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RESUMO

ENERGIA E CONFIABILIDADE APLICADAS AOS ESTAQUEAMENTOS
TIPO HELICE CONTINUA

Esta tese apresenta a metodologia SCCAP, desenvolvida para o controle da execucdo de
estaqueamentos tipo helice continua. A metodologia embasou-se na lei de conservacdo de
energia, um dos fundamentos da fisica classica, e quantifica a energia necessaria ou o trabalho
realizado para escavar cada estaca do estaqueamento. A partir da quantificacdo da energia e
de sua relacdo com a capacidade de carga e deformabilidade da estaca, foram desenvolvidas
rotinas e propostos critérios para a aceitacdo das estacas, baseados nas caracteristicas
estatisticas da populacdo ou de uma amostra de energia retirada do préprio estaqueamento.
Incorporada ao software de monitoramento da execucgdo das estacas tipo hélice continua, a
metodologia possibilita, por meio do controle da energia demandada, a correcdo de
procedimentos e de profundidade de cada estaca do estaqueamento, aumentando, por
consequéncia, a confiabilidade e mitigando os riscos. A metodologia SCCAP foi validada
através da comprovacdo de que a energia necessaria para escavar uma estaca esta relacionada
a capacidade de carga da estaca quando o processo de escavacado estd sistematizado. Na
verificacdo, foram utilizadas caracterizacBes geotécnicas dos perfis de intemperismo,
sondagens de campo, provas de carga e dados de monitoramento coletados durante a
execucdo de estaqueamentos de obras localizadas na Capital do Brasil. Os aspectos
executivos que interferem no desempenho das estacas tipo hélice continua, na capacidade de
carga e na magnitude da energia necessaria para escavar uma estaca foram identificados e
abordados. Foi também discutida a influéncia das tensdes residuais nas analises das provas de
carga instrumentadas realizadas durante a pesquisa. Essas provas de carga foram base para a
validacdo da metodologia Camapum de Carvalho et al. (2008 e 2010) utilizada nas avaliagdes
de comportamento das estacas ensaiadas, em termos de capacidade de carga e

deformabilidade.
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ABSTRACT

ENERGY AND RELIABILITY IN CONTINUOUS FLIGHT AUGER
TYPE FOUNDATION WORKS

The present work developed the SCCAP methodology to control the execution of Continuous
Flight Auger (CFA) type foundation works. The methodology was based in the law of energy
conservation, which is one of the basic fundaments from classical physics and quantifies the
required energy, or developed work, to excavate each of the piles from any particular
foundation site. It proposes formulations, routines and criteria for pile acceptance based on
the statistical characteristics of the population or from an energy sample taken from this one.
It has been incorporated into the monitoring and execution software from CFA piles
machines, and it allows for local corrections on procedures and excavation depth at each
executed pile from the site. Consequently it enhances the reliability and mitigates involved
risks to the geotechnical job. The SCCAP methodology has been validated through the
assessment that the necessary energy to excavate a particular pile is related to its bearing
capacity, when the excavation process is monitored. For this verification several site
investigation soundings, profiles of weathering, pile load tests and monitoring data collected
during real execution jobs in sites located in the Brazilian capital have been adopted and
scrutinized. The executive aspects that interfere in the performance of the CFA piles, in the
pile’s bearing capacity and in the magnitude of energy necessary to excavate a particular pile
have been identified and discussed herein. It was also discussed the influence of the residual
stresses in instrumented pile load tests carried out during the research. As noticed before, such
tests were the basis of the validation of the Camapum de Carvalho et al. (2008 and 2010)
methodologies that yield the resulting behavior of static pile load tests in terms of bearing
capacity and deformability.
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1. INTRODUCAO

A previsdo de comportamento e o controle da execucdo das fundacGes na engenharia
geotécnica sdo, muitas vezes, exercidos com parcelas de empirismo e intuicdo. A essas
peculiaridades, somam, com frequéncia, as incertezas, oriundas da natureza do préprio
macico, e as limitacbes nos estudos preliminares que servem de suporte a elaboracdo do
projeto. Entretanto, o resultado final, ou seja, o desempenho da fundacdo, apesar das
incertezas das acOes, da variabilidade geotécnica e dos modelos adotados, entre outras, e
independentemente do critério, do método e da filosofia assumida no projeto e na execucao,
deve ser satisfatorio, objetivo que nem sempre € atingido. Entende-se como ideal a fundacéo
que ofereca 0 minimo de risco quanto a seguranca e 0 maximo de economia quanto aos custos.
Mas, para satisfazer a este bindmio, fazem-se necessarios estudos preliminares amplos e
consistentes para o entendimento do comportamento geoldgico-geotécnico do macico e da sua
interacdo com a fundacdo e a superestrutura. Nesse contexto, a seguranga é atingida apenas se
a execucdo das fundagbes for contemplada com qualidade e um rigido controle. Hoje, a
espacializacdo das informacfes geoldgico-geotécnicas e do controle da execucao conjugados a
analises por meio de métodos probabilisticos ao longo de todo o processo, do projeto a
execucdo, sdo elementos essenciais a satisfacdo do bindmio apresentado, seguranca e
economia. Mitigar o risco, concebendo projetos seguros e econdémicos € o maior desafio da

engenharia geotécnica.

Portanto, seguranca e confiabilidade na engenharia de fundacbes deve ser objeto de estudo e
atencdo, pois apenas a pratica corrente do uso do coeficiente de seguranca na fase de projeto
ndo garante a andlise e a avaliac@o apropriada dos riscos associados ao projeto e a execugéo da

obra.

Geralmente, as andlises de seguranca na engenharia de fundacdes séo realizadas em nivel de
projeto e sdo deterministicas, ou seja, teoricamente existe a certeza dos parametros envolvidos
no dimensionamento e se aceita como exata a metodologia de calculo adotada. Entretanto, a
grande fonte de variabilidade na engenharia de fundacdo é a formacdo geol6gico-geotécnica,
sendo o desempenho do sistema solo-fundacdo fortemente influenciado pela variabilidade
estratigrafica ao longo do perfil e no macico como um todo. Somam-se a estas incertezas,

duvidas quanto aos carregamentos e aos resultados da execucdo, tais como a qualidade do



processo executivo, integridade do elemento estrutural e qualidade da interagcdo entre este e 0

macigo.

Na Engenharia de Fundagdes, vém-se procurando técnicas que garantam a avaliacdo e o bom
desempenho das fundagdes, em relacdo a resisténcia e/ou a deformabilidade. Entretanto, a
capacidade de suporte é avaliada isoladamente apenas na fase de projeto, geralmente, sem
analises de deformabilidade, sendo o controle e a garantia das premissas de projetos, durante a

execucdo, relegados a um segundo plano ou simplesmente ignorados.

O controle de qualidade na execucdo exige ferramentas que identifiqguem ou ndo a necessidade
de intervencdo durante a execucdo. Nos estagueamentos, basicamente, buscam-se garantias de
que as premissas de projetos em termos de capacidade de carga e deformabilidade sejam
atendidas durante a execucgdo, ou seja, que se defina, no projeto e na execucao, entre as varias
possibilidades, uma superficie resistente para as cotas de assentamento das bases das estacas

que atendam aos requisitos técnicos, econdmicos e legais.

Portanto, adotar rotinas calcadas em conceitos fisicos e probabilisticos, durante a execucao de
um estaqueamento, é uma forma segura, eficaz e cientifica de oferecer maior confiabilidade

aos resultados esperados, sendo este o desafio que aqui se coloca.

O conceito de energia € um conceito fundamental da Fisica e esta associado a capacidade de
realizar uma agdo ou um trabalho. Portanto, ao introduzir uma ferramenta de perfuragdo no
solo, por exemplo, um helicoide, provocam-se deformacdes plasticas e elasticas, quebra da
estrutura, entre outros fendmenos que ocorrem na transferéncia de energia ou do consumo de
energia através das forgas ndo conservativas como o atrito, dissipando-a em forma de calor e
som, fendmenos que, na fisica, sdo estudados pela termodindmica. Na termodinadmica, existem
duas formas de transferir energia entre sistemas: o trabalho e o calor. Portanto, entender e
mensurar a transferéncia de energia durante o processo de escavacdo de uma estaca é o
primeiro passo para que se possa controlar um estaqueamento através da energia necessaria
para escavar cada estaca. Como ponto de partida, podem ser utilizadas as caracteristicas
estatisticas de uma amostra do estaqueamento ou de um banco de dados regional que esteja

devidamente validado e aferido.

Neste contexto, desenvolveu-se uma metodologia de controle e uniformizacdo dos

estaqueamentos escavados, especificamente do tipo hélice continua, a metodologia SCCAP,



baseada na interpretacdo da energia necessaria ou do trabalho realizado durante a escavacao de
uma estaca. A partir do entendimento do sistema de forcas das perfuratrizes e do principio de
conservacao de energia, foi possivel obter a energia demandada para escavar uma estaca, o
que permitiu, por meio do uso de conceitos estatisticos, controlar a qualidade da escavagédo do
estagueamento. Para a comprovacao da eficiéncia da metodologia SCCAP, foram utilizadas
provas de carga e comparagGes com previsdes oriundas de ensaios SPT. A metodologia
desenvolvida e testada pode ser estendida para qualquer tipo de estaca escavada ou de
deslocamento bem como a outras escavagdes rotativas como as dos tdneis, desde que seja

possivel identificar o sistema de forcas para quantificar a energia gasta no processo.

Em termos mais abrangentes, pode-se dizer que a adog¢do do controle de qualidade nos
estaqueamentos escavados durante a fase de execucdo trara garantia quanto a conformidade do
estaqueamento. Além disso, em muitos casos, pode trazer também economia com a adogdo de
critérios de paralisacdo e aceitacdo de estacas baseados na energia demandada durante a

escavacao, Como 0 que ocorre nos estaqueamentos executados com estacas pré-moldadas.

As rotinas propostas, SCCAP, ndo substituem o juizo do engenheiro geotécnico, mas podem
auxiliad-lo na identificacdo e mitigacdo dos riscos inerentes a qualquer tipo de estaqueamento,
especialmente nos que ndo possuem controles balizados em conceitos cientificos, como os

escavados.

1.1 OBJETIVOS DA PESQUISA

Esta pesquisa teve por objetivo geral desenvolver uma metodologia para o controle dos
estaqueamentos escavados a partir da introducdo de conceitos fisicos e estatisticos. Para
atingir este objetivo geral, foram fixados como objetivos especificos:

e Entender o processo de escavagdo das estacas escavadas, em especial, do tipo hélice
continua, e, a partir da identificacdo das forcas que atuam no sistema, quantificar a energia
ou trabalho necessario para escavar uma estaca;

e Caracterizar os perfis de intemperismo de dois locais de estudo, de modo a subsidiar o
entendimento do comportamento do maci¢o quanto & demanda de energia no processo de
execucdo das estacas, quanto a importancia da pressdo de concretagem para 0
sobreconsumo de concreto, quanto a melhoria da interacdo solo-estrutura de fundacdo e

guanto ao entendimento dos resultados das provas de cargas;



Desenvolver, para aplicacdo automatica por meio de um software de monitoramento das
estacas hélices, rotinas que garantam controle e qualidade ao estaqueamento. Entender os
dados provenientes do software de monitoramento das estacas hélices e, a partir dessas
analises, aperfeicoar as rotinas;

Realizar provas de carga com instrumentagdo que possibilitem comparar o atrito lateral e a
parcela de ponta obtidas nestes ensaios com os sugeridos pela metodologia proposta por
Camapum de Carvalho et al. (2008 e 2010).

1.2 ESCOPO

A tese é composta dos cinco capitulos sumarizados a seguir:

Capitulo 1 — Apresenta uma introducdo ao tema, a sua importancia, a motivacdo e o objetivo

do trabalho.

Capitulo 2 — Apresenta a revisao bibliogréfica sobre o tema abordado, enfatizando conceitos

como seguranca nos estaqueamentos, lei de conservacao de energia que é sintetizada no
principio de Hamilton, capacidade de carga e controle de qualidade dos estaqueamentos.
Também apresenta um breve historico sobre as estacas tipo hélice continua, sua
aplicabilidade e fatores que afetam o seu desempenho. Além disso, aborda as
caracteristicas geoldgicas e geotécnicas do Distrito Federal e os aspectos relevantes
como a colapsividade e mineralogia e sua influéncia no comportamento da curva carga
versus recalque. Por fim, conceitos probabilisticos sdo apresentados, como os de
confiabilidade e probabilidade de ruina. Os temas abordados transitam por aspectos

fundamentais para o entendimento da tese.

Capitulo 3 — Neste capitulo, Materiais e Métodos, descreve-se 0 programa experimental

adotado baseado na realizagdo dos ensaios de campo e laboratorio para a caracterizacdo
fisica, mecénica e mineralogica do solo estudado, descrevendo suas particularidades. O
sistema de forca aplicado ao helicoide durante a escavacdo de uma estaca tipo helice
continua € minuciosamente apresentado e, a partir do principio da conservacdo de
energia, é proposta metodologia e formulacdo para quantificar a energia demandada
durante a escavacdo de uma estaca. Prop6em-se, também, rotinas para a aquisi¢cdo
automatizada da energia ou trabalho necessario para escavar uma estaca, e rotinas para o
tratamento estatistico do banco de dados obtidos, que possibilita a uniformizagdo do
estaqueamento e aumento de sua confiabilidade. Disseca-se ainda a metodologia



Camapum de Carvalho et al (2008 e 2010) para compara-la com resultados obtidos
através de provas de cargas instrumentadas.

Capitulo 4 — Apresenta e analisa os resultados das caracterizaces geotécnicas e das provas de
carga realizadas, colocando em destaque e validando a metodologia de controle da
execucdo de estaqueamentos proposta com base na relagdo existente entre energia
dispendida na execucdo de uma estaca e sua capacidade de carga. A influéncia dos
aspectos construtivos, como a pressdo de concretagem na capacidade de carga obtida
através de provas de carga, € discutida. Estudou-se a influéncia das tensdes residuais na
analise das provas de cargas instrumentadas. Valida-se, com base nos resultados de
provas de carga instrumentadas, a metodologia Camapum de Carvalho et al (2008 e
2010) de anélise dos resultados de provas de carga.

Capitulo 5 — Conclusdes do trabalho e sugestdes para pesquisas futuras sdo efetivadas neste

capitulo.



2. REVISAO BIBLIOGRAFICA

Recentemente, foram incorporados a filosofia de projeto e execucdo de fundacdo novos
conceitos pela NBR 6122 (ABNT, 2010) - Projeto e Execugdo de Fundag®es, que fazem um
contraponto a filosofia da margem de seguranca representada pelo fator de seguranga. Isso
reforca a necessidade de que a seguranca e a conformidade de uma fundacgéo, que eram Unica e
exclusivamente garantidas pelo fator de seguranca fundamentado no determinismo, passem a
ser quantificadas também por métodos probabilisticos. Ou seja, reconheceu-se que o0 exercicio
da Engenharia de Fundacdo ndo é uma ciéncia exata e que riscos sdo inerentes a ele, o que
permite e incentiva 0 uso de conceitos probabilisticos. Na NBR 6122 (ABNT, 2010), sdo
apresentados procedimentos para determinar a variabilidade das resisténcias dos elementos de
fundacdes, levando em consideracdo o carater aleatério e a variabilidade presente nos projetos
e na execucdo das fundacdes, por meio de uma visdo sistémica e probabilistica do problema.

As fundagdes, como qualquer outra parte de uma estrutura, devem ser projetadas e executadas
de forma a garantir, sob a acdo das cargas em servico, as condi¢cbes minimas de seguranca,
funcionalidade e durabilidade. Uma estrutura é considerada segura quando puder suportar as
acOes que vierem a solicita-la durante a sua vida Util sem ser impedida, quer temporaria, quer

permanentemente, de desempenhar suas funcdes (Alonso, 1998).

Espera-se da Engenharia de Fundagfes que o projeto, a execucgdo e a interacdo solo-estrutura,
sejam ao mesmo tempo seguros, econdémicos e durdveis. Essa expectativa requer
conhecimentos de Mecanica dos Solos, Mecéanica das Rochas e Geologia de Engenharia,
ciéncias que compdem a Geotecnia, e de Engenharia Estrutural para o dimensionamento do
elemento estrutural, ou seja, a engenharia de fundagOes transita e exige conhecimento de

diversas areas cientificas.

Atualmente, as técnicas de avaliacdo do comportamento das fundagdes no campo, geralmente,
estdo restritas a verificagdo do desempenho de fundagGes por meio de provas de cargas, sejam
estas estaticas ou dindmicas, excetuando-se as estacas cravadas, que sdo submetidas e

uniformizadas atraves do controle de energia, nega ou repique.



2.1 SEGURANCA NA ENGENHARIA DE FUNDACOES

A seguranca na engenharia de fundagdes sofre influéncia de variados fendmenos, destacando-
se as Vvarias técnicas de instalacdo e concretagem, dos carregamentos e das condi¢des de
subsolo e dos eventuais erros humanos cometidos na fase de projeto ou de execucdo. Segundo
Silva (2003), os conceitos basicos de seguranca em estruturas em geral, abrangem estudos
sobre as agdes, a vida Util, o estado de desempenho e a seguranca propriamente dita, e
costumam ter dois aspectos que, algumas vezes, podem ser confundidos: o aspecto qualitativo
e 0 aspecto quantitativo, conceitos que podem ser estendidos a seguranca das fundagdes. O
aspecto qualitativo define se uma estrutura possui segurancga; 0 aspecto gquantitativo procura
quantificar a seguranca, ou seja, estabelece um numero que serve como medida da seguranca

existente na estrutura.

Uma fundagdo é segura, do ponto de vista qualitativo, se possuir resisténcia para suportar as
acOes previstas que vierem a solicitad-la durante toda a sua vida Util sem apresentar sinais de
alerta ou falhas que prejudiguem a sua utilizacdo. Sobre o aspecto quantitativo, seria
necessario conhecer a magnitude real das solicitacdes e qual seria a real capacidade resistiva

da fundacdo, ou seja, o limite entre o sucesso e a falha.

Segundo Oliveira (1998), em nenhum projeto estrutural, hd conhecimento completo de todas
as informacdes necessarias a sua realizacdo, pois sdo inimeras as incertezas e as variacdes
existentes, tanto nas solicitacdes, quanto na capacidade resistente do sistema. Pode-se citar
como exemplo a variabilidade das caracteristicas resistentes dos materiais, 0s inevitaveis
erros, 0 ndo cumprimento das especificagOes de projeto, as diferencas entre 0 comportamento
real da estrutura e o previsto pelos modelos de analise etc. Neste contexto, podem-se

enquadrar os projetos de fundacgdes.

A primeira tentativa de solucionar esse problema foi definir margem de seguranga, que
consiste em adotar valores um pouco distantes dos valores reais de resisténcia e de solicitacédo,
de forma a considerar as incertezas existentes sobre estes, no intuito de evitar uma possivel
falha. Portanto, os projetos sempre foram realizados sob condi¢es de incertezas quanto as
acles e as resisténcias e, por isso, o critério basico de qualquer projeto, independente do
método ou filosofia adotada, € o de que a capacidade resistente do sistema deve exceder as

solicitacbes com uma margem aceitavel de seguranca (Silva, 2003).



Segundo Meyerhof (1995), a seguranca nos projetos pode ser alcancada por trés métodos:

e Meétodo das Cargas Admissiveis: que consiste na aplicacdo de um coeficiente de seguranca
global;

e Meétodo dos Estados Limites: baseado na aplicacdo dos coeficientes parciais de seguranca;

e Métodos Probabilisticos: baseados em analises de Confiabilidade.

Os métodos possuem como principais diferencas a forma como as solicitages e as resisténcias
sdo comparadas e como a seguranca € avaliada. O método das cargas admissiveis foi
desenvolvido a partir dos coeficientes de seguranca globais, valores aferidos por meio do
indice de sucesso ou insucesso das experiéncias anteriores. Na Engenharia de FundacGes, 0s
valores atuais dos coeficientes de seguranca foram aferidos e consagrados num demorado

processo de observacdo dos resultados de sua utilizacao.

Segundo Bernardo (1999), o Comité Europeu de Concreto (CEB) adotou os coeficientes
parciais de seguranca e introduziu o conceito estatistico de resisténcia e agcdes caracteristicas
em 1964. Neste modelo, a Estatistica foi usada somente para definir os valores caracteristicos
e ndo para determinar os coeficientes parciais de célculo, pois é deixado claro que 0s
coeficientes adotados para modificar os valores caracteristicos sdo destinados a considerar
aqueles aspectos ainda ndo avaliados por tratamento estatistico. Meyerhof (1995) apresenta o
historico do desenvolvimento do Método dos Estados Limites na Engenharia Geotécnica, a
partir de Terzaghi (1943), que dividiu os problemas da Mecanica dos Solos em dois grupos de
problemas a serem solucionados: os de estabilidade e os de elasticidade, que representam 0s

estados limites ultimos e de servigo, respectivamente.

Segundo Silva (2003), a técnica de projeto de fundagBes ndo tem recebido o tratamento
cientifico adequado. Essa afirmacdo pode ser comprovada ao se considerar quao pequeno é o
numero de conceitos gerais estabelecidos com base cientifica e utilizados na engenharia de
fundacdes (Velloso& Lopes, 1996).

As incertezas na engenharia ndo estdo limitadas somente a variabilidade das variaveis basicas.
Os valores estimados de uma dada varidvel, como a média, por exemplo, sdo baseados em
dados experimentais e, portanto, ndo estéo livres de erros (especialmente quando os dados séo
limitados). Os modelos matemaéticos ou de simulagdo (como por exemplo, férmulas, equacoes,
algoritmos, programas de simulagcdo computacional etc.) e os de laboratério, usados na analise

de engenharia, sdo representacfes idealizadas da realidade, algumas vezes, representacdes
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imperfeitas do universo real. Consequentemente, previsdes e/ou calculos feitos com base

nesses modelos podem ser imprecisos e, portanto, também dao margem a incertezas.

Silva (2003) também descreve a evolugdo e a introducdo das filosofias e dos métodos de
seguranga nos projetos geotécnicos detalhadamente, da aplicacdo dos conceitos de estados
limites na Geotecnia por Coulomb (1773) e Rankine (1857), passando pela aplicacdo dos
coeficientes parciais apresentado por Hansen (1953, 1956) até a aplicacdo da confiabilidade
nos projetos geotécnicos, introduzida a partir da proposicdo de Ang & Tang (1984). Ainda
segundo Silva, Hasen (1953, 1956) calibrou os coeficientes de seguranca parciais para
proporcionar nivel de seguranca similar ao Método das Cargas Admissiveis, 0s quais serviram
de base para a Danish Standard for Foundations (Norma Dinamarquesa de Fundacdes) em
1956.

Ang & Tang (1984) salientam que um dos objetivos da engenharia é garantir a seguranca € 0
desempenho satisfatério das estruturas com o maximo de economia. Entretanto, atingir esse
objetivo geralmente ndo € um problema simples, devido as inUmeras incertezas e
variabilidades presentes. Portanto, sempre existira alguma probabilidade de ruina ou de mau

desempenho. Por menor que seja, 0 risco sempre estara presente na engenharia.

