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RESUMO

TEIXEIRA, C. Z. Comportamento de estacas escavadas em solos colapsiveis. Sao
Carlos, Faculdade de Engenharia, Universidade de Sdo Paulo, 1993. Dissertagdo de
Mestrado.

Este trabalho se propde a analisar os efeitos produzidos pela inundagcdo do
solo em estacas escavadas, isoladas, submetidas a esforcos de compressdo. Os
resultados obtidos referem-se a execucdo de trés provas de carga lentas em estacas
com didmetros de 0,40 m e 0,50 m (2 provas de carga distintas) e comprimentos de
10,0 m, submetidas anteriormente a uma série de carregamentos (duas provas de carga
répidas e duas lentas). Os resultados relativos aos deslocamentos medidos no topo das
estacas e os obtidos pela instrumentacdo instalada ao longo do fuste sdo entdo
comparados com a sequéncia dos resultados anteriores, para avaliacdo do efeito de
umedecimento no comportamento “carga x recalque” e nos mecanismos de
transferéncia de carga. E feita ainda uma descri¢do minuciosa do processo utilizado
para inundagdo do solo e uma breve consideracio sobre os efeitos da ndo reposicao de
cargas em ensaios lentos, de longa duracdo.

Palavras-chave: solos colapsiveis, provas de carga a compressdo, estacas escavadas
instrumentadas, transferéncia de carga, comportamento carga-recalque.



ABSTRACT

TEIXEIRA, C. Z. Behavior of excavated piles in collapsible soils. Sao Carlos,
Faculdade de Engenharia, Universidade de Sao Paulo, 1993. Master thesis.

This work intends to analyze the effects produced by the flooding of the soil-
excavated piles, isolated, subjected to compression efforts. The results refer to the
execution of three slow load tests on piles with diameters of 0.40 m and 0.50 m (2
distinct load tests) and 10.0 m lengths, submitted previously to a number of shipments
(two slow and two quick load). The results concerning offsets measured at the top of
the stakes and those obtained by the instrumentation installed along the forend are
then compared with the sequence of the previous results, to evaluate the effect of
damping in behavior "load x settlement" and load transfer mechanisms. It was also
made a thorough description of the process used to flood the ground and a brief
consideration of the effects of non-replacement of loads in slow, long-term trials.

Keywords: collapsible soils, compressive load tests, excavated piles instrumented,
load transfer, load-discharge behavior.
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L — comprimento da estaca

N — ndmero de golpes necessdrios para penetracdo do barrilete amostrador padrdao
(SPT) dos ultimos 30 cm do comprimento total

P — carga genérica aplicada na cabeca de uma estaca durante prova de carga
Py — carga tltima (carga-limite ou capacidade de carga) de uma estaca de prova
Q — carga genérica aplicada a uma estaca em condi¢des de trabalho ou de ensaio
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Qi — carga calculada numa se¢do genérica “i”, em funcdo das leituras de deformacdes
na correspondente secdo instrumentada

Qp — carga na base da estaca

Qs — parcela lateral da carga total resistida pela estaca

Q(z) — funcdo “distribui¢do do carregamento x profundidade”

Qw — carga de trabalho da estaca

Qo — carga aplicada na cabeca da estaca durante a realizacdo de prova de carga
Q25 — carregamento da prova de carga que produz um recalque de 25 mm

R — 2° pardmetro de Cambefort (1964)

S — perimetro da estaca

S: — grau de saturagdo do solo

p — deslocamento ou recalque do topo da estaca

p — massa especifica aparente do solo natural

pa — massa especifica aparente do solo seco

pe — recalque eldstico, recuperado ao final do descarregamento de uma prova de carga

pp — recalque calculado da ponta da estaca

Xi



ps — massa especifica dos sélidos

pt — recalque total considerando a soma das parcelas: recalque elastico e recalque
plastico

po — recalque observado no topo da estaca através dos extensdmetros, durante a prova

de carga
p - recalque admissivel (neste trabalho considerou-se, arbitrariamente, igual a 25

mm)

v — coeficiente de Poisson

o — tensdo normal a uma superficie horizontal do solo em qualquer profundidade “z”

7(z) - fungdo “transferéncia de carga” (ou distribuicdo do atrito lateral) ao longo da

(Y=

profundidade “z”.
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CAPITULO 1 - INTRODUCAO

Numerosas pequenas construgdes na cidade de Sdo Carlos (SP) exibem
fissuras tipicas de recalques diferenciais de fundacdes, mormente nas regides
periféricas e em zonas onde estdo concentradas construcdes mais antigas. Sao
frequentes alguns danos bastante relevantes, extrapolando niveis de trincas e fendas,
as vezes inviabilizando estética e estruturalmente a constru¢@o. Subsidéncia de pisos e
passeios publicos sdo também notdveis, geralmente associados a infiltracdo de dguas

pluviais e ao rompimento de tubulagdes de esgotos sanitarios.

SILVEIRA & SILVEIRA (1958) afirmam: “h4a (em Sao Carlos) elevado
numero de casas “trincadas” que sdo, entretanto, generalizadamente admitidas sob a
alegacdo de que ndo seria compensador, em face do valor das obras comuns, um

melhor estudo do problema”.

Ainda nos dias atuais, este quadro ndo precisa ser modificado (FOTO 1) e o

cardter colapsivel destes solos € o principal agente formador de tais danos.

A inquestiondvel vocacdo geotécnica da Escola de Engenharia de Sao Carlos
— USP, cujo bergo estd ligado aos anos 50 com Victor de Mello e Alberto H. Teixeira,
acumulou, ao longo de mais de trés décadas, um respeitado acervo de informacdes
geoldgico-geotécnicas do interior do Estado de Sdo Paulo, em &4reas de notdvel

significado econdmico.

Portanto, ao se estudar os solos de Sdo Carlos, do ponto de vista de fundacdes,
isto equivale a estender determinadas conclusdes para algumas regides similares

(FIGURA 1.1).

Nos ultimos anos o crescimento vertical tem sido a tonica da maioria das
cidades de médio porte, acarretando um considerdvel aumento das cargas de trabalho.
Justifica-se, assim, investigar as reais condi¢des da capacidade de carga, a evolucdo
dos recalques com o carregamento e os mecanismos de transferéncia de carga do

sistema solo-estaca em fundacdes profundas.



FOTO 1 - Construgdo na zona urbana de Sdo Carlos exibindo sinais externos de danos severos em
fungdo de recalques diferenciais

Esta pesquisa estd inserida em um estudo global implantado com esta
finalidade; cabe-lhe determinar como as estacas escavadas se comportam em um solo
colapsivel sob inundacdo, complementando estudos precedentes sobre as mesmas
estacas sob condicdes ndo inundadas, em carregamento lento (MANTILLA, 1993) e

rapido (SACILLOTO, 1993).

O tipo de estaca, objeto deste estudo, ¢ a escavada mecanicamente e
concretada “in loco”. Esta modalidade vem encontrando crescente aceitacdo da parte
de projetistas e construtores em funcio de vantagens como: a) baixo custo; b) auséncia
de vibracdo quando de sua instalacdo; c) flexibilizagdo de seu comprimento,

possibilitando ainda visualizar o subsolo atravessado.

Por tudo isto, as duas ultimas décadas assistiram a um rdpido
desenvolvimento de métodos construtivos, porém ndo acompanhado por processos de
célculo confidveis. Certos conhecimentos cldssicos, implicitos nas teorias de
capacidade de carga e de deformabilidade de estacas cravadas, escapam de seu
dominio (a menos que algumas idealizacdes sejam feitas, principalmente sob o ponto
de vista do verdadeiro estado de tensdes apds a sua instalacdo. Caminha-se, portanto,

no sentido de um amplo favorecimento de formulagdes empiricas.
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FIGURA 1.1 — Algumas regides do estado de S@o Paulo com potencialidade de ocorrer perfis
similares a drea de Sao Carlos (GIACHETI, 1991)



Assim, torna-se justificivel enfatizar as pesquisas regionais, onde processos

construtivos e condi¢des peculiares de subsolo sejam razoavelmente similares.

Esta é uma pesquisa comparada. Seus objetivos serdo claramente definidos

em (4.1.1). Estabelecem-se como premissas:

1) Qual a reducdo da capacidade de carga do terreno de fundacdo nas
condicdes de solo inundado?
2)  Qual a influéncia da inundagao na interacdo entre as resisténcias, lateral

e de ponta?

Para este fim, dispde-se de informagdes preliminares, principalmente
MANTILLA (1993). Tais dados serdo tomados como parametros-guia para efeito de

comparagao.



CAPITULO 2 - REVISAO BIBLIOGRAFICA

A fim de atender algumas necessidades de cdlculo e, principalmente, respaldar
discussOes, analises e conclusdes, serdao levantados os resultados, conceitos e
proposi¢cdes disponiveis. Na medida do possivel, as pesquisas locais e regionais serdo

valorizadas.
2.1 - COLAPSIBILIDADE: MECANISMOS DE FORMACAO

Entende-se por solo colapsivel aquele de estrutura metaestivel, com baixo
grau de saturacdo e que, por efeito de molhagem e/ou de carregamento (sobrecarga ou
peso proprio) € conduzido a um radical rearranjo de particulas, acarretando sensivel

reducao de volume.
Os pré-requisitos fundamentais para a instalacdo do colapso sao:

1) Indice de vazios elevado
2)  Umidade natural inferior a umidade de saturacao
3) Resisténcia provisdria produzida por:
a. Agentes cimentantes
b. TensOes capilares capazes de serem desenvolvidas para teores de
umidade in situ inferiores ao limite de contragdo, gerando pressdes

neutras negativas (DUDLEY, 1970).

Tem sido generalizadamente empregada a expressdo “colapso por saturagdo”,
contradizendo conclusdes ja bem estabelecidas no histérico da descricio de solos
colapsiveis. MOORE (apud DUDLEY, 1970) reconhece a existéncia da “saturacdo
6tima”, inferior a 100%, para a qual se d4 o colapso. Informa ainda que a perda de

resisténcia € iniciada quando o grau de saturagdo cresce além de 50% a 60%.

O postulado cldssico de DUDLEY (1970), segundo o qual as ligagcdes
cimentantes tém origem essencialmente nas tensdes capilares, tem precedentes:
HOLTZ & HILF (1961) admitem que o colapso proveniente da inundacdo do solo
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resulta em destrui¢cdo das pressdes capilares para um grau de saturacdo vizinho a
100%, onde o circulo de MOHR se desloca para a esquerda e intercepta a envoltdria

de resisténcia do solo.

Também BURLAND (1965) postula, nesta mesma linha de raciocinio, que o
decréscimo das pressdes negativas existentes nos contatos pontuais entre as particulas
durante a inundagdo origina escorregamento e distor¢des irrecuperdveis dos sélidos,

com a consequente diminui¢do de volume.

H4 um generalizado pressuposto, equivocado ademais, segundo o qual os
solos naturais, e somente eles, sdo potencialmente colapsiveis. A aceitacdo deste
principio deve ser combatida, sob o risco de se tentar impor a compacta¢io como uma
solucdo universal para as fundacdes problemdticas. Até um passado bem recente, era

N

mais ou menos consensual que o colapso é um fendmeno primordialmente sensivel

.

o

mudanca no comportamento “tensdo x deformac@o” do solo e que s6 pode ocorrer

custa da aplicacido de uma certa tensdo, inferior a de ruptura.

Sendo assim, a tendéncia de se produzir colapso em uma massa de solo apds
sujeitd-lo a um determinado nivel de pressdes, poderia ser simplesmente combatido
atuando-se na condicdo de “ser” do solo, pela introdu¢cdo de novas caracteristicas
oriundas da compactacdo. Esta distor¢cdo conceitual passa por novas revisdes, sob
enfoques mais modernos e discutidos a luz dos conhecimentos sobre solos
parcialmente saturados, embora existam evidéncias de percepcdo desta questdo desde

a constatacdo de HOLTZ (1948) da existéncia de colapso em aterros, posteriormente

confirmado por BARDEN et al. (1973).

Nas raizes da abordagem tedrica desta conceituacao encontra-se o trabalho de
FOSS (1973), onde se constata a existéncia de uma relacdo linear decrescente entre a

porcentagem de colapso e a densidade seca para solos compactados no ramo seco.

Simultaneamente, ESCARIO & SAEZ (1973) demonstram,
experimentalmente, que a variacdo de volume durante o colapso de solos ndo
saturados estd relacionada com a variagdo da matriz de succ¢io, enquanto se controlam

as pressoes do ar e da dgua.



A conclusio de FOSS (1973) é confirmada por POPESCU (1986) e
parcialmente referendada por BENDELFADHEL (1989), que encontra uma relagdo

parabdlica para teores de umidade muito baixos.

Dentro deste novo enfoque devem ser destacados os trabalhos de
FREDLUND (1976; 1979), FREDLUND & MORGENSTERN (1976; 1977),
culminando com um trabalho mais recente de TADEPALLI & FREDLUND (1991).
Neste ultimo sao feitos ensaios edométricos em amostras inundadas antes, durante e
apods os ensaios com dois objetivos: 1) demonstrar a unicidade da relacdo envolvendo
a matriz e suc¢do e a variacdo de volume total durante o colapso; 2) demonstrar a

validade da teoria de adensamento unidirecional proposta para os solos ndo saturados.

Nao obstante a persistente tendéncia de se averiguar a colapsibilidade em
solos compactados (COX, 1978; CLAYTON, 1980) ser util para justificar a
ocorréncia de colapso em estacas sucessivamente ensaiadas, é ainda a abordagem
classica que mais se aproxima dos fins préticos direcionados aos estudos sobre
fundacdes. Apesar desta ressalva, deve-se levar em consideracdo estes novos

conhecimentos, pelo menos como uma perspectiva interessante sobre o assunto.

No caso concreto dos solos de Sdo Carlos, a identificagdo mais remota da
colapsibilidade pode ser associada aos relatorios 2269 e 2181 do IPT (1954), que
forneceram elementos de projeto para edificagdes no campus da USP — Sao Carlos.
GRIM &GRADLEY (1963), estudando a mineralogia de uma amostra local, dao
subsidios para esta evidéncia. Trabalhos académicos e ensaios de rotina em
laboratério acumularam-se durante os anos seguintes, sem, contudo, merecer qualquer
divulgagdo formal para a comunidade técnica. O marco pioneiro, que pode ser tomado
como um estudo definitivo nesta area, deve ser atribuido a VILAR (1979). Embora a
pesquisa tenha utilizado amostras de pequena profundidade (inferiores a 2 m), os
resultados e as conclusdes sdo plenamente favordveis a sua adocdo, tendo sido
realizados 72 ensaios de adensamento em solos provenientes de trés areas distintas,

sendo uma delas préxima ao local onde se encontra o atual campo experimental de

fundagdes da USP — Sao Carlos.



Os critérios adotados por VILAR (1979) para identificacdo dos solos
colapsiveis de Sado Carlos s@o os cldssicos, que utilizam indices fisicos ou
propriedades indices, baseados no conceito geral de saturagdo do solo para um teor de
umidade correspondente ao limite de liquidez (DENISOV, 1951; PRIKLONSKIJ,
1952; FEDA, 1966; GIBBS & BARA, 1967) e a metodologia para quantificacdo dos
recalques por colapso provocados por inundacdo do solo foi baseada em ensaios

edométricos (JENNINGS & KNIGHT, 1957; REGINATTO & FERRERO, 1973).

Para efeito de discussdo € sugestivo questionar até que ponto a quantificacdao
de recalques por colapso pelo processo do ensaio edométrico é vdlida. Com efeito,
grande parte dos deslocamentos iniciais ndo mobilizam nenhuma rea¢do de ponta no
caso de estacas escavadas virgens. Haveria, deste modo, alguma reserva a ser imposta
a este tipo de ensaio? Parece que sim, at€é mesmo para fundagdes rasas (JIMENEZ

SALAS, 1987; HOUSTON et al., 1988).

NADEO & VIDELA (1975a) discutem esta questdo e afirmam que o grau de
colapsibilidade dos ensaios edométricos € mais severo do que se passa nas estacas.
Assim, qualquer modelo de estimativa de recalque que envolva variacdo do indice de
vazios deve ser substituido por outros que se baseiam em pardmetros de resisténcia,
sendo sugeridos ensaios drenados como representativos das propriedades mecanicas

dos solos colapsiveis inundados.

Um adequado respaldo para esta ideia consta da conclusdo de KANE (apud
NUNEZ, 1975), segundo a qual o mecanismo de colapso dos solos sob compressio
confinada € um fendmeno puro de cisalhamento. Houve a constatacdo, através de
ensaios de placa, de uma ruptura tipica de puncdo, sem deformacdes laterais, o que

possibilita a traducdo deste fendmeno por uma quantificacdo da perda de resisténcia.

Para o caso especifico de estacas, é também vélido questionar a real utilidade
do ensaio edométrico, contrapondo-se a seguinte divida: a pressdo que leva um
determinado solo ao inicio do colapso € varidvel com a profundidade? SILVA (1990)

argumenta a este respeito sem apresentar respostas.



Igualmente defensdvel € o ponto de vista da existéncia de uma pressao-limite,
a partir da qual os recalques ndo mais se processam por colapso, sendo completamente
ineficiente a saturacdo para exercer qualquer efeito, quer seja na dissolucdo dos
meniscos capilares, quer seja na destruicdo das ligacOes cimentantes (VARGAS,

1974; MILITITSKY, 1986).

Sob o aspecto dos solos colapsiveis de Sdo Carlos registram-se ainda outras

contribui¢des de interesse.

NOGUEIRA et al. (1985) analisam a influéncia da molhagem do solo na sua
compressibilidade, utilizando um ensaio de placa. As conclusdes apresentadas foram:
1) para pressodes inferiores a 80 kPa os recalques registrados na situacdo de solo
inundado foram menores que os ocorridos na condi¢do de solo natural (da ordem de
75%); 2) para pressdes superiores a 80 kPa os recalques verificados durante a

inundacdo alcancaram 50% dos recalques totais durante o ensaio.

NEVES (1987) introduz um novo processo para investigar a colapsibilidade
dos solos de Sdo Carlos, trabalhando com amostras do sedimento cenozoico, também
de pequenas profundidades. Anélises com uso de microscépio eletronico revelaram a
natureza dos vinculos cimentantes, constituidos por particulas de silte e argila ou
entdo por 6xidos e hidréxidos de ferro. Foi também observado que a inundacao produz
um rearranjo estrutural e um bloqueio dos canaliculos. Niveis de tensdo superiores a
50 kPa sdo bastante significativos nas reducdes de volume (aumento do coeficiente de

colapso).
2.2 - MODOS DE INUNDACAO DOS SOLOS COLAPSIVEIS

Um dos relatos pioneiros sobre sistemas de inundacdo para provas de carga
procede de DONALDSON (1967), tendo sido utilizados quatro furos com didmetros
de 10 cm, diametralmente opostos em relacdo as estacas e distantes de 90 cm dos
fustes, sendo alimentados por 39 dias seguidos. A eficiéncia do sistema ndo é

comentada.



NADEO & VIDELA (1975b) comparam a eficiéncia de dois processos
distintos, concluindo que o uso de tubos perfurados nido produz resultados tdo bons
quanto os conseguidos pela simples alimentagdo, permanente, de uma cava. Nas
cavas, a taxa de infiltracdo verificada para o caso estudado € proxima dos 17
litros/hora. Para as trés estacas de prova sdo apresentados na FIGURA 2.1a os teores
de umidade do solo em seu estado natural e apds o periodo de inundagdo, obtidos
através de amostras coletadas de furos feitos antes e apds a inunda¢do. Na FIGURA
2.1b sdo apresentados os graus de saturacdo alcancados pelo solo em diferentes niveis,
calculados para cada estaca. A curva A, representativa da solu¢do de inundacdo
somente pelo fundo da cava, mostra que a saturacdo total pode ser alcancada até os 4
primeiros metros, provavelmente devido a elevada porosidade do solo superficial. As
demais correspondem aos casos de inundagdo somente por meio de tubos perfurados e
mostram uma melhor distribuicdo da satura¢do ao longo do perfil, ficando porém, na

média, em torno do grau de saturagdo de 80%.

nundado

Matural 3
Estaca

FROFUMNDIDADE, z im)
-1
1

Estaca A
(pela cava)

Figura (a) Figura (t)

FIGURA 2.1 — a) variagdo do teor de umidade com a profundidade, em condi¢des de solo natural e
inundado; b) variacdo do grau de saturacdo com a profundidade para as trés estacas de prova
(NADEO & VIDELA, 1975b)
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BARA (1975) também compara os efeitos de inundacdo por meio de irrigacao

e por meio de furos, concluindo que este dltimo processo € rapido e eficiente.

LOBO (1991), descrevendo a experiéncia em solo colapsivel em Bauru (SP)
utiliza cava quadrada de 1,3 m de lado e 0,4 m de profundidade, associada a 4 furos
com 10 cm de diametro, situados nos cantos, mas nao informa o tempo de inundagdo e

nem relata a eficiéncia dos resultados.

Situacdo bem similar € descrita por CARVALHO & SOUZA (1990), em

experiéncia feita para fundacoes rasas e estacas tipo broca em Ilha Solteira (SP).

HOUSTON et al. (1988) descrevem a inundag@o do solo para ensaios de placa
utilizando uma 4drea bem maior que a cava de fundagdo, onde colocaram sucessivas
laminas d’4dgua sobre uma superficie de contorno, adjacente a fundacdo, limitada por

pequenas bermas.

AGNELLI (1992), executando diversas provas de carga diretas no campus da
UNESP em Bauru (SP) descreve um processo de inundacdo concebido através da
simples alimentacdo, sob fluxo controlado de 200 litros/hora, de dgua potdvel da rede
publica, capaz de manter constante uma lamina d’dgua de cerca de 4 cm. E dificil de
ser interpretada a taxa de consumo, desde que consideragdes da evolucdo do grau de
saturacdo, em véarios pontos (em planta e em profundidade), além da influéncia dos
coeficientes de permeabilidade horizontal e vertical, deveriam estar disponiveis para

esta finalidade.

MELLIOS (1985) descreve a inundacao de estacas tipo broca em Jupia (SP),
mas o nivel de detalhes do relato é insuficiente. E informado apenas que ela é feita

“através de alimentacdo com dgua a partir da superficie”. Similar experiéncia é

reportada por MONTEIRO (1985).

2.3 — INFLUENCIA DO AUMENTO DO TEOR DE UMIDADE DO SOLO
DE FUNDACAO

E fato incontestdvel que o incremento da umidade produz certa degradacio na

resisténcia ao cisalhamento dos solos.
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Isto ganha importincia no caso especifico dos solos inundados, ja que, a partir
de uma umidade natural, hd uma sensivel evolucdo deste estado, de modo a interferir
nos parametros de resisténcia, com Gbvios prejuizos para a capacidade de carga das

fundacdes profundas.

Algumas contribuicdes a este respeito, embora originalmente estudadas para
solos tipicamente argilosos e sem nenhuma especificidade para as fundagdes
profundas, podem ser levadas em conta. Contribui¢ido de vulto € a proporcionada por
SKEMPTON (1959, p.65) ao apresentar um grafico da variacdo da resisténcia ao
cisalhamento com a umidade para as argilas de Londres, com base em grande

quantidade de dados.

MOHAN & CHANDRA (1961), para argilas da India, também concluem que
a adesdo diminui com o aumento do teor de umidade, tendo havido a preocupacio de
medir a variacdo, em um mesmo nivel de profundidade, em diferentes distancias do
fuste. Foi constatada a tendéncia de migracdo de dgua para a interface solo-estaca,
com teores de umidade de 2% a 3% superiores aos que ocorrem a distiancias de
aproximadamente 5 cm do fuste. Os autores ndo informam o procedimento adotado

para a medicdo destes teores de umidade.
2.4 — CAPACIDADE DE CARGA DE ESTACAS ESCAVADAS

2.4.1 — Revisao do problema

A capacidade de carga, carga ultima (ou carga-limite, como querem uns) de
uma estaca, pode ser definida, preliminarmente, como aquela que produz

deslocamentos incompativeis com os que a estrutura que suporta pode tolerar.

Considerando-se que as estacas escavadas sdo uma inovagdo construtiva
relativamente recente, ndo € de se estranhar que os métodos tedricos de previsdo sejam
raros e pouco divulgados. Predominam aqueles de base empirica ou semi-empirica,

sempre produzindo algum tipo de controvérsia.

A polémica em torno deste tema ainda é grande, ndo obstante os anos 80

tenham proporcionado considerdveis avancos nesta drea. Este progresso € derivado,
12



principalmente, de pesquisas empreendidas por Universidades. Geralmente, elas
envolvem provas de carga em estacas instrumentadas. Além disso, a ocorréncia de
eventos especiais despertou na comunidade especializada proveitosas discussdes a

respeito.

Na secdo de debates do 1° Semindrio de Fundagdes Especiais (SEFE I, Sao
Paulo, 1985) ha esta declaragdo textual: “a primeira obra que fizemos, cerca de 8 anos
atrds, o pavor tomou conta dos projetistas, dada a completa auséncia de informacdes

confidveis sobre como calcular a capacidade de carga de uma estaca escavada”.

De fato, o assunto era ainda muito nebuloso a época da referida construgado e a

atitude refletia a pouca experiéncia brasileira.

A revisado bibliografica sobre este tema indica uns poucos métodos: WARD &
GREEN (1952); SKEMPTON (1959; REESE et al. (1976); SEARLE (1979);
GRANDE & NORDAL (1980) e Al (1976, apud HORIUCHI, 1985) propdem
formulacdes de cardter semi-empirico ou tedrico, de pequena comprovagdo e/ou, mais

geralmente, desconhecidas em nossos meios técnicos.

Solugdes que talvez pudessem ser examinadas com mais atenc¢ao, tais como as
sugestoes de MEYERHOF (1976; 1982; 1983) sdo, contudo, de aplicacdo complexa,
pois misturam féormulas de estacas cravadas e escavadas, obtidas em fun¢do de ensaios
de cone (raros entre nds) e envolvem, no caso de areias, a sua densidade relativa.
Sendo esta normalmente obtida através de correlacdes, surge aqui um elemento de
embaraco, pois as condi¢des brasileiras sdo muito varidveis e as correlacdes até agora

produzidas sdo em nimero muito reduzido.

