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RESUMO

Este trabalho apresenta a analise dos resultados de previsdo de capacidade de carga
fornecidos por meio do emprego de ensaios DMT de estacas isoladas do tipo
escavadas, 6mega, raiz, hélice continua e pré-moldada de concreto, executadas em
solo poroso nao saturado, no Campo Experimental de Mecanica dos Solos e
Fundacdes da Faculdade de Engenharia Agricola (Feagri), no Campus da

Universidade Estadual de Campinas, Unicamp.

A capacidade de carga foi avaliada por meio do emprego de formulagdes teodricas e
semi empiricas (com base no ensaio DMT). Os parametros geotécnicos do solo,
utiizados nas metodologias tedricas, foram obtidos de ensaios dilatométricos
executados no mesmo local de execugao das estacas. Compararam-se os resultados
de capacidade de carga, estimados através da aplicagao das formulagdes teodricas e
semi empiricas, com os valores de carga ultima, atrito lateral e resisténcia de ponta
obtidos nas estacas supracitadas através de provas de carga estatica a compressao,
realizadas como objeto de pesquisa de outros autores. A partir da analise dos
resultados, foram propostas algumas corregdes nos coeficientes das metodologias

semi empiricas com o fim de ajustar as formulagdes ao tipo de solo estudado.

Para melhor compreenséo o comportamento da carga vs deslocamento das estacas,
foi feito uma analise tridimensional por elementos finitos através do software Plaxis
3D Foundation v. 1,1. O critério de ruptura utilizado foi o de Mohr-Coulomb, que
considera o comportamento elastoplastico do solo. Os parametros geotécnicos
utilizados para a aplicacdo do modelo foram os obtidos por meio do ensaio DMT.
Foram analisados os resultados de cargas de ruptura convencionadas obtidas das
analises numeéricas assim como deslocamentos na carga de trabalho, os resultados
obtidos através da analise numérica foram comparados com os obtidos
experimentalmente. Os resultados globais desta pesquisa apresentam uma
alternativa de se projetar fundagdes profundas por estacas com auxilio de ensaios

DMT e obter estimativas de previsdo de carga de ruptura.

Palavras chaves: Ensaio DMT, Estaca, Capacidade de carga, Método dos elementos

finitos.



ABSTRACT

This paper shows the analysis of results of bearing capacity prediction provided by
DMT tests of isolated piles of bored, omega, root, CFA and pre-cast concrete piles,
which are executed in the Experimental site of Soil Mechanics and Foundations of
Agricultural Engineering Faculty (FEAGRI), at the campus of the University of
Campinas, UNICAMP.

The bearing capacity was evaluated by semi-empirical and theoretical formulations
(based on DMT test). The geotechnical parameters of the soil used in the theoretical
methodologies were obtained by means of dilatometer tests performed at the same
site were the piles were installed. The bearing capacity results, estimated by
application of the theoretical and semi empirical formulations were compared with the
ultimate load values, skin friction and tip resistance obtained in the above mentioned
piles by static load tests which were carried out as research subject of other authors.
Taking into account the analysis of the results, some corrections in the coefficients of
the semi empirical methodologies were proposed in order to adjust the formulations to

the soil type studied.

To get a better understanding of the behavior load vs settlement of piles, three-
dimensional finite elements analysis were made by means of the Plaxis 3D foundation
v. 1,1. The failure criterion used was the Mohr-Coulomb which considers the
elastoplastic behavior of the soil. The geotechnical parameters used in the model were
obtained by means of DMT test. The results of conventional rupture load and
workloads settlements obtained by the numerical analyses were examined. The results
of the numerical modeling were compared with the ones experimentally estimated from
load tests. The overall results of this paper show a designing alternative with the DMT

test support to obtain breaking load capacity predictions.

Keywords: DMT test, Pile, Bearing capacity, Finite elements method.



RESUMEN

En este trabajo es presentado el analisis de los resultados de prediccion de capacidad
de carga obtenidos a través de ensayos DMT, en pilotes individuales del tipo
escavados, omega, raiz, hélice continua y prefabricado de concreto, ejecutados en
suelo poroso no saturado, en el Campo Experimental de Mecanica de Suelos y

Fundaciones de la Universidad Estatal de Campinas, Unicamp.

La capacidad de carga fue evaluada por medio de formulaciones teodricas y
semiempiricas (basadas en el ensayo DMT). Los parametros geotécnicos del suelo,
utilizados en las metodologias tedricas, fueron obtenidos de ensayos dilatométricos,
realizados en el mismo lugar en que los pilotes fueron ejecutados. Fueron comparados
los resultados de capacidad de carga estimados a través de la aplicacién de las
formulaciones tedricas y semi-empiricas, con los valores de carga ultima, resistencia
por friccion lateral y resistencia por punta obtenidos por medio de pruebas de carga
estatica a compresién en los pilotes ya mencionados, estas pruebas de carga fueron
realizadas como objeto de investigacion de otros autores. A partir del analisis de los
resultados, fueron propuestas algunas correcciones en los coeficientes de las
formulaciones semi-empiricas con el objetivo de ajustar las metodologias al tipo de

suelo estudiado.

Para mejor entendimiento del comportamiento Carga x Asentamiento de los pilotes,
fue realizado un analisis tridimensional por elementos finitos por medio del software
Plaxis 3D Foundation v. 1,1. El criterio de ruptura utilizado fue el de Mohr-Coulomb,
en el cual es considerado el comportamiento elastoplastico del suelo. Los parametros
geotécnicos utilizados en la aplicacion del modelo fueron los obtenidos a partir del
ensayo DMT. Fueron analizados los resultados de carga de ruptura convencional y
asentamientos para cargas de trabajo obtenidos de los analisis numéricos, los
resultados obtenidos de la modelacion numérica fueron comparados con los
estimados experimentalmente a partir de pruebas de carga. Los resultados globales
de esta investigacion presentan una alternativa de disefio con ayuda de ensayos DMT

para obtener estimaciones de prevision de carga de ruptura.

Palabras claves: Ensayo DMT, Pilote, Capacidad de carga, Método de los elementos
finitos.
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1. INTRODUGAO

A previsdo da capacidade de carga em estacas representa um desafio para a
geotecnia, pois requer o conhecimento das propriedades do solo e da interag&o solo-
estaca. O estudo do desempenho das fundacdes profundas e a verificacdo de sua
capacidade de carga em geral sdo realizados por meio de provas de carga estatica

ou pela utilizagdo de metodologias tedricas e semi empiricas.

A engenharia de fundagdes baseia-se, em parte, na realizagdo de ensaios de campo,
cujos parametros obtidos s&o usados para obter a capacidade de suporte mediante o
uso de correlagbes empiricas ou semi empiricas. Atualmente a demanda mundial pela
realizacdo de ensaios de campo é crescente, pelo fato de que sua execugao € mais
rapida e econdmica permitindo assim uma realizagdo com um maior numero de
ensaios e consequentemente, obtendo uma caracterizacdo mais detalhada do solo. E
assim como os ultimos anos vem sendo caracterizados por um desenvolvimento na
area dos ensaios geotécnicos de campo, resultando no desenvolvimento de novas
tecnologias e na melhoria de ensaios existentes para a pesquisa do subsolo. O ensaio
do Dilatdbmetro de Marchetti (DMT) vem sendo utilizado amplamente em mais de 50
paises com diferentes finalidades, pela obtengao de dados consistentes na avaliagao
de perfis e na procura dos parametros geotécnicos do solo que sao obtidos da sua

execucgao.

O objetivo deste trabalho é fazer uma avaliagdo do emprego de métodos de
determinacdo da capacidade de carga de estacas tipo escavadas, hélice continua,
Omega, raiz e pré-moldada mediante o uso dos resultados de ensaios DMT
executados no mesmo local em que as estacas foram construidas. Os resultados
obtidos nos ensaios serviram como parametros na utilizagdo de métodos tedricos e
semiempiricos baseados no ensaio DMT. Foi feita uma analise comparativa entre os
resultados de capacidade de carga obtidos através da utilizagdo dos métodos, e as
capacidades de carga obtidas nas provas de carga estaticas de compressao
realizadas em pesquisas anteriores nas estacas analisadas. Os resultados
experimentais foram também comparados com as cargas de ruptura convencionadas

e deslocamentos na carga de trabalho obtidos através de analise numérica.
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2. REVISAO BIBLIOGRAFICA

Neste capitulo serdo apresentados os principais ensaios de campo, dando énfase ao
ensaio Dilatométrico de Marchetti, e aos métodos tedricos e semiempiricos baseados

neste ensaio de campo.

2.1. ENSAIOS DE CAMPO

Geralmente, os projetos geotécnicos sdo executados com base em ensaios de campo
porque suas medidas permitem definir satisfatoriamente a estratigrafia do subsolo,
assim como as propriedades e o comportamento dos materiais que o compdéem. Nas
ultimas décadas foram introduzidos novos equipamentos de investigagao para ampliar
o estudo do subsolo segundo as diferentes condi¢cdes nas que € encontrado. Na figura

1 sdo apresentadas as técnicas atuais mais utilizadas de ensaios de campo.

1
1
3 ¥ v g0,
ol
SPT CPT | DMT u PMT m VST
3 Standard Cone Flat Plate Prebored Vane
I Penetration Penetration Dilatometer Pressuremeter Shear
Tl Test Test Test Test Test
ol
I I
[
1 1
L

Figura 1. Técnicas atuais de ensaios de campo (MAYNE et al., 2001).

Algumas metodologias desses ensaios consistem apenas na cravacao de elementos

que medem a penetragdo no terreno, enquanto outros possuem equipamentos
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dotados de sensores elétricos que medem dados como resisténcia e deformabilidade

do solo.

Segundo Schnaid e Odebrecht (2012), os ensaios de campo devem ser compativeis
com as caracteristicas e propriedades do solo a ser medido, cada ensaio apresenta
diferentes pontos fortes segundo as caracteristicas do solo estudado. Na Tabela 1 séo
apresentados os parametros que se podem obter de cada tipo de ensaio e o grau de

aplicabilidade.

Tabela 1. Aplicabilidade e uso de ensaios in situ (SCHNAID E ODEBRECHT, 2012).

3 Tipo .
S | Equipamento | de Perfil u @® Su D my ¢ Ko Go " OCR | o=
o solo
Dindmicos C B -] C| C C - - -1 C - C -
Mecénicos B AB |-/ C | C B | C - -] Cc| C C -
Elétricos (CPT) B A -|C| B |AB| C - - | B |BIC B -
Piezocone
% (CPTU) A A A|/B| B |AB| B |AB|B | B |B/C B C
£ | Sismicos
‘g (SCPT/SCPTU) A A A|B | AB|/AB| B |AB|B|A | B B B
@ | Dilatdmetro
E (DMT) B A c/ B | B C | B - B|B| B B C
Standard
Penetration A B -1 C| C B - - - | C - C -
Test (SPT)
Resistividade B B -/ B| C A | C - - - - - -
o | Pré-furo (PBP) B B -|C| B cC | B| C -/ B| C C C
< | Autoperfurante A/
§ (SBP) B B Al B | B B B| A B|A|AB B B
g Cone-
o | pressidmetro B B -/ C| B c |C| C - A C C C
o | (FDP)
Palheta B C - - A - - - - |- - B/IC | B
Ensaio de placa C - -|C| B B B/ C|C|A|C B B
8 | Placa helicoidal C C -/C| B B|B|CJ|]C|A|C B -
£ | Permeabilidade | C - Al - | - - - | B |A| - - - -
O | Ruptura
hidraulica ) ) Bl - ) ) ) C|C|- B ) )
Sismicos C C - - - - - - - | A - B -
Em que:

Aplicabilidade: A = alta; B = moderada; C = baixa; - = inexistente
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Definicdo de parametros: u = poropressao in situ; ¢ = angulo de atrito efetivo;
Su = resisténcia ao cisalhamento nao drenada; D, = densidade relativa; my = mdédulo
de variagao volumétrica; cy = coeficiente de consolidagao; Ko =coeficiente de empuxo
no repouso; Go = modulo cisalhante a pequenas deformacgdes; on = tensao horizontal;

OCR =razao de pré-adensamento; 0-€ = relagao tensao-deformacao.

2.2. ENSAIO SPT

Conhecido também como Sondagem de Simples Reconhecimento, permite obter a
variacao da resisténcia do solo ao longo da profundidade, assim como a obtencao de

amostras deformadas para a identificacdo do tipo de solo atravessado.

O SPT é a mais popular e econdmica ferramenta usada na investigagcao geotécnica,
suas aplicagdes na engenharia civil sdo a determinagdo dos tipos de solos nas
respectivas profundidades de estudo, a posi¢cao do nivel freatico e a obtencdo da
resisténcia a penetragao (Nspt) a cada metro de profundidade, serve como indicativo
da densidade de solos granulares e também para a consisténcia de solos coesivos
(Schnaid e Odebrecht, 2012).

O ensaio SPT € uma Sondagem de Simples Reconhecimento conjugada com uma
medida de resisténcia dindmica. O sistema de sondagem esta composto basicamente
por seis partes: amostrador, hastes, martelo, tripé de sondagem, ressalto e o conjunto
de perfuragao (figura 2).0 ensaio SPT foi normalizado em 1958 pela American Society
for Testing and Materials (ASTM) e no Brasil pela Associagdo Brasileira de Normas
Técnicas NBR 6484.
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>

Luva

Haste

Amostrador

Figura 2. Equipamento de sondagem do SPT.

O valor Nspt corresponde ao numero de golpes necessarios para que o amostrador
penetre estes ultimos 300 mm no solo apos a cravagao inicial (figura 3). Apds a
retirada do amostrador do furo, a amostra é recolhida, realizada a classificagao tatil —
visual e armazenada num recipiente quando sao observadas mudancgas no tipo de
solo. O procedimento é repetido, avangando a trado no trecho inicial de cada metro
até alcancar a cota em que é usado novamente o amostrador, as amostras do solo

sao coletadas a cada metro de profundidade.
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5 = 2 mm (ou golpes por pé
il &l S (ou golpes por pé)

Terceiro incremento

Figura 3. Procedimento para a obtengado de N do SPT (Adaptado de MAYNE et al., 2001).

2.2.1. Aplicacao dos resultados

Sao muitas as aplicagdes do ensaio SPT, entre elas: identificacao e classificagao tatil-
visual do solo, determinacao do perfil do subsolo, avaliacdo qualitativa do estado de
compacidade, assim como a determinacdo de parametros geotécnicos através de
métodos indiretos como por exemplo: modulo de elasticidade (E), resisténcia ao
cisalhamento (¢’) em solos granulares e resisténcia ao cisalhamento ndo drenada (Sy)
em solos coesivos. O ensaio também serve na previsdo de capacidade de suporte em

fundagdes mediante o uso de correlagbes empiricas ou semiempiricas.

Com base no valor da resisténcia a penetragao do solo, as areias e siltes podem ser
classificadas como fofas, pouco compactas, medianamente compactas ou compactas,
da mesma maneira, as argilas podem ser classificadas de muito moles a duras

segundo seu estado de consisténcia.
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2.2.2. Ensaio SPT-T

Em face aos problemas que afetam a precisdo do ensaio SPT devidos na maior parte
a penetracdo dinamica do amostrador, Ranzini (1988) sugeriu uma associagao da

medida do torque com o ensaio SPT que foi denominada de SPT-T.

O torque ¢é aplicado na haste, rotacionando o amostrador previamente cravado no solo
e obtendo assim a medida do torque necessario para a penetragao, e o atrito gerado

entre o amostrador e o solo.

A determinacéo do atrito entre o amostrador e o solo é obtido através da equacao 1
(SCHNAID E ODEBRECHT, 2012).

T

F. =
'™ 40,53.h— 17,40

Em que:
Fi = atrito lateral (kg/cm?)
T = torque (kgf.cm)

h = profundidade penetrada do amostrador no terreno

2.3. ENSAIO DE CONE (CPT) E PIEZOCONE (CPTU)

Definidos como ensaios de penetracéo estatica. Caracterizam-se internacionalmente
como uma das mais importantes ferramentas para o estudo geotécnico dos solos. Os
resultados sao utilizados para determinar estratigraficamente os perfis dos solos e
para a previsao da capacidade de carga em fundacdes (SCHNAID E ODEBRECHT,
2012).

Segundo Schnaid e Odebrecht, (2012), as primeiras referéncias do ensaio datam da
década de 1930 na Holanda (BARENTSEN, 1936; BOONSTRA, 1936), mas sua
consolidagao foi até a década de 1950 (p. ex., BEGEMANN, 1965). Estudos mais
detalhados sao encontrados em Lunne e Powell (1992); Robertson e Campanella
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(1988, 1989); Yu (2004) entre outros mais. Lunne et al. (1997) apresenta também uma

revisdo completa do uso do ensaio ao nivel mundial.

No Brasil, embora o ensaio tenha sido utilizado desde a década de 1950 foi a partir
da década de 1990 que foi observado um interesse crescente devido as pesquisas
desenvolvidas, dentre elas: Soares et al. (1986), Albuquerque et al. (2010), Rocha

Filho e Sales (1995), entre outras mais.

A padronizagado do ensaio foi feita em 1986 pela American Society for Testing
Materials, ASTM D3441 e no Brasil, pela ABNT, MB 3406 no ano 1991.

2.3.1. Execucao do ensaio CPT

O ensaio de penetragdo do cone consiste na cravagao vertical a presséo no solo de
uma ponteira conica (60° de apice) usando uma velocidade constante de 20 mm/s

+- 5mm/s. As leituras sdo tomadas a cada 10 ou 50 mm.

Segundo os equipamentos do ensaio, este pode ser classificado como cone
mecanico, cone elétrico ou piezocone, (GOULART, 2001). No primeiro sdo medidos
os esforgos necessarios para a cravacao da ponta e o atrito lateral, os valores obtidos
séo qc (resisténcia de ponta do cone) e fs (atrito lateral do cone). O cone elétrico tem
células de carga instrumentadas eletricamente que permitem que as medidas de gce
fs sejam feitas diretamente da ponteira, por ultimo, o piezocone, que além de estas
medidas obtém também os valores de pressao neutra (u), na figura 4 € mostrado a

ponteira do CPT.

2.3.2. Vantagens e aplicagoes

e O ensaio CPT permite a determinagao do perfil e classificagdo do solo com
precisdes superiores as de sondagens convencionais.

e No ensaio CPTu é possivel diferenciar o comportamento drenado do nao
drenado e do parcialmente drenado, além de permitir uma melhor defini¢ao do
perfil estratigrafico.

e Podem ser estimados parametros geotécnicos com métodos diretos de calculo.
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e Em base em correlagbes empiricas e semiempiricas € possivel obter a

capacidade de suporte do solo para a aplicagdao da engenharia de fundagdes.

¢ Obtém-se um modelo geoestatistico 3D de resisténcia por ponta qc.
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\" ¥~ Filtro
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Figura 4. Equipamento de CPT (LUNNE et al., 1997).

2.4. ENSAIO DE PALHETA

O ensaio de palheta é utilizado na determinacéo da resisténcia ao cisalhamento nao

drenada (Sy) para argilas moles. Foi desenvolvido na Suécia em 1919 e utilizado no
Brasil a partir do ano 1949. Em 1987, foi adotada a ASTM STP 1014 como estado da

arte do ensaio pela American Society for Testing Materials; a ASTM D 2573 normaliza

também o ensaio. No Brasil, a normalizagao do ensaio foi feita pela ABNT, MB-3122

em 1989. A figura 5 mostra os detalhes do equipamento utilizado para o ensaio.
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Figura 5. Equipamento para o ensaio de palheta (ORTIGAO E COLLET, 1987).

2.4.1. Execugao do ensaio de palheta

No ensaio é utilizada uma paleta de seg¢éao cruciforme, que é cravada em argilas moles
saturadas e submetida a um torque necessario para cisalhar o solo em condi¢gdes nao
drenadas (SCHNAID E ODEBRECHT, 2012).

A palheta que consta de quatro aletas de ago de alta resisténcia é conduzida por meio
de uma haste até a profundidade do ensaio. Na continuacéao, € aplicado e medido o

torque, fazendo leituras de rotacdo a cada 2 graus (figura 6).
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Figura 6. Execucgdo do ensaio de palheta (Adaptado de MAYNE et al., 2001).

Para o calculo da resisténcia ao cisalhamento ndo drenada S, € utilizado o maximo
torque aplicado. A resisténcia Sy € determinada pela razdo entre o torque T e uma

constante k que depende da geometria da palheta, (equagao 2).
T
Sy = E [2]

Para paletas de secdo retangular, com altura H e diametro D, a resisténcia ao

cisalhamento Sy é determinada com a seguinte expressao:

o3 T "
)

O ensaio serve de referéncia a outras metodologias que requerem a adogédo de

correlagdes semiempiricas.
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2.5. ENSAIO PRESSIOMETRICO

O ensaio pressiométrico (PMT) é um teste de carregamento rapido (IANELLI E
VILLAR, 2012) que permite a medig¢ao direta das tensdes do solo com controle de

carregamento.

O pressidOmetro consta essencialmente de um tubo com uma membrana flexivel que
se expande no solo apds a penetragao. Na medida em que a borracha cilindrica se

expande, é obtido continuamente o comportamento tensao-deformagéo do solo.

2.5.1. Execugao do ensaio Pressiométrico

A execucgao do ensaio depende do tipo de pressidometro utilizado. Os equipamentos
podem ser agrupados em trés tipos: os pressidmetros de pré-furo, os auto-perfurantes

e os pressiometros de deslocamento (GIACHETI, 2001).

I.  Pressidmetro de pré-furo

Para a execucdo do ensaio com este tipo de equipamento, deve ser aberto
previamente um furo, tomando cuidados especiais para minimizar a perturbacao do
solo. A continuacéo € inserida a sonda pressiométrica e monitorada por um painel de
controle de pressao-volume que permanece na superficie. A seguir, a sonda é
expandida mediante a aplicagdo de pressédo controlada (incrementos da mesma
magnitude), ao mesmo tempo que séo registradas as leituras. O pressidmetro de
Menard (MPM) é o que melhor enquadra nesta categoria, na figura 7 sdo mostrados

0S seus componentes principais.

II.  Pressidmetro auto-perfurante

A fim de controlar o problema das perturbag¢des provocadas no terreno causadas pela

instalagdo do equipamento, foi desenvolvido o pressidmetro auto-perfurante. O furo é



39

feito por uma sapata rotativa que fragmenta o solo que é posteriormente langado para

a superficie por fluxo de agua.

Ill. Pressidbmetro de deslocamento

O processo de penetracdo no terreno é feito através de cravagdao. O cone
pressiométrico (CPMT) é a técnica mais destacada, consiste na montagem do médulo
pressiométrico no fuste do cone, a carateristica mais interessante € a identificagcao do
perfil estratigrafico do solo ao mesmo tempo que a obtengdo da curva tensédo-
deformacgdo. O processo consiste na cravagao do cone com interrupcao em cotas

estabelecidas para efetuar a expansao da sonda pressiométrica.

Agua

Frasco

[Tubulagao
Lag do Gas

Coaxial

Subsolo‘

"% Célula Protetora

Célula de Medig&o Sonda

Célula Protetora

SAOAARERNRRRRRRGERENESSSN

Figura 7. Diagrama dos componentes do MPM (Adaptado de CHAMMAS, 2000).
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2.6. ENSAIO DMT

O Dilatdmetro de Marchetti (DMT) foi desenvolvido na Italia pelo professor Silvano
Marchetti em 1975, é utilizado atualmente como ferramenta de investigacéo do solo

em mais de 50 paises.

O ensaio dilatométrico foi normalizado em 1986 nos Estados Unidos pela ASTM
D6635-01 e na Europa em 1997 pelo Eurocode 7, (MARCHETTI, 2014). No Brasil ndo
existe uma normalizacao especifica. O DMT tem sido estudado detalhadamente pelo
Comité Técnico TC16 ISSMGE (MARCHETTI, 2014) e também em revisdes feitas por
diferentes autores: Marchetti, (1980), Schmertmann (1986), Lutenegger (1988) entre

outros.

O DMT ¢é um teste de penetragao efetuado através de cravacdo de uma lamina no
terreno. Fornece informag&o da rigidez do solo, assim como informag&o sobre a
histéria de tensbes, que permite que sejam feitas estimativas de recalques e

resisténcia a liquefacgao.

O desenvolvimento do ensaio assume que as perturbacdes geradas pela insergao da
ldamina no solo sao inferiores a média observada em outros tipos de ensaios de
penetracdo, e que as medidas correspondem ao comportamento do solo na fase
elastica tomando na conta que sao obtidas para pequenas deformacgdes do diafragma.
(SCHNAID E ODEBRECHT, 2012)

2.6.1. Equipamento

O equipamento do DMT (figura 8) esta constituido por uma Iamina de ago que tem
numa das faces uma membrana circular expansivel de ago, um cilindro de gas, cabo
elétrico e de pressado, uma unidade de controle que esta equipada com mandmetros
para a medi¢cao da pressao, uma valvula que regula a pressao de gas, valvulas de
ventilagdo, uma sinal audio-visual e as conexdes para a alimentagao do gas, os cabos

elétricos e a ligacdo com a ldamina (MARCHETTI, 2014).
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Figura 8. a).Equipamento do dilatbmetro (MARCHETTI, 2014), b). Montagem e execugéo do
ensaio DMT (TC-16, 2001).

2.6.2. Principio de funcionamento

O principio de funcionamento do dilatbmetro de Marchetti encontra-se ilustrado na
figura 9. A lamina do dilatébmetro funciona como um interruptor elétrico, tem uma base
de plastico isolante que impede que o disco sensitivo faga contato com o corpo de aco
do dilatbmetro. O disco sensitivo esta ligado com a unidade de controle e faz que seja

emitida um sinal audiovisual que indica quando o circuito elétrico se encontra fechado.

