Introducao:
investigacao geotécnica

A informacgdo solicitada nem sempre é a informacdo necessdria.
A informagdo necessdria nem sempre pode ser obtida.

A informacgdo obtida nem sempre é suficiente.

A informagdo suficiente nem sempre é economicamente vidvel.

O reconhecimento das condigdes do subsolo constitui pré-requisito para
projetos de fundagbes seguros ¢ econémicos. No Brasil o custo envolvido na exe-
cugdo de sondagens de reconhecimento varia normalmente entre 0,2 ¢ 0,5% do
custo total da obra, sendo as informagdes geotécenicas obtidas indispensaveis a
previsio dos custos fixos associados ao projeto e sua solucio,

Projetos geotécenicos de qualquer natureza sio normalmente executados
com base em ensaios de campo, cujas medidas permitem uma definicio satisfatéria
da estratigrafia do subsolo e uma estimativa realista das propriedades geomecinicas
dos materiais envolvidos. Estas informagdes sio necessirias em projetos de fun-
dagdes, estabilidade de taludes, estruturas de contencio, dimensionamento de
pavimentos, infra-estrutura hidrica, entre outros.

Novos e modernos equipamentos de investigagio foram introduzidos
nas ultimas décadas visando ampliar o uso de diferentes tecnologias em diferen-
tes condigdes de subsolo. Esta publicagio tem por objetivo descrever apenas as
técnicas j4 implantadas no Brasil e disponiveis para aplicagdes comerciais. Os
ensaios de SPT, cone, piezocone, pressidmetro, palheta e dilatémetro sio aborda-
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dos, suas vantagens ¢ limitagdes discutidas ¢ as metodologias basicas de interpreta-
¢do apresentadas. Abordagens empiricas, analiticas ¢ numéricas sio utilizadas para
interpretar os resultados de ensaios, visando a obtengdo de informagdes relacionadas
ao comportamento tensido-deformagio-resisténcia do solo.

Um resumo das técnicas de ensaios de campo e suas aplicagdes, tais como as
adotadas na pratica internacional, é apresentado na Tabela 1.1. Referéncias sio feitas
a determinacdo do dngulo de atrito interno do solo @, da resisténcia ao cisalhamento

nao-drenada S, do coeficiente de variagdo volumétrica m,, do modulo cisalhante

v
G, do médulo de Young E, do coeficiente de permeabilidade k e da razdo de sobre-
adensamento OCR. A simples observagio das informagdes contidas na tabela indica
que a escolha do tipo de ensaio deve ser compativel com as caracteristicas do subsolo
¢ as propriedades a serem medidas. Por exemplo, o SPT ¢ particularmente adequado
a prospecio de solos granulares e a previsio de valores do dngulo de atrito interno,
porém nio serd utilizado com sucesso na previsdo da resisténcia ndo-drenada de
depdsitos de atgilas moles. Ensaios de palheta ¢ piezocones devem ser adotados
para esta finalidade. Ensaios pressiométricos, de placa e geofisicos sdo as técnicas
mais adequadas na determina¢io do médulo de deformabilidade dos solos. Estes
aspectos sdo de particular importincia na concepgao de um programa de investigacao
geotéenica adequado a solugio de um problema especifico de fundagdes. Note-se
ainda que campanhas de retirada de amostras indeformadas para realizagio de ensaios
de laboratério, visando a determinacio de parimetros de resisténcia e
deformabilidade, podem ser adotadas como procedimentos complementares as
investigagdes de campo. O fluxograma apresentado na Figura 1.1 foi elaborado
com o objetivo de orientar o engenheiro quanto a selecdo do tipo de ensaio e a
identifica¢do das abordagens disponiveis para a interpretagdo de ensaios de campo.
Dada a natureza predominantemente investigativa da atividade geotécenica, alguns
ensaios sio realizados visando somente a identificagdo da estratigrafia do subsolo e
dos materiais que compdem as diferentes camadas. Estas informagdes podem orientar
os profissionais envolvidos na drea de planejamento, como crescimento do tecido
urbano, impacto ambiental decorrente da implantagido industrial, entre outras
aplicagées. Por outro lado, a analise dos resultados visando um projeto geotécnico

especifico pode ser realizada segundo duas abordagens distintas:

a) Métodos diretos — de natureza empirica ou semi-empirica, tém fundamentagio
estatistica, a partir das quais as medidas de ensaios sdo correlacionadas

diretamente ao desempenho de obras geotécnicas. O SPT constitui o mais
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Tabela 1.1 Aplicabilidade e uso de ensaios in situ (Lunne e outros, 1997)

ldentificagdo Parametros
Grupo Equipamento Tio
solo  Perfil u P S, b m, C, K Gy o, OCR o-¢
Dinamico C B - o c c - - - C - C -
Mecénico B A/B - C C B o] - - C C ] R
o Elétrico (CPT) B A - C B AB C - - B BC B -
E Piezocone (CPTU) A A A B B A/B B AB B B B/IC B C
% Sismico (SCPT/SCPTU) A A A B A/B A/B B AB B A B B B
é Dilatémetro (DMT) B A c B B ¢ B - - B B B c
Standard Penetration
Test (SPT) A B c - - - c - c -
Resistividade B B - B c A c - - - - - -
e
i Pré-furo (PBP) B B - ¢ B C B c - B c c c
f§ Auto-perfurante (SBP) B B A B B A/B A/B
g Cone-pressiémetro (FDP) B B . ¢ B ¢ ¢ ; c ¢ c
Palheta B Cc - - A - - - - - - B/IC B
Ensaio de placa C - - B B B C cC A B B
é Placa helicoidal c c - B B B c c A B -
8 Permeabilidade c - A - - - - B A - - - -
Ruptura hidraulica - - B - - - - 0! C - B - -
Sismico c o - - - - - - - A - B -

Aplicabilidade: A = alta; B = moderada; C = baixa; - = inexistente

Legenda dos parametros:

u = poro pressao in situ; ¢’ = angulo de atrito efetivo;
u = resisténcia ao cisalhamento ndo-drenada; m, = coeficiente de variacdo volumétrica;
v = coeficiente de consolidagdo; k = coeficiente de permeabilidade;
, = densidade relativa; G, = médulo cisalhante a pequenas deformacdes;

O,, = tensdo horizontal; OCR = razédo de sobre-adensamento;

C-¢& = relagdo tensdo-deformacao.
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Figura 1.1 Interpretacao de ensaios de campo

conhecido exemplo brasileiro de uso de métodos diretos de previsio, tanto

aplicado a estimativa de recalques quanto a capacidade de carga de fundagdes.

b) Métodos indiretos — os resultados de ensaios sdo aplicados a previsido de
propriedades constitutivas de solos, possibilitando a adogdo de conceitos e
formulagoes classicas de Mecanica dos Solos como abordagem de projeto. Por
exemplo, nos ensaios de palheta e pressiométricos sdo assumidas algumas
simplifica¢Ges, passiveis de interpretagdo analitica; a cravagdo de um cone em
depésitos argilosos pode ser interpretada através de abordagens numéricas (e.g.
Baligh, 1986; Houlsby & Teh, 1988).

A escolha da abordagem (direta ou indireta) depende da técnica de ensaio

utilizada ¢ do tipo de solo investigado, normas especificas e coédigos, bem como
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da experiéncia regional. Em geral, o uso de uma abordagem semi-empirica, como
no SPT, em detrimento de um método racional de analise, é resultante das com-  Os pardmetros
plexas condi¢oes de contorno decorrentes do processo de penetragio ¢ carrega-  geotécnicos de
mento do ensaio. Cabe ao engenheiro definir, para o atual estado do conhecimen-

interesse

to, qual o procedimento de andlisc mais aproptiado. Nesta publicagio, recomen-
) ‘ ) encontram-se
da-se somente o uso de métodos consagrados, i.c. métodos de consenso de espe-

- . . . . Lo L listados na Tabela
cialistas brasileiros ¢ internacionais, cujo detalhamento sera objeto dos proximos
capitulos, I.1. Sao varias as
técnicas
disponiveis para a
determinacdo

. . N desses pardmetros.
1.1 Programa de investigacéao

Em decorréncia da diversidade de equipamentos ¢ procedimentos disponi- O engenheiro deve
veis no mercado brasileiro, estabelecer um plano racional de investigagio constitui  escolher a técnica
a ctapa critica de projeto. Conhecimento, experiéncia, normas ¢ praticas regionais  mais adequada as
devem ser considerados durante o processo de “julgamento geotécnico” de selecio condicées de cada
dos critérios necessirios a solugio do problema. As recomendagdes quanto s ctapas

projeto.
que compoem um plano de investiga¢io racional sio listadas abaixo:

a) Anteprojeto

~ Levantamento de escritdrio para reconhecimento geoldgico/geotécenico da drea

— Sondagens geotécnicas espatsas para caracterizacio do subsolo.

A programagio de sondagens deve satisfazer a exigéncias minimas que ga-
rantam o reconhecimento das condi¢es do subsolo. A Norma Brasileira NBR 8.036
regulamenta tais exigéncias, apresentando recomendagdes quanto ao nimero, loca-
lizagao e profundidade de sondagens de simples reconhecimento. Algumas consi-
deragdes sdo reproduzidas, buscando assegurar a realizagio destes ensaios como
procedimento minimo a ser adotado em projetos correntes.

O nimero de sondagens ¢ sua localizagio em planta dependem do tipo da
estrutura e das caracteristicas especificas do subsolo, devendo ser alocados de

forma a resolver técnica ¢ economicamente o problema em estudo. As sondagens
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O programa de
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ensaios.

devem ser, no minimo, de uma para cada 200 m? de area da projegio do edificio em
planta, até 1.200 m® de 4rea. Entre 1.200 m® ¢ 2.400 m* deve-se fazer uma sondagem
para cada 400 m* que excederem 1.200 m* Acima de 2.400 m* o nimero de sondagens
deve ser fixado de acordo com a construgio, satisfazendo ao numero minimo de:
(a) duas sondagens para drea de projegio em planta do edificio até 200 m? e (b) trés
para irca entre 200 m® ¢ 400 m* Em casos de estudos de viabilidade ou de escolha
do local, o nimero de sondagens deve ser fixado de forma que a distincia mdxima

entre elas seja de 100 m, com um minimo de trés sondagens.

A profundidade atingida nas sondagens deve assegurar o reconhecimento
das caracteristicas do solo solicitado pelos elementos de fundagio, fixando-se como
critério a profundidade onde o acréscimo de pressio no solo, devido as cargas
aplicadas, for menor que 10% da pressio geostitica. No caso de ocorréncia de
rochas a pequena profundidade é descjavel que alguns furos cheguem ao topo ro-

choso.

b) Projeto

Um programa de investigagdes complementares pode ser necessario duran-
te a fase de projeto e também durante a execugdo da obra. A realizagio de sonda-

gens complementares ¢ indispensavel para:

— dirimir as ddvidas da investigagio preliminar, realizada na fase de anteprojcto

~ caracterizar as propriedades do subsolo em fungio de particularidades da obra
(materiais compreessiveis, funda¢es submetidas a grandes carregamentos,

existéncia de obras de arte ctc.).

O nivel de abrangéncia do programa de investigagdo deve ser definido em
funcio das caracterfsticas da superestrutura e das condi¢des do subsolo. Nio ¢
possivel o dimensionamento de obras geotécnicas de qualquer naturcza sem a reali-
zacio de um nimero minimo de sondagens. Na presen¢a de solos resistentes ¢
estaveis ndo ha necessidade de estudos geotéenicos mais elaborados, além das
informacdes rotineiras de ensaios SPT. Na ocorréncia de solos compressiveis, de
baixa resisténcia, a solucio deve baseat-se em informacdes de diferentes técnicas de
ensaio, visando caracterizar de forma adequada ¢ representativa o comportamento

do solo.
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1.2 Coeficiente de seguranca

N . . . L E imperativa a
Aadogio de fatores de seguranca é parte determinante de projetos geoténicos,

. R . , . , . adogdo de fatores
utilizados com o objetivo de compatibilizar os métodos de dimensionamento as

incertezas decorrentes das [a] hipéteses simplificadoras adotadas nos calculos, [b] de seguranca para

estimativas das cargas de projeto € [c] previsdes de propriedades mecinicas do solo. compatibilizar os
Os condicionantes associados ao solo sio particularmente complexos na medida métodos de
em que este € um meio fortemente heterogéneo, cuja investigagio ¢ realizada com  dimensionamento

base nas informagdes de um numero limitado de sondagens. Assim sendo, um ds incertezas

programa de investigagdo bem concebido, que tenha por conseqiiéncia a avaliagio inerentes dao
precisa dos parimetros constitutivos do solo, pode tesultar na otimizagio da relacio projeto
custo/beneficio da obra. O impacto econémico pode ser avaliado a partir da

proposigio de Wright (1977), que condiciona a magnitude do fator de seguranca
ao tipo de obra (magnitude do carregamento e possibilidade de ocorréncia de
cargas maximas) ¢ ao grau de exploragio do subsolo (Tabela 1.2). A racionalidade
da proposta consiste em reconhecer que quanto mais extenso o programa de
investigagio, menores as incertezas de projeto ¢ menor o fator de seguranca

correspondente.

Tabela 1.2 Fator de Seguranca (Wright, 1977)

Tipo de estrutura Investigzixqéo Investigagéo !nvestig.;agéo
Precaria Normal Precisa
Monumental 3,5 2,3 1,7
Permanente 2.8 1,9 1,5
Temporaria 2,3 1,7 1,4

Esta mesma filosofia ¢ observada nas normas brasileiras, cujas reco-
mendagdes devem ser adotadas em projetos geotéenicos (NBR 6.484/80; NBR
6.497/83; NBR 8.036/83; NBR 6.122/96). Tome-s¢ como exemplo a Norma Brasi-
leira de Fundagdes (NBR 6.122/96). A previsio de parimetros de resisténcia do
solo ¢ obtida dividindo-se os valores caracteristicos do material pelos coeficientes
de ponderagio da Tabela 1.3. Nota-se, novamente, que a magnitude dos coeficien-
tes de ponderagio das resisténcias depende da fonte da informacéo geotécnica.
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Tabela 1.3 Coeficientes de ponderacio das resisténcias (NBR 61 22/96)

Parametro In situA Laboratério CorrelagéoB
Tangente do angulo de atrito interno 1,2 1,3 1,4
Coes#o (estabilidade e empuxo de terra) 1,3 1,4 1,5
Coesao (capacidade de carga de fundagbes) 1,4 1,5 1,6

A = Ensaios CPT, Palheta, Pressiémetro; B = Ensaios SPT, Dilatdmetro

Reconhecendo a importincia técnica e econdmica de programas geotéenicos

de investigagio do subsolo, apresentam-se as principais técnicas existentes no Pafs.
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SPT (Standard Penetration Test)

Nem o equipamento nem os procedimentos de escavagdo foram completamente
padronizados em nivel internacional no ensaio SPT. As diferengas existentes
podem ser parcialmente justificadas pelos desenvolvimento e investimentos de
cada pais. Porém mais importante sdo as adaptagées das técnicas de escavagao
as diferentes condigées de subsolo.

Ire/ana], Moretto & ergas, 1970

O Standard Penetration Test (SPT) ¢ reconhecidamente a mais popular,
rotineira e econdémica ferramenta de investigagio em praticamente todo o mundo,
permitindo uma indicagio da densidade de solos granulares, também aplicado a
identificacdo da consisténcia de solos coesivos e mesmo de rochas brandas. Métodos
rotineiros de projeto de fundagdes diretas ¢ profundas usam sistematicamente 0s
resultados de SPT, especialmente no Brasil.

O ensaio SPT constitui-se em uma medida de resisténcia dinamica conjugada
a uma sondagem de simples reconhecimento. A perfuragdo é realizada por tradagem
¢ circulagio de agua utilizando-se um trépano de lavagem como ferramenta de
escavacio. Amostras representativas do solo sio coletadas a cada metro de
profundidade por meio de amostrador-padrio, de didmetro externo de 50mm. O
procedimento de ensaio consiste na cravagio deste amostrador no fundo de uma
escavagio (revestida ou nio), usando um peso de 65,0 kg, caindo de uma altura de
750mm (ver ilustragio nas Figuras 2.1 ¢ 2.2). O valor N, € o nimero de golpes
necessario para fazer o amostrador penetrar 300mm, apds uma cravagio inicial de
150mm.

Capitulo 2
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Figura 2.1 llustracao do ensaio SPT

As vantagens deste ensaio com relagiao aos
demais sio: simplicidade do equipamento, baixo custo
e obtencio de um valor numérico de ensaio que pode
ser relacionado com regras empiricas de projeto.
Apesar das ctiticas validas que sdo continuamente
feitas a diversidade de procedimentos utilizados para
a execu¢io do ensaio e a pouca racionalidade de
alguns dos métodos de uso e interpretagio, este €
ainda o processo dominante na pritica de Eingenha-

ria de Fundagdes.