No caso de estacas escavadas de grande didmetro parece interessante testar as
sugestoes de CHANG & BROMS (1991), por causa de algumas similaridades das
condi¢gdes de Cingapura (onde foram estudadas) com as nossas, isto é, em solos de

formacdo tropical e onde também prevalece o uso do SPT.
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Uma expressdo tedrica € vista em POULOS & DAVIS (1980), cujo aspecto
algo sofisticado ndo esconde nenhuma novidade, serve para estimar a carga ultima de

uma estaca escavada isolada, sujeita a carregamento vertical em areias.
2.4.2 — A pratica brasileira

A experiéncia brasileira estd praticamente calcada em algumas férmulas
classicas em nossos meios técnicos. Sdo exemplos as de AOKI & VELLOSO (1975),
DECOURT & QUARESMA (1978), VELLOSO (1981) e PHILIPPONNAT (1979).
Deve ser observado que, exceto o método de DECOURT & QUARESMA (1978), a
validade destas férmulas exige a utilizacdo de resultados do CPT ou, na sua auséncia,
de correlagdes do tipo qc = KN, obtidas para solos regionais, como as produzidas por
ALBIERO (1990) ou MENEZES (1990). Além disso, a calibracdo dos parametros F;
e F» de AOKI & VELLOSO (1975) é necessdaria, do modo como o fizeram
MANTILLA (1993) e SACILOTTO (1993) para as condi¢des de Sdo Carlos, com

base nos resultados penetrométricos do campo experimental da USP — Sado Carlos.
2.4.3 — Capacidade de carga de estacas escavadas em solos colapsiveis inundados

N3ao se encontram registros acessiveis de férmulas especificas para este caso.

Tudo leva a crer que a unica dificuldade estaria em se conhecer a verdadeira
distribuicdo da resisténcia ao cisalhamento do solo ao longo da profundidade da
estaca, em condi¢des de umidade diferentes da natural, porém muito dificilmente

mensurdveis apds um certo periodo de inundagdo.

Portanto, uma revisdo a este respeito tem por finalidade tdo somente
identificar algumas experiéncias similares que descrevem a “perda” da capacidade de
suporte da fundagdo apds a inundagdo, de modo a se obter comparagdes para efeito de
andlise. Além disso, estes relatos sdo instrutivos no sentido de previsdo do fator de
seguranca mais conveniente a ser aplicado nos projetos de fundacdo de estacas

escavadas em solos colapsiveis, quando estiver prevista inundag¢do potencial.
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HOLTZ & GIBBS (1953) analisaram a capacidade de carga e os recalques de

vdrias estacas instaladas em solos colapsiveis loéssicos inundados, apresentando entdao

algumas conclusoes:

1y

2)

3)

As capacidades de carga sdo diferentes quando os processos de
instalagcdo das estacas sdo diferentes, ndo recomendando a sua execugao
em furos escavados a seco, por constatarem que tais procedimentos
levam a grandes recalques ap6s a inundagdo do solo

As estacas de ponta, apoiadas em camada de solo ndo colapsivel,
apresentaram boa capacidade de carga, mesmo apds a inundacgdo; se
sujeitas apenas a carregamento axial, sua capacidade de carga revelou-se
dependente do tipo de instalagdo

A prévia inundagdo do solo faz com que as estacas apresentem melhor

comportamento sob carga.

MONTEIRO (1985) e MELLIOS (1985) apresentam resultados de provas de

carga sobre estacas broca de pequeno comprimento (3,5 m a 5,0 m) na regido noroeste

do estado de Sao Paulo, onde se constata a existéncia de solos colapsiveis com

potencial de colapso de até 6% apds a inundacdo das amostras de solo. Concluem que

h4 reducdo da capacidade de carga em torno de 50% pelo efeito de inundac¢do do solo.

CARVALHO & SOUZA (1990) analisam resultados de provas de carga em 2

estacas escavadas em Ilha Solteira (SP), com D = 0,25 m e L = 6,0 m, discretamente

apiloadas, em solo colapsivel inundado. Foi verificado que:

1y

2)
3)

A inundac¢do produziu colapso, mesmo para um nivel de carregamento
da ordem de um ter¢co da carga ultima verificada através de ensaio
prévio

O atrito lateral unitario, na umidade natural, era da ordem de 30 kPa
Uma reducdo da ordem de 70% na capacidade de carga das estacas foi

constatada apds a inundacao.

LOBO et al. (1991b) analisam a influéncia da inundacdo sobre a carga ultima

de estacas escavadas em Bauru (SP), tendo concluido que as perdas de carga variam
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de 35% a 43% (com média de 39%). Neste trabalho € feita uma compara¢do com
estacas apiloadas de pequeno didmetro, havendo a conclusdo de que a inundacdo
sensibiliza mais as estacas escavadas em termos de perda de capacidade de suporte.
Diversos métodos tedricos para previsdo de carga ultima foram testados a partir dos
resultados de provas de carga, apresentando resultados similares por causa da boa

defini¢do da curva “carga x recalque”.

SILVA (1990) analisa a capacidade de carga de estacas escavadas curtas do
tipo broca, de pequeno diametro, em solo colapsivel e sujeito a inundagdo. Concluiu
ter havido redu¢do na capacidade de carga de 77% nos locais onde houve inundacdo
do solo (durante 15 horas) e o pré-carregamento ndo levou o solo ao colapso (a carga
ultima passou de 58 kN para apenas 13 kN). Os resultados foram comparados com
previsdes de carga ultima feitas por um método teérico (POULOS & DAVIS, 1980) e
por métodos empiricos (AOKI & VELLOSO, 1975; DECOURT & QUARESMA,
1978). O autor ndo informa o modo como os parametros de entrada do solo, nesta

condic¢ado de inundacdo, foram obtidos.

A maior aptiddo de uma estaca escavada em suportar carregamento sob
menores deslocamentos quando o solo envolvente a estaca é previamente inundado é
destacado no trabalho de NADEO & VIDELA (1975a). Ainda neste trabalho
apresentam resultados de provas de carga em estacas escavadas, reensaiadas, com
comprimentos e didmetros bastante proximos aos existentes no campo experimental
da USP - Sao Carlos. Embora os dados ndo sejam bem explicitados, pode-se inferir
que a reducdo na capacidade de carga varia entre 30% e 35% apds a inundacdo do

fuste e da ponta.
2.5 — ANALISE DO COMPORTAMENTO DE ESTACAS

2.5.1 — Recalques: uma revisao sobre os métodos classicos

Historicamente, deve-se a RUDERMAN (1939) o método pioneiro que tratou
os problemas de carga x recalque e de transferéncia de carga, utilizando a solucdo de

MINDLIN (1936). A tentativa ndo foi bem sucedida.
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Métodos cldssicos sdo frequentemente encontrados nos anos 60
(D’APPOLONIA & ROMUALDI, 1963; 1964. 1965; THURMAN &
D’APPOLONIA, 1965), porém criticdveis pela excessiva idealizacdo nas suas
hipdteses. Entretanto, eles tém a vantagem de incluir também o cédlculo simultaneo da
distribuicao de tensdes no solo. O método de NAIR (1967) é muito til para se obter

as caracteristicas de carga x recalque e de transferéncia de carga por método eldstico.

Porém, € dentro da chamada andlise ndo eldstica que surgiram os métodos
mais utilizados e que, ainda hoje, sdo adotados com bons resultados: REESE et al.
(1955); SEED & REESE (1957); MANSUR & KAUFMAN (1958); D’APPOLONIA
& HRIBAR (1963); SEED & REESE (1964); COYLE & REESE (1966) e KOIZUMI
& ITO (1967). Entre os métodos cldssicos podem ainda ser mencionados alguns
empiricos, como se v¢ em MEYEERHOF (1959), valido para areias, e FOCHT
(1967), vélido para argilas.

De todos esses métodos destaca-se o de COYLE & REESE (1966). O
principal objetivo na definicdo dos préprios autores € a obtencdo de uma familia de
curvas (uma para cada nivel da estaca), relacionando os deslocamentos em abscissas
com a relacdo “transferéncia de carga/resisténcia ao cisalhamento do solo” ao longo
da profundidade. Esta relacdo, nas estacas instrumentadas, pode ser subentendida
como o atrito lateral unitdrio calculado para cada trecho entre diferentes niveis

instrumentados.

O método de COYLE & REESE (1966) tem conclusdes e coroldrios

importantes. Sdo exemplos:

1) A carga transferida da estaca para o solo, em qualquer profundidade, ndo
¢ funcdo apenas da resisténcia ao cisalhamento do solo, mas também do
quanto a estaca se movimenta neste ponto

2) A transferéncia de carga ndo é uniforme ao longo da estaca; o maximo de
transferéncia se dd para um ponto ligeiramente acima de seu ponto médio
e as menores taxas de transferéncia sido nas extremidades, sendo minima

na ponta
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REESE et al. (1969) sugerem que a tensdo lateral mdxima pode ser uma
funcdo do SPT e, para condi¢des particulares de suas provas de carga apresentam o

valor N/35 (tf/sqf), equivalente a N/324 (MPA) No si.

Uma nova tendéncia é desenvolvida com os métodos eldsticos, sobretudo a
partir dos anos 70, onde o solo € modelizado como um meio continuo. Contribui¢des
nesta linha sdo apresentadas por BUTTERFIELD & BANERIJEE (1971), BANERJEE
(1978), BANERIJEE & DAVIS (1978) e POULOS & DAVIS (1980).

Este ultimo é, sem dadvida, um dos métodos mais difundidos em andlise de
comportamento de estacas. Sua base de cdlculo pode ser acompanhada pelos trabalhos
de POULOS & DAVIS (1968), POULOS (1972) e POULOS (1979). Uma descri¢do
bem detalhada deste e de outros métodos eldsticos pode ser apreciada em SANTOS

JR. (1988).
2.5.2 — Estimativa de recalques em estacas isoladas

O recalque (ou deslocamento) de uma estaca pode ser visto como a soma de
trés componentes mais importantes: 1) devido a compressao eldstica da propria estaca;
2) devido a compressdo do solo, em sua fase eldstica; 3) devido a deformacio
irreversivel do solo, verificada na cabegca da estaca, apds o seu descarregamento

(recalque pléstico).

2.5.2.1 — Métodos de estimativa de recalques baseados em correlacdes com o didmetro

1) COOKE (1979): (0,3 a0,4%) x D
2) FRANK (1985) 0,6 x D (estacas escavadas isoladas)
3) VAN WEELE (1982): 0,7% x D
4) BRIAUD & TUCKER (1984): 1,25% x D (maximo)

2.5.2.2 — Método de POULOS (1989) para estimativa com base no comprimento da
estaca (FIGURA 2.2)

2.6 - TRANSFERENCIA DE CARGA

2.6.1 — Funcao “transferéncia de carga”
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A transferéncia de carga da estaca para o solo pode ser devidamente calculada
desde que se possua dados obtidos da instrumentacdo da estaca. Estes dados sdo os

relativos a distribuicao de carga axial ou a distribui¢do de seu deslocamento vertical.

A distribuicdo do atrito lateral é um dos mais importantes coroldrios da
transferéncia de carga. Pode ser calculada como uma fun¢do da distribuicdo da carga

axial do seguinte modo:

1 dQ(2)
S dz

7(2) = (2.1)

Onde:

S = perimetro da estaca

(4]

Q(z) = carga axial existente, a profundidade “z”.
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FIGURA 2.2 — Curvas para estimativa de recalques em estacas escavadas: a) em argilas; b) em areias
(POULOS, 1989)

Se o deslocamento da estaca, em qualquer profundidade z, estiver disponivel,

esta distribuicdo poderd ser calculada por:

AE d’(p)
T

7(2) = (2.2)

Onde:
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A = area da secdo transversal da estaca
D = médulo de deformacao longitudinal do material da estaca

p = deslocamento do topo da estaca.

A quantificacdo desta distribuicdlo ¢é importante para a andlise de
comportamento. Na prdtica, pode ser usada para estimar os recalques de uma estaca

sujeita a uma determinada carga de trabalho, Qu.

E claramente observdvel uma diferenca qualitativa no mecanismo de
transferéncia de carga, a medida em que o carregamento aumenta nas provas de carga.
Geralmente, a parte superior é a mais mobilizada, como se pode ver em REESE et al.

(1976) e FONTOURA (1982). Isto € essencialmente verdadeiro para estacas virgens.

Mais recentemente, alguns estudos de MASSAD (1991a; 1991b; 1991c)
comprovam que isto ocorre somente enquanto nao hd a saturacdo pode inteiro do
atrito lateral. A medida em que o valor da carga total vai ocorrendo, uma progressiva
mudanga verifica-se, no sentido de desenvolver as maiores tensdes cisalhantes no

trecho médio da estaca.

Na regido da ponta verificam-se baixos valores da tensdo cisalhante, mesmo
quando o carregamento imposto é elevado, conforme ROCHA FILHO & AMARAL
(1980). Ao ser novamente ensaiada, a mobilizacdo da ponta da estaca se modifica e o
aspecto da distribui¢do pode ser bem diferente. Esta hipétese de que na vizinhanga da
ponta da estaca hd uma interacdo dos estados de tensdo provenientes das reagdes
laterais e de ponta tem mais defensores, como ELLISON et al. (1971), que resolvem o

problema através de um modelo de anélise numérica.

FOUTOURA (1982) apresenta curvas de variacdo do atrito lateral com a
profundidade, onde se destacam apenas algumas delas na FIGURA 2.3. Tais curvas
foram obtidas através de provas de carga em estacas com instrumentacdo em muitos
niveis. Nelas, percebe-se uma tendéncia inicial do atrito lateral, logo na vizinhanga do
topo da estaca, diminuir drasticamente até atingir um limite residual, mais ou menos
constante, antes de um esgotamento abrupto. Esta tendéncia se inverte a medida em

que o carregamento aumenta. As extremidades da estaca apresentam-se pouco
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mobilizadas enquanto que os miximos se ddo na sua parte central, num aspecto

similar a uma curva em forma de sino.

Em trabalho cldssico sobre transferéncia de carga VESIC, 1970b (apud
FONTOURA 1982) atesta que a condicdo necessdria e suficiente para se calcular a
transferéncia de carga da estaca para o solo € obtida através da prova de carga
instrumentada, com dados sobre a distribui¢do de carga axial e do deslocamento axial

da estaca, ambos ao longo de todo o seu comprimento.

Pelo menos em parte esta afirmativa tem origem mais remota (SEED &
REESE, 1957), onde sao estabelecidas curvas basicas relacionando as tensodes laterais
com os deslocamentos correspondentes, servindo como base para o método cldssico

de COYLE & REESE (1966).

fg (kPa)

o e, e, 150

5,21 7,051 0 kN

PROFUNDIDADE, z (m)

a) 1,301 07 (kN

mx 1 0o (kH

3 1510 [k

164

20

FIGURA 2.3 — Variacdo do atrito lateral com a profundidade, para diversos niveis de carregamento
(FONTOURA, 1982)
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No jé referido trabalho de VESIC (1970b) sdo sugeridas algumas curvas

tipicas da distribuicao do atrito lateral ao longo da estaca, como se vé na FIGURA 2.4.

Embora sendo um meio oneroso, € a instrumentacdo o caminho mais
confidvel para se chegar as férmulas de capacidade de carga. Mesmo possuindo
embasamento empirico, nelas estaria embutido o comportamento mais fiel da

verdadeira distribuicdo da resisténcia da estaca.

Riz) 9 ':I}
{a) § we= 0,50
{c] g ? se= 0,33
—— =N
(o ? § oc= 0,50

FIGURA 2.4 — Curvas tipicas de distribuicao de f; (VESIC, 1970b, apud SANTOS JR., 1988)

A este respeito, vé-se em FONTOURA (1982) uma anélise comparativa entre
os resultados obtidos pela aplicagdo de férmulas empiricas tradicionais (AOKI &
VELLOSO, 1975); DECOURT & QUARESMA, 1978; VELLOSO, 1981) e os
resultados obtidos através de provas de carga em estacas instrumentadas. E
interessante a conclusdo de que os métodos empiricos superestimam a capacidade de

carga em aproximadamente 20% e que, além do mais, os erros encontrados na
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estimativa das resisténcias, lateral e de ponta, s@do bem superiores, porém

autocompensaveis.
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FIGURA 2.5 — Relacdo “tensdo lateral x deslocamento” (FONTOURA, 1982)
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FIGURA 2.6 — Relacdo “tensdo lateral x deslocamento” FIGURA 2.7 — Relacdo “tensdo lateral x
(COYLE & SULAIMAN, 1967) deslocamento” (REESE et al., 1976)

As figuras anteriores (FIGURA 2.5, FIGURA 2.6 e FIGURA 2.7) foram
inseridas como juizo critico, para serem utilizadas posteriormente como referencial de

comparagao.
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Nao se pode inferir qualquer regra que generalize o comportamento dessas
curvas, exceto que a resisténcia lateral € crescente para deslocamentos muito pequenos
(da ordem de poucos mm), estabilizando-se ou decrescendo a partir de entdo.
Entretanto, os fatos aleatérios predominam, sendo observdveis curvas de valor

crescente, mesmo para deslocamentos bem superiores.

E frequente encontrar curvas que se interceptam e outras que passam por um
maximo apds um deslocamento muito pequeno e depois caem a zero ou a niveis

estabilizados bastante baixos.

Em nenhum desses casos foi apresentada qualquer explicacdo conclusiva e as
observacdes tem se revelado muito passivas a este respeito. As discussdes ficam
sempre em aberto, como se os resultados fossem casuisticos ou consequéncia do

imponderdvel. E, de fat6o, a questio parece escapar a qualquer ideia de generalidade.
2.6.2 — Parametros basicos da transferéncia de carga

2.6.2.1 — Resisténcia mobilizada de ponta

Nos estdgios iniciais de carregamento a carga aplicada no topo da estaca é
inteiramente absorvida por atrito, sendo que as camadas superiores recebem 0 maximo
(MOHAN et al., 1963). A medida em que o carregamento prossegue, uma parte
comeca a ser transferida para a ponta e, em determinado estdgio, quando a estaca
cisalha o solo, uma parcela de carga € transferida para a ponta. Esta fase corresponde

ao esgotamento de sua capacidade de resisténcia lateral.

A resisténcia oferecida por atrito, pelo solo, nos estdgios iniciais de
carregamento, cresce até uma certa profundidade e depois diminui. O comportamento
descrito é singularmente idéntico a um ensaio de cisalhamento direto em laboratorio,

quando se observa a resisténcia residual inferior a resisténcia de pico.

Como se constata, a carga transferida para a ponta € baixa. Seguem sugestdes
de alguns autores: 1) REESE et al., 1969: 25% da carga no topo; 2) TOH et al., 1989:
10% a 20% da carga no topo; 3) CHANG & BROMS, 1991: 10% da carga no topo

(para estacas escavadas).
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Numa situacdo particular de estaca escavada em solos colapsiveis apds

inundacdo nao foram localizadas recomendacdes a este respeito.

2.6.2.2 — Resisténcia lateral mobilizada

A variacdo do médulo ndo drenado afeta a distribuicdo da transferéncia de
carga, sem, contudo, impor qualquer vinculacdo com a distribui¢do da resisténcia ao

cisalhamento.

Para estacas curtas, a propor¢do dos deslocamentos de ponta, em relagdo ao
comprimento da estaca, aumenta. LLOYD & GOWAN (1975) usam este ultimo fato
como um argumento para explicar o porqué da maior transferéncia de carga por atrito

lateral nas proximidades da base, em relagcdo ao topo.

Porém, é consensual que existe bem pouca transferéncia de carga para a ponta
até que a mdaxima resisténcia lateral seja esgotada. A medida em que a estaca é
progressivamente descarregada, observa-se menos carga na sua superficie lateral,

havendo menos perda de carga na ponta (O’RIORDAN, 1982).

REESE et al. (1976), em estacas escavadas de grande didmetro, encontraram

65% da carga total sendo resistida por atrito lateral.

2.6.2.3 — Movimentos necessarios para a mobilizacdo de carga

Diversos autores manifestam opinides acerca dos movimentos requeridos para
mobilizar as resisténcias, lateral e de ponta. Um resumo das principais contribuicdes é

apresentado nas TABELAS 2.1 e 22 apresentadas a seguir.

Este assunto também ndo encontra registros acessiveis no caso de estacas

escavadas em solos colapsiveis apds inundagdo.

TABELA 2.1 — Movimentos necessarios para mobilizagdo da resisténcia de ponta

AUTOR ANO DESLOCAMENTOS OBSERVACOES
COOKE & WHITAKEER 1961 (0,1 20,15) x Dy -
COYLE & REESE 1966 0,1 xD -
VESIC 1975 ) Proporcional ao comprimento

da estaca

WOODWARD e al. 1972 ) Descartam deslocamentos de
ponta para as cargas de trabalho

LLOYD & GOWAN 1975 0,1xD -
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REESE et al. 1976 25,0 23,08 mm Estacas escavadas de grandes
diametros

AURORA & REESE 1977 (0,05a0,)xD -

TABELA 2.2 — Movimentos necessarios para mobilizacdo da resisténcia lateral

AUTOR ANO DESLOCAMENTOS OBSERVAC()ES
DUBOSE 1957 2.5 mm Cpmparével com o ensaio de
cisalhamento direto
SKEMPTON 1959 10,0 mm Escavadas em argila
LLOYD & GOWAN 1975 5,0 mm -
Usar limite inferior para estacas
REESE et al. 1976 6,0 a 13,0 mm escavadas de grande diametro
em argilas silto-arenosas
MEYERHOF 1976 6,0 a 13,0 mm Estacas curtas
MEYERHOF 1976 1,5 26,0 mm Estacas longas
WHITAKER & COOKE 1966 5,0 26,0 mm -
O’NEILL & REESE 1972 5,0a 10 mm -
O’RIORDAN 1982 2,00 MM Argilas de Londres
O’RIORDAN 1982 1,5 mm Areias

2.7-PROVAS DE CARGA

2.7.1 - Finalidades, procedimentos e métodos

As provas de carga sdo realizadas visando, principalmente, os objetivos de: 1)
prover dados para projetos; 2) avaliar fundagdes ja executadas em uma determinada

obra; 3) estudar as caracteristicas de comportamento do conjunto solo-estaca.

E neste ultimo objetivo que se inserem as pesquisas académicas com maior

frequéncia.

Muitos sdo os procedimentos que podem ser seguidos para sua execugdo. Os
mais citados sao: ABNT (1986); ASTM (1981); FELLENIUS (1975); FELLENIUS
(1980); MOHAN et al. (1967); VAN WEELE (1957); WHITAKER (1957);
WHITAKER (1963); WHITAKER & COOKE (1962).

Os modos de conduzi-las costumam merecer um critério de classificacao

€cOomo segue:

Primeiro tipo: SML (slow maintained load), ou ensaio lento

E conduzida a incrementos iguais até determinado nivel de carga, superior a
carga de trabalho. A partir de uma definicdo de “estabilizacdo de recalques” cada
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estdgio deve ser sustentado até que ela seja alcancada. A perfeita obediéncia aos
critérios de estabilizacdo € necessdria para melhor interpretacio dos resultados em
termos de fluéncia (FERREIRA & LOPES, 1985). Ha bastante consisténcia nos
argumentos que justificam certas vantagens inerentes a este método. Analisando-se o
real comportamento das funda¢des pode-se, de imediato, separd-las em dois grupos: 1)
as que sdo submetidas a um carregamento lento e de longa duragdo; 2) as que sdo
sujeitas a cargas rdpidas ou dindmicas (vento, ondas, choques). Sendo a resisténcia ao
cisalhamento das argilas dependente da velocidade de carregamento, o
comportamento das estacas instaladas em solos argilosos deverd ser também

dependente da velocidade de carregamento.

Verifica-se, em ensaios, que cargas aplicadas rapidamente tendem a produzir
um aumento da capacidade de carga, bem como da rigidez do sistema solo-estaca,
capaz de modificar as relagdes entre as cargas e os recalques. Isto induz a acreditar
que as provas de cargas lentas sdo mais realistas (BRIAUD & GARLAND, 1985,
apud MILITITSKY, 1991).

Nas situacdes onde se aguarda a plena estabilizacdo dos recalques, o
comportamento “carga x recalque” é diferente daquelas onde essa estabilizacdo ndo é

respeitada (LOPES, 1986).

Segundo tipo: OML (quick maintained load), ou ensaio rapido

Neste tipo a estaca € carregada em incrementos iguais até determinado nivel
de carga, superior a de trabalho, devendo cada estdgio ser mantido por um intervalo de
tempo pré-fixado. FELLENIUS (1975) sugere vinte estdgios, cada um da ordem de
15% da carga de trabalho prevista, com manuten¢cdo por 15 minutos e leitura dos

deslocamentos de 3 — 3 minutos.

Terceiro tipo: CRP (constant rate of penetration)

Neste tipo de ensaio a estaca € forcada a recalcar em velocidade constante,

medindo-se a forca necessdria. O ensaio deve ser conduzido até um certo nivel de
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deslocamentos, varidvel de 50 mm a 75 mm. WHITAKER (1957) indica que o

carregamento deve ser aplicado até que a carga ndo mais cresca com a penetracao.

Quarto tipo: CLT (cyclic load test)

A estaca € carregada até 1/3 da carga de projeto e em seguida € descarregada
para a metade deste valor. O ciclo € repetido por 20 vezes, a partir do qual é

aumentado o valor de pico da carga em 50%. O procedimento se repete até a ruptura.
2.7.2 — Definicao da carga de ruptura

E uma das questdes mais controvertidas da Engenharia de Fundacdes. Néo hd
uma definicdo de consenso e tampouco o simples tracado da curva carga x recalque
mostra-se suficiente para encontrar uma convergéncia de opinides (VAN WEELE,
1982). Mesmo porque a carga ultima € dependente da escala grifica adotada (VAN

DER VEEN, 1953), além de outros fatores, sendo o tempo o mais importante.

No Brasil o critério da NBR 6121/86 € coincidente com o adotado pelo
CANADIAN FOUNDATION ENGINEERING MANUAL - PART 3 (1975) e fixa o
valor da carga ultima (P,) em funcdo da deformacdo eldstica da estaca (parcela

P.L/E.A) e de seu didmetro:

_PL D

2.3
“ EA 30 2-3)

Outras definicdes de ruptura, colocadas a disposi¢do para interpretagdo das

provas de carga podem ser destacadas:

1) DE BEER (1967): “a carga de ruptura corresponde ao ponto de maxima
curvatura da linha log(deslocamentos) x log(p)”
2) VAN DER VEEN (1953): postula que o comportamento carga X

recalque é matematicamente consistente com a funcao:
_ -a.p
P=P(1-e"") 2.4)

A definicdo de VAN DER VEEN (1953), por ser puramente tedrica,

permite extrapolar os resultados de uma prova de carga, obtendo-se o
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valor de ruptura quando o parametro “a”, que define o formato da curva
exponencial, fica definido.