O ensaio inicia com a membrana encostada no disco sensitivo (circuito fechado e sinal
audiovisual ligado), quando o operador do dilatdmetro comega a aumentar a presséao
do gas, a membrana inicia seu movimento e perde contato com o disco sensitivo,
abrindo o circuito elétrico e desligando o sinal. A interrupgao do sinal indica que deve
ser tomada a primeira leitura de pressao (leitura A), o aumento de pressao nao é
interrompido. Quando o centro da membrana é deslocado 1,1 mm, o cilindro de ago
faz contato com o disco sensitivo, nesse momento o circuito € novamente fechado e

reativado o sinal, indicando a toma de uma segunda leitura (B) de presséao.
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Figura 9. Principio de funcionamento do DMT (TC16, 2001).

2.6.3. Calibragcao do equipamento

O dilatbmetro é calibrado no inicio e no final do ensaio, e também quando ha
substituicdo da membrana ou da lamina. Para tal calibragdo o dilatbmetro é exposto
ao ar é aplicada uma sucgao na linha do gas de forma a obter um perfeito contato da
Idamina com o disco sensitivo; a presséo de sucg¢ao necessaria para gerar esse contato
€ chamada de leitura AA.

Depois, aplicam-se pequenos incrementos de pressdo para deslocar 1,10 mm o
cilindro que esta no centro da lamina e efetua-se a leitura AB. As leituras de calibragéo
devem estar dentro da faixa de tolerancia: entre 5 kPa e 30 kPa para AA e entre 5 e
80 kPa para AB (SCHNAID E ODEBRECHT, 2012).

Além das leituras de calibragdo AA e AB é medido também, no inicio do ensaio, o
valor do desvio de zero do mandmetro e chamado de Zm, que sera usado depois na

correcao nas leituras de pressdes do ensaio.
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2.6.4. Execucao do ensaio

O ensaio dilatométrico consiste na cravagao de uma lamina delgada de ago inoxidavel
de altissima resisténcia no terreno em intervalos gerais de 20 cm. A lamina contém
uma membrana metalica muito fina de 6,0 cm de diametro no centro de uma de suas
faces.

A lamina é cravada no terreno usando geralmente o equipamento de penetragéo
utilizado no ensaio de cone (CPT). A velocidade de penetragdo no ensaio nao é
padronizada, embora utiliza-se com mais frequéncia uma velocidade de 20 mm/s que
corresponde a velocidade do sistema de cravagdo do cone. (SCHNAID E
ODEBRECHT, 2012).

Quando a lamina é inserida no solo até a profundidade desejada, é usada a pressao
de gas nitrogénio extra-seco para expandir a membrana no interior do solo (o0 gas
passa através de uma mangueira no interior das hastes). A pressdo necessaria para
que a membrana desloque e perca contato com o equipamento € medida e nomeada
Leitura A, neste caso as pressdes de gas e horizontais do terreno aplicadas sobre as
ldminas sao iguais (Pgas = Po).

A membrana tem um sensor que desliga uma campana na unidade de controle quando
comeca a ser expandida e faz ela soar novamente quando o centro é deslocado em
1,1 mm exatos. A pressao necessaria para provocar esse deslocamento da membrana
de 1,1 mm é denominada Leitura B (Pgas = P1).

A pressao remanescente apos a liberagdo do gas € chamada Leitura C, esta é
opcional e se faz para caracterizar as condigdes de drenagem do solo. A figura 10 é
uma representacdo esquematica do procedimento e da toma das leituras
supracitadas.

E assumido que a relacdo pressdo-deslocamento é linear enquanto o deslocamento
€ menor a 1,1m, apés, é adotada a teoria da elasticidade para a interpretagdo do
comportamento tensdo-deformacgao do solo quando ocorre a expansao da membrana
do dilatémetro, (SHEN, HAEGEMAN, PEIFFER, 2015).

A interpretagao dos resultados faz possivel a estimativa de parametros constitutivos
do solo por meio de correlagdes semiempiricas, alguns desses parametros sao:

coeficiente de empuxo no repouso (Ko), razdo de pré-adensamento (OCR), médulo de
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elasticidade (E ou M), resisténcia ao cisalhamento n&o drenada de argilas (Su) e

angulo de atrito interno das areias (¢’).

Calibragdo da rigidez da Presséo hidraulica | |
membrana ao ar: incremental de 20 I I Tubulagdo Calibrador
AA =10 a 30 kPa (sucgdo) mm/s; parar para I I - —
AB = 30 a 80 kPa (Inflar) tomar leituras a W
Nota: Ambos valores cada 200 mm (ou Y v -
positivos 300 mm) -
Painel de
Cone ou haste leitura e
depetlitagio fornecimen
‘\.ﬁ to de gas
Membrana de ago
flexivel " Pl.aca‘ plana
pneumaticamente ke Dilatometro
inflada Lamina afilada
(d =60 mm) 95 mm de largura
Por 240 mm de
;g:“g |nn11s1n(t’¢; Membrana Membrana
espessura Z‘::i%ia:: Membrana deslocada
i tensdes nivelada 1,1 mm
1. Inicial Ao sois
Vista frontal Vista de perfil
2. Pressao . Lei =
Acbpltina X 4. Leitura B

ENSAIO DILATOMETRICO (DMT)

Po = Presséao de descolagem (Leitura “A” corrigida)
P1 = Pressao de expansao (Leitura “B” corrigida)

Figura 10. Sequéncia de medigao das pressdes no ensaio DMT (MAYNE et al., 2001).

2.6.5. Correcao dos parametros

Levando em conta a rigidez da membrana e as eventuais imprecisdes na medigao,

sdo corrigidas as pressoes A, B e C e originadas as pressoes corrigidas Po, P1 e Pa.

A parte superior do disco sensitivo possui uma antena de 0,05 mm que tem como
funcdo melhorar a definicdo do instante em que o circuito elétrico é interrompido. Este
fato que a antena esteja 0,05 mm acima do disco sensitivo deve ser levado em
consideragao na estimativa de Po (pressdo de contato do solo com a face da
membrana antes da ocorréncia de qualquer deslocamento da membrana). A figura 11

apresenta a geometria do disco sensitivo.
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(ISOLANTE)

ANTENA U

DISCO SENSITIVO

Figura 11. Dimensdes verticais (acima do disco sensitivo) da antena e do cilindro de fibra, no
instante que é tomada a leitura B (MARCHETTI E CRAPPS, 1981).

A pressao P é calculada por extrapolagao inversa, assumindo que existe uma relagao
linear entre o contato a pressédo exercida pelo solo na face da membrana e o
deslocamento do centro da membrana (figura 12). No instante em que é tomada a
leitura (A), a pressao de contato é estimada como A — Z,, + AA; no instante da
segunda leitura (B) a pressao de contato do solo com a membrana é definida como
B —Z,, — AB, assim, a pressao Po € determinada por extrapolagédo inversa, como

apresentado na figura 12, e estimada através da seguinte equacgao:

P0=(A—Zm+AA)—%.[(B—zm—AB)—(A—Zm+AA)] [4]
Ou
P, = 1,05(A — Z,, — AA) — 0,05(B — Z,,, — AB) [5]

As leituras de presséo P+ e P2 sdo corrigidas levando em consideragéo unicamente a

leitura de calibragao 4B e o desvio de zero do manémetro, Znm.
P,=B—2Z,—AB [6]

P,=C—2Z,—AB [7]
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Figura 12. Extrapolagédo linear para estimativa de Po (pressdo de contato quando o
deslocamento é zero) (MARCHETTI E CRAPPS, 1981).

Considera-se que a pressao Po é correlacionavel a tensdo horizontal in situ, a
diferenca entre P4 e Po associa-se ao modulo de Young e a pressao P2 ao excesso de
poropressao devido a cravagao da lamina (SCHNAID E ODEBRECHT, 2012).

2.6.6. Parametros Dilatométricos

Marchetti definiu trés indices basicos que sao adotados na interpretacdo do ensaio,

estes sdo determinados a partir dos valores de Pg e P1.

2.6.6.1. Modulo dilatométrico (Ep)

A diferenga entre as pressées P+ e Po € utilizada na determinacdo do modulo

dilatométrico do solo. Assume-se que o solo ao redor do dilatbmetro esta formado por
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dois semiespacos elasticos e que a lamina esta no plano de simetria. A expansao da
membrana é modelada entdo como o carregamento flexivel de uma area circular. A

solucdo matematica é definida como:

— y2 2
) =3 (5) - moa [1- (£) 8]

Em que:

o(r): deslocamento radial do centro da membrana
r: raio do ponto de interesse

ra: raio da area carregada

E: mdédulo de Young do solo

v: coeficiente de Poisson do solo

E/(1- v?) é definido como o mddulo dilatométrico do solo; entéo, para os valores de
ra=30 mm; r=0 mm e &(r)=1,1 mm (correspondentes as medidas da membrana e o seu

deslocamento) é obtido:
Ep = 34,7(131 - Po) [9]

O parametro nao deve ser confundido com um médulo de deformagdo ou com o

modulo de Young.

2.6.6.2. Indice do material (Ip)

O indice do material é utilizado como um indicador do tipo de solo. E definido como a
razéo entre (P1-Po) e a tensao horizontal efetiva (Po-u), sendo up a pressao hidrostatica

no solo:

P, — P,
Po_u

Ip = [10]
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2.6.6.3. Indice de tensao horizontal (Kp)

Define-se de forma analoga ao coeficiente de empuxo em repouso (Ko). E proporcional
a tensdo horizontal in situ e também a outras propriedades do solo (SCHNAID E
ODEBRECHT, 2002).

P, —u
KD: !

[11]

!
Ovo
A tabela 2 apresenta as etapas de execugao do ensaio dilatométrico.

Tabela 2. Etapas do ensaio dilatométrico (SCHNAID E ODEBRECHT, 2012).

a) Leituras de calibragédo AA e Primeira leitura de calibragdo
AB e Segunda leitura de calibragdo
Zn e Leitura de desvio de zero do
mandmetro
b) Leituras de ensaio A e Primeira leitura do ensaio
B e Segunda leitura do ensaio
C e Leitura opcional
c) Correcao das leituras Po e Correcao da primeira leitura do ensaio
P+ o Correcao da segunda leitura do ensaio
d) Determinagéo dos Ip e indice de material
parametros Ko e Indice de tensdo horizontal
intermediarios Eo e Modulo dilatométrico
e) Calculo de parametros OCR e Razao de sobreadensamento
de interpretagao Su e Resisténcia ndo drenada
¢’ . Angulo de atrito interno do solo
Cn e Coeficiente de adensamento horizontal
Kh o Coeficiente de permeabilidade
v e Peso especifico
M e Moddulo oedométrico
Ko e Coeficiente de empuxo horizontal

2.6.7. Apresentacgao de resultados

O formato grafico recomendado da saida de resultados do ensaio DMT é o mostrado
na Figura 13, onde sdo apresentados quatro perfis dos parametros mais significativos
obtidos, Ip, M, Sy e Kp. Além disso, se recomenda que os diagramas sejam
apresentados em conjunto para que sua simultaneidade sirva como uma visao geral

do que ocorre no solo. (TC16, 2001).
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Figura 13. Apresentagao recomendada dos resultados DMT (MARCHETTI, 2015).

2.6.8. Correlagoes

Foram estabelecidas por Marchetti (1980) um conjunto de correlagées semiempiricas
entre os indices dilatométricos (Ip, Kp, Ep) e as principais propriedades do solo como
a razao de pré-adensamento (OCR), o coeficiente de empuxo em repouso (Ko), 0
modulo de deformabilidade (M ou E) e a resisténcia ao cisalhamento do solo. Na

tabela 3 se apresenta o resumo das correlagdes existentes.

Tabela 3. Correlagdes aplicadas no ensaio dilatométrico (LUTENEGGER, 1988).

Parametros indices do dilatdmetro Referéncia
geotécnicos

S, (argilas) In, Kp Marchetti (1980)

& (areias) Ip, Kp, forga Qe cravacao | Schmertmann (1982), Marchetti (1975)

ou ¢ adjacente

Ko (argilas) In, Kp Marchetti (1980)

Ko (areias) Kb, for¢ca de cravagdo | Schmertmann (1982)
OCR (argilas) Ip, Kp Marchetti (1980)
OCR (areias) Kb, for¢a de cravagao Baldi et al. (1988)

Médulo o, Ep Marchetti (1980), Baldi (1988), Robertson,
’ Campanella e Gillespie (1988)
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2.6.9. Aplicacdes do ensaio e parametros geotécnicos

A partir dos parametros Ip, Ko e Ep (assim como foi mostrado na tabela 3) podem ser
estimados diferentes parédmetros geotécnicos classicos de resisténcia,
deformabilidade e histérico de tensdes. Além do calculo dos parametros geotécnicos,
o ensaio DMT tem outras aplicagdes de interesse na geotécnica, na seguinte lista

serdo apresentadas:

- Previsao de recalques;

- Mdédulo de confinamento M;

- Resisténcia ao cisalhamento ndo drenada;

- Classificagao do solo (areia, silte, argila);

- Controle de compactacgao;

- Detecgao de superficies de ruptura em taludes;
- Curvas P-y para estacas carregadas lateralmente;
- Potencial de liquefacéo de areias;

- Coeficiente de consolidacado e permeabilidade;
- Angulo de atrito interno ¢ em areias;

- OCR e Ko em argilas.

2.6.9.1. Parametro de deformag¢ao Mpur

O paréametro de rigidez mais importante obtido do ensaio DMT para a analise de
recalques é o modulo M (frequentemente definido como Mpwmt), € 0 mesmo
E.qo = 1/m, obtido no ensaio edométrico. O modulo M corresponde ao modulo

vertical drenado que € tangente a pressao de confinamento o’vo do ensaio.
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O mddulo edométrico M é obtido aplicando ao modulo dilatométrico Ep (determinado

pela teoria da elasticidade), um fator de corre¢do Rw:
Mpyr = Ry * Ep [12]

TC16 (2001) indica algumas razdes pelas quais € necessario aplicar o fator de

corregao Rv ao Ep:

- Ep € obtido da aplicagcdo do carregamento no solo deformado ja pela

penetracado da lamina.
- A diregao do carregamento é horizontal enquanto que o modulo M é vertical.

- Ep ndo tem informacéao sobre o histérico de tensdes, enquanto Kp sim reflete

em certa medida esse comportamento.

- No caso das argilas, Ep € derivado de uma expanséo nao drenada, enquanto

M é um modulo drenado.

Marchetti (1980), verificou que o fator Rm ndo é constante, encontra-se em fungéo de
Ip e Kp e seu valor oscila entre um e trés. O valor de Ry aumenta com Kp, ja o indice
do material Ip tem uma influéncia menor sobre o Ru. A experiéncia tem mostrado que
o Mpw varia na maior parte dos locais, no intervalo entre 0,4 MPa a 400 Mpa. A tabela

4 apresenta os equacionamentos correspondentes a Rw.

Tabela 4. Determinagcédo de Ry (MARCHETTI, 1980).

I, <0,6 Ry = 0,14 + 2,36logK, [13]
Sel, >3 Ry = 0,5 + 2logK, [14]
RM = RM,O + (2,5 - RM'O)logKD [15]

Se0,6 < I, <3
Ruo = 0,14 + 0,15(I, — 0,6) [16]
SeKp >10 | Ry = 0,32 + 2,18logK, [17]

SeRy; <0,85 | R, =085 [18]




52

2.6.9.2. Modulo de Young, E

Marchetti (1980) define a razdo E/(1 — v?) como o modulo dilatométrico do solo ED.

Assim, o médulo de Young, E, pode ser obtido através da seguinte expressao:
E =Ep.(1-v?%) [19]

Alguns autores como Robertson et al. (1988), Campanella et al. (1985) e Baldi et al.
(1986) sugerem uma proporcionalidade entre o moédulo de elasticidade secante, a
25% da tenséo de ruptura, E2s, 0 modulo tangente inicial, Ei, e o médulo dilatométrico
Eb:

E=F=+Ep [20]
Os fatores F sao mostrados na tabela 5.

Tabela 5. Valores do fator de conversdo F (LUTENEGGER, 1988).

Tipo de solo Modulo F Referéncia
Coesivo Ei 10 Robertson et al. (1988)
Arenoso Ei 2 Robertson et al. (1988)
Arenoso Ezs 1 Campanella et al. (1985)
Arenoso NA (Normalmente adensado) Exs 0,85 Baldi et al. (1986)
Arenoso PA (Pré-adensado) E2s 3,5 Baldi et al. (1986)

O mddulo de Young do solo, pode ser determinado também a partir do parametro de

deformagéo Mpwr, utilizando a equagéo da teoria da elasticidade (TC16, 2001):

A +v)(A-2v)
S 1-v

[21]

Para um solo com coeficiente de Poisson v = 0,25 — 0,3 o0 médulo de Young pode ser

obtido da seguinte expresséao:

E ~ 0,8. Mpyr [22]
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2.6.9.3. Modulo de cisalhamento, Go

O mddulo de cisalhamento pode ser obtido através da teoria da elasticidade por meio

da seguinte equacao:

E

Gp = ———
7 2.(1+v)

[23]
Muitos pesquisadores tém proposto correlagdes para a estimativa do Go a partir do
ensaio DMT.

- Método de Hryciw (1990)

O método é aplicado em solos coesivos como nao coesivos. Esta baseado em estudos
realizados em 9 locais na lItalia, Noruega, Canada e Estados Unidos, em solos

arenosos, siltosos e argilosos. O médulo cisalhante & obtido através da seguinte

expressao:
530 i1
)z ) '
Go = — o357 ;- Ko % (05.9)* [24]
G2
Pa W
Em que:

o, = tensédo vertical efetiva

pa = pressao atmosférica = 1 bar
va4 = peso especifico seco do solo
Yw= peso especifico da agua

Ko = coeficiente de empuxo no repouso
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- Método de Tanaka et al. (1994)

O método apresenta uma correlagdo entre o médulo de cisalhamento maximo e o
modulo dilatométrico Ep. O método esta baseado em resultados de médulo cisalhante
maximo, Gsc, obtidos de ensaios de Cone sismico, realizados em quatro locais, com
solos argilosos (normalmente adensados), conforme apresentado na figura 14. As

argilas estudadas apresentaram um indice de tensdo horizontal K, = 2.

GO = 7’5'ED [25]

Kurihama
QugiB
Ariake
Yamashita

Gsc (MPa) do Cone sismico

I-IIIIIIIIIIIIIII'I-IIIIIIIIIIIIIl.l'lllll.

0 2 4 6 8 10

-y
na

Ep (MPa) do DMT
Figura 14. Correlagdo do G (Go) obtido do ensaio de cone sismico e Ep do ensaio

Dilatomeétrico para argilas (TANAKA et al., 1994; TANAKA E TANAKA, 1998).

2.6.9.4. Classificagao dos solos

Marchetti e Crapps (1981) produziram um grafico (figura 15) que serve para indicar o
tipo de solo e a estimativa do peso especifico relativo. O grafico baseia-se no indice

do material Ip e no médulo dilatométrico Ep.
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Figura 15. Classificagao de solos (MARCHETTI E CRAPPS, 1981).

2.6.9.5. Razao de pré-adensamento

A razao de pré-adensamento € a que controla a magnitude das deformagdes do solo
no carregamento. Define-se como a razao entre a tensao efetiva maxima a que o solo

foi submetido e a tensao efetiva atual.

OCR em argilas

Foi proposta por Marchetti (1980) uma correlagdo empirica entre a razdo de pré-
adensamento (OCR) e o indice de tensdo horizontal (Kp) para as argilas nao

cimentadas; a equagao é expressa da seguinte maneira:
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OCR = (0,5K;)1°6 [26]

A expresséo foi obtida por meio experimental por Marchetti (1980), e confirmada por
Kamey e Wasaki (1995). Além disso, foi reconfirmada teoricamente por Finno (1993)

e Yu (2004) fazendo que seu uso seja agora confiavel (figura 16).

(a) Experimental 1980 e 1995 (b) Tedrico 1993 Finno
.Il:ln - 1 i T T TTTTV I 1 i L=
/ - -

OCR = 03435 = (0.5Kp)*™ s ] 30

[(Marchetti, 1980) / i )

i s ] 0

OCR = 0.34K}3"* = (0.47K,)"* .

| (Kameie o ’ N

Wasaki, 199
14 e 10 7 ¢ Medidas de campo
&) ()
oO''E 3 o

- L2 3 5 4 Faixa tedrica

: o ] calculada pelo Finno

- | O'Marchetti (1980) | (1993) através do

- *Mayne (1987) R 2 Método de trajetoria

O Lacasse e Lunne(1988) de TensoOes
B £ Chang (1991) =
# Presente estudio 1 r
1 ! [ A 1 2 5 10
l 0] 100
KD Kb

(c) Teérico 2004 Yu

251 6 —2M M M
Kp = OCR)6+M + —— (OCR)“2*4
p =g ym OCREH+ 57 (0CR)
" L I X
20 * Argila de Weald
* Caulim

1% & Argila de Londres

OCR

101

Marchetti (1980)

K\ 156
R=\|—+
ok - (3)

0 . . - . .
2 4 é § 10 12

Figura 16. Correlagédo entre o OCR e KD em argilas. (a) Experimental (MARCHETTI, 1980 e
KAMIE E IWASAKI, 1995) (b) Tedrica por Finno (1993) (c) Tedrica por Yu (2004). Apud
Marchetti (2015).
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Segundo Schnaid e Odebrecht (2012), a expressao [26] € valida somente em solos
com Ip entre 0,2 e 2,0 pertencentes a depédsitos que sofreram remogao mecanica de
camadas. Marchetti e Crapps (1981) estenderam a abordagem original, abarcando

todo tipo de solos:

12<1,<20  OCR = (067K, [27]
Ip > 2,0 OCR = (mKp)" [28]
Em que:
m=0,5+0,17P [29]
n = 1,56 + 0,35P [30]
P=(I,—-12)/08 [31]

e OCR em areias

Em contraste ao comportamento das argilas, em areias o calculo do OCR é muito mais
dificil, o Kp sé ndo é suficiente para a sua estimativa (DEVINCENZI E MARCHETTI,
2002). Uma maneira de obter o OCR em areias é através do coeficiente a, definido

como:

M
q = —pmMT 32]
dc

Em que:
M: médulo confinado determinado a partir de Ep no ensaio DMT
gc: Resisténcia da ponta obtida do ensaio CPT

Pode-se ver que a estimativa do OCR em areias precisa dos parametros Kp obtido no

ensaio DMT e qc do ensaio CPT, nem o DMT ou CPT sozinhos s&o suficientes.

A razao a para areias/siltes NA (normalmente adensados) esta entre os valores 5 e

10 e para areias/siltes SA (Sobre adensados) entre 12 e 24.
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A razado a, apresenta diferentes faixas de variagdo para areias normalmente
adensadas (NA) ou sobre-adensadas (SA). Na tabela 6 sdo apresentados os

intervalos de variagdo da razdo Mpwmt/qc fornecidos por diferentes autores.

Tabela 6. Intervalos de variagdo de Mpmt/qc (GOMES, 2007).

Mowt/ qc

Autores

Areias NA Areias SA
Jendeby (1992) 7-10 12-24
Jamilkowski (1995) 3-8 10-20
Baldi et al. (1986) 4-7 12 -16

Utilizando os resultados de um estudo experimental no site de pesquisa em Treporti-
Venezia um aterro experimental foi construido, e quatro anos depois foi removido,
permitindo calcular valores de OCR em cada profundidade (simplesmente usando a
definicdo de OCR). Utilizando os valores de Mput € qc nas camadas de areia, foi
possivel construir um diagrama OCR vs Mpwmr / qc. Esse diagrama é preferido

atualmente para o célculo de OCR em areias. A figura 17 apresenta o diagrama.

5
4 -
3 -
x
S
2 -
1 -
OCR = 0.0344 (Meyr/a ) - 0.4174 (Mpyr/g) + 2.2914
U e e T
0 ) 10 15 20

Figura 17. Correlagdo OCR=f(Mpur/ Qc). (MONACO et al., 2014). Fonte: Marchetti, 2015.
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2.6.9.6. Coeficiente de empuxo no repouso

O dilatbmetro foi concebido principalmente para medir o coeficiente de empuxo no
repouso (Ko). As correlagdes foram desenvolvidas inicialmente para argilas e

adaptadas posteriormente para solos arenosos.

e Koem argilas

Foi proposta por Marchetti (1980) uma relagdo empirica para argilas ndo cimentadas
por meio de uma expressao que utiliza o indice de tensao horizontal (Kp):
KD 0,47
Ko=(—=) -
o=(12) -o6 [33]
Jamiolkowski et al. (1988) recomenda que o uso da equacgao seja s6 para solos de
consisténcia mole a medianamente rija e que tenham apresentado valores de Ip

menores a 1,2.

e Kpem areias

O Ko nas areias pode ser obtido por meio de trés maneiras baseadas numa
abordagem de multiplos parametros, ou seja, com uma utilizagado combinada de DMT
e CPT. Esta dependéncia foi indicada por Schmertmann (1982 e 1983). Os trés

métodos desenvolvidos para o fornecimento de Ko, sdo expostos a continuacéo:
- Grafico de Marchetti

A correlagao proposta por Marchetti (1980) para argilas prevé uma estimativa
aproximada de Ko, como funcdo unicamente de Kp. Em areias nao é possivel fazer
uma correlacao deste tipo, porque a correlacao Ko-Kp € ao mesmo tempo dependente
do angulo de atrito ¢ (MARCHETTI, 2015).
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Schmertmann (1982, 1983) notou esta dependéncia e baseado em resultados obtidos
em camaras de calibragao, substituiu a correlacao Ko-Kp por uma dependente também
de ¢:

40 + 23K, — 86K, (1 — sengy,) + 152(1 — sengy,) — 717(1 — sendg,)?
0= 192 — 717(1 — sengj,)

[34]

Em que:
¢4 = @ngulo de atrito obtido através de ensaios de compresséo triaxial

A equacao fornece o valor de Koquando ¢ é conhecido, sendo este um inconveniente,
por ser geralmente ¢ um valor desconhecido também. Schmertmann (1983) sugeriu,
baseado na teoria de Durgunoglu e Mitchell (1975), complementar Kp do DMT com
uma informacgéo adicional: a resisténcia de ponta qc, obtida do ensaio CPT. Assim,
conhecendo os parametros qc € Ko, Ko e ¢ podem ser determinados simultaneamente,

através de um sistema de duas equagdes e duas incognitas:
Kp = f1(Ko, $) [35]
q; = f>(Ky, ¢)(Teoria de D&M) [36]

Com o fim de simplificar o procedimento de calculo iterativo na solugédo do sistema de
equacgdes, Marchetti (1985) forneceu um grafico (figura 18), em que a variavel ¢ é
eliminada do sistema de equacgdes. A figura 18 prevé Ko, uma vez que qc € Kp séo

conhecidos.