Este capitulo apresenta os aspectos relevan-
tes 2 analise do ensaio SPT ¢ suas limitagoes, a luz
dos conhecimentos recentes, esclatecendo os usudri-
os dos cuidados envolvidos no uso e interpretagao
dos resultados do ensaio, e divulgando o conheci-

mento sobre técnicas modernas.
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Figura 2.2 Amostrador-padrido “Raymond” (NBR 6.484/80)
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2.1 Padroes de ensaio

A normalizagio do ensaio SPT foi realizada em 1958 pela ASTM (Americam
Society for Testing and Materials), sendo comum em todo o mundo o uso de
procedimentos nao padronizahdos ¢ cquipamentos diferentes do padrio internacional.
Em diversos paiscs existem normas nacionais com caracterfsticas varidveis ¢ um
padrio internacional considerado como referéncia (International Reference Test
Procedure - IRTP / ISSMFE). Na América do Sul a normalizacio norte-americana

ASTM D 1.586-67 ¢ utilizada com freqiéncia, tendo o Brasil normalizacio propria,
a NBR-6.484/1980.

Chama-se a atengio aos cuidados necessdrios a um programa de integra¢io
(Mercosul) na extrapolagio de experiéncias, quando as praticas regionais sdo reco-
nhecidamente diferentes: por exemplo no Uruguai nio ¢ usual a execucdo de SPT,
na Argentina o padrio local ¢ 0 uso do amostrador de “Moreto” (Moteto, 1963).
Em 1988, Ranzini sugeriu procedimentos adicionais ao ensaio, com a medi¢do de
torque apos a execugdao do SPT. A introdugio deste procedimento em servicos de
sondagem e o estabelecimento de regras basicas de interpretacio vem sendo objeto

de estudos em Sio Paulo (e.g. Decourt ¢ Quaresma Filho, 1994).

2.2 Fatores determinantes na medida de SPT

Existem diferentes técnicas de perfuragio, equipamentos ¢ procedimentos
de ensaio nos diferentes paises, resultantes de fatores locais ¢ grau de desenvolvi-
mento teenoldgico do setor, o que resulta em desuniformidade de significado dos
resultados obtidos. As principais diferencas se referem ao método de perfuragio,
fluido estabilizante, didmetro do furo, mecanismo de levantamento e liberagio de
queda do martelo, rigidez das hastes, gcometria do amostrador e método de cravacio.
Além desses fatores tem-se a influéncia marcante das caracteristicas ¢ condig¢oes do
solo nas medidas de SPT. Uma revisio completa sobre o atual estado do
conhecimento pode ser encontrada em Skempton (1986) ¢ Clayton (1993) e

considera¢bes sobre a realidade sul-americana em Milititsky & Schnaid (1995).

Na pratica de engenharia existe unanimidade a respeito de questdes relati-
vas a “cnsaios bem ou malfeitos”, empresas idoneas (fraudes), ma pritica, vicios

cxecutivos, entre outros. Os itens a seguir tratam somente dos aspectos que influ-

i
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No Brasil, o SPT
deve seguir as
recomendacoes da
Norma Brasileira
NBR 6.484/80.

Na América do Sul
€ usada com
freqiiéncia a
norma americana
ASTM D1.586/617.

As normas
nacionais utilizam
um padrao
internacional
adotado como
referéncia - IRTP/
ISSMFE.
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enciam os resultados de ensaios realizados segundo recomendagdes de normas e da
boa prética de engenharia. Serdo indicados os fatores que explicam porque no mesmo
local duas sondagens realizadas dentro da téenica recomendada podem resultar em
valores desiguals, considerando-se por exemplo: técnica de escavagio, equipamento
e procedimento de ensaio.

Desses fatores certamente os relacionados com a téenica de escavagdo sao
os mais importantes, podendo-se destacar o método de estabilizagdo: [a] perfuragido
revestida e nio preenchida totalmente com 4agua; [b] uso de bentonita; [c]
revestimento cravado além do limite de cravacio; [d] ensaio executado dentro da
regido revestida. Existem indmeras publicagdes com o registro quantitativo da
variagio de desempenho do ensaio devido aos procedimentos utilizados, incluin-
do técnica de escava¢do (Sutherland, 1963; Begemann & De Leew, 1979;
Skempton, 1986; Mallard, 1983), o que reforga a necessidade de utilizagao de

procedimentos padronizados.

A questio da influéncia do equipamento relaciona-se com a energia
transferida ao amostrador no processo de cravagio. O trabalho basico no tépico
foi apresentado por Schmertmann & Palacios (1979), seguido por extensa biblio-
grafia: Kovacs & Salamone, 1982; Kovacs & Salomone, 1984; Seed ¢ outros,
1985; Skempton, 1986). A realidade brasileira pode ser aferida a partir do traba-
lho pionciro de Belincanta (1998). Pode-se descrever os seguintes aspectos de
cquipamento como influenciadores nos resultados: [a] martelo - energia transferida
pelos diferentes mecanismos de levantamento ¢ liberagdo da queda, massa do
martelo e uso de cepo de madecira no martelo; [b] hastes - peso e rigidez, compri-
mento, perda de enetgia nos acoplamentos; [c] amostrador - integridade da sapata
cortante, uso de vilvula, uso de revestimento plistico interno (pratica america-
na). A tendéncia moderna recomenda a medida de energia para cada pratica, sen-
do a norma ASTM D 4.633-86 indicada para tal finalidade.

Além da influéncia do cquipamento, deve-se reconhecer os efeitos das
condi¢oes do solo na resisténcia a penetragio. Quando o amostrador ¢ impelido
para dentro do solo, sua penetragido € resistida pelo atrito nas superficies externas e
internas ¢ na base do amostrador. Como resultado, a massa de solo nas proximida-
des do amostrador ¢ afetada pela energia de choque do matrtelo transmitida através
das hastes. O excesso de pressdes neutras gerado terd dissipagdo decorrente da
permeabilidade do material testado.

Como o comportamento dos solos depende da trajetéria de tensdes e nivel

de deformagio a que sio submetidos, teoricamente o ensaio de campo ideal de-

veria impot um caminho de tensdes ¢ nivel de deformagées uniforme em toda a
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massa envolvida no processo, complementado por condi¢io perfeitamente nio-
drenada ou de total dissipagio da pressio neutra. Nem o SPT nem outros ensaios
de campo satisfazem completamente a essas condigdes. Na rotina os engenheiros
preferem sempre utilizar os ensaios que funcionem em praticamente quaisquer
condigées de subsolo e que determinem indices ou indicadores ou informagdes

que ndo podem ser obtidas de forma mais econdmica ou simples por outros pro-

CESSOSs.

Apresenta-se na Tabela 2.1 uma compilagdo de todos os fatores conhecidos

que afetam a penetra¢io em solos granulares e seus efeitos.

Tabela 2.1 Influéncia das propriedades de solos granulares na resisténcia a penetracio

Fator

Influénicia

Referéncias

indice de Vazios

Tamanho médio
da particula

Cocficiente de
uniformidade

Pressao neutra

Angulosidade das
particulas

Cimentacéo

Nivel de tensdes

Idade

Redug¢do do indice aumenta a
resisténcia a penetracéo

Aumento do tamanho médio
aumenta resisténcia a penetracao

Solos uniformes apresentam menor
resisténcia a penetracéo

Solos finos densos dilatam
aumentando a resisténcia; solos
finos muito fofos podem se ligliefazer
no ensaio

Aumento da angulosidade aumenta
a resisténcia a penetragao

Aumenta a resisténcia

Aumento de tenséo vertical ou
horizontal aumenta a resisténcia

Aumento da idade do deposito
aumenta a resisténcia

Terzaghi & Peck (1967); Gibbs & Holtz (1957);
Holubeck et al (1973), Marcusson et al (1977)

Schultze et al (1961); DIN 4.094; Clayton et al
(1982); Skempton (1986)

DIN 4094 — Parte 2

Terzaghi & Peck (1967); Bazaraa (1967); de
Mello (1971); Rodin et al (1974); Clayton et al
(1982)

Holubec & D’Appolonia (1973); DIN 4.094

DIN 4094 - Parte 2

Zolkov et al (1965); de Mello (1971); Dikran
(1983); Clayton et al (1985); Schnaid &
Houlsby, (1994)

Skempton (1986); Barton et al, (1989);
Jamiolkowski et al, (1988)

Em solos coesivos a resisténcia a penetragio ¢ reconhecidamente

fungdo da resisténcia nio drenada, S,. Os fatores que controlam a resisténcia sio a
plasticidade, sensibilidade e fissuragio da argila, motivo pelo qual existem relagdes
diferentes entre S, ¢ N na literatura. Além desses aspectos, deve-se levar em conta
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que a resisténcia nio drenada ndo ¢ uma propriedade do solo, pois depende da
trajetoria de tensdes ¢ como conseqiiéncia, do ensaio utilizado para sua determina-

cao.

Em rochas brandas o SPT pode ser utilizado para a identificagio de propri-
edade de massa de rochas brandas, sendo influenciada pela resisténcia da rocha
intacta, porosidade da rocha, espagamento, abertura e preenchimento das fissuras,
além daqueles derivados do método de ensaio, especialmente a presenc¢a de agua no

processo.

2.3 Correcdes de medidas de N,

Conhecidas as limitages do ensaio, causadas por fatores que influenciam os
resultados e ndo estdo relacionadas as caracteristicas do solo, é possivel avaliar
as metodologias empregadas na aplicagdo de valores de N, em problemas
geotéenicos. Para esta finalidade, as abordagens modernas recomendam a corregio
do valor medido de N, considerando o cfeito da energia de cravagio e do nivel
de tensdes.

Em primeiro lugar, deve-se considerar que a energia nominal transferida ao
amostrador, no processo de cravagio, nido ¢ a cnergia de queda livre tedrica
transmitida pelo martelo (e.g. Schmertmann & Palacios, 1979; Seed e outros, 1985;
Skempton, 1986). A eficiéncia do sistema ¢ fungio das perdas por atrito e da
propria dinamica de transmissdo de energia do conjunto. No Brasil é comum o
uso de sistemas manuais para a liberagio de queda do martelo que aplica uma
cnergia da ordem de 70% da energia tedrica. Em comparagio, nos E.U.A. e BEuropa
o sistema é mecanizado e a energia liberada é de aproximadamente 60%. Atualmen-
te, a pratica internacional sugere normalizar o niimero de golpes com base no padrio
americano de N_; assim, previamente 20 uso de uma correlagio formulada nos
E.U.A. deve-se majorar o valor medido de N

em 10 a 20% (Velloso e Lopes, 1996).

Embora a pratica brasileira seja pautada pelas recomendagdes da norma

opp Obtido em uma sondagem brasilcira

NBR 6.484, que estabelece critérios rigidos quanto a procedimentos de perfura-
¢ao ¢ ensaio, com a adog¢io de um unico tipo de amostrador, no meio técnico
existem variagdes regionais de procedimentos de sondagem: (a) uso (ou auséncia)
de coxim e cabega de bater; (b) acionamento com corda de sisal ou cabo de aco,
com ¢ sem roldana ¢ (c) variagdo do tipo de martelo utilizado. A influéncia de
alguns destes fatores, relacionados a pratica brasileira, foi quantificada por
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Belincanta (1998) ¢ Belincanta e outros (1984; 1994). Resultados tipicos de medida
de encrgia de cravagio para distintos equipamentos sdo apresentados nas Tabelas
2.9 a 2.4, As medidas de eficiéncia de energia dinimica referem-se 4 primeira onda
de compressio incidente, para uma composi¢io-tipo de 14m de comprimento.
Valores médios de eficiéneia na faixa entre 65% ¢ 80% da encrgia tedrica foram
monitorados com freqiiéncia, reforgando a necessidade de normalizagao das medidas
de Ngpp
informagdes produzidas por Belincanta (1998) servem como avalia¢do preliminar.

previamente a sua aplicagio em correlagGes de natureza empirica. As

Medidas locais de energia devem tornar-sc rotina na proxima década, aumentando
o grau de confiabilidade do ensaio, melhorando a acuricia de uso de correlagoes
baseadas no SPT ¢ quantificando a influéncia de fatores determinantes a
interpretagio racional do ensaio, como por exemplo a influéncia do comprimento
da composigio.

Tabela 2.2 Influéncia do tipo de martelo, para composicdo de 14 m de comprimento, martelo
com coxim de madeira e cabeca de bater de 3,6kg (apés Belincanta, 1998)

Eficiéncia das energias

Equipamento c%?;a%c;_dgo Acionamento manual Acionamento com gatilho
posi¢ média n° Desvio média n° desvio
% dados padrdo % % dados padrido %
Martelo cilindrico com pino velha 69.4 178 3,59 75,5 195 2,95
guia, acionamento com corda nova 72,7 153 3,59 81,3 80 3,98
Martelo cilindrico com pino velha 63,2 45 4,78 744 23 2,23
guia, acionamento com cabo nova 73,9 54 3,43 83,2 26 2,52
de ago
Martelo cilindrico vazado, nova 66,5 50 3,74 74,2 39 5,30

acionamento com corda

Tabela 2.3 Influéncia decorrente do uso de coxim, para composiciao de 14 m de comprimento,
martelo com pino guia e cabeca de bater de 3,6kg (ap6s Belincanta, 1998)

Eficiéncia das energias

Sondagem Uso de
coxim Acionamento manual Acionamento com gatilho
média n° desvio média n° desvio
% dados  padréo % % dados padrdo %
Local 1 néo 72,8 111 3,62
sim 71,0 104 3,56
Local 2 nao 76 1 9 4.54
sim 66,7 51 2,73 75,5 195 2,95

15
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Tabela 2.4 Influéncia decorrente da massa da cabeca de bater, para composicao de 14 m de
comprimento, martelo cilindrico com coxim de madeira (apés Belincanta, 1998)

Eficiéncia das energias

Sondagem Cabeca de - - -
bater Acionamento manual Acionamento com gatilho
(ka) média  n° desvio média n° desvio
% dados  padrdo % % dados  padréo %
1,2 78,5 13 2,04
Local 1 3,6 66,7 51 2,73 75,5 195 2,95
14,0 66,4 23 1,70

Sempre que os resultados de ensaio forem intrepretados visando a estimati-
va de parametros de comportamento do solo, serio fornecidas recomendagdes
especificas quanto a necessidade de corregdo dos valores medidos de N, .. A corregao
para um valor de penctra¢io de referéncia, normalizado com base no padrio
americano de N_ ¢ realizada simplesmente através de uma relagdo linear entre a

60?
energia empregada e a energia de referéncia. Assim:

N, = (N, x Energia Aplicada) / 0,60 [2.1]

Por exemplo, um ensaio realizado no Brasil, segundo a Norma Brasilcira,
com acionamento manual do martelo, fornecendo uma medida de energia de 66%
da energia tedrica de queda livre, teria seu valor medido de penectragio de 20

golpes convertido em um valor de N = 22, ou seja N = (20x0,66) / 0,60 = 22.

A corregio do valor medido de N, para considerar o efeito das tensoes
geostaticas in sitn & pritica recomendavel para ensaios realizados em solos granu-
lares. Reconhecendo que a resisténcia 4 penetracio aumenta linearmente com a

q p ¢
profundidade (e portanto com a tensio vertical efetiva, para uma dada densidade)
e aumenta em fun¢io do quadrado da densidade relativa, para 07, constante
Meyerhof, 1957), Skempton (1986) sugeriu a seguinte correlacio:
y 5 s g g ¢

o,
100

N=D(a+bC,20 ) 2.2]

sendo D_a densidade relativa
a, b fatores dependentes do tipo do material
C, fator de cotregio da resisténcia em fungdo da histéria de tensdes
O’, tensdo vertical efetiva em kPa
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O valor de ¢’ pode em geral ser estimado com razodvel grau de precisio. O
valor de C, ¢ unitdrio para solos normalmente adensados, NA, ¢ aumenta com
OCR, refletindo o aumento da tensdo efetiva horizontal 0’ ¢ portanto das ten-
soes efetivas médias (p’=1/3[0” +20° ]). Com base nesta abordagem, foram propos-

tos os coeficientes de corregdo de N, representados de forma grafica na Figura

SPT?
2.3 e expressos segundo:

N, =NgprCyCrk [2.3]
100 1,0
©
0 N4
& z
;g 200 — O 08
9 e
© O
® 300 g o6
2 8
3 400 |- S 04
D .
o) L
oY ©
2 500 |- L 02
o
o
| | | | 0 | | | | |
0 05 1,0 1,5 2,0 1,0 1,5 2,0 2,5 3.0 3,5
Fator de correcéo C para areias Ko/ Komay

normalmente adensadas

Figura 2.3 Fator de correcao de N, considerando o efeito do nivel de tensdes

onde C representa a corregdo devida 4 tensdo efetiva de sobrecarga ¢ C, a cor-
re¢iao para a historia de tensdes (Liao e Withman, 1985; Jamiolkowski e outros,
1985; Clayton, 1993). A justificativa do uso de C para converter o valor medido
de N, em um valor de referéncia N, adotado para uma tensio de 100 kPa (1
atmosfera), considerando-se o solo NA, é demonstrada fazendo-se uso da equa-

cao [2.2]:

N, Dia+b)  a/b+l

Gy

Cy = =—
N D (a+b
% ( 100

[2.4]

~

- o
a/b+—
)« 100)

4,0
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Considere, pot exemplo, uma arcia normalmente adensada, conforme dis-
Corregdo do valor  cutido recentemente por Quaresma e outros (1996). Admita, por simplicidade,
medido de N, auséncia do nivel d"dgua, peso especifico y, de 18 kN/m?, e os resultados de um

para tensées ensaio em duas profundidades:

efetivas atuantes e

energia de 2) Profundidade z = 2,0m ¢ portanto 6° = 36,0 kN/m?

cravagdo é

1

para N =5 tem-se (N)) = C x5=17x5=385

, 60
recomendavel,

Sua prdtica .
p ’ b) Profundidade z = 20,0m e portanto ¢°_ = 360,0 kN/m?

entretanto, ndo é

disseminada no para N()O =16 tem-se (Nl>6(> = CNXS = 0,5x5 = 8,0

Brasil

Portanto, a arcia a 20m de profundidade apesar de registrar um valor

de N, = 16 tem a mesma densidade relativa de uma areia a 2m de profundidade
com valor medido de N, = 5.