3) FELLENIUS (1975): a carga de ruptura € aproximadamente definida
pelo ponto de intersecdo de duas tangentes, sendo uma ao trecho inicial e
outra ao trecho final da curva “carga x recalque”

4) ZEEVAERT (1972): a <carga de ruptura pode ser dada,
aproximadamente, por um ponto bem definido da mudanca de
comportamento do solo, que se manifesta em um gréifico “log p x log
recalque”, através de uma deflexao brusca

5) CHELLIS (1961): a carga de ruptura é aquela onde a curva “carga x

recalque” tem uma inclinacdo de aproximadamente 0,13 mm/kN.

Esta ampla faixa de definicdes tem produzido uma intensa confusdo nos
meios técnicos. A adog¢do de critérios diferentes leva a valores igualmente
diferenciados na obtencdo da carga tdltima. VAN WEELE (1982) divulga os
resultados de interpretacdo de diversos especialistas renomados em uma prova de

carga. Ha discrepancias que vao de 4050 kN a 7050 kN, sem nenhuma coincidéncia.

2.8 - METODOS DE SEPARACAO DAS PARCELAS DE RESISTENCIA
LATERAL E DE PONTA

Quando uma prova de carga € realizada sobre uma estaca instrumentada no
fuste, as parcelas do atrito lateral e de ponta, componentes da resisténcia total
mobilizada pela estaca, podem ser facilmente obtidas para qualquer estidgio de

aplicagdo do carregamento.

Este estudo € fundamental para andlise do comportamento “carga x recalque”
de fundacdes profundas. VARGAS (1983) apresenta uma discuss@o exaustiva sobre o
assunto, cujos primdrdios podem ser remetidos a REESE et al. (1951) e
CAMBEFORT (1953). Algumas das primeiras referéncias brasileiras sdo: VELLOSO
et al. (1978), COSTA NUNES et al. (1979), GAMA E SILVA et al. (1982) e
FONTOURA et al. (1982).
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VARGAS (1983) apresenta um aspecto idealizado do comportamento “carga
de ponta x recalque” e “carga lateral x recalque” e fornece um modelo que permite
fazer esta separacdo. Porém, em que pese a consisténcia matemadtica da proposta, ela
nao é aplicdvel aos casos onde a distribuicdo da resisténcia lateral unitdria seja

varidvel ao longo do fuste.

FONTOURA (1982) mostra a separacdo das cargas, lateral e de ponta, para
estaca escavada de grande didmetro em solo argiloso com N. A. elevado
(aproximadamente 8 m) e o que se percebe é o crescimento de ambas as resisténcias.

As curvas sdo praticamente paralelas apds a fase de deformacdes eldsticas do sistema.

Processos cldssicos para esta separa¢do, em estacas sem instrumentacio, sao
devidos a VAN DER VEEN & BOERSMA (1957), VAN WEELE (1957) e MOHAN
et al. (1963). VELLOSO (1981) também sugere HANNA (1971) e WOODWARD et
al. (1972).

2.9 - METODOS DE PREVISAO DA CURVA CARGA x RECALQUE

O melhor conhecimento possivel da curva “carga x recalque” é preconizado

como uma ferramenta indispensavel na defini¢do da carga admissivel.

F)‘I—T P2= 1,

r aceitavel

RECALQUE {r)

¥
FIGURA 2.8 — Carga admissivel de estacas segundo a NBR 6121 (ALONSO, 1991)

A FIGURA 2.8 evidencia, principalmente, que a carga admissivel de uma

estaca € aquela que, aplicada a mesma, produz apenas recalques tolerdveis pela
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estrutura e ainda que, concomitantemente, representa seguranga contra a ruptura do

solo.

No entanto, apesar de sua importancia, € notado com frequéncia que a
previsdo da curva “carga x recalque” tem sido desprezada em favor da determinagdo
da carga ultima. Registre-se, porém, a disponibilidade de uns tantos métodos para este
fim, sendo dignos de menc¢do: AOKI & LOPES (1975), POULOS & DAVIS (1980) e
GAMA E SILVA et al. (1982).

Mais recentemente, surgiram alguns modelos hiperbdlicos bastante
interessantes (TEJCHMAN & GWIZDALLA, 1988; HIRAYAMA, 199), porém
redundantes em suas finalidades, j4 que, a semelhanca dos métodos cldssicos de
previsdo teoria de carga ultima também requerem o uso de constantes de ajustamento
e fatores de correcdo, dependentes de resultados de ensaios (Q, SPT, CPT,

principalmente este tltimo).

2.10 — ESTACAS SUJEITAS A CARREGAMENTOS MULTIPLOS.
TENSOES RESIDUAIS

Alguns programas de pesquisas desenvolvidos em Universidades impdem —
como € o caso — a necessidade de ensaiar uma mesma estaca por diversas vezes, com
o escopo de simular diferentes situacdes. Assim, as estacas escavadas passam por um
processo de crescentes incrementos na mobilizacdo da resisténcia de ponta, havendo
ainda evidéncias de memorizagdo de tensdes residuais provenientes de carregamentos

anteriores.

As cargas residuais exercem uma importante influéncia no comportamento de
estacas escavadas. Surgem por causa de diferencas nas taxas de mobilizagdo no fuste e
na ponta, 2 medida em que a estaca é deslocada, seja durante a instalagdo, seja por
acdo de carregamento a compressdao (COOKE, 1979a). Em estacas escavadas, estas
forcas residuais podem resultar da retracdo do concreto, tracionando o fuste, para
equilibrar for¢as compressivas existentes no solo envolvente. Assim, o papel destas
for¢cas € reduzir a magnitude da componente de ponta, registrando-se casos onde a

transferéncia de tensdes € negativa na parte superior do fuste.
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Ainda segundo COOKE (1979a) as cargas residuais em estacas escavadas sdo
pequenas. Em provas de carga a compressdo sua magnitude raramente ultrapassa o
peso do concreto fresco da estaca. A carga mobilizada pela ponta € uma fragcdo

bastante pequena da carga de trabalho.

Uma revisdo abrangente sobre o assunto indica o interesse de alguns

pesquisadores pelo tema, notadamente a partir dos anos 60.

WHITAKER & COOKE (1966) indicam que, na descarga de uma prova de
carga em solo argiloso, o fuste permanece em compressdo sob a acdo de uma carga
residual na base. Em decorréncia, é mobilizado atrito negativo. Esta condi¢do de
equilibrio, necessdria em estacas escavadas apds serem recalcadas sob carregamento, é

similar aquela que existe imediatamente apds a instalacdo de uma estaca cravada.

KERISEL & ADAM (1969) também registram a existéncia de carga residual

na ponta, de considerdvel magnitude (praticamente igual a reacio de ponta original).

Aparentemente, a primeira verificacdo experimental do fendmeno de cargas
residuais e sua adequada quantificacdo se deve a HUNTER & DAVISSON (1969).
Relatam a existéncia de forcas de tracdo (aparentes), de considerdvel intensidade, na
base de estacas cravadas em solo arenoso, em provas de carga a compressao sucedida
por tracdo. O inexplicavel significado fisico desta ocorréncia levou os autores a
interpretacdo de que o seu aparecimento devia-se a ndo consideragdo de cargas

residuais na interpretacdo das provas de carga.

Também O’NEILL & REESE (1972) descrevem um caso de uma estaca
escavada, isolada, carregada com 1300 kN, dos quais 450 kN foram transferidos para

a ponta. Apods a descarga, houve retencao de 200 kN.

HANNA & TAN (1973) concluiram que a magnitude do diagrama “carga x
recalque” para uma estaca € influenciada pelo estado de tensdes residuais e que

também o comportamento da estaca depende de sua histdria de carregamento.

O fecho da primeira parte de tais conclusdes ¢ dado por VESIC (1977) que

indica serem as cargas residuais a resultante de uma concentracio de resisténcia lateral
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na parte superior do fuste, podendo produzir uma substancial redu¢do nos recalques.
Esse autor relata duas experiéncias, uma envolvendo grupos de estacas cravadas em
solo variado, onde os recalques obtidos foram da ordem de 1/6 dos previstos por
métodos convencionais € uma outra, em estacas isoladas, onde também a consideragao
da carga residual levou ao resultado de apenas 1 cm de recalque, contra uma previsao

de 2,5 cm no caso de ndo ser levada em conta.

DARRAG & LOVELL (1989) ressaltam que as tensdes residuais sdo
provenientes de um mecanismo “carga — descarga — recarga’ na instalacdo das estacas
cravadas. Detalhes deste fendmeno podem ser encontrados em BRIAUD & TUCKER
(1984). Embora a existéncia de tensdes residuais ndo afete a capacidade de carga total
das estacas, elas podem alterar significativamente os mecanismos de transferéncia de
carga, nas cargas de trabalho, em um certo nivel de deformacdes, afetando ainda os
recalques e a cravabilidade. Sugerem que a interpretacio dos resultados de uma prova

de carga poderd ser erronea se a transferéncia de carga real nao for observada.

A propor¢cdo da carga de trabalho carregada pela ponta, comparada com
aquela mobilizada pelo fuste, poderd bastante elevada no caso de estacas curtas. Neste
caso, a relacdo “recalque/diametro” da estaca, para esta carga de trabalho, podera ser
superior a 0,3%. Quando a relacdo “comprimento/didmetro” é maior do que 10, a
estaca passa a ter caracteristicas de estaca de atrito e entdo a relacdo
“recalque/diametro” estabiliza em torno de 0,22%. Tais observagdes constam do

trabalho de COOKE (1979a).

Dentre os varios métodos disponiveis para avaliar as tensdes residuais

destacam-se:

1) Medigdes diretas (RIEKE & CROWSER, 1987), de pouco uso

2) Avaliacdo indireta, usando uma sequéncia de provas de carga a
compressdo e a tragdo, onde se assume que OSs ensaios a tracdo nao
produzem tensdes residuais e que a distribui¢do do atrito lateral no

carregamento € a mesma nos descarregamentos (HUNTER &

DAVISSON, 1969)
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3) Correlagdes com o SPT, que é um método expedito, porém muito
simplista. Ademais, ndo considera alguns parimetros de reconhecida
influéncia neste processo (BRIAUD & TUCKER, 1984)

4) Método dos elementos de fronteira (POULOS, 1987) e método da
andlise da equacdo de ondas (HOLLOWAY et al., 1975).

Em termos brasileiros, hd que se registrar algumas contribui¢des relevantes

nesta area.

MASSAD (1991a) analisa o verdadeiro comportamento da ponta de uma
estaca submetida a novo carregamento, verificando a existéncia de carga residual ja no

inicio do segundo carregamento, como se vé na FIGURA 2.9a.

Outro objetivo desse trabalho é demonstrar a validade das conhecidas relacdes
de CAMBEFORT (1964) — FIGURAS 2.10b e 2.10c — envolvendo “atrito lateral x

deslocamentos” e “reacdo de ponta x deslocamentos”.

Cargas (kM) Carmgas (kM)
] 100 300 500 0 100 300 500
0 1 a1 | g . | 0 | g & 1 & I
2 27
4 4
k-
6 6
Carregamento 1
| Carregamentao 2
z (m) z (m)
g g
(a) ()

FIGURA 29 - a) curvas de transferéncia de carga do primeiro carregamento; b) curvas de
transferéncia de carga do segundo carregamento (MASSAD, 1991a)

A FIGURA 2.10a mostra os resultados obtidos por MASSAD (1991a),

podendo-se notar uma razodvel aproximacdo entre o0 modelo e os dados observados.
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Uma conclusdo importante constatada nesse trabalho é que a reacdo de ponta de
estacas escavadas, submetidas a um novo carregamento, ¢ muito pequena no momento
em que o atrito lateral atinge o seu mdximo. Para o carregamento seguinte, elas
reagem com uma carga de ponta bem superior, denotando a ocorréncia de residuo do

primeiro carregamento. Apresentam-se, a seguir, as referidas figuras.

f

5
(kI )
B0
40
i & Carregamento 1
w Carregamento 2
50— / _— Relagdo de CAMBEFORT
On T T T T T T I I I I T
0 2 4 B g 10 12
(a) y ()]
fo fp
B fs max. f
P
| |
W) RS NE

FIGURA 2.10 — a) mobilizag@o da resisténcia lateral (unitdria) em fun¢do dos deslocamentos; b) leis
ou relagdes de CAMBEFORT (1964) para o atrito latedral; c) idem, para a reacdo de ponta
(MASSAD, 1991a)

A quantificacdo das cargas residuais de ponta € sugerida por MASSAD

(1991a) através da expressao:

Q,, =Ry, (2.5)
Onde:

Qp,2 = carga residual no segundo carregamento
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R = pardmetro de CAMBEFORT (em MASSAD, 1991c, € feita uma proposta
para sua avaliacdo em termos do SPT)

yr = deslocamento residual ou eléstico, ao final do carregamento anterior.

Nota-se, assim, que a previsdo da carga residual de ponta pode ser feita com
bastante simplicidade, desde que se conheca o SPT na regido da ponta da estaca e os

resultados de uma prova de carga anterior.

A andlise de dados de provas de carga em estacas submetidas a carregamentos
multiplos fica facilidade com a intermediacdo de dois pardmetros importantes, que sdo

R (equacgdo 2.5) e B (equagdo 2.6).

h B.D
k= 4[(—)>.(—=
()] 2.6)

p
Onde:

h, D = altura e didametro da estaca, respectivamente

B = parimetro de CAMBEFORT (1* relacdo), também definido por
MASSAD (1991c) em fung¢do do SPT e do tipo de solo, com a
diferenca que agora interesse o solo ao longo do fuste

Ep = médulo de elasticidade longitudinal do material da estaca.

Em trabalho mais recente (MASSAD, 1992) é proposta a definicdo de “k”
através da equacgdo (2.6), substituindo uma formulagdo classica que ndo realga tanto a
expressdo fisica deste parametro, que €, em primeira instincia, um aferidor da rigidez
do solo e do material da estaca. Com efeito, vé-se que a estaca incompressivel (do

modo mais radical possivel) apresenta k = 0.

Ora, esta condicdo implica B = 0 ou, em outras palavras, mesmo que nio
ocorra nenhum deslocamento (y = 0), o atrito lateral atinge o seu maximo,

instantaneamente, em toda a extensao da estaca.

Vista no outro extremo, esta equacdo pode apresentar k = o, o que implica a

absurda condicdo de E, = 0 (deformabilidade infinita) ou entdo D 0 (esbeltez muito
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elevada da estaca, implicando igualmente em deformabilidade infinita). Na pratica, é
necessdrio trabalhar com valores plausiveis para k. Assim, costuma-se distinguir as
estacas em longas (k > 10) ou curtas (k < 3). MASSAD (1992) assinala que os valores

intermediarios devem ser analisados com cautela.

O outro parametro importante (“m”), definido por MASSAD (1992) como
uma relacdo entre a reacdo de ponta no momento em que todo o atrito lateral foi

mobilizado ao longo do fuste e este atrito lateral na ruptura (Ai;). Matematicamente:

m= R.S.L (2.7)

1r

Onde:

S = 4rea da secdo transversal da estaca
Y = deslocamento da ponta da estaca necessdrio para que o atrito lateral seja

totalmente mobilizado.

H4, ainda, registro de outras experiéncias brasileiras envolvendo o tema.
ROCHA & DANTAS (1986) fazem a andlise da transferéncia de carga em estacas raiz
que ha haviam sido previamente submetidas a trés carregamentos, com a realiza¢do de
mais duas provas de carga. Estas, denominadas 4 e 5, mostram um comportamento
“carga x deslocamento” praticamente coincidentes, desde que desprezados os
recalques residuais, demonstrando ainda a existéncia de dois comportamentos bem
distintos: um elasto-pldstico e um visco-plastico (no trecho final da curva “carga x

recalque”).

CARVALHO et al. (1991) fazem andlise tedrica utilizando dados
experimentais de algumas estacas raiz, a tracdo e a compressdo, do campo
experimental da USP — Sao Carlos. Todas as fases de mobilizacdo do modelo foram

perfeitamente identificadas.
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CAPITULO 3 - CARACTERISTICAS DO CAMPO
EXPERIMENTAL DA USP - SAO CARLOS

3.1 - BREVE HISTORICO

O embrido das pesquisas envolvendo fundagdes por estacas na Escola de
Engenharia da USP - Sdo Carlos deve ser creditado ao trabalho pioneiro de
ALBIERO (1972), que estudou o comportamento de 16 estacas escavadas, isoladas,
tipo broca, em localizagdo pr6xima a do atual campo experimental. Naquela ocasido
foram utilizados resultados de 5 sondagens SPT e 4 ensaios CPT. Além disto, foi feita
uma caracterizagdo completa do subsolo, com a determinacdo de indices fisicos e
parametros geomecanicos (obtidos através de ensaios de compressdo simples e

triaxiais).

No referido trabalho ja € ressaltada a reducdo na carga de ruptura das estacas

na estacdo chuvosa, como orientacao para futuros projetos.

Num segundo passo (CINTRA, 1987) introduziu o estudo da extensometria

elétrica, ao estudar, em laboratdrio, modelos de grupos de estacas cravadas em areia.

Esta base é, por conseguinte, fundamental para fazer a associacdo de dois
elementos-chave no alavancamento do atual campo experimental, isto é, um conjunto
de propostas obtidas do primeiro trabalho — que serviu de arcabougo para
implementac¢do de um amplo programa de pesquisas — somado a experiéncia adquirida
com a instrumentacdo, necessdria para dotar as novas pesquisas de recursos mais

modernos na andlise de comportamento do sistema solo-estaca.

NEVES (1987) estuda, sob novos aspectos, a colapsibilidade dos sedimentos
cenozoicos de Sdo Carlos, introduzindo o estudo da microscopia eletronica para
analisar o efeito da destrui¢do das ligacdes cimentantes deste tipo de solo sob efeito de

umidificagdo. Esta mesma pesquisa produz um minucioso estudo do ponto de vista de
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permeabilidade dos solos de Sdo Carlos, com amostras que podem ser consideradas

representativas das condicdes encontradas no campo experimental.

Finalmente, em 1988, gracas a um substancial financiamento da FAPESP, ¢é
implementado o primeiro moédulo do campo, com nova localizacdo, porém
preservando todas as condi¢des de representatividade dos solos descritos sob o ponto
de vista geoldgico por BORTOLUCCI (1983) e do ponto de vista de colapsibilidade
(VILAR, 1979).

Neste primeiro estdgio de implantagdo foi ocupada uma édrea com cerca de
400 m? (CINTRA et al., 1991) para experimenta¢des, envolvendo varios projetos
parcelados, sobre estacas isoladas a tracdo e a compressdo, do tipo escavadas
(concretadas “in loco™) e escavadas injetadas (tipo raiz), sob carregamento lento e

rapido, em condi¢des de umidade natural e em condi¢des de inundagao.

Esses trabalhos envolvem diversos pesquisadores. MENEZES (1990) estudou
amplamente os pardmetros do solo deste primeiro médulo, através de sua completa
caracterizacdo e da determinacdo dos parametros de resisténcia e deformabilidade.
Diversas correlagcdes foram entdo produzidas, envolvendo estas varidveis e o0s
resultados obtidos em sondagens a percussdo (SPT) e com penetracdo continua

estatica (CPT).

Os primeiros resultados obtidos em estacas a tracdo foram divulgados por
CARVALHO (1991). MANTILLA (1993) ensaiou estacas a compressdo em ensaios
lentos e SACILOTTO (1993) em estacas a compressdo, ensaios rdpidos. No presente
trabalho estdo se esgotando os propdsitos da primeira fase do médulo I com ensaios

lentos, sob inundag¢do do solo de fundacdo das estacas a compressao.

Em 1991 o campo experimental foi ampliado com a adi¢do de mais 200 m? 2
planta original, agora com a finalidade de desenvolver pesquisas sobre o
comportamento geotécnico-estrutural de grupos de estacas e de obter os parametros
dindmicos do solo. Dentre desta drea adicional todos os parametros do solo foram
reestudados para confirmacdo e visando, principalmente, a obtencdo de parametros

dinamicos através de ensaios “cross-hole” (GIACHETTI, 1991).
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O trabalho coletivo dos vdérios pesquisadores envolvidos nestes projetos,
sobretudo quanto ao aspecto das fundagdes em solos colapsiveis, tem despertado o
reconhecimento da comunidade geotécnica brasileira, sendo um exemplo
GOLOMBEK (1985) quando afirma: “the Sdo Carlos Engineering School, University
of Sdo Paulo, being located in a region of Sandy collapsible soils has been doing a lot

of research on the subject”.
3.2- A GEOLOGIA LOCAL

Como aspecto geral, a geomorfologia regional é caracterizada por um relevo
bem movimentado, onde a erosdo introduzida por rios que entalham o planalto de Sdo
Carlos produziram mesas e morros isolados por erosdo intensa. O centro urbano da

cidade esta localizado entre as cotas de 775 m e 910 m (BORTOLUCCI, 1983).

A drea de interesse assenta-se sobre rochas do Grupo Sdo Bento, que sdo
constituidas por arenitos da Formacgao Botucatu, principalmente. Sobre elas ocorrem

formacdes conglomeréticas e arenitos do Grupo Bauru.

Finalmente, surge como material superficial os sedimentos cenozoicos, de
dominincia arenosa, originados do retrabalhamento dos materiais do Grupo Bauru e
das Formacoes Serra Geral e Botucatu. Sua baixa compacidade influencia o SPT, que
¢ também baixo, e a alta porosidade torna-os bastante permedveis. Apresentam ainda
um baixo teor de umidade natural (caracteristica, alids, comum aos solos de formacao

tropical) e colapso estrutural quando inundados.

No campo experimental de fundacOes esta cobertura cenozoica tem uma
espessura da ordem de 6 m. Uma linha de seixos, com espessura de aproximadamente
10 cm, aparece entdo na transi¢do com outro material, decomposto do Grupo Bauru. O

nivel fredtico estd localizado a uma profundidade aproximada de 10 m.
3.3- LOCALIZACAO DO CAMPO EXPERIMENTAL

A sua localizacdo foi determinada por alguns condicionantes prévios, dentre
trés posi¢des disponiveis no interior do campus, tendo sido decisivo o fato de ser o
mais representativo quanto ao comportamento do solo de fundacdo da zona urbana de

40



Sao Carlos, além da posicdo favordvel do N. A., situada a mais ou menos 10 m, de

modo que estacas projetadas pudessem ser escavadas em uso de lama bentonitica.

Sua relativa proximidade com uma zona onde estdo concentradas as
edificacdes mais altas da cidade certamente o capacita a producdo de resultados que

poderio servir de subsidios para futuros projetos de fundacdes de grande porte.

O plano de implantacdo do campo experimental, em sua primeira etapa,
consistiu na execu¢do de sondagens preliminares (sendo realizados os ensaios de
penetracdo estdtica e deepsounding, em nimero de cinco cada um) e na abertura de
um poco (P-1) para coleta de amostras indeformadas e caracterizagdo completa do

subsolo.

Para inicio das pesquisas envolvendo provas de carga foram instaladas seis
estacas escavadas e concretadas “in loco”, nos didmetros de 0,35 m, 0,40 m e 0,50 m,
trés das quais para serem ensaiadas a tragcdo e trés a compressdo. Foram, além disso,
projetadas diversas estacas-raiz como elementos de ancoragem para realizacdo das

provas de carga (15 ao todo) e duas outras destinadas a ensaios.

E dentro deste plano, visualizado na FIGURA 3.1, que estd inserido o projeto

de pesquisas que ora se apresenta.

34 - CARACTERIZACAO GEOTECNICA DO MATERIAL
ESTUDADO

Os solos de Sao Carlos, de um modo geral, apresentam caracteristicas pouco
varidveis em sua primeira camada. A partir de um grande numero de observacdes
acumuladas durante anos no laboratorio de Geotecnia da USP — Sido Carlos, seus

valores médios por ser resumidos do seguinte modo:

1)  Solo no estado natural
a. Teor de umidade = 13%
b. Massa especifica = 15,6 MN/m?
c. Massa especifica aparente seca = 13,9 MN/m’

d. Indice de vazios = 0,96
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e. Massa especifica dos sélidos = 27,0 MN/m?
f. Grau de saturacdo = 37%
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FIGURA 3.1 — Plano de implantagdo do campo experimental da USP — Sdo Carlos (CINTRA et al.,
1991)
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1) Solo compactado na energia do Proctor Normal
a. Umidade 6tima = 15,5%
b. Massa especifica seca mdxima = 18,8 MN/m?
c. Indice de vazios apés compactado = 0,49
d. Grau de saturacdo = 85%
2)  Solo no limite de liquidez (saturacdo de 100%)
a. Teor de umidade (LL) = 24%
b. Indice de vazios no LL = 0,65
3) Limites de consisténcia
a. Limite de Liquidez = 24%
b. Limite de Plasticidade = 17%.

Testes mais especificos, com materiais da drea do campo experimental,
fornecem dados um pouco diferentes, porém consideravelmente dentro dos limites de
variabilidade e de precisdo normalmente aceitos quando se consideram os ensaios de
laboratério. MANTILLA (1993) relaciona uma série destas caracteristicas através de

seus valores médios.

Apresenta-se a seguir um conjunto de informacdes, sem a preocupagdo de
detalhamento, haja visto que a divulgacdo dos dados em documentos originais

recentes assim o dispensa.
3.4.1 — Ensaios de simples caracterizacio
3.4.1.1 — Granulometria

A distribuicdo € similar nas duas camadas (excluida a linha de seixos), em um
conjunto de 10 amostras coletadas de metro - metro, desde a profundidade de 1,3 m
até 10,3 m. A classificacdo granulométrica é a de um solo areno-argiloso. Estudos
originais foram procedidos por MENEZES (1990) e posteriormente confirmados por

GIACHETTI (1991).
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3.4.1.2 — Limites de Consisténcia

O solo do campo experimental é pouco plastico e as duas camadas
apresentam, sob este aspecto, comportamento similar: a plasticidade aumenta
discretamente do topo para a base de cada camada sem crescimento do teor de finos
em niveis significativos. A média de 10% para o IP verificada no campo experimental

€ comparavel com os dados gerais dos solos de Sdo Carlos (média de 7%).

O comportamento dos limites de Atterberg é inteiramente andlogo quanto a
sua distribuicao em perfil vertical. Os resultados apresentados por MENEZES (1990)
e GIACHETTI (1991) sdo muito bem comparaveis.

3.4.1.3 — Massas especificas

As massas especificas, natural e seca, sdo crescentes com a profundidade, de
modo quase linear. A massa especifica dos sdlidos pouco varia, em funcdo da boa
homogeneidade do solo local e, principalmente, devido a predominincia da fragcdo
areia (silicosa) em ambos os horizontes. As informacdes de MENEZES (1990) e

GIACHETTI (1991) sdo consistentes a este respeito.