- Equacgoes de Baldi

Baldi et al. (1986), a partir dos trabalhos de Schmertmann e as modificagées de
Marchetti, enriqueceu o quadro Ko-qc-Kb, e utilizando os resultados de 42 ensaios em

camara de calibragéo, converteu o grafico em equacdes algébricas simples:
K, = 0,376 + 0,095K,, — 0,0017(q./0.o) [37]

Ko = 0,376 + 0,095K,, — 0,0046(q./0}o) [38]
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As equacgdes devem ser usadas segundo o tipo de depdsito de areia, se € de areias
envelhecidas, deve ser usada a expressao [38], mas se € um depdsito recente de
areias, sera usada a [37]. Esta escolha é subjetiva, mas pode-se basear no valor de
Kb, por exemplo, se assume que o depdsito € recente se Kp esta entre 1 e 2, ou de

areias envelhecidas quando Kp esta entre 5 e 6.

No entanto, nenhum estudo especifico foi realizado sobre esta possibilidade. Portanto

alguma subjetividade permanece sobre o valor a ser adotado para o ultimo coeficiente.
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Figura 18. Avaliacao de Ko=f(Kp, q-/0°,) Marchetti (1985).

- Equacgao de Schmidt

A ultima maneira proposta para estimar o Ko nas argilas depende da razéo de pré-

adensamento OCR. A razao de pré-adensamento é obtida da figura 17.
Ko = Ky, OCR™ [39]

Com m variando entre 0,4 e 0,5.
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- Experiéncia em solo Brasileiro

A equacgéo [33] proposta por Marchetti (1980) para o calculo do Ko em argilas, assim
como as [37] e [38] propostas por Baldi et al. (1986) para areias, foram testadas em
solo Brasileiro, no Campo Experimental da UNESP — Sao Paulo, por Giacheti et al.
(2006) e comparados os resultados com os dados de Ko obtidos em ensaios
pressiométricos. Foi observada semelhanca nos resultados fornecidos pelos dois tipos
de ensaios aumentando proporcionalmente com a profundidade a partir dos 1,5 m. Na

figura 19 é apresentada a comparagao feita.

2 § Baldi et al.
X (1986)

F Marchetti |
5, $1980) 1
13 ]

PROFUNDIDADE (m)
N
Y

Figura 19. Comparacéo do Ko do DMT e Ko do PMT — CE da UNESP — SP (GIACHETI et al.,
2006).

2.6.9.7. Resisténcia ao cisalhamento ndao drenada

A correlacao original de Marchetti (1980) para o calculo de OCR em argilas (citada na
equacgao 26) foi obtida experimentalmente mediante a interpolagdo de uma linha

através dos pontos de dados de KD-OCR entdo disponiveis, e reconfirmada
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experimentalmente anos depois por Kamey e Iwasaki (1995) e teoricamente por Finno
(1993) e Yu (2004), conforme mostrado na figura 16.

Entdo, como a estimativa do OCR a partir de Kp é valida, pode ser feita também uma
estimativa de S, (LADD et al., 1977):

S S
( ?) =< ?) OCR™ [40]
0-170 PA O—'UO NA

Tomando como valor médio m=0,8 (LADD et al.,1977) e (Su/0’vo)na=0,22 (Mesri, 1975)

obtém-se a seguinte equagao:

Sy = 0,220,,(0,5K,) 25 [41]

2.6.9.8. Angulo de atrito interno do solo

Existem dois métodos na determinagéo do angulo de atrito interno das areias:

- Equacgao de Marchetti e Crapps (1981)

A primeira estimativa do angulo de atrito efetivo para areias foi proposta por Marchetti
e Crapps (1981). A expressao proposta esta em funcao do indice do material Ipe do

modulo dilatométrico Ep. O método € valido unicamente para solos com Ip > 1,2.

¢’ =25+ 0,19./T,. Rc — 100 [42]
Se g, <50kPaeR > 500
R. = 500 4 500 43
c= +1+R—5m [43]
1500
Se R <5000u g, =50 kPa

Em que:
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R=-2 [45]

- Método Grafico

O angulo de atrito pode ser determinado através de um processo iterativo em base ao
sistema de equacoes (expressodes [35] e [36]) estabelecidos por Schmertmann (1983),
recorrendo novamente aos ensaios DMT e CPT conjuntamente. Para iniciar o
processo iterativo, € assumido um valor de ¢; conhecendo ja o valor de Kp, e com o
valor teste de ¢, € determinado através da correlacédo K, = f;(K,, ¢) o coeficiente de
empuxo no repouso Ko Assim, uma vez definido Ko, e aplicando a segunda equacéao
do sistema (q. = f,(K,, ¢)), € estimado o angulo ¢, se esse valor ¢ estimado néo
coincide com o valor teste assumido inicialmente, deve ser assumido um novo valor
de ¢ e repetida a sequéncia. O ciclo é parado uma vez que os dois valores de ¢
(assumido e estimado) coincidam. Por ser um sistema de equagdes complexo, o

processo € geralmente realizado em computador.

Para simplificar os calculos, Marchetti (1985) elaborou um grafico (figura 20) que
permite obter rapidamente ¢ em funcao da relagao qc/c’vo € 0 coeficiente de empuxo

no repouso Ko. Para o calculo do atrito € necessario estimar independentemente Ko e
utilizar depois o abaco. E preciso ressaltar que os erros no calculo de Ko ndo tem efeito

significativo na determinagao de ¢'.

- Equacgao de Marchetti (1997)

Marchetti (1997) apresentou uma maneira alternativa de estimar ¢’ a partir de Kp
utilizando a seguinte equagao:

¢'DMT = 28° + 14,6.°log(Kp) — 2,1°. [log(K))]? [46]

Apenas no ano de 2015 foi fornecido um estudo de confiabilidade da equacgao [46].

Mayne (2015) fez um procedimento de validagdo da equagado mediante medigao de
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atrito sobre amostras indeformadas de areias limpas, obtidas com métodos de

perfuragao especiais (MARCHETTI, 2015). A figura 21 apresenta a comparagao feita.

Rugosidade assumida do cone 6/¢=0,5

1000
B JJF/ /‘// T T4
B ...-'¢=45;f m ‘,f/ i
500 \ \ LT ,/ I
- Py
1] ! - {A/ /,
300_\’: '|| ___..4 ] _
|+
200 = | A
qc 1 | L407] ///
w | N AT T A
\— 7 el
100} \ ‘ _-__',_,,33 —Ko=Ke[ T
il I T -
50 L T 1] 34 :
Ko=Ka =1_5I!.‘=@"'"H#
30 . 32T
B 1.|__...-""TF—:—- _..-30# /f —
20 \ A =
| [ +28 J
—L________..A.-ZG .--*'
241
10 T |
2 3 5 1 2 3 5 8
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Figura 20. Determinagao do angulo de atrito com base em Kp (MARCHETTI, 1985).
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Figura 21. Angulo de atrito ¢’ em areias de ensaios de compresséo triaxial em comparagao
com expressodes Kp obtidas por Marchetti (1997) (MAYNE, 2015).

2.6.9.9. Coesao efetiva

Cruz et al. (2004) estabeleceu algumas correlagbes baseadas nos ensaios DMT e
CPT para obter o valor do intercepto coesivo c¢’, pelo critério de Mohr Coulomb, em
solos residuais cimentados da regido norte de Portugal. A pesquisa foi realizada em
cinco locais diferentes proximos a cidade de Porto, os solos dos campos
experimentais correspondem a siltes arenosos, com porcentagens de finos na faixa
de 15% a 35%.

A determinacado do intercepto coesivo foi feita com base em ensaios triaxiais. A
avaliagcao dos efeitos da cimentacao esteve baseada nos resultados de ensaios DMT,
a partir do indice de tensao horizontal Kp, e nos resultados conjuntos de DMT + CPT
a partir da relagcado M/qc. Os resultados obtidos foram comparados com os interceptos

coesivos ¢/, obtidos de ensaios triaxiais.

As comparacoes feitas por Cruz et al. (2004) entre ¢’ e Kp e ¢’ e M/qc sao apresentadas
nas figuras 22 e 23, a convergéncia de ¢’ com M/qc é claramente maior que com Kbp.
A coesao efetiva é definida como funcéo da tensao horizontal efetiva e da relacido M/qc

através das seguintes expressoes:

¢’ =2,179.e%1775Kp [47]
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M
¢’ = 1,6967.q— — 10,794 [48]
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Figura 22. Correlagdes entre ¢’ e 100.c’/c’vo com Kp (CRUZ et al., 2004).
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Figura 23. Correlagées entre ¢’ e 100.c’/c’vo com M/q. (CRUZ et al., 2004).
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2.6.9.10. Potencial de liquefagao

Na estimativa da liquefacdo, os ensaios de laboratério ndo sdo muito adequados,
assim, € preciso utilizar os ensaios in situ como o SPT, CPT e DMT para estimar a
resisténcia a liquefacdo CRR. Porém, o uso do SPT néao é tao utilizado atualmente
pela baixa confiabilidade que apresenta (MARCHETTI, 2015).

e FEstimativa do CRR mediante o CPT

Um dos métodos mais usados atualmente para determinar o CRR é usando a
correlacdo CRR-qc, onde qgc é a resisténcia por ponta do CPT. A correlagéo foi

determinada por Idriss e Boulanger (2006)

2 3 4
CRR = exp [(S(ZI-CO) + (%) - (g_(c)) +( ﬁc ) - 3] [49]

Apesar do método ser usado comumente, sua estimativa ndo sempre é considerada

satisfatoria.

e FEstimativa do CRR mediante o DMT

Robertson (2012) reconheceu a tendéncia média para qc = 25Kp para varios tipos de
areias. Usando essa relagéo é possivel substituir gc com Kp na correlagao feita por

Idriss e Boulanger (2006):

qc = 25Kp [50]

_ Kp Kp \? KD>3 (KD )4
CRR = exp l(21,6> * (2,68) (3,2 *lase) 3 [51]
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2.7. DILATOMETRO SiSMICO (SDMT)

O dilatbmetro sismico (figura 24) é uma combinagao do dilatdmetro convencional com
um moédulo sismico para a medigao da velocidade de onda de cisalhamento. O médulo
sismico € um elemento tubular, localizado acima da lamina do DMT, que contém dois
sensores sismicos localizados a 0,5m de distancia. A fonte sismica € composta por
um martelo de péndulo de aproximadamente 10 kg que bate horizontalmente numa
base empurrada verticalmente contra o solo (Marchetti et al., 2013). Com o impacto
do martelo, a onda de corte é gerada na superficie e é atingida pelo primeiro sensor,

em seguida, depois de um curto tempo é também recebida pelo segundo sensor.

Figura 24. Dilatdmetro sismico (MARCHETTI, 2014).

As leituras do SDMT sao tomadas a cada 0.5 ou 1.0 m de profundidade. S&do obtidos
sismogramas em cada leitura que s&o amplificados, digitalizados e transmitidos, em
tempo real para um computador na superficie que determina a diferenga entre tempos
At. A visualizagdo em tempo real dos sismogramas permite a identificagao por parte

do operador da qualidade dos resultados.

A velocidade de onda Vs é determinada entdo como a razédo entre a diferenga na
distancias entre a fonte sismica e os sensores (Sz2 — S1), e a diferenga de tempo entre

as recepgodes do sinal, marcadas pelos sensores At (figura 25).
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Figura 25. Esquema do ensaio SDMT (MARCHETTI, 2014).

O SDMT permite também a obtengéo do valor do moédulo de cisalhamento maximo Go,
definido em funcdo da densidade do meio onde as ondas sdo propagadas, p € a

velocidade de onda Vs:

Go = p. V& [52]

2.8. METODOS PARA PREVISAO DE CAPACIDADE DE CARGA

As estacas submetidas a carregamento vertical suportam as solicitagdes devido a
duas parcelas: a resisténcia lateral gerada ao longo do fuste e a resisténcia da ponta
(figura 26).

A carga gerada pelo peso proprio da estaca é geralmente desprezado, por apresentar
um valor bem inferior a carga de ruptura. A carga ultima é definida entdo como a soma
das cargas maximas suportadas por as duas resisténcias, a equagao 53 apresenta

esta expresséo.
Qu = Ql + Qp [53]

Qu = capacidade de carga ultima
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Qs = Resisténcia lateral ultima

Qp = Resisténcia de ponta ultima

o
— > > —p — —p —p —

—=
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—
o

Figura 26. Esquema do equilibrio de uma estaca sujeita a cargas de compresséo.

Na previsdo da capacidade de carga de estacas submetidas a compressao sao
utilizados métodos diretos e indiretos. Os diretos sdo de natureza empirica ou
semiempirica e estdo fundamentados na estatistica construida com dados de ensaios
de campo (SPT, CPT, PMT, DMT); a capacidade de carga € avaliada em base a
correlagdes empiricas com parametros obtidos dos ensaios. Os métodos indiretos séo
de natureza teodrica, e precisam do conhecimento das propriedades geotécnicas do

solo local como o angulo de atrito, coesdo, modulo de elasticidade, etc.
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2.8.1. Métodos tedricos

A resisténcia por atrito ou resisténcia lateral de uma estaca é expressa da seguinte

maneira:

Q=) Afi@ [54]
Em que:
A = Area lateral do fuste da estaca
fs = Resisténcia por atrito unitaria na profundidade z.

Existem diversos métodos para calcular Qj, a continuacdo seréo apresentados alguns

métodos usados comumente.

2.8.1.1. Meétodo de Nordlund (1963)

O método esta baseado nos resultados de varias provas de carga realizados em
estacas cravadas em solos ndo coesivos. Nordlund considera a forma e conicidade
da estaca e o volume de solo deslocado para o calculo da resisténcia lateral. O método
leva em consideragcdo também o coeficiente de atrito entre o solo e a estaca para
diferentes materiais da estaca (HANNIGAN et al., 2006)

Nordlund sugere que a resisténcia ao longo da estaca depende das seguintes

variaveis:

- Angulo de atrito do solo ¢

- Angulo de atrito na superficie de deslizamento
- A conicidade da estaca

- Peso especifico do solo

- Comprimento da estaca

- O perimetro minimo da estaca
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- O volume de solo deslocado

e Resisténcia lateral unitaria

De acordo com Nordlund (1963), a resisténcia lateral unitaria fs de uma estaca com

secgao uniforme pode ser estimada através da seguinte expresséao:
fs = Ks.Cg. g,,.sen(6) [55]
Em que:
Ks = coeficiente de presséo lateral
Cr = fator de correcao de K5 quando § # ¢. Determinado da figura 27
o, = tensao vertical efetiva na profundidade analisada
6 = angulo de atrito entre o solo e a estaca

O angulo de atrito entre o solo e a estaca ¢ € definido com base no volume de solo
deslocado V e no angulo de atrito 9. Com base nestes parametros e para cada tipo de

estaca, é determinada a relagdo /¢ através da figura 28.

Em estacas com secao uniforme, o coeficiente de pressao lateral, K5, € estimado
como fungao do angulo de atrito ¢ e o volume de solo deslocado V, a partir das tabelas
7 e8.

e Resisténcia de ponta

A resisténcia de ponta é definida pela seguinte equacao:

qp = ar.Ng.oy(z = L) [56]
Em que:
ar = fator adimensional dependente da relacdo comprimento-didmetro da estaca.
Determinado através da figura 29.

N, = fator de capacidade de carga (funcéo de ¢). Definido na figura 30.

o, = tensao vertical na ponta da estaca.
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Tabela 7. Tabela para avaliagédo de K5 quando V = 0,0093 a 0,093 m*/m (HANNIGAN et al.,

2006).
Volume deslocado - V, m*/m

¢ 0,0093 | 0,0186 | 0,0279 | 0,0372 | 0,0465 | 0,0568 | 0,0651 | 0,0744 | 0,0837 | 0,093
25 0,70 0,75 0,77 0,79 0,80 0,82 0,83 0,84 0,84 0,85
26 0,73 0,78 0,82 0,84 0,86 0,87 0,88 0,89 0,90 0,91
27 0,76 0,82 0,86 0,89 0,91 0,92 0,94 0,95 0,96 0,97
28 0,79 0,86 0,90 0,93 0,96 0,98 0,99 1,01 1,02 1,03
29 0,82 0,90 0,95 0,98 1,01 1,03 1,05 1,06 1,08 1,09
30 0,85 0,94 0,99 1,03 1,06 1,08 1,10 1,12 1,14 1,15
31 0,91 1,02 1,08 1,13 1,16 1,19 1,21 1,24 1,25 1,27
32 0,97 1,10 1,17 1,22 1,26 1,30 1,32 1,35 1,37 1,39
33 1,03 1,17 1,26 1,32 1,37 1,40 1,44 1,46 1,49 1,51
34 1,09 1,25 1,35 1,42 1,47 1,51 1,55 1,58 1,61 1,63
35 1,15 1,33 1,44 1,51 1,57 1,62 1,66 1,69 1,72 1,75
36 1,26 1,48 1,61 1,71 1,78 1,84 1,89 1,93 1,97 2,00
37 1,37 1,63 1,79 1,90 1,99 2,05 2,11 2,16 2,21 2,25
38 1,48 1,79 1,97 2,09 2,09 2,27 2,34 2,40 2,45 2,50
39 1,59 1,94 2,14 2,29 2,29 2,49 2,57 2,64 2,70 2,75
40 1,70 2,09 2,32 2,48 2,48 2,71 2,80 2,87 2,94 3,00

Tabela 8. Tabela para avaliagdo de K5 quando V = 0,093 a 0,93 m3*/m (HANNIGAN et al.,

2006).
Volume deslocado - V, m3m

¢ 0,093 0,186 0,279 0,372 0,465 0,558 | 0,651 | 0,744 | 0,837 0,930
25 0,85 0,90 0,92 0,94 0,95 0,97 0,98 0,99 0,99 1,00
26 0,91 0,96 1,00 1,02 1,04 1,05 1,06 1,07 1,08 1,09
27 0,97 1,03 1,07 1,10 1,12 1,13 1,15 1,16 1,17 1,18
28 1,03 1,10 1,14 1,17 1,20 1,22 1,23 1,25 1,26 1,27
29 1,09 1,17 1,22 1,25 1,28 1,30 1,32 1,33 1,35 1,36
30 1,15 1,24 1,29 1,33 1,36 1,38 1,40 1,42 1,44 1,45
31 1,27 1,38 1,44 1,49 1,52 1,55 1,57 1,60 1,61 1,63
32 1,39 1,52 1,59 1,64 1,68 1,72 1,74 1,77 1,79 1,81

33 1,51 1,65 1,74 1,80 1,85 1,88 1,92 1,94 1,97 1,99
34 1,63 1,79 1,89 1,96 2,01 2,05 2,09 2,12 2,15 2,17
35 1,75 1,93 2,04 2,11 2,17 2,22 2,26 2,29 2,32 2,35
36 2,00 2,22 2,35 2,45 2,52 2,58 2,63 2,67 2,71 2,74
37 2,25 2,51 2,67 2,78 2,87 2,93 2,99 3,04 3,09 3,13
38 2,50 2,81 2,99 3,11 3,21 3,29 3,36 3,42 3,47 3,52
39 2,75 3,10 3,30 3,45 3,56 3,65 3,73 3,80 3,86 3,91

40 3,00 3,39 3,62 3,78 3,91 4,01 4,10 417 4,24 4,30
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Figura 29. Quadro para estimativa do coeficiente or (HANNIGAN et al., 2006).
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Figura 30. Quadro para estimativa do fator N'qg (HANNIGAN et al., 2006).
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2.8.1.2. Método a

Proposto por Tomlinson (1971), € conhecido também como o método das tensdes
totais, e usado no calculo da resisténcia lateral de estacas embebidas em argila. O
método relaciona a resisténcia do fuste com a resisténcia ao cisalhamento nao
drenada S, assumindo que a resisténcia lateral € independente da tensao efetiva do
solo, a resisténcia por atrito unitaria € expressa pelo produto de S, e um fator empirico

de adesao, assim:

fe=a.Sy, [57]
Em que:
a = fator de adesao empirico, obtido da figura 31.

Su = resisténcia ao cisalhamento ndo drenada.
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Figura 31. Relacdo entre o fator de adeséo a e a resisténcia ao cisalhamento n&o drenada
Su (BOWLES, 1997).

2.8.1.3. Meétodo 4

O método foi proposto por Vijayvergiya e Focht (1972), esta baseado em resultados
de provas de carga em estacas usadas em estruturas de produgdo de petroleo e

embebidas em argila. O método assume que o deslocamento do solo que ocorre na
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instalagdo causa um esfor¢o passivo ao longo da profundidade e que a resisténcia
lateral unitaria € funcdo da tensao vertical efetiva e da resisténcia ao cisalhamento

nao drenada. A expressao do método é dada como:

fs = Aoy, +2.5,) [58]

Em que:
o'v = Tensao vertical efetiva

A = coeficiente de reducéao

O coeficiente A varia com o comprimento da estaca, foi obtido por regressao grafica a
partir de um grande numero de provas de carga efetuadas em estacas. A figura 32

apresenta a dependéncia do fator com a profundidade de penetracéao.
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- o| fs=2(e, +2.5,) 4

30 o
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40 8

Profundidade de penetracao da estaca (m)

(] _
50 E"‘
60
'n] 1‘:, [ | i [ j

Figura 32. Dependéncia do fator A com a profundidade de penetragdo da estaca
(VIJAYVERGIYA E FOCHT, 1972 apud BOWLES, 1997).
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2.8.1.4. Método

Proposto por Burland (1973), é utilizado para avaliar a resisténcia lateral unitaria e a
resisténcia de ponta de estacas em solos coesivos e n&do coesivos, usando uma

analise em termos de tensodes efetivas.

e Resisténcia lateral unitaria

O modelo tedrico usado na determinagéo da resisténcia por atrito lateral faz analogia
com a analise da resisténcia de um solido deslizando-se em contato com o solo, e sua

determinacgao inclui a soma de duas parcelas (GOMES, 2007).
fs = ¢y + g, tand’ [59]
Em que:
fs = resisténcia unitaria lateral (entre o solo e a estaca)
¢, = coesdao efetiva entre a estaca e o solo
a,, = tensdo normal horizontal efetiva média no fuste da estaca
&' = angulo de atrito efetivo entre a estaca e o solo

Burland (1973) assume que devido ao amolgamento do solo ao redor da estaca,

gerado pela instalagao, a coesao efetiva é zero, de modo que:
f; = o). tand’ [60]

Expressando a tensdo normal horizontal efetiva em termos de tensdes verticais

efetivas:
on = Ks. 0, [61]
Em que:
Ks = coeficiente de empuxo horizontal
g, = tensao vertical efetiva

A resisténcia lateral unitaria é definida como:
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fs = K. a,. tand’ [62]

O angulo de atrito §' pode ser tomado como igual ao angulo de atrito do solo ¢’,
admitindo que a ruptura ocorre no solo e junto ao fuste. Em solos normalmente
adensados é tomado Ks = Ko e utilizada a equagao K, = 1 — sen¢, ja em solos sobre-

adensados a expressao deve ser corrigida pelo RSA (GOMES, 2007).

Tomando B = K,.tand’ € possivel reescrever a expressao da resisténcia lateral unitaria

como:
fs = B-0oy [63]

Na determinagéo do angulo &, Bowles (1997) recomenda o uso da tabela 9.

Tabela 9. Angulo de atrito & entre varios materiais e solo (BOWLES, 1997).

