo de uma prova de carga,
conforme estipulado pela NBR 16903 (ABNT, 2020a), independentemente do número
total de estacas.

Especificamente para provas de carga executadas para avaliação de desempe-
nho, a a NBR 6122 (ABNT, 2022) recomenda que estas sejam carregadas até atingir
pelo menos duas vezes a carga admissível ou até que ocorra um deslocamento que
indique ruptura. No caso de estacas com prova de carga prévia, as provas de carga de
desempenho devem ser conduzidas até alcançar pelo menos 1,6 vezes a carga admis-
sível ou até que se observe um deslocamento indicativo de ruptura. Se esses critérios
não forem atendidos, provas de carga adicionais são recomendadas para determinar
a aceitação ou necessidade de readequação da fundação.
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ASCE (1997) recomenda para provas de carga estáticas, aplicar uma carga que
leve à ruptura do elemento de fundação, ou pelo menos três vezes a carga de trabalho
estimada. A recomendação de levar à ruptura do elemento é feita devido às valiosas
informações que podem ser obtidas sobre a interação solo-estrutura.

Em casos especiais, a NBR 6122 (ABNT, 2022) recomenda os seguintes:

• Para estacas com carga admissível superior a 3.000 kN, podem-se executar
duas provas de carga sobre estacas de mesmo tipo, porém de menor diâme-
tro. Nestes casos, os critérios de interpretação da prova de carga devem ser
justificados;

• A critério do engenheiro de fundações, são aceitos outros ensaios de carga,
por exemplo, teste bidirecional, devendo-se levar em conta as particularida-
des de sua interpretação para o estabelecimento da quantidade e avaliação
de desempenho.

Por outro lado, Council, Thornburg e Kimball (2021) recomendam ensaios de
prova de sempre que viável e a carga de trabalho das fundações exceder 40 toneladas
(356 kN) por elemento, sendo que esses ensaios para fins de verificações de desempe-
nho podem ser realizadas em estacas de teste ou permanentes. O número de provas
de carga varia de acordo com o tipo de estacas, se são de teste ou permanentes.

Com relação às provas de carga dinâmica, a NBR 6122 (ABNT, 2022) estabe-
lece que, para fins de comprovação de desempenho, as provas de carga estáticas à
compressão podem ser substituídas por ensaios de carregamento dinâmico, conforme
a NBR 13208 (ABNT, 2007). Esta substituição pode ser feita na proporção de cinco
ensaios de carregamento dinâmico para cada prova de carga estática, conforme a
NBR 16903 (ABNT, 2020a).

Para obras que possuam um número de estacas entre os valores especificados
na coluna (B) da Tabela 32 e duas vezes esse valor, a substituição das provas de carga
estáticas por dinâmicas pode ser total. Acima desse número de estacas, conforme a
NBR 16903 (ABNT, 2020a), é obrigatória a realização de pelo menos uma prova de
carga estática.

A interpretação dos resultados da prova de carga deve levar em consideração
a natureza do terreno, a velocidade de carregamento, a estabilização dos recalques,
entre outros aspectos, conforme estipulado na NBR 16903 (ABNT, 2020a).

5.1 PROVAS DE CARGA ESTÁTICAS

As provas de carga estática são consideradas o método mais eficaz para ve-
rificar a capacidade de carga de fundações (Oliveira, 2013). Segundo a NBR 16903
(ABNT, 2020a), esses testes fornecem como resultados curva carga versus desloca-
mento, permitindo análises de capacidade de carga e recalque. Os ensaios podem



Capítulo 5. Desempenho de fundações 114

ser realizados em elementos fabricados exclusivamente para essa finalidade (estacas
teste) ou em elementos que serão utilizados posteriormente (estacas permanentes).

O ensaio de prova de carga estática consiste basicamente na aplicação de
estágios graduais de carregamento, com registro dos recalques provocados pelo carre-
gamento. Existem cinco tipos principais de provas de carga estática, que se diferenciam
pela forma de aplicação do carregamento: Prova de carga estática lenta (PCE), Prova
de carga estática rápida (PCR), Prova de carga estática mista (PCM), Prova de carga
estática cíclica lenta (PCCL) e Prova de carga estática cíclica rápida (PCCR). Esses
ensaios podem ser conduzidos utilizando carga controlada, deformação controlada ou
pelo método do equilíbrio.

Os sistemas de reação mais comuns utilizados para aplicação de carregamento
nas fundações incluem plataformas carregadas (cargueiras), elementos de tração,
tirantes ou estacas (Figura 35 e Figura 36). No Brasil, as normas para realização de
provas de carga estáticas são a NBR 6489 (ABNT, 2019) para fundações rasas e
a NBR 16903 (ABNT, 2020a) para fundações profundas. ISO 22477-1 (ISO, 2018a)
para fundações rasas, ISO 22477-4 (ISO, 2018b) para fundações profundas e ASTM
D1143/1143M-20 (ASTM, 2020c) também para fundações profundas.