Entretanto, para Vargas (1996), a verificacdo da seguranca deve ser feita de forma cientifica,
utilizando-se métodos estatisticos e conceitos probabilisticos, passando-se a quantificar as
incertezas, base dos coeficientes de seguranca globais. Para Bernardo (1999), os projetos de
engenharia exigem a resolucdo de incertezas e essas, quer sejam associadas a variabilidade
inerente quer a erros de previsdo, podem ser avaliadas em termos estatisticos, e a sua
importancia na seguranca e no desempenho pode ser sistematicamente analisada usando-se

conceitos e métodos probabilisticos.

Geralmente, os projetos geotécnicos, em especial os de fundagdes, ndo consideram a
variabilidade adequadamente. Nos métodos tedricos, por exemplo, a capacidade de carga é
obtida por modelos analiticos, nos quais 0s parametros de resisténcia do solo sdo considerados
a partir de valores caracteristicos ou minorados por seus respectivos coeficientes de seguranca.
No entanto, obter o valor caracteristico a partir de uma quantidade reduzida de ensaios de
campo e laboratério compromete a representatividade desses parametros. Este procedimento é
adotado na grande maioria dos projetos de fundacées, que sdo elaborados a partir da utilizacéo

de formulas empiricas e semiempiricas, baseados no SPT (Standard Penetration Test),
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raramente sdo utilizados ensaios mais avancados como CPT (Cone Penetration Test) ou
mesmos os geofisicos, os quais dependendo do perfil geotécnico-geoldgico, podem mitigar as
incertezas entre os furos de sondagens, ficando a seguranca, geralmente, garantida pela

aplicacdo da margem de seguranca ou do fator de seguranca, sejam estes globais ou parciais.

Segundo Silva (2003), admitindo-se que se dispusesse de um numero adequado de ensaios in
situ para a realizacdo de um estudo estatistico e que a distribuicdo de probabilidade da
capacidade de carga fosse normal, aceita-se, geralmente, a probabilidade de se obter até 5%
dos resultados experimentais abaixo do valor representativo. Quando néo se dispde de ensaios
em quantidade suficiente para efetuar um estudo estatistico, o valor da capacidade de carga
estabelecido é denominado de capacidade de carga caracteristica nominal (Lacasse & Nadim,
1997).

Bilfinger (2002) alerta que, em projeto de fundacdes, existe dificuldade em avaliar qual é a
sondagem representativa do subsolo, pois diversas séo as formas de consideracdo. Entre essas,
podem ser citadas, por exemplo, a divisdo da area da obra em subareas de influéncia de cada
furo de sondagem, a adocdo de uma sondagem média, a adocao de uma sondagem ruim como
representativa ou ainda a montagem de uma sondagem ficticia baseada em valores médios ou

minimos, entre outros.

Um paralelo entre a engenharia estrutural e a de fundacbGes pode ser feito, através das
consideracOes de Ang & Tang (1984) para os sistemas estruturais. Um sistema estrutural pode
falhar ao desempenhar as funcBGes para as quais foi projetado, pois o risco estd sempre
implicito em um sistema estrutural, assim como nas fundacGes. Lembra-se de que algumas
decisfes tomadas durante a elaboracdo dos projetos de fundacGes sdo tomadas sob condigdes

de incertezas, consequentemente, a probabilidade de ruina estara sempre presente.

Ainda segundo Ang & Tang (1984), a seguranga sO pode ser atingida em termos da
probabilidade de que a capacidade resistiva sera suficiente para resistir 8 maxima acao ou a

combinacéo de a¢des que acontecerdo durante a vida Util da estrutura.

Segundo Silva (2003), a pratica atual de fundagGes profundas no Brasil utiliza, na sua grande
maioria, 0 Método da Carga Admissivel na realizacdo dos projetos de fundagdes. A autora
alertou que o célculo da carga admissivel de uma fundacdo, apenas considerando a aplicacao

de um coeficiente de seguranga global, ndo é suficiente para garantir a seguranca da mesma.
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Afirmou também que o coeficiente de seguranca, por ndo estar vinculado a probabilidade de
ruina, ndo é capaz de garantir a seguranca de uma obra e propds, a partir de conceitos da
Teoria da Confiabilidade, formulacéo para o calculo da carga admissivel de um estaqueamento
baseada no indice de confiabilidade, permitindo projetar uma fundacgéo para a probabilidade de

ruina desejada.

Salienta-se que a capacidade de carga das fundacdes, geralmente, é levantada a partir de
métodos baseados em ensaios SPT (Standard Penetration Test), CPT (Cone Penetration Test),
DMT (Dilatometer Test), PMT (Pressuremeter Test), métodos de natureza empirica ou
semiempirica, que correlaciona diretamente a medida obtida nos ensaios com a capacidade da

fundacdo, raramente utilizando a teoria da confiabilidade.

Van Impe (1994) aconselha o uso de ensaios como o CPT e o DMT, devido a maior

repetibilidade dos resultados obtidos nos ensaios.

Lembra-se de que a seguranca também deve ser garantida durante a execucao e instalacdo das
fundacdes, ou seja, as condicdes pré-estabelecidas em projeto devem ser verificadas. Velloso
(1990) assegura que a qualidade de uma fundagdo nada mais é do que sua adequacao ao uso
para o qual foi concebida, ou seja, a partir de um controle de qualidade de uma obra de
fundacdes é que se pode avaliar e, consequentemente aprovar, aceitar ou recusar a mesma. O
autor salienta, ainda, que a qualidade tem uma funcdo pedagogica, que deve se aplicar a toda
empresa, desde a sua direcdo até o mais subalterno servidor, sendo a ignorancia o maior
inimigo da qualidade, e a burocracia 0 maior inimigo da garantia da qualidade. Segundo ele,
sO se pode controlar aquilo que se pode verificar e s6 se pode exigir o que se pode controlar. O
referido autor enfatiza que, especificamente em fundag6es, o cumprimento dos formalismos da
garantia da qualidade ndo significa necessariamente que o bom desempenho esteja assegurado,
pois um aspecto que diferencia um projeto de estrutura de um projeto de fundacdes € que, no
primeiro caso, as caracteristicas dos materiais de construcdo sdo definidas pelo projetista,
enquanto, no segundo, trabalha-se com o macigo, que é um material ndo fabricado pelo

homem.

2.2 CONTROLE DE QUALIDADE DOS ESTAQUEAMENTOS

Entre os métodos existentes para avaliar a capacidade de carga de uma estaca, a prova de carga
de estatica é, sem duvida, o mais eficiente; entretanto, a avaliacdo de todo o estaqueamento
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por meio de provas de cargas estdticas ou até mesmo dindmicas é morosa e inviavel

economicamente.

Nos estaqueamentos cravados, geralmente, é feita a uniformizacdo dos estaqueamentos pelo
controle de energia, no caso, representado pela nega ou o repique. Aoki (1986) afirma que o
controle de cravacdo é feito tradicionalmente pela nega, ou seja, pelo deslocamento plastico do
solo medido no topo da estaca. Segundo Aoki & Cintra (1996), a capacidade de carga de uma
estaca de uma fundagdo corresponde a carga que provoca a ruptura do elo mais fraco do
sistema solo-estaca, geralmente o macico de solo.

A nega, o repique eléstico e os perfis estratigraficos do solo devem ser considerados no
controle das estacas cravadas, e é indispensavel o controle do estaqueamento por meio de
formulacGes dinamica e estaticas, possibilitando, assim, comparar os resultados obtidos em

campo com 0s de projeto e até com os resultados das provas de cargas, caso existam.

Velloso & Lopes (2002) afirmam que o controle a cravacdo da estaca pode ser feito de
diferentes maneiras. A mais tradicional € a nega, que consiste em riscar uma linha horizontal
na estaca tendo como referéncia a torre do bate-estaca. Aplicam-se 10 golpes e mede-se a
distancia entre o risco e a linha de referéncia na torre do bate-estaca; divide-se a distancia por
10 (dez), obtendo-se a penetracdo média por golpe ou nega. Pode-se afirmar que essa
penetracdo estd diretamente ligada a energia de cravacdo ou de queda do martelo, relagcdo que
as formulas dindmicas tentam correlacionar através da nega, utilizando o principio da
conservacao de energia. Deduzindo-se com base na lei de Newton, de impacto entre dois
corpos rigidos, iguala-se a energia de queda do martelo com a resisténcia dindmica a cravagao
ou iguala-se a energia potencial do martelo ao trabalho realizado na cravagédo da estaca. Os
autores ainda descrevem outra forma de controlar o estaqueamento, o repique. Segundo eles,
para obter-se o repique, prende-se uma folha de papel na estaca, estabelece-se uma referéncia
na torre do bate-estaca e, com o auxilio de um lapis, registra-se 0 movimento da estaca ao
receber o golpe do martelo, o que indicara a nega e o repique da estaca. O repique, descontado
0 encurtamento elastico, indica o quanto a estaca esta sendo solicitada axialmente. Segundo
Vieira (2006), a medida que a estaca atinge uma profundidade proxima daquela necessaria

para sua capacidade de carga, a nega diminui e o repique aumenta.

Apesar das limitacGes, o controle dos estaqueamentos pré-moldados, por meio do controle da

energia, atraves de formulagbes dindmicas, tende a garantir qualidade e uniformidade aos
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estaqueamentos, ou Seja, procura-se manter, durante a cravagdo, negas ou repiques
semelhantes que, geralmente, estdo relacionados com uma capacidade de carga. As formulas
dindmicas devem ser empregadas para o calculo da nega ou do repique elastico da estaca,
devendo sua capacidade de carga ser determinada por formulacdes tedricas ou semiempiricas,
que consideram as diferentes caracteristicas geomecanicas do solo atravessado, ou seja, apds
determinar a capacidade de carga admissivel da estaca, calcula-se a nega que estara

relacionada com a resisténcia admissivel (Santos Filho & Sadalla Neto, 2003).

Para Vieira (2006), as principais perdas de energia em martelos de queda livre s&o: atrito do
martelo nas guias; atrito dos cabos na roldana; perda de energia associada as deformacdes
elasticas da estaca, do solo e do sistema de amortecimento (cepo e coxim); operacdo do bate-

estaca decorrente da atuagédo precoce do guincho ao final da queda do martelo.

Nas estacas tipo Franki, o controle da cravacéo é feito com auxilio de métodos dindmicos por
meio do emprego de formulas dindmicas, garantindo qualidade e homogeneidade ao
estaqueamento. Também é adotado, no alargamento de base deste tipo de fundacdo, o critério
de energia minima necessaria, ou seja, 0s Ultimos litros de concreto introduzidos na base

exigem uma determinada energia que é pré-estabelecida em projeto.

A prova de carga estatica certamente ¢ a metodologia mais confidvel para determinar a
capacidade de carga de uma estaca. Ela € normalizada pela NBR 12131 (ABNT, 2006).
Segundo Vargas (1990) a padronizagdo da metodologia para as provas de carga estaticas no
Brasil aconteceu a partir do trabalho de Costa Nunes (1943) que definiu este ensaio como um
indicador da carga de ruptura de um sistema solo-estaca, sugerindo a ado¢do de um fator de

seguranca entre 1,5 e 2,0.

Segundo Foa (2001) o ensaio dindamico surgiu a partir de pesquisas que procuravam
correlacionar a cravacao de estacas ao fenbmeno de propagacdo de ondas. Segundo Niyama
(1983), as primeiras medi¢des dindmicas na cravacdo de estacas reportam a Granville et al.
(1938), que utilizaram transdutores piezoelétricos em estacas de concreto, registrando os sinais
em um osciloscépio. Porem, apenas com a publicacdo de Smith (1960), houve um progresso
tecnologicamente significativo na compreensdo do fendmeno da cravacdo. Ele propde um
modelo baseado na Teoria de Propagacdo de Ondas e simula o efeito de propagagéo da onda
de impacto do martelo ao longo da estaca, em vez de associar a cravacdo a Teoria do Choque

entre Corpos. O uso da energia de impacto na determinacdo da capacidade de carga ultima
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comegou com a férmula dindmica de Weisbach (1820) (Foa, 2001). Desde entdo, inumeras
outras formulagdes surgiram e, em 1955, a Revista Engineering News Record havia cadastrado
452 férmulas, com o unico objetivo de determinar a capacidade de carga Ultima em estacas.
No final do século XX, o uso da teoria da equacdo da onda substituiu essas formulas, com

medidas em campo pelo sistema PDA (Pile Driving Analyser).

Segundo Holeyman (1984), as diferencas entre o comportamento das provas de cargas
estaticas e dindmicas devem-se ao modelo e podem ser superadas com uma adequada
modelagem geométrica do macico, com a adocdo de modelos reoldgicos representativos do

macico.

O ensaio de carregamento dinamico € uma metodologia em que, com a aplicacdo de um
carregamento dindmico axial, obtém-se a estimativa da capacidade de carga estatica do
sistema estaca-solo; as andlises séo feitas a partir dos fundamentos da teoria da equacdo da

onda.

Ainda segundo Foad (2001), o ensaio de carregamento dinamico tradicional consiste na
aplicacdo de um ciclo de impactos com energia constante, ou seja, com um peso caindo de
uma mesma altura sobre um conjunto de amortecimento colocado sobre o sistema estaca-solo.
Neste ensaio, registram-se os sinais de forca e velocidade para cada golpe com o equipamento
PDA. A andlise é feita para um carregamento, ou seja, um impacto que seja considerado

representativo do ensaio ciclico.

Mais tarde, com Aoki (1989), iniciou-se uma nova metodologia denominada de ensaio de
carregamento dindmico de energia crescente. Este ensaio € realizado com a aplicacdo de
impactos do martelo de alturas crescentes de queda e registros em campo com 0 equipamento
PDA. A partir desses dados, sdo obtidos a resisténcia estatica mobilizada em cada golpe
(RMX) e o deslocamento maximo descendente (DMX), na se¢do em que foram instalados os
transdutores. Dessa forma, determina-se uma curva de RMX versus DMX similar a curva

carga-recalque obtida em uma prova de carga estatica.

Uma grande vantagem do ensaio de carregamento dindmico é permitir a verificagdo da
integridade estrutural da estaca, garantindo fisicamente a estaca e avaliando se ocorreram
trincas, estrangulamentos ou seccionamentos, o que é fundamental para seu bom desempenho.

Entretanto, segundo Foa (2001), ndo € operacional e nem economicamente vidvel ensaiar todo
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um estaqueamento com o PDA. Uma alternativa usada é o ensaio de integridade de baixa
deformacéo ou, simplesmente, ensaio de integridade de estacas, PIT (Pile Integrity Test). O
PIT tem a vantagem de ser um ensaio ndo destrutivo, ganhando larga utilizacdo na engenharia,
permitindo a realizacdo de varios ensaios no mesmo local ou em locais proximos, de modo a
analisar imperfeicGes nas determinagdes das caracteristicas das fundacdes ou variacbes destas
com o tempo. Desta forma, pode-se avaliar a condigdo estrutural em qualquer estagio de sua
vida 0til. Em virtude da facilidade de movimentacdo em campo, o PIT surge como uma
alternativa para a andlise da integridade fisica de toda fundacdo, como comprovado em Cunha
& Costa (1998), em ensaios da integridade de fundagfes escavadas assentes na argila porosa
do Distrito Federal.

Para a avaliacdo das estacas helicoidais, algumas metodologias empiricas sobre o controle de
qualidade por meio do torque para verificacdo do desempenho podem ser encontradas. Estas
ancoragens possuem técnica de instalacdo que se assemelham a de uma estaca hélice continua.
Segundo Perko (2000), a capacidade de carga das estacas helicoidais a tracdo ou compressao
pode ser determinada por trés métodos: método da ruptura cilindrica, método da capacidade de
carga individual e torque de instalacdo, todos descritos em Tsuha (2007).

Tsuha (2006, 2007), por meio dos resultados dos ensaios de modelagem fisica em centrifuga,
verificou a relacdo tedrica entre torque de instalacdo durante a cravacdo e a capacidade de
carga a tracdo das estacas hélices cravadas em solos arenosos, sinalizando que pode existir
uma relacdo entre o torque acumulado dispendido no helicoide, a energia dissipada ou o

trabalho realizado durante a escavacdo de uma estaca hélice e sua capacidade de carga.

Segundo Brons & Kool (1988), a partir da década de 80, as estacas hélices passaram a ser
popularizadas e difundidas na Europa, devido, principalmente as suas vantagens técnicas.
Outro fator que impulsionou a utilizacdo das estacas hélices foi a possibilidade do
monitoramento eletronico das estacas durante a sua execucao, aumentando o controle durante
a execucdo da estaca, controle que foi estendido para as estacas de deslocamento. Os
equipamentos de monitoramento eletrdnico das estacas tipo hélice permitem a obtencdo da
profundidade, tempo, inclinacdo da torre, velocidade de penetracdo do trado, velocidade de
extracdo do trado, torque, pressdo de concreto e volume de concreto. Esses dados podem ser
acompanhados em tempo real na cabine do equipamento ou no escritorio através da

transmissao dos dados por telemonitoramento. Os dados séo sintetizados em graficos em um
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boletim de controle e, para Velloso (2000), sdo equivalentes as valiosas e tradicionais folhas
de controle das estacas pré-moldadas.

Entretanto, Almeida Neto (2002) alertou, que apesar de o monitoramento das estacas hélices
fornecer o valor do sobreconsumo de concreto e a variagdo da se¢éo ao longo da profundidade,
a precisdo e a confiabilidade desses pode ser discutida. Imprecisdes e erros nos dados
fornecidos pela monitoracdo podem ocorrer, por diversos motivos, destacando-se o sistema de
monitoracdo ndo calibrado, os danos nos sensores, bomba de concreto ndo calibrada, entre

outros.
2.3 HELICE CONTINUA E SUA UTILIZACAO NO DISTRITO FEDERAL

A utilizacdo das estacas tipo hélice continua, segundo Albuquerque et al.(2001), surgiu em
meados da década de 50 nos Estados Unidos; a partir da década de 70, na Europa; e, na década
de 80, chegou ao Brasil, quando, mais especificamente, a partir de 1987, houve um importante
crescimento e popularizacdo da solucdo no meio geotécnico. Recentemente, no Distrito
Federal, ela vem sendo empregada em obras com presenga de nivel d’agua. Os trabalhos de
Alonso (1996, 2004), Souza & Couso Jr. (1997), Hachich et al. (1999), Albuquerque (2001) e
Kormann et al. (2000) contemplam importantes aspectos sobre a utilizacdo e evolucédo das

estacas hélice continua.

Apesar de a execucdo da hélice envolver tecnologia e controles avangados durante a execucao,
0 acompanhamento por engenheiro geotécnico capacitado durante a sua execucdo e na
avaliacdo dos relatérios das estacas, por vezes, nao é realizado, o que pode comprometer o
desempenho das estacas e do estaqueamento, simplesmente pelo desconhecimento dos fatores

que influenciam esse desempenho.

Segundo Almeida Neto (2002), o equipamento e a ferramenta utilizada podem influenciar no
desempenho desta estaca, o que € amplamente investigado no Distrito Federal. Por exemplo, a
utilizacdo de equipamentos de pequena capacidade ou torque nominal pequeno, pode provocar
o desconfinamento do fuste da estaca ou até mesmo subsidéncia, pois a estaca sera perfurada
com a combinacdo de baixa velocidade e alta rotacdo de avango, transportando, para a
superficie, volume de solo superior a soma do volume da ferramenta e do empolamento do

solo escavado.
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Almeida Neto (2002) salienta que o passo da hélice, o &ngulo de corte da lamina de perfuracdo
e 0 seu estado de conservacdo, também influenciam a velocidade de avango da ferramenta. No
Distrito Federal, foi observado que o tipo da lamina de corte e o material cortante adotado
influenciam a eficiéncia da escavacdo e a velocidade de avancgo (Figura 2.1). O referido autor
também descreve os cuidados e dificuldades encontradas durante a escavacao de cada tipo de
solo, que coincidem com os encontrados para os solos do Distrito Federal.

Figura 2.1 — Tipos de trados e laminas de corte.

Quanto a capacidade de carga, encontram-se, na literatura, inimeras avaliacbes e analises
publicadas sobre provas de cargas e capacidade de carga das estacas hélices. Penna et al.
(1999), por exemplo, forneceu informacgdes e um banco de dados de 48 provas de carga com
diversos tipos de analise comparativas entre resultados extrapolados. Também Camapum de
Carvalho et al. (2008), baseados em dezenas de provas de cargas executadas no Distrito
Federal sobre estacas hélices, apresentaram uma nova e inovadora metodologia de analise e

interpretacdo para o ensaio.

A estaca hélice continua é um avanco relativamente recente na engenharia de fundacgdes. Para
compreender o0 seu comportamento nos solos do Distrito Federal, Silva et al. (2002)
publicaram os primeiros resultados sobre a adaptabilidade da solugé&o no Distrito Federal, onde
foi comparada a capacidade de carga obtida pelos principais métodos de dimensionamento,
baseados em SPT, SPT-T e CPT. Os autores chegaram a conclusdo de que os métodos

analisados podem ser utilizados no Distrito Federal, se ajustados para o solo local.

Magalhées (2005) estudou os principais métodos de capacidade de carga de estacas tipo hélice

continua, utilizando um banco de dados nacional e regional. Para as provas de carga dentro
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deste banco, estas cargas foram comparadas, a partir de uma andlise estatistica, com a previsdo de
diversos métodos semiempiricos baseados no ensaio de SPT e SPT-T. Foram analisados 0s
desempenhos das formulagdes originais dos metodos, bem como com alteragGes propostas nos
coeficientes utilizados para melhorar a acurécia e a confiabilidade de cada método. As analises
feitas pelo autor mostraram que os metodos de Décourt & Quaresma (Décourt, 1996), Antunes &
Cabral (1996) e Gotliebet al. (2000) apresentaram os melhores resultados, tanto na formulacdo
original quanto para o ajuste proposto na dissertacdo. Compararam-se, também, os recalques
medidos nas provas de carga do banco de dados analisado com as previsdes elasticas dos métodos
de Randolph & Wroth (1978) e Poulos & Davis (1980), obtendo-se uma boa aproximacéo por
estes métodos elasticos, e se observou que o comportamento carga-recalque das provas de carga de

Brasilia-DF e Goiania-GO seguiram a tendéncia do banco de dados nacional.

Anjos (2006), que executou provas de carga em grupos de fundacdo do tipo hélice continua
em verdadeira grandeza assentes no campo experimental da UnB, chegou a concluséo que a
qualidade da execucdo das estacas hélices tem fortissima influéncia no comportamento, tanto

em termos de capacidade de suporte quanto no recalque.

Inimeros métodos desenvolvidos para o calculo da capacidade de carga de estacas hélice
continua foram propostos recentemente. Dentre esses, podem ser citados: 0 Método de Alonso
(1996), baseado no SPT-T, o Método de Antunes & Cabral (1996), Método de Bustamante &
Gianeselli (1998), baseado em resultados de ensaios de SPT, CPT e PMT e o Método de
Vorcaro & Velloso (2000) que utiliza analise de regressdo multipla, dando um enfoque
estatistico ao célculo.Todos esses métodos foram descritos de forma resumida em
Albuquerque et al. (2001).

Segundo Perko (2000), as medidas de torque obtidas durante a instalacdo da estaca helicoidal
sdo de dificil correlagdo com o atrito e a coesdo do solo, apesar de ser um indicador da
resisténcia ao cisalhamento. 1sso o conduziu a adotar um modelo de equivaléncia de energia

produzida pelas forcas aplicadas na estaca helicoidal e o torque requerido.