3.4.1.4 — Indice de vazios e grau de saturacio

O indice de vazios é decrescente com a profundidade. Este indice ¢é
importante sob o aspecto de caracterizacdo da colapsibilidade do solo, sendo utilizado
diretamente em vdrios critérios de identificacdo, como DENISOV (1951) e MIHEEV
(1962) ou indiretamente, através de possiveis correlagdes com as massas especificas,
seca e dos sdlidos (GIBBS & BARA, 1967; HOLTZ & HILF, 1961 — apud NEVES,
1987).

Pelo critério de DENISOV (1951), tomando-se por base o indice de vazios no
LL (0,64) teriamos que os solos altamente colapsiveis deveriam ter indices de vazios
entre 0,87 e 1,3. Conclui-se, pela observacdo dos dados apresentados na TABELA 3.1
vista a seguir que toda a camada do sedimento cenozoico comporta-se como sendo

colapsivel.
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Sob o ponto de vista de colapsibilidade, o grau de saturagcdo (S;) é também
importante. Pelo critério de MIHEEV (1962), também conhecido como “Cdédigo da
(ex)URSS”, tomando-se ainda por base o indice de vazios no Limite de Liquidez
(0,65), o solo seria colapsivel se duas situacdes ocorressem simultaneamente: indice

de vazios superior a 0,5 e grau de saturacdo inferior a 0,6.

Como se pode ver na TABELA 3.1, esta condi¢do € improvdvel para o solo da
segunda camada (residual da Formacdo Bauru), situada abaixo da linha de seixos.
Ademais, pelo critério de DENISOV (1951), esta hipdtese estaria confirmada. A ndo
colapsibilidade desta camada carece de estudos especificos, mas esta pré-andlise

possui boas evidéncias de ser confirmada.

E interessante observar que, ndo obstante o N. A. estar virtualmente na
posicdo correspondente a profundidade de 10,0 m (com pequenas variacdes sazonais
de 0,2 m a 0,3 m), o grau de saturacdo ndo alcanca os 100% nesta fronteira. Em solos
de permeabilidade razoavelmente elevada, este fato € de avaliacdo complexa a luz da

Mecanica dos Solos classica.

TABELA 3.1 — Caracterizagio do solo do campo experimental (MENEZES, 1990)

PROF | GRANULOMETRIA UMIDADE (%) S. | M. ESPECIFICA(t/m®)

m) | Am | Ar |SILTE | ARG | LL | IP | wo | « p pa ps e

13 | 12 | 51 11 26 | 25 9 14 | 35 | 1,535 | 1346 | 2,749 | 0,99
23 | 10 | 55 | 14 21 | 26 8 16 | 40 | 1,540 | 1327 | 2.682 | 101
33 | 10 | 51 8 31 | 27 7 17 | 46 | 1,565 | 1,332 | 2,719 | 0,99
43 5 15 | 11 28 | 28 10 | 17 | 47 | 1.660 | 1422 | 2731 | 0.87
5.3 9 | 54 | 17 20 | 30 11 17 | 53| 1,730 | 1.485 | 2762 | 0.82
6.3 8 | 54 | 16 2 | 31 9 18 | 59 | 1,735 | 1,468 | 2,745 | 0,90
73 | 10 | 57 | 14 19 | 31 9 16 | 61| 1855 | 1,596 | 2729 | 0.72
83 | 16 | 54 9 21 | 34 14 | 17 | 60| 1850 | 1,580 | 2.773 | 0,68
93 | 17 | 56 | 10 17 | 30 11 16 | 65| 1.870 | 1,606 | 2768 | 074
103 | 16 | 56 8 20 | 32 14 | 18 | 72 | 1.896 | 1601 | 2,767 | 071

NOTAS: Ay = areia média; Ar = areia fina
3.4.2 — Permeabilidade

Dados de permeabilidade do solo do campo experimental foram obtidos por
MENEZES (1990) através de ensaios edométricos em diversas amostras
indeformadas. Os resultados obtidos sdo da ordem de 107 a 10 cm/s, o que equivale

a dizer que este método ndo se mostrou adequado para a quantificacdo deste
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parametro, tendo em vista uma andlise preliminar das caracteristicas de granulometria

e indice de vazios (TABELA 3.1).

Os ensaios procedidos por NEVES (1987), executados em permeametro de

carga constante, conduziram a niimeros mais realistas, da ordem de 10~ a 10 cm/s.

Em qualquer dos casos, as amostras foram ensaiadas de modo que o fluxo
processado estivesse na vertical, em relacdo a posicdo do material no campo, de modo

que a relagdo entre as permeabilidades, horizontal e vertical, ndo pode ser obtida.
3.4.3 — Resisténcia e compressibilidade

MENEZES (1990) estudou os parametros de resisténcia por meio de corpos
de prova tirados de amostras indeformadas do poco P-1, de metro em metro, desde a
profundidade de 1,3 até 10,3 m. Foram executados ensaios de compressdo simples e

triaxiais (tipos S e R).

As envoltérias de resisténcia (critério de MOHR-COULOMB) dos ensaios

triaxiais forneceram:

1) Para os ensaios lentos: s = 13 + 6.tg26,6° (kPa)

2)  Para os ensaios rapidos: s = 18,1 + 6.tg20,8° (kPa)

MENEZES (1990), GIACHETTI (1991) e MANTILLA (1992) dao

informacdes mais detalhadas sobre os pardmetros de resisténcia e deformabilidade.

3.4.4 — Sondagens de reconhecimento

Os resultados das sondagens de penetracdo dindmica e estatica, analisadas por

MENEZES (1990) estao registrados na TABELA 3.2.

TABELA 3.2 — Resultados dos ensaios de penetracdo do campo experimental

. CPT (médio)
PROFUNDIDADE (m) SPT (médio) " AL
1,3 5 1,66 29,5
2,3 2 1,06 40,8
33 4 0,78 43,6
4,3 3 0,90 52,0
53 4 0,96 60,5
6,3 5 1,24 66,1
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73 7 1,90 115,3
8,3 9 2,82 178,5
9.3 9 1,88 181,3
10,3 7 2,96 208,0

3.4.5 — Correlacoes entre os diversos parametros do solo

MENEZES (1990) e MENEZES et al. (1991) apresentam correlacdes entre

SPT e CPT, bem como entre os diversos parimetros e outros resultados de

caracterizacdo e resisténcia encontrados nos ensaios de laboratério. Estas correlagcdes

podem ser utilizadas na previsdo da capacidade de carga e do comportamento “carga x

recalque” de fundagdes da zona estudada, sendo, ainda, indicativo de orientagdo geral

para projetos em regides com certa identidade nas caracteristicas do subsolo.

Outras correlacdes, estas envolvendo apenas as varidveis qc € N, provenientes

dos ensaios de penetracdo, foram apresentadas em ALBIERO (1990) e CARVALHO

(1991).

FOTO 2 — Vista do

-

s

ampo eperiental USP - Sdo Carlos
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CAPITULO 4 - PROVAS DE CARGA: OBJETIVOS,
MATERIAIS E METODOS

4.1 - ESTACAS ENSAIADAS E INSTRUMENTACAO

4.1.1 — Objetivos

A intencdo deste trabalho esgota-se nos seguintes fins:

1y

2)

Analisar procedimentos convencionais para inundacao do solo durante a
realizacdo das provas de carga e fornecer alguma contribuicdo para
futuras pesquisas em condi¢des similares

Analisar os efeitos exercidos pela inundagdo de solos colapsiveis de Sdo
Carlos em termos de:

a. Capacidade de carga das estacas

b. Comportamento “carga x recalque”

c. Processos de transferéncia de carga

d. Variacdo das resisténcias unitdrias (lateral e de ponta).

Um planejamento de atividades, visando a consecucdo de tais objetivos,

remete-nos, preliminarmente, a certas indagacoes:

1y
2)

3)

4)

5)

Como inundar o solo de modo eficiente e rapido?

Que tipo de prova de carga é mais adequado e qual o seu tempo de
duragdo?

Em quantos estdgios deverdo ser programadas as provas de carga,
especialmente na fase de inundacdo e de que modo serd feito o
acompanhamento?

E possivel o desenvolvimento de atrito negativo com a ocorréncia do
colapso?

As informagdes oriundas de experi€ncias similares podem, realmente,

ser adaptadas para esta pesquisa?
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6) Como prever, teoricamente, a carga Ultima e a carga na qual se dard o
colapso?
7) Como escolher o critério de estabilizacdo (Norma? Mais rigoroso?) e

como definir o momento de paralisacdo das provas de carga?

Muitas destas questdes produzem um certo sentimento de incerteza e
ambiguidade, em vista das lacunas bibliogrificas. O norteamento das decisdes foi,

muitas vezes, guiado pelo bom senso e at€ mesmo pela intuigdo.
4.1.2 — Descricao das estacas de prova

De acordo com a notacdo da FIGURA 3.1 as estacas de prova a compressdo
do campo experimental sdo denominadas E; (D = 0,35 m), E2 (D =0,40m) e E3 (D =

0,50 m), tendo igual comprimento de 10,0 m.

Embora as provas de carga precedentes tenham sido realizadas sobre as trés
estacas, observou-se a tendéncia da estaca E; de se aproximar da estaca E> em termos
de capacidade de carga, o que invalidaria uma parte dos objetivos da pesquisa.
Receava-se, além disso, que os efeitos acumulados da inundacdo em duas estacas
previamente ensaiadas mascarassem o efeito sobre a terceira estaca, prejudicando as

andlises, no seu aspecto de comparabilidade.

A decisao de substituir a prova de carga sobre E; pelo reensaio da estaca Eg,

inundada desde o inicio do carregamento, foi julgada conveniente e realista.
Um plano executivo foi entdo elaborado dentro da sequéncia:

FASE 1: ensaiar a estaca intermedidria (E2), conduzindo a prova de carga com
o solo em condi¢do de umidade natural até uma suposta carga de
trabalho, estimada como a metade da carga ultima verificada em
prova de carga anterior (MATILLA, 1992).

FASE 2: atingida esta carga de trabalho o solo seria imediatamente inundado,
com manutenc¢do da carga, na expectativa de ocorréncia do colapso.

FASE 3: uma vez atingido o colapso e verificada a estabilizacdo dos

deslocamentos para o estdgio de carga correspondente, a prova de
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carga prosseguiria, com pequenos incrementos de carga. Ficou
também decidido pela continuacdo da prova de carga mesmo apds o
esgotamento do curso de 50 mm dos extensOmetros, o que equivale
a dizer que os deslocamentos admitidos seriam superiores aos
recomendados pela NBR 6121/86 (recalque eldstico da estaca mais
0,1 x D). Esta decisdo estava coerente com os procedimentos
adotados em provas de carga anteriores nestas mesmas condicoes.

FASE 4: a estaca seria entdo descarregada, continuando sob inundac¢do. Por
precaucdo, foi previsto um intervalo de 24 horas, desde a
constatacdo da “ruptura” até o inicio da descarga.

FASE 5: terminada a descarga, seria feita uma leitura final apds 12 horas e,

somente entdo, a torneira de abastecimento d’dgua seria fechada.

Todas estas fases seriam repetidas para a estaca E3. Receava-se, contudo, que
devido a proximidade entre as duas, a condi¢do de umidade natural estaria sendo
desrespeitada caso a prova de carga fosse executada logo em seguida. Por este motivo,

foi reservado um intervalo de 15 dias para tentar o restabelecimento desta condigdo.

Ao final da Fase 5 da estaca E3, em vez de fechar a torneira de alimentacao,
seria realizada uma nova prova de carga sobre a mesma estaca, com o solo inundado
desde o inicio. Esta prova de carga seria conduzida até o estdgio onde fora
anteriormente inundada, isto €, até a carga de trabalho. Com isto, visava-se comparar
o comportamento da estaca (carga-recalque e transferéncia de carga), em sua fase

eléstica, sujeita a duas condi¢des distintas de saturagdo.

A expectativa inicial era a de que a duracdo de cada uma das duas provas de
carga iniciais fosse de 10 a 15 dias, com base em informacdes recolhidas de uma
experiéncia similar, descrita por NADEO & VIDELLA (1975a, 1975b). A previsao
praticamente se confirmou (ver o CRONOGRAMA DE ATIVIDADES DE CAMPO,

Nnos anexos).

4.1.3 - Instrumentacao das estacas
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Estas estacas s@o instrumentadas, em profundidade, em cinco niveis distintos,
constando de cinco pares de “strain-gages” colados na armadura em posicdes
diametralmente opostas e ainda de cinco hastes medidoras (“felltales”) instaladas

nestes mesmos niveis, como se vé na FIGURA 4.1.

Os detalhes desta instrumentacdo, aqui omitidos por uma questdo de
brevidade, estdo exaustivamente descritos no trabalho pioneiro de CARVALHO
(1991). Cumpre lembrar, contudo, que as hastes medidoras de deslocamentos jamais

funcionaram a contento, por razdes ainda ndo compreendidas ou explicadas.

Deste modo, todas as leituras de deformagdes foram tomadas através dos
“strain-gages” (medidores elétricos, de resisténcia, fornecidos por empresa brasileira,
com ligacdo do tipo “Ponte de WHEATSTONE”). Trata-se do modelo KFC-5-D1 16-
11, KYOWA.

LOPES (1986) discute a eficiéncia destes “strain-gages” e neles constata

simplicidade e acurdcia, justificando a sua adogao.

A sec¢do instrumentada no nivel 1 (FIGURA 4.1) ficava originalmente livre do
solo envolvente, com o objetivo de possibilitar a obtencdo do mddulo de elasticidade
linear do concreto da estaca, j4 que permaneceria livre da influéncia do atrito lateral
do solo. As deformagdes observadas nesta se¢do seriam, de fato, representativas das

deformacdes eldsticas do material da estaca.

Entretanto, ap6és uma série de ensaios sobre estas estacas, € visivel a
existéncia de uma pequena area de contato com o solo da por¢ido imediatamente acima
deste nivel, como se pode depreender dos dados de deslocamentos acumulados

(FIGURA 4.2).
4.1.4 — Historico do carregamento das estacas

As estacas de prova passaram por sucessivos carregamentos, dentro do
programa global de pesquisas que se tinha em mente executar. A evolucdo da
capacidade de carga é uma consequéncia deste histérico e pode ser apreciada através

das previsdes tedricas por meio de métodos brasileiros empiricos e das provas de
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carga interpretadas pelo método de VAN DER VEEN (1953) conforme a TABELA

4.1.
Hast did PROFUNDIDADE
m— astes medidoras 0.00m
% Variavel 4
0.90 m ATERRO
A ! 1,2
-§ SECAO | B 4 1,20 m ,2m
| 4
SECAO DE
REFERENCIA
TRECHO |
2,50 m
3,70m 3,70 m
Secao 2 y y
TRECHO I
Barra instrumentada A
2,20 m
5,90 m 5,90 m
Secao 3 y y
Barra instrumentada B
\ TRECHO llI
2,20m
8,10 m 8,10 m
Secao 4 y r
TRECHO IV
250m
, 10,30 m
Célula de carga = d
Lelula de carga Secéo 5 y 10.60 m

FIGURA 4.1 — Secaio tipica (longitudinal) de uma estaca, com a localizagido dos pontos
instrumentados (MANTILLA, 1992)
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FIGURA 4.2 — Afundamentos das estacas apds as 4 primeiras provas de carga (MANTILLA, 1992)

TABELA 4.1 — Evolug@o das cargas dltimas das estacas E;, E> e Ez, em kN (MANTILLA, 1992)

. DIAMETRO DA ESTACA (m)

METODO 0,35 0,40 0,50
AOKI & VELLOSO 315,5 385,8 545,1
DECOURT & QUARESMA 623,0 766,5 1094,3
VAN DER VEEN:
1* prova de carga (Lenta) 335,0 488.,0 451,0
2% prova de carga (Rapida) 391,0 595,0 725,0
3% prova de carga (rdpida) 648.,0 727,0 831,0
4 prova de carga (lenta) 645,00 726,0 911,0

4.2 - MODULO DE ELASTICIDADE LONGITUDINAL DO MATERIAL
DAS ESTACAS

O moédulo de YOUNG do material das estacas foi determinado anteriormente
por MANTILLA (1993) e SACILLOTO (1993), utilizando correlacdes lineares entre

os valores observados de deformacdes e tensdes da secdo 1 (de referéncia) das estacas.

53




Estes valores estdo apresentados na TABELA 4.2. As designacdes das provas de carga

que aparecem nesta tabela sdo consistentes com as que aparecerdo na tabela 5.1.

TABELA 4.2 — Evolugfo das cargas dltimas das estacas Ei, E> e Ez, em kN (MANTILLA, 1992)

AUTOR PROVA DE CARGA _ E, COEF. DE
TIPO DESIGNACAO | (Mpa) | CORRELACAO R

MANTILLA (1989) SML Do) 30.736,32 0,998958
MANTILLA (1989) SML Dsoq) 26.892,98 0,999598
SACILOTTO (1991) QML Duoc) 21.943,67 0,999452
SACILOTTO (1991) QML Dso) 23.716,43 0,969575
SACILOTTO (1992) QML Duois) - -
SACILOTTO (1992) QML Dsog) 28.521,98 0,997733
MANTILLA (1992) SML Diou - -
MANTILLA (1992) SML Dsou) 26.836,81 0,999724

Observe-se, a partir dos dados da TABELA 4.2, o seguinte:

1) Os valores de E medidos nas mesmas estacas em ocasides diferentes e
em tipos distintos de provas de carga sdo significativamente varidveis

2) Como estas medidas referem-se aos intervalos de deformacdes eldsticas
do material, as equacdes de regressdo linear mostram-se muito bem
ajustadas, passando pela origem, com R? praticamente unitario

3) As deformagdes, no regime eldstico, correspondente a uma mesma
carga, sdo diferentes nos ensaios rdpido e lento. As tangentes que
representam a Lei de HOOKE costumam dar resultados menores nas
provas de carga rdpidas (menor rigidez do material a solicitagdes

rapidas).

Quando se toma o médulo de elasticidade em um certo nivel, vizinho ao topo
da estaca e se generaliza este resultado para todo o seu comprimento, hd indicios de

que se comete algum erro.

A expectativa do aumento de E com a profundidade € razodvel em estacas
concretadas “in loco”, com o concreto lancado desde a superficie, por causa de um

melhor adensamento nas se¢des proximas a base.

A este respeito ROCHA & DANTAS (1986) estabelecem algumas conclusdes

para argamassa de estacas raiz. Foi constatado um acréscimo de E, da ordem de 16
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GPa (na superficie) para aproximadamente 18 GPa (a 9 m de profundidade). Tais
resultados mostram-se muito consistentes com as demais conclusdes, da mesma fonte,
acerca do decréscimo do volume de vazios e do aumento da massa especifica com a

profundidade.

AZEVEDO JR. & NIYAMA (1990) referem-se ao valor de 21 GPa,
comumente adotado para cédlculo de deformacdes em estacas de concreto armado,
como sendo questiondvel e capaz de produzir erros significativos na interpretacao de
resultados. Em pesquisa empreendida por esses autores, medindo-se E, através de
véarios procedimentos, ficou comprovada a grande susceptibilidade deste parametro a

varia¢Oes importantes. Os principais resultados podem ser assim sumarizados:

1) E, medido através de instrumentacdo em prova de carga: 25 GPa

2) Idem, através de corpos de prova extraidos das estacas: 18 GPa

3) Idem, através de corpos de prova moldados do concreto fresco: 15 GPa
4)  Através de ensaios de compressdo simples sobre segmentos de estaca,

incluindo armadura: 15 GPa.

Para esta pesquisa os valores de E, adotados serdo obtidos através da tabela

4.2, relativos as provas de carga lenta da primeira sequéncia.

4.3 - MONTAGEM DAS PROVAS DE CARGA. EQUIPAMENTOS E
METODOS

A fim de dar maior representatividade possivel aos ensaios, a montagem
adotada para as provas de carga foi absolutamente similar a da sequéncia 1-2-3-4
anterior. O mesmo sistema e os mesmos procedimentos na instalagdo das vigas de

referéncia e nos nivelamentos foram adotados.

Também o equipamento foi o mesmo. Significa dizer que a calibracdo € a

mesma, 0 que garante um minimo de comparabilidade para as andlises e conclusdes.

Fazendo-se uso de uma barraca de lona, as provas de carga foram mantidas ao
abrigo das intempéries, provendo garantia do bom funcionamento dos instrumentos de
leitura, como recomenda a ABNT (item n° 3.1.3 da NBR 6121/86).
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Como elementos de suporte da viga de reacdo foram utilizadas estacas raiz de
16 m de comprimento e didmetro de 0,25 m, projetadas para garantir, isoladamente,
cargas de 500 kN. Porém, em testes anteriores, comprovou-se um comportamento,

sem ruptura, de até 700 kN.

A estrutura metdlica de reacdo, descrita em CARVALHO (1991) e
MANTILLA (1993) consta de perfis I soldados, estando apta a receber cargas de até
2000 kN.

Cuidados especiais foram tomados na composi¢do da coluna (macaco, célula
de carga e cilindros metélicos), desde o bloco de coroamento sobre a cabeca da estaca

até a estrutura de reacdo, de modo a minimizar a excentricidade (FOTO 3).

A possibilidade de a inundacdo do terreno vir a afetar o nivel das vigas de
referéncia e a influenciar a leitura dos deslocamentos foi, inadvertidamente,
desconsiderada. Esta ressalva tem como propdsito alertar para este cuidado em futuras

pesquisas em solos colapsiveis inundados.

Para medida dos recalques no topo da estaca foram usados quatro
extensdometros MITUTOYO, com curso de leitura de 50 mm e precisdo de 0,01 mm,
instalados em posi¢des diametralmente opostas, a cerca de 40 cm do centro das

estacas (FOTO 3).

FOTO 3 — Montagem de uma prova de carga tipica, observando-se a célula de carga entre os cilindros
de extensao e o macaco hidraulico.
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A aplicagdo de cargas foi feita através de uma bomba manual, munida de
mandmetro PONTEMAC, graduado de 2 — 2 MPa até a capacidade total de 70 Mpa e
macaco hidrdulico marca PONTEMAC, modelo MHF-17, com capacidade de carga
de 2000 kN. Este é o mesmo sistema utilizado nas provas de carga de MANTILLA

(1991), também com vistas a obter representatividade nas comparagdes.

Com a finalidade de medir, com boa precisdo, a carga transmitida a cabeca da
estaca, foi instalada, em série com o macaco hidriulico, uma célula de carga
TRANSDUTEC, n° de série 0667, fator de extensometro de 2,15 e capacidade de
carga de 1200 kN.

Esta célula de carga, bem como os 10 “strain-gages” colados, aos pares, em
cinco diferentes niveis nas armaduras, forneciam os resultados lidos diretamente em
um indicador de deformagdes TRANSDUTEC, modelo T-832, com capacidade de
medi¢do de deformagdes especificas de 50.000 x 10° mm/mm. As leituras eram
fornecidas em 4 digitos, utilizando o principio da detec¢do de zeros no dial. Foram
usados 11 canais do seletor, sendo um da célula de carga e dez dos “strain-gages”. A
caixa seletora € um modelo CS-23T da TRANSDUTEC. Alguns destes canais

mostraram leituras flutuantes, sendo prontamente descartados.

O uso da célula de carga é defendido por LOPES (1986) e serve para
demonstrar uma certa inaptiddo do mandmetro em indicar leituras corretas na
aplicacdo das cargas. E relatado por aquele autor uma discrepancia de 20% entre os

valores lidos no mandmetro do macaco hidrdulico e os indicados pela célula de carga.

Todas as provas de carga foram do tipo SML, conforme recomendacdo da
NBR 6121/86 da ABNT. Algumas recomendacdes inseridas na minuta de proposta de
uma nova norma (1991) foram observadas, sempre no sentido de aprimorar os

resultados.

A opg¢do pelo método lento, implicito na norma, é bem defendida por
VARGAS (1990), tendo por finalidade evitar os efeitos de deformagdes visco-
eldsticas intervenientes nos carregamentos rdpidos e que sdo capazes de afetar o

comportamento carga-recalque durante a fase critica do colapso.
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No estdgio de carga onde se deu o colapso, as provas de carga foram
subsidiadas por um conjunto de leituras muito mais frequente do que o recomendado
pela ABNT. Foram feitas de hora em hora, ou até menos, a partir dos convencionados

120 minutos, sem, contudo, prejudicar as leituras em tempos usuais.

Acompanhamento através de curvas “carga x log t” foi providenciado em
estagios de longa duracdo (colapso). Este procedimento € sugerido por FERREIRA &
LOPES (1985).

Os carregamentos foram aplicados em estdgios de 10% da carga de trabalho
somente até o instante da inundagdo. A partir dai, por medida de precaucdo, os
incrementos foram deliberadamente diminuidos para a metade dos acréscimos
anteriores, a fim de dar melhor defini¢cdo a curva “carga x recalque” e, principalmente,

detectar com mais sensibilidade a carga de colapso.

Os ciclos de descarga foram feitos em 4 estdgios, igualmente espacados,
conforme recomendacdes expressas pela NBR 6121/86. Este espagcamento s6 nio foi
conseguido na prova de carga da estaca E; por causa de um pequeno acidente com a

valvula de pressdo do 6leo da bomba.
4.4 - PROCEDIMENTO ADOTADO PARA INUNDA(;AO DO SOLO

Durante a fase de planejamento dos trabalhos de campo surgiram estas

grandes questdes a serem resolvidas antes de qualquer tomada de decisao:

1) Qual o grau de saturacdo critico, a partir do qual o solo entraria em
colapso?

2)  Que volume de 4dgua seria demandado para alcancar este estagio?

3) Qual a velocidade de percolacdo da dgua nas camadas (ou melhor
dizendo, em quanto tempo um certo volume de dgua levaria o solo ao

grau de saturacdo mobilizador do colapso?).

A superficialidade das informagdes recolhidas na revisdo bibliogrifica e as
dificuldades de resolver estas questdes por qualquer raciocinio 16gico constituiram-se

em desafio e motivagdo para desenvolver um estudo mais detalhado do problema. A
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descri¢do destes resultados objetiva fornecer instrumentos mais vélidos que possam
ser integrados ao meio técnico como uma contribuicdo que favoreca a tomada de

decisdo em futuras situacdes andlogas.

Como se verd a seguir, o pequeno avanco conseguido com os resultados €
meramente indicativo de que o problema apresenta dificuldades mais sérias, sugerindo

um estudo especifico e em profundidade.
As informagdes seguintes podem ser acompanhadas pela FIGURA 4.3.