Figura 35 – Detalhe esquemático de provas de carga estática.

Fonte: Niyama, Aoki e Chamecki (1998).

Para interpretação dos resultados, recomenda-se consultar as obras de referên-
cia como Vargas (1977, 1981a, 1981b), Godoy (1983), Rocha Filho (1991), Milititsky
(1991), Décourt e Niyama (1993), Décourt (1994) e Velloso (2019).
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Figura 36 – Detalhe esquemático de provas de carga estática composta por elementos
de tração.

Fonte: Oliveira (2013).

5.2 PROVAS DE CARGA DINÂMICAS

As provas de carga dinâmicas são ensaios baseados na Teoria de Onda re-
alizados para avaliação da capacidade de carga de fundações profundas. Esse tipo
de ensaio é frequentemente aplicado em estacas cravadas, aproveitando o próprio
processo de cravação para avaliar as propriedades necessárias para o teste. Além de
verificar a capacidade de carga, as provas de carga dinâmicas permitem o controle da
cravação, em contraste com a medida da nega (Niyama, 1991; Seitz, 1988).

O procedimento do ensaio (Figura 37) envolve a aplicação de golpes de martelo
com energias potenciais progressivamente crescentes, enquanto a resistência à crava-
ção é monitorada através de instrumentação (Aoki, 1989; Niyama; Aoki, 1991; ABNT,
2007).

A estaca pode ser analisada a partir da Teoria de Onda sob duas hipóteses
distintas. Na hipótese mais simples, o impacto de um martelo na estaca é tratado
como a colisão entre duas barras. Na hipótese mais complexa, a estaca é modelada
como um sistema composto por elementos discretos de massa e mola.

Durante o impacto do martelo na estaca, ocorre compressão no corpo da es-
taca, o que acelera as partículas do material que a compõe, gerando uma velocidade.
A relação entre a força aplicada e a velocidade gerada é caracterizada por uma cons-
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Figura 37 – Esquema de aquisição de dados e sua representação de provas de carga
dinâmicas.

(a) Esquema de instrumentação

(b) Dados obtidos

Fonte: Niyama, Aoki e Chamecki (1998).

tante conhecida como impedância. A instrumentação instalada no corpo da estaca é
responsável por adquirir os dados das ondas propagadas, os quais são analisados por
um Pile Driving Analyzer ® (PDA).

Segundo Milititsky (2019), comparações feitas entre previsões de capacidade
de carga de estacas cravadas com métodos baseados na nega (fórmulas dinâmicas)
e valores medidos de desempenho sob carga mostram a impropriedade do uso das
referidas fórmulas para determinar a capacidade de carga com base exclusivamente
na nega.

Os principais métodos de análise dos resultados em provas de carga dinâmicas
incluem o CASE ® (CASE) e o Case Pile Wave Analysis Program ® (CAPWAP). A
aplicação e os detalhes desses métodos são discutidos por Seitz (1988), Aoki (1989),
Alvim, Campo e Valverde (1991), Niyama (1991), Niyama e Aoki (1991), Aoki (1994).

5.3 MONITORAMENTOS ADICIONAIS PARA ANÁLISE DE DESEMPENHO

Conforme Milititsky (2019), o custo de realizar reforços na fundação após está-
gios avançados da obra pode ser extremamente elevado. Além do aspecto financeiro,
a extensão do prazo de construção, as responsabilidades pelos custos adicionais e os
impactos na imagem profissional dos envolvidos são considerações negativas signifi-
cativas que devem ser evitadas. A complementaridade nas análises de desempenho
da fundação é essencial para mitigar esses problemas.

Para uma análise adequada do desempenho das fundações, a NBR 6122
(ABNT, 2022) enfatiza a importância de associar às análises de carga-recalques outras
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variáveis como deslocamentos horizontais, desaprumos, integridade ou tensões.
Os ensaios de integridade, conhecidos como PIT, são utilizados como ferramen-

tas para identificar precocemente problemas em estacas. Conforme Milititsky (2019),
os ensaios de integridade aplicados à totalidade ou a um número significativo de ele-
mentos de fundações são prática comum internacionalmente. Esses ensaios permitem
avaliar o cobrimento da armadura, uniformidade da seção transversal e módulo do
concreto, além de identificar regiões com segregação do concreto ou pequenos vazios,
entre outros defeitos. No entanto, a interpretação dos resultados desses ensaios em
estacas moldadas in situ requer qualificação e experiência para evitar erros.