Tshua (2007) apresentou modelo fisico, baseado em uma analogia com o parafuso de forca
(Figura 2.2), o qual pode ser estendido para as estacas hélices. Durante os ensaios, realizados
em uma centrifuga com o modelo reduzido idealizado, Tshua (2007) controlou a velocidade de
instalacdo das hélices, contornando assim o efeito do impulso, presente na pratica de

instalacdo deste tipo de estacas, as quais, segundo a autora, sdo instaladas com rotacdo
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variando entre 5 e 20 rpm. Ele verificou que o valor médio da razdo entre os valores da parcela
de capacidade de carga a tracdo relativa as hélices, medidos e calculados pelo modelo
proposto, € igual a 0,98 com coeficiente de variacdo de 15,7%. Salienta-se que 0s ensaios
realizados por Tshua (2007), ainda que tenham sido para areias com granulometria pré-
definida e com o processo de instalagdo totalmente controlado e uniformizado, constituem
uma forte indicagdo de que também para as estacas hélice existe uma relacéo entre o torque de

instalacdo do helicoide e a capacidade de carga.

O D
estaca metalica [ |
parafuso de forca he"COIdal\‘
porca
rosca do parafuso i r . Q
areia (porca) L&l LL
hélice da esth\m =
(rosca do parafuso) Js—" passo

Figura 2.2 — Analogia entre o parafuso de forca e a estaca helicoidal (Tshua, 2007).

Ainda segundo Tshua (2007), o torque disponibilizado para instalar as estacas helicoidais

reduz abaixo do nivel d’agua nas areias, devido a reducéo do peso unitario do solo.

Radhakrishna (1976), com base em ensaios de campo, observou que a configuracdo da hélice
das estacas helicoidais exerce grande influéncia no valor do torque de instalagédo e
consequentemente na capacidade de carga. Ghaly & Hanna (1991) verificaram que o
desempenho das estacas helicoidais, durante o processo de instalacdo, € influenciado por
diversos fatores que devem ser considerados, entre os quais, podem ser citados: 0 passo da
hélice, o diametro da heélice, o angulo da hélice, o didmetro da haste interna, a espessura da
chapa da hélice, a rugosidade da hélice, a forma da superficie de corte da hélice e a forma da

ponta da hélice.

Araujo et al. (2009) procuraram compreender o comportamento e a interacdo entre o torque
obtido no monitoramento da estaca hélice, durante a sua escavacdo, e 0 solo do Distrito
Federal. Analisaram, para isso, resultados de provas de carga estaticas e a suas relacbes com
0s torques obtidos durante as escavagdes das estacas, 0 Nspr € a capacidade de carga e
perceberam que sob condic¢Bes controladas, o torque acumulado, 0 Nspt médio ao longo da
estaca e a capacidade de carga sdo dependentes e proporcionais. Neste caso, controlaram a
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velocidade de avango e a rotacdo. Alertaram, também, para a importancia do impulso durante
a execucao de uma estaca hélice, pois segundo, Araujo et al. (2009), uma forga ou um torque
de pequena magnitude, aplicado durante um grande intervalo de tempo, pode gerar 0 mesmo
deslocamento (cota final da estaca) provocado por uma forca ou um torque de magnitude
elevada aplicado em um curto intervalo de tempo como descrito pelo teorema do impulso-
momento linear (Figura 2.3). No caso, a somatéria das rotacbes do helicoide e
consequentemente o percurso da forca aplicada ao helicoide serdo maiores para a forca de
menor magnitude, compensando a diferenca existente entre as forcas que realizam ao final da
escavacdo trabalhos equivalentes. Ou seja, a poténcia, que € o trabalho realizado por unidade
de tempo, esta diretamente ligada a este conceito. Como exemplo, cita-se que uma maquina de
maior poténcia gera um torque de grande magnitude e realiza em menor tempo o trabalho
necessario para escavar uma estaca, quando comparada com uma maquina de menor poténcia

que precisara de mais tempo para escavar esta mesma estaca.

N
IF, Area = J = f}j_ F.dt Uma forga grande que atua por
Y n um curto intervalo de tempo.
: Também podemos calcular
L\ ©impulso substituindo a A drea sob as duas curvas é
forga resultante varidvel por igual, portanto as duas forgas
i‘&*%w uma forga resultante média: produzem o mesmo impulso.
o) .
F). |- 0 Area =, E
'm). | = (Fadelts — 1) Orga menor que atua por
o um intervalo de tempo maior.
! ' - -
n 1 1

Figura 2.3 - Impulso da forca resultante (Young & Freedman, 2008).

Segundo Araujo et al. (2009), em uma maquina hélice continua, o torque disponibilizado é
dependente da poténcia dos motores mecanicos, da bomba hidraulica, das cilindradas dos
motores hidraulicos, das relacbes entre 0 pido e a engrenagem do cabecote, entre outros

fatores.

Costa et al. (2008) procuraram analisar a relacdo existente entre o torque e 0 Nspr oObtido ao
longo do perfil de solo localizado no Distrito Federal, admitindo a media da pressdo de 6leo
(bar) obtida metro a metro como sendo proporcional ao torque. Entretanto, no caso analisado,
utilizaram-se, para a formacgéo do banco de dados, resultados obtidos por dois equipamentos
com poténcias e caracteristicas distintas. Consequentemente, neste caso, a pressao de 6leo ndo

€ mais equivalente ao torque, pois, para a mesma pressao, obtinham-se torques diferentes em
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cada maquina, fato ndo percebido por Costa et al. (2008) e que certamente influenciou suas

analises e conclusodes.

Segundo Almeida Neto (2002), talvez o mais importante fator que influencia o desempenho de
uma estaca € a concretagem, principalmente, quanto a pressdo de injecdo. O fato é também
comprovado por Van Impe (1998), Kormann et al. (2000), Slatter (2000), Anjos (2006),
Baxter (2009) e Araujo et al. (2009) que observaram este efeito em estacas tipo hélice

continua executadas no Distrito Federal.

Segundo Anjos (2006), a forma de execucdo de uma fundacdo ditara, na maioria das vezes, 0
comportamento da fundacdo num sistema estaca-solo. O método de instalacdo, portanto, tem
profundos efeitos sob o comportamento das mesmas. O processo de construcgdo, que inclui a
escavacdo do furo, em geral, feito mecanicamente, provoca um alivio de tensdes, mas o
preenchimento do furo com concreto, parcial ou completamente, restaura as condi¢cdes de
tensdes in situ (O’Neill & Reese,1999).

Determinante para o desempenho de uma estaca escavada é o alivio de tens@es, inevitavel
durante a sua escavagdo. Segundo O’Neill & Reese (1999), o efeito deste alivio encontra-se
entre 2 a 3 raios do didametro da estaca, contados a partir da face da estaca, para as argilas pré-
adensadas, podendo a resisténcia ndo drenada ser reduzida pela metade na interface fundacao-
solo, dependendo do alivio imposto. Reese & O’Neill (1970), apud Anjos (2006), relatam que
é razoavel reconhecer que a magnitude das tensdes cisalhantes, que podem desenvolver-se ao
longo do fuste de uma estaca escavada, poderia ser influenciada por varios pardmetros,
incluindo o método de construcdo (seco ou Umido), composi¢do do solo, geometria base,
relacdo agua/cimento do concreto, tipo de carregamento (curto ou longo prazo) e condigoes

ambientais, resultando em contracdo ou expanséo da superficie do solo.

Chang & Zhu (2004), usando resultados da variagéo da tenséo horizontal durante a construgéo
de estacas escavadas em solo residual compactado, concluiram que ha uma drastica reducdo da
tensdo horizontal depois da escavacao do furo e uma gradual recuperacdo durante e depois da
concretagem com valores de 80 e 94% do valor inicial, respectivamente, para 0,5 m e 0,90 m
distantes da face do furo. Mesmo depois de 19 dias, as tensdes ndo tinham retornado ao seu
valor original e, assim, pode-se dizer que o coeficiente de reacdo horizontal para as estacas
escavadas devera ser menor que o valor do coeficiente de empuxo no repouso (Kp). Os efeitos

provocados na interface fundagédo-solo podem aumentar ou diminuir dependendo do concreto
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usado (relagcdo &gua/cimento), do potencial de suc¢do do solo ao redor do furo (succéo
matricial), da temperatura ambiente do solo, da taxa na qual o concreto € langado (efeito da

segregacdo), entre outros.

Perez (1997) avaliou a perda de resisténcia de uma estaca escavada no campo experimental da
UnB, em diferentes situacdes: a mesma sendo concretada no mesmo dia (EO), aos sete (E7), e
aos quinze dias (E15). A Figura 2.4 mostra o resultado da perda de resisténcia como efeito na
demora na concretagem, observando-se uma diminuicdo da rigidez do sistema estaca-solo

concretado aos quinze dias.
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Figura 2.4- Prova de carga em estaca escavada concretada em diferentes datas (Perez, 1997).

Outro fator que influencia negativamente o desempenho das estacas escavadas é a condi¢do de
sua ponta apos a escavacdo, solo fofo na ponta da estaca, fato verificado por Costa Branco
(2006). Segundo Poulos (2005), os efeitos maléficos para o comportamento de fundagdes
escavadas, provocados pelo amolecimento do solo da base das estacas escavadas devido a
limpeza inadequada, levam a uma reducéo na rigidez do solo abaixo da base da estaca. O autor
cita também que a capacidade ultima da base provavelmente ndo seria afetada, mas poderia

requerer um deslocamento bem maior do que os requeridos normalmente.

Fatores como alivio de tensdes durante a escavacdo, didmetro do tubo de concretagem,
plasticidade do concreto, didmetros dos agregados do concreto, pressdo de injecdo do
concreto, velocidade de extracdo da heélice, ascendéncia do concreto pelo helicoide, ruptura
lateral do fuste por excesso de pressdo durante a concretagem podem afetar a qualidade e o

desempenho da estaca.
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Com o exposto acima, verifica-se a influéncia de varios fatores no desempenho de fundagdes
escavadas. Neste caso, pode-se entender a importancia dos procedimentos adotados e do
controle de todo o processo, iniciando pelo projeto e suas premissas, passando pela execucao e
finalizando com concretagem adequada. Apenas assim pode-se obter uma fundacdo segura e

tecnicamente bem avaliada, do ponto de vista da execugéo.

O monitoramento das estacas tipo hélice capta e traduz os aspectos construtivos, sejam eles
positivos, sejam negativos para o desempenho do estaqueamento, pois em uma equipe de
perfuragdo composta pela perfuratriz e seu operador, 0 processo executivo e 0s procedimentos
adotados durante a perfuracdo, sejam eles benéficos, sejam maléficos para o desempenho da
estaca, sdo captados. A interpretacdo destes dados e a criacdo de rotinas baseadas em conceitos
e caracteristicas estatisticas podem contribuir para a uniformizagdo do estaqueamento durante
a sua execucdo. Essa filosofia comegou a ser desenvolvida e implemetada no Distrito Federal
a partir dos primeiros estagueamentos executados com estacas tipo hélice continua e
principalmente, ap6s o entendimento fisico do processo de escavacao (Silva e Camapum de
Carvalho, 2010).

2.4 ENERGIA E TRABALHO

A tentativa de compreender a energia presente na natureza se confunde com a histéria da
ciéncia. O estudo do movimento dos objetos e 0s conceitos relacionados, tais como forca e
energia, formam o campo da fisica conhecido como mecanica. A forgca exerce um papel
fundamental na descri¢cdo do deslocamento e também pode ser descrita em funcdo de outra
grandeza, a energia, que é uma grandeza conservativa. A lei de conservacdo de energia é
especialmente valiosa quando se trata de sistemas com muitas variaveis, nos quais o
entendimento detalhado do sistema de forcas € um problema de dificil solugdo, como o
encontrado na escavagédo de uma estaca (Silva & Camapum de Carvalho, 2010).

Outro conceito que estd diretamente relacionado a energia € o trabalho realizado. Energia e
trabalho séo duas grandezas escalares e, portanto, sem dire¢cdo associada. A universalidade do
conceito de energia torna possivel, por exemplo, entender como a energia mecanica produzida
por um motor € transformada em energia cinética e potencial, que, por sua vez, é dissipada por
atrito (calor) ou som, ou seja, garante que, mesmo que haja mudancas de forma, a energia total
¢ uma constante. Fisicamente o trabalho descreve o que € realizado pela acdo de uma forca,

sendo definido como sendo o produto da intensidade do deslocamento multiplicada pela forca
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paralela ao deslocamento. Para Young & Freedman (2008), outra forma de energia associada a
um objeto é a energia potencial, que depende basicamente da posi¢do e configuracdo do
sistema. Se a energia se conserva, pode-se dizer que esta energia ficou acumulada em termos
de energia potencial gravitacional, que depende apenas da posi¢ao do objeto relativo ao centro
da Terra. Neste contexto, define-se poténcia como a razdo temporal em que o trabalho foi
realizado, por exemplo, a poténcia mecéanica de uma maquina hélice continua traduz a sua

capacidade de escavacdo por unidade de tempo.

Outro importante principio é o de Hamilton, que parte do conceito da energia conservativa, em
que a energia ndo pode ser criada ou destruida, apenas transformada. O principio de Hamilton
pode ser aplicado ao caso de carregamento de qualquer sistema, em equilibrio estatico ou
dindmico e, particularmente ao sistema estaca—solo. Lembra-se, ainda, da primeira lei da
termodinamica, segundo a qual, em qualquer transformacéo de energia seu valor absoluto se

conserva, ou seja, a energia ndo pode ser criada ou destruida, mas apenas transformada.

Baseado no principio de Hamilton, Aoki (1997) definiu o conceito de energia complementar a
partir de analises da curva carga versus recalque obtida durante uma prova de carga estatica
(Figura 2.5a). A energia complementar (\Vc) tende para um valor constante quando a energia
de deformacao total (V) e o recalque (S) tendem para o infinito, ou seja, a analise da variagdo
da energia de deformagdo complementar com o carregamento permite saber qudo préximo se
encontra a ruptura, uma vez que a taxa de variacdo deste pardmetro tende a zero quando a
capacidade de reacdo do sistema ensaiado se extingue. Ainda, segundo Aoki (1997), apos a
descarga em prova de carga estatica, a regido representada na Figura 2.5a por Wq é o trabalho
realizado para a deformacgéo permanente Sp, e a regido representada por Ve € a correspondente
a energia de deformacdo eléstica que, na préatica, ndo é significativa para pontas de estacas

assentes em solos homogéneos.

Aoki (1997; 2000) apresentou formulacdo revisada para determinar os valores de energia
potencial (Vs), energia complementar (Vc), energia de deformacéo eléstica (Ve) e o trabalho
realizado (W) pela parcela estatica das forcas, durante uma prova de carga dindmica. Segundo
o autor, foi possivel calcular valores mais condizentes com a curva Resisténcia estatica

mobilizada (R) versus Deslocamento maximo (D), representados na Figura 2.5b.

Para o carregamento estatico ciclico, Aoki (1997) apresentou a Figura 2.6 e verificou que as

formas das curvas sdo parecidas. Isso porque se assumiu que ndo ha mudanca nas condi¢fes
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iniciais de cada ciclo do ensaio e, no caso, a curva carga versus recalque do ciclo de maior

carregamento é a envoltdria das curvas carga versus recalque dos ciclos de carga de menor

carga.
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Figura 2.5 — a) Curva carga versus recalque no ensaio de carregamento estatico, Aoki ( 1997);
b) Diferenca entre 0 modelo ideal e 0 modelo “real” ( Aoki, 2000).
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Figura 2.6 - Prova de carga ciclica crescente (Aoki, 1997).

Na prova de carga estatica em que se medem apenas a carga (Q) e o recalque (s), a energia de
deformacéo imposta ao sistema é uma terceira variavel de grande valia na definicdo da carga
de ruptura do sistema composto pela a estaca e o solo. No ensaio de carregamento estatico,
atinge-se o valor da carga Q em estagios de carga crescentes (AQ) a partir de um estagio de
carregamento inicial Q; que provoca acumulo de energia de deformacdo no sistema (AVp),
resultando no deslocamento crescente do ponto de aplicacdo da carga. Estes deslocamentos
sdo referidos ao topo da estaca que se mantém continuamente pressionado contra o sistema de
reacdo da prova de carga. Deste ensaio, resulta a curva carga versus recalque da prova de
carga. A reacao ou resisténcia do solo é numericamente igual a carga aplicada, enquanto a area

sob a curva carga versus recalque é numericamente igual a energia de deformacdo acumulada
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pelo sistema estaca-macicgo de solo. Considera-se que a energia de deformacéo complementar
€ o terceiro parametro que pode caracterizar a carga Ultima. A analise de sua variagdo com o
carregamento permite saber qudo proximo se encontra a ruptura, uma vez que a taxa de
variacdo deste parametro se anula quando a capacidade de reacdo ou resisténcia do sistema
atinge um valor extremo (Aoki, 1997). Esta vantagem torna-se patente no caso do ensaio de
carregamento dindmico de energia cinética crescente, em que a medida desta energia faz parte

da rotina do ensaio.

Reese (1972), apud Aoki (1997), propbs o abandono do conceito de carga Gltima de ruptura e
a adocdo da forma da curva carga versus recalque como melhor pardmetro de medida do

comportamento de uma estaca.

A partir do principio de Hamilton, Odebrecht (2003) demonstrou que, apds o golpe do
martelo, no momento em que todas as energias cinéticas e elasticas ja foram absorvidas, a
variacdo da energia potencial do sistema martelo-haste é igual a variacdo do trabalho efetuado
por forgas ndo conservativas, ou seja, o trabalho efetivamente realizado pode ser calculado
através da penetracdo do amostrador no solo, consequentemente pode-se calcular o valor da
forca dindmica média, que atua no momento da cravacdo do amostrador. Conhecendo esta
forca, Lobo et al. (2009) apresentaram um novo método de previsao de capacidade de carga de
estacas, desenvolvido com base na interpretacdo de resultados de ensaios SPT. Ao contrario de
outras metodologias consagradas na pratica de engenharia, de natureza essencialmente
empirica, a nova abordagem foi baseada em conceitos da dindmica e faz uso dos principios de
conservacao de energia envolvidos na cravacdo do amostrador SPT. A energia absorvida pelo
solo foi calculada a partir do ndmero de golpes Nspr (ou diretamente da medida
correspondente a penetracdo do amostrador) e convertida analiticamente em uma forga
dindmica de reacdo a penetracdo. Esta forga permitiu determinar as resisténcias unitarias
mobilizadas no amostrador SPT e estimar as resisténcias unitarias mobilizadas na estaca.
Segundo Lobo et al. (2009), a metodologia é simples e apresenta vantagens em relacdo a
métodos empiricos, pois o0 uso de diferentes equipamentos e procedimentos utilizados,
resultantes de fatores locais e grau de desenvolvimento tecnoldgico regional, ndo interfere no
método, se a eficiéncia de cada sistema de SPT for devidamente aferida, pois a energia
transmitida pelo sistema martelo-haste-amostrador € funcdo do tipo de solo e, portanto, o

método captura a influéncia do solo na previsao da capacidade de carga da estaca.
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2.5 ESTAQUEAMENTOS ESCAVADOS CONTROLADOS ATRAVES DA
ENERGIA

Ao elaborar um projeto de fundacéo, o principal objetivo do engenheiro geotécnico é definir a
cota de assentamento das fundacgdes, consequentemente a sua capacidade de carga, entretanto,
surgem dificuldades e incertezas, como a escassez das investiga¢fes de campo e laboratdrio, a
heterogeneidade litoldgica, a variabilidade e a repetibilidade dos pardmetros mecénicos. Falta

ao engenheiro geotécnico um meio para associar um nivel de confiabilidade ao seu projeto.

De acordo com Moussouteguy (2002), na préatica, o engenheiro geotécnico define a campanha
de ensaios e, consequentemente, a capacidade de carga do solo, essencialmente com base na
experiéncia e no conhecimento que possui da regido. Entretanto, segundo Alonso (1998)
qualquer estrutura e, consequentemente, suas fundacdes, devem ser projetadas, executadas e
controladas para garantir, sob a acdo dos carregamentos, condigdes minimas de seguranca,
funcionalidade e durabilidade.

Segundo Aoki (1997), na primeira fase historica (1820-1950), a capacidade de carga estatica
para a acdo de um impacto, da série de impactos de energia constante, era calculada com o
modelo das formulas dindmicas de cravacdo, baseadas no impacto Newtoniano, no principio
da conservacdo da energia e na hipdtese de mobilizacdo instantanea da capacidade de
resisténcia do solo ao longo da estaca. Muitos modelos de férmulas dindmicas foram
desenvolvidos, com formulagcbes matematicas envolvendo a nega, isto é, a deformacdo

permanente no solo.

Aoki (1997) também estudou a capacidade de carga ultima de estaca cravada em ensaio de
carregamento dindmico de energia crescente. Explicitou que o ensaio de carregamento
dindmico de energia crescente tem sido o mais usado para confirmar hipoteses basicas do
modelo de férmulas dindmicas e da teoria da equacdo da onda, cuja comprovacao depende da
velocidade de aplicacdo da carga. Nesse contexto, mediu a energia total que chega ao sistema
estaca-solo e considerou, em sua determinagdo, a existéncia de um nivel de energia limite que
mobiliza a capacidade de resisténcia Gltima do elemento estrutural ou a capacidade de carga
ultima do macico de solo. Considerou que 0s ensaios devem ser reprodutiveis e ndo podem
alterar as caracteristicas de resisténcia da estaca ensaiada, alertando que o ensaio de
carregamento dinamico de energia crescente ndo é adequado para as estacas moldadas in loco.
Segundo Ramos (2011), a sucessdo de impactos do ensaio quebra, irreversivelmente, a
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estrutura das ligacOes entre os grdos de solo e a argamassa do concreto, gerando tensdes
residuais que transformam estas estacas, ap0s o ensaio dindmico, em estacas cravadas de

fustes moldados in loco.

O ensaio do carregamento dindmico tradicional consiste na aplicagcdo de um ciclo de impactos,
normalmente dez golpes de energia aproximadamente constante de um martelo, no conjunto
de amortecimento colocado sobre o sistema estaca-solo. Admite-se que a energia de cada
impacto seja constante e cada carregamento uma carga transiente, com duracdo de dezenas de
milissegundos, de caracteristicas repetitivas. A analise é feita para um carregamento, neste
caso um impacto de energia constante representativo do ensaio ciclico. No evento impacto, o
sistema encontra-se em estado de equilibrio dindmico, com aparecimento de forcas nédo
conservativas de inércia e de amortecimento, sendo valida a aplicacdo do principio da

conservacao de energia de Hamilton.

A lei de conservacdo de energia € especialmente valiosa quando se trata de sistemas com
muitas variaveis, tal como a escavacgdo de uma estaca, em que o entendimento detalhado do
sistema de forcas € um problema de dificil solucdo. Provavelmente, partindo deste principio,
Van Impe (1998) propGe a Equacdo 2.4 para calcular a energia requerida durante a escavacao
das estacas Atlas, sugerindo que a energia de instalacdo, quando devidamente calibrada, pode
ser um dos parametros utilizados para controlar a capacidade de carga dessas estacas.

_ Nd'vi + n;j. Mi (24)
s Q. Vi

Em que:

Es= energia de instalagdo por unidade de volume [J/m?];
Ngy= forca de impulséo vertical [N];

vi = velocidade vertical do trado [m/s];

n; = velocidade angular [Hz];

M; = torque aplicado [N.m];

Q = area da projecao plana do trado [m?].