Foram construidas duas cavas experimentais (C; e Cz), com capacidade de
2.000 litros, aproximadamente. A cava C; foi totalmente impermeabilizada: as paredes
laterais foram revestidas com lona pléstica e o fundo, antes de receber recobrimento
com a mesma lona, foi tratado com duas demaos de emulsdo asfaltica RR-1C,
aplicadas a taxa de 2 litros por metro quadrado por demao. Nesta lona de fundo foram
deixadas duas aberturas com didmetros idénticos aos dos furos (15 cm), feitas com a

finalidade de permitir o ingresso da 4gua somente através deles (FOTO 4).

FOTO 4- Cava experimental Cz, com detalhe do revestimento impermeabilizante, que permitia o
ingresso de dgua somente pelos furos
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FIGURA 4.3- Cavas experimentais para estudos preliminares do processo de inundagdo das provas de

carga

A FIGURA 4.4 d4 maiores indicagdes destes furos, preenchidos com areia

média (permeabilidade da ordem de 102 cm/s).
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FIGURA 4.4- Detalhes da cava experimental C, (medidas em metros)

A cava Ci possui algumas diferencas. Uma delas se refere a auséncia de
revestimento no fundo, permitindo, assim, o ingresso da dgua pelos furos e pelo
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fundo. A separacdo da dgua que penetrava por estes dois tipos de acesso poderia ser

quantificada, por meio da comparagdo de consumo entre as duas cavas.

Preliminarmente, foram feitas diversas observacdes sobre as vazdes
instantdneas das tubulagdes instaladas para inundag¢do das cavas. Isto foi feito no

periodo de 20 a 26 de maio de 1992, antes do inicio da primeira prova de carga.

As vazdes eram medidas diretamente na torneira de alimenta¢do, com
frequéncia horaria. A variagdo diurna verificada mostrou-se grande: minimo de 0,21
litros por segundo e mdximo de 0,28 litros por segundo. No entanto, o periodo noturno

apresentava boa estabilidade (cerca de 0,30 litros por segundo).

Estas observagdes, feitas sempre com o objetivo de se precisar o volume de
dgua que entrava no solo, teve continuidade quando do inicio da primeira prova de
carga, em 11 de junho de 1992. A concordancia com os resultados preliminares

validou a experiéncia antecedente.

Algumas das observagdes feitas foram representadas nos graficos das
FIGURAS 4.5a e 4.5b. Com isto, foi possivel construir o grafico da FIGURA 4.6 e

calcular o volume de 4gua ingressante na cava (em torno de 23 m? por dia).

Uma das questdes pendentes — a taxa de infiltracdo da dgua no terreno —
exigiu a construcdo de curvas de enchimento (FIGURA 4.7) e de esvaziamento

(FIGURA 4.8 e FIGURA 4.9).

Como se vé na FIGURA 4.7 a vazdo de enchimento (4gua admitida) varia
linearmente com o tempo e o volume acumulado pode ser calculado pelo gréfico
através da drea OAB. Esta linearidade, contudo, ndo € verificada para o volume
armazenado. Hd uma tendéncia de estabilizacdo do nivel mdximo da lamina d’4dgua

em torno de 42 cm.

Somente no inicio da curva OCB (FIGURA 4.7) se nota um aumento na
acumulacdo. Por volta de 200 minutos a lamina d’igua permaneceu constante,

correspondendo ao estdgio de equilibrio entre os volumes admitido e infiltrado.
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Esta caracteristica foi integralmente confirmada durante a realizacdo das
provas de carga. Apds 2 — 3 horas do inicio da inundagdo registravam-se flutuacdes da
lamina d’4gua entre 37 cm e 48 cm, o que dependia, igualmente, da prépria oscilacdao

diaria das vazdes. Em cada caso o periodo de observacao foi de 13 dias.

H (cm
( ) — — ® 11/6 ® 12/6 Vacum.
50 7 _ + 136 ® 14/6 —1000
® 15/6
30 — — 600
Estaca E,
(a) t (h)
q (L/s)
0,30
0,20
® 11/06/92
o 14/06/92
010 — Estaca E, A 13/06/92
A 12/06/92
0,00 \ \ \ \ \
0 10 20 t (h)

FIGURA 4.5- Resultados das observagdes sobre a inundagdo da estaca E,: a) acima: variagdo da
altura da 1amina d’agua com o tempo; b) abaixo: idem, da vazao de alimentacdo (q) com o tempo.
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FIGURA 4.6- Vazio didria ingressante nas cavas das estacas de prova

As curvas de esvaziamento (FIGURAS 4.8 e 4.9) confirmam estes dados. A
vazdo decresce linearmente. Pela FIGURA 4.9 foi possivel determinar a vazio de
infiltracdo (0,15 litros por segundo). Este resultado estd em conflito com informacdes
anteriores, desde que a vazdo de entrada era superior. Entdo, ndo haveria razdo para

esta altura permanecer constante.

Tendo isto em mente € licito esclarecer que esta curva ndo € bem
representativa, pois foi produzida com dados de apenas uma hora, na primeira
experiéncia (feita em 20 de maio de 1992). Duas novas observacdes, em outros dias e
na mesma cava, forneceram resultados coerentes (FIGURA 4.8). As observacdes do
dia 23 de junho de 1992 forneceram uma curva paralela a primeira por causa de uma
maior acumulacdo (duas fontes de alimentag¢do foram abertas simultaneamente). Se as
figuras 4.7 e 4.8 estivessem em uma mesma escala, seria possivel verificar que hd uma
boa aproximacdo entre os volumes, admitido e infiltrado (dreas OAC na FIGURA 4.7

e OAB na FIGURA 4.8).

ApOs essas observacdes torna-se possivel estimar, com razodvel precisdo, que
o volume de 4gua consumido nos 13 dias de duragdo de cada prova de carga foi de

aproximadamente 300.000 litros.
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Analisando-se a posicdo do N. A. (situado a 10 m de profundidade) e as
dimensdes da cava, em planta (1,4 x 1,4 — metros) € possivel indagar sobre a

destinagdo de tdo grande volume de dgua.

O volume tedrico para saturar uma coluna de solo de 10 m de profundidade de

secdo de 2,8 x 1,8 (m) - TABELA 4.3 — da suporte para alguma discussao.

Vazéao (L)
0 1000 3000 5000 | 7000
0
40|
120
200 '
280 . ADMITIDA
9 o
ARMAZENADA
9 (e
360 — /
[ ]
! CURVAS DE ENCHIMENTO
4404 Cava 2 - 23/07/1992
min)
B uC A
50 100 H (cm)

FIGURA 4.7- Curvas de enchimento da cava experimental C; (23/07/1992)
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FIGURA 4.8- Curvas de esvaziamento da cava experimental C (22 e 23/07/1992)
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50 ;
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FIGURA 4.9- Curva da variagio da altura da 1amina d’dgua com o tempo da cava experimental C,
durante o esvaziamento (20/05/1992)
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TABELA 4.3 — Estimativa do volume de dgua necessdrio para saturar uma coluna de solo de 2,8 x 2,8
x 10 (m). Fonte de dados: MENEZES (1990)

PROF Vi Ps p S (%) Wo e Wsat Aw Pa A\
(m) m) | wm) | @md) | "7 (%) (%) | (%) | (thm*) | (litros)
00-13 | 1019 | 275 154 | 389 140 | 099 36 022 | 135 | 3026
1323 | 783 | 272 | 154 | 315 150 | 1,00 37 022 | 134 | 2310
2333 | 783 | 270 | 155 | 430 | 165 1,00 37 0,205 | 133 | 2134
3343 | 783 | 273 160 | 465 170 | 093 34 0,17 | 138 | 1331
4353 | 7183 | 275 1,70 | 500 | 170 | 086 31 0,14 | 145 | 1095
5363 | 78 | 275 1,70 | 560 | 17.5 | 087 32 0,145 | 147 | 1670
6373 | 783 | 274 | 180 | 60,0 | 17.0 | 081 30 0,13 154 | 1019
7383 | 783 | 275 185 | 605 165 | 0,70 25 009 | 159 | 1098
8393 | 7.83 | 277 | 186 | 625 165 | 0,71 26 009 | 160 | 1127
93103 | 548 | 2,76 | 188 | 685 | 17,00 | 073 26 009 | L6l 795
TOTAIS | 78,31 - - - ; - - - - 15605

MEDIA: aproximadamente 20 L/m?

Em resumo, a questdo fundamental permaneceu em aberto: o grau de
saturacdo do solo e as zonas de transi¢do separando intervalos distintos de saturacio

ndo foram levantados pelas observacdes de campo.

Com a intencdo de resolver este problema foram abertos os furos si, sz € s3 na
cava C; (conforme FIGURA 4.3). A determinagdo do teor de umidade durante o
andamento da fase de inundacdo seria feita em pesquisa paralela através de uma sonda
de néutrons (emissdo de radiacdo gama através de uma fonte de material radioativo
direcionado, dentro dos tubos, para o interior do solo, por meio de sondas, e captados

por um Contador GEIGER instalado na superficie do terreno).

Fos e

G092 B - ¢
FOTO 5 — Tentativa de instalagdo de um tubo de 4” de diametro para introdugdo de sonda de néutrons
e medicao do teor de umidade do solo
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Entretanto, esta iniciativa falhou devido a dificuldades operacionais
imprevistas. A lentiddo na abertura manual dos furos provocou um ligeiro fechamento
das paredes impossibilitando a instalacdo dos tubos. Este método costuma ser bem
sucedido em Agronomia e Hidrdulica por causa das pequenas profundidades

alcancadas nestes experimentos (FOTO 5).

Quanto aos furos instalados no fundo das cavas e preenchidos com areia limpa
da regido de Sdo Carlos ficou demonstrada sua pouca ou nenhuma utilidade neste
trabalho. Com efeito, a diferenca entre os volumes de dgua admitidos pelo solo com a
presenca dos furos ou sem eles é desprezivel. Trabalhos posteriores realizados no
campo experimental, cujos resultados ainda ndo foram divulgados, ddao conta de que a
sua auséncia ndo afeta os prazos de duracdo das provas de carga. Disto resulta uma

aprecidvel reducgdo de custos de mao de obra na sua abertura.

A 4gua utilizada para inunda¢do do solo foi proveniente da rede de
abastecimento publico e seu pH variou de 5,8 a 7,5 no periodo de realizacdo das

provas de carga (TABELA 4.4).

TABELA 4.4 — Variagdo do pH da dgua de inundagio

DATA pH
11/06/1992 7.5
15/06/1992 6,5
22/06/1992 6,3
09/07/1992 5.8
12/07/1992 6,5

A influéncia do pH na dissolu¢do dos cimentos que levam os solos porosos ao
colapso € inquestiondvel. H4 pesquisas especificas a respeito, citando-se o trabalho de
MOLL (1975), que relata ensaios edométricos com solos de reacdo alcalina (pH entre

7,5 e 8,5) empregando trés liquidos diferentes, a saber:

1) Agua acidulada, proveniente de 4dguas pluviais que atravessam camadas
de humus, com pH entre 5,5 e 7,5
2) Agua potdvel proveniente de abastecimento publico e representativa da

ruptura de encanamentos e de irrigacdo de jardins (pH entre 6,5 e 6,8)
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3)

Agua de esgoto, proveniente de ruptura de tubulagdes ou infiltragio de

pocos absorventes, fossas, etc. (pH entre 8,5 € 9).

Foi entdo verificado que:

1Y)

2)

3)

4)

5)

H4 diminuicdo de sais soliveis no solo, especialmente os sais sddicos,
sendo a mdxima diminuicdo verificada para dguas de esgoto, devido ao
ion NHy4

As édguas utilizadas apresentam considerdvel acréscimo de Na solivel e
pequeno aumento de Ca solivel, ocorrendo 0 maximo incremento para o
caso de esgoto

O pH aumenta no caso da dgua atravessar o solo, em qualquer dos trés
casos, o que indica incorporacdo de sais soliveis existentes no solo pela
dgua, o que leva o solo a fase dispersiva

H4 aumento na variacdo do indice de vazios, bastante considerdvel em
relacdo ao solo na umidade natural. A dgua de esgoto é a que produz a
maior variacdo e a dgua potdvel produz a menor variacao

A diminui¢do das cargas que produzem uma mesma variacdo no indice
de vazios é notéria. H4 uma carga minima que corresponde a inundagdo

por dgua de esgoto. A dgua acidulada tem posi¢do intermedidria.

N

Isto significa que, nesta pesquisa, o solo ndo foi submetido a situagdo

extrema, que seria a inundacdo por dgua de esgoto, uma possibilidade bem real na

pratica. No entanto, trata-se de um cendrio invidvel em ensaios de campo desta

natureza.

Por outro lado, informes extraoficiais acerca de resultados obtidos no

Laboratério de Hidrdulica e Saneamento da USP — Sao Carlos, ainda ndo divulgados,

ddo conta de que os valores médios de pH de dguas servidas, lancadas nos emissarios

a céu aberto da cidade de Sao Carlos, sdo de carater acido e ndo alcalino. Embora isto

pareca surpreendente, uma possivel explicacdo para o caso pode estar baseada na

hipétese de septibilizacdo do esgoto.
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45 - ALGUMAS OBSERVACOES REGISTRADAS DURANTE AS
PROVAS DE CARGA

4.5.1 — Influéncia do processo de amostragem no teor de umidade

H4 evidéncias de que o teor de umidade determinado a partir de amostras
amolgadas pelo processo de extracdo a trado é significativa e sistematicamente
superior aquele verificado a partir de amostras retiradas de blocos indeformados
(FIGURA 4.10a). Verifica-se também que, mesmo em solos arenosos, hd um certo
efeito de migracdo da dgua para a superficie lateral dos furos. O furo “f-10” da
FIGURA 4.13 serviu para a experiéncia mostrada na FIGURA 4.10b. As amostras
foram coletadas por meio de raspagem das paredes do furo, nas profundidades
desejadas, com um pequeno recipiente soldado em um vergalhdo. Nas partes
superiores do furo, mantido aberto durante o periodo de observagdo, a inversdo do

efeito se deve, provavelmente, a processos de evaporacao.

w (%) W (%)
14 16 18 20 22 24 14 16 18 20
0 | | | | | | | | | | 0 | | | | | |
1 1
2 2 _|
3 3|
4 | 4 |
5 — 5
6 — 6
7 — 7
8 | ®13/5/92 - f.- C g _| ©29/5/92 (4 dias apos
518/5/92 - .- Cy abertura do furo)
© 25/5/92 - f:o- Cs 4 02/6/92 (8 - idem)
9 — = 1990 (Menezes) 9 —
fio Cs
z (m) z (m)

(a) (b)
FIGURA 4.10: a) comparacdo entre umidades naturais obtidas através de amostras indeformadas
(1990) e de extracdo a trado (1992); b) efeito observado de migragcdo da 4gua para as paredes do furo
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4.5.2 — Efeitos da nao reposicao de cargas durante a realizacdo das provas de

carga

A FIGURA 4.11 ilustra bem uma observacdo feita com este propdsito. Ela
corresponde ao estidgio de 600 kN da prova de carga sobre a estaca Ez. No detalhe
desta figura estdo destacados alguns pontos observados em um intervalo de tempo da
ordem de 6 horas. Fica claro o descolamento destes pontos na curva “recalque x log t”
e, como consequéncia, em nenhum ponto deste intervalo o critério de estabilizagdo de

recalques preconizado pela NBR 6121/86 poderia ser aplicado.
4.5.3 — Influéncia da inundacao na reversao dos recalques lidos

Durante a realizacdo da prova de carga na estaca Es, cerca de uma hora apds o
inicio da inundacdo foi observado que os extensOmetros mecanicos iniciaram um
retorno, como se ocorresse descarregamento. A célula de carga, simultaneamente,
acusava pequeno acréscimo de carga. Este fendmeno ja havia sido observado na

estaca Eo, produzindo os graficos da FIGURA 4.12a, b.

Como as provas de carga foram realizadas ao abrigo de intempéries, a
hipétese de qualquer anomalia gerada pelo efeito de temperatura foi descartada.
Mesmo porque, CARVALHO (1991), em condig¢des severas, concluira que este € um

efeito negligenciavel.

Foi entdo examinada a hipétese de ocorréncia de expansdo do solo. Uma
andlise microscdpica sobre pequenas amostras recolhidas da segunda camada e testes

de expansdo livre em proveta serviram para eliminé-la.

LAMBE & WHITMAN (1969) demonstram que a temperatura da dgua € um
fator a ser considerado na expansao dos finos. Tendo isto em mente, foram tomadas as
temperaturas do solo através do furo “s;”, da cava Cj. Os resultados mostraram que a
temperatura do solo € bastante similar a da dgua, nas condi¢des da prova de carga

(FIGURA 4.13). Com isto, esta hipotese foi também descartada.
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FIGURA 4.11 — Curvas “recalque x log t” correspondentes aos estdgios do colapso inicial das estacas
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FIGURA 4.12 — a) fendmeno observado da diminui¢do dos recalques com o tempo, sendo a carga
sustentada durante a inundacdo; b) idem, do aumento de cargas, idem.

+12

Finalmente, restou considerar a possibilidade de ter ocorrido uma pequena
subsidéncia da camada superior pelo efeito da inundacdo, produzindo, assim, um
pequeno deslocamento nas colunas de madeira que suportavam as vigas de referéncia.

Esta situacdo deve servir de adverténcia para futuros trabalhos em idénticas condigdes.

T(°C)
30

201 Agua

03/07/1992

1 6 12 18 24
t (horas)

FIGURA 4.13 — Variagao didria das temperaturas do ar e da dgua utilizada nas provas de carga
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CAPITULO 5 - APRESENTACAO DOS RESULTADOS

5.1 - GENERALIDADES

Para um melhor acompanhamento do texto, as convengdes para as diversas

provas de carga serdo padronizadas daqui por diante e designadas de conformidade

com as convengoes constantes da TABELA 5.1.

TABELA 5.1 — Sequéncia da realiza¢do das provas de carga

D (cm) 12 27 3 4° 5° 6°

Lenta Répida Répida Lenta

35 MANTILLA | SACILOTTO | SACILOTTO | MANTILLA
Dez/1989 Nov/1990 Jan/1992 Jan/1992
Dssqy D350 Dss3) Dssw)
Lenta Répida Répida Lenta Lenta inund

40 MANTILLA | SACILOTTO | SACILOTTO | MANTILLA | TEIXEIRA
Dez/1989 Nov/1990 Jan/1992 Jan/1992 Jun/1992
D40( D D40(2) D40(3) D40(4) D40(5)
Lenta Répida Répida Lenta Lenta inund | Lenta inund

50 MANTILLA | SACILOTTO | SACILOTTO | MANTILLA | TEIXEIRA | TEIXEIRA
Dez/1989 Nov/1990 Jan/1992 Jan/1992 Jun/1992 Jul/1992
Dsoq) Dsoe2) Dsog) Dso) Dsocs) Dso)

Na condi¢do de cada prova de carga foi estabelecido um critério particular,

procurando ser fiel as recomendagcdes da NBR 6121/86, porém levando em conta a

especificidade do caso. Assim é que:

1) Na prova de carga Daos) deliberou-se por inundar o solo no estdgio
correspondente a uma pressuposta carga de trabalho, fixada em 300 kN,
com base em estimativas sobre a média dos resultados anteriores. Assim,
os estdgios de carga, antes da inundacdo, foram de 20% dessa referida
carga de trabalho. Dai em diante, os estigios foram tomados como a
metade deste valor. Os tempos minimos de 30 minutos por estdgio foram
rigorosamente observados. Quando do surgimento do colapso a prova de
carga foi inteiramente acompanhada pelo tracado simultineo de uma
curva “recalque x log t”, como um recurso auxiliar na definicdo da
estabilizacdo dos recalques. Esperava-se, com a experiéncia adquirida
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2)

3)

4)

nesta primeira prova de carga, ter uma melhor orientacio para a
execucdo da seguinte, principalmente em relacdo a provdvel carga de
colapso e o tempo necessdrio para a sua ocorréncia, apds a inundagao.
Na prova de carga Dsos) julgou-se, equivocadamente, que a carga de
colapso anterior indicasse uma caracteristica do solo, podendo-se esperar
um comportamento previsivel. Assim, ficou decidido que a inundacio
seria feita somente apds a aplicacdo de 6 estdgios de 80 kN, totalizando
a carga de 480 kN, na qual tinha ocorrido o colapso na prova de carga
Duaos). Esta premissa mostrou-se inconsistente na pritica. Com efeito, a
pressdo-limite que conduz o solo ao colapso em estacas parece
relacionar-se com o seu diametro.

Na prova de carga Dso) buscou-se reproduzir uma situacdo diferente das
anteriores. Naquelas, o objetivo era verificar de que modo o eventual
rompimento de uma tubulagdo, inundando o solo onde se encontra
instalada uma estaca sustentando determinada carga de trabalho afetaria
o comportamento da estaca. Nesta, pretendia-se verificar o desempenho
de uma estaca quando submetida, desde o inicio, ao processo de
inundacdo do solo, para carregamentos crescentes até a carga de
trabalho. Esta situacdo, além de factivel e realista, seria util para
comparar o comportamento carga-recalque na fase eldstica, em
condic¢des naturais e de solo inundado, que ainda ndo tinha sido testada.
Esta prova de carga foi conduzida em 5 estigios de 100 kN, com
descarga imediata. Os dados de deformacdo correspondentes ao estigio
de 100 kN desta prova de carga foram descartados porque, por erro de
operacdo, o fator de extensometro do indicador de deformagdes estava

operando de modo errado.

Uma das dificuldades pendentes de solucdo na execucdo de provas de
carga consiste em se ajuizar sobre 0 momento mais conveniente de
" £

paralisd-la, quando levada a ruptura. J4 que o conceito de “ruptura” é

ambiguo, esta solugdo passa por uma inevitidvel pessoalidade e ndo ha
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como fugir da interpretacdo. Sendo esta uma pesquisa comparada (em
relacdo aquelas produzidas anteriormente por SACILOTTO, 1992 e,
principalmente, MANTILLA, 1992), os conceitos antes utilizados foram
seguidos de perto, visando uma melhor representatividade de resultados.
Deste modo, resultou considerar o encerramento das provas de carga
Duaos) € Dsoisy quando os deslocamentos continuavam ““indefinidamente”
por mais de uma hora, havendo necessidade incessante de reposicdo de
carga, sem a correspondente evidéncia de estabilizacdo. Foram
considerados como “cargas de ruptura” aquelas que produziram tais
deslocamentos incontrolaveis. Concomitantemente, foram também
registradas as “cargas de equilibrio”, isto €, aquelas que, deixadas

livremente, apresentavam estabilizacdo de recalques.

5.2 - COMPORTAMENTO “CARGA x DESLOCAMENTOS” DAS
PROVAS DE CARGA

Os recalques medidos na cabecga das estacas representam a média das leituras
de quatro extensOmetros instalados em posi¢des diametralmente opostas. Embora
houvesse a maior preocupacdo em evitar a excentricidade na montagem das provas de
carga, constatou-se certo insucesso ao verificar leituras, ligeira e sistematicamente,

superiores em dois extensOmetros vizinhos.
Os resultados sao apresentados nas TABELAS 5.2,5.3 e 5.4.

A partir destes dados foram tragadas as curvas “carga x recalque”
correspondentes (FIGURAS 5.1, 5.2 e 5.3), havendo uma mudanca de origem dos
recalques para levar em conta os deslocamentos pldsticos acumulados nas provas de

carga anteriores (FIGURA 4.2).

TABELA 5.2 — Dados para tragado da curva “carga x recalque” — prova de carga Daos)

CARGA DATA DURACAO RECALQUES MEDIOS
(kN) (1992) (min) NO ESTAGIO ACUMULADO
Imediato Estabilizado Imediato Estabilizado
60 10/06 30 0,02 0,02 0,02 0,02
120 10/06 30 0,07 0,07 0,09 0,09
180 10/06 30 0,06 0,08 0,15 0,17
240 10/06 30 0,16 0,20 0,31 0,37
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300(*%) 09-16/06 8300 0,20 0,43 0,51 0,80
330(%) 16/06 30 0,03 0,03 0,54 0,83
360(%) 16/06 30 0,03 0,06 0,57 0,89
390(*%) 16/06 30 0,08 0,13 0,65 1,02
420(*%) 16/06 60 0,08 0,27 0,73 1,29
4500%*) 16-22/06 8160 0,09 17,0 0,82 18,29
480 22/06 480 0,42 9,90 1,24 28,19
510 22-23/06 1020 0,51 27,1 1,75 55,29
373 23/06 30 -0,25 -0,54 1,50 54,75
90 23/06 30 -0,50 -0,53 1,00 54,22

0 23/06 60 -0,78 -0,78 0,22 53,44

NOTAS: (*) com inundagdo, aguardando ocorréncia de colapso; (**) ocorréncia de colapso

TABELA 5.3 — Dados para tragado da curva “carga x recalque” — prova de carga Dsos)

CARGA DATA DURA(;AO RECALQUES MEDIOS
(kN) (1992) (min) NO ESTAGIO ACUMULADO
Imediato Estabilizado Imediato Estabilizado
80 08/07 30 0,04 0,04 0,04 0,04
160 07/07 30 0,15 0,15 0,19 0,19
240 08/07 30 0,24 0,24 0,43 043
320 08/07 30 0,27 0,32 0,70 0,75
400 08/07 30 0,29 0,42 1,04 1,17
480 (*) 08-12/07 6705 0,22 0,39 1,40 1,56
533 (%) 13-14/07 1410 0,68 0,76 2,24 2,32
560 (*) 14/07 30 - - 2,24 2,32
600 (**) 14-17/07 3380 0,18 20,20 2,42 22,52
630 17-18/07 1335 0,18 14,30 2,60 36,82
660 18/07 480 5,40 17,40 8,00 54,22
690 18-20/07 2400 9,33 25,10 17,33 79,32
479 20/07 40 -0,17 -0,21 17,16 79,11
271 20/07 20 -0,55 -0,76 16,61 78,35
85 20/07 30 -0,50 -0,70 16,11 717,65
0 20/07 150 -1,90 -2,30 14,21 75,75,35

NOTAS: (*) com inundacdo, aguardando ocorréncia de colapso; (**) ocorréncia de colapso

TABELA 5.4 — Dados para tragado da curva “carga x recalque” — prova de carga Dso)

CARGA DATA DURACAO RECALQUES MEDIOS
(kN) (1992) (min) NO ESTAGIO ACUMULADO
Imediato Estabilizado Imediato Estabilizado
0 (*) 21/07 - - - - -
100 21/07 30 0,08 0,19 0,08 0,19
200 21/07 30 0,10 0,23 0,18 0,42
300 21/07 30 0,24 0,42 0,42 0,84
400 21/07 30 0,70 0,80 1,12 1,64
500 21/07 30 0,86 1,12 1,98 2,76
230 21/07 15 -0,30 -0,88 1,68 1,88
0 21-22/07 900 -1,44 -1,85 0,44 0,03

NOTA: (*) com inundagdo desde o inicio

A FIGURA 5.3 foi desenhada em escala propositadamente ampliada,
colocando em destaque a diferenca de comportamento quando o solo € inundado.
Além disso, tanto nesta, quanto nas duas outras figuras, houve ainda a preocupacgdo de

comparar as curvas com a sequéncia (4) das provas de carga, em condi¢des de
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umidade natural, j& que um dos principais objetivos desta pesquisa — a perda da

capacidade de carga por efeito de inundacao do solo — assim o exige.