Angulo de atrito & entre varios materiais de fundagées e solo ou rocha*

Massa de concreto ou alvenaria sobre o seguinte:
Rocha limpa 35°
Pedregulho limpo, misturas de pedregulho e areia, areia grossa ¢
Areia limpa fina a média, silte médio a areia grossa, silte ou ¢
pedregulho argiloso
Areia limpa fina, silte ou areia argilosa fina a média ¢
Silte arenoso fino, silte no plastico 0]
Solo residual muito rijo e duro ou argilas pré-consolidadas ¢
Estacas prancha de ago contra o seguinte:
Pedregulhos limpos, mistura de pedregulho e areia 22°
Areia limpa, mistura de areia Siltosa e pedregulho 17
Areia Siltosa, pedregulho, ou areia misturada com silte ou argila 14
Silte arenoso fino, silte ndo plastico 11
Concreto formado ou estacas prancha de concreto contra o seguinte:
Pedregulho limpo, mistura de pedregulho e areia 22-26
Areia limpa, mistura de areia Siltosa e pedregulho 17-22
Areia Siltosa, pedregulho, ou areia misturada com silte ou argila 17
Silte arenoso fino, silte ndo plastico 14
Varios materiais estruturais
Alvenaria em alvenaria, rochas igneas e metamorficas:
Rocha mole em rocha mole 35°
Rocha dura em rocha mole 33
Rocha dura em rocha dura 29
Alvenaria em madeira 26
Madeira em solo 14-16 ++

*Pode ser dependente dos esforgos para a areia

+ + 2°. Alternativo para concreto vazado no solo ¢ § = ¢
++ Pode ser maior em areia densa
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Fellenius (1991) observou que fatores como a composigao do solo, a resisténcia, a
distribuicdo do tamanho de grdo, angularidade e origem mineralégica dos graos do
solo, a densidade do solo, bem como outros fatores afetam o coeficiente B. Em base
ao tipo de solo, Fellenius forneceu uma serie de intervalos de 8 em fungao do angulo
de atrito efetivo do solo ¢’, para ajudar na selecao do 3, a figura 33 apresentam estes

intervalos.
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Figura 33. Grafico para estimar o coeficiente 3 a partir do tipo de solo e dngulo ¢’ (FELLENIUS,
1991 apud HANNIGAN et al., 2006).

e Resisténcia de ponta ultima

A resisténcia de ponta é calculada como:
Qp = Np.opp. Ay [64]
Em que:
Nt = Coeficiente de capacidade de carga por ponta
o'vp = Pressao vertical efetiva na ponta da estaca

A, = Area de ponta da estaca
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O coeficiente Ni, da mesma forma que o fator 3, depende das caracteristicas do solo
como a origem dos graos do solo, a densidade e a resisténcia do solo, entre outros.
Fellenius (1991) apresentou uma serie de intervalos de N vs 0 angulo de atrito efetivo

interno do solo, para cada tipo de solo, a figura 34 apresenta estes intervalos.
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Figura 34. Grafico para estimar o coeficiente N; a partir do tipo de solo e angulo ¢’
(FELLENIUS, 1991 apud HANNIGAN et al., 2006).

2.8.1.5. Meétodo de Meyerhof (1976)

O método foi desenvolvido para a previsdo da capacidade de carga ultima de estacas
construidas em solo homogéneo. E similar ao método da APl RP2A (American

Petroleum Institute) apresentado para solos n&o coesivos.
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e Resistencia lateral unitaria

f; = K;.0',. tané [65]
Em que:
Ks = coeficiente médio de pressao lateral do solo contra o fuste da estaca
o'v = tensao efetiva média medida ao longo do fuste da estaca (kPa)
6 = angulo de atrito entre o material da estaca e o solo (°)

Das (2006) recomenda os seguintes valores médios para Ks, em solos arenosos, em

funcao do tipo de estaca:

Tabela 10. Valores recomendados de K para solos nao coesivos (DAS, 2006).

Tipo de estaca Ks
Escavada ~ Ky =1-—seng¢
Cravada, de baixo deslocamento ~ Ky =1-—sen¢ a 1,4K, = 1,4(1 — seng)
Cravada, de alto deslocamento ~ Ky=1-sen¢ a 1,8K, = 1,8(1 — sen¢)

Potyondy (1961), apud Albuquerque (1996), propde para a obtengéo de § a relagao
5§=088.¢.

e Resistencia de ponta

Para estacas apoiadas em areia, com coesao nula (c=0), a capacidade de carga por

ponta pode ser determinada através da equagao de Meyerhof (1976):
Qp =Ap.050. N < Ap.q [66]
Em que:
A, = Area de ponta da estaca
g,0 = Tensao vertical efetiva no nivel da ponta da estaca

N’ = Fator de capacidade de carga
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a1 = Resisténcia limite de ponta definida na equacéo 67
kN i
a (W) = 50.N;. tan¢ 67]
¢ = Angulo de atrito do solo na camada de apoio

A variagdo do fator de capacidade N'q em fungdo do angulo de atrito do solo ¢, é
apresentada na figura 35.
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Figura 35. Fator de capacidade de carga de Meyerhof, N'q (MEYERHOF, 1976).

2.8.1.6. Meétodo API (Americam Petroleum Institute, 2000)
Criado inicialmente para estacas de fundacdo de plataformas de perfuragdo de

petréleo. E usado principalmente em projetos de fundacdes offshore por ser

considerado como um dos melhores nessa area. Para a aplicacdo do método em solos
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nao coesivos & necessario conhecer o angulo de atrito ¢, e em solos coesivos o valor

da resisténcia nao drenada S,

a) Formulagées para a capacidade de carga em solos arenosos

e Resistencia lateral unitaria

Em solos ndo coesivos, o método API relaciona a resisténcia lateral unitaria do solo
com a tensao vertical efetiva. A resisténcia por atrito fs pode ser calculada através da

seguinte equacao:
fs = K. 0y, tand [68]
Em que:

K = coeficiente de pressao lateral. Em estacas tubulares de ponta aberta, K pode ser
assumido como 0,8; em estacas de deslocamento total (ponta fechada) o valor de K

pode ser assumido como 1.

6 = angulo de atrito entre o solo e a estaca. Os valores do angulo §, em funcéo da
compacidade e tipo de solo, assim como valores limites de resisténcia por atrito lateral

sao apresentados na tabela 11.

e Resisténcia de ponta

Em que:
g, = pressao vertical efetiva
Nq = Fator de capacidade de carga

Os valores do fator de capacidade de carga N,, em fungdo da compacidade e tipo de

solo, assim como valores limites de resisténcia por ponta sao apresentados na tabela
12.
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Tabela 11. Valores de § para solos nao coesivos (API, 2000).

Angulo de atrito  Valores limites de

Compacidade Dgic;:)tfso entre osoloe a resisténcia lateral

estaca, 6 (°) (LGE))

Muito fofa Areia 15 47,8

Fofa Areia-Silte*

Medianamente compacto Silte

Fofa Areia 20 67,0

Medianamente compacto Areia-Silte*

Compacto Silte

Medianamente compacta Areia 25 81,3

Compacto Areia-Silte*

Compacta Areia 30 95,7

Muito compacta Areia-Silte*

Compacta Pedregulho 35 114,8

Muito compacta Areia

*Areia-silte inclui solos com fragdes significativas de ambos tipos. Os valores de resisténcia geralmente
aumentam com o aumento da fragdo de areia e diminuem com o aumento da fragao de silte.

Tabela 12. Valores de N, para solos nao coesivos (API, 2000).

Valores limites de

Descrigao do PO P
resisténcia unitaria

Compacidade

solo

Muito fofa Areia 8 1,9
Fofa Areia-Silte*

Medianamente compacto Silte

Fofa Areia 12 2,9
Medianamente compacto Areia-Silte*

Compacto Silte

Medianamente compacta Areia 20 4.8
Compacto Areia-Silte*

Compacta Areia 40 9,6
Muito compacta Areia-Silte*

Compacta Pedregulho 50 12,0
Muito compacta Areia

*Areia-silte inclui solos com fra¢des significativas de ambos tipos. Os valores de resisténcia geralmente
aumentam com o aumento da fragdo de areia e diminuem com o aumento da fragao de silte.
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b) Formulagées para a capacidade de carga em solos argilosos

e Resisténcia lateral unitaria

Em estacas em solo coesivo, a resisténcia lateral unitaria pode ser calculada através

da seguinte equacéo:
fi = .8, [70]
Em que:
a = fator adimensional
Su = resisténcia ao cisalhamento n&o drenada

O fator a pode ser calculado através das seguintes expressodes:

x=0,5.9"%  para P < 1,0 [71]

«=0,5.9~ 25 para ¥ > 1,0 [72]
Su

= 73

Y o [73]

e Resistencia de ponta

A resisténcia unitaria por ponta, para estacas apoiadas em solo coesivo pode ser

determinada através da seguinte equagao:

qp = 9.5y [74]

2.8.2. Métodos semiempiricos fundamentados no DMT

As pressdes Po e P4, em conjunto com os parédmetros do solo Ip e Kp tém permitido o
desenvolvimento de algumas equagdes que provaram ser eficazes para prever a
capacidade da estaca (TOGLIANI E REUTER, 2015). Ao longo dos anos tém sido
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desenvolvidas diversas teorias sobre a previsdo da capacidade de carga em estacas

carregadas axialmente.

2.8.2.1. Meétodo de Marchetti et al. (1986)

O método DMT-o’nc foi desenvolvido por Marchetti et al. (1986) para o caso de estacas
cravadas em argila. O método esta baseado na tenséo horizontal efetiva (produzida

contra a lamina do DMT) obtida no final da reconsolidagdo (G’nhc).

Para a obtencao da tensao o’nc 0 dilatdbmetro deve ser inserido no terreno e deixado o
tempo suficiente para que ocorra a reconsolidagao ao redor da lamina. Levando em
conta que o processo de reconsolidagao varia de um solo para outro, o operador do
dilatbmetro deve estar ciente do avango do progresso da reconsolidagao alcangado,
isto pode ser conseguido da seguinte maneira: quando a lamina é cravada na
profundidade desejada sdo tomadas leituras de pressao A, e deflacionada até zero
logo que € atingida, omitindo sempre a leitura da pressao B; com os dados das leituras
A, é tragado um grafico de A vs log t onde pode ser reconhecido quando o equilibrio
é alcangado. Assim, é feita a leitura de Poc no final da reconsolidagdo (MARCHETTI et

al., 1986). o’ € definida através da seguinte expresséo:

Ohe = Poc — Uo [75]
Em que:
Uo =valor de poropressao

A tensdo maxima de cisalhamento fs pode ser avaliada por meio da razido de atrito p
e o valor conhecido de o’nc (BALIGH, 1985 apud MARCHETTI et al., 1986). A razao
de atrito p € definido segundo a seguinte expressao:

_ 5

; [76]
Ohc

p
Segundo Marchetti et al., 1986, 0 valor de p tem sido estudado por diferentes autores
para diferentes tipos de estacas, p. ex Karlsrud e Haugen (1985) para estacas curtas,

Azzouz (1985) em estacas modelo e Baligh (1985) por meio de métodos tedricos. A
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faixa de variagcao encontrada para a razdo de atrito esta entre 0 0,25 e 0,40. A escolha
deste fator depende do tipo de solo, da histdria de tensdes, do tipo de estaca, do

material e do método de execucao.

O método apresenta dois inconvenientes, o primeiro € o longo tempo que pode levar
a determinagao de O'nc, pela espera necessaria até o solo ser reconsolidado em torno
a lamina, em argilas de baixa permeabilidade por exemplo o processo poderia
demorar dias. O outro fator que representa um inconveniente € a escolha do fator p,
a incerteza deste fato na estimativa de fs. O TC-16 (2001) recomenda o uso do método
como complemento para outros métodos, por exemplo na estimativa de um valor limite

inferior de fs, em que o fator p poderia ser tomado como 0,10.

2.8.2.2. Método de Powell et al., (2001)

Desenvolvido para avaliar o comportamento de estacas pré-moldadas cravadas em
solo argiloso quando sao submetidas a for¢as de tragdo ou compressao. Esta baseado
em resultados obtidos de aproximadamente 60 provas de carga realizadas em solo
Europeu. O método baseia-se nas pressdes p1 € po obtidas e o parametro Ip (indice

do material). A resisténcia lateral unitaria fs da estaca é definida como:

Selp<0,1
fs = (1 —1p0).0,5 [77]
Se0,1<Ip<0,65
fi = (p1 — po)(—0,730771, + 0,575) [78]
Selp > 0,65
fs = (1 —Dpo)-0,1 [79]

Em estacas cuja relagao L/r (comprimento da estaca/raio) seja maior a 50, o valor Q

obtido deve ser multiplicado por 0,85.
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A resisténcia por ponta Q, é avaliada seguindo a seguinte equagao:

Qp = Kgi-D1e- Ap [80]

Em que:
p1e = média dos valores de p1 abaixo da ponta da estaca
Kqi = fator de capacidade de suporte, que depende do modulo dilatométrico (Ep).

Os valores recomendados para Ky, relacionam-se na tabela 13.

Tabela 13. Valores de Kgi propostos por Powell et al., (2001).

Ep Estacas cravadas com Estacas cravadas com ponta
[MPa] ponta fechada aberta

>2 1,3 0,65

<2 0,7 0,35

2.8.2.3. Meétodo de Anjos e Cunha (2006)

O método sugerido por Anjos e Cunha (2006) € uma modificagcdo do método de Powell
et al., (2001). Desenvolvido para a avaliagdo da capacidade de carga de estacas
escavadas em solo Brasileiro, ndo saturado do Distrito Federal. Na pesquisa foram

estudadas cinco estacas escavadas e cinco tubuloes.

No método, a avaliagao das parcelas de resisténcia sao funcao direta das pressdes
Po e P+ (ANJOS E CUNHA, 2006). As equacdes propostas para a obtencdo das

parcelas lateral e por ponta sao:
fs = leMT- (Po — 1) [81]

qp = kgm- (pl) [82]
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Em que khyr € kb, s@o coeficientes de origem empirica. Os valores médios dos
coeficientes, obtidos através de retroanalise para as fundacdes analisadas, foram de

0,16 para khyr € 0,71 para kb ...

Os intervalos dos coeficientes sugeridos por Anjos e Cunha (2006) sao:
0,12 < kpyr <020 e 049 <kp,, <087. Os autores indicam que devem ser
tomados em consideragao para a escolha dos coeficientes, parametros como o tipo

de estaca, método de execucao e qualidade dos materiais.

2.8.2.4. Meétodo de Togliani e Reuter (2015)

Em 1989, a Fundacgao de engenharia da Universidade Northwestern, em Evanston,
lllinois, EUA fez provas de carga em estacas cravadas e escavadas, com comprimento
e diametro semelhantes. O estudo do solo foi feito por meio de varios testes e ensaios

como o dilatdmetro DMT e o piezocone (CPTu).

Neste método, as equacdes foram determinadas a partir do equacionamento existente
para o calculo de capacidade de carga através do ensaio CPTu, definido por Togliani

(2008). A capacidade de carga lateral unitaria é definida em base ao parametro Ip.

Selp>0,6
fs = B.p’® [83]
Ou
fs = B.-pg®°. Kyt Ip* [84]
Selp=<0,6
fs = B-po° Kpt. Ip* [85]

Na pesquisa feita por Togliani e Reuter (2015), foram analisados os resultados de
provas de carga feitas em dois locais diferentes: Evanston, em 1989 e Porto em 2004,

no primeiro estudo, quando foram comparados os valores do qc (CPT) e p1 (DMT)
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executados no mesmo local, os resultados foram muito similares, para esse caso, foi
apresentada a equacéao pertencente ao método de Togliani (2008) para o CPTu no

calculo da capacidade de carga por ponta:

L
@ = qc [/1 + (o,oos.Mﬂ [86]
dponta

Neste caso, no fator qc € colocada a média das pressdes p1 medidas numa
prOfundidade de +8dponta até '4dponta.

Por outro lado, no estudo de Porto (2004) n&o foi encontrada muita similaridade entre
os valores de qc e p1, para este caso, Togliani e Reuter (2015) apresentam a seguinte

equacao para o calculo da capacidade de carga por ponta:

L
@p = Diponta [A + (0,05. —)] [87]
dponta

Com p1 medido de +8dponta até -4dponta. Os fatores 3 e A sdo apresentados na tabela
14,

Tabela 14. Valores de B e 4 propostos por Togliani e Reuter (2015).

Tipo de estaca B A
Cravada 1,00 0,30
Deslocamento (Bauer, 0,90 0,25
Omega etc.)

Tubular (Ponta aberta) 0,70 0,20
HP (Perfil metalico) 0,65 0,20
CFA (Hélice continua) 0,55 0,15
Escavada 0,50 0,10

2.9. Experiéncia brasileira para a estimativa da capacidade de carga

baseada no ensaio DMT

2.9.1. Jardim (1998)

A pesquisa foi realizada no Campo experimental da Universidade de Brasilia. O

trabalho apresenta o estudo da previsdo de capacidade de carga de estacas
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executadas sobre argila porosa na cidade de Brasilia por meio da aplicagdo de

parametros geotécnicos obtidos mediante a realizagao de ensaios dilatométricos.

Jardim (1998) utilizou o método indireto, que consiste na obtencdo de parametros
geotécnicos e posterior aplicacdo em equagdes de capacidade de carga, em vista as
dificuldades apresentadas nos métodos semiempiricos de Peiffer (1997) e Marchetti
et al., (1986) no que refere a dependéncia dos métodos dos tipos de estacas e

métodos de execucgao.

No trabalho sdo apresentados trés métodos indiretos de previsdo de capacidade de
carga: O Método API (American Petroleum Institute, 1989), baseado em parametros
do solo como o angulo de atrito ¢ (em solos ndo coesivos) e S, (em solos coesivos);
o método de Burland (1973), desenvolvido para solos coesivos e o método de

Meyerhof Convencional (1976).

Foram realizados trés ensaios dilatométricos: o primeiro usado apenas como afericao
e familiarizagdo com o equipamento, o segundo executado até uma profundidade de

sete metros e o terceiro até doze.
Tem-se algumas particularidades na execugéo dos ensaios DMT:

- O sistema de cravagao da lamina utilizado foi o do amostrador SPT, ou seja, foi

usado um método de cravagao dinamico.

- A cada camada de metro ensaiada, foi retirada a Iamina do dilatbmetro e escavada

aquela camada com trado manual com o fim de obter amostras de solo.

Foram feitas também provas de carga em estacas do tipo Escavadas a trado, Raiz,
Strauss, apiloada e Pré-moldada de diametros variantes entre 0,22 m e 0,33 m e
comprimentos entre os 5 m e os 10 m. Os valores de carga ultima foram obtidos

diretamente das provas de carga.

Foram calculados parametros geotécnicos como o modulo de compressao
unidimensional (M), médulo de Young (E), resisténcia ndo drenada (Su), coeficiente
de pré-adensamento (OCR), coeficiente de empuxo no repouso (Ko) e o angulo de
atrito (¢). Com os parametros geotécnicos obtidos, foi calculada a previsdo da
capacidade de carga por meio dos trés métodos apresentados acima fazendo duas

consideragdes: a primeira analisando o solo como coesivo (argila) e a segunda como
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nao coesivo (por apresentar alta permeabilidade). Os resultados obtidos nas provas
de carga foram comparados como os fornecidos pelos métodos indiretos; dos
estabelecidos para solos coesivos, o método APl e o de Burland apresentaram uma
boa previsdo para a maioria das estacas, por outro lado o método de Meyerhof
superestimou a carga de ruptura para todas as estacas. Os percentuais de erro entre
os resultados da previsdo e da medicao, estao relacionados na tabela 15.

Tabela 15. Resultados obtidos e percentual de erro entre previsdo e medi¢cdo, solo
considerado como coesivo (JARDIM, 1998).

Qult APl  ERRO Burland ERRO Meyerhof ERRO

Estaca (kN)  (kN) (%) (kN) (%) ) (%)
S1 (strauss) 470 330 -29,8 325 -30,9 510 8,5
S2 400 376 -6,0 383 4.3 670 67,5
S3 280 324 15,7 311 11,1 470 67,9
E5 (escavada) 360 344 -4.4 338 -6,1 540 50,0
E7 320 324 1,3 303 -5,3 452 41,3
E8 320 324 1,3 303 -5,3 452 41,3
E9 320 290 9.4 292 -8,8 390 21,9
E10 280 324 15,7 303 8,2 452 61,4
BROCA 240 290 20,8 292 21,7 390 62,5
APILOADA 105 95 -9,5 114 8,6 115 9,5
PM (pré-moldada) 205 400 95,1 380 85,4 603 194 1
R1 (raiz) 525 395 -24.8 360 -31,4 815 55,2
R2 360 393 9,2 355 -1,4 813 125,8
R3 360 393 9,2 350 -2,8 810 125,0
R4 330 395 19,7 363 10,0 820 148,5

Na pesquisa, Jardim comenta o potencial e versatilidade de utilizacdo dos ensaios
DMT em projetos de fundagcdo profunda, em vista aos resultados obtidos e

demonstrados no trabalho.

2.9.2. Siviero e Pinto (2006)

Nesta pesquisa foram realizados ensaios dilatométricos ao lado de sondagens de
simples reconhecimento em solos da cidade de Sao Paulo, e usados na estimativa da
tensdo admissivel de fundacdes diretas; os resultados foram comparados com as
recomendagdes da Norma Brasileira de Projeto e Execugdo de Fundagdes NBR-
6122/1996.
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Os solos foram classificados com base nas sondagens, como siltes arenosos de
compacidade que variava entre fofa e compacta. A tensdo admissivel foi sempre
avaliada seguindo os dois critérios indicados pela norma: seguranga a ruptura e
recalques admissiveis, e observou-se que este segundo critério foi o que condicionou

a adocao das tensdes admissiveis.

Os resultados das tensdes admissiveis fornecidos pelo ensaio DMT, correspondentes
aos solos residuais de migmatito estdo apresentados na figura 36, em fungcédo dos
valores de Nspt obtidos nas sondagens proximas. Foi realizada uma regressao linear
que indicou que a tensao admissivel fornecida pelo dilatdmetro era igual a 27 vezes o
Nspt, sendo este valor um pouco superior ao indicado comumente na pratica da
geotecnia paulista que considera esta tensdo igual a 20 vezes o Nspr. Notou-se
também na grafica que as tensdes admissiveis obtidas pelo DMT foram superiores as

da norma.

Foram também localizadas argilas variegadas em trés locais distintos da cidade de
Sao Paulo, classificadas por meio dos ensaios como de consisténcia média e rija. Para
este caso foram obtidas as tensdes em funcdo da resisténcia ndo drenada S,
(calculada por correlagdo de Marchetti) e foi observado que quando comparadas as

estimadas pela norma, as primeiras foram inferiores.
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Figura 36. Tensbes admissiveis de solos residuais de migmatito da regido de S&o Paulo,
determinadas pelo dilatdmetro, em fung&o do Nspr obtido em sondagens préximas (SIVIERO
E PINTO, 2006).
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2.9.3. Gomes (2007)

A pesquisa feita por Gomes (2007), tem similaridade com a realizada por Jardim
(1998). Sao obtidos parametros geotécnicos por intermédio de ensaios DMT e
empregados nos conceitos classicos da Mecanica dos solos, em métodos tedricos de
capacidade de carga assim como na estimativa de recalques, € usado também um

método semiempirico para a avaliagao da carga de ruptura.

No trabalho sdo apresentados trés métodos para o calculo da capacidade de carga
lateral: o método a ou de tensdes totais, em que a resisténcia lateral € relacionada
com a resisténcia ao cisalhamento ndo drenada do solo S,; 0 método B, baseado nas
tensdes efetivas do solo; e 0 método A ou misto, em que se considera a resisténcia
lateral como fungdo da tensao efetiva e da resisténcia nao drenada S, Para a
avaliacao da resisténcia de ponta, Gomes (2007) apresenta o método de Terzaghi
(1943), Meyerhof (1953), Berezantzev (1961) e Vesic (1975). Sdo também
apresentados dois métodos semiempiricos: o de Marchetti et al. (1986) e o de Powell
et al. (2001).

Para a realizacdo da pesquisa, foram executados no Campo Experimental da
Universidade de Sao Paulo, trés ensaios dilatométricos e trés sondagens a percussao
(SPT-T) ao lado de cada DMT. Em base aos parametros intermediarios obtidos do
DMT foram calculados os parametros geotécnicos necessarios para o calculo da

capacidade de carga.

Dos métodos apresentados foram utilizados o semiempiricos de Powell et al. (2001)
e dos tedricos o método B para o calculo da parcela lateral, combinado com trés dos
mencionados para o calculo da capacidade por ponta: o de Terzaghi, Berezantzev e
Vesic. Os parametros geotécnicos utilizados foram tomados dos resultados do ensaio

DMT mais proximo a cada estaca.

Os resultados obtidos foram comparados com os determinados através de provas de
carga do tipo lenta (SML) e rapida (QML), executadas em estacas Estacéo, Hélice,
Franki, Barrete, Pré-moldada, Micro estaca, Metalica, Strauss e EPI (Estaca Piloto
Instrumentada), instrumentadas algumas ao longo da profundidade. As figuras 37, 38,
39 e 40 apresentam comparagdes entre as cargas de ruptura medidas e as calculadas

mediante cada método baseado no DMT.
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Figura 37. Carga de ruptura medida vs a calculada pelo método de Powell et al. (2001)
(GOMES, 2007).
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Figura 38. Carga de ruptura medida vs a calculada pelo método 3 e o de Terzaghi (1943)
(GOMES, 2007).
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Figura 39. Carga de ruptura medida vs a calculada pelo método B e o de Berezantzev
(GOMES, 2007).
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Figura 40. Carga de ruptura medida vs a calculada pelo método B e o de Vesic (GOMES,
2007).

Dos graficos anteriores e da analise feita por separado no trabalho para cada uma das

parcelas de resisténcia, Gomes (2007) comenta que o método de Powell et al. (2001)
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subestimou na maioria dos casos a resisténcia de ponta e forneceu resultados
semelhantes aos encontrados nas provas de carga no que refere aos atritos unitarios
meédios das estacas. Ja nos métodos teodricos os resultados superestimaram a
resisténcia de ponta, com algumas excegbes, sendo o de Vesic (1975) o que ficou
mais afastado, com diferencas de mais de 100%. No calculo da parcela lateral, os

resultados do método B foram menores aos fornecidos pelas provas de carga.