Bottiau et al. (1998) alerta que, apesar de ser possivel, através de métodos semiempiricos,
estimar a capacidade de carga das estacas com base em ensaios de campo, o controle no
campo, todavia, em muitos casos, € muito dificil. Para estacas cravadas, a férmula de
conducdo é a avaliacdo do estaqueamento através da comparacdo do nivel da energia de
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cravacdo com o perfil do solo, controlando a capacidade de carga durante a execucdo. Seu
trabalho mostrou que é possivel associar ensaios de campo e capacidade de carga com a

energia necessaria para executar as estacas de deslocamento.

Slatter (2000) e Baxter (2009) mediram a energia necesséria para executar estacas hélice
continua e de deslocamento em varios sitios, executadas com distintos equipamentos. Para
quantificar esta energia, utilizaram a formulacao proposta por Van Impe (1998). Baxter (2009)
verificou que a energia era variavel e ndo estava diretamente relacionada a capacidade de
carga; salienta-se, no entanto, que a energia foi comparada em diferentes sitios com

equipamentos nao padronizados.

Como parte desta pesquisa, Silva & Camapum de Carvalho (2010) observaram que, quando as
estacas sdo executadas em uma obra por um mesmo conjunto operador/maquina, em que 0
processo de execucdo € repetitivo e sistematizado, a energia medida durante a execucgdo €
proporcional a capacidade de carga e a energia registrada nos ensaios de campo, no caso, 0s
ensaios SPT e CPT.

Para quantificar a energia necessaria para escavar uma estaca, Silva & Camapum de Carvalho
(2010) incorporaram ao software de monitoramento das estacas escavadas, especialmente das
estacas tipo hélice continua, formulacdes e rotinas baseadas no principio universal da
conservacdo de energia e batizaram as rotinas de SCCAP (Silva, Camapum de Carvalho,
Araljo e Paolucci). As rotinas quantificam e registram a energia ou o trabalho realizado pelo
conjunto de forcas aplicadas ao helicoide durante a escavagdo de cada estaca do
estagueamento e tratam a populacdo de dados coletados estatisticamente, para controlar o
estagueamento por meio das caracteristicas estatisticas de uma amostra de energia
correlacionada com a capacidade de carga. A amostra € obtida durante a execucdo de algumas

estacas previamente selecionadas.

Segundo Silva & Camapum de Carvalho (2010), com a técnica proposta, o controle de
execucdo dos elementos de fundacdo, da escavagdo a concretagem, passa a ter funcdo mais
nobre que o da simples verificacdo das condi¢cOes de execucdo. Esse processo possibilita a
realizacdo do controle automatizado, em tempo real, do estaqueamento, baseada em uma
grandeza fisica, a energia necesséria para a execucdo de cada estaca. A técnica € baseada,

entre outros fatores, na situacdo de energia obtida na ruptura fisica e permite corrigir a
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profundidade das estacas na busca de uma superficie resistente 6tima, em termos de energia e,
consequentemente, de capacidade de carga.

Dentro deste contexto, destaca-se a interagdo entre o sistema computacional e o ambiente, que
corrige a profundidade de cada estaca do estaqueamento. Este sistema, além de executar as
tarefas de processamento e controle de informacdes, possui como principal caracteristica a
resposta instantanea, possibilitando que a operacédo, escavacao, seja corrigida. O SCCAP ¢,
portanto, um sistema operacional conhecido no mercado como RTOS (Real-Time Operation
System), que gerencia a operacdo do maquinario e a execucdo do estaqueamento, garantindo
que todas as estacas sejam uniformizadas em termos de energia e, portanto, de capacidade de

carga, se mantidas as mesmas condicdes de execucgdo e concretagem.

2.6 VARIABILIDADE GEOTECNICA DO DISTRITO FEDERAL

A investigacdo geotécnica no Distrito Federal se restringe, geralmente, aos dados obtidos
através dos ensaios SPT (Standart Penetration Test) e, em alguns casos, aos ensaios SPT-T
(com medida de torque) e CPT (Cone Penetration Test). Segundo Marques (2006), o ensaio
SPT € largamente utilizado na regido, apesar da sua variabilidade e limitacBes que
impossibilitam a obtencdo de parametros geotécnicos precisos. No ensaio SPT, o controle da
energia de cravacdo, apesar da normalizacdo existente, é influenciado por diversos fatores.
Para Décourt (1989), o ensaio realizado no Brasil apresenta uma eficiéncia em torno de 72%

da energia tedrica que é de 474 J.

O ensaio SPT-T, que consiste em medir o torque apds a cravacao do amostrador, raramente é
utilizado no Distrito Federal. O ensaio consiste na utilizacdo de um torquimetro manual
acoplado ao hasteamento, de acordo com os procedimentos sugeridos por Ranzini (1988).
Entretanto, nas tentativas de realizacdo de ensaios SPT-T, durante a campanha de ensaio desta
tese, percebeu-se que o ensaio é dependente do operador, que dificilmente consegue manter a
velocidade angular constante em torno de 0,314 rad/s, conforme sugerido por Ranzini (1988),
ou seja, a medida de torque registrada € dependente do impulso dado pelo operador.
Observou-se também que a medic¢do do torque nos horizontes de solo local, com Nspr maior
gue 30 golpes, danifica as roscas do hasteamento e, com isso, impossibilita a progressao do

ensaio.
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Segundo Peixoto (2001), a velocidade-de-rotacdo deve ser ajustada para dar maior conforto na
operacdo do torquimetro analdgico e, também, para dar maior credibilidade ao ensaio. Logo,
pesquisa que determine a velocidade-de-rotacdo adequada se faz necessaria. O autor sugere
que o ensaio deve ser normalizado e que o desenvolvimento de um torquimetro elétrico de
facil manuseio em campo pode vir a ser uma ferramenta importante, pois, além de fornecer

resultados de torque, é isento do erro humano.

Segundo Mota (2003), o surgimento do cone elétrico ndo esta claramente definido, mas se
encontram registros de uso na Holanda desde 1950. Segundo a autora, os cones elétricos, de
modo geral, tém as mesmas dimensdes basicas dos cones mecanicos, ou seja, angulo do cone
de 60° e area de base de 10 cm2. O atrito lateral € medido em uma luva cilindrica localizada
atrés da base do cone com 105 cm2 de &rea lateral, tal como no cone de Begemann. Os cones
empregados na Europa foram padronizados (ISSMFE, 1977) e, de forma semelhante, surgiu a
padronizacdo americana, descrita na ASTM D 3441 (1979).

O ensaio CPT consiste na penetracdo estatica de uma ponteira conica com angulo de 60° e
10 cm? de seccdo transversal & velocidade constante aproximada de 20 mm/s. Decompondo-se
a forca necessaria para cravar a ponteira em parcelas de ponta e atrito lateral, ainda é possivel

obter a medida de poropressao através da incorporacdo de um elemento poroso a ponteira.

Inicialmente é necessario situar-se no contexto do perfil geoldgico-geotécnico do Distrito
Federal onde a pesquisa sera desenvolvida. A geologia regional é marcada por frequentes
dobramentos e diferentes rochas de origem, o que interfere diretamente nos projetos
geotécnicos. Segundo Silva et al. (2009), a suc¢do matricial, a estrutura do solo, a composi¢édo
quimica e as forcgas interparticulares sdo fatores determinantes nas analises de capacidade de
carga e nas previsdes de comportamento das fundacGes e nos resultados obtidos atraves dos

ensaios de campo.

O Distrito Federal é coberto, em grande parte, por um espesso manto de solo ndo saturado, que
¢ um sistema multifasico, em que o grau de saturacdo é inferior a 100%. De acordo com
Fredlund &Morgenstern (1977), este sistema é constituido de quatro fases: particulas de solo,
agua, ar e pelicula contractil (interface ar-agua). Eles afirmam que um solo nédo saturado é
concebido através de uma mistura de duas fases em equilibrio (particulas de solo e pelicula
contractil) e duas fases que fluem (ar e agua). Os referidos autores sugerem que as variaveis de

tensdo mais adequadas para definir o estado de tensdes de um solo néo saturado séo (o —u,) e
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(u,—u,); emaque o éatensdo total, u, é a poropresséo de ar e u, € a poropressao de agua.

A primeira variavel refere-se a tenséo total liquida; a segunda, a suc¢do matricial.

A succéo do solo, quando quantificada em funcdo da umidade relativa, € comumente chamada
succdo total. Ela tem dois componentes: suc¢do matricial e succdo osmotica. O primeiro
componente é geralmente associado ao fendmeno da capilaridade, decorrente da tensdo
superficial da &gua, sendo definido como a diferenca entre a pressdo de ar e a pressao de agua

(u,—u,), ao passo que o componente osmatico relaciona-se a presenca de ions e outros

solutos na &gua intersticial (Fredlund &Rahardjo, 1993).

Fredlund et al. (1978) propuseram formulacdo para quantificar a resisténcia ao cisalhamento
do solo ndo saturado, uma forma estendida do critério de Mohr-Coulomb para solos saturados
(Equacéo 2.6).

T=c + (6 —uy)tgh’ + (u, —up)tgh® (2.6)

Onde:

¢’ = intercepto de coesdo na condicao saturada;
¢’ = angulo de atrito referente a tensdo total,

#" = angulo de atrito referente a sucgio matricial.

Mas, um importante fendmeno presente nas camadas superficiais do solo local, que influencia
decisivamente o desempenho das fundacdes executados no Distrito Federal € o colapso.
Quanto ao conceito fenomenoldgico, Matyas & Radhakrishna (1968), Dudley (1970), Escério
& Saez (1973), entre outros, definem, de modo geral, os solos colapsiveis como aqueles de
estrutura aberta e metaestavel, que apresentam reducdo irrecuperavel de volume com a

diminuicdo da sucgdo matricial.

Em particular, o solo de Brasilia é predominantemente constituido de uma argila
porosacolapsivel, sendo que esta argila apresenta como uma das suas principais caracteristicas,
a frequente presenca de uma camada de concrecOes lateriticas, conhecidas também como
lateritas ou concregdes ferruginosas. Estas concrecOes sdo resultantes do processo de
intemperismo das rochas que geram os latossolos. De acordo com estudos pedoldgicos de
mapeamento de solos no Distrito Federal, os solos encontrados regionalmente sdo: latossolos,

cambissolos e hidromérficos.
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A metaestabilidade estrutural da camada superficial de solo profundamente intemperizada €
fruto da alta porosidade e das fracas ligacGes cimenticeas que marcam a estrutura do solo. A
estabilidade estrutural destes solos é afetada por energias externas aplicadas, tais como tensées
e vibragdes, por alteracGes no estado de energia interna, tais como reducdes na succao devido
ao aumento de umidade, trocas cationicas e alteragdo do estado de tensdes e, finalmente por
meio de ataques quimicos as ligacdes cimenticias. A elevada sensibilidade a energia externa
dindmica dessa camada, justifica os pequenos valores de Nspr obtidos por meio de ensaios
SPT e os resultados verificados por Rodrigues et al. (1998) com relacdo ao comportamento de
estacas pré-moldadas que foram inferiores aos das estacas escavadas quando implantadas

nesse manto.

Os solos superficiais do Distrito federal foram caracterizados por varios pesquisadores, entre
eles, Cardoso (1995), Araki (1997), Guimarées (2002), Mota (2003) e Marques (2006) que
verificaram, entre outras caracteristicas, que grande parte dos solos da regido apresentam,
devido ao processo de intemperizacgdo, elevados teores de oxi-hidroxidos de ferro e aluminio,
elevada porosidade, apesar do alto teor de argila e metaestabilidade estrutural. Geralmente,
eles apresentam-se em espessas camadas constituidas na maioria das vezes por argila e
possuem cor vermelha, baixa resisténcia (Nspt<4) e alta permeabilidade. Nestes solos,
verificou-se que a colapsividade € consequéncia do arranjo estrutural das particulas e
agregados formados, os quais, por sua vez, resultam diretamente de sua quimica e
mineralogia, transformada durante a evolucdo intempérica. Segundo Silva et al. (2010),
observou-se, também, que a agregacdo das particulas de solo que geram grandes vazios esta
associada aos contatos estruturais realizados por pontes de argila, bem como pela inexpressiva
acdo de cimentacdo de oxi-hidroxidos de ferro. Esses aspectos se mostraram como 0S
principais fatores dos solos estudados para a existéncia de elevados potenciais de colapso, que

afetam o comportamento das fundacdes.

Nas camadas superficiais destes solos, a suc¢do matricial, a estrutura do solo, a composic¢ao
quimico-mineraldgica e as forcas interparticulas sdo, portanto, fatores determinantes nas
analises de capacidade de carga e nas previsdes de comportamento de obras geotécnicas e das
fundacbes neste horizonte. Para os solos da regido, o tema foi abordado genericamente por
Luna (1997) e por Menescal (1992) que estudou o papel relevante da succgéo e da estrutura do
solo no comportamento tensdo-deformacdo dos solos ndo-saturados, propondo um modelo

numérico para analisar 0 comportamento de varios tipos de obras geotécnicas implantadas
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neste tipo de solo, entre as quais as fundagdes assentes em solos ndo saturados metaestaveis,
como 0s encontrados em grande parte do Distrito Federal. Suas andlises mostraram que
considerar o solo somente na sua pior condicdo, saturado e com efeito do colapso, pode
divergir da condicdo ndo saturada e sem colapso, em termo de deformabilidade, em até 20

vezes para 0s casos estudados.

O fendmeno do colapso, fundamental para o entendimento do comportamento das fundacdes
implantadas no horizonte colapsivel, foi estudado por diversos pesquisadores, entre eles,
Vargas (1973) e Camapum de Carvalho et al. (1987). Eles definiram o colapso como o
fendmeno que sofre variacdo brusca de volume, quando submetido a um aumento da tensao
aplicada, ou a uma reducédo da resisténcia ao cisalhamento pela perda de coesdo e/ou sucgéao
matricial. A expressdo “brusca”, nesse contexto, deve ser entendida como a ocorréncia do
fendbmeno quase que concomitantemente a acdo do agente desencadeador. E evidente que se
este age de modo lento e progressivo, aquele aparecera no mesmo ritmo, ou seja, a variacao é
brusca apenas quanto ao tempo de resposta ao evento que o provoca. Posteriormente, Farias &
Assis (1996) estudaram o colapso estrutural em uma secdo tipica do metrd de Brasilia e
concluiram que o colapso pode ocorrer por dois motivos principais: a saturacdo e a variagdo
do estado de tensGes. Para Mascarenha (2003), os solos colapsiveis apresentam estrutura com
alto indice de vazios e um baixo teor de umidade e suas particulas e, principalmente agregados
de particulas, sdo mantidas em uma posicao estruturalmente estavel, pela presenca de algum
vinculo capaz de conferir ao solo uma resisténcia adicional, permanecendo em equilibrio
enguanto nenhum agente externo intervir no sentido de diminuir a resisténcia adicional e
temporaria adquirida pelo solo. Dai advém o termo estrutura metaestavel. Cabe registrar que,
embora indices de vazios elevados marquem estes solos de estrutura metaestavel, o principal
aspecto estrutural a ser considerado € o relativo a distribuicdo de poros, conforme mostrou

Camapum de Carvalho et al. (2002).

O mecanismo do colapso nos solos superficiais locais, determinante nas avalia¢fes de risco e
seguranca das fundacdes, foi dissecado por varios pesquisadores. Entre eles, podem-se citar
Cardoso (1995) e Araki (1997), que observaram que este comportamento, provocado pela
alteracdo do estado de tensdo e saturagdo, também é influenciado pelas caracteristicas
quimicas, mineralogicas, micromorfologicas e pela composicao do fluido de inundacdo. Nesse
caso, 0 pH do fluido determina a magnitude do ataque as ligacdes cimenticeas, pois essas Sao

formadas predominantemente por pontes de argila.
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Segundo Silva et al. (2009), nestes solos, verificou-se que a colapsividade é consequéncia do
arranjo estrutural dos solos, o qual, por sua vez, é resultado direto de sua quimica e
mineralogia, originada basicamente durante a evolucdo intempérica (Figura 2.7). Também se
verificou-se que a agregacdo das particulas de solo que geram grandes vazios esta e
associadas aos contatos estruturais realizados por meio de pontes de argila, bem como a
inexpressiva agdo de cimentagdo de oxi-hidroxidos de ferro. Nos solos estudados, esses-fatores
se se mostraram os principais fatores para a existéncia de elevados potenciais de colapso que

afetam o comportamento das fundacdes.

Material \ Agregacio
Residual ou Lixiviagio de Pontes e Alto
Transportado Alcalinos e Filmes |::> Indice
Alcalinos- De Argila. de Vazios
Terrosos
B Solo
:: Solubilizagio Tropical
Enriquecimento pH dos v ive
. Acido . X Colapsivel
Infemperismo de AL Fe e 51 Oxihidroxidos
Quimico Amorfos. . de B
‘erro, entdo a
Cimentagio |:'> Estrutura
€ de pouca poeo
_ resistente.
cio de importincia
Minerais de /
Argila/Hidréxidos \
E Oxidos de Al
FeeSi

Figura 2.7 — Modelo de Evolucdo Quimico-Mineralogico dos Solos Tropicais Colapsiveis
(Cardoso, 1995).
Outras importantes contribui¢fes encontradas em Cardoso (1995) sdo as propriedades fisicas e
a caracterizacdo geotécnica dos principais solos encontrados durante a escavacdo realizada
para implantacdo da linha do Metr6 da cidade de Brasilia-DF, destacando-se a dos solos da
Cidade de Aguas Claras-DF, regido de expansio urbana, onde se verificou o elevado potencial
de colapso destes solos. A Tabela 2.1, a Tabela 2.2 e a Tabela 2.3 resumem as propriedades
fisicas e mineralogicas dos solos analisados na pesquisa de Cardoso (1995) na cidade de

Aguas Claras-DF.

Tabela 2.1 - Propriedades Fisicas dos Solos encontrados em Aguas Claras (Cardoso, 1995).

Granulometria

Solos : ; ; Wo v Yd Gs e n S| Prof
(%) | (%) | (%)
Mudflow 62 8 30 |336| 11,57 8,73 | 2,631,969 | 066|449 3
ISO'O,r?S'd“a' 43 17 40 |152| 1245 991 |261|1,387|058]|288| 3
ateritico
Solo saprolitico 25 15 60 |231]| 16,18 13,14 | 2,69 | 1,008 | 050 | 615| 4
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Tabela 2.2 - Propriedades Fisicas dos Solos Colapsados encontrados em Aguas Claras
(Cardoso, 1995).

Rp-100 Rw Rt-100 kPa o o
Solos KPa(%b) (%) (%) ep ew | Srp(%) | Srw(%o)
Mudflow 9,94 2,01 11,75 1,674 | 1,620 | 52,8 100
Solo residual lateritico 7,67 3,33 10,74 1,204 | 1,131 32,9 100
Solo saprolitico 5,94 2,62 8,42 0,888 | 0,839 70,0 100
Legenda:
Rp = Coeficiente de Subsidéncia devido somente ao Carregamento;
Rw = Coeficiente de Subsidéncia devido somente a Inundagéo;
Rt = Coeficiente de Subsidéncia Total,
ep = indice de vazios final sob aplicacdo de presséo ew = indice de vazios ap6s inundacéo
Srp = Grau de Saturacéo final sob aplicacdo de presséo Srw = Grau de Saturacéo apds inundagédo
Tabela 2.3 — Mineralogia dos Solos Colapsados (Cardoso, 1995).
Mineralogia
Solo Quartzo Gibsita Caolinita llita Esmectita | Anastasio Goethita
MudFlow traco abundante presente ausente ausente traco presente
Solo
Residual abundante ausente frequente ausente ausente traco presente
Lateritico
Solo
Saprolito abundante traco presente traco traco traco presente
SOI.O abundante ausente frequente ausente ausente traco presente
Coluvionar

ausente (0%); presente (2 a 15%); abundante (>30%); traco (<2%) ; freqiiente (15 a 30%).

Segundo Silva et al. (2009), o manto de intemperismo encontrado no Distrito Federal pode
variar de alguns centimetros a dezenas de metros e vai do solo pouco intemperizado, solo
saprolitico, até o solo profundamente intemperizado, poroso e colapsivel. No solo saprolitico,
é possivel ter grande influéncia da estrutura da rocha-mée como é o caso dos solos saproliticos
de arddsia, sendo que, nesse caso, 0os dobramentos exercem, igualmente, grande influéncia,
pois a orientagdo da estrutura de fundagdo em relacdo a estratigrafia € condicionante da

interacdo solo-estrutura.

Marques (2006) realizou extensa campanha de ensaio para a caracterizagdo do manto poroso
de Brasilia, realizou ensaios de campo e de laboratorio e caracterizou o solo encontrado na
Asa Sul entre as Superquadras 105, 106, 205 e 206, geotecnica, fisica, mecéanica e
mineralogicamente. Para a caracterizagdo geotécnica do solo, realizou ensaios de SPT, SPT-T,
CPT e DMT (dilatdmetro de Marchetti). Retirou também amostras indeformadas ao longo do
perfil para a caracterizacdo fisica, mineralogica, quimica e mecanica do solo. Os principais

resultados sdo apresentados na Tabela 2.4,
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Tabela 2.6 e Tabela 2.7 e Figura 2.8.

Tabela 2.5,

Tabela 2.4 — Resumo dos ensaios de analise granulométrica (Marques, 2006).

Local Método % de argila % de silte % de areia
CD 57,0 - 80,6 14,5235 50-213

A SD 05-5,1 7,8 -389 60,0 - 90,3
CuU 33,6 -54,5 40,3 - 58,7 52-21,0

SU 1,9-37 16,2 - 39,3 57,6 -81,9

CD 53,5-80,1 14,3 - 26,7 57-222

B SD 02-17 17,6 — 34,2 65,7 — 80,7
CuU 28,1 -43,6 46,5-52,9 8,2-19,2

SU 2,3-45 27,9-357 61,7 - 68,3

CD — com defloculante; SD — sem defloculante; CU — com ultrassom; SU — sem ultrassom

Tabela 2.5 — Resultados dos ensaios para determinacdo dos limites de consisténcia

(Marques,2006).

Profundidade | w,_ (concha w,_ (cone w, I,*

Amostra Local m) ((% ) ) ((% ) ) (%5’) ((f’/o )
Al-1 1,0 55 57 39 16
Al-2 2,0 54 61 40 14
Al-3 3,0 56 66 40 16
Al-4 A 4,0 60 73 44 16
Al-5 5,0 65 75 43 22
Al-6 6,0 66 76 44 22
Al-7 7,0 67 80 46 21
Al-8 8,0 74 90 54 20
Bl1-1 1,0 54 55 40 14
B1-2 2,0 55 59 41 14
B1-3 3,0 62 61 44 18
Bl-4 B 4,0 60 69 44 16
B1-5 5,0 63 71 47 16
Bl1-6 6,0 65 76 48 17
B1-7 7,0 69 79 51 18
B1-8 8,0 72 85 53 19

* - O indice de plasticidade foi determinado a partir do limite de liquidez utilizando a Concha de Casagrande.

Tabela 2.6 — Classificacdes Unificada e Triangulo de Feret atribuidas as amostras ensaiadas
com recurso a um agente dispersor das particulas (Marques,2006).