Conforme Milititsky, Consoli e Schnaid (2008), controles de recalques devem
ser realizados durante ou após a execução de uma obra, especialmente quando há
dúvidas sobre o comportamento da fundação ou quando é necessário monitorar seu
desempenho. O procedimento geralmente utilizado para esse controle envolve a me-
dição regular da evolução dos recalques ao longo do tempo ou com os estágios de
carregamento, utilizando equipamento topográfico de precisão vinculado a um bench-
mark ou marco de referência. Os autores fornecem orientações a serem seguidas com
base nos valores obtidos ao longo do tempo.

Além disso, questões relevantes como o controle de verticalidade, controle de
trincas, degradação de materiais de fundações, causas, tipos e correções de patologias
decorrentes de problemas de fundações são discutidas detalhadamente por Milititsky,
Consoli e Schnaid (2008).

5.4 CONSIDERAÇÕES

As diretrizes das normas brasileiras relativas ao desempenho de fundações
devem ser rigorosamente seguidas para garantir um projeto robusto, livre de patologias
e sem necessidade de futuros reforços. A análise de desempenho das fundações não
apenas avalia seu comportamento, mas também facilita a obtenção da curva carga-
recalque, orienta o dimensionamento e a calibração de métodos. A integração dos
dados de ensaios de carga com resultados de investigação geotécnica valida essas
informações, conferindo maior confiabilidade ao dimensionamento.

Os ensaios de placa são essenciais em fundações rasas para verificar a ca-
pacidade de carga do solo, principalmente em obras especiais. É crucial confirmar
a estratigrafia local para evitar interpretações equivocadas da capacidade de carga.
Um pré-dimensionamento considerando os níveis esperados de tensão permite o uso
de bulbos de pressão para estimar a distribuição e possíveis interações com solos
de baixa resistência. A análise precisa desses resultados deve considerar o efeito de
escala, garantindo a correta estimativa da capacidade de carga.

As normas brasileiras e internacionais fornecem diretrizes detalhadas para o
planejamento e a execução de provas de carga em estacas. Essas normas especificam
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critérios para determinar quando realizar as provas de carga, a quantidade necessária,
a magnitude da carga a ser aplicada e as grandezas que devem ser medidas durante o
ensaio. Recomenda-se a realização de pelo menos uma prova de carga em cada obra,
especialmente quando há incertezas sobre as condições do solo ou quando as cargas
são elevadas ou variáveis. As provas de carga podem ser estáticas ou dinâmicas,
sendo as estáticas as mais comumente utilizadas.

Além do recalque e da capacidade de carga, é essencial medir outras gran-
dezas, como deslocamento horizontal, desaprumo, integridade e tensões. O ensaio
de integridade é crucial para a análise do desempenho das estacas, pois verifica a
integridade e o comportamento das estacas ao longo de seu fuste. Verificações de
desaprumo e verticalidade são fundamentais para monitorar a evolução do recalque.
Um plano de monitoramento da estrutura é importante para acompanhar movimenta-
ções e distorções, comparando-as com os limites definidos e auxiliando na detecção
de patologias e anomalias.

Problemas podem ocorrer, mas compreender as possíveis patologias permite
uma ação eficaz de diferentes agentes ao longo da vida útil das fundações. Isso inclui
profissionais responsáveis pelas investigações, projeto, fornecimento de materiais, exe-
cução e fiscalização dos trabalhos, visando a prevenção de patologias nas fundações.
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6 CONSIDERAÇÕES FINAIS

O trabalho atingiu os objetivos preconizados, apresentando e discutindo os
principais conceitos relacionados aos projetos básicos de fundações. Dessa forma,
proporciona aos iniciantes em projetos de fundações as condições básicas necessárias
para uma análise crítica dos temas abordados.

Ao abordar os aspectos gerais dos projetos de fundações, o estudo buscou
estabelecer relações entre os critérios e contextos de projeto para fomentar a análise
crítica do engenheiro de fundações. Isso foi feito de forma clara por meio da apresenta-
ção das condicionantes e variáveis de projeto, como o conhecimento do local da obra,
o contexto geológico-geotécnico, os tipos possíveis de fundações, as investigações
geotécnicas necessárias e os fatores de segurança aplicáveis.

A escolha entre fundações rasas e profundas não se limita às características
da obra, como tamanho, layout e níveis de carregamento. Ela também é influenciada
pelas condições do nível de água, perfil estratigráfico do solo, níveis de recalques
pretendidos, e a disponibilidade de equipamentos e mão de obra.