Para solos pré-adensados, a desconsideragio dos efeitos do nivel de tensdes
acarreta a obtengdo de valores de Dr e ¢ superiores aos valores reais, conforme
discutido por Schnaid e Milititsky (1995) e apresentado na Figura 2.4,

100 47
90 45
80 T
43 4
70 .
R g 41 4
a8 604 5
& 394
50 by
© 3 ] ] =
40 74 OCR=1
7 + OCR=3
30 354 o OCR=6
A A OCR=10
20 el e ey s ) x Pecketal(A)
0 20 40 60 80 0 20 40 60 30
Ngpr Ngpr

Figura 2.4 Influéncia da histéria de tensoées nos parametros de resisténcia
de areia (Schnaid e Milititsky, 1995)
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2.4 Aplicacoes dos resultados

Capitulo 2 - SPT (Standard Penetration Test)

O ensaio SPT tem sido usado para inimeras aplicacées, desde amostragem

para identificagdo dos diferentes horizontes, previsio da tensio admissivel de

fundagdes diretas em solos granulares, até correlacdes com outras propriedades

geotécnicas. As correlagbes de ori-
gem empirica sdo obtidas em geral
em condigdes particulares ¢ especi-
ficas, com a expressa limitacio de
uso por parte dos autotes, mas aca-
bam extrapoladas na pritica, muitas
vezes de forma ndo apropriada.
Além disto, resultados de ensaios
SPT realizados em um mesmo local
podem apresentar dispersio significa-
tiva. Um exemplo tipico de ensaios
SPT realizados na regiio de Por-
to Alegre, RS ¢ apresentado na Fi-
gura 2.5, onde o namero de golpes
N, € plotado contra a profundida-
de. A varia¢io observada nos perfis
¢ representativa da propria variabi-
lidade das condigoes do subsolo,
sendo necessirio avaliar para cada
projeto as implica¢des da adogido de
perfis minimos ou médios de resis-

téncia.

A primeira aplica¢io atribui-
daao SPT consiste na simples deter-
minag¢io do perfil de subsolo e

identifica¢io tictil-visual das difcren-

5 10 15 20 Nspr
Illllll(lllll I(lll[llll &
[t B
O §1
1F —— S
2k e §3
3_ —0—-84
=
X 5f
6-
7_
8_
9-
10
A\ 4
5 10 15 20 Ngpt
LI A | LR B A 3 LB A 1T 1§ ¥ LS I TR D
('
T maximo
2_
3k
g""minimo
N 5_
6-
7...
8..
9-
10
A 4

média de 4 furos

Figura 2.5 Resultados tipicos de

ensaios SPT em um local de projeto

tes camadas a partir do material recolhido no amostrador-padrio. A classificacio

do material é normalmente obtida combinando a descricio do testemunho de

sondagem com as medidas de resisténcia 4 penetragdo. O sistema de classificacio

apresentado na Tabela 2.5, amplamente utilizado no Brasil e recomendado pela

NBR 7.250/82, ¢ baseado em medidas de resisténcia a penetragdo sem qualquer
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corregdo quanto a energia de cravagio e nivel de tensoes. Alternativamente pode-se

utilizar a proposta de Clayton (1993) apresentada na Tabela 2.6.

Tabela 2.5 Classificacdo de solos (NBR 7.250/82)

indice de resisténcia a

Solo N Designagao
penetracao
Areia e Silte arenoso <4 Fofa
5-8 Pouco compacta
9-18 Medianamente compacta
19-40 Compacta
>40 Muito compacta
Argila e Silte argiloso <2 Muito mole
3-5 Mole
6-10 Média
11-19 Rija
>19 Dura

Tabela 2.6 Classificagdo de solos e rochas (Clayton, 1993)

indice de resisténcia

Material R 3 Designagio
a penetracio
Areias (N,)q 0-3 Muito fofa
3-8 Fofa
8-25 Média
25-42 Densa
42-58 Muito densa
Argilas Ng 0-4 Muito mole
4-8 Mole
8-15 Firme
15-30 Rija
30-60 Muito Rija
>60 Dura
Rochas Brandas N, 0-80 Muito brandas
80-200 Brandas
>200 Moderadamente brandas
Nota: N; valor de Ngpt corrigido para uma tenséo de referéncia de 100 kPa

Ng  valor de Ngpr corrigido para 60% da energia teérica de queda livre
(Ny)es valor de Ngpr corrigido para energia e nivel de tensdes

20
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A interpretagio de resultados para fins de projetos geotéenicos pode ser
obtida através de duas abordagens distintas (conforme discutido no Capitulo 1):

a) Métodos indiretos: nesta abordagem os resultados do ensaio sdo utili-
zados na previsio de parametros constitutivos, representativos do compottamento

do solo.

b) Métodos diretos: resultados de SPT sao aplicados diretamente na previsao
da capacidade de carga ou recalque de um clemento de fundacdo, sem a nccessidade

de determinag¢io de parimetros intermedidrios.

2 5 Métodos indiretos: estimativas de parametros geotécnicos

O SPT pode ser utilizado na pratica de engenharia na obtengio de parametros
a serem adotados na andlise de problemas geotéenicos. Algumas indicagoes do uso
do SPT sio discutidas neste capitulo, sendo que uma revisdo mais extensiva pode
ser encontrada em Stroud (1989) e Clayton (1993) para aprofundamento do tema. I8
sempre desejavel comparar os valores de pardmetros estimados empiricamente através
das medidas de N, com aqueles obtidos através de outros ensaios (de campo ou
laboratério), bem como verificar sua adequagio na faixa de varia¢do estimada para

as condicoes do subsolo.

a) Solos granulares

Sabendo-se que o N, forncce uma medida de resisténcia, ¢ pratica co-

mum estabelecer Correlagéczlintre N,,, ¢ a densidade relativa D, ou angulo de
atrito efetivo do solo ¢. Algumas correlagdes usuais adotadas na pratica de enge-
nharia sdo apresentadas abaixo — as proposigoes de Gibbs & Holtz (1957) ¢
Skempton (1986) sdo usadas na estimativa de D, enquanto as proposi¢oes de de
Mello (1971) e Bolton (1986) nio sio aplicadas diretamente a0 valor de Ng,,

mas usadas para converter as estimativas de D, em ¢’

2

D, = N Gibbs & Holtz (1957 2.5
P B J tz .
0,230, +16 ibbs & Holtz (1957) 23]
S J g .
; k0,280},0 o7 Skempton (1980) [2.6]
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¢ para o angulo de atrito:

(1,49 -D) tan ¢* = 0,712

¢‘=33+ {3[D(10-1Inp’)-1]}

~ ’
Nestas equagoes O

de Mello (1971) [2.7]

Bolton (1986) [2.8]

¢ p’ sdo expressos em kN/m? D _em decimais e N=

(N),, 1. recomenda-se corrigir a medida de resisténcia em fungdo da energia de

cravagio.

O valor de ¢ pode ser ainda estimado graficamente através da proposi¢io

de Peck, Hanson & Thornburn (1974) que resulta, em geral, em estimativa con-

servadora para projetos rotineiros (ver Figura 2.6a). Mitchell e outros (1978)

mostram o efeito da pressio vertical efetiva na relagio @’ x Ngpp conforme apresen-

tado na Figura 2.6b. O valor da penetragio deve ser corrigido em ambos os casos

considerando os efcitos de energia, anteriormente a seu uso na obtencdo do angulo

de atrito interno.

muito muito
fofa Mmédia densa densa
140 7 ! " Jo
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Z 120 420
° 60
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S 100 4407
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S
4 60
g 40
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{b) Mitchell e outros (1978)

Figura 2.6 Estimativa do angulo de atrito interno de solos granulares com

base em ensaios SPT
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Uma abordagem mais racional foi proposta por Stroud (1989) para a esti-

mativa do médulo de clasticidade do solo, com a utilizacio de dados existentes

na literatura para produzir uma relacio entre E/NG(

)

¢ o “grau de carregamento”

q/q,, (Figura 2.7). Nesta figura a resisténcia a penetragio foi corrigida para 60%

da energia, mas nio foi corrigida para o nivel de tensdes pois o autor argumenta

que tanto N como E crescem com o aumento das tensdes efetivas médias 77 sitn.

Desta figura verifica-se que,
com fator de seguranca 4 ruptura 3
na capacidade de carga (q/q,, = 1/3),
uma relacio 7\,% =1 (MPa) ¢ razoavel.
A anilise dos casos utilizados por
Stroud mostra que, na pritica, a
maioria das fundagdes apresenta fator
de seguranga supetior a 3 (resultando
q/q,, 0,1 ou menor no grifico). A
sugestao para esta condigio, é que, no
caso dos solos normalmente adensados,
a relagdo a ser adotada entre B/N_|
cresga para 1 a 2 MPa ¢ para areias
pré-adensadas ¢ supetior a 3, podendo

chegar a valores entre 4 e 6 MPa.

Utilizando os dados do traba-
lho de Burland & Burbidge (1985)
Clayton (1986) obteve as seguintes
relagbes B/N
de ocorténcias na média similares is
obtidas por Stroud (1989):

>

considerando faixas
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Figura 2.7 Razio entre E/N, e taxa de
carregamento (Stroud, 1989)

Tabela 2.7 Valores de E/N, para solos granulares (Clayton, 1986)

N

E/Ng, (MPa)

Média Limite inferior Limite superior
o 4 16-24 04-056 35-573
10 22-34 0,7-11 46-70
30 3,7-586 1,5-22 6,6 - 10,0
60 46-70 23-35 8,9-135
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b) Solos coesivos

Mello (1971) apresentou coletinea de resultados da literatura sobre S /N
com varia¢io entre 0,4 ¢ 20. Stroud (1989) utilizando dados de argilas pré-adensadas
identifica a variagio de S /N de 4 a 6. O universo abordado por Stroud compreende
apenas argilas pré-adensadas nio sensiveis e ensaios triaxiais de referéncia para a
obtengdo de S, realizados em amostras com diametro de 100mm, ao passo que os
valores da avaliagio de Mello compreendem solos argilosos sensiveis e varias formas
de obten¢do da resisténcia ndo drenada, resultando portanto em dispersio
significativa.

Na experiéncia do autor e como recomendagdo geral de projeto, as relagdes
entre S, ¢ N nio devem ser utilizadas para solos moles (N < 5) pela falta de

representatividade dos valores de N medidos nos ensaios.

A compressibilidade e rigidez dos solos coesivos é dependente nido apenas
do nivel de deformacio mas também da histéria de tensdes do solo, velocidade de
carregamento ¢ de dissipagido do excesso de pressio da agua dos vazios (poro-
pressio).

No caso de argilas normalmente ou levemente pré-adensadas (solos moles)
a previsido de deformagdes da massa de solo sob carga depende fortemente do valor
da pressio de pré-adensamento. Como o SPT nio permite obter informagao confidvel
sobre este dado fundamental, nio é recomendado utilizar o SPT para previsio de

deformagdes em solos argilosos.

No caso de solos pré-adensados, o médulo de Young nio drenado (E ) e o
cocficiente de variagdo volumétrica (m ) podem ser estimados para anteprojeto
através das seguintes correlagdes (Stroud & Butler, 1975):

m_ =450 N (m*/ MN) [2.9]

60
E /N, =1 (MPa) [2.10]
Os dados coletados por Stroud mostram que a dltima relagdo é adequada

para uma ampla gama de graus de carregamento q/qu][. Para relagoes abaixo de 0,1 a

rigidez cresce, resultando em

E /N,, = 6,32 10,4 (MPa) [2.11]

S
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¢) Rochas brandas

Na pratica de engenharia utilizam-se valores de SPT para estimar a resis-
téncia 2 compressao, aplicada em projetos de fundagdes apoiadas em rochas bran-
das. A pequenas profundidades, a tensdo de projeto depende da escala do problema
em relagio ao sistema de descontinuidades da massa rochosa, sendo geralmente

muito menor que a resisténcia da

. . ~ 100
rocha intacta obtida em compressio go :
simples. ~ 60F
. . E aw}
Na Figura 2.8, verifica-se que 2
E B
a relacio apresentada para argilas: ) - !
¢ p p g S 20 ™ 7
Su =5 N (kPa) pode ser utilizada ¢ . !
para rochas brandas, sendo entretanto e 15 i o // o
. D
muito conservadora para o caso de o 6 | ’°
wg
materiais com resisténcia 4 compres- § - ;/
sio simples maiores que 4 MPa. Nes- & , | Cole e Stroud (1976)
. A . S\ ~ Q
tes casos a resisténcia 4 compressio  ©
podera ser obtida pela relagio: 2 ot
c 08F
D
@ 06}
172]
o, = 1ON60 (kPa). ¥ 04 Argilas
02 1 L i i 1
E relevante assinalar que, 10 20 40 6080100 200 400600
além dos fatores ja apresentados com Neo

influéncia no valor do ensaio e¢ das  Figura 2.8 Correlacdes entre
caracteristicas dos materiais, especial- resisténcia a compressao simples e
mente nas rochas brandas, é necessa- N, (Stroud, 1989)

rio extrapolar o valor de N, em geral

interrompido na faixa de até 100 golpes e extrapolado para a penetragio de 300mm
definidora do padrdo. Logo, o uso de SPT resultard em pouca acuricia no valor

estimado.

A estimativa da compressibilidade é de validade discutivel, sem a devida
comprovagio experimental local, pelos mesmos motivos apresentados. Valores
propostos por Leach & Thompson (1979) resultantes de avaliagio do comporta-
mento de estacas ficam na faixa:

E/N,, = 0,9 -1,2 (MPa).
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Stroud (1989), incluindo mais casos reais, observou a relagdo E/Néo =0,5-2,0
(MPa), sendo acima de 1 para fatores de seguranga a ruptura maiores que 3. A realizagdo
de provas de carga em placas € pritica sempre recomendavel para diminuir o grau de

incerteza na determinagio do médulo em rochas brandas.

2.6 Métodos diretos de projeto

Originalmente, os resultados de SPT eram do tipo aplicagio dircta, nos
quais recalques ou tensdo admissivel sio obtidos diretamente sem a necessidade
de determinar parimetros intermedidrios (e.g. Terzaghi & Peck, 1967). Tal abor-
dagem tem a desvantagem de nio permitir a avaliagdo qualitativa dos resultados;
a confiabilidade ¢ fun¢io do numero de casos historicos avaliados para o desen-
volvimento do método. A grande vantagem ¢ sua simplicidade de uso.

O desenvolvimento dos métodos apresentados a seguir é anterior a prati-
ca de medida ¢ corregao dos valores de N, considerando os efeitos da energia de
cravagdo. Nenhuma referéncia ¢ feita, portanto, a eventual corre¢io de N em N .
Os métodos brasileiros de cilculo de tensdes admissiveis e capacidade de carga
referem-se aos procedimentos de ensaio consagrados no Brasil ¢ devem em geral
estar associados a valores de energia na faixa entre N, ¢ N .

a) Tensdes admissiveis

Uma abordagem utilizada na rotina de projetos de fundagbes envolve a

estimativa das tensdes admissiveis do terreno, cuja equagio é representada por:

= k'N [2.12]

G im ($PT)

onde k depende do tipo de solo, da geometria do problema, da sensibilidade da
estrutura a recalques, entre outros. Hsta pratica deve ser vista com restrigoes, dado
o cardter generalista ¢ empirico adotado na estimativa de k . No entanto, ¢
preocupagio do autor fornecer uma indicagio da magnitude das tensées admissiveis
para anteprojeto. Na Tabela 2.8 apresentam-se valores da magnitude das tensoes
admissiveis O_, do solo em fun¢do de N

ad SPT
apresentados representam valores minimos de tensdo admissivel, estando sujeitos a

para substratos granulares. Os dados
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dispersoes significativas. As tensoes admissiveis para solos coesivos sio apresentadas
na Tabela 2.9.