Com defloculante Com ultrassom
Amostra Classificacéo Triangulo de Feret Classificacéo Triangulo de Feret
Unificada Unificada
Al-1 Silte el_astlco com Argila Silte eléastico — MH Argila siltosa
areia - MH
Al-2 Silte elastico - MH Argila Silte elastico — MH Argila siltosa
Al-3 Silte eléstico — MH Argila Silte elastico — MH Argila siltosa
Al-4 Silte eléstico — MH Argila Silte elastico — MH Argila
Al-5 Silte eléstico — MH Argila Silte elastico — MH Argila siltosa
Al -6 Silte eléstico — MH Argila Silte eléstico — MH Argila siltosa
Al-7 Silte elastico — MH Argila Silte elastico — MH Argila siltosa
Al -8 Silte elastico — MH Argila Silte elastico — MH Argila siltosa
Bl1-1 Silte elastico — MH Argila Silte elastico — MH Silte argiloso
B1-2 Silte e!astlco com Argila Silte elastico — MH Argila siltosa
areia— MH
B1-3 Silte elastico — MH Argila Silte elastico com Argila siltosa
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areia— MH
Bl1-4 Silte elastico — MH Argila Silte elastico — MH Argila siltosa
B1-5 Silte elastico — MH Argila Silte elastico — MH Argila siltosa
B1-6 Silte elastico — MH Argila Silte elastico — MH Argila siltosa
B1-7 Silte elastico — MH Argila Silte elastico — MH Argila siltosa

Tabela 2.7 — Principais indices fisicos (Marques, 2006).

w d n Sr
Amostra (%) Gs kNS | (ko) ¢ %) (%)
Al-1 38,23 2,79 15,158 10,966 1,544 60,70 69,07
Al-2 40,79 2,81 12,957 9,203 2,053 67,25 55,82
Al-3 46,17 2,79 14,680 10,042 1,778 64,01 72,45
Al-4 47,75 2,79 16,086 10,887 1,563 60,98 85,26
Al-5 46,96 2,78 16,602 11,298 1,461 59,36 89,36
Al-6 43,66 2,77 16,762 11,668 1,374 57,88 88,02
Al-7 44,30 2,78 16,901 11,713 1,374 57,87 89,67
Al-8 39,37 2,74 16,879 12,115 1,262 55,80 85,46
B1-1 35,92 2,77 15,660 11,526 1,404 58,40 70,86
Bl1-2 40,89 2,73 13,282 9,425 1,896 65,47 58,89
B1-3 49,06 2,79 14,572 9,777 1,854 64,96 73,83
Bl1-4 52,05 2,76 16,426 10,804 1,555 60,86 92,40
B1-5 49,31 2,78 15,758 10,555 1,634 62,03 83,89
Bl1-6 46,10 2,77 16,562 11,336 1,444 59,08 88,47
B1-7 44,01 2,79 16,444 11,424 1,443 59,07 85,07
B1-8 38,75 2,82 17,424 12,558 1,246 55,47 87,73
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Figura 2.8 - Curvas granulométricas obtidas para a profundidade de 1m (Marques, 2006).
Marques (2006) realizou também analise mineralogica do solo, encontrando na composicao
mineraldgica caulinita, quartzo, hematita e gibsita. Observou predominancia do 6xido de
aluminio (gibsita) nos primeiros metros, mas a medida que a profundidade foi aumentando, a
caulinita comecou a predominar. O quartzo apresentou tendéncia a desaparecer com 0
aumento da profundidade e o Oxido de ferro (hematita) permaneceu constante com a

profundidade.
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Entretanto, a caracterizacdo mineraldgica dos solos do Distrito Federal foi pouco estudada,
principalmente quando se procura sua relacdo com as propriedades fisicas e 0 comportamento
mecanico do solo. Geralmente, os estudos voltados para subsidiar os projetos geotécnicos
baseiam-se em investigacdes geotécnico-geoldgicas da area, e, na maioria dos casos,
restringem-se as sondagens do tipo SPT, o que leva ao desconhecimento parcial ou total das
caracteristicas mecanicas e mineralogicas destes solos, podendo provocar graves erros de
interpretacdo e de previsdo do comportamento das fundacdes implantadas nestes solos. O ideal
seria identificar a estrutura cristalina e os argilos-minerais de um perfil de solo, por exemplo,

utilizando a técnica de difracdo de raios X (Alberts et al.,2002).
2.7 METODOS PROBABILISTICOS NA ENGENHARIA DE FUNDACOES

Formalmente métodos probabilisticos sdo pouco difundidos e pouco utilizados na pratica da
engenharia geotécnica. Geralmente a confiabilidade nas obras geotécnicas é deixada em
segundo plano, pois a maioria dos técnicos envolvidos ndo dominam e ndo estdo
familiarizados com o0s conceitos probabilisticos. Entretanto, percebe-se que, aos poucos, 0s
métodos estatisticos passam a ser considerados e utilizados na engenharia geotécnica, ciéncia
gue geralmente é tratada como deterministica. A probabilidade vem sendo usada para definir

0s parametros do solo e o risco associado a algumas obras geotécnicas.

Segundo Assis et al. (2002), a estatistica desempenha um papel fundamental na pesquisa
cientifica, especialmente no que diz respeito ao planejamento da experiéncia, a observacéo dos

dados e a analise e interpretacdo dos resultados obtidos dentro de uma populacao.

Segundo Ribeiro (2008), em anélises geotecnicas, previsdes de deformacdes ou de fatores de
seguranca sdo desenvolvidas com base em métodos deterministicos, que admitem como fixos
e conhecidos os parametros do solo ou da rocha. Entretanto, tais previsdes sdo afetadas por
incertezas provenientes da impossibilidade de reproducdo das condi¢des de campo em
laboratério, da perturbacdo do solo devido a instalacdo de instrumentos, das ocorréncias
geomecanicas ndo detectadas durante a campanha de sondagens, da variabilidade inerente ao
macigo, entre outras. O estudo da influéncia dessas incertezas sobre os célculos
deterministicos, com a possibilidade da quantificacdo do risco de insucesso associado a um
projeto geotécnico, desenvolveu-se durante as Ultimas décadas com base nas teorias de

probabilidade e estatistica.
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A engenharia de fundacOes depara-se, primeiramente, com as incertezas das condigcOes de
carregamento, que se entrelacam com as incertezas intrinsecas do solo e com a dificuldade de
controlar o processo executivo. O uso de métodos estatisticos deveria ser rotina para mitigar

essas incertezas.

O mesmo problema encontra-se, também, identificado e constatado por Cristian et al. (1994)
na estabilidade de taludes. Os autores relataram que o engenheiro tem dificuldade em
incorporar conceitos de confiabilidade na prética da estabilidade de taludes, confundindo a
confianca e a probabilidade com a ruptura média. Ainda, segundo Cristian et al. (1994), as
aplicacdes efetivas de métodos probabilisticos sdo aquelas que envolvem a probabilidade
relativa de ruptura, ou, iluminadas pelo efeito das incertezas, em parametros e tentativas para
determinar a probabilidade absoluta de ruptura, e sdo de muito pouco sucesso. Lembra ainda
de que engenheiros geotécnicos lidam com incertezas e reconhecem que riscos sdo inevitaveis,
mas aplicam o método observacional para manter o controle dos mesmos. Contudo, método
observacional ¢é aplicavel somente quando o modelo pode ser modificado durante a construcéo
com base em observacBes comportamentais. Em outros casos, em que o comportamento
critico ndo possa ser observado, até que seja tarde para fazer mudancas, o projetista deve

confiar nos riscos calculados.

Christian et al. (1994) ilustram, por meio da Figura 2.9, as incertezas nas propriedades dos
solos que podem gerar duas fontes de erros: dispersdo nos dados e erros sistematicos na
estimativa das propriedades. A primeira consiste na variabilidade espacial inerente dos solos e
erros aleatdrios das medidas; a segunda, nos erros estatisticos sistematicos devido a processos
de amostragem e dados tendenciosos do proprio processo de mensuragdo. Segundo 0s autores,
as tensdes cisalhantes, presentes nos problemas de estabilidade de taludes, que podem ser
estendidos aos das obras de fundagdes, apresentam quatro problemas:

e Dispersédo nos dados devido a real variabilidade espacial dentro do perfil;

e Dispersdo na amostra devido a erros aleatérios de teste e/ou ruido;

e Erros sisteméaticos em calculos da média de valores devido a nimeros limitados de ensaios

que lideram as incertezas estatisticas;

e Erro na média devido a erros estatisticos ou dados tendenciosos.
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Incertezas nas propriedades

Aleatéria Epistémica
Variabilidade Erros ; Erros
p S Procedimentos A
-Espacial aleatorios de medicdo estatisticos
-Temporal dos ensaios ¢ na medig¢do

Figura 2.9 — Fontes de variabilidade nas propriedades geotécnicas (modificado de Christianet
al.,1994).

O comportamento das fundagOes depende de fatores como a sucg¢do matricial, a estrutura do

solo, a composicao quimica e é fortemente condicionado pela variabilidade natural do solo. A

heterogeneidade do solo gera um impacto significativo na confiabilidade e no desempenho das

fundacdes, mas essa variabilidade de parametros pode ser avaliada a partir da aplicacdo de

métodos probabilisticos.

7

Segundo Aoki (1997), o sistema solo-estaca pode ser considerado complexo, pois € um
sistema constituido pela estaca, elemento estrutural, e pelo macico, solos e rochas. Cada
elemento (estaca-macico) pode ser considerado um individuo, devido a grande variabilidade

geotécnica e as perturbacdes causadas durante a execucao.

Durante o processo de escavacdo de uma estaca, sdo geradas perturbacdes na interface macico-
estaca e, em seu entorno, sdo impostas deformacdes elasticas, permanentes e residuais de
dificil entendimento e modelagem, gerando individuos (estaca-maci¢o) de caracteristicas
unicas, mas com caracteristicas e comportamento populacional (estaqueamento) que podem
ser controlados e verificados estatisticamente. Salienta-se que qualquer caracteristica das
estacas, comprimento, capacidade de carga, energia necessaria para sua escavacio,
deformabilidade, entre outras, podem ser agrupadas de forma organizada graficamente em um
histograma que € utilizado para representar informacbes que tenham sido previamente
sintetizadas numa distribuicdo de frequéncia absoluta ou relativa (percentual). A distribuicdo
normal é a mais utilizada, pois possui como principais caracteristicas a média e o desvio

padréo, utilizados para controlar a maioria dos fendmenos da natureza.

Aoki (1997) observou que, fruto da variabilidade geotécnica, durante a execucdo de um

estaqueamento, existe uma superficie resistente onde as bases das estacas sdo assentes,
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superficie que deve atender geotecnicamente e estruturalmente aos estados limites Gltimos e de
utilizacdo (Figura 2.10). Entretanto, a localizacéo da superficie resistente depende da formagao
geoldgico-geotécnica do macico, sendo de dificil deteccdo durante a execucdo de um
estaqueamento tipo escavado, por nao se dispor de ferramentas de controles como o controle

da nega em um estaqueamento tipo estacas pré-moldadas.

elemento isolado de fundacao superficie terreno

AN 4

i a0 ® . aI .
Meoose Y superficie indeslocavel

sup erficie resistente

~

fundagio <

macico indeformsavel

,
kcico de solo

Figura 2.10 — Equilibrio estatico da fundagdo (Aoki, 2002).

Aoki (2005) mostrou que, para uma dada superficie resistente, a curva de distribuicdo
estatistica de solicitagcdo S é representada pelo valor médio S, e 0 desvio padréo Gs, e a curva
de resisténcia R pelo valor médio Ry, e 0 desvio padrdo ogr, onde os valores médios

representam o valor mais provavel de cada variavel, e os desvios padrdes definem os pontos A
e B de inflexdo das curvas, que medem a dispersdao em torno do valor médio das variaveis

independentes aleatérias S e R analisadas (Figura 2.11).

S Og > é MS:Rm'Sm:Sm(FS 'I)ZB GM % e GR _>”
‘~\ /_..——
A X B
| 4

0 Su Rn R, §i
Figura 2.11 — Curva de densidade de probabilidade de solicitacdo e resisténcia (Aoki, 2005).

Densidade

Observa-se que os valores medios representam o valor mais provavel das variaveis, e 0s
desvios padroes, que definem os pontos A e B de inflexdo das curvas, medem a disperséo em
torno do valor médio das variaveis independentes aleatérias S e R analisadas. Esta dispersao
pode ser também expressa pelos coeficientes de variagdo. Ang & Tang (1984) consideram as
variaveis solicitacdo e resisténcia estatisticamente independentes e definem a funcdo margem
de seguranca M, como a diferenca entre as curvas de resisténcia R e de solicitacdo S. Segundo
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Aoki (2005), a ruina ocorre quando M é menor que zero, ou seja, quando as resisténcias sdo
menores que as solicitacles, e a fundacao € bem sucedida, ou seja, ndo ocorre ruina quando M
€ maior que zero. Portanto, pode-se afirmar que o afastamento entre as duas curvas,
determinado pela margem de seguranca, € uma medida direta de confiabilidade da fundacéo.
Mas, salienta-se que o célculo da probabilidade de ruina depende de alguns fatores como
incertezas intrinsecas, de modelo e de pardmetros, ou seja, deve ser uma probabilidade de
ruina condicionada ao modelo escolhido. Alerta-se que utilizar modelos complexos que
dependam de diversos parametros pode-se tornar uma barreira para o uso da probabilidade nos
projetos de engenharia e, nesse contexto, modelos simples sdo bem-vindos. A escolha do valor

p- ou S depende do risco de engenharia que a sociedade julgar mais adequado, ou seja, a

probabilidade de ruina de projeto deve atender todos os envolvidos na decisdo. Esta escolha
depende do vulto da obra, dos custos de reparacdo e das consequéncias de perdas materiais e

de vidas envolvidas, no caso de ocorréncia de falha da fundacéo.

Segundo Aoki (2002), uma vez fixada a forma da curva das curvas S e R, definidas pelos

respectivos coeficientes de variagdo vee v, e o fator de seguranca global F, pode-se
determinar o indice de confiabilidade j e a probabilidade de ruina p_, deduzido e apresentado

por Cardoso e Fernandes (2001), e Ang e Tang (1984), respectivamente, dada por:

2 2 2 05 (27)
6=(1-1/F)/[v, +(1/F) v, ]

b, = 1- O(6) (2.8)

Segundo Aoki (2005), o paradigma atual de projeto e execucdo de fundacao profunda baseia-se na
aplicacdo de um fator de seguranca global ao valor de resisténcia ou de fatores parciais de
minoracdo e majoracdo, aplicados respectivamente a resisténcia e a solicitacdo. Para uma dada
superficie resistente de fundacdo, a partir da nocdo de margem de seguranca, mostra-se que,

fixadas as dispersoes v e v, das curvas de solicitagdo S e resisténcia R, o fator de seguranca global

torna-se dependente do indice de confiabilidade S, ou seja, a seguranca e a confiabilidade séo
insepardveis do ponto de vista matematico. Portanto, o desafio € projetar uma fundacdo baseada
em probabilidade de ruina que atenda a esta relagdo teorica, alem de, obrigatoriamente, atender aos
fatores de seguranga minimos das normas. Para isto, torna-se necessario estimar as curvas de
solicitacdo e de resisténcia de diferentes elementos estruturais de fundagdo, em diferentes

formacdes geotécnicas, considerando-se a interacdo solo-estrutura.
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Estatisticamente, o objetivo da andlise de confiabilidade € assegurar o evento (R > S) durante
toda a vida util da fundacéo e, consequentemente, da estrutura que ela suporta. Esta garantia €
possivel somente em termos da probabilidade P(R > S). O evento complementar a

probabilidade de ruina foi deduzido e apresentado por Cardoso e Fernandes (2001).

Portanto, confiabilidade em engenharia pode ser definida como a capacidade de um sistema
em atender as solicitacdes que atuam sobre o sistema. Particularmente, a seguranca de uma
fundacdo estd ligada a sua capacidade de resistir as solicitagdes, combinacdo de méximas
acOes, durante a toda a sua vida Util. Entretanto determinar a capacidade resistiva e as
solicitacbes maximas € um problema de dificil solucdo. Estimativas e previsdes sdo sempre
necessarias para estes tipos de problemas, consequentemente incertezas sao inevitaveis. Logo,
a confiabilidade de uma fundacdo deveria ser sempre medida em termos de probabilidade de

ruina ou inversamente em termos de confiabilidade.

Ja como resultado desta pesquisa, uma importante técnica de controle estatistico de um
estaqueamento tipo hélice continua foi proposta por Silva & Camapum de Carvalho (2010). A
técnica proposta, rotinas SCCAP, fundamenta-se no autocontrole da execucdo dos elementos
de fundacéo a partir da medicdo automatizada do trabalho realizado ou da energia necessaria
para a escavacao de cada estaca do estaqueamento, o qual é executado com equipamento tipo

hélice continua monitorada.

As rotinas SCCAP, que foram incorporadas no software de monitoramento das estacas hélice
continua, partem de uma amostra coletada (trabalho realizado para escavar as estacas) junto ao
subconjunto da populacdo, o estagueamento, agrupando esses dados em uma distribuicdo de
frequéncia determinando a sua média e o seu desvio padrdo. A técnica permite montar critérios
de aceitacdo em funcdo da media e do desvio padrdo, consequentemente possibilitando a
realizacdo do controle automatizado, em tempo real, do restante do estaqueamento com base
em uma grandeza fisica, o trabalho realizado ou a energia necessaria para a execucao de uma
estaca. Segundo os autores das rotinas SCCAP, por meio delas, o projetista, 0 executor e 0
proprietario podem verificar em tempo real se a capacidade de carga adotada em projeto que
estd correlacionada com a energia serd atendida durante a execucdo de cada elemento da
fundacdo, permitindo assim, o ajuste do projeto ponto a ponto. Problemas como o da
variabilidade estratigrafica do solo podem ser superados, conferindo maior economia e

seguranga a obra.
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Considerando-se ainda 0s conceitos basicos de estatistica, necessarios para o entendimento das
rotinas SCCAP, denomina-se populagcdo ou universo estatistico, 0 maior conjunto tomado
como referéncia na observacdo de um fenémeno, podendo ser finita ou infinita. Pode-se dizer
que populacdo é qualquer conjunto que reuna todos os elementos que tenham, pelo menos,
uma caracteristica comum. A amostra é qualquer subconjunto ndo vazio de uma populacéo,
excetuando-se a propria populacdo. Existem duas alternativas para obter informagdes sobre
uma populacdo ou universo estatistico: o censo em que as informacdes sdo coletadas, junto a
todos os elementos da populacéo; e a amostragem em que as informacdes sao coletadas, junto

a um subconjunto da populagdo ou universo, denominado amostra.

Montgomery e Runger (2003) definiram amostragem como a selecdo e a escolha dos
elementos de uma populagéo ou universo para constituir uma amostra, no caso deste estudo,
serdo selecionadas algumas estacas para representar o estaqueamento. E fundamental que a
amostra seja representativa da populacdo da qual foi extraida e que as medicgdes realizadas

para gerar os dados sejam confiaveis. A Figura 2.12 ilustra os conceitos descritos.

Estatistica Descritiva
* (Consisténcia dos
A dados
Populacéao ..-’ S
¥
4 Amostra

Inferéncia Estatistica

¢ Estimacoes de  quantidades
desconhecidas

¢ Extrapolacédo dos resultados

Figura 2.12 - Populagéo e amostra (Magalhdes e Pedroso de Lima, 2001).

Correa (2003) apontou as fases a serem adotadas em um estudo estatistico capaz de produzir

resultados finais validos:

e O primeiro passo consiste em definir ou formular corretamente o problema a ser estudado;

e O segundo compreende a fase do planejamento, que consiste em se determinar o
procedimento necessario para se resolver o problema e, em especial, como levantar
informacdes sobre 0 assunto;

e O terceiro, 0 passo essencialmente operacional, compreende a coleta das informacoes
propriamente ditas. Nele, indica-se onde e como coletar dados representativos do

estaqueamento, 0s quais devem estar relacionados com os ensaios de campo;
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e A quarta etapa do processo é a da apuracdo ou sumarizagdo, que consiste em resumir 0s
dados coletados através de sua contagem e agrupamento. Posteriormente, os dados devem
ser apresentados sob a forma adequada, tornando mais fécil o exame do fenbmeno que esta
sendo objeto de tratamento estatistico. Ha duas formas de apresentacdo ou exposicdo dos
dados observados, que ndo se excluem mutuamente: a apresentacdo tabular (apresentacédo
numérica dos dados) e a apresentacdo grafica (apresentacdo geométrica dos dados
numéricos);

e Por fim, a analise e a interpretacdo dos dados.

A Populacdo de Interesse ou Populacdo-Alvo é aquela sobre a qual séo feitas inferéncias
baseadas na amostra. Segundo Assis (2001), quase nunca € possivel examinar todos 0s
elementos da populacdo de interesse. Caso fosse possivel o acesso a todos os elementos da
populacdo, isto ndo significaria maior precisdo nos resultados, pois os erros de coleta e
manuseio de grande nimero de dados, muitas vezes, sdo maiores do que as imprecisdes devido

a generalizacdo das conclusdes de uma amostra bem selecionada.

As amostras estatisticas sdo aquelas cujo processo de escolha ¢ aleatdrio, ou seja, elas tém a
mesma probabilidade de serem escolhidas, garantindo que toda a variabilidade presente na
populacdo estara refletida na amostra. Mas, raramente uma amostra representara exatamente o
universo estatistico do qual ela foi coletada, ou seja, haverd sempre uma incerteza. Logo, o
conceito de probabilidade é fundamental para os estudos de situacdes em que os resultados sao

variaveis, mesmo quando as condicdes de sua realizacdo forem mantidas inalteradas.

A Estatistica Descritiva € a parte da Estatistica que procura descrever e analisar certo grupo de
observagdes, normalmente denominado de amostra, procurando expressar estas observacoes
através de medidas e formas de representacao, tais como: tabelas, graficos, curvas etc. (Assis,
2001).

Segundo Assis (2001), para entender o comportamento de uma grande amostra, ndo €
conveniente a representacdo do fendmeno atraves de uma tabela ou enumeracéo individual de
valores, mas sim a representacdo do conjunto de observagdes de forma sintética, ou seja,
através das medidas de tendéncia centrais e suas dispersdes. As medidas de Tendéncia

Centrais mais utilizadas sdo:
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e Média Aritmética (X) é a medida mais utilizada. Segundo Assis et al. (2002), é o
melhor estimador da média populacional, definida por:
X+ x4 xp X (2.9)

X_: =
n n

e Média Ponderada (X ,) é utilizada quando os nimeros que Se quer sintetizar tém graus
de importancia diferenciados. A média aritmética ponderada dos nimeros Xi , Xz, ...,

Xn, COM Pesos P1, P2 ,..., Pn , € definida por :

—  X1P1+Xp2 + o+ XDy
X, = =
e Mediana (Me), no conjunto de “n” observagdes, X1, Xz..., X,, € 0 valor do "meio"” do

(2.10)

conjunto, quando os dados estdo dispostos em ordem crescente. Quando "n" € impar,
este valor é Unico; se "n" é par, a mediana é a media aritmética simples dos dois
valores centrais.

e Moda (Mo) é a medida de tendéncia central que se caracteriza pelo valor mais

frequente (maior frequéncia absoluta simples).