Gomes (2007) conclui que o uso do ensaio dilatométrico é eficiente na previsdo da
capacidade de carga em estacas, e que os resultados obtidos através do DMT

mostraram ser mais eficientes do que os obtidos através do SPT.

2.9.4. Hortegal (2011)

Hortegal (2011) avaliou a capacidade de carga de um grupo de estacas escavadas do
tipo hélice continua, executadas em solo tropical ndo saturado do Distrito Federal do
Brasil, através da realizagao de ensaios de laboratério e campo (SPT, SPT-T e DMT).
Do ensaio DMT foram estimados através de correlagdes os parametros geotécnicos
como o Coeficiente de Empuxo no Repouso (Kop), Coeficiente de pré-adensamento
(OCR) e 0 &ngulo de atrito (¢p), e comparados com os obtidos no laboratério que foram
usados na estimativa da capacidade de carga pelo método racional, apresentado na

conclusao da pesquisa como o método menos conservador.

2.9.5. Schulze (2013)

Na pesquisa feita por Schulze (2013) € analisada a capacidade de carga de uma
estaca escavada por trado mecanico de 0,25m de didametro e 5,0m de comprimento,
executada no solo do tipo lateritico do Campo Experimental da Faculdade de
Engenharia Civil, Arquitetura e Urbanismo da Universidade Estadual de Campinas,
Sao Paulo. Os parametros geotécnicos utilizados para a analise foram obtidos de
ensaios de campo SPT-T, CPT, DPL e DMT realizados no local. O estudo da carga
de ruptura foi feito através da aplicagcdo de métodos semiempiricos baseados nos

ensaios de campo supracitados.
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No trabalho s&o apresentados dois métodos semiempiricos que utilizam os
parametros obtidos do ensaio dilatométrico: o de Peiffer e Van Impe (1991), baseado
na tensao horizontal efetiva (0'nc) € aplicado em estacas escavadas, e o de Powell et

al. (2001), apresentado em fungdo das pressdes po € p1.

Foram realizados trés ensaios DMT no Campo Experimental e obtidos os parametros
do solo. Foi executada também uma prova de carga estatica de carregamento lento
(SML) na estaca estudada e obtida uma carga de ruptura de 183 kN, assumida toda
pela parcela de resisténcia lateral. A tabela 16 apresenta os resultados fornecidos
tanto pelos métodos semiempiricos baseados nos DMT, como pela prova de carga, e
a relacao entre eles. Na figura 41 sdo mostradas a raz&o entre as cargas de ruptura

calculadas e a obtida através da prova de carga.

Tabela 16. Carga de ponta (Qy), carga lateral (Q) e carga de ruptura (Q.) obtidas dos métodos
semiempiricos baseados no DMT (SCHULZE, 2013).
Peiffer e Van Impe

Powell et al. (2001)

(1991)
Qo [KN] 24 10
Qi [kN] 66 56
Qu [KN] 90 66
Qu/Quepck) 0,49 0,36
Q/Qipcr) 0,36 0,31
Q/Qp 2,8 5,9
Qu/Qu[%] 26% 14%
12 T T Limite superior
1,0
g 08 mrmmmmmmmmmmmmm e Limite inferior
x
(—E 0.6 0,49
% o4 0,36
0,2
0,0

Peiffer e Van Impe (1991) Powell et al. (2001)

Figura 41. Razdo entre a capacidade de carga calculada e a obtida da prova de carga
(SCHULZE, 2013).
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Pode-se notar nos resultados obtidos que a carga de ruptura calculada através dos
métodos semiempiricos baseados no DMT foi bem inferior a obtida na prova de carga
estatica. Schulze (2013) conclui sobre os fatores que afetam a precisdao dos métodos

semiempiricos, dependo todos eles das hipoteses assumidas pelo autor do método.
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3. MATERIAIS E METODOS

3.1. CAMPO EXPERIMENTAL

Os ensaios de campo e as provas de carga que serao apresentados nesta pesquisa,
foram realizados no Campo Experimental de Mecanica dos Solos e Fundagdes da

Faculdade de Engenharia Agricola (Feagri) no Campus da Universidade Estadual de

Campinas, Unicamp, localizada em Campinas — S&o Paulo (figura 42).

Faculdadeige Engenharia
swAgricola - UNICAMEB:

da FEAGRI

Figura 42. Localizagdo do Campo Experimental dentro do Campus da Unicamp.
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3.1.1. Caracteristicas Geoldgicas

O subsolo do local é caracterizado pela ocorréncia de rochas intrusivas basicas
(diabasios) da formacgéo Serra Geral, e pela formagcdo de magmatitos basicos. Esta
caracterizagao ocorre numa area que corresponde a 14% da area total da regido de

Campinas, equivalente a 98 km?.

O perfil geoldgico do solo do Campo Experimental esta constituido por solo residual
de diabasio, com uma camada superficial de 6,5 m de espessura de argila siltosa,
formada por solo maduro que sofreu um processo intenso de intemperizagdo. Abaixo
desta camada, encontrasse outra composta por silte argiloso até uma profundidade
de aproximadamente 20 m; pode-se dizer que esta segunda camada é formada por
um solo residual jovem que ainda guarda as caracteristicas herdadas da rocha origem.

O nivel de agua nao € encontrado até uma profundidade de 17 m.

A figura 43 apresenta a secgdo geoldgica tipica da regido de Campinas proxima a

Unicamp segundo Zuquette, (1987).

Campi
4 Paulinia _’amplnas 4s
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}
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500+
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[[JARENITO  [EJFoLHELHO [EZDIABASIO [[[[JGRANITO  [E]ARGILITO

Figura 43. Perfil geolégico da regiao de Campinas (ZUQUETTE, 1987).
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3.1.2. Caracteristicas Geotécnicas

No Campo Experimental da Feagri, com aproximadamente 500 m?, ja foram realizados
diversos ensaios de campo de sondagem e penetragéo (SPT, SPT-T, CPT, PMT entre
outros), ensaios laboratoriais em amostras deformadas e indeformadas (triaxiais,
adensamento, compressao simples) e provas de carga estaticas de compressao,
tracdo e horizontal em estacas instrumentadas pré-moldadas, estacas escavadas,
hélice continua e 6mega e estacas raiz. Albuquerque (2001) apresenta um perfil do
solo baseado nos ensaios de laboratério e campo de caracterizagdo geotécnica

realizados (figura 44).
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Figura 44. Valores médios das caracteristicas geotécnicas do campo experimental
(ALBUQUERQUE, 2001).
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3.2. RESULTADOS DE PROVAS DE CARGA

3.2.1. Estaca pré-moldada

Na pesquisa feita por Albuquerque (1996) foi realizada uma prova de carga estatica,
com carregamento incremental lento (SML) sobre uma estaca pré-moldada,
instrumentada ao longo da profundidade, com diametro de 0,18 m e 14 m de
comprimento. A prova de carga foi realizada no més de dezembro do ano 1995. A

locagéo da estaca no campo experimental da Feagri é apresentada na figura 45.

T~
Q
DMT 3
B 2 PRE-MOLDADA [
N
LEGENDA
B ESTACAPRE-MOLDADA © DMT o % L
@ ESTACAESCAVADA # ESTACA RAIZ S
© ESTACA OMEGA © ESTACA HELICE CONTINUA
@ ESTACA HELICE CONTINUA -  (DESTACA RAIZ-REAGCAO
REACAO

Figura 45. Locacao da estaca pré-moldada (ALBUQUERQUE, 2001).
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Nessa prova de carga foi usada uma célula de carga de carga de 500 kN de
capacidade, e instalada entre o bloco de coroamento e a viga de reagao, apoiada em
duas estacas pré-moldadas do mesmo comprimento da estaca ensaiada. Os estagios
de carregamento foram sucessivos e com incrementos de 40 kN, realizados até atingir

a ruptura da ligagéo solo-estaca.

A carga de ruptura atingiu os 262 kN com uma parcela de resisténcia por ponta de 42
kN e resisténcia de atrito lateral de 219 kN e um deslocamento de 54,13 mm. Na figura

46 é apresentada a curva Carga vs Deslocamento obtida na prova de carga efetuada.

Carga (kN)
0 40 80 120 160 200 240 280
0 @ —0- ———

Deslocamento (mm)
w
o

60

Figura 46. Curva carga vs. deslocamento (ALBUQUERQUE, 1996).

3.2.2. Estacas Escavadas, Hélice Continua e Omega

No trabalho realizado por Albuquerque (2001) foram executadas nove estacas testes:
trés do tipo hélice continua, trés 6megas e trés escavadas, todas com 0,40 m de

diametro e 12 m de comprimento (figura 47).

Para cada estaca ensaiada foram usadas duas estacas de reacdo do tipo hélice
continua, com 0,40 m de didametro e 18 m de comprimento. Foram aplicados estagios

sucessivos de carregamento lento seguindo a Norma Brasileira (ABNT-NBR
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12.131/1992) vigente a época. Os valores de carga de ruptura e deslocamentos
maximos para cada tipo de estaca obtidos por Albuquerque (2001) sdo apresentados
na tabela 17 enquanto que os valores médios para cada tipo de estaca estao na tabela

18. As provas de carga foram realizadas entre os meses de junho e setembro do ano

1999.

7
155
O
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@®ESTACAHELICE CONTINUA - (O ESTACARAIZ -REACAO
REACAO

Figura 47. Locacdo das estacas escavadas, 6mega e hélice continua (ALBUQUERQUE,
2001).
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Tabela 17. Valores de carga e deslocamentos maximos obtidos (ALBUQUERQUE, 2001).

Estaca Carga de Ruptura (kN) Deslocamento maximo

(mm)

Escavada 1 (E1) 684 112,48
Escavada 2 (E2) 670 107,70
Escavada 3 (E3) 693 65,94
Hélice Continua 1 (HC1) 960 80,24
Hélice Continua 2 (HC2) 975 85,62
Hélice Continua 3 (HC3) 720 88,23
Omega 1 (21) 1545 64,57
Omega 2 (22) 1420 61,83
Omega 3 (23) 1320* 22,52

Tabela 18. Valores médios de carga de ruptura e desvios padrdao (ALBUQUERQUE, 2001).

Carga de ruptura

Tipo de Estaca

Média (kN) Desvio (kN)
Escavada 682 12
Hélice Continua 885 143
Omega 1428 113

Nas estacas moldadas in loco do tipo escavadas mecanicamente foi observado que
as cargas de ruptura das trés estacas foram bem proximas, com um desvio padrao de
12 kN. A figura 48 apresenta as curvas carga vs. deslocamento obtidas para este tipo

de estaca.

Nas estacas hélice continua, o valor médio de ruptura foi de 885 kN com um desvio
padrao de 143 kN. Na figura 49 sdo apresentadas as curvas carga vs. deslocamento

obtidas para este tipo de estaca.
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Figura 48. Curva Carga vs. Deslocamento das estacas escavadas (ALBUQUERQUE, 2001).
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Figura 49. Curva carga vs. deslocamento das estacas HC (ALBUQUERQUE, 2001).
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Sao apresentadas na figura 50 as curvas carga vs

. deslocamento obtidas para as
estacas tipo 6mega ensaiadas.
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Figura 50. Curva carga vs. deslocamento das estacas 6mega (ALBUQUERQUE, 2001).

3.2.3. Estacas raiz

Na pesquisa realizada por Nogueira (2004) foram executadas trés estacas teste tipo
raiz com 0,40 m de didmetro e 12 m de comprimento, instrumentadas ao longo do

fuste e ensaiadas a compressdo. A figura 51 apresenta a locagdo das estacas
executadas no Campo Experimental.
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Figura 51. Locagao das estacas raiz no Campo Experimental (NOGUEIRA, 2004)

Para o sistema de reacado de cada estaca foram usadas duas estacas com diadmetro
de 0,40 m e 18 m de comprimento, executadas e usadas na pesquisa feita por
Albuquerque (2001). As trés estacas foram submetidas a carregamento lento com
duracdo média de 40 h para cada ensaio. As provas de carga foram realizadas no

més de junho do ano 2003.

A tabela 19 apresenta os resultados obtidos nas provas de carga, os valores de carga

de ruptura e o deslocamento maximo alcangado.
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Tabela 19. Valores de carga de ruptura e Deslocamentos (NOGUEIRA, 2004).

Carga de Ruptura Deslocamento Maximo
Estaca
(kN) (mm)
R1 48,77
R2 980 54,96
R3 55,42

Apresentam-se também na figura 52 as curvas carga vs. deslocamento obtidas
através das provas de carga para as estacas raiz. Na curva da estaca raiz 1 pode-se
notar um trecho de descarregamento e recarregamento devido a um problema de

operacgao da valvula da bomba elétrica.

Carga (kN)
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Figura 52. Curva carga vs. deslocamento das estacas Raiz (NOGUEIRA, 2004).

Através dos resultados da instrumentacgao foi analisado o comportamento de ponta na

ruptura das estacas (tabela 20).
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Tabela 20. Comportamento de ponta das estacas na ruptura (NOGUEIRA, 2004).

Valor maximo de reacao

Estaca de ponta (kPa) % de ponta
R1 238 3,1
R2 172 2,2
R3 334 4,3
Média 248 3,2

3.3. ENSAIOS REALIZADOS

3.3.1. Ensaios DMT

No més de setembro de 2015, foram realizados para a pesquisa trés ensaios
dilatométricos (DMT) em pontos diferentes do Campo Experimental, a locagdo dos

ensaios DMT em relacéo as estacas é apresentada na figura 53.
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Figura 53. Locagao dos ensaios DMT no campo experimental da Feagri.
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3.3.1.1. Equipamento

e DMT

O equipamento utilizado para obter os dados foi uma unidade de controle de DMT, um

cilindro de gas nitrogénio, uma lamina dilatométrica, hastes e cabo elétrico (figura 54).

Figura 54. a) unidade de controle b) cilindro de gas c) hastes e cabo elétrico d-e) Lamina

dilatométrica.
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e Equipamento de cravagao

A cravacgao da lamina no terreno foi realizada de forma estatica com equipamento
hidraulico, de fabricagao “Pagani” (ltalia) ancorado no terreno (figura 55), com

velocidade de cravagao de 20 mm/s.

Figura 55. Equipamento de cravagao usado no ensaio.

3.3.1.2. Execucgéao do ensaio

Os ensaios foram realizados seguindo o procedimento padrdo. Foi nivelado o
equipamento de cravacao (ao mesmo tempo que era ancorado no terreno e acoplado

ao martelo), e calibrada a membrana ao ar tomando as leituras AA e AB de calibragao.
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Em seguida foi feita a montagem das hastes e lamina no equipamento de cravagao
(figura 56).

Foi feita a cravagdo da lamina tomando-se simultaneamente leituras do DMT de
pressbes A e B em intervalos de 20 cm. Os trés ensaios foram feitos até a

profundidade de 13 m.

Figura 56. Montagem do equipamento.
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Figura 57. Lamina apoiada no solo antes do inicio da cravagao.

3.3.2. Determinacgao do teor de umidade

Com o fim de obter o teor de umidade do solo e aproveitando os ensaios
pressiométricos de pré-furo a trado que estavam sendo desenvolvidos para outra
pesquisa em curso, foram obtidas amostras de solo a cada metro de profundidade até
atingir os 13 m. As amostras de solo foram acondicionadas em capsulas e levadas ao

laboratorio para secagem em estufa e determinagao da umidade (figura 58)

Figura 58. Amostras apds secagem em estufa.

A tabela 21 apresenta, na coluna 1, os resultados do teor de umidade obtido a cada

metro de profundidade das amostras coletadas neste trabalho, e na coluna 2 os teores
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de umidade apresentados no trabalho de Albuquerque (1996), Albuquerque (2001) e
Nogueira (2004). E possivel observar em todos os casos o aumento da umidade em
profundidade, porém, é observada também a partir dos seis metros de profundidade
a diferengca no aumento da umidade deste ensaio e as umidades fornecidas por

Albuquerque.

Tabela 21. Umidade obtida para cada profundidade do ensaio.

Profundidade Esta autora Albuquerque (2001)

() Umidade % Umidade %
1 27,4 24,3*
2 28,0 23,4*
3 26,8 22,8
4 27,2 23,7*
5 26,6 -
6 30,4 24.6*
7 34,0 26,3*
8 33,6 28,1*
9 34,5 29,9*
10 34,6 30,5
11 37,0 -
12 40,5 33,8
13 41,9 -
Teor de umidade %
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Figura 59. Variagao do teor de umidade com a profundidade.
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3.4. MODELAGEM NUMERICA

O Método dos Elementos Finitos (MEF) € um método matematico que tem como ideia
central a discretizacao (subdivisao) de um meio continuo em pequenos elementos que
mantém as propriedades do dominio. Os elementos sdo descritos por equacdes
diferenciais e resolvidos por modelos matematicos. Segundo Omenam (2012) o MEF
€ considerado a ferramenta mais poderosa de analise entre os outros métodos de
analise do comportamento das fundagdes, por levar em consideragao os efeitos da

interacao solo-estaca na analise.

Sendo assim, utilizou-se nesta pesquisa o método dos elementos finitos no
desenvolvimento de um modelo numérico para a previsdo da curva carga vs
deslocamento das estacas estudadas no trabalho. Para o fim, foi utilizado o programa
PLAXIS 3D FOUNDATION v. 1.1.

O software Plaxis trabalha com trés modelos constitutivos: o Modelo Linear Elastico,
0 Modelo de Mohr — Coulomb (modelo elasto-plastico que se comporta de forma linear
até que o critério de ruptura de Mohr — Coulomb seja atingido) e o Modelo de Solo
com Endurecimento (Hardening Soil Model). Nesta pesquisa foram utilizados dois dos
modelos mencionados, o linear elastico para simular o comportamento das estacas e
o elasto-plastico perfeito para simular o comportamento do solo, através do critério de
Mohr Coulomb.

O critério de Mohr — Coulomb requer o conhecimento de cinco parametros do solo: o
modulo de Deformabilidade, E (kN/m?2), o coeficiente de Poisson, v, o angulo de atrito,
¢ (°), a coesdo, C (kN/m?), e o angulo de dilatancia, y (°). Os parametros geotécnicos
das camadas de solo foram obtidos dos ensaios dilatométricos e serdo apresentados
no item 4.3. Para a estimativa do angulo de dilatancia foi considerada a expressao
Y = ¢' — 30°, apresentada por Brinkgreve et al. (2004). Segundo as indicagbdes do
autor, em solos com angulo de atrito inferior a 30° o &ngulo de dilatancia é considerado

nulo.

O Plaxis permite simular a interagao solo-estrutura através de elementos de interface.
A magnitude e natureza das interfaces dependem da escolha de um valor adequado

do fator de redugéo de resisténcia de interface chamado Rinter. O fator Rinter permite
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obter valores de resisténcia na interface, tais como angulo de atrito e ades&o na
interface, iguais ou menores aos do solo. O fator de redugéo depende do material que
constitui o fuste da estaca, do tipo de solo e do método de execugao. Existem diversas
literaturas que estudaram a obtencgao de valores especificos de Rinter. Neste trabalho,
o parametro de Rinter fOi Obtido através de retroanalise para cada tipo de estaca,
levando em consideracdo que cada uma delas tem um processo executivo diferente.

Os valores obtidos apds o ajuste por retroanalise serao apresentados no item 4.3.1.

As dimensdes do semiespago foram determinadas em fungdo do teste de
convergéncia, em que foram verificadas as condi¢gbes de contorno. Para isto, foram
feitos testes prévios a simulacdo numérica, em que se variavam as dimensdes do
modelo e se verificava que os deslocamentos nas extremidades fossem iguais a zero
ou nao significativos. As geometrias em planta das malhas avaliadas foram de
10 x 10 m, 15 x 15 m e 20 x 20 m. Verificou-se que para a malha de 10 x 10 m as
deformagdes maximas no contorno foram menores que um décimo de milimetro,
(considerada desprezivel para o problema analisado), nos casos das estacas
escavada e pré-moldada, no entanto nas estacas 6mega, raiz e hélice continua a
malha que apresentou deformag¢des menores que um décimo de milimetro foi a de
20 x 20 m. A profundidade do modelo geométrico para todos os casos analisados foi
de 20 m.

As malhas de elementos finitos foram compostas por elementos de forma triangular -
de 15 nds -, extrudados em profundidade formando elementos tridimensionais tipo
cunha. A composi¢cao do modelo resultou em uma malha de elementos finitos de
26.376 elementos e 71.563 nds para o caso da malha de 20 m x 20 m e 10.498
elementos e 29.940 n6s para a malha de 10 m x 10 m. As geometrias com as
dimensdes adequadas as condi¢gdes de contorno para as malhas de 10 m x10 m e

20m x20 m estdo apresentadas nas figuras 60 e 61 respectivamente.

Nesta pesquisa o solo foi dividido em profundidade em duas camadas, uma superficial,
de 0 a 6 m de profundidade e outra de 6 m a 20 m. O nivel freatico foi assumido nos

17 m de profundidade.
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Figura 60. Dimensao da malha de 10 m x 10 m e condi¢gbes de contorno.

Deslocamento na
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Figura 61. Dimensao da malha de 20 m x 20 m e condi¢bes de contorno.
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De maneira geral, a simulagao foi feita em trés etapas: a fase de construgédo, em que
foi simulada a execucao da estaca e da escavacéo feita ao redor do topo da estaca,
os deslocamentos e deformagdes calculados nesta fase foram ignorados; a etapa da
aplicagao da carga no centro do topo da estaca, e finalmente a fase de descarga, os
deslocamentos das duas ultimas etapas foram utilizados para a construcédo da curva

carga vs deslocamento.

Na escavacido do solo ao redor do topo da estaca foram mantidas as dimensdes
apresentadas por Albuquerque (1996 e 2001) e Nogueira (2004), a profundidade do
solo escavado foi de 0,5 m para as estacas escavadas, 6mega e hélice continua, na
estaca raiz foi de 0,6 m e para a estaca pré-moldada de 1 m. As dimensdes em planta

foram de 1 x 1 m, coincidindo o centro da estaca com o ponto médio da escavacao.
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4. RESULTADOS

4.1. ENSAIO DMT

Os resultados obtidos nos ensaios DMT e fornecidos pelo software do dilatbmetro
estdo apresentados nas figuras 62 a 64. Os indices e parametros dilatométricos serao
calculados e apresentados detalhadamente nos itens 4.1.1 e 4.1.2. Na figura 65 é

apresentada a locacédo dos ensaios DMT e das estacas no campo experimental da

Feagri.
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Figura 63. Resultados do DMT 2.
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Figura 65. Locacao dos ensaios DMT e estacas ensaiadas no campo experimental.
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Fazendo uso do software do DMT, foram corrigidas as leituras de pressdo A e B
seguindo as formulagdes apresentadas nas equagdes [5] e [6], originando-se desta
maneira as pressoes corrigidas Po e P1 para cada profundidade dos ensaios. A leitura
da presséao C nao foi feita, pois a profundidade do trabalho n&o atingia o nivel do lengol

freatico.

No ensaio houve auséncia de leituras em determinadas profundidades, principalmente
nos primeiros metros do ensaio DMT1. Isso ocorreu devido a presenca de camadas
de brita que impossibilitaram a obtencao das leituras, provavelmente ocasionada pelo
vazio entre a lamina e o solo. Neste caso foi aplicada uma pressdo maxima de 40 Bar
(préximo a presséo de ruptura da membrana) sobre a membrana para conseguir a

maxima expansao e ainda assim nao foi possivel realizar o ensaio.

4.1.1. Analise dos ensaios

Para melhor compreensédo do comportamento do solo, sdo apresentadas nas figuras
66 e 67 as pressdes (médias de cada metro) de Po e P4 dos trés ensaios DMT

executados.

Pode-se observar que os trés ensaios em geral apresentaram similaridade no
comportamento. Na primeira camada (até 8 m de profundidade aproximadamente) as
leituras dos ensaios DMT 2 e DMT 3 apresentaram valores relativamente préximos
entre eles. Entretanto, a partir dos 9 m de profundidade, os ensaios DMT1 e DMT2

mostraram uma proximidade maior.
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Figura 66. Leituras de pressao Py dos trés ensaios DMT.
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Figura 67. Leituras de pressao P dos trés ensaios DMT.

A partir da obtencéo das pressdes corrigidas e o uso das equacgdes [9], [10] e [11],
foram calculados os trés parametros intermediarios: Médulo dilatométrico (Eq), indice

do material (l4) e o indice de tens&o horizontal (Kq), respectivamente.

Considerando o comportamento similar obtido nos ensaios, e com a finalidade de
proporcionar uma analise geral do subsolo do Campo Experimental, para que se

possa empregar tais na analise da capacidade de carga para todos os grupos de
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estacas, foram calculadas as médias dos parametros intermediarios obtidos. As
figuras 68, 69 e 70 apresentam os valores médios, maximos e minimos dos

parametros fornecidos pelos ensaios DMT.

50

Profundidade (m)
~

= Kd Médio ==@=-Kdmax eedaeeKdmin

Figura 68. Valores do indice de tens&o horizontal obtidos dos ensaios.
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Figura 69. Valores do Médulo dilatométrico obtidos dos ensaios.
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Pode-se notar um aumento do médulo dilatométrico a medida em que a profundidade
aumenta, isto indica a uma diminui¢gdo na compressibilidade do solo na conforme se

distancia da superficie.

0,0 2,5
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= |d Médi0 ==@=-ldmax eeaeeldmin

Figura 70. Valores do indice do material obtidos dos ensaios.