Tabela 2.8 Correlacoes entre N e a tensdao admissivel de solos granulares
(Milititsky & Schnaid, 1995)

Descrigédo

(compacidade) Nepr Provavel tensdo admissivel (kN/m?)

L=0,75m* L=150m* L=30m*
Muito compacto > 50 > 600 > 500 > 450
Compacto 30- 50 300-600 250 - 500 200 -450
Med. Compacto 10-30 100 - 300 50 - 250 50 -200
Pouco compacto 5-10 50-100 <50 <50
Fofo <5 a estudar

Tabela 2.9 Correlagdes entre N, e a tensao admissivel de solos coesivos
(Milititsky & Schnaid, 1995)

Descrigédo

(consistancia) Ngpr Provavel tensdo admissivel (kN/m?)

L=0,75m"* L=15m* L=30m*
Dura > 30 500 450 400
Muito rija 15-30 250 - 500 200 - 450 150 - 400
Rija 8—-15 125 - 250 100 - 200 75 - 150
Média 4-8 75-125 50-100 25-75
Mole 2-4 25-75 <50 -
Muito mole <2 a estudar

* Menor dimens&o da fundacéo

b) Recalques em fundagdes diretas

Entendidas as limitagdes do ensaio de SPT e a impossibilidade de prever
com precisdo valores de compressibilidade dos solos, deve-se considerar e tratar
os métodos de previsao de recalques utilizando o SPT como procedimentos
empiricos.

Métodos estatisticos tais como os propostos por Shultze & Sherif (1973),
Burland, Broms & de Mello (1977), Burland & Burbidge (1985) sio recomenda-
dos para a previsdo do limite superior ¢ do recalque médio de funda¢des superfi-
ciais em depositos arenosos.
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Método SPT-Estatistico de Schultze & Sherif (1973)

Utilizando correlagdes estatisticas entre recalques ¢ SPT, os autores de-
senvolveram um método de estimativa de recalques, apresentado na Figura 2.10,
com os seguintes elementos: comprimento, largura ¢ profundidade da fundacio,
bem como espessura da camada granular. A combinagdo dessas informagoes per-
mite a obtencio do coeficiente S, utilizado posteriormente na equagio [2.13] para

a obten¢io do recalque da drca carregada.

Sp

P =5 [2.13]
N> x[1+(0,4+D/B)]
sendo
s = coeficiente de recalque (cm®/kgf) p = recalque (mm)
N = valor médio de SPT p = ptessio de contato (kgf/cm?)
D = profundidade da fundagio (m) B = largura da fundagio (m)
L. = comprimento da fundagio (m) d = cspessura da camada (m)

Quando a espessura da camada considerada é menor que o dobro da largura
da area carregada, os autores sugerem a utilizagio de fatores de redugdo (ver Figura

2.9).

10

ds/B22

Fatores de reduc8o para dg/B<2

Coeficiente de recalque, s (mm/kPa)

L/B

1 2 5 100

o= Sp ds/B
N 087 (1=0,4D/B) 15 091 0,89 0,87 0,85
5 N = SPT médio 1,0 | 076 072 069 085
p = recalque (mm) 05 | 052 048 043 0,39

0.1 1 1 W 1 1 Ll
05 1 2 345 10 20 30 50

Largura B (m)

Figura 2.9 Método de Schultze & Sheriff (1973)
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Método SPT-Estatistico de Burland, Brooms & de Mello (1977)

Burland e outros (1977) apresentaram em forma grifica uma série
consideravel de casos relatados na literatura, propondo limites superiores de
recalques p_. para os solos compactos ¢ medianamente compactos, € uma sugestio

max
de limite superior para a condi¢io fofa (Figura 2.10). Foi proposto pelos autores
que, nos casos de projetos de rotina, a figura poderia ser utilizada para indica¢io

do recalque provavel pela adog¢do da metade do valor maximo.

1.0F  limite superior - areias fofas (tentativa) e
-
- -
—_ -
D(‘_, B OfOta. \,/’0 ooo
x média - o

=< -

£ o densa T ) . .
g - limite superior - areias meédias
S - - - i3

-

ala

$01}|

101 -
oo
ey S
© ©
[S31e] -
Oy
i

0

i

o

o -

[+]
[ 3 oy @ () o
o Xe ® ]
0,01 ] b1 1] 1 [ 1 |

1,0 10,0
Largura (m)

Figura 2.10 Método de Burland, Brooms e de Mello (1977)

Exprimindo os limites superiores como fungio da largura da fundagio B(m),
obtém-sc as seguintes equagdes

I

P = 90,32 B%) arcias fofas [2.14]

P... = q(0,07 B*) arcias medianamente compactas  [2.15]
P... = q(0,035 B*) areias compactas [2.16]

ppm\'é\'cl = 1/2 p [217]

mix
sendo q expresso em kN/m® ¢ p em mm.
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Método de SPT-Estatistico de Burland & Burbidge (1985)

Os autores compilaram registros de recalques em uma base de dados de
mais de 100 casos de obras. O tratamento estatistico dos resultados permitiu
definir um recalque médio em areias normalmente adensadas:

p=qBYL [2.18]

sendo p = recalque (mm)
q’= pressio média efetiva na fundagio (kN/m?
B = largura da fundagio (m)
I = indice de compressio (= 1,71 /N

Na obtencio do indice de comptessio (Figura 2.11) é necessirio, em dois

casos particulares, corrigir a medida de N,

i) silte arenoso, abaixo do nivel d’agua

=15+ 0,5(N_ -15) para N>15 [2.19]

corrigido medido

i) cascalho ou cascalho e arcia

=1,25N [2.20]

corrigido medido

Pré-adensameto ou pré-carregamento da areia reduz significativamente a
magnitude dos recalques observados, sendo que para casos nos quais a tensao

vertical efetiva mdxima ¢’ _ ndo é excedida:
p=1/3qB" 1 [2.21]

A Figura 2.11 permite ainda determinar a profundidade de influéncia sob

a fundagio, Z,, para casos nos quais N, é constante ou aumenta com a profun-

SPT

didade. Nos casos em que N__decresce com a profundidade, Z, deve ser adotado

SPT
como o menor valor entre 2B ou a distdncia & camada rigida “incompressivel”
abaixo da fundag¢io. A profundidade de influéncia define a camada que serd afeta-
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da pelo carregamento aplicado pela sapata e cujas propriedades controlam o de-
sempenho do elemento de fundacio.

100
= Ay
[~ A
R \Y . )
| Provavel faixa
I de variagdo
\
B \
10 L.
» 100 =
o - fove
o L -~ E
= [ E [
s N b
o - -
5 A0y N 3 |
i B ag= mm/kPa) v L
L 1= 5q ¢ N N 5
‘ A\ 2
11 Bemmetros o £
- \ » Ok
» \ o n
- @ -
" e} n
©
R S i
B 'g |
\ =
- graus de compressibilidade \\ E -
vi vt fviwvim)ul g
0,1 IR AR I RN 1 ko d L1111 bl Lty
1 10 100 1 10 100
SPT médio, N Largura da area carregada, B (m)

Figura 2.11 Método de Burland & Burbidge (1985)

Milititsky e outros (1982) apresentaram comparagdes entre resultado de
previses ¢ recalques reais para 12 casos relatados na literatura (Figura 2.12). A
dispersio de resultados é evidente; a razdo entre recalques medidos e recalques
previstos varia entre 0,3 ¢ 2,0. A aplicagio de métodos estatisticos de previsiao
direta de recalques mostrou desempenho pouco satisfatério para os casos analisa-
dos, sendo portanto aconselhivel o uso de métodos de cilculo mais refinados.

Em depdsitos argilosos, os recalques imediatos de fundagdes superficiais
sao normalmente determinados a partir da aplicagio dos conceitos bésicos esta-
belecidos pela Teoria da Elasticidade. O sucesso desse método depende da previsio
adequada do médulo de elasticidade nao-drenado, sendo possivel utilizar correla-
¢bes entre E ¢ S para uma avaliagio prcliminzir, conforme descrito nos itens
anteriores. Para solos de baixa resisténcia o SPT nio é técnica recomendavel,
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22

" . devendo-se utilizar outros ensaios

201 " na previsio de S . Recalques a lon-

£ 1% . . go prazo sio calculados pela apli-

‘i’ 161 - cacdo da Teoria do Adensamento,

é 14 i sendo para tanto necessirio o co-

£ 12 - nhecimento de propriedades obti-

8 191 . . ; - das preferencialmente em ensaios

2 % ’ de laboratério com amostras

d:)é 61 * : = ' indeformadas ou ensaios de
Z: ) . Scf\:jltt?v_:oe Sherif piezocone (Capitulo 3).

+ Burland et al. No caso de solos residuais

° o 4 8 12 16 20 ¢ necessario avaliar as condigoes de

Recalques medidos (mm) drenagem do carregamento. O cn-

Figura 2.12 Previsao de recalques por genheiro deve definir se os

métodos estatisticos (adaptado de recalques resultantes da variagao
Milititsky e outros, 1982) de tensdes serdo rapidos, predomi-
nantemente drenados ou lentos,

por adensamento. Ndo existem for-
mas expeditas para identificar a
condi¢io de drenagem a ser adotada, sendo esta fungido da sucgio in situ,
permeabilidade, grau de cimentagio, estrutura e histéria de tensdes, entre outras.

Em solos estruturados nio saturados a pratica tem adotado métodos de
correlagao estatistica desenvolvidos para depésitos sedimentares nido coesivos,
pratica ainda nio avaliada pelo reduzidissimo numero de casos histéricos conhe-
cidos. Para solos saturados com matriz argilosa a pratica € variada, incluindo
o uso de ensaios de compressio confinada (adensamento) para determinagio de

médulos.

c) Previsdo de capacidade de carga

A carga de ruptura de um clemento de fundagdo pode ser determinada
através de teoria clissica de capacidade de suporte, na qual, postulado um meca-
nismo de ruptura, calcula-se a pressio dltima utilizando os parimetros de resis-
téncia ao cisalhamento do solo. Essa abordagem é amplamente utilizada para fun-
dagoes superficiais (e.g. Terzaghi & Peck, 1967), onde o angulo de atrito interno do
solo ¢ relacionado aos coeficientes de capacidade de carga N, N, e N, (ver Figura

2.6).
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A teoria de capacidade de suporte aplicada a fundagées profundas nio ¢, no
entanto, empregada com frequéncia na pratica brasileira, contrariamente a pratica
inglesa. Sendo o valor de Nq sensivel a @’, um ecrro relativamente pequeno na
estimativa de ¢ representard um erro significativo na estimativa de N, Acres-
centa-se a isto as dificuldades na estimativa de ¢’ devidas aos efeitos da instalagio
da estaca. Como alternativa a esse método, difundiu-se, no Brasil, a pratica de
relacionar medidas de N, diretamente com a capacidade de carga de estacas
(e.g. Aoki & Velloso, 1975; Decourt & Quaresma, 1978), também difundida in-
ternacionalmente (Poulos, 1989). Na experiéncia do autor, estes métodos constituem
ferramentas valiosas 2 engenharia de fundagdes. I importante reconhecer que sua
validade ¢é limitada a pratica construtiva regional ¢ as condi¢Ges especificas dos
casos histoticos utilizados em seu estabelecimento. Dada a importincia deste
procedimento na pratica brasileira de fundagoes, apresenta-sc a seguir o detalhamento
dos métodos de calculo. No Capitulo 7 discute-se a validagido dos métodos através

de um extenso namero de relatos de casos.

Método Estatistico de Aoki & Velloso (1975)

Este método foi originalmente concebido a partir de correlagdes entre os
resultados dos ensaios de penetragio estitica (conc) e dinamica (SPT). A teoria
para a estimativa da capacidade de carga de estacas ¢ fundamentada no ensaio de
penetragio estitica, porém, através da utilizagio do coeficiente K, torna-se pos-
sivel utilizar os resultados de ensaios SPT (K é o coeficiente de conversio da

resisténcia da ponta do cone para N O coeficiente O expressa a relagdo entre as

spr)-
resisténcias de ponta e lateral local do ensaio de penetragio estitica, segundo Vargas

(1977).

A seguinte expressio avalia a capacidade de carga ultima, ou de ruptura, da

estaca:
KN, aKN
Q,,=a,——+PE—"AL [2.22]
F, F,
sendo: AL: espessura de cada camada de solo (m)

a : 4rea de ponta da estaca N : N, . préximo a ponta da estaca
p p' TYSPT

P: perimetro da estaca N : N, médio para cada AL
m SPT

A interpretagdo do
ensaio SPT é de
natureza empirica.
O uso dos
resultados deve
obedecer a
critérios
estabelecidos pelo
projetista, normas,
recomendacoes de
especialistas,
experiéncia local e
julgamento

geotécnico.
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Os coeficientes K ¢ o sio varidveis dependentes do tipo de solo, assumindo

diferentes valores segundo suas caracteristicas granulométricas (originalmente obtidos

a partir de correlagdes com resultados de ensaios de cone). Os valores sdo apresen-

tados na Tabela 2.10.

Tabela 2.10 Valores atribuidos as variaveis K e o

Tipo de solo K (MPa) o (%)
Areia 1,00 1,4
- areia siltosa 0,80 2,0
areia silto-argilosa 0,70 2.4
areia argilosa 0,60 3,0
areia argilo-siltosa 0,50 2,8
Silte 0,40 3,0
silte arenoso 0,55 2,2
silte areno-argiloso 0,45 2,8
silte argiloso 0,23 3.4
silte argilo-arenoso 0,25 3,0
Argila 0,20 6,0
argila arenosa 0,35 2,4
argila areno-siltosa 0,30 2.8
argila siltosa 0,22 4.0
argila silto-arenosa 0,33 3,0

F1 e F2 sdo coeficientes de correcio das resisténcias de ponta e lateral,

respectivamente, levando em conta diferentes comportamentos entre a estaca (pro-

t6tipo) ¢ o cone estitico (modelo), cujos valores sio apresentados na Tabela 2.11.

Para determinar a carga admissivel faz-se uso de um fator de seguranga

global, sobre a carga de ruptura calculada como OQum =

mendacdes da Norma Brasileira NBR 6.122/96.

Qrup

FS

, seguindo-se reco-
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Tabela 2.1 1 Valores atribuidos as variaveis Fl e F2

Tipo de estaca F1 F2
Franki 2,5 5
Metalica 1,75 3,5
Pré-moldada concreto 1,75 3,5
Escavada* 3,5 7.0

*F1 e F2 segundo Velloso, Aoki e Salamoni (1978)

Método Estatistico de Decourt & Quaresama (1978)

Segundo os préprios autores, o método apresenta um processo expedito
para a estimativa da capacidade de carga de ruptura baseado exclusivamente em
resultados de ensaios SPT. Desenvolvido para estacas pré-moldadas de concreto,
foi estendido posteriormente para outros tipos de estacas — escavadas em geral,

hélice continua e injetadas. A expressido proposta é a seguinte:

Nm
Qrup = OCKNpap + P,BZIO(T -+ I)AL [223]

sendo K o coeficiente que relaciona a resisténcia de ponta com o valor Np em
fungio do tipo de solo. Os valores determinados experimentalmente consideran-
do os resultados de 41 provas de carga em estacas pré-moldadas de concreto sio
mostradas na Tabela 2.12. Valores atribuidos aos coeficientes o ¢ B, sugeridos para
os diversos tipos de estacas sdo aptesentados nas Tabelas 2.13 ¢ 2.14 (Quaresma e
outros, 1996).