As medidas de dispersdo ou variabilidade de uma distribuicdo de frequéncia representam, com
que grau de dispersdo, as observacdes individuais que diferem do valor médio representativo
da populacdo, e as mais utilizadas sdo a variancia, Sq 2 e o desvio padrdo, Sg, que € a raiz

quadrada da variancia, definidos por:

iz (; — X)? (211)
n—1

2.12
u= for (212)

Ressalta-se que o denominador deve ser (n-1) para que Sq? seja um estimador ndo-tendencioso.

2=

Geralmente , as caracteristicas de uma populagdo qualquer, quando representadas em forma de
histogramas de freqliéncias, aderem a uma distribuicdo continua normal de probabilidades
(Figura 2.13). Os parametros estaticos mais relevantes que definem a distribui¢do normal séo a

média e o desvio padréo, segundo Assis et al. (2002) e Magalhaes e Pedroso de Lima (2001).
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Figura 2.13 — Curva Normal.

Meyer (1983) apontou as principais caracteristicas da distribui¢cdo normal:

e A média da distribuicédo é p;

e O desvio padrao € o;

e A moda ocorre em X = p;

e A curva é simétrica em relacdo a um eixo vertical passando por X = ;

e A curvatem inflexes nos pontos x = uto; é cOncava para baixo se p-o< X <utc e

cbncava para cima em caso contrario;
e A curva normal € assintdtica ao eixo horizontal em ambas as direcdes;
e A area total sob a curva normal e acima do eixo horizontal é 1 (o eixo horizontal é o eixo

dos valores da variavel aleatoria).

Outras propriedades da distribuicdo normal é que 68% das observagdes caem dentro de um
intervalo de um desvio padrdo da média e 95% das observagdes caem dentro de dois desvios
padrdo da média.

Segundo Meyer (1983), estimacdo € o processo que consiste no uso de dados amostrais para
estimar valores de parametros populacionais desconhecidos, tais como média, desvio padrao
etc. Magalhdes e Pedroso de Lima (2001) apontaram que parametros sdo atributos da

populagéo, em geral desconhecidos. Neste trabalho, temos interesse de estudo sobre eles.

Estimador é um representante de um parametro obtido através de uma amostra e a estimativa €
um valor numérico assumido pelo estimador. S&o dois 0s tipos de estimacédo: a estimacdo por
ponto (pontual) e a estimagdo por intervalo (intervalar). A primeira surge quando se esta
interessado em alguma caracteristica numérica de uma distribuicdo desconhecida e se deseja
calcular, a partir de observagdes, um nimero que infere uma aproximacdo da caracteristica
numerica em questdo. A segunda, de acordo com Correa (2003), surge do fato de a estimacéo

por pontos de um parametro ndo possuir uma medida do possivel erro cometido na estimagcéo,
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0 que torna oportuno construir os intervalos de confianga, que sdo baseados na distribuicdo
amostral do estimador pontual.

Uma maneira de expressar a precisdo da estimagdo é estabelecer limites que, com certa
probabilidade, incluam o verdadeiro valor do pardmetro da populagdo. Esses limites sé&o
chamados limites de confianca: determinam um intervalo de confianca, no qual devera estar o
verdadeiro valor do parametro. Logo, a estimacdo por intervalo consiste na fixacdo de dois
valores tais que (1 - o)) seja a probabilidade de que o intervalo, por eles determinado, contenha
o verdadeiro valor do pardmetro. Silva (1999) denotou nivel ou grau de confianca por

100 (1 — )% em que o denomina-se nivel de significancia.

Muitos s8o os testes estatisticos baseados diretamente na distribuicdo normal ou em
distribuicbes a ela relacionadas, isto é, que podem ser derivadas da normal, como as
distribuicbes de Student, Fisher ou Qui-quadrado. Tipicamente, estes testes requerem que as
variaveis analisadas sejam normalmente distribuidas na populacdo. Problemas podem surgir
quando se tenta usar um teste baseado na distribui¢cdo normal para analisar dados de variaveis
gue ndo sdo normalmente distribuidas, mas a maioria das variaveis observadas geralmente sao

normalmente distribuidas, o que representa uma "caracteristica geral" da realidade empirica.

Em tais casos, ha a opcdo de usar um teste baseado na distribuicdo normal, se o tamanho das
amostras for suficientemente grande. Essa op¢do é baseada em um principio extremamente
importante que é largamente responsavel pela popularidade dos testes baseados na distribui¢do
normal. Este principio é chamado de Teorema Central do Limite e expressa que, quanto mais
aumenta o tamanho da amostra, mais a forma da distribuicdo amostral da média aproxima-se
da forma da normal, mesmo que a distribuicdo da variavel em questdo ndo seja normal. Assis
et al. (2002) e Magalhées e Pedroso de Lima (2001) apontaram que valores de n maiores que
30 (dimensdo da amostra) fornecem aproximacGes boas para aplicacbes praticas.
Matematicamente, o teorema Central do Limite pode ser apresentado por:

X — pnow (2.13)

g

com Z~N(0,1), ou seja, Z € varidvel aleatéria com distribuicdo normal padronizada de média

nula e variancia unitaria.
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Meyer (1983) e Silva (1999) mostraram que, utilizando o Teorema Central do Limite, é
possivel determinar a amplitude do intervalo de confianga para a média, com um nivel de

confianca de 100(1-a)%, representado na Figura 2.14 e definida por:

= Sa | o Sa (2.14)
X—Za —; X +7 —]
[ “/2 N /2 Jn
f(z)
)«IZ(/ 1-a o2
Zaf2 0 Za2
Figura 2.14 - Funcao de densidade da distribuicdo normal padréo, valores simétricos —z,, €
Zyp2

Outro importante conceito estatistico é a dependéncia entre duas variaveis X e Y, quando estas
estdo associadas, e para a medida de seu grau de associacdo, pode se optar pela teoria da
correlacdo que compreende a verificacdo da existéncia e o grau de relacdo entre as variaveis de
um problema. Se X e Y representam duas varidveis aleatorias, e considerando n pares de
observagdes (X1,Y1), (X2,Y2),-..,(Xn,Yn), €stas observacbes podem ser plotadas num diagrama de
dispersdo. O coeficiente de correlacdo amostral r representa a tendéncia e a forca da relacédo
linear entre duas variaveis. A interpretacdo de r como medida de dependéncia de duas
variaveis é puramente matematica e isenta de qualquer implicacdo de causa ou efeito. A forte
correlagdo se da quando a maioria dos pares de valores das observacGes estdo proximos de

uma reta (Assis et al.,1999). O coeficiente de correlacdo r é definido por:

n Yl X Vi — X X X Y (2.15)
jn.2?=1XE (B, X2 Jn S Y2 (SR ¥)?

Onde: X; e Y; sdo variaveis aleatorias e n nUmero de pares de observacgoes.

r =

Assis et al. (1999) apresentam faixas de valores encontradas na literatura técnica para a

interpretacdo de r :

0,00 <r < 0,20 — dependéncia insignificante;
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0,21 <r <0,40 — dependéncia fraca;
0,41 <r <0,70 — dependéncia marcante;
0,71 <r < 1,00 — dependéncia forte.

Segundo Ramos (2009), outra ferramenta estatistica Util é a analise de variancia ou ANOVA.
Consiste na comparacdo de médias, ndo a quanto as médias amostrais estdo distantes, mas a
qudo distantes estdo relativamente a variabilidade de observacdes individuais. A ANOVA
compara a variacdo resultante de fontes especificas com a variagdo entre individuos que
deveriam ser semelhantes. Em particular, a ANOVA testa se varios grupos tém a mesma
média, comparando o afastamento entre as médias amostrais com a variacdo existente dentro
das amostras. Se a variancia calculada, usando-se a média dos grupos for maior do que a
calculada dentro de cada grupo, isso pode indicar que existe uma diferenca significativa entre

0S grupos.

2.8 ENSAIOS DE CAMPO, CAPACIDADE DE SUPORTE E TENSAO
RESIDUAL

Os métodos ditos diretos, a partir de resultados de ensaios SPT (Standard Penetration Test),
CPT (Cone Penetration Test), DMT (DilatoMeter Test), PMT (PressureMeter Test), entre
outros, sdo usados largamente na pratica da engenharia de fundacdes. As dificuldades
inerentes aos métodos analiticos estimulam o uso de métodos diretos. Os métodos diretos sdo,
em geral, abordagens de natureza empirica ou semiempirica, alguns com fundamentacdo
estatistica a partir das quais as medidas de ensaios sdo correlacionadas diretamente ao
desempenho de obras geotécnicas. Os métodos indiretos usam os resultados de ensaios para a
aplicacdo a previsdo de propriedades constitutivas de solos, possibilitando a adocdo de
conceitos e formulagdes cléssicas de Mecanica dos Solos como abordagem de projeto
(Schnaid, 2000).

O SPT, sem duvida, € o método direto mais utilizado pela engenharia geotécnica no Brasil e €
utilizado na previséo e estimativa da capacidade de carga e deformabilidade das fundacdes.
Segundo Mota (2003), nos ultimos vinte anos, introduziram-se novos e modernos
equipamentos de investigacdo na pratica de engenharia visando a ampliar o uso de diferentes
tecnologias em diferentes condi¢cbes do subsolo. O avanco da eletronica, somado a rapida
evolucdo da informética, tem proporcionado equipamentos mais apropriados, menores, mais

robustos e mais econdémicos. A utilizacdo do Cone Elétrico (CPT), Dilatbmetro de Marchetti
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(DMT), Pressidbmetro de Ménard (PMT) e Penetrdmetro Dinamico Leve (DPL) no Brasil
enriquecem a engenharia geotécnica, uma vez que eles se somam a Sondagem de Simples
Reconhecimento a Percussdo (SPT), permitindo um tratamento mais refinado aos parametros
obtidos em investigacGes de campo, com forte consolidacdo tedrica e rapido tempo de
resposta. Como resultado, os projetos de fundagdes sdo agilizados, permitindo maior acurécia
de resposta. Mota (2003) e Marques (2006) descreveram detalhadamente o surgimento, a

evolucdo, a utilizacdo, a aplicabilidade e as vantagens de cada um desses ensaios.

Segundo Schnaid (2000), os ensaios de cone CPT (Cone Penetration Test) e piezocone CPTU
(Cone Penetration Test Undrained), vém se caracterizando internacionalmente como uma das
mais importantes ferramentas de prospeccdo geotécnica. Resultados de ensaios podem ser
utilizados para determinacédo estratigrafica de perfis de solos, determinacdo de propriedades
dos materiais prospectados, particularmente em depdsitos de argilas moles, e previsao da
capacidade de carga de fundacbes. No Distrito Federal, os trabalhos de Ortigdo (1994) e
Ortigao et al. (1996), Goulart & Schnaid (2002), Mota (2003), Anjos et al. (2004) e Soares
(2004) detalham o uso do CPT, propdem novos abacos para o levantamento da estratigrafia

local e apresentam metodologia de dimensionamento.

Anjos (2006) enfatiza que correlagdes com o ensaio de SPT devem ser tratadas com cuidado e
ndo devem ter carater de aplicabilidade universal. Um dos problemas de quase todas as
formulacGes empiricas é que as mesmas nao consideram o nivel de tensdo a que a fundacéo
estd submetida tanto em relacdo ao atrito quanto a base. Como o comportamento dos solos
depende da trajetdria de tensGes e nivel de deformacdo a que sdo submetidos, teoricamente o
ensaio de campo ideal deveria impor um caminho de tensGes e nivel de deformagdes uniforme
em toda a massa envolvida no processo, complementado por condigdo perfeitamente néo
drenada ou de total dissipacdo da pressdo neutra. Nem o SPT nem outros ensaios de campo
satisfazem completamente estas condigdes. Fatores como plasticidade, sensibilidade e
fissuracdo de solos argilosos controlam o resultado da resisténcia ao cisalhamento né&o
drenada, de onde advém a existéncia de diferentes relagdes entre a resisténcia ndo drenada e o
valor do indice de resisténcia a penetracdo. Além disso, tem-se que a resisténcia ndo drenada
ndo ¢ uma propriedade do solo, pois depende da trajetéria de tenses e € consequéncia do

ensaio utilizado para sua determinacédo (Schnaid, 2000).
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2.8.1 CAPACIDADE DE CARGA ULTIMA E CAPACIDADE DE CARGA LIMITE

Van Impe (1994) definiu a ruptura fisica do solo correspondente a condicdo de As/AQ=c, na
qual As representa o acréscimo de deslocamento provocado pelo acréscimo de carga AQ, ou
seja, a ruptura fisica implica recalque infinito. A ruptura convencional corresponde a condicéo
em que XAs/(didmetro equivalente da estaca) estd entre 0,05 e 0,1, ou seja, atinge-se um
recalque acumulado entre 5% e 10% do didmetro da estaca. Definiu também a carga limite,
correspondente a condicdo em que XAs/(diametro equivalente da estaca) atinge 0,0025, ou
seja, atinge-se um recalque acumulado de 2,5% do diametro da estaca. Em geral, a
mobilizacdo do atrito lateral unitario depende do tipo da estaca e do tipo do solo e deve-se

assumir que o mesmo seja mobilizado para deslocamentos entre 5 e 25 mm.

Para Cintra & Aoki (1999), a ruptura fisica é caracterizada pelos recalques teoricamente

infinitos e a ruptura convencional pela imposi¢do de um recalque arbitrario.

Baseado no Conceito de Rigidez, Décourt (1996) define a ruptura fisica como a carga
correspondente a rigidez nula, sendo a rigidez a relacdo entre a carga aplicada e o recalque
correspondente. Entretanto, Décourt (2008) observa que a rigidez nula corresponde a
deformacdo infinita, logo a ruptura fisica nunca ¢ atingida sendo necessario definir a ruptura
convencional. Essa € definida pelo autor como a carga correspondente a uma deformacéo de
10% do didmetro das estacas circulares escavadas em argila, e 30% do diametro para estacas
circulares escavadas em solos granulares, devendo-se considerar o diametro equivalente para

estacas com outras SG(}()ES.

Segundo Poulos & Davis (1980), Fleming (1992) e Tomlinson (1994), para as estaca escavada
em solo coesivo, 0 deslocamento para a total mobilizacdo do atrito lateral unitario é
diretamente proporcional ao didmetro do fuste e estd na faixa de 0,5 e 2% do diametro do
fuste.

Kédzi & Reéthati (1988) encontraram valores de deslocamento de aproximadamente 20 mm
para a mobilizacdo do atrito lateral unitario de fundagdes sem base alargada e valores de

aproximadamente 50 mm, ou mais, para as fundacdes escavadas com base alargada.

King et al. (2000) realizaram provas de carga instrumentadas em 12 estacas hélice continua

em argila saturada e chegaram as seguintes conclusdes:
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e atingiram-se cargas de pico no fuste com deslocamentos entre 7 e 14 mm, sem relacdo com
o didmetro da estaca;

e as cargas ultimas (fuste e base) foram alcancadas para deslocamentos da ordem de 100 a
200 mm;

e nas 12 (doze) estacas, menos que 10% da capacidade de pico foi atribuida a resisténcia na
base;

e as resisténcias de pico no fuste foram dependentes da velocidade com que a prova de carga
foi realizada, rapida ou lenta,mas a resisténcia Gltima do fuste foi dependente somente da
magnitude do deslocamento.

Segundo Jamiolkowski (2003), geralmente é aceito adotar-se, para resisténcia ultima da base
das estacas escavadas e estacas tipo hélice continua, um valor de deslocamento relativo para a

sua mobilizacdo, em geral, entre 5 e 10% do diametro da base.

Van Impe (1994) alerta para a grande influéncia do método de execucdo da fundagédo sobre a
razdo entre o deslocamento e o didmetro da base. Segundo o autor, as modificacbes das
caracteristicas e do estado de tensdo do solo ao redor da estaca sdo dependentes do tipo de sua
instalacdo e influenciam sensivelmente o desempenho das fundagdes. A confiabilidade das
abordagens ditas indiretas de dimensionamento, como as que se utilizam da teoria da

plasticidade, parece-ser questionavel em muitas circunstancias.

Segundo Anjos (2006), pode-se se dizer que hd uma vertente que procura associar 0
deslocamento necessario ao pleno desenvolvimento do atrito lateral unitario ao diametro do
fuste da fundacdo. Esse deslocamento seria da ordem de 0,5 a 2% do diametro do fuste da
fundacdo, em solos coesivos, e de 1 a 3%, em solos granulares. Mas, um “critério absoluto”
pode ser impraticavel, pois as deformacdes absorvidas pelas estruturas, em geral, diferem de
um projeto para outro. O que vale em termos de deslocamento toleravel para uma, pode nédo
valer para outra estrutura. Ainda de acordo com Anjos (2006), conceitualmente, somente o
fuste exibe uma resisténcia ultima. A “ruptura” fisica da base de estacas escavadas e tubuldes
ndo é propriamente uma ruptura fisica, pelo menos até deslocamentos da ordem do didmetro
da base da fundacdo. H& de se considerar o fato de que critérios baseados em fixar
deslocamentos em fungdo de uma porcentagem do diametro, embora praticos, ndo sdo, com
certeza, apropriados para todos os comprimentos e didametros de fundacfes, a menos que se

leve em consideracdo o mecanismo de transferéncia de carga e a compressibilidade da
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fundagéo e do solo. Assim, em fundagdes como tubul@es, estacas de grande diametro ou
estacas longas, ndo ha sentido pratico em se estabelecer deslocamentos relativos, pois 0s
movimentos exigidos pela base para a sua completa mobilizacdo seriam excessivos, e as

estruturas ndo suportariam tais deslocamentos.
2.8.2 TENSAO RESIDUAL EM PROVAS DE CARGAS

Aspectos como tipo de estaca, geometria, execucdo, profundidade da estaca, concretagem,
cura e efeito de escala trazem questionamentos, por exemplo, quanto as tensdes residuais e a

profundidade critica que afetam a capacidade de suporte e necessitam de analises.

Muitos textos sugerem a existéncia da chamada “profundidade critica” isto é, uma
profundidade abaixo da qual as resisténcias lateral e da base seriam constantes e
independentes do acréscimo da tensdo efetiva. Segundo Fellenius (2002), este conceito é
errado, pois é baseado em uma interpretacdo incorreta de resultados de provas de carga
instrumentadas e, portanto, ndo deveria ser aplicado. A consideracdo de que a resisténcia de
ponta aumenta linearmente com a profundidade até um determinado valor limite é uma
idealizacdo que teve como suporte os trabalhos experimentais de Vésic (1977 a) e Meyerhof
(1976).

Anjos (2006) apresentou o efeito da tensdo residual a partir das EquacOes 2.16 a 2.18 e da
Figura 2.15. O autor considerou a situagdo de uma estaca isolada executada em solo arenoso
homogéneo e admitiu que a resisténcia lateral unitaria, @, aumenta linearmente com a

profundidade, z, ou seja, € proporcional a tensdo vertical efetiva, o, de acordo com:

ql = Bz)0u(z) (2.16)

O esfor¢o normal N a profundidade z é dado por:

, (2.17)

L
zZ
N=F —mnD f(ﬁ(z).O';(z))dZ =F - nDﬁ(z)Y?
0

Onde:
F=forca aplicada no topo da fundacao;

y= peso especifico do solo.
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O atrito lateral foi representado por uma fracdo da carga, xF, e a relacdo entre o esforco
normal, a carga aplicada no topo da fundacdo, e o atrito € dada pela Equacdo 2.18, uma

equacdo do segundo grau ou parabolica.

ﬂ 11—y (E)z (2.18)
F

Para as situacdes para x= 0,6 e 0,9, isto €, 60 e 90% da carga aplicada F é suportada pelo atrito
lateral (Figura 2.15). Anjos (2006) ainda salientou que, caso existisse uma profundidade a
partir da qual tanto a resisténcia de ponta como a resisténcia lateral se mantivessem
constantes, a distribuicdo do esfor¢o normal a partir dessa profundidade seria linear (visto que

a integracao de uma constante resultaria a equacdo de uma reta).

N/F
0 010203040506 070809 1

0

0,1

0,2 ”
0,3 /
04

z/IL

\\\

: /
| /

07 //
0,8 // /
., i
3 / 4
1
|[—x=06 —x=09]

Figura 2.15 - Distribuicdo do esfor¢co normal em profundidade(Anjos,2006).

As cargas residuais, geralmente, sdo de natureza semelhante ao atrito negativo e surgem
devido a varios fatores, entre eles: perturbacdes durante a instalacdo; reconsolidacdo do solo

apos instalacéo; ciclos de carregamentos em provas de cargas; e retracao do concreto.

Fellenius & Altaee (1994) alertaram que néo existe profundidade critica e que, muitas vezes,
a interpretacdo dos ensaios de prova de carga é feita tendo apenas em vista as cargas aplicadas
durante o ensaio, ignorando-se a existéncia de quaisquer forgas “residuais” instaladas na estaca

antes do carregamento. Apresentaram um caso de estudo em que se compara a distribuigéo
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correta do esfor¢co normal com a distribuicdo sem consideracdo das cargas residuais (Figura
2.16).
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Figura 2.16 -a) Distribuigdo de carga; b) Resisténcia lateral unitaria em profundidade
(Fellenius &Altaee, 1994).

Falconio & Mandolini (2003) abordam a influéncia das tensdes residuais em estacas escavadas
e, segundo esses autores, o fendbmeno poderia ser descrito como a seguir: apos a concretagem
de uma estaca escavada, ocorre um processo quimico exotérmico podendo surgir efeitos de
contracdo ou expansdo de acordo com as condi¢cBes ambientais externas (seco ou mido) e o
tipo do cimento usado. Assumindo que um estado de deformagdo “zero” exista na interface
estaca-solo no momento da colocagdo do concreto, eles entendem que o solo circundante a
estaca reage a qualquer variacao de deformacéo depois deste tempo. Em condi¢des ambientais
secas, a estaca podera contrair, mas o solo, na interface, desenvolvera atrito lateral, desta
forma, permitindo uma redistribuicdo das deformagdes na estaca de acordo com a condicgéo de
carga externa total igual a zero. O mesmo se aplica a ambiente externo umido, com a diferenca
de que, neste caso, a estaca podera experimentar expansdo. A Figura 2.17 e a Figura 2.18
mostram resultados de medidas de deformacdes apds a concretagem. Vé-se, na Figura 2.17,
que, dependendo da profundidade, distintos valores de deformac6es (ue - microdeformaces)
sdo registrados e também que somente valores de deformacdo negativos (contracdo) sao
registrados. O subsolo é composto de uma areia siltosa saturada. Na Figura 2.18, valores
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positivos e negativos de deformagdo sdo registrados em fun¢do da presenga de nivel d’adgua

que se encontrava na cota (-4m).

Tempo (dias) apds a concretagem
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Figura 2.17 -Medidas de deformacdes (negativas) em estaca escavada (Falconio & Mandolini,

2003).
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Figura 2.18 -Medidas de deformagdes (positiva e negativa) em estaca escavada (Falconio &
Mandolini, 2003).
Segundo Fleming (1992), a resisténcia de ponta aumenta em profundidade, mas a uma taxa
progressivamente menor com o0 aumento do nivel de tensdes, explicada pela reducdo do
angulo de resisténcia ao cisalhamento do solo com o aumento das tensbes e a ruptura
confinada da base da estaca. Na pratica, significa que o fator Nq decresce com o aumento do

nivel de tensoes.

O programa Unipile foi desenvolvido por Goudreault & Fellenius (1990) e considera a
capacidade de suporte, recalque, atrito negativo, aspectos da instalagdo e as tensdes residuais.