Com base ao indice do material médio (figura 70), e seguindo o grafico proposto por
Marchetti e Crapps (1981) apresentado na figura 15, foi construido o grafico para a
classificagao do solo (figura 71). Nota-se que o solo esta enquadrado na sua maior
parte na faixa de silte, tendendo a silte arenoso na camada dos 7 m aos 10 m e como

silte argiloso a partir dos 12 m.

Comparando este resultado com o obtido através de analise granulométrica,
apresentada por Albuquerque (2001) e mostrado no perfil da figura 44, observa-se
que diferem principalmente na classificagcdo da camada superficial, que tinha sido
classificada como argila silto-arenosa. Cabe ressaltar que a classificagao feita atraves
do dilatdmetro esta baseada no comportamento mecanico do solo e ndo com base na
textura, ou seja, neste caso embora a camada superficial apresente caracteristicas

granulométricas de uma argila, o comportamento mecanico € de solo siltoso.
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Figura 71. Classificagdo do solo em base ao parametro Ip.

4.1.2. Parametros geotécnicos empregados na previsao da capacidade de
carga e na modelagem numérica

Na aplicacdo dos métodos tedricos e semiempiricos de previsdo de capacidade de
carga sao utilizados: peso especifico y, 0 dngulo de atrito ¢ (em solos n&o coesivos) e

a resisténcia ao cisalhamento nao drenada S, para o caso de solos coesivos.

Levando em conta que a classificagdo do solo feita em pesquisas anteriores através
de sondagens de simples reconhecimento e analise granulométrica difere da
determinada através da aplicacdo do indice do material Ip, obtido nos ensaios DMT e

apresentada na figura 71, foram calculados os parametros ¢ e S, visando aplicar tanto
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0os métodos relacionados com solos coesivos como os utilizados em nao coesivos, e
avaliar quais deles sao mais adequados para o solo estudado. Os resultados dos

parametros geotécnicos sao apresentados na sequéncia.

4.1.2.1. Peso especifico natural

Usando o abaco apresentado por Marchetti e Crapps (1981), como apresentado na
figura 72, e com base aos valores de Ip e Kp médios dos trés ensaios DMT foi
determinado o peso especifico natural médio do solo a cada 0,2 m de profundidade.
O peso especifico médio do solo da camada dos 0 a 6 m foi de 18,3 kN/m? e o valor
correspondente a camada dos 6 m a 14 m foi de 20,2 kN/m3. A figura 73 apresenta a

variacao do peso especifico com a profundidade.

Y (kN/m3)

ARGILA SILTE AREIA

1000

100

Modulo Dilatométrico, Ed (Bar)

0,1 1,0
indice de material, Id

Figura 72. Peso especifico natural, segundo o abaco de Marchetti e Crapps (1981)
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4.1.2.2. Angulo de atrito, ¢

- Método grafico

Foi obtido o angulo de atrito interno do solo aplicando o método grafico de Marchetti
(1985), com o uso do abaco apresentado na figura 20. Para aplicar este método foi
necessario calcular o coeficiente de empuxo no repouso, Ko e utilizar dados de

resisténcia de ponta do cone, qcexecutados no local citados em Carvalho et al. (2004).

A resisténcia de ponta do cone, qc, foi tomada como a média de cinco ensaios CPT
realizados no Campo Experimental da Feagri, como parte de pesquisas anteriores. A

figura 74 apresenta a variagdo do qc médio com a profundidade.
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Figura 74. q. vs. profundidade

Para o calculo do Ko foi usada a expressao [38] proposta por Baldi et al. (1986),
assumindo que o solo é um depdsito de areias envelhecidas, levando em
consideragdo que os valores do indice de tensdo horizontal Kp do solo séo
normalmente maiores a 5. Na figura 75 é apresentada a variagdo do Ko com a

profundidade.
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Figura 75. Ko vs. profundidade
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Na figura 76 é apresentado o angulo de atrito efetivo calculado pelo método
mencionado, variando com a profundidade, assim como a variagdo do angulo de atrito

apresentado por Albuquerque (2001).

Profundidade (m)
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Figura 76. Comparagao da estimativa do angulo de atrito através do método grafico de
Marchetti (1985) e os dados fornecidos por Albuquerque (2001).

Na figura 76 observa-se que os dados do angulo de atrito fornecidos através do DMT
foram sempre superiores quando comparados com os de Albuquerque (2001), porém
nos dois casos, o0 angulo de atrito diminuiu com o aumento da profundidade,

apresentando um comportamento similar.

- Método de Marchetti e Crapps (1981)

Foi calculado também o angulo de atrito por meio da equacao [42] de Marchetti e
Crapps (1981) unicamente para as camadas de solo com indice de material Ip > 2, por
condicionamento do método. Na aplicagao deste método foram utilizados os valores
de indice do material médio, Ip, da figura 70, e o mddulo dilatométrico, Ep, da figura
69.
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Na figura 77 é apresentada a variagdo com a profundidade do angulo de atrito
calculado através deste método. Observou-se, quando comparados os resultados
com os de Albuquerque (2001) que a partir dos quatro metros de profundidade, o
angulo de atrito fornecido pelo método foi superestimado e apresentou valores quase
constantes com a profundidade, variando entre 27° e 28°, diferente do comportamento
(inversamente proporcional a profundidade) observado nos resultados obtidos do

método grafico e dos estimados em laboratdrio.
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¢ (°)

Figura 77. Comparagao da estimativa do angulo de atrito através da equagéao de Marchetti e
Crapps (1981) e os dados fornecidos por Albuquerque (2001).

- Equacgao de Marchetti (1997)

O angulo de atrito efetivo foi também calculado através da equacédo de Marchetti
(1997) apresentada na expressdo [46], sendo preciso neste método conhecer
somente o valor de Kp. Os valores de ¢’ variando com a profundidade estao indicados
na figura 78. E feita também comparacéo entre os valores calculados por este método
baseado no DMT e os angulos de atrito fornecidos por Albuquerque (2001), é possivel
notar que o método do DMT forneceu valores superiores aos obtidos indicados por
Albuquerque (2001).



135

10

Profundidade (m)
0]

12 | —*—DMT

14 | —a—Albuquerqued
2001
16

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

¢, ()

Figura 78. Comparagao da estimativa do angulo de atrito através da equagao de Marchetti
(1997) e os dados fornecidos por Albuquerque (2001).

E importante ressaltar que os métodos aplicados foram desenvolvidos para solos
arenosos com coesao nula. Por outro lado, nos dados apresentados por Albuquerque
(2001) dos ensaios triaxiais executados no laboratorio, para o solo em estudo, a
coesao é maior que zero e aumenta com a profundidade, alcancando elevados valores

a partir dos 9 m de profundidade.

Na previséo da capacidade de carga utilizando os métodos tedricos serao utilizados
os angulos de atrito calculados através do método grafico e da equagao de Marchetti
(1997), isto com o fim de observar a influéncia na variacdo das capacidades de carga
que serao calculadas. O método de Marchetti e Crapps (1981) ndo sera levado em
consideragao no calculo da capacidade de carga por ter sido calculado para poucas

camadas do solo levando em conta que o solo em geral apresentou Ip > 1,2.

- Ajuste por retroanalise da equacao de Marchetti (1997)

Levando em consideragao a diferenga entre os angulos de atrito obtidos através de
ensaios triaxiais apresentados por Albuquerque (2001) e os angulos calculados

através da equacédo de Marchetti (1997), foi feito um ajuste por retroanalise das
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constantes da equagao de Marchetti. Para o ajuste, conforme apresentado na figura
79, foi tragada uma linha de tendéncia logaritmica sobre os valores de angulo de atrito
obtidos dos ensaios triaxiais e sobre esta linha foi ajustada a equagcao de Marchetti. A

equacao 88 foi obtida do ajuste para o solo em estudo:

¢’ =10°+ 18.log(KD) — 1,7.[log(KD)]? [88]

55

¢’ = 28°+ 14,6.log(K)) — 2,1.[log(K)]?
50

s .

40 ¢' =6,3707.1n(K,) + 11,091
R? = 0,5419

35
>
- PS *
< 30 $ (="

25 o 0 , o 2

7 ¢’ = 10° + 18.log(K ) — 1,7.[log(K )]
20
4
15 ¢
10
0 10 20 30 40 50 60

indice de tensdo horizontal, K; = (P,-u)/c",,

¢ Equagdo de Marchetti (1997) ajustada
¢ ¢ Ensaios Triaxiais (Albuquerque, 2001)
¢ Equagao de Marchetti (1997)
----- Ajuste logaritmico (¢ Ensaios Triaxiais (Albuquerque, 2001))

Figura 79. Ajuste por retroanalise a equagao de Marchetti (1997).

4.1.2.3. Resisténcia ao cisalhamento nao drenada, S,

A resisténcia ao cisalhamento nado drenada foi calculada através da expressao [41].
Na figura 80 ¢é indicada a variagdo de S, com a profundidade. Apesar do solo
apresentar (nas sondagens de simples reconhecimento) uma primeira camada
lateritica até os 6 m, a resisténcia Sy mantem-se em patamares préximos até 10 m
aproximadamente, sendo a média da ordem de 87 kPa. A partir desta profundidade
os valores de S, apresenta elevam-se até 300 kPa, sendo a média da ordem de 240
kPa
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Figura 80. Variagao de S, com a profundidade.

4.1.2.4. Pressao vertical efetiva

A pressao vertical efetiva foi calculada simplesmente com o peso especifico natural v,
apresentado na figura 73. Como o solo é n&o saturado, a poro pressao é nula. A figura

81 apresenta a variagao da pressao vertical efetiva com a profundidade.

¢',, (kPa)
0 100 200 300

10

Profundidade (m)
(o]

12
14

16

Figura 81. Variacao de ¢’vo com a profundidade.
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4.1.2.5. Coesao efetiva

Segundo Marchetti (1980), o perfil do indice de tens&o horizontal Kp apresenta os
seguintes padrodes tipicos que caracterizam o solo como normalmente adensado (NA)

ou sobre-adensados (SA):
- Solos NA tendem a apresentar valores de Kp aproximadamente igual a 2.

- Solos SA tendem a apresentar valores de Kp maiores a 2 que diminuem com a

profundidade até convergir em valores de NA.

- Solos NA afetados pela cimentagcdo ou o envelhecimento apresentam valores

maiores que 2 que se mantém estaveis com a profundidade.

De igual maneira que nos solos da pesquisa realizada por Cruz et al. (2004), o perfil
dos valores médios do indice Kp apresentado na figura 68, mostra uma tendéncia
geral a se manter estavel com a profundidade, com valores maiores a 2 e variando no
intervalo de 4 a 10, este comportamento reflete os efeitos da cimentacéo, fazendo
possivel o uso da metodologia proposta por Cruz et al. (2004) para o calculo da coesao

efetiva.

Foi calculada a coesao efetiva através da expressao [48] proposta por Cruz et al.
(2004), baseada nos resultados dos ensaios DMT e CPT (M/qc), levando em
consideragao que esta equagao apresentou melhor ajuste que a baseada somente no

indice Kp, conforme apresentado pelos autores do método.

Para a aplicagdo da metodologia foi necessario calcular o moédulo edométrico M. Este
modulo foi obtido através da equacgao [12] como fungao do fator Rv; o fator Ru foi
calculado a partir da expressao [15] em fungéo do indice de tensao horizontal Kp e o
indice de material Ip. A variagdo do modulo edométrico Mput - obtido através dos

parametros do ensaio DMT — com a profundidade é apresentada na figura 82.

A partir da relacdo M/gc (com os dados do gc tomados da figura 74), foi calculada a
coesdo efetiva do solo. A média da coesao foi da ordem de 14,7 kPa na camada
superficial (0 a 6 m) e de 48,6 kPa na camada dos 6 aos 14 m de profundidade. Na
figura 83 € apresentada a variagao dos valores de ¢’ (obtidos a partir do ensaio DMT

e os apresentados por Albuquerque, 2001) com a profundidade. Observou-se com a
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comparacgao dos resultados obtidos com os de Albuquerque (2001) certa similaridade
no comportamento, no entanto, a média da camada superficial obtida do DMT foi

superior a de Albuquerque (2001) e a média da segunda camada foi inferior.
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Figura 82. Variagdo de Mpur com a profundidade.
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Figura 83. Variacao da coesao efetiva com a profundidade.
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4.1.2.6. Mobdulo de Young, E

O mddulo de Young do solo foi calculado através da expressao [19], como fung¢édo do
coeficiente de Poisson, v, € o modulo dilatométrico, Ep. O coeficiente de Poisson foi
adotado como 0,4 para a camada superficial (0 m a 6 m) e 0,3 para a camada de 6 m
a 14 m. A média dos valores do médulo de Young foi da ordem de 13460 kPa na
camada de 0 a 6 m e da ordem de 33630 kPa para a segunda camada de solo (6 a
14 m). A variagao do médulo de Young calculado com a profundidade é apresentada

na figura 84.

E (kPa)
0 10000 20000 30000 40000 50000 60000

10 ]

= )
12
14

16

Profundidade (m)
(o]

33630

Média da camada

Figura 84. Variagdo do médulo de Young com a profundidade.

Na tabela 22 é apresentado o resumo dos valores médios dos parametros geotécnicos
do solo obtidos através do ensaio DMT, que serdo empregados na aplicagao dos

métodos tedricos de previsdo de capacidade de carga e na modelagem numeérica.
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Tabela 22. Média dos parémetros geotécnicos

Prof. [m] S. Mour
kN/m3 Marchettl 1985 Marchettl 1997) | [kPa] | [Mpa]

IE 18,6 36,6 46,1 126,2 | 54,9 33,6
2 17,6 36,2 41,6 59,1 30,8 13,5
3 18,1 34,2 40,5 79,6 40,0 20,0
4 18,3 33,2 39,4 79,8 32,3 10,2
5 18 32,6 38,1 72,3 26,1 5,1

6 18,9 31,1 37,7 82,9 39,6 13,1
7 19,2 28,7 37,0 85,0 42,1 21,0
8 19,5 26,7 36,7 92,2 51,1 31,9
9 19,7 25,2 36,0 87,8 60,0 40,2
10 19,9 24,5 36,3 108,2 | 62,8 43,0
11 20,2 23,9 38,1 1920 | 72,5 47,1
12 20,9 23,5 38,2 216,5 | 89,5 62,4
13 21 22,6 38,7 268,6 | 92,8 72,0
14 21 21,8 38,1 249,7 | 88,1 70,9

4.2. PREVISAO DE CAPACIDADE DE CARGA

Na previsdo da capacidade de carga foram aplicados os métodos tedricos e
semiempiricos descritos na revisao bibliografica. Dentre os tedricos estdo: Método a,
Método A, Método B, Método API — American Petroleum Institute — para solos coesivos
e nao coesivos, Método de Meyerhof (1976) — para solos néo coesivos — e o Método
de Nordlund (1963) (aplicado na estaca pré-moldada). Os métodos semiempiricos
usados foram: Powell et al. (2001), Anjos e Cunha (2006) e Togliani e Reuter (2015).
E de conhecimento que cada um destes métodos (tedricos o semiempiricos) foram
desenvolvidos para tipos de estacas e em condi¢gdes de solo especificos, porém, seréo
aplicados nesta pesquisa a todas as estacas em estudo para analisar a dispersao que

possa ser encontrada.

Foi estimada a capacidade de carga de todas as estacas considerando o solo como
coesivo, levando em consideragdo os perfis estratigraficos construidos a partir das
sondagens do solo e apresentados em trabalhos anteriores por Albuquerque (1996 e
2001), e também como n&o coesivo, pois apresenta um comportamento mecanico
caracteristico de silte arenoso segundo a classificagdo obtida através do indice do

material /p dos ensaios DMT.
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Na aplicagcdo dos métodos tedricos que incluem o uso do angulo de atrito ¢, ou seja,
o0 método B, método de Meyerhof (1976) e o método de Nordlund (1963), foram
avaliadas as capacidades de carga duas vezes para cada método, uma aplicando o
angulo de atrito obtido através do método grafico, exposto na revisao bibliografica na
figura 20, e outra aplicando o angulo de atrito estimado através da equacgao de
Marchetti (1997) (expresséo 46). Para o método [ foi feita outra combinagdo na
avaliacdo da capacidade de carga dependendo do método de estimativa do fator f3,
uma avaliagao aplicando f =Ktano, e outra usando a figura 33, proposta por Fellenius
(1991).

Com a finalidade de fazer comparacgao entre os resultados calculados através destes
métodos e os obtidos nas provas de carga, € apresentado na tabela 23 um resumo
dos valores de resisténcia obtidos nas provas de carga realizadas por Albuquerque
(1996), Albuquerque (2001) e Nogueira (2004).

Tabela 23. Resisténcias obtidas nas provas de carga

ESTACA [] [] RI [kN]
Escavada 1 684 3 681
Escavada 2 670 10 660
Escavada 3 693 20 673

Média Escavadas 682 1 671

Omega 1 1545 177 1368

Omega 2 1420 305 1115

Omega 3 1320 145 1175

Média Omegas 1428 209 1219
Raiz 1 980 30 950

Raiz 2 980 22 958

Raiz 3 980 42 938
Média Raiz 980 31 949
Hélice Continua 1 960 96 864
Hélice Continua 2 975 67 908
Hélice Continua 3 720 23 697

Média HC 885 62 823
Pré-moldada 262 42 220
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Na sequéncia, e antes de apresentar os resultados obtidos, serdo explicitadas as
expressodes e fatores utilizados em cada um dos métodos tedricos aplicados neste

trabalho, agrupando-os em métodos para solos coesivos e nao coesivos.

4.2.1. Métodos teodricos para solos coesivos

e Método o (Tensoes totais)

Para aplicar este método foi necessario obter o fator o e a resisténcia ao cisalhamento
ndo drenada S, O fator o foi determinado em funcdo de S,, através da figura 31. A
resisténcia lateral foi calculada a partir dos resultados do ensaio DMT conforme

apresentado na figura 80.

e Método A

Na aplicacéo deste método foi calculado o coeficiente L em fungédo da profundidade
analisada, através da figura 32. Foi calculada também a tenséao vertical efetiva ¢'vo

(figura 81) e usada também a resisténcia ao cisalhamento nao drenada S..

e Método API RP2A (1)

O método API é definido como a resisténcia ao cisalhamento vezes um fator a

(equacéao 70). O fator a, definido como fung¢do da relagéo entre a resisténcia Sy e a
tensdo vertical efetiva o'vo, foi calculado seguindo as expressdes [71] e [72]

apresentadas na revisao bibliografica.

4.2.2. Métodos tedricos para solos nao coesivos

e Método B (Tensoes efetivas)

A avaliacdo deste método foi calculada quatro vezes, por depender do método usado
na estimativa do angulo de atrito e do usado na estimativa do coeficiente . Foram

obtidos quatro resultados da aplicagao do método e definidos assim:
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- Método B1: Foi calculada a capacidade de carga lateral através da expresséo [62]
apresentada na revisédo bibliografica. O angulo de atrito ¢, foi calculado através do
abaco proposto por Marchetti (1985) conforme apresentado na figura 76. A partir do
angulo de atrito definido foi determinado o coeficiente de empuxo horizontal como
K = K, = 1 —sen¢, supondo o solo normalmente adensado, apesar de o solo ter
apresentado comportamento sobre adensado segundo a classificagdo do DMT,
levando em consideragcao o amolgamento que sofre o solo junto ao fuste (Burland,
1973). O é&ngulo de atrito entre o solo e a estaca ¢ foi determinado seguindo a tabela
9, recomendada por Bowles (1997), estimando J=¢ para o caso das estacas

escavadas, 6mega, raiz e hélice continua e 6=17° para o caso da estaca pré-moldada.

- Método B2: Calculada a resisténcia lateral por meio da expressao [62]. O angulo de
atrito foi calculado através da equagao de Marchetti (1997) conforme apresentado na

figura 78. O coeficiente f = K.tané foi calculado da mesma forma que no método p1.

- Método B3: Calculo da resisténcia lateral através da expressao [63]. O angulo de
atrito foi determinado graficamente, pelo abaco de Marchetti (1985). Foi estimado o
coeficiente B, como fungdo do angulo de atrito ¢, seguindo o grafico proposto por
Fellenius (1991), apresentado na revisao bibliografica na figura 33. A resisténcia por
ponta foi também calculada neste método, através da expresséao [64], o coeficiente de
capacidade por ponta N; como fung¢do do angulo ¢, foi determinado por meio do grafico

proposto por Fellenius (1991), apresentado na figura 34 da revisao.

- Método P4: Foi calculada a resisténcia lateral por meio da expressao [63]. O
coeficiente B foi determinado da mesma forma que no método B3, e o dngulo de atrito

através da equacéo de Marchetti (1997).

Em aqueles métodos em que o angulo de atrito foi calculado através da equacéo de
Marchetti (1997), ndo foi calculada resisténcia de ponta, por apresentarem valores de
atrito na camada de apoio da ponta muito altos, e em consequéncia coeficientes de

resisténcia de ponta N: e capacidade de ponta muito além da realidade.
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e Método API RP2A (2)

O método API € empregado em estacas cravadas, em projetos de fundagao offshore.
Na aplicagao do método para solos nao coesivos, foi usada a equacgao [68] indicada
na revisao. Foi assumido um valor do coeficiente de presséao lateral K=1, por tratar-se
de estacas com ponta fechada. O angulo de atrito entre o solo e a estaca J, assim
como o fator de capacidade de carga por ponta Ny foram estimados a partir das
tabelas 11 e 12, respectivamente, em fungcdo da compacidade e o tipo de solo. A
compacidade de cada camada foi determinada do grafico fornecido por Marchetti e
Crapps (1981), que é fungao do indice de material Ip e o0 médulo dilatométrico Ep,
como apresentado na figura 72. No método foram levados também em consideracao
os valores limites de capacidade por ponta e lateral apresentados nas mesmas

tabelas.

e Método de Meyerhof (1976)

O método é utilizado para obter a resisténcia lateral e por ponta de estacas apoiadas
em areia. Para a aplicagdo do método foi usada a equacgao [65] na determinagao da
resisténcia lateral, o coeficiente de pressdo lateral Ks foi definido como
K, = K, = 1 — sen¢ para todos os tipos de estacas; o angulo de atrito entre o solo e a
estaca foi determinado como 6 = 0,88.¢'. A resisténcia lateral neste método, foi
calculada duas vezes, a primeira (Meyerhof 1) considerando o angulo de atrito
calculado a partir do grafico de Marchetti (1985) e a segunda (Meyerhof 2)
considerando o ¢ determinado através da equacao de Marchetti (1997).

No calculo da resisténcia por ponta foi necessario determinar o fator de capacidade
de carga Ny em fungdo do angulo de atrito, para tal, foi empregado o grafico 35

apresentado na revisdo bibliografica.

e Método de Nordlund (1963)

Aplicado na estaca pré-moldada por ser um método especifico para estacas cravadas.
A resisténcia lateral esta definida segundo a expressao [55]. O primeiro fator a

determinar neste método é o coeficiente de pressao lateral Ks, definido em fungdo do
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angulo de atrito ¢ e volume deslocado pela cravagao da estaca V. Das tabelas 7 e 8
indicadas na revisao bibliografica, para cada angulo de atrito foi construido um grafico
Ks vs. V e obtida uma equagao logaritmica de Kscomo fungéo de V. As equagdes sao

expressas da seguinte forma:
Ks=a.In(V)+b [89]
Em que: V =volume deslocado pela cravagao da estaca.

Os fatores a e b variam para cada valor do angulo de atrito, na tabela 24 sao

apresentados.

Tabela 24. Fatores a e b.

[0} a o]
25° 0,0651 1,0052
26° 0,0781 1,0954
27° 0,0913 1,1872
28° 0,1046 1,2779
29° 0,1173 1,3685
31° 0,1562 1,6409
32° 0,1822 1,8223
33° 0,2087 2,0057
34° 0,2349 2,1896
35° 0,2605 2,3692
36° 0,3219 2,7661
37° 0,3821 3,1563
38° 0,4425 3,5501
39° 0,504 3,947
40° 0,5645 4,3401

Para a determinac¢ao do angulo de atrito entre o solo e a estaca, 9, foi utilizada a curva
c (estaca pré-moldada de concreto) da figura 28, obtida a relagao /¢, e determinado
assim o angulo 6 para cada profundidade. Foi também calculado o fator Crpara cada
profundidade, através da figura 27, como fungao de ¢. A resisténcia lateral neste
método, assim como no método de Meyerhof (1976), foi calculada duas vezes, a
primeira (Nordlund1) considerando o angulo de atrito calculado a partir do grafico de
Marchetti (1985) e a segunda (Nordlund2) considerando o ¢ determinado através da

equacao de Marchetti (1997).

No calculo da resisténcia por ponta foram determinados os coeficientes ate Ny a partir

das figuras 29 e 30 respectivamente.
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4.2.3. Resultados dos métodos tedricos: estacas escavadas, 6mega, raiz e
hélice continua

Levando em consideracao que todas as estacas estudadas nesta pesquisa, com
excecgao da pré-moldada, possuem dimensdes iguais: comprimento de 12 m e 0,4 m
de didmetro, foram avaliados para estas dimensdes todos os métodos tedricos

apresentados. A seguir, sdo mostrados na tabela 25 os resultados obtidos.

Tabela 25. Resultados da aplicagao dos métodos tedricos.