Tabela 2.12 Valores atribuidos a variavel K

Tipo de solo K (kN/m?2)
Argilas 120
Siltes argilosos (solos residuais) 200
Siltes arenosos (solos residuais) 250
Areias 400
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Tabela 2.13 Valores atribuidos ao coeficiente 0t em fungao do tipo de estaca e do tipo de solo

] i Injetadas
Solo/Estaca Cravada Escavada Escavada_ Heh‘ce Raiz j )
(em geral) (com bentonita) Continua (alta pressio)
Argilas 1,0t 0,85 0,85 0,30* 0,85* 1,0*
Solos 1,0+ 0,60 0,60 030 060" 1,0¢
Intermediarios ' ’ ’ ' ; '
Areias 1,0t 0,50 0,50 0,30* 0,50* 1,0*

+ upiverso para o qual a correlag&o original foi desenvolvida
= valores apenas orientativos diante do reduzido nimero de dados disponiveis

Tabela 2.14 Valores atribuidos ao coeficiente § em funcéo do tipo de estaca e do tipo de solo

Escavada Escavada Hélice Raiz  Injetadas
Solo/Estaca Cravada =

(em geral) (com bentonita) Continua (alta pressdo)
Argilas 1,07 0,80 0,9 1,0* 1,5% 3,0
Solos +

* * * 3 O*

Intermediarios 1.0 065 0.75 1.0 1.5 !
Areias 1,07 0,50 0,60* 1,0* 1,5 3,0

+ universo para o qual a correlag&o original foi desenvolvida
= valores apenas orientativos diante do reduzido nimero de dados disponiveis

Deve-se notar que na rotina denominada SPT-T é possivel definir um va-
lor de N equivalente, N :
Cq

N =L [2.24]

sendo T o torque medido em KNm. O valor de N pode ser utilizado, segundo
Decourt (1991), de forma analoga ao valor de N correspondente ao SPT tradicio-

nal na estimativa da capacidade de carga de estacas.
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Coeficientes determinados estatisticamente ¢ aplicados ao estabelecimento
de um modelo sio afetados pelos procedimentos de ensaio (tipo de prova de carga),
defini¢ao de ruptura na prova de carga, procedimentos construtivos ¢ scus efeitos
na propriedade e condigdes do subsolo. A utilizagio de métodos de estimativa de
capacidade de carga estabelecidos em condigbes diferentes, como a transposigao
para a América do Sul de métodos curopeus ou americanos baseados em SPT ou
cone, devem ser validados localmente por provas de carga com resultados

conclusivos.

Aspectos relevantes a serem considerados quando da aplicagio dos métodos

de correlacio dircta:

a) Tipo de Estaca - a mobiliza¢io do atrito lateral no fuste da estaca ¢
fungio do tipo de estaca ¢ método de instalacio. No Brasil, bem como em outros
paises da América do Sul, sio raros os casos relatados na literatura de provas de
carga instrumentadas, principalmente em estacas cscavadas, que permitam inferir a
distribui¢io do atrito ao longo do fuste da estaca. A adogio de coeficientes empiricos
para caracterizar a influéncia do tipo de estaca deve ser utilizada com precaugio e

sempre que necessario validados através de provas de carga.

b)Tipo de Solo - critérios subjetivos sdo utilizados na descrigao do tipo de
solo, que a seguir ¢ correlacionado a coeficientes empiricos usados na previsio de
capacidade de carga de estacas. Fatores importantes ¢ determinantes do comporta-
mento dos solos, como a histdria de tensoes, sio desprezados neste tipo de

metodologia, ¢ certamente influem no desempenho.

c) Profundidade - valores de N, dependem da influéncia de duas varii-
veis: densidade ¢ nivel de tensdes. Um valor de N, = 10 obtido proximo a
superficie corresponde a um solo cujo comportamento difere consideravelmente de
outro com o mesmo N, porém obtido a grande profundidade. Os métodos
estatisticos ndo consideram dirctamente a influéncia da profundidade, i.e. do nivel

de tensoes.

d) Penetragdo da ponta da estaca na camada resistente - valores elevados
de N, na camada onde a estaca se apoia, sem penetragdo adequada, conduzem a

valores irreais de resisténcia de ponta estimados.
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2.7 Consideracoes finais

As principais conclusées decorrentes do uso e interpretagdo do SPT sio

listadas a scguir:

1) O ensaio de SPT constitui a investigagdo mais utilizada na pratica cor-
rente da geotecnia, especialmente em fundagdes, ¢ a tendéncia observada deve
ser mantida no futuro proximo, devido a simplicidade, cconomia ¢ experiéncia

acumulada.

2) O avango do conhecimento deve ser necessariamente incorporado a
pratica de engenharia. Para tanto é mandatério o uso de metodologia e equipa-

mentos padronizados, com a avaliagio da energia transmitida ao amostrador.

3) O treinamento de pessoal e a supervisio durante a realizag¢io do ensaio
constitui um desafio permanente, mesmo com o acréscimo de custo, para que os

resultados sejam representativos e confidveis.

4) Uma vez atendidas as recomendagdes anteriores, pode-se aplicar as
metodologias apresentadas no presente trabalho para estimativa de pardmetros
de comportamento dos solos e previsio de desempenho de fundacdes, resguarda-
das as limitagGes apresentadas.

5) Do ponto dec vista da pratica de engenharia de fundag¢des, os valores
médios de penetragido podem servir de indicagio qualitativa a previsio de proble-

mas; por exemplo, N, superiores 2 30 indicam em geral solos resistentes ¢ esta-

SPT
veis sem necessidade de estudos geotéenicos mais elaborados para a solucio de
casos correntes. Solos com N, inferiores a 5 sio compressiveis ¢ poucos resis-
tentes, ¢ ndo devem ter a solugdo produzida com base Gnica nestes ensaios, mes-

mo porque nesta faixa de variagdo (0-5) os mesmos ndo sdo representativos.
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Ensaios de Cone (CPT)
e Piezocone (CPTU)

No momento atual, do continuo desenvolvimento da Mecidnica dos Solos e
Engenharia de Fundagdes, observa-se uma melhora notavel na diversidade e
qualidade de ensaios de campo disponiveis para caracterizagdo do subsolo e
medicio de propriedades de comportamento... [Entretanto] a interpretagdo dos
resultados é complexa e imprecisa, devido tanto ao comportamento do solo

como as condi¢ées de contorno do ensaio realizado.
Poter Wioth , 1084

Os cnsaios de cone e piezocone, conhecidos pelas siglas CPT (Cone
Penetration Test) e CPTU (Piezocone Penetration Test) respectivamente,vém se
caracterizando internacionalmente como uma das mais importantes ferramentas de
prospecgio geotécnica. Resultados de ensaios podem ser utilizados para determi-
nacio estratigrifica de perfis de solos, determinagio de propriedades dos materiais
prospectados, particularmente em depésitos de argilas moles, ¢ previsio da
capacidade de carga de fundagdes.

As primeiras referéncias ao ensaio remontam a década de 1930 na Holanda
(Barentsen, 1936; Boonstra, 1936), consolidando-se a partir da década de 1950
(e.g. Begemann, 1963; 1965). Relatos detalhados do estado do conhecimento,
enfocando aspectos diversos da pratica de engenharia, podem ser encontrados em
Meigh (1987) ¢ Lunne e outros (1997), além de conferéncias especificas dedicadas
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ao tema: HSOPT I ¢ I - Conferéncias Européias de Ensaios de Penetragio; ISOPT
I - Conferéncia Internacional de Ensaios de Penetracio; CPT” 95 - Conferéncia em
Ensaios de Cone Penetrometria; ISC” 98 — Simposio Internacional de Caracteriza-
¢iao do Subsolo.

No Brasil, o ensaio de cone é empregado desde o final da década de 1950; a
experiéncia brasileira limitava-se porém a um numero relativamente restrito de
casos com a possivel excegdo de projetos de plataformas maritimas para prospegao
de petréleo. Essa tendéncia fol revertida na década de 1990, observando-se um
crescente interesse comercial pelo ensaio de cone, impulsionado por pesquisas
desenvolvidas nas universidades brasileiras, conforme descrito por Rocha Filho e
Schnaid (1995) e Quaresma e outros (1996). Sio indmeros os exemplos de pes-
quisas e relatos de casos que refletem a pratica brasileira (Rocha Filho e Alencar,
1985; Soares e outros, 1986; Danzinger e outros, 1989; Rocha Filho ¢ Sales, 1994;
Almeida, 1996; Brugger ¢ outros, 1997; Coutinho & Oliveira, 1997; Danzinger e
outros, 1997; Schnaid ¢ outros, 1997; Soares e outros, 1997).

O principio do ensaio de cone ¢ bastante simples, consistindo na cravagio
no terreno de uma ponteira conica (60" de dpice) a uma velocidade constante de
20mm/s. A segdo transversal do cone ¢ normalmente de 10 cm?, podendo atingir
15 ¢m?® para equipamentos mais robustos, de maiot capacidade de carga. Enquan-
to os procedimentos de ensaio ja sao padronizados, ha diferencas entre equipa-
mentos, que podem ser classificados em trés categorias: (a) o cone mecénico,
caracterizado pela medida na superficie, com a transferéncia mecénica pelas has-
tes, dos esforgos necessdrios para cravar a ponta conica ¢_e o atrito lateral f ; (b)
o cone elétrico, cujas células de carga instrumentadas eletricamente permitem
a medida de q_ e f, diretamente na ponteira; e (c) o piezocone, que além das
medidas elétricas de q_e f_, permite a continua monitoragio das pressdes neutras #

geradas durante o processo de cravagio.

O equipamento de cravagido consiste de uma estrutura de reagio sobre a
qual é montado um sistema de aplicagio de cargas. Sistemas hidraulicos sdo not-
malmente utilizados para essa finalidade, sendo o pistdo acionado por uma bom-
ba hidraulica acoplada a um motor 4 combustio ou elétrico. Uma vilvula regula-
dora de vazio possibilita o controle preciso da velocidade de cravagio durante o
ensaio. A penetra¢io ¢ obtida através da cravagio continua de hastes de compri-
mento de 1m, seguida da retragio do pistdo hidraulico para posicionamento de
nova haste.

O conjunto pode ser montado sobre um caminhio, utilitirio ou reboque,
cuja capacidade varia entre 10 ¢ 20 toneladas (100 e 200 kN). A reacio aos esfor-
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¢os de cravagio ¢ obtida pelo peso préprio do equipamento ¢/ou através de fixagio

a0 solo de hélices de ancoragem manual.

Sistemas automdticos de aquisigio de dados sdo usualmente empregados em
cnsaios de cone. Programas computacionais simples permitem o gerenciamento do
processo de aquisi¢io e armazenamento das medidas 7z sifu, através da interacio
entre um conversor analégico/digital (“datalogger”) ¢ um computador. E reco-
menddvel o uso de um gatilho automitico que, posicionado entre a haste de cra-
vagio ¢ o pistdo hidrdulico, fecha o circuito elétrico ao principio da cravagio e
desencadeia o infcio das leituras. Assim, nio hi interferéncia do operador na aqui-
sicio de dados de ensaio.

LEm conclusio, os principais atrativos do ensaio sdo o registro continuo da
resisténcia 4 penetragio, fornecendo uma descri¢io detalhada da estratigrafia do
subsolo, informagio essencial a composi¢io de custos de um projeto de funda-

¢oes, ¢ a eliminagdo de qualquer influéncia do operador nas medidas de ensaio

(q. [, v).

3.1 Padronizacéo

As dificuldades inerentes & comparagio de resultados obtidos com diferen-
tes equipamentos levaram a padroniza¢io dos ensaio pela ASTM (1979), ISSMFE
(1977, 1989) e ABNT MB-3.406 (1991). Recomendagdes quanto a terminologia,
dimensdes, procedimentos, precisio de medidas e apresentagio de resultados sio
cstabelecidas nestas normas. Os métodos de andlise ¢ interpretagio de resultados
apresentados neste capitulo referem-se unicamente a ensaios realizados segundo o
padrio internacional. A velocidade de cravagio deve ser de 20mm/s £ 5mm/s, o
didmetro da luva de atrito deve ser igual ou maior que o didmetro do cone (sem
exceder a 0,35mm), a ponteira deve ter dngulo de 60° e rugosidade menor que
0,001mm.

A geometria tipica de um cone é mostrada na Figura 3.1; uma foto dos
principais componentes do equipamento ¢ apresentada na Figura 3.2 para ilustrar
os detalhes de montagem do conjunto. O piezocone desmontado permite visualizar
o elemento poroso e o conjunto de células de catga referentes 4 ponta conica, luva
de atrito ¢ transdutor de pressio. Fotos ilustrativas de sistemas de cravacio sio
mostradas na Figura 3.3.

O ensaio de
piezocone é hoje
uma das mais
importantes
ferramentas de
investigacdo

geotécnica.

Seu uso é
recomendado
principalmente em
depdsitos de solos
compressiveis e de
baixa resisténcia.
A precisao do
equipamento
possibilita
estimativas
realistas das
propriedades do
solo, justamente
em condigoes nas
quais outras
técnicas de ensaio
mostram-se

inadequadas.

45



Ensaios de campo e suas aplicacées a Engenharia de Fundagodes

7&‘/-\0

hastes

conector
haste-cone

espago entre
haste e luva N
A

CAlAY

vedagao

cabo elétrico

L Lo

NN

célula de atrito

NN

luva de atrito

<

inclindmetro
N —
£ luva

célula de medicdo

N da ponteira

AN

espago entre luva \
e ponta conica

————L ; i vedagao
y ) 4
: 4

N

Y pressio
filtro

ponta conica

-

cabo elétrico

células de
(" carga
anel de
borracha transdutor
de presséo

pedra
porosa |

Figura 3.1 lustracido da geometria tipica de um cone (a) Lunne e outros

(1997) e (b) Ortigao (1995)

Figura 3.2 Principais componentes do
equipamento.

46

Um aspecto importante do
piczocone ¢ a falta de consenso
quanto i localizagdo do elemento
filtrante para registro das poro-pres-
sdes durante a cravagio (Robertson
e outros, 1992; Chen ¢ outros, 1994;
Danziger ¢ outros, 1996; Schnaid ¢
outros, 1996). A escolha de uma po-
si¢io em particular - ponta (u,), base
(u,) ouluva (u) do cone, depende-
ra da aplicagio dada as poro-pressoes
registradas no ensaio. Sabe-se porém
que as medidas de resisténcia a

penctragio sio influenciadas pelo
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sistema de
aquisigdo
de dados

C) (b)

Figura 3.3 Sistemas de cravacao do cone (a) ilustracio do reboque da COPPE/
R} (Danzinger, 1998) e (b) operacao do reboque da UFRGS .

efeito de poro-pressdes atuando em dreas desiguais da geometria do cone (Figura

3.4), necessitando-sc conhecer as pressdes neutras medidas na base do cone, u
5 3 23

para calcular a resisténcia real mobilizada no ensaio, q (Campanella ¢ outros, 1982;

Jamiolkowski e outros, 1985):

q=q+U-a)u, [3.1]

sendo a=A /A.O cocficiente a é facilmente determinado através de calibragio,
conforme ilustrado na Figura 3.4.
Analogamente a cotregio de g, o atrito lateral pode ser corrigido segundo a
expressio:
u7A\b M3A.\'t

= f A 2 3.2
=1 A + A [3.2]

sendo ft= atrito lateral corrigido

A, A, = drcas da basc ¢ topo da luva de atrito, respectivamente

A1= area lateral da luva de atrito

47



Ensaios de campo e suas aplicacées a Engenharia de Fundagées

A aceitagdo do
piezocone, em
nivel
internacional,
reside
principalmente no
potencial do
ensaio para
caracterizar o
perfil do subsolo,
identificando
inclusive camadas
drenantes de
pequena

espessura.
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Figura 3.4 Correcbes aplicadas as medidas de ensaios de piezocone

I fundamental observar a correcio da resisténcia de ponta em todos os
ensaios onde ha monitoramento das poro-pressdes durante a cravagao, especial-
mente para a determinagio de propriedades de argilas moles (ver item 3.3). A
correcio do atrito lateral nio ¢, segundo a experiéncia do autor, utilizada na pra-

tica de engenharia, até porque u, ¢ raramente medido.

Saturacao do piezocone

Nio hé diferengas significativas nos procedimentos de ensaio utilizando
CPT e CPTU, exceto pelo procedimento necessirio a saturagio do piezocone. O
fluido de saturagio pode ser dgua deairada, éleo de silicone ou 6leo de glicerina
(Robertson & Campaneclla, 89; Danzinger, 1990; Larson, 1992), havendo ainda
experiéncias bem sucedidas com o uso de 6leo mineral (Soares, 1997). O uso de
gua pode acarretar dificuldades de manutengio da saturagao do elemento poro-

so durante a cravagio do piezocone acima do nivel do lengol fredtico.

A saturacio do piezocone ¢ obtida através da aplicagdo de vicuo, em ca-
mara de calibracio, onde se encontra a pedra porosa imersa no fluido por um
perfodo de 2 a 3 horas. Respostas imediatas a aplicagGes de incrementos de ten-
sdes na camara indicam a completa saturagio do sistema. Bste processo € usual-
mente realizado em laboratério previamente 4 execugio do ensaio, mantendo-sc a

pedra porosa em imersio até o momento da cravagio.
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3.2 Resultados de ensaios

Apresentam-se nesta secio resultados tipicos de ensaios de cone ¢ piezocone,
com o objetivo de demonstrar as formas convencionais de apresentacdo dos
resultados e familiarizar o leitor com a interpretagio das informacdes obtidas no
ensaio.