Foram registradas as cargas estabilizadas finais de cada uma das provas de
carga levadas a ruptura, tendo sido encontrados os valores de 482 kN (prova de carga

Daos) e 662 kN (prova de carga Dsos)).

A FIGURA 5.4 compara o comportamento “carga x recalque” das provas de
carga Daocs) € Dsos). A FIGURA 5.5 procura realcar a grande recuperacao imediata dos
deslocamentos na prova de carga Dsoe), que exibiu um comportamento eldstico ndo

linear, com residuo de deformacdo pléstica praticamente nulo.

Durante a realizacio das provas de carga foi possivel fazer um confronto das
cargas lidas pelo mandmetro e as registradas pela célula de carga, lidas no indicador
de deformacdes. O resultado encontra-se na FIGURA 5.6, onde se busca uma
correlagdo entre estas leituras. Observa-se que os pontos estdo invariavelmente fora da

linha Y = X, o que significa dizer que ndao h4 compatibilidade entre as mesmas.

E visivel que a maioria das cargas manométricas nos estdgios inferiores a 200
kN superam as leituras da célula de carga. Como estes estdgios ndo sdo criticos, é
importante observar que esta tendéncia se inverte logo em seguida, com afastamentos
ainda maiores e que chegam a 20%. Depreende-se, dai, que os resultados de uma
prova de carga, na ruptura, com o uso apenas de mandmetro, subestima a capacidade

de carga da estaca ensaiada.
5.3 — TRANSFERENCIA DE CARGA

Os “strain-gages” instalados nas barras da armadura das estacas, nos diversos
niveis, permitiram o cédlculo de deformagdes e de cargas nas se¢des instrumentadas,
exceto na secdo de referéncia (nivel 1), para a qual o indicador de deformagdes ndo

forneceu leituras confiaveis.

Além disso, alguns destes “strain-gages”, instalados aos paredes em cada

nivel, ndo tiveram bom desempenho em algumas secdes. Isto motivou o descarte de
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algumas leituras, com prejuizo para as médias desejadas e que justificam a sua

instalacdo dupla em cada nivel.

As deformacdes foram calculadas através da expressao:

L -L,

d=—1—"_K
BT (5.1)

Onde:

Di = deformacao, em mm, na i-ésima sec¢do instrumentada

Lf, Lo = leituras do indicador de deformacgdes, no final de um determinado
estdgio de carregamento e no inicio da prova de carga, respectivamente

Vaco = 0,3

K. = fator de sensibilidade do instrumento, aproximadamente unitério.

As secdes homogeneizadas de concreto, Anj, em cada se¢do, sdo uma fungdo
da taxa de armadura longitudinal para estas secdes e foram tomadas a partir de

informacgdes de MANTILLA (1992), conforme TABELA 5.5 apresenta a seguir.

TABELA 5.5 — Valores das secdes homogeneizadas das estacas (m?

SECAO Dao Dso
1 0,134859 0,205545
2 0,134124 0,2048098
3 0,1333898 0,2040756
4 0,1326547 0,2033405
5 0,1319204 0,2026062

As cargas Q; em cada secdo homogeneizada An; da estaca instrumentada com
modulo elastico Ep foram obtidas por:
0-—"h koA E
i = et Thitp (52)
2(1-v,,)
Quanto aos modulos elésticos, E,, eles foram obtidos das provas lentas
anteriores (TABELA 4.2), ja que a instrumentacdo da secao de referéncia ndo estava
funcionando. Assim, os valores considerados foram:

1)  Epao=30,73632 x 10% kN/m?
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FIGURA 5.1 — Curva “carga x recalque” observada (prova de carga Dag(s)) com origem deslocada de
acordo com a FIGURA 4.2

1) Epso=26,836810 x 10° kN/m?

Rigorosamente, os mddulos de elasticidade das estacas sdo transientes com o

tempo e com a velocidade imposta ao carregamento. Entretanto, devido a
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circunstancia acima descrita, tais valores foram aceitos como razoaveis. Na TABELA
4.2 se vé que Dso ndo apresentou variacdo significativa na sequéncia anterior das

provas de carga e espera-se que D4o tenha comportamento semelhante.
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FIGURA 5.2 — Curva “carga x recalque” observada (prova de carga Dsos)) com origem deslocada de
acordo com a FIGURA 4.2
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FIGURA 5.3 — Curva “carga x recalque” observada comparada com resultados anteriores (prova de
carga D50(6))
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FIGURA 5.4 — Comparagao entre as curvas “carga x recalque” das provas de carga Do) € Dsos)
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FIGURA 5.5 — Prova de carga Dsoe mostrando a diferenca entre os recalques imediatos e o0s
estabilizados na descarga
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FIGURA 5.6 — Comparacgdo entre leituras manométricas e de célula de carga
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5.8, apresentadas a seguir.

Os valores assim calculados acham-se resumidos nas TABELAS 5.6, 5.7 e

TABELA 5.6 — Deformacdes e cargas para as diversas secdes instrumentadas (Dsos))

Qo NIVEL 2 NIVEL 3 NIVEL 4 NIVEL 5
(kN) d2 Q: ds Qs ds Qs ds Qs

200 27,9 153 21,8 120 21,4 117 17,8 95

300 46,8 257 36,6 200 29,8 163 26,9 146
400 65,7 361 51,2 280 39,9 218 38,1 207
500 84,9 467 65,7 360 49,0 267 47,5 258

TABELA 5.7 — Deformagdes e cargas para as diversas se¢des instrumentadas (Daos))

Qo NIVEL 2 NIVEL 3 NIVEL 4 NIVEL 5
(kN) d Q: ds Qs d4 Q4 ds Qs
60 8,7 48 5,1 28 2,7 15 1,7 9
120 18,9 104 14,4 79 9,3 51 7.4 40
180 19,8 164 22,8 125 15,4 84 11,1 60
240 40,0 220 30,7 168 22,0 120 16,3 88
300 49,1 270 40,2 220 29,1 159 23,7 128
330 50,9 197 46,2 256 36,8 201 28,1 152
360 61,1 336 50,0 296 42,5 232 33,3 180
390 68,3 376 61,3 336 49,1 268 37,7 204
420 74,2 408 68,7 376 55,2 301 42,1 228
450 79,3 436 72,7 398 60,8 332 47,3 256
480 85,1 468 78,1 428 66,7 364 52,3 283
510 91,7 504 83,3 456 71,1 388 54,0 292
TABELA 5.8 — Deformacdes e cargas para as diversas secdes instrumentadas (Dso(s))
Qo NIVEL 2 NIVEL 3 NIVEL 4 NIVEL 5
(kN) d2 Q2 ds Qs ds Q4 ds Qs
80 8.8 48,6 5.4 29,5 3,8 21,0 3,1 17,0
160 204 112,0 154 84,3 20,0 54,6 9,2 51,0
240 33,1 181,8 22,7 124,3 16,9 92,3 15,8 86,0
320 43,5 238,9 31,5 172,7 254 138,5 23,8 129,7
400 59,6 3277 40,0 219,1 31,2 170,0 27,7 151,6
480 71,9 395,3 48,1 263,3 34,6 188.,9 30,8 169,0
533 82,3 4524 58,1 318,1 38,5 109,9 35,8 194,5
560 88,5 486,2 66,9 366,5 45,0 245,6 39,6 2154
600 94,6 520,0 75,4 4129 51,9 2833 45,8 248,9
630 100,8 5539 83,8 459,2 57,7 314,8 51,5 280,2
660 111,9 615,2 86,9 476,1 67,7 3694 56,9 309,5
690 117,3 644,8 93,5 5119 73,5 400,9 65.4 355,5
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A variacdo das deformagdes, em fun¢do da variacdo do carregamento Q, pode
ser expressa através das variagdes das leituras (Lf — Lo) de acordo com a equagdo

(5.2). Os graficos das FIGURAS 5.7, 5.8 e 5.9 mostram estas variacdes.

CARGA (kN)

100 3?0 ‘

590

100 —

200 —

300 —
L- L
(um)
FIGURA 5.7 — Gréfico das variagdes “carga x deformacdes” (prova de carga Dsoe)) para cada nivel
instrumentado

CARGA (kN)
0 60 180 300 420 540
0 \ \ \ \ \
100 —
200 —
L1 Lo
(pm)
FIGURA 5.8 — Gréfico das variagdes “carga x deformagdes” (prova de carga Daos)) para cada nivel

instrumentado
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FIGURA 5.9 — Grifico das variagdes “carga x deformacdes” (prova de carga Dsos)) para cada nivel

instrumentado

Conhecendo-se as cargas, para cada estigio de carregamento e para cada

secdo instrumentada, € possivel obter as curvas de transferéncia de carga, através dos

griaficos Q x z (FIGURAS 5.10, 5.11 e 5.12). Nestas figuras destacam-se duas

observacoes:

1y

2)

As cargas na secdo de referéncia foram consideradas como sendo as
mesmas aplicadas a cabeca das estacas, no estdgio. Esta hipoétese,
geralmente, € verdadeira, desde que acima desta secdo ndo haja
nenhuma liga¢do entre a estaca e o solo. Quando da execug¢do das provas
de carga, devido aos afundamentos registrados anteriormente (FIGURA
4.2) é possivel verificar-se a existéncia de uma pequena parcela de atrito.
Para fins de cdlculo e com base na insignificancia desta ligacdo
considerou-se nula a transferéncia de carga na secdo 1

Na auséncia de célula de carga na ponta da estaca, € comum aceitar que
a carga da base pode ser obtida por uma extrapolacdo linear das cargas

do penultimo e do ultimo nivel (veja-se, por exemplo, CROWTER,
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1988). Esta solucdo pode ser obtida graficamente, mas implica certa
imprecisdo. Dai, optou-se por uma solu¢do analitica, baseada em
semelhanga geométrica. De acordo com os dados da FIGURA 4.1 sdo
validas as expressdes abaixo que, como ¢é Obvio, sdo restritas

exclusivamente a esta situacao.

a
Q,= Qs-z (5.3)

Onde Qs € a carga calculada na se¢do 5.

a=L-28b=L-25L=——"—"" (5:4)

2,5.0,+0;
Q4 - Qs

5.3.1 — Tensoes laterais x deslocamentos

Conhecidas as cargas em cada nivel instrumentado, ao longo da profundidade,
¢é possivel obter-se as tensoes laterais e os deslocamentos relativos entre solo e estaca

ao longo de todo o seu comprimento.

A tensdo lateral das estacas € facilmente obtida quando se dispde destas
curvas de transferéncia de carga. Sdo expressas como uma medida de quantidade de
carga que ¢é transferida para o solo entre duas se¢des consecutivas (Q; — Qi.1), em
relacdo a casca de solo envolvente a estaca neste segmento. Analiticamente:

Qi — Qi—l

foi= ToAL (5.5)

Onde:

p = perimetro da estaca (constante para estacas cilindricas)

AL = comprimento do segmento da estaca compreendido entre as duas secdes

instrumentadas.
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FIGURA 5.10 — Curvas de transferéncia de carga (prova de carga Dao(s))
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FIGURA 5.11 — Curvas de transferéncia de carga (prova de carga Dso(s))
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Onde:

CARGA (kN)
1?0 | 3?0 | 5?0

Nivel instrumentado

FIGURA 5.12 — Curvas de transferéncia de carga (prova de carga Dso))

Os deslocamentos sdo calculados por:

Pi=Pin— = (5.6)

0.L
E, A,

pi = deslocamento da i-ésima sec¢do. Para i = 0 (topo) o deslocamento
corresponde a medida dos recalques de superficie tomados como a média das

leituras dos extensOmetros instalados na cabeca da estaca

L = extensdo do segmento de estaca compreendido entre as secoes i, i-1

Q = carga média, obtida dos graficos de transferéncia de carga desde a secao

i-1 até a secdo i. E aceitdvel a hipdtese desta distribui¢do ser linear entre duas
secOes consecutivas. Sua validade pode ser comprovada através da TABELA

5.9 onde foi testada. Vé-se ali que a relacdo entre a carga assim obtida
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(adicionando-se a carga de ponta as vdrias parcelas de carga lateral) e a carga

aplicada durante a prova de carga (Qo) € praticamente idéntica (Qcaic/Qo~ 1)

A

h

secoes 1, i-1

Ep = mddulo de elasticidade longitudinal do material da estaca.

= secdo homogeneizada do concreto da estaca, média entre os valores das

Destes calculos, resultam as TABELAS 5.10, 5.11 e 5.12 apresentadas a

seguir. Com base nisso, podem ser construidos os graficos da variacdo de “fy” com a

profundidade “z” (FIGURAS 5.13, 5.14 e 5.15). A hipdtese anteriormente assumida

de que a variacdo de cargas é linearmente decrescente entre 2 secdes adjacentes é aqui

utilizada para se supor que a tensao lateral fica constante entre elas.

TABELA 5.9 — Célculo de Q a partir dos dados de transferéncia de carga (Dao(s))

Qcalc = Qp + Z’Qs,i;Qs,i = fs,i 'As,i

Qo (kN) | Qp(kN) | Qu(kN) | Qu(kN) | Qu(kN) | Qu(kN) | Qe (kN) | Qeac/Qo (%)
60 8,5 12,0 19,9 13,0 6,3 59,7 99,5
120 39,1 16,9 24,9 27,9 12,0 120,8 100,7
180 57,9 14,1 39,0 40,9 26,0 177,9 98,8
240 85,2 21,1 52,0 48,1 34,8 241,2 100,5
300 125,3 29,9 50,0 61,1 33,8 300,1 100,0
330 147,8 32,0 40,9 55,0 53,1 328.,8 99,6
360 175,5 24,6 40,1 63,9 56,7 360,8 100,0
390 198,5 16,9 40,1 68,0 69,7 393,2 100,8
420 221,1 7,7 32,1 74,9 79,9 415,7 99,0
450 249,5 8,3 37,9 66,1 82,3 4441 98,7
480 276,1 6,6 40,1 63,5 88,0 474,3 98,8
510 283,8 5,0 48,0 67,8 104,2 508,8 99,8

TABELA 5.10 — Tensdes laterais e deslocamentos, por trechos (prova de carga Dao(s))

fs (kPa) p1 (mm) f; (kPa) p1 (mm) fs (kPa) p1 (mm) f; (kPa) p1 (mm)
34 0,001 7,2 -0,029 4,7 -0,049 1,8 -0,059
4,8 0,051 9,0 -0,009 10,1 -0,051 34 -0,081
4,0 0,11 14,1 0,010 14,8 -0,060 7,4 -0,110
6,0 0,290 18,8 0,160 17,4 0,070 9.9 0,000
8,5 0,700 18,1 0,540 22,1 0,420 9,6 0,320
9,1 0,721 14,8 0,540 19,9 0,400 15,1 0,280
7,0 0,770 14,5 0,570 23,1 0,410 16,1 0,270
4,8 0,890 14,5 0,670 24,6 0,490 19,8 0,330
2,2 1,150 11,6 0,900 27,1 0,700 0,700 0,530
3,1 18,140 13,7 17,880 23,9 17,670 23,4 17,480
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3,6 28,030 14,5 27,750 23,1 27,510 25,0 27,310
1,7 55,120 17,4 54,820 24,6 54,570 29,6 54,350
TABELA 5.11 — Tensdes laterais e deslocamentos, por trechos (prova de carga Dso(s))

fs (kPa) p1 (mm) f; (kPa) p1 (mm) fs (kPa) p1 (mm) fs (kPa) p1 (mm)
7,1 0,02 5,5 -0,01 2,5 -0,03 1.0 -0,05
10,9 0,15 81 0,09 8,6 0,04 1.0 0,00
13,2 0,37 16,6 0,29 9,3 0,23 1,5 0,17
18,4 0,67 19,2 0,55 9,9 0,454 2,0 0,36
16,4 1,07 31,4 0,91 14,2 0,79 4,4 0,67
19,3 1,44 38,2 1,23 21,5 1,08 4,9 0,94
18,3 2,19 38,9 1,97 31,3 1,80 3,5 1,65
16,8 2,18 34,6 1,95 35,0 1,78 6,9 1,61
18,2 22,37 31,0 22,12 37,5 21,92 7,8 21,73
17,3 36,66 27,4 36,39 41,8 36,18 7,9 35,98
10,2 54,06 40,3 53,78 30,9 53,56 13,6 53,35
10,3 79,15 38,5 78,86 32,1 78,62 10,3 78,39

5.3.2 — Resisténcia de ponta x deslocamentos

A resisténcia de ponta da estaca resulta de uma relacdo simples entre a parcela

de carga transferida para a base (Qp) e a sua respectiva area, isto é:

fp = Qp/Ap (5.7

Quanto ao deslocamento da base da estaca, basta subtrair do movimento da
cabeca (medido através dos extensdmetros) o encurtamento eldstico da estaca quando
submetida a uma determinada carga Qo, no topo, em qualquer estdgio de carga. Isto é:

.L
P, =Po LR (5.8)

Ep.Ah

Onde A, = média de todas as dreas homogeneizadas da TABELA 5.5 para cada
estaca. Estes dados estdo representados na TABELA 5.13.

TABELA 5.12 — Tensoes laterais e deslocamentos por trechos (prova de carga Dso))

TRECHO 1 TRECHO 2 TRECHO 3 TRECHO 4
f,(kPa) | pi(mm) | f,(kPa) | p(mm) | f,(kPa) | ps(mm) | f,(kPa) | ps(mm)
10,7 0,37 9,5 0,25 0,90 0,19 5,0 0,13
9,8 0,77 16,5 0,65 10,70 0,55 3,9 0,46
8,9 1,54 234 1,37 17,90 1,24 2,5 1,11
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75 | 264 | 310 | 243 | 269 | 226 | 21 | 210 |
TABELA 5.13 — Valores da “resisténcia unitdria de ponta x deslocamentos”
Dsoe) Dsos) Do)

Qo (kN) | fp(kPa) | pp(mm) | Qo (kN) | fy(kPa) | pp (mm) | Qo (kN) | fy (kPa) | p, (mm)
200 474,2 0,05 80 84,5 -0,11 60 67,6 -0,13
300 7359 0,28 160 256,7 -0,10 120 311,1 -0,20
400 981,2 0,95 240 4324 -0,01 180 460,8 -0,27
500 1.226,6 1,83 320 659,5 0,17 240 678,0 -0,21

- - - 400 755,8 0,44 300 997,1 0,07
- - - 480 846,4 0,68 330 1.176,2 0,03
- - - 533 986,5 1,35 360 1.396,6 0,01
- - - 560 1.091,9 1,30 390 1.579,6 0,07
- - - 600 1.263,1 21,42 420 1.759,5 0,27
- - - 630 1.425,5 35,67 450 1.985,5 17,19
- - - 660 1.560,5 53,01 480 2.197,1 27,02
- - - 690 1.800,4 78,06 510 2.258,4 54,05
34 4,0 W 6,0 % % W 7,0
7.3 14,1 188 18,1 148 14,5
47 18,8 17,4 22,1 19,9 235
18 J 7.4 ﬂ ﬂ 15,1 16,1
60 120 180 240 300 330 360
W«s 22 3,1 w 36 w 1,7
145 116 13,7 14,5 17,4
24,6 27,1 23,9 23,1 24,6
19,8 227 23,4 25,0 29,6
390 420 450 480 510

FIGURA 5.13 — Variacdo de f; (kPa) com a profundidade (prova de carga Daos)) para os diversos

estagios de carregamento (kN)
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16,5

3,9

300

8,9

23,4

17,9

2,5

400

31,0

26,9

2,1

500

FIGURA 5.14 — Variacdo de f; (kPa) com a profundidade (prova de carga Dsoe)) para os diversos
estagios de carregamento (kN)

7,1 10,9 13,2 18,4 16,4 19,3 18,5
55 |8,1 16,0 19,1 31,4 38,1 38,9
25 |86 9,3 9,9 14,1 21,5 31,5
1,0 ||1,0 1,5 2,0 45 4,9 35
80 160 240 320 400 480 533
16,8 18,3 17,3 10,1 10,3
346 31,0 37,4 40,3 385
35,0 37,5 41,8 30,9 32,1
6.9 7,8 7.9 13,6 10,3
560 600 630 660 690

FIGURA 5.15 — Variacdo de f; (kPa) com a profundidade (prova de carga Dsos)) para os diversos
estagios de carregamento (kN)
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CAPITULO 6 - ANALISE DOS RESULTADOS

6.1 - CARGA ULTIMA

Uma limitacdo desta pesquisa, imposta por insuficiéncia de recursos
financeiros, foi a auséncia de dados penetrométricos (SPT e CPT) com o solo

inundado, nas condicdes das provas de carga.

A partir deste fato, seria fantasioso propor algum modelo de previsdo de carga

ultima para estacas em solos colapsiveis, sob inundacao.

As abordagens tedricas cldssicas (VAN DER VEEN, MAZURKIEWSKY,
CHIN, HYRAIAMA, etc.), que trabalham com fung¢des idealizadas (exponenciais,
parabdlicas ou hiperbdlicas) e permitem fazer extrapolagdes a partir de pontos
observados, ndo se adaptam bem aos casos de ruptura generalizada, onde o
comportamento “carga x recalque” € praticamente constituido por dois segmentos,
sendo um na fase elasto-plastica e outro de ruptura brusca, como é frequente nas

situagdes de colapso.

Por outro lado, o comportamento observado nos poucos casos divulgados pelo
meio técnico em experiéncias similares também mostra que o modelo de POULOS &
DAVIS (1980), constituido por trés segmentos retos, ndo estd em correspondéncia

com os resultados das provas de carga.

Ademais, a revis@o bibliogréfica relativa ao tema indica que a tendéncia € no
sentido de estabelecer uma “perda de capacidade de carga” devido ao efeito de
inundacdo, estabelecida em relacdo a carga dltima prevista por qualquer dos métodos

tradicionais para o solo em condi¢do de umidade natural.

Este serd o procedimento aqui adotado, mesmo porque o tracado da curva

“carga x recalque” nesta situacdo ja define a carga ultima com bastante clareza.
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Pelos dados das FIGURAS 5.1 e 5.2 é possivel verificar que a perda da
capacidade de carga das estacas Daocs) € Dsocs), por efeito de inundacdo, em relagio as

provas de carga lenta da sequéncia anterior foi de 34% e 28%, respectivamente.

Estes valores foram obtidos considerando-se, nas provas de carga com o solo
inundado, as cargas de equilibrio, j4 que o mesmo critério fora utilizado nas provas

anteriores.

Considerando, para fins de comparagdo, os casos relatados no item (2.4.3), é
facil verificar que a pesquisa, sob este aspecto, apresenta os menos valores de perda de
carga. Embora haja uma diversidade de fatores a serem considerados, parece realista

priorizar o0 modo de execucdo e o histérico do carregamento como os mais decisivos.

Por causa de algumas similaridades, € interessante retornar ao caso relatado
por NADEO & VIDELA (1975a) para explorar algumas conclusdes. Tais autores
descrevem uma situacio singular onde somente a ponta foi inundada. Concluiram que
este fato ndo influenciou o comportamento da estaca, j4 que ela seria capaz de
absorver a carga de trabalho prevista apenas por atrito lateral. Deve-se destacar que as
estacas do campo experimental da USP — Sé@o Carlos estdo com a ponta embutida em
solo muito préximo ao N. A. (ndo muito distante da completa saturacio). Portanto, a

inundacao ndo deveria exercer efeito consideravel na reacdo de ponta.

Outra conclusdo desses autores — 6bvia, alids — diz respeito ao contato mais
intimo entre o solo e a estaca apds a acumulagcdo de uma certa deformacao plastica em
prova de carga preliminar. Finalmente, aqueles autores entendem que, decorrido
algum tempo apds o umedecimento de todo o fuste, processa-se um aumento
localizado na resisténcia lateral do solo, capaz de absorver maiores cargas por atrito

lateral.

Estas hipoteses, embora sejam utilizadas para justificar aumento de
resisténcia, parecem absurdas por estarem implicitamente baseadas no raciocinio de
que o solo, apds cisalhado, recupera a resisténcia. Nao hd motivos para se acreditar

integralmente nesta hipétese, pelo menos em um pequeno tempo geoldgico.
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Parece mais razodvel justificar ganhos de resisténcia através do modelo
proposto por CAMBEFORT (1964) que prevé, apdés um pequeno deslocamento
vertical da estaca, a saturacdo do atrito lateral. Assim, a resisténcia lateral
permaneceria indefinidamente constante (o que também € duvidoso por causa da
comprovada existéncia da resisténcia residual, tipica de grandes deslocamentos,
inferior a resisténcia de pico, em solos arenosos), e o aumento da capacidade de carga
com a sequéncia de carregamentos seria devido unicamente ao aumento da resisténcia

de ponta, considerando a memorizacao de cargas residuais pelo solo.

Entre uma e outra justificativa, hd incertezas comprovadas. Nao € raro
encontrar-se resisténcias laterais discretamente crescentes ou decrescentes no trecho
de deformagdes onde deveria permanecer constante (veja-se os resultados de
SACILOTTO, 1993). Contudo, é razoavel afirmar que o efeito da inundacio na perda
da capacidade de carga deve-se ao decréscimo do atrito lateral, sobretudo nos niveis

superiores, por onde a desmobilizagdo € iniciada.

6.2 - ANALISE DA EVOLUCAO DA CARGA DE PONTA DAS
ESTACAS

Muitas conclusdes a respeito dos mecanismos de transferéncia de carga e a
influéncia da inundagdo neste processo, poderdo advir de uma cuidadosa investigagao
sobre a evolucdo das cargas de ponta das estacas nos diversos ensaios a que foram
submetidas no campo. As TABELAS 6.1 e 6.2, bem como as FIGURAS 6.1 e 6.2

apresentam dados e ilustram esta variagao.