Investigações geotécnicas de qualidade são essenciais para o projeto de funda-
ções, permitindo uma melhor avaliação dos parâmetros, redução de custos e fatores de
segurança, otimização do projeto e melhoria no desempenho das fundações. Embora
as normativas, com exceção da NBR 6122 (ABNT, 2022) e NBR 8036 (ABNT, 1983),
não estipulem o tipo e o número de investigações necessárias, a responsabilidade
recai sobre o projetista. Os ensaios SPT e CPT são os mais utilizados para determinar
parâmetros de projeto.

Os métodos semiempíricos são os mais empregados na determinação da capa-
cidade de carga, requerendo a adequação dos métodos de verificação aos parâmetros
geotécnicos disponíveis. Para fundações profundas, as hipóteses de cálculo da capaci-
dade de carga da ponta e do fuste podem causar variações significativas no somatório
total.

Os métodos de cálculo dos recalques variam e, ao contrário da capacidade de
carga, consideram diversas hipóteses, resultando em estimativas dispersas. A utiliza-
ção de métodos específicos para as propriedades dos solos encontrados podem ser
uma alternativa adequada.

A análise do desempenho das fundações, baseada na realização dos ensaios
de placa, de prova de carga e ensaios de integridade para a verificação prévia da ca-
pacidade de carga, definição dos coeficientes de segurança e verificação dos métodos
de cálculo é encorajada em obras maiores. Além disso, é recomendado o acompanha-
mento do desempenho de fundações para mitigar a ocorrência de patologias.



Capítulo 6. Considerações finais 120

6.1 PROPOSTAS PARA TRABALHOS FUTUROS

Para elaboração dos trabalhos futuros nessa linha, sugere-se os seguintes:

• Trabalho que converse com a prática, buscando estabelecer contato com
escritórios de projeto de fundações, por meio de entrevistas;

• Abordar temas como fundações sujeitas a esforços de tração, esforços hori-
zontais e momentos;

• Estudar o projeto e execução de fundações sobre o aspecto de patologias.
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APÊNDICE A – FLUXOGRAMA DE PROJETO DE FUNDAÇÕES



Concepção

Projetos estrutural e 
arquitetônico

Investigações geológico-​
geotécnicas

Função da edificação
Nível de carregamento
Tipos de carregamento
Distribuição do carregamento
Área projetada
Quantidade de pavimentos

Investigações de 
escritório

Investigações 
preliminares

≥ 1 SPT
NBR 8036

Perfil estratigráfico 
básico

Concepção 
complexa?

Escolha da 
fundação

Não

Investigação 
complementar

Sim
SPT adicional
Caracterização básica

Atualização perfil 
estratigráfico

Investigação 
suficiente e 

adequada do 
subsolo?

Sim

Tipo de 
solo?

Não

CPT e ensaios 
complementares

Argila muito 
mole?

Areia

Argila

CPTu

CPTu, VST e ensaios 
mecânicos 

(adensamento e triaxial)
Sim

Não
Atualização perfil 

estratigráfico

Investigação 
suficiente e 

adequada do 
subsolo?

Não

Sim

Fundações rasas

Métodos racionais

Métodos 
semiempíricos

Métodos empíricos

Capacidade de carga

Terzaghi (1943)

Meyerhof 
(1951, 1963)

Brinch-​Hansen
(1961)

Terzaghi e Peck
(1948, 1967)

Teixeira (1996)

De Mello (1975)

Teixeira e Godoy 
(1998)

Housel (1929)

Métodos racionais

Métodos 
semiempíricos

Métodos empíricos

Recalque

Teoria da elasticidade

Métodos numéricos

Schmertmann (1970)

Burmister (1947)

Fundações profundas

Métodos racionais

Métodos 
semiempíricos

Métodos empíricos

Capacidade de carga

Método α

Método β

Aoki e Velloso (1975)

Décourt e Quaresma 
(1978)

Teixeira (1996)

UFRGS (2005, 2009)

Análise probabilística 
de ruína

Projeto de fundações

FLUXOGRAMA DE PROJETO DE FUNDAÇÕES

FS,global = 2,0
Tipo I, II e III

FS,ponta = 4,0
FS,fuste = 1,3

FS,ponta = 4,0
FS,fuste = 1,3
Tipo IV

FS,global = 2,0

FS,global = 2,0

Disponibilidade de equipamentos, mão de obra e materiais
Acessos para equipamentos
Condição do nível d'água
Capacidade de suporte do solo
Configuração da transferência de cargas
Práticas regionais

Métodos racionais

Métodos 
semiempíricos

Métodos empíricos

Recalque

Fellenius (2006)

Velloso e Lopes
(2010)

Guo (2013)

Tomlinson e 
Woodward (2014)

Poulos (2017)

Salgado (2022)
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