No caso do CPT, as grandezas medidas sio a resisténcia de ponta q_e o
atrito lateral f, sendo a razao de atrito R, (= f/q) o primeiro parimetro derivado
do ensaio, utilizado para a classificacio dos solos. Valores de medidas continuas de
q, f, ¢ R, sdo plotados a0 longo da profundidade na Figura 3.5, na qual apresenta-
s¢ o resultado tipico de um ensaio CPT. O ensaio foi realizado na costa de
Florianépolis (“nearshore”), para a construcio do aterro hidradlico da Via Expres-
sa Sul, objetivando a determinagio da estratigrafia do depésito de forma a [a]
orientar o projeto quanto a cubagem de arcia disponfvel para dragagem ¢ [b] localizar
depdsitos argilosos de intensa vida maritima, evitando sua perfuracio.

q. [kPa] fs [kPa] R [%]
0 10000 20000 30000 100 200 3002 4 6 8 10 12
0 ! . i N . 1 | | -} i fi
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-1 4 \\ ot %‘. -1 /_’_ﬁ.;———*»/.
2 = =+ N 44 4
> < t
-3 o T ~Z -—3 -+ Areia
{
A s L 1 Il
5 e T & T
6 - 4¢ 4 e 4
i %
-7 *§ T = T === Silte argiloso
c e Lt T
S 104 = + £ 4 &= +
c 11 < T s T2 T
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I > '
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Figura 3.5 Ensaio CPT tipico em solo sedimentar estratificado
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40+ Identifica-se no perfil uma
= 20 estratigrafia bastante variavel com-
o Areias . .
= 10 posta de estratos de areia, argila ¢
T 8- . X
o 6 silte-argiloso. Note-se que as cama-
2 4] . .
ISy siltosas das de areia sdo identificadas por
Q
° 5 e siltes R
© . Argilas valores de q_relativamente clevados
9 o %- (10 2 20 MPa) combinados a valores
<« , O~
.G% g'i- Turfas de R, da ordem de 1%. As camadas
r ] de argila caracterizam-se por um pa-
0.21 drio oposto, com baixos valores de
0.1 , , ; , ( q_c razdes de atrito acima de 5%. A
0 1 2 3 4 5 6 1 ficacio do tivo d 1 !
Razéo de atrito Rf (%) classificaciio do tipo de solo pode
ser obtida através de procedimen-
Figura 3.6 Abaco para classificagao do tos graficos que relacionam dircta-
tipo de solo sedimentar (Robertson & mente q x R, (Begemann; 1965;
c f ’

Campanella, 1983). Sanglerat, 1972; Shemertmaann,

1978; Douglas & Olsen, 1981), con-

forme ilustrado na Figura 3.6.

No caso do piezocone, as informagdes qualitativas do CPT sdo
complementadas através de medidas de poro-pressdes geradas durante o processo

de cravacio. Neste caso utiliza-se um novo parimetro de classificagdo dos solos, Bq:

~ (uy — )

— 3.3
" (q,-0,) 3]

sendo u,a pressdo hidrostitica ¢ O, a tensdo vertical iz sitn.

As medidas continuas de resisténcia a0 longo da profundidade, associadas
A extrema sensibilidade observada na monitora¢ao das poro-pressdes, possibilita
a identificacio precisa de camadas de solos, podendo-se por exemplo detectar
camadas drenantes delgadas de poucos centimetros de espessura.

O exemplo tipico de um perfil de piezocone ¢ apresentado na Figura 3.7,

na qual as medidas continuas de q, R, u , u ¢ B_sio plotadas ao longo da profun-
T Te? q

didade. Identifica-se, com clareza, a existéncia de uma camada de argila mole de
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aproximadamente 15 metros de espessura, caracterizada por baixos valores de q,
e geragdo significativa de excesso de poro-pressées (u ~ q, ¢ B ~1). A ocorrén-
cia de uma lente de arcia de pequena espessura a profundidade de 5,5 m é detec-

tada pelo aumento pontual de ¢ e Au=0.

g, [ kPa] q;, U, uo [ kPa] B, R¢ [%]
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Figura 3.7 Resultado de um ensaio de piezocone na BRI10I em Santa Catarina

Diversos autores apresentaram propostas de classificagido dos solos a partir
de resultados de piezocone, estando algumas proposi¢es consagradas na prética
de engenharia (Senneset & Janbu, 1984; Robertson ¢ outros, 1986). Conforme
ilustrado na Figura 3.8, as metodologias de classificacdo sugerem relacionar ¢ x
Bq como indicativo do tipo de solo; as correlagdes apresentadas sio em geral
satisfatorias para a classificagio de solos sedimentares brasileiros (Quaresma e
outros, 1996; Soares e outros, 1997), porém nao foram ainda testadas de forma

sistematica em solos residuais.
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Figura 3.8 Sistemas de classificagdo das argilas utilizando abacos q, x Bq (incluindo a

pratica brasileira)
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3.3 Métodos de interpretacao

O estado de tensdes e deformagdes gerado ao redor de um cone durante a
cravagio ¢ bastante complexo ¢ a analise destas condi¢des de contorno sé ¢ pos-
sfvel adotando-se hipoteses simplificadoras ou métodos semi-empiricos de inter-
pretagio. A variedade de abordagens é consideravel, podendo ser assim distribu-

idas:

e Método de equilibrio limite
(Terzaghi, 1943)
° Método de BExpansio de Cavidade
(Vésic, 1977, Salgado ¢ outros, 1996)
e Método de Penctracio Continua
(Battalglio e outros, 19806)
e Métodos Numéricos
(Houlsby & Teh, 1988; Sandven, 1990; Whittle & Aubeny, 1993)
e Método de Trajetéria de Deformagoes
(Baligh, 1985; Houlsby & Tch, 1988)
e Método Empiricos
( De Ruiter, 1982; Lunnec ¢ outros, 1985; Aas ¢ outros, 19806)

Sem intencdo de revisar cstas abordagens, procura-se apenas apresentar
os métodos rotineiros de calculo adotados na previsio de parimetros geotécnicos.
Para isto, identificam-se as potencialidades de uso do CPT e CPTU (Tabela 3.1) e
os parametros geotéenicos passiveis de obtengdo (Tabela 3.2). As abordagens fre-

quentes na pratica de engenharia, para depdsitos coesivos e ndo-coesivos, sio

Tabela 3.1 Potencialidades do CPT e CPTU (Battaglio e outros, 1986)

- Investigagao CPT CPTU
Perfil do solo Alta Alta
Estrutura do solo Baixa Moderada a alta
Historia de tensdes Baixa Moderada a alta
Variac8o espacial das propriedades mecanicas Alta Alta
Propriedades mecénicas Moderada a alta Moderada a alta
Caracteristicas de adensamento - Alta
Condigbes do nivel d'agua - Alta
Potencial de ligliefacdo Moderada Alta
Economia no custo das investigagdes Alta Alta
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detalhadas nesta publicagio. Enfasc é dada 4 interpretagdo de ensaios em depositos
de argilas moles, ocorréncia na qual o uso de ensaios SPT nao atende as necessida-

des basicas de projeto.

Tabela 3.2 Relacido dos parametros de solos derivados de ensaios de
piezocone (Chen & Mayne, 1994)

Parametros do Solo Referéncias
Classificacdo do solo Robertson (1990); Senneset & Janbu (1984)
Estado de tensdes in situ (K,) Mitchell & Masood (1994)
Angulo de atrito efetivo (¢) Senneset & Janbu (1984); Sandven (1990)
Médulo oedométrico (D) Kulhawy & Mayne (1990)
Médulo cisalhante (Gmax) Mayne & Rix (1993)
Histéria de tensdes (o}, OCR) Chen & Mayne (1994)
Sensibilidade (Sy) Robertson & Campanelia (1988)
Resisténcia ndo-drenada (Sy) Aas e outros (1986); Konrad & Law (1987)
Condutividade hidraulica (k) Robertson e outros (1992)
Coeficiente de adensamento (Cy) Baligh (1986); Houlsby & Teh (1988)
Peso especifico aparente (y) Larsson & Mulabdic (1993)
Intercepto de coeséo efetiva (¢’) Senneset e outros (1989)

3.4 Parametros geotécnicos em argilas

Correlacdes usuais empregadas na interpretagio de ensaios de cone sio
apresentadas a seguir. Enfase ¢ dada 4 estimativa da resisténcia ao cisalhamento
nio-drenada, histéria de tensdes, moédulo de deformabilidade e coeficiente de

adensamento.

3.4.1 Resisténcia ao cisalhamento nao-drenada

O ensaio de cone mede a resisténcia a penetragio no terreno e os resultados
podem ser usados na estimativa da resisténcia ao cisalhamento do solo. A resisténcia

¢ determinada através das equagoes:
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S, =———— S, =——— [3.4]
N, ou N

Para depositos argilosos, a estimativa do valor de N, (ou N,, fatores de
capacidade de carga) pode ser obtida através da simples aplicacio das teorias de
cquilibrio-limite ou através do método de trajetéria de deformacdes. No caso mais
simples, rclaciona-se a medida de resisténcia de ponta do cone q, (ou q) com a
resisténcia nao drenada S, medida através de ensaios de Palheta (ver Capitulo 4),

possibilitando a determinacio direta dos fatores de cone:

— (CI( B O-V()) ou Nl\t — (CII B G\’(1)

N,
k S, S

[3.5]

u

Um exemplo de obtengio de fator N através da relagio entre ensaios de
cone ¢ palheta ¢ apresentado na Figura 3.9, obtido em um programa de investiga-

¢ao geotécnica no depdsito de argilas

. Sy (kPa
moles da regiio da Grande Porto Ale- (k)

0 10 20 30 40 50

gre, RS. Observa-se na figura uma dis- 0 | ! | |

persio considerivel nos valores medi-

dos, que pode ser atribuida a fatores as- ‘

sociados a4 execucdo do ensaio: veloci- 100 - TS

dade de penctragio ¢ amolgamento, ¢

variabilidade do solo: anisotropia de re- 200 -

sisténcia, indice de rigidez e indice de ;_“? : ‘:"

plasticidade, segundo Lunne e outros < R

(1976), Aas ¢ outros (1986), Houlshy ~ © %] %0 e

(1988) ¢ Schnaid ¢ outros (1993). Nes- ':* Ne=8 |

te exemplo os valores de N, variam en- 400 - 0‘

tre 8 e 16, podendo-se adotar um valor $

médio de 12. 500 - Py th_“12
A previsio da resisténcia ao 14 N =16

cisalhamento ndo-drenada passou do 600 \

empirismo a racionalidade a partir dos i
mpirismo a racionalidade a partir dos Figura 3.9 Fator do cone N, para

trabalhos piOﬂCifOS de Bﬂ.hgh (1986), a regiéo metropolitana de Porto
aumentando o grau de confiabilidade Alegre
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atribuido a determinagio de S . Esta abordagem permite a determinagio de N |

segundo a expressio (Houlsby & Teh, 1988):

I
Ny =N, (1’25+M)+ 240, — o, —1,8A

sendo
N, =4/3 [1+In(I )] = pressio limite de cavidade

Ir = indice de rigidez = G/Su

[3.6]

o, = ‘\/—‘3— (t,/S,) = fator de adesdo na face do cone (0 <o, <1)

o, = fator de adesdao no fuste do cone (0 <o <1)

A = (Gvo - O-ho) / 2 Su

0 5 10 15 20 25 30 35

O 3 ] 1 ]
Empirica
] Numérica
2 .
4 ]

Profundidade (m)
[»>]

10 |

12

Figura 3.10 Variagao dos fatores de cone
N , com a profundidade em Porto Alegre

O célculo requer a estima-
tiva do indice de rigidez I, quc
para depdsitos naturais de argi-
las pode variar entre 50 e 500,
decrescendo com o aumento de
OCR ¢, para um mesmo OCR,
aumentando com a redugio do
indice de plasticidade. Como
exemplos brasileiros, menciona-
sc o depdsito de Sarapui/R} com
I ~ 80 (Danzinger ¢ outros,
1997) e o depdsito da CEASA/
RS com I~ 120 (Schnaid ¢ ou-
tros, 1997).

A aplicagio do método
pode set observada nos resulta-
dos apresentados na Figura 3.10,
desenvolvida para mostrar a dis-
tribuicdo de N com a profundi-
dade em um depdsito de argilas

moles. As previsdes baseadas nas
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abordagens empirica e racional produzem valores da mesma ordem de grandeza,
sugerindo a adog¢do de um valor médio de N, =12, como representativo de depo-
sitos da regido de Porto Alegre, RS.

Resultados de uma extensa revisdio de valores de N, obtidos na pratica
nacional ¢ internacional sdo apresentados na Tabela 3.3 ¢ ilustrados na Figura
3.11. Em geral, os valores de N variam na faixa entre 10 e 20, com um valor
médio em torno de 15. Estes valores podem ser usados como referéncia na previ-
sio de propriedades em obras de engenharia, e é descjivel, sempre que possivel,
determinar o fator N, localmente, visando uma maior precisio na obtengdo de S,
quando da utiliza¢io do piczocone.

Tabela 3.3 Fatores de cone de argilas brasileiras e de outros paises

Autor Local / Solo Nie Ensaios
Rocha Filho & Alencar (1985) Sarapui/RJ 10-15 Palheta
Danzinger (1990) Sarapui/ RJ 8-12 Palheta
§ Coutinho e outros (1993) Recife /PE 10-15 UUeClU
° Arabe (1995) Vale Quilombo/ SP 12-15 Palheta e CiU
é Soares e outros (1997) Porto Alegre/RS 8-16 Palheta
Sandroni e outros (1997) Sergipe 14-18 Palheta e CiU
Batista & Sayao (19988) Salvador / BA 12-18
Orior Dan e outros (1982) Irlanda do Norte 12-18 Palheta
Senneset e outros (1982) Noruega 10-20 -
Tumay e outros (1982) Mississipi / E.U.A, 15 )
© Lunne & Kleven (1981) e Dobie (1989) Argilas Marinhas 9-19 Palheta
§ Marsland & Powell (1988) € Schnaid e outros (1989) Inglaterra 10-25 Palheta
§ Lunne e outros (1976) Escandinavia 15-21 Palheta
§ Tumay e outros (1982) Canada 11-13 -
= Kiekstad et al (1978) e Toolon (1982) Mar do Norte 10-20 UUe ClU
Jamiolkowski e outros (9182) ltalia 8-14 Palheta
Marr (1981) Golfo do México 10-20 uu
Lacasse & Lunne (1982) e Ass e outros (1986) Noruega 12-20 Palheta e
Laboratério
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Figura 3.11 Variacao de N, com IP para argilas brasileiras e européias
(modificada de Aas et al, 1988)

3.4.2 Historia de tensodes

O conhecimento da magnitude da pressio de pré-adensamento o’ dosolo
¢ fundamental 4 andlisc de comportamento de depositos de argilas moles. Em geral,
se o material for carregado abaixo de 0’ as deformagdes serdo pequenas e em
grande parte reversiveis, enquanto que para acréscimos de tensdes maiores que o’
as deformagdes serdo plisticas, irreversiveis ¢ de magnitude consideravel.

Entre as muitas proposigées existentes na literatura para estimativa da
historia de tensdes, o autor recomenda a abordagem estatistica proposta por Chen
& Mayne (1996), baseada em mais de 1.200 resultados de piezocone, aplicada a

determinagio da pressdo de pré-adensamento, ou diretamente da razio de sobre-

adensamento OCR (¢’ / O’ ):
OCR= 0,305 (q, - 6, )/o" 3.7]
OCR = 053912 [3.8]

(o}

Vo
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Deve-se ter sempre presente a naturcza estatistica da correlacio e a ne-
cessidade de validagio desta expressio para condi¢des brasileiras. Um exemplo
de aplicagio € apresentado na Figura 3.12, na qual comparam-se os valores pre-
vistos através do CPTU, medidos em ensaios de adensamento e estabelecidos
através da proposi¢io de Mayne &
Mitchel (1988) para ensaios de
Palheta (ver Capitulo 4). Observa-se 0 Y U S W S

OCR

na figura que as previsdes de OCR
sdo consistentes para as trés aborda-
gens utilizadas. A distribuicio de 5
OCR com a profundidadc;indica a
presenca de uma crosta pré-adensada,
seguindo-se de uma camada normal-
mente adensada (OCR ~ 1) até a pro-
fundidade de aproximadamente 8

metros.

Profundidade (m)

Em uma outra abordagem, a B Adensamento

[ Palheta

similaridade existente ecntre o | Piezocone

parimetro B ¢ o parametro A de
Skempton (1954) parcce sugerir que
a variacio nas medidas de Bq possam
estar associadas a OCR (Wroth, 1984;
Houlsby, 1988; Chen & Mayne,
1996). Resultados de ensaios realiza-

10

Figura 3.12 Distribuicio de OCR
com a profundidade em Porto
Alegre

dos no Brasil foram compilados com
o objetivo de avaliar a aplicabilidade
deste conceito. Os resultados sio
apresentados na Figura 3.13, na qual
se observa uma tendéncia de reducio de Bq com o aumento de OCR. Porém a
dispersio observada nos resultados experimentais néo permite o uso direto dessa
correlagdo na estimativa de OCR.