Segundo os autores, geralmente, ignoram-se as cargas residuais em analises de provas de
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cargas instrumentadas, levando-se, na maioria dos casos, a uma maior estimativa do atrito

lateral e a uma consequente diminuicdo na resisténcia na base da fundacéo.

Entretanto, segundo Goudreault & Fellenius (1990), as tensdes residuais podem ser levantadas
através do uso do programa Unipile, obtendo-se a hipotética curva de distribuicdo de carga em

profundidade.

Fellenius (1988, 2004) justificou a metodologia, a partir de uma série de trabalhos. Entre
esses, estdo Bjerrumet al.(1969); Fellenius & Broms (1969); Fellenius (1972); e Bozozuk
(1981), que, essencialmente, conduzem a afirmar que todo sistema composto pela estaca e 0
macicgo esta sujeito a tensdo residual e, portanto, sujeito a carga residual. Assim, geralmente,
h& um equilibrio de forcas entre a soma do peso proprio e a carga (advinda do atrito negativo)
na parte superior da fundacdo e a soma entre as parcelas de carga devido a base e do atrito
(atrito positivo) na parte inferior da estaca. O ponto de equilibrio € o chamado ponto neutro.
Segundo Fellenius (2004), o fendmeno ocorre sempre e independente da magnitude do
recalque do solo ao redor da estaca, com deslocamentos obtidos para a mobilizacdo da tenséo

residual da ordem de 2 mm.
2.9 ANALISE DA CURVA CARGA VERSUS RECALQUE

Nos ultimos anos, e principalmente ap6s a NBR 6122 (ABNT, 2010), tem-se percebido, com
mais frequéncia, a adogdo de provas de carga para a avaliagdo da capacidade de carga das

fundacdes.

Segundo Camapum de Carvalho et al. (2008), alguns projetistas e executores preferem os
ensaios de carga dindmicas porque tém menor custo e mais rapidez; outros, as provas de carga
estatica porque permitem a andlise direta dos resultados. Mas, segundo o0s autores, O
importante € avaliar, antes da adogdo do ensaio, dindmico ou estatico, qual o ensaio que
melhor se adapta ao solo a ser ensaiado e ao tipo da fundacdo. Exemplo disso sdo ensaios
dindmicos realizados em solos colapsiveis e estruturados, como na argila porosa de Brasilia,

0s quais nao sdo adequados, pois podem quebrar a fragil estrutura desses solos.

Para analisar o comportamento de fundacgdes profundas, a melhor metodologia séo as provas
de carga estéticas (Alonso, 1991; Fleming,1992 e Francisco et al., 2004). Albuquerque (2001)

coloca entre os principais motivos para a execuc¢do de uma prova de carga:
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e A seguranca contra a ruptura;
e A possibilidade de anélise da integridade estrutural do elemento de fundacao;
e A definigéo da carga de ruptura;

e E principalmente a obtengdo do comportamento curva carga versus recalque.

Segundo Camapum de Carvalho et al.(2010), para as provas de carga estaticas, a opcéo pela
forma lenta ou répida deve, antes de tudo, obedecer a critérios técnicos, por exemplo, as
provas de carga rapidas devem, devido a continuidade da fase ar, serem admitidas somente
para 0s solos ndo saturados, ou ainda, em situacdes em que se pretenda determinar a

capacidade de carga em condicdes ndo drenadas.

Segundo Anjos (2006), em termos de aplicacdo da carga em provas de carga, tém-se
basicamente trés categorias: carga controlada (carga incremental lenta; rapida e carga ciclica);
deformacéo controlada e método de equilibrio. Dentre os ensaios de carga controlada, 0s mais
comuns sdo os de carga incremental, sendo suas variantes aquelas em que 0s incrementos de
carga sdo mantidos até a estabilizacdo (ensaio lento), e aqueles em que os incrementos de
carga sdo mantidos por um tempo pré-estabelecido, normalmente 15 minutos (ensaio rapido).
Os ensaios de carga ciclica sdo ensaios especiais em que o0 projetista, ja prevendo certo tipo de
carregamento, especifica este padrdo para o ensaio. O ensaio de carga incremental lenta é o
qgue melhor se aproxima do carregamento que a estaca tera sob a estrutura futura nos casos
mais correntes, como de edificaces, silos, tanques, pontes, etc. Estagios mais prolongados de
carga, ou seja, uma velocidade de carregamento menor (ensaio lento), conduz, via de regra, a
recalques maiores e a capacidade de carga menor. Esse método é diferente do método rapido

que prioriza a capacidade de carga e, portanto, ndo deveria ser usado para analise de recalques.

O Método de Deformacdo Controlada € o ensaio de velocidade de penetracdo constante
(Constant Rate of Penetrationtest ou CRP), desenvolvido no Reino Unido. Neste teste, com
as velocidades de penetracdo usualmente adotadas naquele pais, a estaca é levada a ruptura em

poucas horas, 0 que o classifica como um ensaio rapido.

Quanto ao método de Equilibrio, a prova de carga rapida pode ser enganosa, tanto em termos
de recalque quanto em termos de capacidade de carga. Por outro lado, uma prova de carga
com estabilizacdo pode ser muito demorada e inviavel em obras em que se espera o resultado
da prova para definir o estaqgueamento. Uma alternativa interessante € o0 método de equilibrio,
proposto por Mohanet al.(1967). Nesse método, apds se atingir a carga do estagio e manté-la
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constante por um tempo (5 a 15 min), a carga é deixada relaxar (ndo se bombeando mais o
macaco) até que ndo se observem mais recalques ou variagdes de carga. Observa-se que este
equilibrio é atingido com um tempo relativamente curto. Assim, a carga atingida no estagio

(carga de equilibrio) corresponde a um recalque estabilizado.

No entanto, quase sempre, ndo se atinge a ruptura geotécnica do elemento de fundacdo nos
ensaios estaticos, obrigando a utilizacdo de métodos de extrapolacdo, que, segundo Fellenius
(1980), deve ser baseada em uma regra matematica, como 0s propostos por Van der Veen
(1953), Chin (1970), Mazurkiewics (1972), Fleming (1992), Décourt (1996) e NBR 6122
(ABNT, 2010). Entretanto, apesar dessas metodologias serem consagradas, geralmente
apresentam resultados discrepantes entre si, principalmente quando o carregamento imposto

durante a prova de carga provoca pequenos deslocamentos como constatado por Melo (2009).

Salienta-se que o método de Van der Veen (1953) € um método que utiliza uma relacdo
exponencial entre a carga e 0 deslocamento para se determinar a carga de ruptura. Esse é o
método mais usado no Distrito Federal e, provavelmente no Brasil. O método de
Mazurkiewics (1972) segue uma relacdo parabdlica para a carga versus deslocamento e
apresenta resultados semelhantes ao de Van der Veen (1953). O método de Chin (1953) é
baseado em analises de tensdo-deformacdo e consequentemente usa a relacéo hiperbélica entre
a carga e o deslocamento no topo da fundacdo. O método de Décourt (1996) apresenta
metodologia parecida com a de Chin (1953) e, por ser um método grafico, apresenta a
vantagem da ndo subjetividade nas andlises. Fleming (1992) apresentou metodologia
matematica para a extrapolacdo da curva carga versus recalque, baseada na rigidez do sistema
e representada por uma equacéo hiperbolica, por exemplo, a apresentada por Chin (1970).

O método de Davisson (1970) caracteriza a ruptura pelo recalque correspondente ao
encurtamento elastico da estaca somado a um deslocamento de ponta igual a soma de 3,81 mm
com D(mm)/120, sendo D o didmetro equivalente da estaca. A carga de ruptura, interpretada
pelo critério de Davisson, ndo € necessariamente a carga Ultima. A NBR 6122 (ABNT 2010)
segue critério semelhante ao de Davisson (1970), entretanto, menos rigoroso, pois se soma o
encurtamento elastico a D(mm)/30. As duas metodologias sdo deterministas e rigorosas, ou

seja, a favor da seguranca.

Ha& uma discussdo quanto a confiabilidade da extrapolacdo das curvas obtidas em provas de

carga de estacas escavadas. Extrapolacdes tentadas de curvas carga-recalque que ficaram
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apenas no trecho inicial, quase-eléstico, conduzem a valores de carga de ruptura exagerados,
para ndo dizer absurdos (Anjos, 2006). A experiéncia de autores como Velloso & Lopes
mostra que a extrapolacdo de curvas carga-recalque pelo método de Van der Veen (1953)
indica que se pode obter uma extrapolacdo confiavel se o recalque maximo atingido na prova
for de, pelo menos, 1% do didmetro da estaca (Velloso & Lopes, 2002). Entretanto, segundo
Decourt & Niyama (1994), ha trés condicbes basicas para que o uso do método de Van der
Veen (1953) possa apresentar resultados condizentes: as estacas devem ser de deslocamento
(portanto, inaplicavel a estacas escavadas); 0 carregamento deve ser monotdnico; a prova de

carga deve ser levada até 2/3 da carga de ruptura convencional.

A interpretacdo de provas de carga € uma questdo ainda controversa, com diferentes visées do
processo de ruptura (Aoki, 1997). Davisson (1970) afirma que “Provas de carga ndo fornecem

respostas, apenas dados a interpretar”.

Diante do exposto, pode-se afirmar que as duas principais tendéncias metodoldgicas, para a
extrapolacdo da curva carga versus recalque, sdo os métodos baseados em construcdes gréficas

e 0s métodos que empregam modelos matematicos.

Magalhdes (2005) alerta que as provas de carga interrompidas prematuramente podem ser

classificadas ou divididas em trés grupos:

e Provas de carga interrompidas no trecho elastico, as quais sdo muito dificeis de determinar
a carga Ultima;

e Provas de carga interrompidas no inicio da plastificacdo do sistema solo-estaca, nas quais
é possivel a previsao das cargas ultimas através de métodos de extrapolag&o;

e Provas de carga com grandes deformacdes para pequenos incrementos de carga, as quais

ndo necessitam de métodos de extrapolacao.

Segundo Alonso (1991), a curva carga versus recalque pode tomar diferentes formatos,

delimitados pelos apresentados na Figura 2.19:

e O recalque tende a infinito demonstrando uma ruptura nitida (Figura 2.19a);

e Nao se determina claramente a carga de ruptura, definindo-se como ruptura convencional
(Figura 2.19b).
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CARGA

RECALQUE

Figura 2.19 — Curvas carga versus recalque (Alonso, 1991).

Uma forma simplista para definir a capacidade de carga Ultima da estaca é a adogdo de um
determinado valor de deslocamento para a cabeca da estaca, geralmente 10% do didmetro
desta. Essa definicdo ndo considera o encurtamento elastico da estaca, o que ndo faz sentido
do ponto de vista do comportamento solo-estaca-estrutura, mas € o critério utilizado pela
maioria dos projetistas de fundagdes na pratica da engenharia de fundacéo.

Segundo Aoki (1997), a capacidade de carga ultima ou de ruptura de uma estaca pode ser
mobilizada em ensaio de carregamento estatico ou dindmico e sua determinacdo permite
avaliar a seguranca da fundacdo em relacdo a carga de servico. A prova de carga estatica busca
reproduzir a historia do carregamento real de uma construcao, que se realiza em estagios de
carga quase sempre crescentes ao longo do tempo, visando a avaliacdo da seguranca que a
fundacdo apresenta em relacdo ao estado Gltimo ou de ruptura. Ainda, segundo o autor, a
metodologia de ensaio do carregamento estatico, ou prova de carga estatica, encontra-se bem
estabelecida. Por exemplo, no tradicional ensaio lento de carga mantida, aplica-se a carga em
estagios crescentes e, em cada estagio, ela é mantida até ocorrer a estabilizacéo do recalque. A
energia de deformacéo do sistema aumenta, quando um acréscimo de carga conduz a um novo
carregamento e a um novo Vvalor de recalque. Para cada carga, mede-se o deslocamento do
topo, obtendo-se um ponto da curva de carregamento da estaca. A origem do sistema de
referéncia é o topo da estaca descarregada. Quando um pequeno acréscimo de carga provoca
um grande aumento de recalque, a trajetoria da curva de carregamento tende para a assintota
vertical que determina a carga estatica ultima ou de ruptura. Salienta que, na prova de carga
estatica em que se medem apenas a carga e o recalque, a energia de deformacdo imposta ao
sistema é uma varidvel de grande valia na definicdo da carga de ruptura do sistema estaca-

solo.
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O mecanismo de ruptura e, consequentemente, a carga de ruptura podem ser definidos através
dos teoremas de limites superior e inferior. Para Chen & Liu (1990), a ruptura pode ser
definida pelo upper-boundmethod (método do limite superior), assumido inicialmente que o
macico de solo ndo sera submetido a um mecanismo de ruptura em que o trabalho das forcas
externas seja maior que a capacidade de dissipacédo interna dessas forgas. Utilizando-se este
conceito, pode-se definir a carga de ruptura por meio da diferenga entre as energias de
deformacdes transformadas em trabalho apos a carga limite e, antes da carga limite, dividida
pela variacdo de carga. Quando esta razdo tende ao infinito, a ruptura fisica ocorre, sendo a
carga limite, por exemplo, o critério de carga ultima definida pelo critério de ruptura de
Davisson (1970), da NBR 6122 (ABNT, 2010), entre outros.

Na realidade, o limite para o deslocamento da estaca deveria estar relacionado ao recalque
diferencial permitido pela superestrutura e ndo apenas pela capacidade estatica da estaca

(Fellenius, 2001), ou da deformabilidade isolada do elemento de fundacéo.

Mas, é fundamental que complementarmente & extrapolagdo da curva tensdo versus
deformacdo, entenda-se o comportamento da curva tensdo versus deformacdo. Este
entendimento permitird o correto dimensionamento e funcionamento do sistema solo-
fundacdo - superestrutura. Sabe-se que a maioria das provas de carga dificilmente atingem a
ruptura e que, quando isso acontece, geralmente trata-se da ruptura convencional (Figura
2.19b), o que gera dificuldades para se determinar a exata carga de ruptura, principalmente

guando esta carga é determinada através dos métodos de extrapolacéo.

Segundo Costa Nunes (1956) apud Massad (1994), o entendimento da forma da curva tenséo-
deformacédo, obtida atraves de uma prova de carga com carregamento axial, foi tentado
primeiramente por Terzaghi que fez uma analogia com a curva tenséo versus deformagéo do
aco. O primeiro trecho da curva seria linear obedecendo a lei de Hooke; o segundo trecho seria
caracterizado pela deformagdo e ndo mais atenderia a lei de Hooke passando a crescer

rapidamente; e, por fim, o terceiro trecho seria a regido onde ocorreria a ruptura.

Analisando a curva tensdo versus deformacdo obtida durante um ensaio de carregamento,
Kondner (1963) observou que a curva para qualquer solo é sempre ndo linear, exceto em uma
regido muito pequena perto do inicio do carregamento. Baseado nisso, prop6s que a curva
tensdo deformacéo poderia ser representada por uma equacéo hiperbolica. Seu trabalho serviu

de base para 0 método de extrapolacao proposto por Chin (1970,1971).
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Procurando explicar matematicamente e obter o entendimento da curva tensdo versus
deformacéo obtida durante uma prova de carga (Figura 2.21) Massad (1991a, 1991b, 1991c;
1992 e 1993), construiu um modelo matematico baseado nas relacdes de Cambefort (1964)
(Figura 2.20) para as estacas escavadas e cravadas considerando o primeiro e o segundo
carregamento, carregamento ciclico, e incorporando as cargas residuais de ponta e a reversao
do atrito lateral. Massad (1993) admitiu as seguintes hipdteses: a plena mobilizacdo do atrito
lateral ocorre, em primeiro lugar, na camada mais fraca e progride, posteriormente, ao trecho
de embutimento da estaca; o trecho de embutimento, ponta da estaca, € suficientemente rigido

para dar uma resposta linear as solicitaces do carregamento no topo.
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Figura 2.20 — Caracteristicas das Estacas e do Subsolo (Subsolo Heterogéneo) - Relagdes de
Cambefort Modificadas (Massad, 1993).

Segundo Massad (1993), pode-se dividir e descrever a Figura 2.21em trechos, nos quais:

e O trecho 0-3, retilineo, corresponde a fase pseudoeléstica de mobilizacdo do atrito da
primeira lei de Cambefort (1964), sendo que, no ponto 3, o atrito lateral atinge o valor
maximo na cabeca da estaca, trecho inicial;

e O trecho 3-M-4, curvilineo, corresponde ao avanco da “plena mobilizagdo™ do atrito lateral
ao longo do fuste, do topo (ponto 3) em direcdo a ponta (ponto 4), sendo o trecho M-4
referente & mobilizagdo do atrito no trecho de embutimento, ponta da estaca;

e No trecho 4-5, a relagdo carga-recalque volta a ser linear, correspondendo a mobilizacéo
da carga de ponta, ao longo do trecho pseudoelastico da segunda lei de Cambefort (1964);

e No trecho 5-6, atinge-se a ruptura na ponta, a reacdo de ponta atinge o valor maximo;
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e Nos trechos 6-7, 7-8 e 8-9, segue-se 0 caminho inverso nas leis de Cambefort (1964), ndo
necessariamente o formato do carregamento, pois 0s solos sdo essencialmente nao-

elasticos.

Massad (1993) salienta que o formato e o comprimento de cada trecho dependem de varios
fatores, por exemplo, da rigidez relativa solo-estaca, podendo, em casos particulares, ocorrer a

coincidéncia de pontos como nas estacas de atrito em que 0s pontos 4 e 5 coincidem.

Entretanto, Vargas (1977) apud Décourt et al. (1996) dividiram a curva carga versus recalque

obtida durante uma prova de carga em apenas trés trechos:

e A primeira regido é de quase proporcionalidade entre as cargas e 0s recalques, analogo ao
trecho 0-4 da Figura 2.21;
e A segunda é a de deformacdo viscoplastica, analogo ao trecho 4-5 da Figura 2.21;

e A terceira corresponde a regido de ruptura, andlogo ao trecho 5-6 da Figura 2.21.
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Figura 2.21 — Curva tedrica Carga versus Recalque (Massad, 1993 apud Albuquerque, 1996).

Recentemente, duas metodologias procuram entender e obter outras informagdes da curva
tensdo versus deformacéo obtida durante a realizagcdo de uma prova de carga: a proposta, feita
por Camapum de Carvalho et al. (2005, 2006, 2008, 2010), desenvolvida a partir da analise
das curvas tensdo versus deformacdo em cada estagio de carregamento; e o conceito de rigidez
proposto por Décourt (2008). A filosofia das duas metodologias é semelhante a proposta por
DeBeer (1968) apud Fellenius (2001), na qual se representam graficamente os valores de

carga versus deformacdo em escala dupla logaritmica, escala que tende a linearizar 0s
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resultados em duas retas cuja intercessdo caracteriza 0 ponto que separa 0 dominio

pseudoelastico do dominio pseudoplastico (Figura 2.22).
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Figura 2.22 — Método Escala Dupla Logaritmica (DeBeer, 1968 apud Fellenius, 2001).

Fellenius (2001) observou gque a metodologia proposta por DeBeer (1968) € dependente da
capacidade de interpretacdo do observador e € fortemente influenciada pela escala grafica, mas
considerou a metodologia util, pois define o ponto em que ocorre uma mudanca de
comportamento. Outro método citado por Fellenius (2006) é o método de Housel (1956), que
foi desenvolvido para estagios de cargas aplicadas em intervalos de tempo constantes.
Medem-se os recalques na segunda metade de cada estdgio de carregamento, medidas
denominadas creep ou fluéncia, e, representando-se graficamente o creep versus cargas
aplicadas, obtém-se um grafico que fornece duas retas, cuja intersecdo corresponde ao valor da
carga limite (Figura 2.23). Entretanto, observa-se que a metodologia proposta por Housel
(1956) identifica a carga em que ocorre uma mudanca de comportamento e néo

necessariamente o ponto em que se inicia a fluéncia.
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Figura 2.23 — Gréfico para determinar a carga limite(Housel, 1956 apud Fellenius, 2006).

Outra forma de representar a curva carga-deslocamento se da pelas chamadas funcGes de
transferéncias de carga com o uso das curvas “t-z” e “q-z” relativas ao fuste e a base,
respectivamente (“z” corresponde ao deslocamento). Nesta abordagem, considera-se que 0
solo ao longo do fuste possa ser substituido por um conjunto discreto de molas (modelo de
Winkler) distribuidas conforme Figura 2.24. Coyle & Reese (1966) utilizaram a técnica
iterativa baseada em resultados experimentais de estacas instrumentadas. Seed & Reese (1957)
introduziram as chamadas funcgdes transferéncia de carga. Aproximacfes tedricas tém sido
usadas na avaliacdo das curvas t-z e g-z como, por exemplo, as propostas por Kraft et al.
(1981), Chow (1986), McVayet al. (1989), Randolph (1994) e Anjos (2006).
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Figura 2.24 - Modelo idealizado nas analises de transferéncia de carga (Anjos, 2006).

Podem-se utilizar métodos numeéricos para as analises das curvas de transferéncia de carga,

empregando-se, por exemplo, elementos finitos e modelos constitutivos como linear elastico,
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como o de Mohr-Coulomb, através de alguns programas computacionais como o PLAXIS.
Esse € um programa de elementos finitos, desenvolvido especificamente para analises de
projetos de engenharia geotécnica, que utiliza analises 2D e 3D. Pode ser utilizado em
problemas estaticos e dindmicos, levando em consideracdo questdes relacionadas a néo
linearidades e fendmenos transientes, considerando carregamento por estagios de aplicacio. E
utilizado em problemas sob condi¢Ges de deformacdo plana, condi¢cdes de axissimetria e
tridimensionais, possuindo modelos constitutivos que consideram o0 comportamento nao
linear, dependente do tempo e da anisotropia, por exemplo, modelo elastico linear, Mohr-

Coulomb, modelo com amolecimento, modelo com endurecimento e fluéncia.

Realizando provas de carga e interpretando resultados, Campos (2005) destacou que é possivel
obter mais informacdes sobre os elementos isolados de fundacdo, além da capacidade de
carga. O fato também foi verificado por Camapum de Carvalho et al. (2005, 2006, 2008 e
2010) que mostraram que os resultados de provas de carga podem trazer outras informacdes
importantes para o projeto como, por exemplo, demonstrar a que nivel de carga a ponta da
estaca ou a base do tubuldo ensaiado comeca a ser mobilizada e, principalmente onde
comecam as deformagdes plasticas. Conhecer esta fronteira € relevante para que se defina a
carga de trabalho a ser adotada, considerando-se a capacidade de carga, mas também as

caracteristicas de deformabilidade do conjunto solo fundacao.

Fruto das provas de cargas realizadas durante esta pesquisa € com a finalidade de conhecer
esta fronteira, especialmente para as estacas tipo hélice continua, Camapum de Carvalho et al.
(2008 e 2010) realizaram uma série de analises complementares a curva tensdo versus
deformacédo levando em consideragdo o comportamento caracteristico de cada solo e o0s
mecanismos de interacdo entre a estrutura de fundacdo e o solo suporte para o
desenvolvimento da metodologia. Os autores trabalharam para o desenvolvimento da
metodologia com o coeficiente de recalque ou de deslocamento extraido da parte final linear
das curvas de recalque (mm) em funcdo do tempo em escala logaritmica (Figura 2.25a),
obtendo entdo o grafico também mostrado na Figura 2.25b, em que o primeiro ponto de
inflexdo corresponderia a carga de inicio de trabalho da ponta e o segundo ao inicio das
deformac6es plésticas do conjunto fuste mais base. Ressalva-se que mobilizagdes de atrito,
ponta e deformaces plasticas podem ocorrer simultaneamente nos trés trechos identificados
pela metodologia; entretanto, as cargas definidas pelos pontos de inflexdes delimitam as

regides onde o atrito, a ponta e as deformacgdes plasticas comandam o comportamento da
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fundacdo em termos de capacidade de carga e deformabilidade. As duas primeiras regides
foram definidas por Décourt (2008) como o Dominio do Atrito e da Ponta; a terceira pode ser
definida como 0 Dominio da Plastificacdo. Caso a estaca ndo possua ponta ou durante o ensaio
ndo seja produzido deformacdes plasticas significativas, obter-se-d0 apenas os dois segmentos

de retas que identificaram dois dominios.