Sob este aspecto, o comportamento das estacas € idéntico. A sequéncia das
provas de carga revela que a inclinagdo das curvas aumenta a medida em que se impde
a estaca um maior carregamento, sendo notdrio o acréscimo da carga de ponta com a

sucessdo dos ensaios.

Quanto ao efeito da inundagdo parece claro que ele mobiliza instantaneamente
a reacdo de ponta, a custa de uma desmobilizacdo simultanea de parte da resisténcia

lateral (trechos AB nas FIGURAS 6.1 e 6.2). Isto parece estar confirmado pelo
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comportamento da prova de carga Dsoe), quando a estaca ja estava inundada desde o

inicio. Neste caso, a variagdo da resisténcia de ponta com o incremento de carga foi

praticamente linear.

TABELA 6.1 — Resisténcia de ponta das diversas provas de carga da estaca Do

Qo (kN)

Qp (kKN)

Prova 1: lenta

Prova 2: rapida

Prova 3: rapida

Prova 4: lenta

Prova 5: lenta

30

7

40

44

50

60

|

8,5

80

4,8

8,8

90

120

150

N |ON|oo| 1

160

180

W1

200

210

W1

240

250

N

280

300

320

330

350

360

390

400

420

440

450

480

487

500

510

540

550

560

570

600

603

640

650

159

700

181

724

160

302,4

TABELA 6.2 — Resisténcia de ponta das diversas provas de carga da estaca Dsg

Qo (kN)

Qp (kN)

Prova 1: |

Prova 2: |

Prova 3: |

Prova 4:

| Prova S:

| Prova 6:
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lenta rapida rapida lenta lenta lenta
50 - 9 2 - - -
80 - - - - 16,6 -
100 6,7 17 - 11,9 - -
150 - 29 29 - - -
160 - - - - 50,4 -
200 10,7 37 - 49,4 - 93,1
240 - - - - 84,9 -
250 - 47 75 - - -
300 17,8 61 77 84,7 - 144.5
320 - - - - 129,5 -
350 - 69 92 - - -
400 36,9 78 107 116,1 148,4 206,1
450 554 82 117 - - -
480 - - - - 166,2 -
500 - 85 132 141,3 - 257,2
533 - - - - 193,7 -
550 - 87 136 - - -
560 - - - - 2144 -
600 - 111 149 160,5 248,0 -
630 - - - - 279,9 -
650 - 148 153 - - -
660 - - - - 306,4 -
690 - - - - 353,5 -
700 - 214 163 178,6 - -
750 - - 174 - - -
800 - - 191 226,2 - -
830 - - 210 - - -
900 - - - 259,3 - -
910 - - - 2629 - -

6.3 — ANALISE DAS VARIACOES Q,/Qv e QJ/Q, COM O
CARREGAMENTO

Parece intuitivo que, 2 medida em que se aumenta o carregamento de uma
estaca e com a saturagdo do atrito lateral iniciando do topo para a base, deve aumentar
um correspondente incremento da resisténcia de ponta. Nao ha razdo para se supor que
este incremento seja proporcional ao aumento de carga, isto €, a relacdo Qu/Qo ndo

deve ser constante.

Se forem comparadas as provas de carga anteriores (Dasow) € Dsow)) com as
atuais (Daos), Dsois) € Dsoe)) estas constatagdes se cristalizam. Observa-se que a

relacdo Qp/Qo de fato ndo € linear, porém meramente crescente com o carregamento.
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E notdvel ainda verificar-se que a estaca de didmetro mais reduzido (D = 40

cm) mobilizou maior porcentagem de resisténcia de ponta, para uma mesma carga.

Q, (kN)

300 —

100 —

0 500 1000

\
Qq(kN)

FIGURA 6.1 — Variagdo da carga de ponta (Qp) com a carga no topo (Qo) para as diversas provas de
carga da estaca Dao

Op(kN)

300 —

100 —

\ \ \ \ \ \
0 100 300 500 700

\
Qo(kN) 1000

FIGURA 6.2 — Variag@o da carga de ponta (Qp) com a carga no topo (Qo) para as diversas provas de
carga da estaca Dso
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Estes dados estdo compilados nas TABELAS 6.3, 6.4 e 6.5 e ilustrados na
FIGURA 6.3.

TABELA 6.3 — Variagdo de Q4/Q, e Qp,/Qo com o carregamento (Dao(s))

Qo (kN) Q; (kN) Qp (kN) QJ/Qp Qu/Qo
60 51,5 8,5 6,1 0,14
120 80,9 39,1 2,1 0,33
180 123,0 57,9 2,1 0,32
240 154.,8 85,2 1,8 0,36
300 174,7 125,3 1.4 0,42
330 182,2 147,8 1,2 0,45
360 184,5 175,5 1,1 0,49
390 191,5 198,5 1,0 0,51
420 198,9 221,1 0,9 0,53
450 200,5 249,5 0,8 0,55
480 203,9 276,1 0,7 0,58
510 226,2 283.,8 0,8 0,56

TABELA 6.4 — Variagdo de Q4/Q, e Qp/Qo com o carregamento (Ds(s))

Qo (kN) Qs (kN) Qp (kKN) Q/Qp Q/Qo
80 63,4 16,6 3,8 0,21
160 109,6 50,4 2,2 0,32
240 155,1 84,9 1,8 0,35
320 190,5 129,5 1,5 0,40
400 251,6 148,4 1,7 0,37
480 313,8 166,2 1,9 0,35
533 339,3 193,7 1,8 0,36
560 345,6 2144 1,6 0,38
600 3520 2480 14 0,41
630 350,1 2799 1,3 0,44
660 353,6 306,4 1,2 0,46
690 336,5 353,5 1,0 0,51

TABELA 6.5 — Variagdo de Q4/Q, e Qp,/Qo com o carregamento (Dso))

Qo (kN) Qs (kN) Qp (kN) Q/Qp Qp/Qo
200 106,9 93,1 1,15 0,47
300 155,5 144,5 1,08 0,48
400 193,9 206,1 0,94 0,51
500 242.8 2572 0,94 0,51

Isto parece confirmar a hipdtese implicita que, quanto menor a resisténcia
lateral (grosseiramente proporcional ao didmetro ou perimetro da estaca), mais fécil é
esgotar esta resisténcia para pequenos carregamentos, 0 que contribui para uma
transferéncia mais rdpida e quantitativamente mais significativa para a resisténcia de

ponta, para uma mesma carga.
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O efeito de inundacdo nesta relacdo, visto nos trechos AB (FIGURA 6.3) ¢é
bem visivel na estaca Dso (cujo paralelismo Dsow) // Dsos) desaparece com a

inundac¢do), mas parece ndo ter exercido o mesmo efeito em Dao.

Na prova de carga Dsoe), com inundacdo desde o inicio, o crescimento da
relacdo com o aumento do carregamento foi muito discreto. A variacdo pode sugerir
que uma extrapolacio do trecho CD da FIGURA 6.3 levaria a uma aparente
coincidéncia dos pontos D e B. Esta hipétese, porém, ndo € corroborada pelos
resultados da FIGURA 4.2, onde evidencia-se uma tendéncia de continuar

aumentando a carga ultima — e, por conseguinte, a carga de ponta.

A superacdo deste limite na estaca Dso parece clara, sendo indicada pela
inversdo no sentido da curva AB no tdltimo estidgio de carregamento, jd com a estaca

inundada.

Qp/ Qo

(%)

0,7

0,5 4

0,3 —

0,1

0
[ [ [ [
0 100 300 500 700

FIGURA 6.3 — Variagdo de Q,/Qo com o carregamento no topo (Qo)

101



Estas curvas parecem tender a um patamar de estabilizacdo entre 0,5 e 0,6,
que revela a maxima mobilizacdo de ponta possivel para cada estaca. Este nivel de
mobilizacdo pode ser considerado muito elevado para estacas escavadas. Alguns
autores (TOH et al., 1989; REESE et al., 1969 e REESE et al., 1976) sugerem uma
variacdo de Qp/Qo de 0,10 a 0,25, sendo o limite superior correspondente a estacas de
grande didmetro. Depreende-se dai que o comportamento de estacas escavadas,
quando sujeitas a multiplos carregamentos, tende a assemelhar ao comportamento de

estacas cravadas, com o surgimento de tensdes residuais.

Por outro lado, a variacdo Qs/Q, tem um andamento previsivel. Para pequenos
carregamentos impostos a estaca a parcela de atrito lateral € muitas vezes superior a
parcela de ponta. Porém, a medida que sucessivas solicitagdes (provas de carga) sdao
exercidas, cada vez menos resisténcia lateral € oferecida, em contrapartida do aumento

substancial da resisténcia de ponta — o que fica claro na analise da FIGURA 6.4.

Qs/Op

0 o 1(‘)0 330 5(‘)0 70‘0 | ‘
900
Qq(kN)

FIGURA 6.4 — Variagdo de Q,/Q, com o carregamento no topo (Qo)
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Sendo intercambidveis as parcelas Qs e Qp — isto €, o aumento de uma implica
a diminui¢do da outra — € 6bvio que o comportamento da relacdo expressa pela
FIGURA 6.4 devera ser grosseiramente inversa do comportamento anterior, sendo a
relacdo Qy/Q, decrescente com o carregamento € muito mais intensa na fase inicial.

Porém apresenta tendéncia de estabilizagao.

Esta relacdo decresce até valores menores que a unidade, como consequéncia

da sucessdo de provas de carga feita sobre as mesmas estacas.

A inundacdo exerce efeito no trecho AB da FIGURA 6.4 por causa da
diminuicao do atrito lateral e consequente transferéncia para a ponta, porém o efeito é
igualmente notdvel na estaca de maior didmetro por razdes ja comentadas

anteriormente.

Para a prova de carga inundada desde o inicio do carregamento a relacdo ¢é

quase linear e apresenta uma pequena transferéncia de carga lateral para a ponta.

6.4 - ANALISE DA VARIACAO DA RESISTENCIA LATERAL COM A
PROFUNDIDADE

Uma observacdo mais atenta nas FIGURAS 5.13, 5.14 e 5.15 revela certos
aspectos bem interessantes do comportamento das estacas ensaiadas. Na prova de
carga Duo(s) verifica-se um comportamento ndo cléssico, isto €, ele ndo corresponde a
expectativa de que nos primeiros estigios de carregamento haja uma maior
mobilizacdo de resisténcia lateral nas camadas superiores e decrescendo em direcao a

base.

A explicagdo mais razodvel parece estar baseada no prévio esgotamento da
resisténcia lateral, j4 que até o estdgio onde o solo foi inundado (300 kN) este

comportamento ndo é sensivelmente modificado.

Ap6s a inundagdo (FIGURA 5.13) verifica-se uma gradual desmobilizacdo da
resisténcia lateral no trecho superior da estaca, enquanto no trecho médio superior a
resisténcia permanece razoavelmente constante, com evidéncias de ter atingido a
saturacao.
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Uma pequena transferéncia é repassada para o trecho médio inferior, também

com indicios de ter atingido a saturacgao.

Todo este mecanismo se processa a custa de uma transferéncia preferencial
para o ultimo segmento da estaca, mais proximo a base. Este €, justamente, o trecho
critico, de andlise complexa. Sendo crescente, mesmo na vizinhanga da ruptura esta
constatacdo contraria a hipétese de que a ruptura é a fase final de um processo de
esgotamento que atingiu, inclusive, o maximo limite de resisténcia de ponta, o que sé

se daria apds a inteira mobilizacdo da resisténcia do fuste.

Quanto a prova de carga da estaca Dsos) esta apresenta um comportamento
previsivel. Para fins de comparacdo basta recorrer as curvas apresentadas por

FONTOURA (1982) conforme a FIGURA 2.3.

O fato de ndo ser nitidamente observdvel nenhuma influéncia da inundacao do
solo, no estdgio de 480 kN da prova de carga, talvez possa ter uma explicacdo para
este caso. Com efeito, ao ter sido realizada uma prova de carga em estaca muito
proxima (Daos)), com grande volume de 4gua absorvida pelo solo e sem tempo
suficiente para o restabelecimento das condi¢des naturais antes do inicio da prova de
carga (Dsos)) é provavel que a inundacdo posterior tenha exercido um papel quase

redundante neste comportamento.

Quanto a FIGURA 5.14, relativa a prova de carga Ds), prevalecem a maioria
das andlises anteriores, com excecdo para a anomalia observada no estdgio de 200 kN,

de dificil explicacdo.

6.5 — ANALISE DA VARIACAO DAS RESISTENCIAS LATERAL E DE
PONTA COM OS DESLOCAMENTOS DA ESTACA

Tendo em vista a importancia deste tema, buscou-se estudar a variacao do
atrito lateral com os deslocamentos da estaca, levando-se ainda em conta uma terceira

varidvel, que € a profundidade.

Assim, foram construidas, para cada prova de carga, as curvas de “tensdo
lateral x deslocamento”, cada uma correspondendo a um determinado nivel de
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instrumentagdo. Os dados utilizados para a construcdo das FIGURAS 6.5, 6.6 ¢ 6.7 a
seguir j4 foram apresentados anteriormente (TABELAS 5.10, 5.11 e 5.12).

Estas figuras podem ser comparadas com as de ndmero 2.5, 2.6 e 2.7

apresentadas em (2.6.1).

50
fs
kPa) —

30— iv
iii

0 10 30 50 70 P (mm)

FIGURA 6.5 — Variagdo da tensdo lateral com o deslocamento para cada nivel de instrumentacio
(prova de carga Daos))

0 10 30 50 70 P (mm)

FIGURA 6.6 — Variacdo da tensdo lateral com o deslocamento para cada nivel instrumentado (prova

de carga Dsos))
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FIGURA 6.7 — Variagdo da tensdo lateral com o deslocamento mobilizado para cada nivel de

instrumentacdo (prova de carga Dso))
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No caso especifico desta pesquisa, os resultados apresentam grandes

diferencas entre as provas de carga realizadas.

Na prova de carga Daos) pode-se notar que deslocamentos muito pequenos
mobilizam inteiramente a resisténcia lateral (da ordem d 1 a 3 mm), na parte superior
da estaca. No entanto, enquanto o trecho 1 desce até um patamar onde se estabiliza, o
trecho 2 se comporta de modo a registrar uma certa recuperacdo de resisténcia, a
medida que se registravam deslocamentos de até 20 mm. A partir dai, o crescimento

permanece, porém de modo mais discreto.

Os trechos da metade inferior da estaca mobilizam resisténcias laterais bem
mais elevadas, porém necessitam, identicamente, de deslocamentos muito pequenos
para atingir o seu maximo. O trecho intermedidrio inferior apresenta uma diminui¢do
da resisténcia lateral com o crescimento do deslocamento, ao contrdrio do que

acontece com o ultimo trecho da estaca, adjacente a base.

De um modo geral, vé-se que o comportamento da metade superior da estaca
registra um fendmeno similar ao comportamento da resisténcia ao cisalhamento de

uma amostra de solo arenoso ensaiada em laboratorio.

Observando-se os resultados divulgados por MANTILLA (1993) a respeito da
prova de carga da estaca Daiow), pode-se tdo somente concluir pela grande
desmobilizacdo do trecho 2. Caso haja alguma explicacdo Obvia, ela poderia ser
atribuida ao efeito de inundacdo, justamente na camada de solo colapsivel, sensivel a

maiores pressdes e deslocamentos.

Na FIGURA 6.6, correspondente a prova de carga Dsos), pode-se notar uma
certa tendéncia dos trechos intermedidrios (2 e 3) e extremos (1 e 4) de comportarem-
se de modo discreto, porém marcantemente distintos. Na média, ambos se mostram
sensiveis a uma estabilizacdo apds pequenos deslocamentos, da ordem de 1 mm a 3
mm, como no caso anterior. Sdo, porém, mais estiveis e poderiam ser enquadrados
como apresentando um comportamento visco-eldstico a semelhanga do modelo de

CAMBEFORT.
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A comparagdo com os resultados apresentados por MANTILLA (1993) ndo é
conclusiva. Vé-se, ali, que o trecho 3 € o que menos mobiliza a tensdo lateral,
enquanto que o contrdrio se da no trecho 2. Os extremos apresentam comportamento
intermedidrio. A mobilizacdo € crescente nos trechos 2 e 4 e decrescente nos trechos 1
e 3. Nada se pode concluir quanto a possiveis efeitos da inundacdo a este respeito. E
provavel que a sequéncia de carregamentos seja mais apta a produzir esta mudanga de

comportamento.

Finalmente, quando se observa a prova de carga Dso), realizada com o solo
inundado desde o principio e conduzida até a carga de trabalho (FIGURA 6.7), o
comportamento se normaliza, podendo reconstituir algumas situacdes tipicas

observaveis em estacas cravas (FIGURA 2.6).

Quanto ao comportamento da resisténcia de ponta em relagdo aos

deslocamentos, os resultados sdo mostrados na FIGURA 6.8.

fp(x102)
(MPa) —DPuo 5
Do (6)
10
5 |
0 0 \ \ \ \ \ \ \ \
10 30 50 70 P (mm)

FIGURA 6.8 — Variacdo da resisténcia unitaria de ponta com os deslocamentos para as trés provas de
carga inundadas

A mobilizacdo da estaca D4o é similar a da estaca Dso, embora a primeira

guarde uma certa semelhanga com o modelo rigido-elasto-plastico.

Geralmente, aceita-se que os deslocamentos necessdrios para se mobilizar a

resisténcia de ponta sejam bem superiores aqueles necessdrios para a mobilizacido da
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resisténcia lateral. Tal fato ndo transparece na FIGURA 6.8, pelo fato de haver um
grande nimero de provas de carga anteriores. Observa-se que a inundagdo exerce um
efeito de relaxacdo, que pode ser entendido como uma cerca perda de rigidez na estaca

Dsoe) quando comparada com Dsos).

Por comparagdo com as curvas apresentadas por MANTILLA (1993),
percebe-se de imediato que a rigidez do sistema solo-estaca cresce com a sequéncia de

provas de carga.
6.6 — ANALISE DO FATOR DE MOBILIZACAO (ms)

O fator de mobilizacdo, ms, grandeza adimensional, é expresso pela relagdo:

fv,i

mg = r 6.1)

Onde:

fs,i = resisténcia lateral unitéria, varidvel com a profundidade e com o nivel de
carregamento da estaca

fs,max = méxima resisténcia lateral para um certo nivel de profundidade.

Sendo assim, este parametro reflete a variacdo da tensdo lateral com a
profundidade e se constitui em mais um recurso utilizdvel para visualizar o
comportamento de estacas instrumentadas, sob o aspecto de transferéncia de carga. As
TABELAS 6.6, 6.7 e 6.8 contém as informacdes numéricas necessdrias para a
confeccdo dos graficos das FIGURAS 6.9, 6.10 e 6.11, que expressam a variacdo de

ms com a profundidade.

TABELA 6.6 — Variacdo do fator de mobilizac¢do f; (em kPa) com a profundidade para a prova de
carga Dso )

Qo (kN) (1) fsmax = 10,7 (2) fsmax = 31,0 (3) fsmax = 26,9 @) fsmax = 5,0
fs mg fs mg fs mg fs m,
100 10,7 1,00 9,5 0,31 0,9 0,03 5,0 1,00
300 9,8 0,92 16,5 0,53 10,7 0,40 3,9 0,78
400 8,9 0,83 234 0,75 17,9 0,67 2,5 0,50
500 7,5 0,70 31,0 1,00 26,9 1,00 2,1 0,42
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TABELA 6.7 — Variagdo do fator de mobilizacdo f; (em kPa) com a profundidade para a prova de
carga D4()(5)

Qo (kN) 1) fomax = 9,1 (2) fymax = 18,8 3) fomax =27,1 (4) fsmax = 29,6
f, mg fs mg fs mg fs mg
40 34 0,37 7,2 0,38 47 0,17 1,8 0,06
120 4.8 0,53 9,0 0,48 10,1 0,37 34 0,11
180 4,0 0,44 14,1 0,75 14,8 0,55 7.4 0,25
240 6,0 0,66 18,8 1,00 17,4 0,64 9,9 0,33
300 8,5 0,93 18,1 0,96 22,1 0,82 9,6 0,32
330 9,1 1,00 14,8 0,79 19,9 0,73 15,1 0,51
360 7,0 0,77 14,5 0,77 23,1 0,85 16,1 0,54
390 4.8 0,53 14,5 0,77 24.6 0,91 19,8 0,67
420 2,2 0,24 11,6 0,62 27,1 1,00 22,7 0,77
450 3,1 0,34 13,7 0,73 23,9 0,88 23,4 0,79
480 3,6 0,40 14,5 0,77 23,1 0,85 25,0 0,84
510 1,7 0,19 17,4 0,93 24.6 0,91 29,6 1,00

TABELA 6.8 — Variagdo do fator de mobilizac¢do f; (em kPa) com a profundidade para a prova de
carga Dsos)

Qo (kN) (1) fymax = 19,3 (2) fymax = 40,3 3) fomsx = 41,8 (4) fsmax = 13,6
fs mg fs mg fs mg fs mg
80 7,1 0,37 5,5 0,14 2,5 0,06 1,0 0,07
160 10,9 0,56 8,1 0,20 8,6 0,21 1,0 0,07
240 13,2 0,68 16,6 0,41 9,3 0,22 1,5 0,11
320 18,4 0,95 19,2 0,48 9,9 0,24 2,0 0,15
400 16,4 0,85 31,4 0,78 14,2 0,34 4,4 0,32
480 19,3 1,00 38,2 0,95 21,5 0,51 4,9 0,36
533 18,3 0,95 38,9 0,97 31,3 0,75 35 0,26
560 16,8 0,87 34,6 0,86 35,0 0,84 6,9 0,54
600 18,2 0,94 31,0 0,77 37,5 0,90 7.8 0,57
630 17,3 0,90 27,4 0,68 41,8 1,00 7,9 0,58
660 10,2 0,53 40,3 1,00 30,9 0,74 13,6 1,00
690 10,3 0,53 38,5 0,96 32,1 0,77 10,3 0,76

O comportamento exibido pela prova de carga Daoi) mostra que, antes da
inundacdo, a mobilizacdo € preferencialmente crescente do topo para o nivel
intermedidrio superior. A partir dai, o grau de mobilizacdo € sistematicamente

decrescente.

Revela, também, que quanto mais elevado € o estdgio de carregamento, maior

¢ a mobilizacdo. Em seguida, o papel exercido pela inundacdo reflete claramente a
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desmobilizac¢do do trecho superior, em favor de uma desmobilizacdo mais intensa do

trecho inferior.
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FIGURA 6.9 — Variag@o de ms com a profundidade para a prova de carga Daos)
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FIGURA 6.10 — Variagdo de ms com a profundidade para a prova de carga D5¢s)
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FIGURA 6.11 — Varia¢@o de ms com a profundidade para a prova de carga Dso)

Estas observacdes sdo consistentes com o que seria de se esperar de um solo
colapsivel que atinge um grau de saturacdo e um estado de solicitagdo aptos a
desenvolver a requerida condicio de metaestabilidade, caracteristica de grandes

deformagdes por colapso.

A FIGURA 6.10, relativa a prova de carga Dsos), mostra uma performance da
estaca bastante semelhante em relagdo aos estdgios de carga com o solo em condicdo
natural. No entanto, uma significativa mudanca € percebida, no que diz respeito a fase
de ensaio correspondente ao solo inundado, onde se pode notar que € alto o grau de
mobilizacdo. Isto se verifica, de um modo geral, nos trechos 1, 2 e 3, havendo ligeira

desmobilizacdo no trecho 4. Esta conclusdo ndo tem uma explica¢io razodvel.

A observacdo da prova de carga Dsoe), com o solo inundado em todos os
estagios de carregamento, indica que hd uma mobilizagdo geralmente elevada no
trecho superior e fica bastante errdtica nos demais trechos. E destacdvel o fato de que

a regido mais préxima da ponta desmobiliza o atrito lateral a medida que se aumenta o
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carregamento, fato este que combina perfeitamente com o que se notou no trecho

adjacente a cabeca da estaca.
6.7 - ANALISE DOS RECALQUES

As provas de carga levadas a ruptura mostraram, invariavelmente, grandes

deformacdes plésticas.

Sendo os recalques o fator dominante no critério de projetos de fundagdes,

este tipo de andlise ganha um contorno especial.

Muitos autores tém sugerido que € possivel se fazer uma estimativa de
recalques de estacas isoladas, para as cargas de trabalho, através de simples
correlacdes com o diametro (COOKE, 1979; FRANK, 1985; VAN WEELLE, 1983;
BRIAUD & TUCKEER, 1984; POULOS, 1989). As estimativas conduzem a valores

que flutuam entre 0,3 e 1,25% do didmetro, como se vé no item (2.5.2).

Tal estimativa mostrou-se razoavel para as estacas nas provas de carga
anteriores e revela-se insatisfatéria para o caso de inundacdo do solo, quando os

recalques observados aumentam.

Na FIGURA 6.12 sao apresentados os recalques em fun¢do do didmetro para
as provas de carga Daow), Dsow). Daos) € Dsocs). Sao destacados os recalques totais e os

plésticos. Note-se a pequena diferenca entre eles.

Os segmentos AB e A’B’ guardam certo paralelismo, indicativo da influéncia

da inundacao.

Insiste-se uma vez mais nesta observacdo fundamental: a indefinicio do
conceito de ruptura torna incompardveis os recalques medidos em duas provas de
carga distintas, quando executadas por pessoas diferentes, em uma mesma estaca.
Porém, quando se pré-determina um certo nivel de carga, abaixo da carga de ruptura

(como, por exemplo, a carga de trabalho), os resultados ja sdo comparaveis.

Assim, fica a impressdo que os conceitos de “carga de trabalho” e “recalque

admissivel” sdo mais tteis para uma andlise deste comportamento. Embora
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reconhecendo que ndo hi nenhuma razio especial para isto, mas por forca de hébito, o
recalque de 25 mm estd sendo tomado como referéncia para comparagdo. Sob este
aspecto, as FIGURAS 5.1 e 5.2 mostram uma relacio interessante, que € a que se

verifica entre as cargas que o produzem nas condi¢des de solo natural e solo inundado.