[ interessante observar ainda que existe uma relagio entre S ¢ OCR que
pode indicar as caracteristicas geotécnicas do local de estudo. Para depdsitos de
argilas normalmente adensadas (NA) a razio entre SU/G’V0 ¢ da ordem de 0,25
(Bjerrum, 1973); este valor é considerado conservador e valores inferiores
corresponderiam a solos em adensamento ou, mais provavelmente, a amolgamento

do solo quando da determinagio de S . Valores superiores a 0,25 indicam pré-
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Figura 3.13 Relacao entre Bqg e OCR para argilas brasileiras

adensamento do solo, conforme trabalhos cldssicos de Teoria do Estado Critico
(Schofield & Wroth, 1962; Ladd e outros, 1977):

[Su /G'\'(J]PA

, = OCR" [3.9]
[Su / Y Vo ]NA

sendo A obtido em ensaios de laboratorio. A equagio [3.9] pode ser simplificada ¢

reescrita na forma (Jamiolkowski e outros, 1985):

S ]
— = 0,230CR"® [3.10]
e)

Vo

ou ainda (Mesri, 1975):

S =0220° [3.11]

vim

60



Capitulo 3 - Ensaios de Cone (CPT) e Piezocone (CPTU)

Um exemplo de aplicagio ¢ apresentado na Figura 3.14, na qual a razio
S,/0’,, ¢ associada ao indice de plasticidade. Observa-se na figura uma boa
distribuigio de pontos em relagdo a proposiciao de Bjerrum (1973), indicando um
solo ligeiramente sobre-adensado SA ao longo do perfil e a presenga de uma crosta

. SA junto a supetficie.

1,0
B Palheta (Ceasa)
[1 UU (Ceasa)
0,8 A ClU (Ceasa)
A Palheta (Tabai)
g
'\o 0,6
%) A
0,4 - A A
A
A — B
0,2
Bjerrum (1973)
0,0 T T
50 60 70 80
IP (%)

Figura 3.14 Relagdo entre S /G’ e IP para argilas de Porto Alegre

3.4.3 Estado de tensoes

O conhecimento do estado de tensdes a que o solo esta submetido é noz-

malmente expresso através do coeficiente de empuxo no repouso, K, definido

pela razdo entre as tensdes efetivas principais:

K, = %n [3.12]

1
v

o
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O valor de K, pode ser inicialmente estimado a partir de abordagens

empiricas, consagradas na literatura. Para depdsitos normalmente adensados

utiliza-se a expressdo proposta por Jacky (1944):

K, =1-sen¢'

sendo ¢’ o angulo de atrito interno efetivo do solo. Para condi¢oes de sobre-
adensamento, K, assume a forma mais geral proposta por Mayne & Kulhawy

(1982):

K, = (1-sen¢')OCR*"?

Esta formulacgio exige a estimativa de OCR ¢ a determinagio de ¢’. Valores
de @ sdo medidos em ensaios de laboratério, previstos através de ensaios 7 situ

ou estimados através de correlagdes com os Limites de Atterberg para argilas NA

(Figura 3.15).

[3.13]

3.14]

40
OA & A O
m]
30 — Bjerrum & Simons, 1960
o <& AN W A
[%) > A4
2 204 A A A A
< A
10
0 T | T T T l T | T
0 10 20 30 40 50 60 70 80 90 100
indice de Plasticidade IP (%)
O - Escandinavia (Bjerrum & Simons, 1960) A - Rio Grande (Dias & Bastos, 1994)
[1 - Leste do Canadé (Lerqueil et al, 1983-b) & - Porto Alegre (Schnaid, 1990)
<> - Sudoeste Asiatico (Cox, 1970) @ - Recife (Coutinho et al, 1993)
A - Outros M - V. Rio Quilombo (SP)-(Arabe, 1995)
® - Argila mole do Rio de Janeiro (Almeida, 1986) ¥ - V. Rio Moji (SP)-(Arabe, 1995)

Figura 3.15 Correlacao entre ¢’ e IP para argilas normalmente adensadas
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A estimativa do cocficiente de empuxo em repouso de solos coesivos, com

base em resultados de CPTU, constitui uma abordagem atrativa para complemen-

tar as informagdes obtidas a partir dos métodos tradicionais. A formulacio basica

proposta por Kulhawy ¢ outros (1985) ¢ Mayne e Kulhawy (1990) ¢ sugerida para

esta finalidade:

—G.
K, = O,lqr—.—”i [3.15]
G vo

Um exemplo de aplicagao é
apresentado na Tligura 3.16, com-
binado-se as previsdes de CPTU
(equagio 3.15) com técnicas con-
sagradas: ensaios pressiométricos
(ver Capitulo 5) ¢ ensaios triaxiais
usando a formula¢io de Mayne ¢
Kulhawy (1982). Embora os valo-
res medidos e previstos de K se-
jam compardveis entre si ¢ compa-
tiveis com as caracteristicas do de-
posito, sugere-se cautela no uso
dessas correlagbes na pratica de
engenharia, dado scu cardter

empirico.

Ko
0 1 2 3 4 5
0 ! 1 I !
[ ]
2 -
|
O
4 [ ]
|
[ |

Profundidade (m)
[0)]
I

10 —
B Pressiometro
[} Ensaios triaxiais - Mayne & Kulhawy (1982)
1 CTPU - Kutlhawy et al (1985)

12

Figura 3.16 Variagdo de K, com a
profundidade em Porto Alegre, RS

3.4.4 Modulo de deformabilidade

O médulo de deformabilidade nio-drenado (médulo de Young, E ) ¢

sensivel a fatores como historia de tensées, nivel de deformacdes cisalhantes,

centre outros (e.g. Ladd e outros, 1977). Na medida em que a penetragio do cone

¢ insensivel a esses fatores, as relagdes entre resisténcia de ponta ¢ médulo de

deformabilidade devem ser tratadas com prudéncia, metecendo as mesmas

restrigoes ja descritas para o ensaio SPT.
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A abordagem recomendada para uma estimativa de médulo consiste em
prever o valor de S, através dos valores medidos de q e estimar Eu com base em
correlagdes do tipo:

E =nS, [3.15]
1500 A abordagem proposta
por Duncan & Buchignani
(1976), apresentada na Figura
3.17, pode ser utilizada como
1000 R . .
. referéncia. O conhecimento da
o historia de tensoes e do indice
de plasticidade do solo sio
500 requisitos indispensdvels a
obtencao de valores represen-
tativos de modulo.
0 ! : B — .Analogamcnte, é possi-
1,00 10,00 vel estimar o médulo cedomé-
Raz&o de sobre-adensamento (OCR) trico a partir de correlagoes
empiricas (KKulhawy & Mayne,
Figura 3.17 Abordagem proposta por 1990):

Duncan & Buchignani (1976).

M =825 (q,- O,)
[3.17]

porém seu uso ¢ restrito a estimativas de ante-projeto.

3.4.5 Coeficiente de adensamento

Ensaios de dissipacio do excesso de pressdes neutras geradas durante a
cravagio do piezocone no solo podem ser interpretados para a obtengio de
estimativas do coeficiente de adensamento horizontal C,. O ensaio consiste em
interromper a cravagio do piezocone em profundidades pré-estabelecidas, por um
periodo de aproximadamente 1 hora, até atingirem-se 50% de dissipagao do excesso
de poro-pressdes, ¢ monitorar a dissipagdo da pressdes neutras durante esse periodo.
Esta técnica é revestida de consideravel interesse na pratica de engenharia, na medida

em que se climinam os efeitos de amolgamento usuais em amostras destinadas a
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ensaios de laboratério e reduzem-se os custos do programa de investigagio
geotécnica.

O campo de tensbes ¢ poro-pressdes mobilizadas ao tedor do piezocone
pode ser avaliado a partir do método da trajetéria das deformagdes (“strain path
method”), segundo formulagdes propostas por Baligh (1986), Baligh & Lavadoux
(1986), Houlsby & Teh (1988), Teh & Houlsby (1991). A solug¢io é concebida em
duas etapas: primeiramente calcula-se a distribuigio de pressoes neutras geradas
pela penetragio de um elemento conico em um meio clasto-plastico homogéneo ¢
isotropico; o segundo estigio assume estas poro-pressdes com os valores iniciais
da teoria de adensamento de Terzaghi, calculando a dissipagio ao redor de um
cone estacionario. O processo de dissipagdo assim definido pode ser

convenientemente expresso através de um fator de tempo adimensional:

e GE T [3.18]

sendo
R = raio do piczocone
t = tempo de dissipagao (normalmente adotado como t
I = indice de rigidez (= G/S )

G = maédulo de cisalhamento do solo

5()%>

Na Tabela 3.4 sio listados os valores do fator tempo T* em fungio da

porcentagem de dissipagdo (1-u), para a proposicio de Houlsby & Teh (1988),

Tabela 3.4 Fator tempo T* (Houlsby & Teh, 1988)

1-u Posicao dofiltro

(%) Vértice do Face do cone Base do 5 raios acima 10 raios acima
cone cone da base da base

20 0,001 0,014 0,038 0,294 0,378

30 0,006 0,032 0,078 0,503 0,662

40 0,027 0,063 0,142 0,756 0,995

50 0,069 0,118 0,245 1,110 1,460

60 0,154 0,226 0,439 1,650 2,140

70 0,345 0,463 0,804 2,430 3,240

80 0,829 1,040 1,600 4,100 5,240

65



Ensaios de campo e suas aplicacées a Engenharia de Fundagées

66

podendo-se notar que a solugio ¢ fungio da posigao do clemento poroso na face,
base ou fuste do cone. Uma comparagio entre o resultado experimental ¢ a solugio
analitica obtida para um ensaio de dissipag¢io tipico é apresentada na Figura 3.18,
na qual é possivel observar que a teoria tende a reproduzir de forma adequada o

comportamento medido, demonstrando a aplicabilidade da formulagio proposta.

fogt(s)
1 2 3 4
% 0,2
N Tedrico
g 00 Fo o e = == = Experimental
S -
< 0,8
s}
3]
0
“w
o 06 -
a
°
8 04—
]
o
$ 02
[72]
@
=
2 -1 0 1 2
logT

Figura 3.18 Curva teédrica e experimental de dissipacao de poro-pressoes
medidas na posicao u, (Porto Alegre)

A determinagio de C,, a partir desta formulac¢ao, consta de um
procedimento simples e direto, conforme discutido por Schnaid e outros (1997).
Consiste na comparagio entre a variagdo do excesso de poro-pressoes € a pressao

hidrostitica. A Figura 3.19 é utilizada para ilustrar o procedimento de calculo:

a) calcular a distdncia entre a poro-pressdo no infcio da dissipagio u e a poro

pressdo hidrostitica u_;

b) calcular a percentagem de dissipagdo u (u-u)/2 e a partir da curva

50%

experimental determinar o tempo real para ocorrer 50% da dissipagio, t,;

c) obter o valor de T* da Tabela 3.4 ¢ calcular C_através da equagdo 3.18.




Capitulo 3 - Ensaios de Cone (CPT) e Piezocone (CPTU)
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50 Poro-presséo hidrostatica= 40 kPa

|Ill’llllllllllllllll!!l[

Illlll] L} Illllll‘

N
(@]
(@]

1000 10000

tempo (s)

Figura 3.19 Exemplo tipico de um ensaio de dissipacéo utilizado para ilustrar o
procedimento de calculo de C,.

A determinagdo precisa de u, ¢ fundamental para a correta determinagio de
C, Soares (1986) e Thomas (1986) sugerem procedimentos especificos para o calculo

de u,através da extrapolagio do trecho linear medido na curva de dissipagio.

Os valores de C, obtidos por esse procedimento correspondem a proprie-
dades de solo na faixa pré-adensada, uma vez que, durante a penetragio, o mate-
rial a0 redor do cone ¢ submetido a clevados niveis de deformagdes e a partir
deste estado comporta-se como um solo em recompressio (Baligh, 1986; Baligh
& Levadoux, 1986). Uma estimativa da magnitude do cocficiente de adensamento
horizontal C, na faixa de comportamento normalmente adensada pode ser obtida

através da abordagem semi-empirica proposta de Jamiolkowski e outros (1985):

RR
C,(NA) = EE C, (Piezocone) [3.19]

Valores experimentais medidos do coeficiente RR/CR variam na faixa entre

0,13 ¢ 0,15 (Jamiolkowski ¢ outros, 1985). Finalmente, os valores medidos de C,

Métodos
numéricos
possibilitam a
modelagem do
processo de
dissipacdo de
poro-pressoes ao
redor do
piezocone,
geradas pela
cravacao do
equipamento no

terreno.

Esta abordagem
possibilita a
estimativa do
coeficiente de
adensamento, C
de forma rapida,
econdmica e

precisa.

'
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(NA) podem ser convertidos em C_ (NA) para fins de comparagio com ensaios de

adensamento através da expressao:

K,
CLNA) = - CoNA) [3-20]

sendo a anisotropia de permeabilidades horizontal ¢ vertical kh/ k_apresentadas na
Tabela 3.5. Por exemplo, previsdes do tempo de recalque de aterros assentes em
depdsitos de argilas moles normalmente adensados ou ligeiramente pré-adensados
sdo realizadas com base nos valores previstos de C, cuja magnitude € similar a
valores medidos em laboratério através de ensaios de adensamento (e.g. Robertson
e outros, 1996; Schnaid e outros, 1997).

Tabela 3.5 Razio de permeabilidade em argilas (Ladd e outros, 1976;
Jamiolkowski e outros, 1985)

Natureza da argila ki, !k,
Argilas homogéneas, sem macroestrutura definida 1,0a1,5
Macroestrutura definida, presenca de descontinuidades 20a40
e lentes permeaveis ’ '
Depositos com ocorréncia de véarias camadas de material permeével 3,0a15

3.5 Parametros geotécnicos em areias

Neste item faz-se referéncia a obtengdo de parametros de resisténcia ¢

deformabilidade de solos nao-coesivos.

3.5.1 Resisténcia ao cisalhamento

Para solos granulares, a medida de resisténcia de ponta de cone q_pode ser
utilizada na previsio da densidade relativa D_ou do dngulo de atrito interno ¢ . A
contribui¢do de pesquisas em cimaras de calibragio foi determinante para o
desenvolvimento de corrclagdes, gradativamente incorporadas a pratica de
engenharia (Robertson & Campanella, 1983; Jamiolkowski ¢ outros, 1985; Baldi
¢ outros, 1980).
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Exemplos de correlagbes empregadas com freqiiéncia em projetos geotécnicos
sdo apresentados nas Figuras 3.20 ¢ 3.21. O valor de D, conforme ilustrado na

Figura 3.20, pode ser determinado através da equagio:

D, =-98+66log,, Zi— 3.21]

Gvo )"’

sendo ¢ e O’ expressos em t/m’ Dista correlagio fornece uma estimativa da
densidade relativa com uma precisio de  20% (faixa de incerteza intrinseca ao
método) e, sendo estabelecida em camaras de calibragio, deve ser corrigida para
as condi¢des de contorno ¢ tamanho da camara (e.g. Schnaid & Houlsby, 1993).
Em geral as correlagdes sido aceitdveis para solos NA, enquanto que para depdsi-
tos SA o valor de 0°  deve ser substituido pela tensio cfetiva horizontal 67, (na
equagiao 3.21).

A conversio da D_em dngulo de atrito pode ser realizada através das pro-

posigoes apresentadas no Capitulo 2, referentes ao SPT (equagdes 2.7 ¢ 2.8).

95 |- D, =-98 +66l0g;y —1%r
‘ (G0
85 |— Yde 2
N G.Vo}emt/m
X
75 |-
)
@©
2 65 |-
Y
& Alta compressibilidade
o 955 = compressibilidade
8
ke
‘s 45 |-
o~
8 Areia Ticino
35 |— Areia Ottawa
Areia Edgar
o5 Areia Hokksund
B Areia Mina Hilton
15 | | Lol i
100 1000
Ye
(0'0)

Figura 3.20 Previsao da densidade relativa através de q_(Lancellotta, 1985)
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Figura 3.21 Relagao entre q, 0’ e D_(Robertson & Campanella, 1983)

3.5.2 Moédulo de deformabilidade

Restrigdes quanto 2 estimativa do médulo de deformabilidade, E, através
dc cnsaios de penetragio foram anteriormente discutidas (Capitulos 2 ¢ 3).
Sabendo-se que o modulo ¢ fungio da histéria de tensdes ¢ deformagdes, nivel
médio de tensdes, nivel de deformacdes cisalhantes e trajetéria de tensoes
(Jamiolkowski e outros, 1985) ¢ improvivel que o cone possa fornecer medidas
precisas de deformabilidade.