R ADQ ODQC ORICO
Método QI [kN] | Qp [kN] @ Qtotal [kN]
Método a 1106 - -
Método A 1444 - -
Método B1 495 95 590
Método B2 540 - -
Método B3 507 95 602
Método 4 879 - -
Método API (1) 846 213 -
Método API (2) 673 - -
Método de Meyerhof 1 428 63 491
Método de Meyerhof 2 457 63 520

Pode-se notar que a faixa de variagcado principalmente das resisténcias laterais é
elevada, com valores que variam entre os 428 kN e os 1444 kN. Os métodos
estabelecidos para solos coesivos apresentaram resultados superiores aos obtidos

para solos arenosos.

Com o objetivo de visualizar melhor os resultados, foi utilizada a média dos valores de
resisténcia lateral e por ponta para cada grupo de estacas obtidos nas provas de carga
e comparados com os valores determinados através dos métodos tedricos. A seguir
serao apresentadas e discutidas as relagdes entre as resisténcias (lateral e por ponta)

meédias calculadas através dos métodos tedricos e as obtidas nas provas de carga.

4.2.3.1. Relagdo Q:a/Qpc para estacas escavadas

Na figura 85 é apresentada a relacdo entre a resisténcia lateral média obtida através

das provas de carga e as calculadas com os métodos tedricos, e na figura 86 as
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relagbes correspondentes a resisténcia por ponta. Nas figuras é também indicado o

intervalo £20% considerado como préximo ao ideal.
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Figura 85. Relacdo entre os resultados de carga lateral calculados através dos métodos
tedricos e os obtidos na prova de carga para as estacas escavadas.
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Figura 86. Relacdo entre os resultados de resisténcia por ponta calculados através dos
métodos tedricos e os obtidos na prova de carga para as estacas escavadas.
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Observa-se na figura 85 que os métodos tedricos relacionados com solos coesivos,
em todos os casos superestimaram a resisténcia lateral das estacas escavadas,
destes métodos o que apresentou melhor resultado foi o API 1. Dos métodos indicados
para solos nao coesivos, os métodos 2 e API 2, apresentaram valores na faixa £20%,

o método API 2 forneceu a estimativa mais proxima ao resultado da prova de carga.

Com relacao a resisténcia por ponta os erros foram muito elevados, os valores em

todos os casos foram superestimados.

4.2.3.2. Rela¢do Qca/Qpc para estacas 6mega

Com os resultados da tabela 24 foi calculada a relagdo entre a capacidade de carga
lateral calculadas pelos métodos tedricos e as das provas de carga, foram excluidos
os métodos B1, B2, B3, Meyerhof 1 e Meyerhof 2 por apresentarem valores muito
baixos quando comparados com os das provas de carga. Na figura 87 é apresentada
a relagéo de resisténcia lateral e na figura 87 a relagdo quando calculada a resisténcia

por ponta pelos métodos 1 e 3, API 1 e Meyerhof.
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Figura 87. Relacdo entre os resultados de carga lateral calculados através dos métodos
tedricos e os obtidos na prova de carga para as estacas dmega.
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Observa-se na figura 87, que os métodos referentes aos solos coesivos apresentaram
melhor comportamento na previsdo da capacidade de carga lateral das estacas
Omega, o método a apresentou um erro do 9% e o método A um erro aproximado do -
18%, estes dois métodos estiveram enquadrados na faixa do considerado como
préximo ao ideal. Os outros trés métodos avaliados subestimaram a resisténcia lateral,

quando comparados com o resultado obtido em prova de carga.
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Figura 88. Relacdo entre os resultados de resisténcia por ponta calculados através dos
meétodos tedricos e os obtidos na prova de carga para as estacas 6mega.

Na previsao da resisténcia por ponta (Figura 88), o método API 1 (indicado para solos
coesivos) apresentou o resultado mais préoximo ao obtido experimentalmente, com
uma diferenga de apenas o0 2%. Ja os métodos 1, 2 e o de Meyerhof subestimaram
a capacidade de carga por ponta, fornecendo valores muito menores aos obtidos em

prova de carga.

4.2.3.3. Relagdo Qca/Qpc para estacas raiz

Aplicados os métodos tedricos nas estacas raiz, foram calculadas as relagbes na
resisténcia lateral, a figura 89 apresenta estas relagcdes. Na figura 90 sdo mostradas

as relagdes correspondentes a capacidade por ponta.
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Figura 89. Relacao entre os resultados de carga lateral calculados através dos métodos
tedricos e os obtidos na prova de carga para as estacas raiz.
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Figura 90. Relagdo entre os resultados de resisténcia por ponta calculados através dos
métodos tedricos e os obtidos na prova de carga para as estacas raiz.

Observa-se na figura 89 que trés dos métodos aplicados para a determinacédo da
carga lateral entraram na faixa de aceitagdo de + 20%: o método o com um erro
aproximado de 17%, o método B4 que apresentou um erro de 7% e o método API 1

(solos coesivos), com um erro de aproximadamente 11%. No entanto, os outros



152

métodos que ficaram fora da faixa, em geral, subestimaram a resisténcia lateral da
estaca raiz, com excegédo do método A, que superestimou a capacidade de carga em

uma porcentagem aproximada de 52%.

A resisténcia por ponta foi sempre superestimada como pode ser observado na figura
90. As estacas raiz, nas provas de carga apresentaram uma resisténcia média de
apenas 31 kN, e dos métodos tedricos, o que apresentou menor valor de resisténcia
foi o de Meyerhof (1976), com um valor de 63 kN, equivalendo a uma diferenca do

100% quando comparada com a prova de carga.

4.2.3.4. Relagdo Qc:a/Qpc para estacas hélice continua

As figuras 91 e 92 apresentam as relagdes calculadas entre a resisténcia lateral e por
ponta fornecidas pelos métodos tedricos e as obtidas nas provas de carga. Nota-se
na figura 91, que os métodos que apresentaram melhor ajuste no calculo da
resisténcia lateral das estacas hélice continua foram: o método p4 com um erro
aproximado do 7%, método API 1 que apresentou o melhor ajuste, com uma diferenca
do 3% e o método API 2 (para solos nao coesivos), com um erro do 18%. O método
a (solos argilosos) apresentou um erro aproximado do 34%, ficando um pouco fora do
intervalo considerado proximo ao ideal. Os valores fornecidos pelos métodos B1, 2,

B3, Meyerhof 1 e Meyerhof 2 foram inferiores aos da prova de carga.

Na resisténcia de ponta nas estacas hélice continua, o método de Meyerhof (1976)
apresentou uma boa previsao com um erro de apenas o0 2 %, os outros dois métodos
aplicados ficaram fora do intervalo de + 20 %, mas apresentaram melhor

comportamento quando comparados com 0s outros tipos de estacas estudadas.
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Figura 91. Relacdo entre os resultados de carga lateral calculados através dos métodos
tedricos e os obtidos na prova de carga para as estacas hélice continua.
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Figura 92. Relagdo entre os resultados de resisténcia por ponta calculados através dos
métodos tedricos e os obtidos na prova de carga para as estacas hélice continua.

4.2.4. Resultados dos métodos tedricos na estaca pré-moldada

Foram avaliadas as parcelas de resisténcia (lateral e ponta) da estaca pré-moldada
através dos métodos tedricos apresentados. A seguir, sdo mostrados na tabela 26 os

resultados obtidos.
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Tabela 26. Resultados da aplicagao dos métodos tedricos na estaca pré-moldada.

RESULTADOS METODOS TEORICOS |

Método Ql [kN] [%g] Q[:(‘:?'
Método a 647 - -
Método A 845 - -
Método B1 195 22 217
Método (32 133 - -
Método B3 293 22 316
Método B4 557 - -
Método API 1 533 55 587
Método API 2 395 - -
Método de Meyerhof 1 261 8 269
Método de Meyerhof 2 284 8 292
Método de Nordlund1 164 11 174
Método de Nordlund2 410 - -
Prova de carga 220 42 262

Pode-se notar que a faixa de variagao das resisténcias laterais € elevada, com valores
que variaram entre os 133 kN e 845 kN. Os métodos estabelecidos para solos
coesivos apresentaram resultados superiores aos dos solos arenosos. As figuras 93
e 94 apresentam as relagdes calculadas entre a resisténcia lateral e por ponta

fornecidas pelos métodos tedricos e as obtidas na prova de carga.

Observa-se na figura 93 que dos métodos tedricos utilizados para determinar a
resisténcia lateral, somente os resultados dos métodos p1 e Meyerhof 1 estdo no
intervalo de variacado de £ 20%, apresentando erros aproximados do 11 % e 19 %
respectivamente. Entretanto, na determinagdo da resisténcia por ponta, todos os
meétodos apresentaram diferencas superiores ao 20 %. Para este tipo de estaca foi
calculada também a relagéo entre a capacidade de carga total calculada e a obtida na

prova de carga, na figura 95 é apresentada essa relagao.

Observa-se na figura 95 que os métodos 1, Meyerhof 1 e Meyerhof 2 estdo no intervalo de
variacao £ 20 %. O método B3 ficou fora do intervalo por superestimar a capacidade de carga
em um 21 %. De todos os métodos o que apresentou uma melhor previsado foi o método de

Meyerhof 1 (¢ obtido por método grafico DMT-CPT), apresentando um erro do 3 %.
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Figura 93. Relacdo entre os resultados de carga lateral calculados através dos métodos
tedricos e os obtidos na prova de carga para a estaca pré-moldada.
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Figura 94. Relagdo entre os resultados de resisténcia por ponta calculados atraveés dos
métodos tedricos e os obtidos na prova de carga para a estaca pré-moldada.
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Figura 95. Relagéo entre os resultados de capacidade de carga total calculados através dos
métodos teodricos e os obtidos na prova de carga para a estaca pré-moldada.

4.2.5. Analise global da aplicagao dos métodos tedricos

Dos resultados da aplicagdao dos métodos tedricos apresentados anteriormente foi

observado o seguinte:

- O método a apresentou uma boa previsao da resisténcia lateral das estacas 6mega
e raiz. Nas estacas escavadas e hélice continua a capacidade de carga foi
superestimada. A resisténcia lateral da estaca pré-moldada, calculada através deste

método foi superior em mais de 100 % a obtida através da prova de carga.

- O método A forneceu o maior valor de resisténcia lateral, superestimando-a para
todos os tipos de estacas, com excegéo da estaca dmega, em que o valor da previsao

se situou no intervalo de aceitagao * 20 %.

- O método API (American Petroleum Institute), desenvolvido para solos coesivos (API
1), forneceu valores com diferengas entre as resisténcias laterais medidas e
calculadas menores a £ 20 % para as estacas do tipo raiz e hélice continua. Para as
estacas O6mega a resisténcia foi subestimada, enquanto que na pré-moldada e

escavada foi superestimada. A resisténcia de ponta calculada pelo método API, foi
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superestimada para todos os casos das estacas, com exceg¢do da estaca dGmega, em

que o método apresentou uma boa previsdo, com um erro de 2 %.

- O método API 2 (aplicado em solos n&o coesivos) forneceu uma boa previsdo da
resisténcia lateral para as estacas escavadas e hélice continua. No caso das estacas

Omega e raiz a resisténcia foi subestimada, e superestimada na estaca pré-moldada.

- O método de Meyerhof (1976) aplicado em solos arenosos subestimou a resisténcia
lateral em todas as estacas, com excecdo da pré-moldada, em que na primeira
avaliacéo (Meyerhof 1) forneceu um valor no intervalo + 20 % e na segunda avaliagcado
(Meyerhof 2) superestimou a resisténcia lateral. A resisténcia por ponta calculada pelo
método de Meyerhof (1976) foi subestimada para as estacas de deslocamento (dmega
e pré-moldada) e superestimada no caso das estacas escavadas e raiz. Nas estacas
hélice continua, a previsdo da carga por ponta foi proxima ao valor da prova de carga,

com uma diferenga de 2 %.

- A metodologia proposta por Burland (1973), considerado como o método das
tensdes efetivas, (B), nas quatro diferentes avaliagdes que foram propostas nesta
pesquisa, n&o apresentou uma boa previsdo da capacidade de carga. A resisténcia

lateral foi em geral subestimada, enquanto a resisténcia por ponta foi superestimada.

- Por ultimo, o método de Nordlund (1963), utilizado para avaliar a capacidade de
carga da estaca pré-moldada subestimou as parcelas de resisténcia, lateral e por

ponta.

4.2.6. Métodos semiempiricos

Para o caso dos métodos semiempiricos, foram empregados trés métodos, conforme
citado na revisao bibliografica, e que foram desenvolvidos para solos argilosos. Com
0 objetivo de visualizar melhor os resultados, foi tomada a média dos valores de
resisténcia lateral e por ponta para cada grupo de estacas obtidos nas provas de carga

e comparados com os valores determinados através dos métodos semiempiricos.
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e Método de Powell et al. (2001)

No calculo da resisténcia lateral através deste método foram utilizadas as expressdes
[77], [78] e [79] apresentadas na revisao bibliografica. A escolha da equacéo a utilizar
foi totalmente dependente do indice do material Ip, obtido através do ensaio DMT como
explicitado na revisdo. Foram usados os parédmetros Py, P17 e Ip médios obtidos no

ensaio DMT e apresentados nas figuras 66, 67 e 70 respectivamente.

A resisténcia de ponta foi calculada através da expressao [80], assumindo um valor
de Kdi de 1,3 para todos os casos, por serem estacas de ponta fechada. O fator p1e
foi calculado como a média das pressodes P+, na profundidade de -1 m a + 1 m medido

desde a ponta das estacas.

e Meétodo de Anjos e Cunha (2006)

As resisténcias lateral e de ponta foram avaliadas aplicando as expressodes [81] e [82],
como fungao das pressdes Po e P1. Os coeficientes kb € kb, foram definidos como
os valores médios dos intervalos apresentados por Anjos e Cunha (2006):
0,12 < khyr <0,20e 049 < kb, < 0,87, assumidos entdo como khy, = 0,16 e

kP ,r = 0,68.

e Meétodo de Togliani e Reuter (2015)

A resisténcia lateral foi calculada através das expressoes [84] e [85] dependendo do
indice do material Ip. O coeficiente p foi determinado pela tabela 14, levando em

consideragao o tipo de estaca.

Para o célculo da resisténcia de ponta, foi analisada a proximidade entre os valores
de p71 e qc, como apresentado na figura 96. Togliani e Reuter (2015) apresentaram
duas equacgdes para a avaliagdo da resisténcia de ponta (mostradas na reviséo
bibliografica), a expressao [86] para o caso em que os valores de p71 e g fossem
proximos e a expressao [87] no caso em que existissem diferengas muito notaveis
entre p71 e qgc. Neste caso, as diferengas embora notaveis, ndo foram tao elevadas

como as apresentadas no caso de Togliani e Reuter (2015) em que foi empregada a
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equacao [87], por isto, e levando em consideragcdo que os resultados de ponta se
ajustaram melhor quando aplicada a expressao [86], foi utilizada esta ultima na
avaliacao da resisténcia de ponta para as estacas analisadas. O coeficiente A foi
obtido da tabela 14.
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Figura 96. Variagao de qc e p1 (médios) com a profundidade.

4.2.7. Resultados dos métodos semiempiricos nas estacas escavadas.

Os resultados obtidos ao aplicar os métodos semiempiricos citados estao indicados
na tabela 27. Foi calculada também a relagao entre os valores de capacidade de carga
fornecidos pelos métodos e os obtidos na prova de carga. As figuras 97 e 98
apresentam as relagdes calculadas de resisténcia lateral e por ponta. Analisar-se-a a
capacidade de carga total, tendo em vista que os trés métodos calculam as duas

parcelas de resisténcia.



160

Tabela 27. Resultados da aplicacao dos métodos semiempiricos nas estacas escavadas.

RESULTADOS METODOS SEMIEMPIRICOS

Método Ql [kN] | Qp [kN] | Qtotal [kN]
Powell et al. (2001) 994 410 1404
Anjos e Cunha (2006) 1779 249 1514
Togliani e Reuter (2015) 762 79 841

Observa-se na figura 97 que os trés métodos semiempiricos aplicados
superestimaram a resisténcia lateral, da mesma forma que ocorreu na aplicacdo dos
métodos tedricos para estacas escavadas, em que os métodos formulados para solos
coesivos situaram-se acima dos resultados das provas de carga. O método que
melhor se ajustou aos resultados das provas de carga foi o de Togliani e Reuter
(2015), com um erro do 14 %, no entanto, os métodos de Powell e o de Anjos e Cunha

ficaram fora do intervalo + 20 %.

Na figura 98, que apresenta as relagdes entre as parcelas de resisténcia de ponta,
observa-se que os trés métodos apresentaram resultados superiores dos estimados

nas provas de carga, nenhum método entrou no intervalo de £20%.

Por ultimo, na figura 99 observa-se que o método de Togliani e Reuter (2015) foi o
que apresentou uma previsao razoavel da capacidade de carga total, com um erro do
23%.
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Figura 97. Relacao entre os resultados de carga lateral calculados através dos métodos
semiempiricos e os obtidos na prova de carga para as estacas escavadas.
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Figura 98. Relacédo entre os resultados de resisténcia por ponta calculados atraveés dos
meétodos semiempiricos e os obtidos na prova de carga para as estacas escavadas.
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Figura 99. Relacao entre os resultados de capacidade de carga total calculados através dos
meétodos semiempiricos e os obtidos na prova de carga para as estacas escavadas.
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4.2.8. Resultados dos métodos semiempiricos nas estacas 6mega.

Os resultados obtidos ao aplicar os métodos semiempiricos citados nas estacas
Omega estdo indicados na tabela 28. Foi calculada também a relacédo entre a
capacidade de carga fornecida pelos métodos semiempiricos e a obtida na prova de
carga. As figuras 100 e 101 e 102 apresentam as relagbes calculadas de resisténcia

lateral, por ponta e total.

Tabela 28. Resultados da aplicagdo dos métodos semiempiricos nas estacas 6mega.

RESULTADOS METODOS SEMIEMPIRICOS

Método Ql [kN] | Qp [kN] | Qtotal [kN]
Powell et al. (2001) 994 410 1404
Anjos e Cunha (2006) 1779 249 1514
Togliani e Reuter (2015) 1372 126 1498

A aplicagdo dos métodos semiempiricos nas estacas 6mega apresentou melhores
resultados que nas estacas escavadas. Observa-se na figura 100 que os métodos
semiempiricos forneceram valores razoaveis no calculo da resisténcia lateral, o
método de Anjos e Cunha superestimou a resisténcia ficando fora do intervalo £20%,
o de Togliani e Reuter apresentou um valor 13% maior do que o obtido em provas de

carga, por ultimo, o de Powell que subestimou a resisténcia lateral em um 18%.

No que se refere a capacidade de carga por ponta, é observado na figura 100 que o
método de Anjos e Cunha foi o unico que entrou no intervalo £20%, com um valor 19%
maior ao obtido em provas de carga. O método de Togliani e Reuter subestimou a

parcela de ponta ao invés do método de Powell que a superestimou.

Da figura 102, observa-se que os métodos de Powell e Togliani forneceram valores
de capacidade de carga total préximos aos obtidos nas provas de carga para as
estacas 6mega. O método de Powell que tinha situado fora do intervalo £20% na
avaliacao separada da resisténcia de ponta (por superestimar a resisténcia), neste
caso, quando avaliado na carga ultima as diferencas nas parcelas de resisténcia foram
compensadas, fornecendo o valor mais proximo, com um 2% inferior ao obtido da
prova de carga. O método de Togliani e Reuter, que tinha apresentado valores
razoaveis no calculo de cada parcela de resisténcia, apresentou também um resultado

proximo ao da prova de carga quando avaliada a resisténcia total, sendo 5% maior a
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resisténcia obtida de forma experimental, ficando dentro do intervalo £20%. O método

de Anjos e Cunha superestimou a capacidade de carga total em um 42%.
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Figura 100. Relagdo entre os resultados de carga lateral calculados através dos métodos
semiempiricos e os obtidos na prova de carga para as estacas dmega.
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Figura 101. Relagcado entre os resultados de resisténcia por ponta calculados através dos
meétodos semiempiricos e os obtidos na prova de carga para as estacas 6mega.
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Figura 102. Relagao entre os resultados de capacidade de carga total calculados através dos
meétodos semiempiricos e os obtidos na prova de carga para as estacas 6mega.

4.2.9. Resultados dos métodos semiempiricos nas estacas raiz.

Os resultados obtidos ao aplicar os métodos semiempiricos citados nas estacas raiz
estdo indicados na tabela 29. Foi calculada também a relacéo entre a capacidade de
carga obtida pelos métodos semiempiricos e a fornecida pela prova de carga. As
figuras 103 e 104 e 105 apresentam as relagdes calculadas de resisténcia lateral, por

ponta e total.

Tabela 29. Resultados da aplicagdo dos métodos semiempiricos nas estacas raiz.

RESULTADOS METODOS SEMIEMPIRICOS

Método QI [kN] | Qp [kN] | Qtotal [kN]
Powell et al. (2001) 994 410 1404
Anjos e Cunha (2006) 1779 249 1514
Togliani e Reuter (2015) 762 79 841

Em relagcédo a parcela de resisténcia lateral, observa-se na figura 103 que o método
que forneceu o valor mais proximo ao obtido na prova de carga foi o de Powell, com
um valor 5 % maior. O método de Togliani e Reuter subestimou a resisténcia lateral
em um 20 %, situando no limite do intervalo + 20 %. O método de Anjos e Cunha
superestimou a parcela de resisténcia lateral em um 88 %. Na figura 104, que

apresenta as relagdes entre as parcelas de resisténcia de ponta, observa-se que os
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trés métodos superestimaram a capacidade de ponta, nenhum método situou dentro

do intervalo de +20%.

Pode-se observar na figura 105 que o método de Togliani e Reuter forneceu o valor
de capacidade de carga total proximo ao obtido nas provas de carga, apresentando
um valor 14 % inferior ao experimental. Os métodos de Powell e Anjos e Cunha
superestimaram a resisténcia total em porcentagens de 43 % e 107 %

respectivamente.
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Figura 103. Relagdo entre os resultados de carga lateral calculados através dos métodos
semiempiricos e os obtidos na prova de carga para as estacas raiz.
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Figura 104. Relagédo entre os resultados de resisténcia por ponta calculados através dos
métodos semiempiricos e os obtidos na prova de carga para as estacas raiz.
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Figura 105. Relac&o entre os resultados de capacidade de carga total calculados através dos
meétodos semiempiricos e os obtidos na prova de carga para as estacas raiz.

4.210. Resultados dos métodos semiempiricos nas estacas hélice
continua.

Os resultados obtidos ao aplicar os métodos semiempiricos citados nas estacas hélice
continua estao indicados na tabela 30. Foi calculada a relagdo entre a capacidade de
carga fornecida pelos métodos semiempiricos e a obtida na prova de carga. As figuras
106 e 107 e 108 apresentam as relagdes calculadas de resisténcia lateral, por ponta

e total.

Tabela 30. Resultados da aplicagdo dos métodos semiempiricos nas estacas hélice continua.

RESULTADOS METODOS SEMIEMPIRICOS

Método QI [kN] | Qp [kN] | Qtotal [kN]
Powell et al. (2001) 994 410 1404
Anjos e Cunha (2006) 1779 249 1514
Togliani e Reuter (2015) 838 95 933

Com relacao ao calculo da resisténcia lateral das estacas hélice continua, observa-se
na figura 106 que dos métodos semiempiricos, o de Togliani e Reuter apresentou o
valor mais proximo a meédia dos obtidos nas provas de carga, com uma diferenga de
apenas 2 %, o método de Powell forneceu também um valor razoavel, sendo 21 %
maior ao da prova de carga, ja o resultado do método de Anjos e Cunha ficou fora do

intervalo + 20 %.
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Figura 106. Relacdo entre os resultados de carga lateral calculados através dos métodos
semiempiricos e os obtidos na prova de carga para as estacas hélice continua.
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Figura 107. Relagédo entre os resultados de resisténcia por ponta calculados através dos
métodos semiempiricos e os obtidos na prova de carga para as estacas hélice continua.

Com relagao a resisténcia de ponta (figura 106) é possivel observar que os trés
métodos situaram fora do intervalo de aceitacdo +20%, com valores superiores aos
obtidos nas provas de carga. O método de Togliani foi o que apresentou o resultado

mais préximo, com uma diferenga do 53%. No calculo da carga total (figura 107) o
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método de Togliani e Reuter apresentou um valor proximo ao obtido na prova de
carga, com um erro do 5%. Os métodos de Powell e Anjos e Cunha superestimaram

a resisténcia total, ficando fora do intervalo + 20 %.
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Figura 108. Relagao entre os resultados de capacidade de carga total calculados através dos
métodos semiempiricos e os obtidos na prova de carga para as estacas hélice continua.

4.2.11. Resultados dos métodos semiempiricos na estaca pré-moldada

Os resultados obtidos ao aplicar os métodos semiempiricos citados, na estaca pré-
moldada, estdo indicados na tabela 31. Foi calculada a relagc&o entre a capacidade de
carga fornecida pelos métodos semiempiricos e a obtida na prova de carga. As figuras
109 e 110 e 111 apresentam as relagdes calculadas de resisténcia lateral, por ponta

e total.

Tabela 31. Resultados da aplicagao dos métodos semiempiricos na estaca pré-moldada.

RESULTADOS METODOS SEMIEMPIRICOS

Método Ql [kN] | Qp [kN] | Qtotal [kN]
Powell et al. (2001) 725 100 824
Anjos e Cunha (2006) 1032 52 1083
Togliani e Reuter (2015) 881 52 933
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Observa-se nas figuras 109 e 111 que os métodos aplicados forneceram valores
superiores dos obtidos na prova de carga da estaca pré-moldada, com erros
superiores ao 100%. No célculo da resisténcia de ponta, como apresentado na figura
110, os métodos de Anjos e Cunha e Togliani e Reuter situaram-se no limite do
intervalo de aceitacdo de + 20 %, apresentando resultados 22 % e 24 % superior ao
da prova de carga. Enquanto a resisténcia total, os trés métodos forneceram valores

superiores ao obtido na prova de carga.