Para a estaca D4o a relacdo entre as cargas ultimas, na condi¢do de solo
inundado e na condi¢do de solo natural (Qu, inundado/Qu, nawral) vale 0,66. Para Dso esta
mesma relacdo vale 0,73. Estes valores estdo em coincidéncia com uma relagdo
semelhante a esta, onde as cargas sdo apenas substituidas por aquelas que produzem

os recalques de 25 mm, nas mesmas condicdes de solo inundado e natural.
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C-D e C'-D': recuperagao plastica
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FIGURA 6.12 — Relagao entre recalques e diametros para as estacas ensaiadas, com e sem inundagdo

Conhecendo-se as cargas ultimas de alguma prova de carga anterior da
sequéncia de ensaios, com o solo em condi¢do de umidade natural, e aplicando a elas
um fator de seguranca igual a 1,5, sdo obtidas as cargas de trabalho de 487 kN e 608

kN, respectivamente (estacas D4o e Dso). Como se pode perceber, quando inundadas,
113



as estacas experimentam (ou estdo na iminéncia de suportar) recalques bastante

superiores aos tolerdveis usualmente pelas estruturas.

Do ponto de vista estritamente prdtico, esta constatacdo pde em xeque a
adocdo indiscriminada do fator de seguranca igual a 1,5 em solos colapsiveis, quando

a garantia de ndo ocorréncia da inundacdo do solo nio puder ser preservada.

Isto deve ser motivo de reflex@o para a pratica das fundagcdes. A constatacdao
de colapsibilidade de um solo deve levar os construtores a ado¢do de medidas
preventivas contra a inundag¢do por motivos de natureza econdmica, ja que a aceitagdao

deste risco e sua incorporacdo ao fator de seguranca conduziria a projetos muito caros.

A comparacio do recalque eldstico com o recalque total pode ser encarada
como indicativa do enrijecimento do sistema solo-estaca. Com efeito, nem mesmo a
inundacdo foi capaz de atenuar esta tendéncia. Observa-se um aumento da relacdo
Pelastico/ Protal de 4,4 para 5,7% na estaca Da4o. Esta relacdo muda de 2,3 para 4,5% na
estaca Dso. Os primeiros representam a sequéncia (4) das provas de carga (portanto,

sem inundagdo) e os segundos representam a sequéncia (5), com inundacao.

Na estaca D4 (FIGURA 5.1) pode ser notado um discreto efeito da
inundacdo, traduzido sob a forma de aumento dos recalques, dentro do trecho de

deformacdes eldsticas da curva “carga x recalque”. Este efeito € imperceptivel na

estaca Dso (FIGURA 5.2).

Além disso, pode-se notar que a inundacdo exerce, de fato, aprecidvel efeito
sobre os recalques. Esta constatacdo é melhor apreciada quando se observa a FIGURA
5.3, em escala ampliada, refletindo o comportamento “carga x recalque” da prova de

carga Dsoe).
6.8 - ANALISE DAS CARGAS RESIDUAIS

Com a FIGURA 6.13 se pode analisar a transferéncia de carga durante o
descarregamento de uma prova de carga. A magnitude das tensdes aprisionada no

fuste e a da carga residual na ponta, apds o descarregamento total da estaca, ndo é

114



pouco expressiva e, visto deste modo, o comportamento da estaca Dso apresenta um

comportamento bastante caracteristico de estaca escavada (COOKE, 1979).

O formato da curva apresenta-se semelhante ao modelo fornecido por
DARRAG & LOVELL (1989), onde se notam pontos singulares como um ponto de
inflexdo e um maximo, situando-se mais proximo a ponta da estaca. A prova de carga
que deu origem a FIGURA 6.13 foi conduzida até uma carga de 500 kN e
imediatamente descarregada, porém esta prova de carga sucedeu, com um intervalo de

apenas 24 horas, a descarga da prova de carga Dsos) que foi levada a ruptura.

Infelizmente, ndo puderam ser verificadas as cargas residuais provenientes das
provas de carga da sequéncia (4), em virtude dos dispositivos de medi¢do terem sido
desligados ao final das provas de carga Daso4) e Dsow). Desta forma, uma questdo de
razodvel interesse, que € a ddvida se a carga residual permanece mesmo apds o

decurso de um tempo da ordem de alguns meses, ndo pode ser aqui esclarecida.

CARGA (kN)
20 40 60 80

NIiVEL

5/

FIGURA 6.13 — Carga aprisionada ao final do descarregamento da prova de carga Dso)

6.9 - SEPARACAO DAS CARGAS LATERAL E DE PONTA
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A separacgdo das cargas, lateral e de ponta, obtidas através das provas de carga

Daocs) € Dsos) se vé na TABELA 6.9 a seguir.

Nas FIGURAS 6.14 e 6.15 sdo mostradas estas varia¢des de carga em relacao
aos recalques de superficie (no topo da estaca). Observa-se que a parcela de carga
lateral cresce na fase correspondente as deformacgdes eldsticas do sistema e depois
mergulha, praticamente reta e verticalmente (com crescimento muito discreto),
enquanto a carga de ponta apresenta um comportamento quase paralelo a curva da
carga total (FIGURA 6.14), correspondente a estaca Daois). Este comportamento €

bastante previsivel (veja-se, por exemplo, GWIZDALLA, 1984).

TABELA 6.9 — Separacido das cargas, lateral e de ponta, nas provas de carga

Dsocs) Daos)

Qo (kN) Qp (kN) Q, (kN) po (mm) Qo (kN) Qp (kN) Qs (kN) Po (mm)
80 16,6 63,4 0,04 60 8,5 51,5 0,02
160 50,4 109,6 0,19 120 39,1 30,9 0,09
240 84,9 155,1 0,43 180 57,9 122,1 0,17
320 129,5 190,5 0,75 240 85,2 154,8 0,37
400 148.,4 251,6 1,17 300 125,3 174,7 0,80
480 166,2 313,8 1,56 330 147,8 182,2 0,83
533 193,7 339,3 2,32 360 175,5 184,5 0,89
560 2144 345,6 2,32 390 198,5 191,5 1,02
600 248,0 352,0 22,52 420 221,1 198.,9 1,29
630 279,9 350,1 36,82 450 249,5 200,5 18,29
660 306,4 353,6 54,22 480 276,1 203,9 28,19
690 353,5 336,5 79,32 510 283,8 226,2 55,29

O comportamento exibido pela prova de carga Dsois) — FIGURA 6.15 — mostra
algumas diferengas marcantes. A carga lateral permanece como a componente
principal, mesmo para grandes recalques, dentro da zona de comportamento elasto-
plastico do solo. Além disso, possui a singularidade de diminuir de valor para grandes
deslocamentos, talvez devido ao efeito de inundag¢do. Contudo, anomalias desta
natureza nao constituem mera excecao e sdo parte de uma certa rotina de observacdes
experimentais. SACILOTTO (1993) encontra comportamento bem parecido nas
provas de carga Do) € Daoc1). A evolucdo das componentes de carga da estaca Dso,
também analisada por SACILOTTO (1993) j4 mostra que esta tendéncia poderia ser

esperada. A inundagdo parece apenas ter exacerbado este comportamento, fazendo
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com que a resisténcia lateral diminuisse apds as grandes deformacdes pldsticas

produzidas pelo colapso.
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FIGURA 6.14 — Separacdo das cargas, lateral e de ponta (Dao(s))
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FIGURA 6.15 — Separacdo das cargas, lateral e de ponta (Dso(s))
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A comparagdo destes resultados esbarra na dificuldade de se localizar em
fontes bibliograficas experiéncias similares, quicd inexistentes. O processo tedrico de
discuti-los, como sugerido por VARGAS (1985) ndo é aplicdvel, pois a hipétese de
constancia da distribuicdo da resisténcia lateral unitdria no fuste nao € verdadeira neste

Caso.

6.10 - EQUIVALENCIA DE CHUVA AO PROCESSO DE INUNDACAO
ADOTADO

Sendo a altura de chuva H (mm) uma relacdo entre o volume V de dgua e a
drea A (m?) onde ela é coletada, referida a uma unidade de tempo t (hora), pode-se
interpretar a inundacdo imposta ao solo durante a realizacdo das provas de carga em
termos de uma possivel precipitacdo pluviométrica, constante durante o tempo dos

experimentos. Assim:

V =300.000 litros = 3 x 10" mm?

t =13 dias = 312 horas

A =1,96 m?>=1,96 x 10® mm?

Logo, H= V/(A.t) = (3 x 10'"") mm?/(312 h x 1,96 x 10® mm?) = 490 mm/hora.

A julgar pelo inusitado deste nimero, as condi¢cdes das provas de carga jamais
poderiam ser reproduzidas em uma situacdo real, embora deva ser reconhecido que
grande parte do volume infiltrado se deu através dos furos feitos nos cantos da cava,

passando diretamente ao lencol freético.
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CAPITULO 7 - CONCLUSOES

Em coeréncia com os objetivos relacionados em (4.1.1), relacionam-se, a
seguir, as conclusdes mais importantes produzidas por esta pesquisa. Contudo,
algumas ressalvas que condicionam sua validade devem ser colocadas a guisa de

esclarecimento:

1*) Tanto o modo de execucdo quanto o histérico de carregamento sdo fatores
importantes no comportamento de estacas. Ao se analisar o seu desempenho,
deve-se considerar que as sucessivas penetracdes no solo, densificando-o sob a
ponta e realinhando as particulas no contato solo-estaca, a feicdo de um solo
amolgado por efeito de cravagdo, tendem a fazer desaparecer desta pesquisa as

principais caracteristicas das estacas escavadas virgens.

2*) O comportamento ‘“‘carga x recalque” verificado ndo pode ser uma expressdao
universal para os solos de Sdo Carlos. Duas razdes devem ser consideradas: 1) ao
se desconhecer a variacdo do grau de saturacdo do solo apds a inundagdo e, por
conseguinte, a sua umidade final, nada se pode afirmar sobre os parimetros de
resisténcia que governam a capacidade de carga da estaca, podendo-se dizer o
mesmo em relacdo aos indices de penetracdo estatica ou dindmica, nesta condi¢do
final; 2) o ndmero de observagdes € pequeno e as circunstincias de ensaio muito
particulares, o que impede a generalizacdo destas conclusdes, que devem ser

tomadas como simples contribuicao.
ApOs estas consideragdes, apresentam-se as conclusoes:
1) Sobre o comportamento “carga x recalque”

a. A inundacdo exerceu importante efeito na reducdo da capacidade de
carga das estacas. Verificou-se uma reducio de 28% na estaca Dsp e
de 34% na estaca D4o, quando os resultados foram comparados com
as provas de carga da sequéncia (4) anterior, para estes mesmos

didmetros, em condicdo de solo natural. Esta diminui¢do &
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compardvel com os resultados obtidos em localidade préxima (Bauru
— SP), em estacas escavadas virgens, a menos de 10%. Melhor
comparacdo é obtida através dos resultados de provas de carga em
Coérdoba (Argentina) e relatados por NADEO & VIDELA (1975a).
Em outras regides do pais, tais como Bom Jesus da Lapa (BA) e
regido noroeste do estado de Sao Paulo, a reducdo verificada foi bem
superior (50% a 80%). No entanto, deve-se considerar que as estacas
desta pesquisa apresentaram grande evolu¢do na capacidade de carga,
a medida da evolugdo do histérico do carregamento. E de se esperar
que na sequéncia (5), correspondente a esta pesquisa, as cargas-
limites teriam sido ainda maiores, no caso de ndo inundacao.
Provavelmente, nessa circunstancia, as perdas de capacidade de carga
teriam sido maiores.

. A aplicacdo de um fator de seguranca convencional de 1,5 sobre a
carga de ruptura, estimada através de qualquer processo, para o solo
em condicdo de umidade natural, conduz a cargas de trabalho
perigosamente proximas as cargas de colapso das estacas, devendo,
por isso, ser julgado insuficiente. A aceitacdo do risco de inundacgdo
por acidente em projetos reais implica, automaticamente, a sua
majoragdo para um valor a ser convenientemente estudado, no caso de
estacas virgens. Esta solucdo desfavorece os objetivos de
economicidade das fundagdes seguras e, como solucdo, é sugerida a
eliminacdo do risco através de medidas preventivas triviais. Entre
estas, pode-se incluir uma maior conscientizacdo envolvendo
proprietdrios, construtores e projetistas, no sentido de melhorar o
controle de qualidade nas instalacdes de 4agua e esgotos. Deve-se
ainda recomendar a cimentacio de pisos no contorno das construcoes,
evitando também aproximacao de dreas ajardinadas.

. A inundacdo parece exercer um discreto efeito sobre os recalques
eldsticos, aumentando-os em relacdo aos recalques totais. Entretanto,

ndo se deve concluir, com convic¢do, que este aumento se deve,
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exclusivamente, a inundacdo por causa do possivel aumento da
rigidez do sistema solo-estaca, na sucessao de carregamentos.

. A carga para a qual o solo entra em colapso € dependente do diametro
das estacas. Foi constatada uma grande proximidade entre a carga de
colapso e a carga de ruptura. Verifica-se que, apds a estabilizacdo das
deformacdes correspondentes a carga de colapso, um novo
incremento de carga, ainda que pequeno, é capaz de produzir novos
deslocamentos de grande magnitude. O raciocinio cldssico para
explicar os mecanismos de colapso é montado sobre o tripé: alto
indice de vazios inicial + inundacio capaz de atingir um grau de
saturacdo critico, geralmente inferior a 100%, para o qual se da o
maximo colapso + uma pressdo-limite a partir da qual desencadeia-se
a ruptura por cisalhamento do solo envolvente a estaca, com uma
resisténcia inferior a de campo em condi¢des de umidade natural. No
caso de estacas reensaiadas, esta superficie de cisalhamento tem um
indice de vazios bem inferior a situacao original e, portanto, nio serve
de argumento para esta conclusdo. A inundag¢do, por seu turno, serve
para atuar na diminui¢do da resisténcia ao cisalhamento, reduzindo as
tensdes capilares oriundas da dissecacdo do solo na camada colapsivel
superior e desfazer as ligacdes cimentantes da matriz argilosa do solo.
Por conseguinte, ela impde ao solo a condicdo de metaestabilidade
exigida para iniciacdo do colapso. Uma vez atingida, o solo se
deforma plasticamente para o nivel de pressdes a que estd submetido,
até a completa estabilizacdo. Quando se incrementa a carga e se
introduz um novo nivel de pressdes no solo, o colapso entdao
prossegue para este novo nivel, seguindo uma curva de colapso que
tende para um limite, sugerido por VARGAS (1974), apdés o qual
qualquer deformacdo adicional deve ter outro mecanismo de
formacdo que ndo o colapso. Portanto, a inunda¢do ndo mais exerceria
o menor efeito sobre os recalques. Parece coerente invalidar as

tentativas de deduzir esta pressdo-limite (superior) através de ensaios
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edométricos de laboratério, requerendo uma solugdo particular de
campo, para cada tipo de solo.

. Verificou-se, no caso de prova de carga para o solo “saturado” desde
o inicio dos carregamentos, que os recalques sdo majorados em
relacdo aqueles medidos na situacdo de umidade de campo, ndo
obstante referir-se a fase de deformacgdes eldsticas do material.
Portanto, pode-se concluir que o solo inundado é menos rigido do que
o que se verifica em sua condicdo natural. Algumas sugestdes
disponiveis no sentido de se inundar previamente o0s solos
problematicos antes do carregamento, com a finalidade de minimizar
os recalques futuros, carecem de significado pratico.

. Na auséncia do conhecimento sobre o teor de umidade final do solo
ap6és a inundacdo e, por conseguinte, também ignorando os
parametros de resisténcia do solo, ndo faz sentido a aplicagdo dos
métodos de previsdo de carga-ultima, tanto os eldsticos, quanto os
empiricos e semi-empiricos baseados em transferéncia de carga. A
determinagdo da carga tultima pelos modelos matemadticos, tais como
VAN DER VEEN, parece desnecessdria por causa da boa definicdao
da carga de ruptura obtida nestes ensaios. As previsdes empiricas de
recalques, em fun¢do do didmetro da estaca, ndo devem ser aplicadas
as situacdes de estacas escavadas virgens instaladas em solos
colapsiveis sujeitos a inundacdo, j4 que o volume de experiéncias
acumulado acerca das deformagdes por colapso € insuficiente para
credibilizar uma solucdo neste sentido. Face a estas questdes, o
conhecimento da curva “carga x recalque” completa, em um maior
nuimero de casos, em nivel regional, torna-se mais € mais necessaria
para validar sugestdes a serem adotadas na prética de projetos de

fundacdes.

. A velocidade de recalques (W:AA—p) diminui consideravelmente
t

quando as perdas de carga do macaco hidrdulico ndo sdo repostas. Em
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situacdes de prova de carga especial, de longa duracdo, onde este fato
¢é passivel de ocorréncia, deve-se ter em mente que a recuperacdo dos
recalques ndo € instantinea (simultaneidade com a reposicdo de
cargas). H4 uma dependéncia do tempo para esta recuperacio e sua
avaliagdo genérica é dificil. A tunica forma seguranca de fazé-lo é
através do acompanhamento da prova de carga com um grifico
“recalque x log t”.

h. A previsdo da carga de colapso a ser atingida por uma estaca, por
extrapolacdo dos resultados de outras estacas préximas, ndo é
confidvel. Embora tenha ficado claro que esta carga depende do
diametro, a proporcionalidade entre carga e diametro mostra a
existéncia de coeficientes angulares diferentes para as relagdes
obtidas com o solo em umidade natural e inundado. Portanto, nao

deve ser aceita a relagdo seguinte:

G _ Dy (7.1)
Q2,c D2 '

Onde Q1. € a carga que a estaca D (i=1,2) entra em colapso.

2)  Sobre a transferéncia de carga

a. A inundag¢do exerceu um notdvel efeito na diminuicdo do atrito
lateral, quando comparado com as provas de carga anteriores, feitas
nas mesmas estacas com o solo natural. Estas perdas serviram para
mobilizar mais os trechos da metade inferior (solo residual ndo
colapsivel do Grupo Bauru) da estaca, seja por menor sensibilidade ao
efeito da inundacao, seja por causa de uma provavel ineficiéncia deste
processo em profundidade.

b. A perda de resisténcia lateral mobilizou a resisténcia de ponta, tendo a
resposta se apresentado através de parcelas superiores as de qualquer
prova de carga da sequéncia anterior. Pode-se atribuir a densificacdao
do solo abaixo da ponta como a causa principal deste fato observado.

O pequeno efeito exercido pela inundacd@o, no sentido de inibir esta
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grande mobilizagdo de ponta, além da hipdtese levantada
anteriormente sobre a provavel ineficiéncia da inundacdo na regido da
ponta, € que, mais provavelmente ainda, o solo ndo tenha
experimentado nenhuma diferenca em termos de aumento de
saturacdo, ja que ali se encontra muito préoximo do N. A. médio.

c. Nio ha coincidéncia nas posi¢des das curvas de transferéncia de carga
obtidas, para estigios correspondentes, nos ciclos de carta e de
descarga. Por falta de informacdes anteriores, ndo se pode inferir,
aqui, nenhum possivel efeito da inundagdo, além dos j4 conhecidos
mecanismos de formacdo de cargas residuais. Foi constado que as
cargas aprisionadas pelo fuste crescem com a profundidade até um
valor maximo, abaixo da metade do comprimento da estaca (trabalho
de VESIC, 1967, em estacas cravadas, mostra algo bem comparivel,;
também DARRAG & LOVELL, 1989, dispde argumento em favor
desta observacdo). A prova de carga Dsoe) levada até uma carga de
500 kN (imediatamente apds a descarga de prova anterior levada a
ruptura) e descarregada, mostrou uma carga de ponta, residual, de 20
kN. Este baixo valor é tipico de estacas escavadas (COOKE, 1979).

d. O modelo classico de separagdo das parcelas de carga (lateral e de
ponta), segundo o qual a carga lateral, apos o regime de deformacdes
eldsticas permanece constante para qualquer nivel de deslocamentos,
ndo tem validade para o caso estudado. Entretanto, esta constatacdao
fora também feita para as provas de carga anteriores, com o solo em
condicdo de umidade natural. Assim, deve ser descartada a

possibilidade de que a anomalia seja reflexo da inundagao.
3)  Sobre o processo de inundagdo adotado nas provas de carga

a. Ndo foi constatada diferenca significativa entre os volumes de dgua
infiltrados pelo fundo (ky) e radialmente, pelos furos (kn).

b. O méximo volume acumulado, em 13 dias de inundagdo, foi de 1.000
litros. Cerca de 300.000 litros de 4gua foram consumidos neste
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intervalo de tempo, em cada uma das provas de carga (o que
corresponderia a uma hipotética chuva de 490 mm/h, ininterrupta
durante todo este tempo). A elevada permeabilidade do solo e a
ligacdo de dois niveis de dgua (cava de inundagcdo e N. A.) podem
servir de explicacdo para um consumo tdo grande. Em situagdes
similares deve-se dispensar o uso dos furos, bastando inundar o solo

por meio de cavas continuamente alimentadas.
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CAPITULO 8 — SUGESTOES PARA CONTINUACAO DAS
PESQUISAS

Pesquisas anteriores a esta, em condi¢des andlogas, sdo provavelmente raras,
J4 que associam algumas caracteristicas, por si s, eventuais: a) estacas escavadas; b)
reensaiadas; c) em solos colapsiveis; d) sob inundagdo; e) instrumentadas em

profundidade.

Apesar do grande numero de informacdes conseguidas, elas sdo ainda
insuficientes e algumas lacunas importantes devem ser preenchidas com certa

prioridade.

Apés a experiéncia deste projeto, alguns pontos podem ser recomendados e

passa-se entdo a sua descricao.

1) Parece ser mais importante testar estacas virgens, posto que esta € a
condicdo real que governa as decisdes de um projeto de fundagdes.

2) A determinacdo precisa do avanco da frente de saturacdo, em condigdes
de campo, é uma questdo importante, que merece o enquadramento em
linha especifica de pesquisa e deve ser considerada uma questdo
preliminar, juntamente com a determinagdo in situ dos coeficientes de
permeabilidade horizontal e vertical, em diversos niveis, ao longo de
toda a profundidade das estacas instaladas.

3) Ap6s o mapeamento de zonas de saturacdo, em perfil e em planta, é
necessdrio conhecer, para cada tipo de solo estudado, os indices de
penetracdo estdtica e dindmica (in situ) e correlaciond-los com
parametros obtidos em laboratério, em amostras virgens, ensaiadas em
diversos grupos com teores de umidade diferentes e caracteristicas de
cada zona de saturacdo

4) A identificagdo de uma pressdo-limite inferior, abaixo da qual uma

eventual inundacdo ndo mais produziria deslocamentos por colapso em
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5)

6)

estacas, € uma peca importante neste estudo. O raciocinio que a justifica
¢ simples: se esta pressdo for uma caracteristica do solo, € possivel
conhecé-la a partir de uma pesquisa especifica envolvendo diversas
provas de carga. Com o seu conhecimento, serd possivel detectar a
grandeza da menor carga de trabalho, abaixo da qual o rompimento de
uma tubulacdo de dgua ou esgoto em uma constru¢cdo nao produziria o
colapso no solo, e assim criar uma “linha de protecdo” para orientar
projetos de fundacdes profundas por meio de estacas escavadas. Em
solos com distribui¢do de camadas bem previsivel, como € o caso da
regido de Sdo Carlos, o problema pode ser bem simplificado, bastando
considerar apenas duas varidveis para o projeto de pesquisas, conforme a
FIGURA 8.1: 1) o diametro das estacas; 2) o comprimento das estacas.
Seria interessante fazer um estudo com modelos em escala reduzida para
testar o efeito do pH da dgua de inundagdo, procurando associar pHs
diferentes (dgua de abastecimento, pluvial e de esgotos).

Sugere-se um estudo mais aprofundado da camada de solo residual do
Grupo Bauru, principalmente quanto as suas caracteristicas de

expansibilidade e/ou colapsibilidade, permeabilidade e constitui¢do

mineral.
P
Bmin Pjn,1 Pjn,ZPin,S
Pmin
P x
( f))inun.
P x
( P)nat.
(L/D) 1,2,3,4,5

1 2 3 4 5 L/D
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ANEXO

CRONOGRAMA DE ATIVIDADES DE CAMPO

MES/ANO | DIA ATIVIDADE
Maio/1992 07 Escavacao (abertura de cavas)
08 Continuagao
09 Continuagdo
10 | Continuagao
11 Execucdo de furos a trado (diametro de 15 cm)
12 Continuagao
13 Continuagao
14 | Continuagao
15 Continuagdo
16 | Continuagao
17 Continuagdo
18 Continuagao
19 Continuagdo
20 Continuagao
21 Continuagao
22 | Continuacdo
23 Continuagao
24 | Continuacdo
25 Continuagao
26 Continuagao
27 Continuagao
28 Continuagdo
29 Continuagdo
30 | Continuacdo
31 Continuagao
Junho/1992 01 Enchimento dos furos com areia
02 Revestimento dos furos si, sz € s3 (tubos com didmetro de 60 mm)
03 Transferéncia da viga de reagdo para a estaca E
04 | Montagem da prova de carga
05 Continuagao
06 | Instalacdo hidrdulica para inundacdo das cavas
07 Continuagao
08 Continuagao
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09 | Continuagao
10 | Inicio da primeira prova de carga (D4os))
11 Inicio da inundacgdo, na carga de 300 kN
12 Observagdes e leituras
13 Continuagao
14 Continuagao
15 Continuagao
16 | Incremento para estdgios de 330, 360 e 390 kN
17 | Incremento para estiagios de 420, 450 kN com inicio de colapso
18 Acompanhamento do colapso, com observacdes e leituras
19 Continuagdo
20 Continuagao
21 Continuagao
22 | Continuacdo
23 Incremento para estdgios de 480 e 510 kN (ruptura)
24 | Descarga da prova de carga. Agua desligada
25 Sem atividade
26 Sem atividade
27 Sem atividade
28 Sem atividade
29 | Transferéncia da viga de reacdo para E3
30 | Continuacdo
Julho/1992 01 Montagem da prova de carga Dso(s) — inicio dos trabalhos
02 Paralisacdo das atividades
03 Paralisacdo das atividades
04 Paralisacdo das atividades
05 Paralisacdo das atividades
06 | Paralisacdo das atividades
07 | Paralisacdo das atividades
08 | Inicio da prova de carga Dsos) até o estdgio de 480 kN
09 | Inicio da inundagdo, com observagdes e leituras
10 | Observacdes e leituras
11 Observagdes e leituras
12 Observagdo e leituras
13 Incremento para 530 kN. Observacdes e leituras
14 | Incremento para 560 kN. Observacgdes e leituras
15 | Incremento para 600 kN. Inicio do colapso
16 | Observacdes e acompanhamento do colapso
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17 Estabilizacdo do colapso. Incremento até 690 kN (Qu)

18 Acompanhamento da ruptura. Observagdes e leituras

19 | Idem

20 | Descarga

21 Recarregamento (prova de carga Dsoe)) sem desligar a dgua
22 | Descarga. Agua desligada. Encerramento.
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