No entanto, inameras correlacoes entre 0 modulo de deformabilidade ¢ a
resisténeia 4 penetragio ¢ tem sido propostas na literatura. Na auséncia de
correlacdes desenvolvidas e validadas para solos arenosos brasileiros, recomenda-
se uma abordagem simples para uma primeira estimativa do moédulo I, (para

25% da tensio desviadora mixima), através da expressio (Baldi ¢ outros, 1981):
E.=15q, [3.22]

conforme recomendag¢des apresentadas por Schmertmann (1970), Simons &
Menzies (1977), Robertson & Campanella (1983), Meigh (1987).

Reconhecidas as limitagdes deste tipo de correlagiao, desenvolvimentos
recentes propdem a utilizagio de acelerémetros ou geofones acoplados ao fuste
do cone, para medida direta do médulo sismico (ver item 3.8).
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3.6 Relacoes entre CPT e SPT

Os ensaios de CPT ¢ SPT sio as investigacoes de campo mais utilizadas no
mundo e ambos fornecem uma medida da resisténcia a penctracio. It desejdvel,
portanto, correlacionar medidas de Ngpp e q. de forma a possibilitar a transposicio
de informacgdes entre os dois ensaios.

Diversas proposi¢oes foram desenvolvidas relacionando q./Ngpr através
de um valor numérico dnico. No entanto, a razio q./Ngpr depende do tamanho
médio das particulas, conforme demonstrado na Figura 3.22. Note-se que os

valores de resisténcia de ponta q, sao divididos pela pressio atmosférica (p,) para
adimensionalizar a correlacio.

12
A A
— <> Robertson e Campanella, 1983
10 L O Zervogiannis e Kaleziotis, 1988 & A
X Chinetal, 1988
[ Jamiolkowski et al., 1985 o A
8 |- A Andrus e Youd, 1987 1%
Z | B Kasimetal, 1986
S @ Seede deAIba, 1986 o o
o 6 @ Muromachi, 1981
RS . <5 Q
| Robertson & E&&S@ 2 °r o
obertson
ar Campanelia, 1983 g @Cr goc O
= . O
e gj‘ o0 0,26
2 28 (ad/Pa)N = 5,44 x Dy
(=197, r2= 0,702)
0 R TR SR R R 13T NN RN

0,001 0,01 0.1 1 10
Digmetro médio, Dsg (mm)

Figura 3.22 Variacio de q/Ngspr com o didmetro da particula (Robertson e
outros, 1983)

Infelizmente, é necessirio reconhecer que os dados nio sio corrigidos,
isto é, efeitos relativos a energia de cravagio, poro-pressio, ete. nio sio considera-
dos na medida de N> 0 que pode explicar em parte a dispersido observada na
figura. Valores calculados de q, a partir de medidas de N, (ou vice-versa) sio
imprecisos ¢ nio devem ser utilizados em projeto. Para esta finalidade deve-se
sempre adotar medidas diretas de ensaio.

Virios trabalhos brasileiros apresentam comparagdes entre a resisténcia

de ponta do cone ¢ a resisténcia a penetragio do amostrador SPT (Alonso, 1980;
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Danzinger, 1982; Danzinger & Velloso, 1986, 1995). Velloso & Lopes (1996)
apresentam uma tabela comparativa da experiéncia brasileira, juntamente com as
proposicdes de Schmertmann (1978), considerada conservadora pelo proprio au-

tor, ¢ de Ramaswany e outros (1982). Este valores sio resumidos na Tabela 3.0.

p,
Tabela 3.6 Valores tipicos de k = 1< P4 (modificada de Velloso e Lopes, 1996)
SPT
Solo Schmertmann Remaswany Danzinger & Velloso
k k k
Areia 4,0-6,0 5,0-7,0 6,0
Areia siltosa, argilosa, 30-4.0 30 53
silto-argitosa, ou argilo-siltosa
Silte, silte-arenoso,
2,0 - 4.8

argila arenosa

Silte areno-argiloso, argilo-

arenoso; argila silto-arenosa, - 2,0 3,8
areno-siltosa

Silte argiloso - - 3,0

Argila e argila siltosa - ' - 2,5

1

3.7 Métodos diretos - previsado da capacidade de carga de estacas

Resultados de ensaios CPT podem ser utilizados diretamente na solugao de
problemas geotéenicos, por meio dos chamados métodos diretos de projeto, sem a
necessidade de obtengio de pardmetros constitutivos do solo. O exemplo mais
importante de uso refere-se a previsio da capacidade de carga de estacas, com
analogia direta & pritica brasileira de uso do SPT. Métodos correntes de projeto
(Aoki & Velloso, 1975) foram concebidos com base em correlagdes entre valores de
q, (cone) e N,
Como conceito geral, sabe-se que a capacidade de carga de uma estaca Q

Srup

consiste de duas componentes, conforme discutido no Capitulo 2:

Qu=Q+Q, [3.23]
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A parcela mobilizada na ponta da estaca Q ¢ calculada como o produto
entre a drea da base a, e a carga unitiria q,. O atrito lateral Q ¢ definido como o

produto entre a area lateral da estaca aco atrito lateral fp. Assim:

Q. =@, xq )+ xf) [3.24]

Valores medidos de resisténcia de ponta do cone ¢_siao usados para calcular
simultaneamente os valores de q efp; incertezas nas medidas do atrito no fuste
do cone restringem scu uso na determinagdo do atrito lateral de estacas. Dois
métodos sdo utilizados internacionalmente, seguindo os procedimentos discutidos

a seguir.

a) Bustamante & Giasenelli (1982) a:%D
O método ¢é utilizado com 0,7q  M——-bhe——bl 1,30
base nas informagoes apresentadas na I4=L>I F 1
Figura 3.23 e nas Tabelas 3.7 ¢ 3.8, ‘</Tﬁ
que fornecem os coeficientes para as ; /
e e h 4 )
quagoes: x :
s o '
f _ 4. [3.25] 4 a§ Tt
g g -
X E 2 \ S
o} H e
_ 3.26 T !
. = kcqcu [ ] o E

O atrito lateral unitario é Figura 3.23 Calculo da resisténcia
média equivalente (Bustamante &
Giasenelli, 1982)

calculado pelo somatério, ao longo do
fuste, do valor medido de q_dividido
pelo cocficiente a (Tabela 3.8). A
resisténcia de ponta unitaria é
calculada através da média de valores medidos entre a ¢ -a (a= 1,5D), sendo D o

didmetro da estaca. A média ¢ calculada em trés estagios:
(i) calcula-se ¢’ como a média de q_entre a ¢ -a
(i) eliminam-se os valores de q_superiores a 1,3¢’ e inferiores a 0,7¢’

(iif) calcula-se a nova média q_, dentro dos valores definidos em (ii), ¢ utiliza-se
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Tabela 3.7 Fatores de capacidade de carga, k_(Bustamante & Giasenelli, 1982)

Fatores k¢

Natureza do solo
q.(MPa) Grupo | Grupo Il

Argilas moles e turfas <1 04 0,5
Argilas moderadamente compactas 1t05 0,35 0,45
Silte e areias fofas <5 0,4 0,5
Argilas rijas compactas e silte compacto >5 0,45 0,55
Areias medianamente compactas e pedregulhos 51012 04 0,5
Areias compactas e pedregulhos >12 0,3 0,4

Grupo | - Estacas escavadas
Grupo Il - Estacas cravadas: premoldadas, metdlicas, Franki, estacas injetadas sob presséo

Tabela 3.8 Coeficientes de atrito, o (Bustamante & Giasenelli, 1982)

Categoria
Coeficiente, o Limite maximo de fp (MPa)

Natureza qc | Il I Il 1l

do solo (Mpa)  n» B A B A B A B A B
Argilas moles & < 30 90 90 30 0015 0015 0015 0,015 0,035
turfas
Argilas 1105 40 80 40 80 0035 0035 0035 0035 008 >
moderadamente (0,08) (0,08) (0,08) 012
compactas
Silte e areias fofas <5 60 150 60 120 0,035 0035 0035 0035 008 -
Argilas rijas
compactas e silte >5 60 120 60 120 0035 0035 0035 0035 008 >
compacto (0,08) (0,08) (0,08) 0,20

Areia medianamente

5t012 100 200 100 200 0,08 0,035 0,08 0,08 0,12 >
compactas e

pedregulhos (012) (012) (0,12) 0,20
Areias compactas >12 150 300 150 200 0,12 0,08 0,12 0,12 0,15 >
e pedregulhos (0,15) (0,15) (0,15) 0,20

GRUPO IA - Estacas escavadas, microestacas (baixa pressao), piers, barretes
GRUPOQ IB - Estacas escavadas com revestimento, estacas cravadas in situ
GRUPO lIA - Estacas cravadas pré-moldadas

GRUPO 1IB - Estacas metalicas

GRUPO IllA - Estacas cravadas injetadas

GRUPO 1IIB - Estacas injetadas com altas presses
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b) De Ruiter & Beringen(1979):

O método baseia-sec em um procedimento diferenciado para areias e argilas,
sendo aceito com método Europeu de Projeto (Lunne e outros, 1997).

Em depdsitos argilosos, as componentes de atrito lateral e resisténcia de
ponta sio calculadas com base no valor da resisténcia ao cisalhamento nio-drenada
S, estimada em fungio de q. Os cocficientes necessatios a previsio de q e/ sdo

u ¢ b P
apresentados na Tabela 3.9.

Tabela 3.9 Método Européu de projeto (ap6s de Ruiter & Beringen, 1979)

Areias Argilas
Atrito lateral Minimo de: f=o S,
unitario f1=0.12 MPa
fo f2= CPT atrito de luva, fs onde:

o =1 para argila NA
= 0.5 para argila PA

f3= g./ 300 (compressdo)
f4= q. /400 (tracéo)

Capacidade de carga Minimo:
unitéria equagio [3.27] g,= NS,
qp onde:
N, =9

Em areias, os autores sugerem que a resisténcia mobilizada na ponta da
estaca seja fungdo da resisténcia do cone medida em uma zona acima e abaixo da
profundidade de assentamento da estaca. A zona de influéncia é definida na

ilustragdo apresentada na Figura 3.24, calculando-se q pela equacio:
¢ 1% g 1 P quag

- Q(:l + Q('Z

3.27
4 2 [ ]

sendo q, = média dos valores de q. ao longo de a-b-c. Entre b-¢ utiliza-se a
envoltdria minima de resisténcia. A profundidade de influéncia considerada, Y,
varia entre 0,7 e 4,0, adotando-se o valor minimo de q,, nesse intervalo.

q, = média dos valores de q_da envoltéria minima de resisténcia, a uma
distdncia de 8 didmetros acima da base da estaca.

O CPT, assim
como o SPT,
pode ser usado
na previsao da
capacidade de
carga de

estacas.

O método
europeu de
projeto é prdtica
difundida

internacionalmente.
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Resisténcia de ponta g,

/A

ey + ch

D-p

C
Envoltoria minim' 4
de resisténcia yD
b
<
A

Figura 3.24 Calculo da resisténcia
média equivalente (de Ruiter &
Beringen, 1979)
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\
&
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propagacao

\"
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Figura 3.25 Esquema do ensaio com cone
sismico
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Em geral adota-se 15 MPa como
limite de resisténcia de ponta da
estaca. Experiéncia local € reco-
mendada na aplicagdo destas
correlagdes, podendo-se utilizar o
trabalho de Almeida e outros (1996)
como referéncia. Nao ha expe-
riéncia significativa do uso dessas

correlagoes em solos residuais.

3.8 Novos equipamentos

A tendéncia atual de desen-
volvimento de novos equipamentos
combina diferentes técnicas, alian-
do a robustez do ensaio de cone as
informacoes adicionais provenien-
tes de outros ensaios. Hstas tecno-
logias deverio ser gradativamente
implementadas no Brasil para apli-
cacoes em cngenharia civil e

geotecnia ambiental.

a) Cone sismico

Geofones e/ou acelero-
metros podem ser incorporados ao
fuste de cone para medidas da ve-
locidade de propagacio de ondas de
compressdo (v,) ¢ ondas de
cisalhamento (v). Esta técnica ¢
analoga a utilizada nos ensaios sis-
micos tipo “downhole”, apenas
substituindo a perfuragio do solo

para posicionar o receptor a pro-
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fundidade de ensaio por um procedimento simples e rapido de cravagio. Uma ilus-
tragio do procedimento de ensaio é apresentada na Figura 3.25.

O primeiro protétipo foi desenvolvido por Campanella ¢ outros (1986),
tendo sido introduzido no Brasil por Ortigio (1996) e Francisco (1997). A inter-
pretagdo das medidas ¢ feita com base na teoria da elasticidade, pela qual admite-
se 0 modulo maximo de cisalhamento G, medido em deformacgdes cisalhantes da

ordem de 10 %:

0

Gy=vy(()? [3.28]

sendo Y a massa especifica do solo.

. 1A Sistema de
b) COnC preSSIOmetrO Cravagéo Unidade hidraulica

Na década de 1980 materializou-se a Unidade de
o . ) ) o controle
idéia de incorporar um médulo pressiométrico
ao fuste do cone. O primeiro protétipo foi
desenvolvido na Inglaterra (Withers ¢ outros, ARVIRS
1986), seguido de experiéncias no Canad4 Condutores
(Campanella & Robertson, 1986), Itilia

Hastes

(Ghiona e outros, 1995) ¢ Holanda (Zuidberg
& Post, 1995). No equipamento original, um

padronizadas

Adaptador

pressiometro de 43,7 mm de didmetro é cone / hastes
acoplado a uma ponteira de 15 cm? de secio )
P ¢ P ] ) & 2 Amplificadores
transversal, conforme ilustrado na Figura 3.26. ©
O procedimento de ensaio segue a N
A . i Anel contratil
seqiiencia padronizada: o cone é cravado no +
terreno a uma velocidade constante de 20 mm/s o
. . . Q Médulo
e, a profundidades pré-determinadas, a ~ pressiométrico
penctragao € interrompida para permitir a
“~
cxpansio da sonda pressiométrica. A Anel contrati
interpretagio do ensaio pressiométrico ¢, no g Conector
entanto, mais complexa que a do pressiometro J Piezocone
p . ~ V
autoperfurante (Capitulo 5), pois a expansio da I 247
. i, . A 43,7 mm
cavidade cilindrica do pressiémetro ocorre
inicialmente em um solo ]é amolgado kal Figura 3.26 Esquema do cone
penctragido do cone. Apesar desta dificuldade, pressiometro
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O piezocone é
reconhecido
como a mais
importante
ferramenta de
investigacao na
drea ambiental.
O chamado cone
ambiental com
medidas de
resistividade,
temperatura, Ph
etc., deve ser
gradativamente
incorporado a
prdtica

brasileira.
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foi notavel o desenvolvimento experimental ¢ analitico observado na tentativa de
interpretar o ensaio, considerando os efeitos de instalagio na analise.

Em argilas, o ensaio pode ser modeladoe através de métodos de expansio/
contracio de uma cavidade cilindrica, com a argila comportando-se como um
material incompressivel linear-eldstico, perfeitamente pldstico que obedece a0
critério de ruptura de Tresca (Houlsby & Withers, 1988). Sio diversos os exemplos
de aplicagido desta teoria (Powell, 1990; Houlsby & Nutt,1992; Powell ¢
Shields,1995; Campanella ¢ outros, 1996; Zuidebey & Post, 1995).

Em arcias, os efeitos de dilatincia dificultam a andlise, nio tendo sido
possivel, até o momento, descrever de forma adequada o estado de tensoes ao
redor do equipamento apds a cravagao. Os métodos de analise, neste caso, baseiam-
se em abordagens semi-empiricas (Schnaid & Houlsby,1992; 1994) ou analitica
combinada a pardmetros de estado (Yu e outros, 1996) ou a outros ensaios de
laboratério (Ghionna e outros, 1995). Uma andlise comparativa da aplicagao dos
diferentes métodos é apresentada por Powell & Shields (1997) e Ghionna e outros
(1995).

¢) Cone resistivo

Desenvolvimentos recentes possibi-

litaram a incorporagio de medidores de
Eletrodos

Isolamento by condutividade elétrica (ou resistividade =

condutividade ™) ao fuste do cone (Graff &
Zuidberg, 1985; Robertson e outros, 1995).
A resistividade elétrica é medida por um par
— de eletrodos montados no fuste do cone,
conforme ilustrado na Figura 3.27. Sabendo-

se que as propriedadcs elétricas do solo

Sismometro —3- podem variar na presenga de fluidos

Medidor de contaminantes ¢ possivel por meio de medi-

temperatura das de resistividade, mapear espacialmente

, a extensio de 4areas contaminadas. Nio ha
«— Luva de atrito

experiéncia formal de uso destes equipa-
Transdutor
de presséo

— Cone mentos no Brasil, sendo a experiéncia
internacional relatada por Horsnell (1988),
Campanella & Weenees (1990), Woeller ¢

outros (1991), Strutymky e outros (1991).

Figura 3.27 Cone ambiental
(Wolter e outros, 1991)
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