5,0

4,69
4,01 4,00
4,0
3,30

(9]
23,0
g
>
©
"0
8 ]

1,0

0,0

Powell Anjos e Cunha Togliani Média

Figura 109. Relacdo entre os resultados de carga lateral calculados através dos métodos
semiempiricos e os obtidos na prova de carga para a estaca pré-moldada.
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Figura 110. Relagédo entre os resultados de resisténcia por ponta calculados através dos
meétodos semiempiricos e os obtidos na prova de carga para a estaca pré-moldada.
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Figura 111. Relagéo entre os resultados de capacidade de carga total calculados através dos
métodos semiempiricos e os obtidos na prova de carga para a estaca pré-moldada.

4.2.12. Analise global da aplicagao dos métodos semiempiricos

Dos resultados da aplicagao dos métodos semiempiricos apresentados anteriormente

foi observado que:

- O método de Powell et al. (2001) no caso das estacas escavadas, hélice continua e
pré-moldada superestimou a capacidade de carga lateral, enquanto a resisténcia da
estaca 6mega foi subestimada. O melhor resultado da parcela de resisténcia lateral
foi fornecido para as estacas raiz. No que refere a parcela de resisténcia por ponta,

os resultados do método foram muito superiores aos obtidos nas provas de carga.

- O método de Anjos e Cunha (2006), apresentado como uma modificagdo do método
de Powell, forneceu resultados de resisténcia lateral maiores aos obtidos em provas
de carga para todos os tipos de estacas. Levando em consideragao esta alta dispersao
na resisténcia lateral, e aproveitando que as equacdes que apresentam o método
dependem somente das pressdes obtidas no DMT e de um coeficiente de origem
empirico, sugere-se nesta pesquisa e para o tipo de solo em estudo, um ajuste (por
retroanalise) no fator k'put para cada tipo de estaca analisada. A tabela 32 apresenta
os valores ajustados. Na figura 112 € apresentada a relagdo da resisténcia lateral
calculada através do método utilizando o coeficiente klbumr ajustado e a obtida nas

provas de carga.
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Com relagao a resisténcia de ponta, o método de Anjos e Cunha apresentou valores
inferiores para a estaca de dmega e superiores nas estacas escavadas, raiz, hélice
continua e 6mega. Levando em consideragao a baixa resisténcia de ponta obtida nas
provas de carga das estacas escavadas, raiz e hélice continua, nao foi feito ajuste do
coeficiente kPpur. O ajuste por retroanalise foi estimado somente para as estacas
Omega e pré-moldada, tendo em vista que foram as que apresentaram resultados
(obtidos do método de Anjos e Cunha (2006)) coerentes quando comparados aos
calculados em provas de carga; os coeficientes kPpmr ajustados ficaram assim:
kPomt = 0,58 para estaca 6mega (Qp ca/Qp pc = 1,02), e kPomt = 0,56 para estaca pré-
moldada (Qp_cal/Qp_pc = 1,01).

Tabela 32. Coeficiente k'omr ajustado para cada tipo de estaca analisada.

Tipo de estaca  k'pmr

Escavada 0,060
Omega 0,110
Raiz 0,085
Hélice continua 0,075
Pré-moldada 0,045
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Figura 112. Relagao entre os resultados de resisténcia lateral calculados através do método
de Anjos e Cunha (2006) e os obtidos na prova de carga, apos ajuste do fator klpur.

- O método de Togliani e Reuter (2015) foi o que apresentou resultados com melhor

concordancia com os valores obtidos através das provas de carga, o valor da
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resisténcia lateral fornecida pelo método ficou em todos os casos no intervalo £ 20%,
com excecao da estaca pré-moldada em que a resisténcia lateral foi superestimada.
Contudo, optou-se por fazer um ajuste (assim como no método de Anjos e Cunha
(2006)) para o coeficiente p (fator de redugao da resisténcia lateral) para o tipo de solo
(siltoso) e os tipos de estacas analisados. A tabela 33 apresenta os coeficientes 3
ajustados. Na figura 113 é apresentada a relacdo da resisténcia lateral calculada
através do método de Togliani e Reuter (2015), utilizando o coeficiente  ajustado e a

obtida nas provas de carga.

Na resisténcia por ponta, foi obtido um valor muito préximo do fornecido pela prova
de carga somente no caso da estaca pré-moldada; nas estacas escavadas, raiz e
hélice continua esta parcela de resisténcia foi superestimada, enquanto na estaca

Omega foi subestimada.

Da mesma forma que no método de Anjos e Cunha (2006), foi feito ajuste por
retroanalise, do coeficiente A (fator de reducao da resisténcia por ponta) unicamente
para as estacas que apresentaram valores mais coerentes quando comparados com
os resultados de ponta das provas de carga. Assim, foi feito ajuste para as estacas do
tipo 6mega, hélice continua e pré-moldada. Os coeficientes A ajustados sdo: A = 0,5
para a estaca 6mega ((Qp_ca/Qp_pc = 0,98), A = 0,05 para a estaca hélice continua
((Qp_callQp_pc = 1,02) e L = 0,17 para a estaca pré-moldada ((Qp_cal/Qp pc= 1,01).

Tabela 33. Coeficiente B ajustado para cada tipo de estaca analisado.

Tipo de estaca B

Escavada 0,45
Omega 0,81
Raiz 0,62
Hélice continua 0,55
Pré-moldada 0,25
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Figura 113. Relac&o entre os resultados de resisténcia lateral calculados através do método
de Togliani e Reuter (2015) e os obtidos na prova de carga, apds ajuste do fator p.

4.3. MODELAGEM NUMERICA

Para a previsao da curva Carga vs Deslocamento foi feita uma modelagem numérica
em Plaxis 3D Foundation para cada tipo de estaca. Com o fim de comparar melhor as
curvas obtidas através da modelagem e as construidas nas provas de carga, optou-
se por tomar a carga de ruptura (obtida em prova de carga) de uma estaca especifica

de cada tipo, e aplicar essa mesma carga no modelo de Plaxis.

O moddulo de elasticidade E do concreto (parametro necessario para a simulagdo do
modelo linear elastico), das estacas escolhidas para analise foram tomados das
pesquisas de Albuquerque (1996 e 2001) e Nogueira (2004), com base na
instrumentacao das estacas. Os valores de carga de ruptura, deslocamentos maximos
e modulos de elasticidade do concreto das estacas estudadas sao apresentados na
tabela 34. O peso especifico do concreto foi adotado como 25 kN/m?3 e o coeficiente

de Poisson igual a 0,3 para todas as estacas.
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Tabela 34. Parametros da estaca usados na modelagem.

Diametro Carga de Deslocamento

Estaca E (GPa)
nominal (m) ruptura (kN) maximo (mm)
Omega 2 0,37 1420 61,83 35,7
Raiz 3 0,40 980 55,42 17,2
Hélice Continua 1 0,40 960 80,24 23,0
Pré-moldada 0,18 262 54,13 244

Os parametros geotécnicos do solo requeridos por Plaxis para a modelagem, foram
obtidos do ensaio DMT. Como ja foi mencionado no item 3.4, o semiespaco foi dividido
em profundidade em duas camadas de solo: de 0 a6 m e de 6 m a 20 m. Levando em
consideracao que nao se tinha informacao dos parametros do solo a partir dos 14 m
de profundidade, foram assumidos a partir dessa profundidade os mesmos
parametros obtidos através do DMT e apresentados no item 4.1.2 para a camada de
solo de 6 a 14 m. Foi utilizado o angulo de atrito obtido através do método grafico
(dependente do DMT e CPT) por apresentar melhor similaridade com os valores
estimados por meio de ensaios de laboratério (apresentados por Albuquerque, 2001),
o coeficiente de Poisson foi adotado nas duas camadas. Os parametros de solo

utilizados na analise numérica estao indicados na tabela 35.

Tabela 35. Parametros da estaca usados na modelagem.

Parametro CamadaOa6m Camada6a20m

v 0,4 0,3
v (kN/m?) 18,3 20,2
Y6 34 25
E (kPa) 13460 33630
c' (kPa) 15 49
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4.3.1. Fator de reducao de interface Rinter

Por meio de testes de comparagdo com os resultados obtidos em prova de carga para
cada uma das estacas estudadas e apresentadas na tabela 34, foi possivel obter por
retroanalise o fator de reducdo de interface Rinter adequado a representagdo numérica
para cada caso. Na retroanalise foram comparadas as curvas Carga vs Deslocamento
obtidas através da modelagem numérica com as fornecidas pelas provas de carga até
alcangar o melhor ajuste nas curvas comparadas. O Unico parametro que foi
modificado correspondeu ao fator Rinter, 08 parametros do solo foram mantidos iguais
para todos os testes. Os resultados do fator de interface Riner resultantes da

retroanalise s&o apresentados na tabela 36.

Tabela 36. Fator de interface Rinter resultante da retroanalise.

Omega 0,95
Raiz 0,65
Hélice Continua 0,60
Escavada 0,45
Pré-moldada 0,40

Observa-se na tabela 36, através dos fatores de interface obtidos por retroanalise,
uma dependéncia do fator Riner COM 0 processo executivo das estacas. A estaca
Omega que devido ao processo de execugao desloca o solo gerando uma compresséo
lateral, melhora as caracteristicas do solo no entorno do fuste. Na modelagem
numeérica este fator tem a finalidade de degradar os paréametros da interegdo solo-
estaca. Para o caso da estaca 6mega, verificou-se um valores superior do fator Rinter
quando comparado com as outras estacas. Entretanto, ocorre situagao inversa no
caso da estaca pré-moldada, que devido ao processo de cravagao (e por tratar-se de
uma estaca esbelta), o efeito de drapejamento gera um vazio no trecho inicial da
estaca, resultado na perda de contato o que resultado em menor atrito lateral no
trecho. Para este caso, na modelagem numérica foi obtido o menor fator Rinter em

comparagao com os outros tipos de estacas estudadas.
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4.3.2. Curvas Carga vs Deslocamento

Neste subitem apresentam-se os resultados das analises numéricas para todos os
tipos de estacas. As curvas carga vs deslocamento obtidas na modelagem numérica
sdo comparadas com as obtidas experimentalmente. Para a analise foi convencionada
uma carga de ruptura para um deslocamento de 10% do didmetro nominal das
estacas, isto €, 40 mm para as estacas escavada, raiz e hélice continua, 37 mm para
a estaca 6mega e 18 mm para a estaca pré-moldada. Sera também analisado o

deslocamento correspondente a carga de trabalho (metade da carga de ruptura).

4.3.2.1. Estaca escavada

Para a modelagem numérica foi aplicada a carga de ruptura obtida de forma
experimental, correspondendo a 693 kN. Apresenta-se na figura 114 a o diagrama dos
deslocamentos obtidos apds o processamento da analise numérica em Plaxis para a
estaca escavada. O deslocamento maximo provocado devido a aplicacao da carga foi
de 49,84 mm.

Como resultado da analise numérica foi obtida a curva carga vs deslocamento para a
estaca escavada (figura 115). A carga de ruptura convencionada para um
deslocamento de 10% do didmetro nominal da estaca (40 mm) foi de 659 kN. Na figura
115 é apresentada também a curva carga vs deslocamento obtida da prova de carga,
para este caso, a carga de ruptura convencionada para o deslocamento de 40 mm foi

de 676 kN, isto €, um 2,5% superior a obtida na modelagem numeérica.

Os deslocamentos correspondentes a carga de trabalho (346,5 kN) foram de 0,02 mm

para a analise experimental (prova de carga) e de 3,8 mm para a analise numérica.
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Figura 114. Distribuicdo dos deslocamentos na carga de ruptura para a estaca escavada.
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Figura 115. Curvas carga vs deslocamento da estaca escavada.
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4.3.2.2. Estaca 6mega

Foi aplicado um carregamento axial de 1420 kN na estaca 6mega e feita a analise
numérica em Plaxis. Observa-se na figura 116 o diagrama dos deslocamentos
provocados devido a carga total aplicada. O deslocamento maximo correspondeu a
60,54 mm.

Resultante da analise numérica foi obtida a curva carga vs deslocamento,
apresentada na figura 117. A carga de ruptura para um deslocamento de 10% do
didmetro nominal da estaca (37 mm) correspondeu a 1296 kN, sendo este valor 5,3%
inferior a carga de ruptura convencionada da prova de carga (1369 kN). O recalque
correspondente a carga de trabalho (710 kN) foi de 1,2 para a analise experimental e

de 5,6 para a analise numérica.
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Figura 116. Distribuicdo dos deslocamentos na carga de ruptura para a estaca 6mega.
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Figura 117. Curvas carga vs deslocamento da estaca 6mega.

4.3.2.3. Estacaraiz

Observa-se na figura 118 o diagrama dos deslocamentos obtidos apds o
processamento da analise numérica para a estaca raiz. O deslocamento maximo
resultante (na modelagem numérica) devido a aplicagdo da carga de 980 kN no topo

da estaca foi de 49,07 mm.

Como resultado da analise numérica foi obtida a curva carga vs deslocamento e,
apresentada na figura 119. A carga de ruptura convencionada para um deslocamento
de 10% do didmetro nominal da estaca (40 mm) resultou em 933 kN, isto €&, 2,5%
inferior a carga de ruptura convencionada correspondente a prova de carga. Os
deslocamentos apresentados para a carga de trabalho (490 kN) foram de 5 mm para
a analise numérica e 0,51 mm para a curva carga vs deslocamento obtida

experimentalmente.
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Figura 118. Distribuicido dos deslocamentos na carga de ruptura para a estaca raiz.
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Figura 119. Curvas carga vs deslocamento da estaca raiz.
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4.3.2.4. Estaca hélice continua

A figura 120 apresenta o diagrama de deslocamentos obtidos da analise numérica ao
aplicar uma carga axial (condicionada pela carga maxima aplicada na prova de carga)

de 960 kN; o deslocamento maximo obtido para esta carga foi da ordem de 44,53 mm.

O resultado da analise numérica para a estaca hélice continua permitiu construir a
curva carga vs deslocamento apresentada na figura 121. Das curvas foram obtidas as
cargas de ruptura convencionadas para um deslocamento de 10% do didametro
nominal da estaca (40 mm), resultando em 927 kN para a curva carga vs
deslocamento tragada a partir dos dados experimentais (prova de carga) e do valor
de 935 kN para a analise numérica, isto indica uma diferenca entre os dois valores de
apenas o 0,9%. Os deslocamentos correspondentes a carga de trabalho (480 kN)

foram de 4,9 mm para a analise numérica e 0,3 mm para a prova de carga.
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Figura 120. Distribuigcdo dos deslocamentos na carga de ruptura para a estaca hélice
continua.
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Figura 121. Curvas carga vs deslocamento da estaca hélice continua.

4.3.2.5. Estaca pré-moldada

Para a analise numérica da estaca pré-moldada foi aplicado inicialmente o0 mesmo
valor da carga maxima aplicada na prova de carga, isto € 262 kN, no entanto, a curva
carga vs deslocamento para este carregamento atingiu somente o trecho elastico; por
este fato foi aumentada a carga aplicada até 350 kN com o fim de observar melhor o
comportamento da curva. O deslocamento maximo atingido para esta carga foi de
54,45 mm.

A partir da curva carga vs deslocamento obtida da analise numérica (figura 123), foi
avaliada uma carga de ruptura convencionada para um deslocamento de 10% do
didmetro nominal (18 mm), esta carga de ruptura correspondeu a 270 kN, um 9,8%
superior a carga convencionada obtida da analise experimental, e um 3% superior a
carga maxima aplicada em prova de carga. Os deslocamentos obtidos para a carga
de trabalho (131 kN) foram da ordem de 3,4 mm (analise numérica) e 0,8 mm (prova

de carga).
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Figura 123. Curvas carga vs deslocamento da estaca pré-moldada.
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4.3.2.6. Comparacgao entre os resultados da analise numérica e da prova
de carga

Ao comparar os resultados dos deslocamentos correspondentes a carga de trabalho,
conforme apresentado na figura 124, observa-se que os resultados obtidos por analise
numeérica foram em todos os casos, superiores aos obtidos experimentalmente, isto €,
a curva carga vs deslocamento estimada por meio da modelagem numeérica
apresentou deslocamentos mais acentuados que a obtida a partir das provas de
carga. Da figura 124 pode-se verificar a influéncia do fator de reducéo de interface
Rinter, Nas estacas do tipo escavadas (raiz, HC e escavada), isto €, quanto menor foi o
fator Rinter, maior foi a diferenga nos deslocamentos. A estaca escavada, em que foi
usado no ajuste o menor fator de interface de 0,45, apresentou a maior diferenga entre
a analise numérica e a experimental, sendo o valor numérico 190 vezes maior ao
experimental. Com relagao a estaca pré-moldada, em virtude do efeito da perda de
atrito devido a cravagéao (drapejamento), o modelo ndo conseguiu simular de maneira

adequada o comportamento deste tipo de estaca.
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Figura 124. Relacdo entre o deslocamento correspondente a carga de trabalho obtido através
da analise numérica e o fornecido pela prova de carga.
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Apesar de apresentar uma inflexdo antecipada em termos de deslocamentos nas
curvas obtidas da analise numérica, o modelo forneceu uma boa previsdo da carga
de ruptura convencionada (10% do diametro). As diferengas entre os valores
calculados e os obtidos na prova de carga foram em todos os casos inferiores ao 10%
conforme observado na figura 125. Em termos gerais, a analise numérica da estaca
pré-moldada foi a unica que forneceu o valor de carga de ruptura superestimada
quando comparada a prova de carga, isso devido a o processo de cravagao da estaca.
Neste tipo de solo de alta porosidade e baixa resisténcia, a cravagao gera um efeito
de drapejamento que “descola” o solo da interface da estaca, ocasionando perda de
contato entre o solo e o fuste da estaca e, portanto, perda de resisténcia lateral,
Albuquerque (1996) indica que esta perda de atrito em estacas cravadas de pequeno
diametro ocorre até uma profundidade de 1,5 m. Sendo esta condicao experimental
dificil de ser representada no modelo numérico, o efeito de drapejamento nao foi

considerado, obtendo assim um maior valor de carga de ruptura convencionada.
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Figura 125. Relagéo entre a carga de ruptura convencionada ao deslocamento de 10% do
didmetro nominal obtida através da analise numérica e a fornecida pela prova de carga.
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5. CONCLUSOES

Com base nos resultados obtidos e nas analises efetuadas pode-se concluir:

5.1. CLASSIFICAGAO DO SOLO

A classificagcao do solo, do Campo Experimental de Mecanica dos Solos e Fundacdes
da Faculdade de Engenharia Agricola (Feagri), obtida através do DMT diferiu da
classificagao apresentada por Albuquerque (2001) mostrada na figura 43. Os estratos
do solo, quando avaliados através do DMT apresentaram uma minima presenca de
argila, diferente aquele determinado a partir de analise granulométrica e tatil-visual.
Este fato pode ser explicado levando em consideracao que a classificacao feita pelo
ensaio dilatométrico esta baseada no comportamento mecanico das particulas do solo
e nao na sua granulometria. Neste caso, embora o solo apresente camadas com

textura argilosa, o comportamento mecanico é de solo siltoso.

5.2. PARAMETROS DO SOLO

O peso especifico natural estimado empregando o abaco de Marchetti e Crapps
(1981) foi superior quando comparado aquele apresentado por Albuquerque (2001).
No entanto, quando analisado o comportamento ao longo da profundidade, as duas
estimativas apresentaram similaridade, isto €, o valor médio da segunda camada (6 a
14 m) aumentou em 2 kN/m3 com relagédo a primeira camada (0 a 6 m) para os dois
casos. A diferenga entre o peso especifico obtido através do DMT e o fornecido por
Albuquerque (2001) foi de + 5 kN/m?.

O angulo de atrito foi obtido através de trés métodos, dois deles baseados somente
nos indices basicos do DMT (Ip, Kb, Ep), € um outro método combinando os resultados
do ensaio DMT e o ensaio CPT. Destes trés métodos, o que forneceu resultados mais

proximos aqueles obtidos em ensaios de laboratério por Albuquerque (2001) foi o



187

método grafico baseado no parametro Ko (obtido do DMT) e na relagdo qc¢/c’vo (qc do
CPT); os valores do angulo de atrito estimados através deste método, foram sempre
superiores aos de Albuquerque (2001), porém, o comportamento inversamente
proporcional com a profundidade se manteve. Os outros dois métodos baseados
somente nos indices intermediarios do DMT apresentaram comportamentos
semelhantes entre eles, no que refere a variagdo com a profundidade, isto €, valores
de angulo de atrito aproximadamente constantes com a profundidade, variando em
uma pequena faixa. Porém, o método de Marchetti e Crapps (1981) apresentou melhor
ajuste com os valores fornecidos por Albuquerque (2001). Entretanto, os valores
estimados através da equagao de Marchetti (1997) foram superestimados quando

comparados com os de Albuquerque (2001).

5.3. PREVISAO DA CAPACIDADE DE CARGA

As capacidades de carga foram calculadas por meio de métodos tedricos e
semiempiricos. Em termos gerais, os métodos semiempiricos forneceram melhores

resultados que os métodos tedricos.

Na aplicagdo dos métodos tedricos, o ensaio DMT forneceu os parametros
geotécnicos de entrada. Nestes devem ser levadas em consideragao duas limitagoes
importantes: os erros inerentes as préprias metodologias e a dependéncia na acuracia
dos parametros de resisténcia do solo (¢ e Su). Isto quer dizer que a dispersao dos
parametros geotécnicos, calculados a partir do ensaio dilatométrico, e utilizados no
calculo da resisténcia, tem uma influéncia direta nas variagbes encontradas na

estimativa da capacidade de carga.

Dos métodos tedricos, aqueles condicionados para solos coesivos (método o, método
A e método API RP2Acesivos), forneceram valores de resisténcia lateral superiores aos
estabelecidos para solos nao coesivos (método B, método APl RP2Ans0 coesivos, método
de Nordlund (1963) e método de Meyerhof (1976)).

Os métodos tedricos utilizados em solos coesivos apresentaram em geral uma boa
estimativa da capacidade de carga para as estacas 6mega e raiz, enquanto que nas

estacas escavadas os métodos condicionados para solos n&o coesivos apresentaram
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uma melhor aproximagao entre os valores calculados e os obtidos em prova de carga.
Nas estacas hélice continua e pré-moldada as médias dos métodos ficaram fora dos

intervalos de aceitacgao.

Os métodos semiempiricos utilizaram unicamente os valores das pressdes Po e P4, e
0os parametros intermediarios do ensaio DMT, porém, apresentam também certas
limitagbes: algumas vezes as consideragdes que foram tomadas no desenvolvimento
das metodologias ndo condizem com a realidade do comportamento do solo e da
interacdo solo — estaca. Além disso, essas formulagdes sao desenvolvidas pelos
autores, a partir da analise de bancos de dados de provas de carga realizadas em
determinados tipos de estacas, regides e solos especificos com caracteristicas
particulares que, frequentemente, ndo se ajustam completamente as caracteristicas

do solo em que serao aplicadas as metodologias.

Na estaca pré-moldada, a resisténcia por atrito foi superestimada por todos os
métodos, tanto tedricos como empiricos, as unicas exceg¢des foram o método das
tensdes efetivas, p1, e o método de Meyerhof 1, que apresentaram erros do 10% e
19% respetivamente. Este fato de apresentar baixa resisténcia por atrito deve-se a
vibragao produzida pela cravagao da estaca (drapejamento) neste tipo de solo de alta
porosidade e baixa resisténcia, 0 que ocasiona a perda de contato entre o solo e 0
fuste da estaca, ou seja, ndo ha atrito nesta regido. Pesquisas realizadas no local, por
Albuquerque (1996) e Cury Filho (2016) indicaram este efeito para as estacas

cravadas executadas no local.

Finalmente, conclui-se que para a previsdo da resisténcia lateral o ensaio
dilatométrico se mostrou eficiente. No que refere a resisténcia de ponta, as
metodologias aplicadas em geral forneceram valores superiores, este fato é devido a

baixa resisténcia do solo estudado nesta pesquisa.

5.4. PREVISAO DA CURVA CARGA VS DESLOCAMENTO

= (Os fatores Riner obtidos através de retroandlise apresentaram boa
concordancia com o previsto. Na estaca dmega que experimentalmente

apresenta valores de resisténcia por atrito maior que dos outros tipos de
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estacas estudadas, foi obtido por retroanalise o maior valor de Rinter, isto €, 0s
parametros do solo foram pouco reduzidos na interface, enquanto nas estacas
escavada e pré-moldada foram usados fatores de interface inferiores. Sendo
que no caso da estaca pré-moldada o efeito do drapejamento foi o principal
responsavel pelo fenébmeno.

A analise numérica forneceu uma boa previsdo na carga de ruptura
convencionada ao deslocamento de 10% do didmetro nominal, sempre a favor
da seguranca com excegao da estaca pré-moldada.

Do ponto de vista global, das curvas carga vs deslocamento obtidas através
das analises numérica, a que apresentou melhor ajuste com aquela fornecida
pela prova de carga foi a da estaca 6mega. Este fato pode estar relacionado
ao processo executivo desta estaca, que ao melhorar as caracteristicas do

subsolo, pode representar de melhor forma a simulagédo numeérica.
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