A ideia surgiu da classica interpretacdo dos ensaios de adensamento quanto a determinacéo do
coeficiente de adensamento secundario, com a diferenca de que se trabalhou com o recalque
medido em milimetros e ndo em termos de deformacéo especifica ou da varia¢do do indice de
vazios, como utilizado naquele caso. Devido a linearidade da parte final das curvas recalque
versus tempo em escala logaritmica, pode-se ainda, a partir desse grafico, estimar os recalques
em longo prazo, que poderdo ser significativos ao ultrapassarem 0 que se convencionou

chamar de pontos de inicio da plastificacao.
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Figura 2.25 — Curvas: a) Tempo versus Deslocamento Vertical; b) Carga versus Coeficiente de

Recalque (Camapum de Carvalho et al., 2008).
Camapum de Carvalho et al.(2006) propuseram que, para melhorar a definicdo do ponto em
que as deformages plasticas passam a ser preponderantes na curva carga versus recalque, que
se trace uma curva com a carga em escala logaritmica, em tratamento analogo ao adotado no
ensaio de adensamento para definicdo da pressdo de pré-adensamento pelo método de
Casagrande (Figura 2.26b), semelhante a metodologia proposta por Butler & Hoy (1977) apud
Fellenius (1980) (Figura 2.27).
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Figura 2.26 — Curvas Carga versus Recalque com a Carga em: a) escala aritmética; b)
logaritmica (Camapum de Carvalho et al., 2006).
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Figura 2.27 — Metodologia proposta por Butler & Hoy (1977) apud Fellenius (1980).

Complementarmente a essa analise, Camapum de Carvalho et al. (2008) tragaram curvas de
recalque imediato acumulado ao longo da prova de carga e do recalque (pos-recalque
imediato) também acumulado e intitularam de recalque por adensamento e/ou secundario.
Consideraram a resposta que o solo daria quando mobilizado pela estaca, ou seja,
consideraram que, quando se aplica uma determinada carga ao elemento estrutural de
fundacdo, ocorre a mobilizacdo do solo na interface com a fundacdo, provocando o inicio do
aparecimento do atrito, o qual é provocado pela for¢a cisalhante no contato entre o solo e a
estaca. Observaram que, apds o equilibrio na interface solo-estaca, comegava-se a mobilizar o
maci¢o, em um processo de consolidacdo que, no dominio elastico ou pseudoeldstico,
geralmente, estabiliza-se nos ensaios realizados até os trinta minutos. Admitiram, como
divisor dos dois estagios, o tempo igual a quatro minutos. Esse intervalo de tempo arbitrado

em funcdo das observages e interpretagfes das curvas, segundo os autores, corresponde ao
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recalque imediato, pois eles verificaram que, até os quatro minutos, os deslocamentos foram
abruptos nas curvas carga versus recalque para os solos estudados. Consideraram, portanto,
que o recalque imediato acumulado refletiria 0 comportamento imediato na interface (Figura
2.28a) e 0 de maior prazo, também acumulado, 0 comportamento do solo por adensamento em

termos de maci¢o mobilizado pela estrutura de fundagéo (Figura 2.28b).
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Figura 2.28 — Gréficos do: a) recalque imediato acumulado x carga;b) recalque por
adensamento x carga (Camapum de Carvalho et al., 2008).
Entretanto, alertaram que o segundo grafico (Figura 2.28b) deve ser utilizado e analisado com
cautela, pois a variacdo do tempo de estabilizacdo de um estagio de carga para outro pode
influenciar na magnitude do recalque por adensamento. E o surgimento de uma primeira
inflexdo em ambas as curvas com o aumento do recalque, indica que, a partir desse
carregamento, a mobilizacdo da ponta da estaca comandara o desempenho da estaca, com a

contribuicéo lateral estando proxima ao seu limite de mobilizagdo.

Outra metodologia que procurar obter informac6es da curva carga versus recalque é a proposta
por Décourt (2008) (Figura 2.29) que, analisando mais profundamente o método da Rigidez
(Décourt, 1996), observou que se poderia identificar a regido de dominio de transferéncia de

carga pela ponta e a de dominio de transferéncia pelo atrito lateral (Figura2.30).

Analisando o método proposto por Deécourt (1996), Abdelrahmanet al. (2003) e Fellenius
(2001) observaram que os resultados sédo semelhantes aos da metodologia proposta por Chin
(1970,1971) e posicionaram o0 método da rigidez entre as metodologias que apresentam boa
acuracia. Segundo Melo (2009), que analisou 43 ensaios, 0 método da rigidez pode ser
utilizado para prever a carga de ruptura para ensaios que atingirem grandes deslocamentos e
que mobilizem acima de 80% da carga de ruptura. Para provas de cargas interrompidas

prematuramente, 0 método deve ser usado com restricbes. Também observou que, nas provas
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de carga interrompidas entre 70% e 79% da carga de ruptura, as extrapolagdes tendem a

apresentar resultados inferiores a carga Gltima, ou seja, a favor da seguranca.

Décourt (2008) propds que uma reta entre o ponto de regressao escolhido e a carga de ruptura
convencional, correspondente a carga que provoca um recalque com magnitude igual a 10%
do diametro da estaca, identificaria a carga limite entre 0 dominio do atrito lateral e da ponta.
O ponto de regressdo é determinado ou escolhido através de correlagbes lineares entre o
logaritmo da carga (Log Q) e o logaritmo dos recalques (Log r). Segundo Melo (2009),
analisando-se os dados de carga e recalque em ordem decrescente, pode-se identificar o
melhor coeficiente de correlacdo linear (r? e, consequentemente, uma alteragdo no
comportamento da curva carga versus recalque que indica o ponto de regressdo a ser adotado
(Figura2.30). Na maior parte das vezes, este ponto estd em torno de um recalque

correspondente a 2% do didmetro da estaca (Melo, 2009).
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Figura 2.29 — Gréfico da Rigidez (Décourt, 1996 apud Fellenius, 2006).
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Segundo Melo (2009), os limites de atrito lateral e de ponta, obtidos pela metodologia
proposta por Décourt (2008), sdo aproximados e podem ser aplicados tanto para verificar
resultados de instrumentacdo como fornecer informacfes em projetos através de provas de
carga comuns. Entretanto, Melo (2009) alertou que a escolha do ponto de regressdo é
fundamental. Esta deciséo, a escolha dos pontos de ajuste dos dominios de ponta e de atrito
lateral, depende da interpretacdo do observador que deve estar atento a mudanga de
comportamento da curva carga versus recalque, aos coeficientes de correlacdo, ao recalque

elastico (para estacas longas) e as experiéncias anteriores.

Melo (2009) ainda observou que, na analise das provas de carga interrompidas
prematuramente, verificou-se que as porcentagens de resultado concordantes com 0s
resultados obtidos no campo decresciam conforme diminuia a extensdo da curva carga versus
recalque. Salientou que o método se demonstrou adequado as propostas de determinacdo da
carga limite, a separacdo aproximada entre a carga de ponta e o atrito lateral, a avaliacdo da
qualidade da prova de carga e a depuracao de dados de ensaios. Sugeriu ser importante para a
eficdcia da ferramenta que as provas de carga sejam feitas com o maximo de estagios de
carregamento possiveis, que ndo apresentem problemas em sua execucao e que se deve tomar

muito cuidado com a manipulacdo e interpretacdo dos valores obtidos no ensaio.
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3. MATERIAIS E METODOS

Assim como o0s aspectos climaticos, os geoldgico-geotécnicos, por meio do estudo das
propriedades fisicas, quimico-mineraldgicas e estruturais dos solos, s&o fundamentais para o
entendimento do comportamento das fundacgdes. Além disso, contribuem para a adocéo de
solucdes e conclusbes mais acertadas e adequadas. Por exemplo, enquanto em outras regides
com subsolo marcantemente arenoso, 0s procedimentos executivos que envolvem a
compactacao do solo geram a melhoria da capacidade de suporte das fundagdes superficiais e
profundas, no manto argiloso do Distrito Federal, estes procedimentos geralmente causam a
quebra da estrutura do solo e a consequente perda desta (Silva & Camapum de Carvalho,
2010). Baseada nestas consideracGes preliminares, a tese se inicia pela caracterizacao

geotécnica dos perfis que marcam os sitios estudados.

Em seguida, far-se-4 a abordagem da capacidade de carga das fundages tipo hélice continua,
baseada em resultados obtidos atraves de provas de carga instrumentadas, por meio das quais
é verificada uma proposicdo geral para a analise de provas de carga ndo instrumentadas.
Finalmente, sera feita a avaliacdo e a validacdo da metodologia proposta para controle de

estaqueamentos a partir da energia dispendida na execucdo das estacas.

A estrutura metodoldgica adotada consistiu, basicamente, de procedimentos usuais que
envolvem a investigacdo cientifica, entre eles, a reunido e o diagnostico de informacdes

inerentes ao tema do estudo, a interpretacdo dos dados e a sintese dos resultados.
3.1 LOCALIZACAO E CLIMA

A pesquisa foi realizada no Distrito Federal (DF), Centro-Oeste do Brasil, que é limitado ao
norte e ao sul pelos paralelos de 15°30° e 16°03°, e a leste e oeste pelos rios Preto e
Descoberto, nas proximidades dos meridianos 47°25°, longitude extremo leste, e 48°12°,
longitude extremo oeste. O relevo € caracterizado pela predomindncia de chapadas,
superficies planas e suavemente onduladas, com cota média de 1100m. A Figura 3.1 apresenta
a localizacdo das doze areas estudadas no Distrito Federal. Os Sitios 1, 2 e 3 foram
caracterizados geotecnicamente e mineralogicamente, e os seus dados servirdo de referéncia
para os demais sitios. O Sitio 1 se localiza na orla do Lago Paranod em Brasilia, Distrito
Federal, entre as coordenadas geograficas, 47° 50' 32.87” W e 47° 50' 25.68” W de longitude
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e 15°47' 21.29” S e 15°47' 11.12” S de latitude. O Sitio 2 se localiza na cidade do Guara,
Distrito Federal, entre as coordenadas geograficas, 47° 50' 32.87” W e 47° 50' 25.68” W de
longitude e 15° 47' 21.29” S e 15° 47' 11.12” S de latitude. O Sitio 3 se localiza entre as
coordenadas geograficas, 47° 50' 32.87” W e 47° 50' 25.68” W de longitude e 15°47' 21.29” S
e 15°47' 11.12” S de latitude na cidade de Aguas Claras, Distrito Federal.

O clima do Distrito Federal se enquadra na classificacdo de Kdppen (Codeplan, 1984), entre
os tipos tropical de savana e temperado chuvoso de inverno seco, e esta caracterizado pela
existéncia bem nitida de duas estagdes. O periodo entre maio e setembro, estagdo amena e
seca, € caracterizado pela baixa nebulosidade, alta taxa de evaporacdo e pela baixa taxa de
precipitacdo. No periodo entre os meses de outubro e abril, predomina a estacdo quente e
chuvosa. A distribuicdo espacial da precipitacdo, em torno de 1500mm por ano, da-se de
forma irregular, sendo que as menores alturas pluviométricas anuais ocorrem na porcao leste e
as taxas mais elevadas estdo concentradas a nordeste e sudeste do Distrito Federal (Embrapa,
1978). A temperatura média anual varia entre 19,8 e 23,5°C, sendo os meses de setembro e

outubro 0s mais quentes, e 0s meses de junho e julho, os mais frios.

b

Figura 31— Lcallzgéo dos Sitios estudados.
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3.2 ASPECTOS GEOLOGICOS E PEDOLOGICOS

A geomorfologia do Distrito Federal possui caracteristicas préprias influenciadas pelo clima,
pela geologia e por acdes antropicas. A geologia regional é marcada por frequentes
dobramentos e diferentes rochas de origem, o que interfere diretamente no projeto de
fundacdo (Silva & Camapum de Carvalho, 2010). Enquanto os dobramentos podem interferir
diretamente em uma Unica obra, os tipos de rocha-mae terminam por fazer com que 0s
projetos variem em concepcdo de setor para setor, 0 que interfere nas técnicas de execugdo
das fundacdes. Sobrepondo-se ao manto rochoso, verifica-se 0 manto de intemperismo, cuja
espessura e nivel de alteracdo variam segundo essa propria rocha de origem e outros
condicionantes como as condigdes de drenagem. Segundo Cardoso (2002), as rochas da
regido sdo compostas por ardosias, metarritmitos, metassiltitos e quartzito, em geral, muito

intemperizado na sua parte superior.

A pesquisa desenvolveu-se neste contexto geomorfoldgico e, para melhor caracterizar o solo
da regido estudada, realizaram-se ensaios de caracterizacdo fisica e mineralogica nos Sitios 1
e 2, denominados de Sitios Brasilia e Guara, que, em conjunto com a caracterizacao do Sitio
3, Aguas Claras, realizada por Cardoso (1995 e 2002), clarifica os aspectos genéticos,
geotécnicos e mineraldgicos da regido estudada. A caracterizacdo possibilitou identificar as
relacfes existentes entre as propriedades fisicas e mineralégicas e o comportamento das
fundacdes em termos de capacidade de carga, deformabilidade e energia demandada durante a

execucdo de uma estaca.

O Sitio Brasilia e o Sitio Guara sao classificados geomorfologicamente por Freitas Silva &
Campos (1998) como Area de Dissecacdo Intermediaria, isto €, regibes fracamente
dissecadas, que apresentam, em seus interfluvios, lateritos, latossolos e coluvios/eluvios
delgados com ocorréncia de fragmentos de quartzo. A Regido corresponde ao padrdo de
relevo suave ondulado, situado no interior do domo Estrutural de Brasilia, com cotas entre

1000 e 1.150 m, e é preservada sobre ardosias, quartzitos e metassiltitos do Grupo Paranoa.
3.3 AREAS ESTUDADAS

Nas areas estudadas (Figura 3.1), encontra-se o perfil tipico da regido, reconhecido por
apresentar, na superficie, uma camada de solo lateritico vermelho argiloso, denominado de

“argila porosa”, que apresenta valores de resisténcia baixos e subavaliados quando medidos
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por meio de ensaios destrutivos da estrutura metaestavel, por exemplo, pelo ensaio SPT. Este
material € encontrado, na grande maioria dos casos, sobrejacente a uma camada de solo
residual denominado de saprolito fino de comportamento anisotrépico ou isotrépico, segundo
a rocha de origem e o estagio evolutivo. O comportamento anisotrépico € mostrado por Cunha
& Camapum de Carvalho (1997) para um solo saprolitico oriundo de Aguas Claras (Sitios 3 e
8). Nas areas, cuja rocha de origem é o quartzito, é frequente encontrar, de modo localizado,

blocos de arenito, o que dificulta uma avaliacdo global do macico (Sitio 12).
3.3.1 LEVANTAMENTO DE DADOS GEOLOGICOS-GEOTECNICOS

O levantamento de informacdes geoldgico-geotécnicas dos locais de estudo (Sitios 1 a 12) foi
apoiado em dados obtidos através de relatorios de sondagens SPT, principalmente o tipo de
solo e o numero de golpes (Nspt) executados, que seguiram os procedimentos gerais da NBR
6484 (ABNT, 2001). Utilizaram-se também mapas e cartas geoldgico-geotécnicas da regido,
sendo elaborados, quando necessario, modelos 3D para 0s macigos a partir de resultados de
sondagens SPT. Foram usados também os resultados de Silva (2007), que elaborou
modelagens 2,5 (superficies superpostas) e 3D de solo e Nspr para o Sitio 1 (Sitio Brasilia),

empreendimento llhas do Lago (Figura 3.2).
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edificacOes (exagero vertical: 2) -Sitio Brasilia -Projeto Ilhas do Lago (Silva, 2007).
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3.3.2 CARACTERIZAGCAO GEOTECNICA E MINERALOGICA

As andlises para concepc¢édo e elaboracdo dos projetos de fundacdes, na maioria dos casos,
restringem-se aos ensaios de campo, geralmente o ensaio de penetracdo dinamica tipo SPT.
Em geral, julga-se complexa e onerosa a adocéo de investigacGes de campo e laboratério por
meio de ensaios especiais, quando o ideal seria que qualquer atividade de engenharia que
envolva solo ou rocha, fosse precedida de uma investigacdo geoldgico-geotécnica, em que se
atente ndo apenas para as caracteristicas litoldgicas e estruturais locais, mas também para o
contexto regional de evolucdo intempérica do macico levando-se em conta 0s aspectos
guimico-mineralégicos e estruturais. Quase sempre, as caracteristicas e parametros
geotécnicos sdo levantados a partir de correlacdes, ficando a execucdo de um espectro maior
de ensaios de campo e laboratorio restrita a obras de grande porte. E importante destacar que,
apesar de seu baixo custo em relagdo ao do empreendimento, estes estudos requerem tempo e,

portanto, planejamento, algo pouco frequente na maioria das obras de engenharia brasileiras.

Escolheram-se, para a realizacdo da pesquisa, os trés locais identificados na Figura 3.3, nos
quais foram realizados, ao longo dos perfis, a caracterizagdo geotécnica e mineralogica. Séo
eles: Sitio Brasilia (Sitio 1); Sitio Guara (Sitio 2) e Sitio Aguas Claras (Sitio 3).
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" Figura 3.3 — Localizagéo da area de trabalho
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3.3.2.1 Caracterizacao dos Sitios 1 e 2

No Sitio 1, foi construido um conjunto de edificacfes na orla do Lago Paranoa em Brasilia-
DF, obra que enfrentou problemas geotécnicos complexos, como a presenca do lencol freético
superficial e a presenca de uma espessa camada de argila classificada, com base no ensaio
SPT, como mole. A obra contou com banco de dados composto por 45 furos de sondagem
distribuidos em uma éarea retangular de 210 m por 310 m, ou seja, uma malha densa de
sondagens a percussdo. Os problemas técnicos e as caracteristicas do solo local foram
primordiais para a escolha dessa primeira area.

A é&rea estudada no Sitio 2 apresenta, do topo para a base, o seguinte perfil estratigrafico:
camada de argila porosa com espessura em torno de 7 m de profundidade, couraca lateritica
(concrecgdes) com espessura variando de 1 a 2 m e o solo saprolitico com espessura de 10 a 12
m, ou seja, perfil de solo cuja camada de saprolito, dita impenetravel, encontra-se entre 20,00
e 24,00 m. Neste sitio, contava-se com um banco de dados de 24 sondagens a percussao. Nos
Sitios 1 e 2, realizaram-se o Standard Penetration Test (SPT), método de sondagem
geoldgica-geotécnica de solos descrito na NBR 6484 (ABNT, 2001), amostrando,

classificando e medindo a resisténcia a penetracdo (Nspt) ao longo do perfil.

Para a caracterizacdo do solo ao longo do perfil amostrado, executaram-se ensaios de
caracterizacdo no Laboratério de Geotecnia da Universidade de Brasilia. Os métodos
utilizados nos ensaios seguiram as recomendagfes das Normas da Associacdo Brasileira de
Normas Técnicas (ABNT), apresentadas a seguir:

e Umidade natural e umidade higroscopica (w, %) - NBR 6457 (ABNT, 1986):

Obteve-se, para todos os perfis, a umidade natural das amostras obtidas nos ensaios de
sondagens a percussdo. Também foram determinadas umidades a partir de amostras coletadas
em pocos de amostragem.

e Peso especifico aparente (y, kN/m®) - NBR 10838 (ABNT, 1988):

Método da balanga hidrostatica. Estas determinacdes foram realizadas a partir de amostras
indeformadas, coletadas por meio da escavacdo de pogos e retirada de blocos.

e Peso especifico aparente seco (yg, KN/m®):

Este pardmetro foi determinado a partir dos valores de peso especifico natural (y ) e teor de

umidade natural (w) a partir da equacéo:
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Ya=v/(1+w) (3.1)

e Peso especifico dos s6lidos (ys, kKN/m?) - NBR 6508 (ABNT, 1984 b):

Utilizaram-se, em sua determinagdo, os gréos passados na peneira N° 10 (#2 mm), fracdo
usada nos ensaios de granulometria.

e Limite de liquidez pelo método de Casagrande (wy, %) - NBR 6459 (ABNT, 1984 a):

e Limite de plasticidade (wp, %) - NBR 7180 (ABNT, 1984 c):

e Granulometria - NBR 7181 (ABNT, 1984 d):

Optou-se por realizar um ensaio com o uso de defloculante (hexametafosfato de s6dio) e outro
apenas com agua destilada, preservando-se, neste caso, a estrutura das microconcrecdes
estdveis em presenca de agua. Leva-se em conta que, segundo Paixdo & Camapum de
Carvalho (1994), o solo do Distrito Federal é formado por microconcre¢des de argila, que
compdem gréos do tamanho de silte, e por areia, constituindo, assim, estrutura interna porosa.
Desse modo, ao se realizar 0 ensaio de granulometria com o uso de defloculante, ndo se
obtém a granulometria real do solo.

e Metodologia Miniatura Compactada Tropical - MCT

Utilizou-se a metodologia modificada por Fortes e Nogami (1991), a partir da desenvolvida
por Nogami e Villibor (1981). Essa metodologia de classificacdo e identificacdo visa a,
sobretudo, agrupar os solos tropicais de acordo com suas peculiaridades de comportamento
sob o ponto de vista mecanico e hidraulico.

e Difratometria de raios-X:

A analise mineraldgica foi realizada, utilizando-se a difratometria de raios—X (DRX), cujo
equipamento foi um difratdmetro com monocromador da marca RigaKu, modelo Geigerflex
D/MAX-2A/C, com tubo de cobre, voltagem de 40 kV e corrente 20 mA.

Para os ensaios de DRX, analisou-se todo o perfil amostrado, coletado durante a execucdo de
uma estaca tipo hélice continua nos Sitios 1 e 2. A preparacdo das amostras para a anélise dos
argilominerais por DRX iniciou com a separacdo em duas fracbes, uma do material que
passou na peneira de 270 mesh e outra que passou na peneira de 400mesh. Escolheram-se
essas duas fragbes, como representativas da fracdo fina argilosa das amostras, pois, como 0s
argilominerais influenciam as propriedades fisicas e 0 comportamento mecanico dos solos, 0
seu conhecimento pode ajudar a entender o comportamento das obras geotécnicas implantadas
nestes perfis de solo. As duas fragdes obtidas na separacdo, foram submetidas a anéalise por

difratdbmetro de raios-X, com velocidade de varredura de 2°/min.
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As amostras passantes nas peneiras de 270 e de 400 meshes depois de trituradas no gral de
agata, foram colocadas em laminas de vidro com cavidade de 15 x15 mm e levemente
pressionadas de maneira a ndo gerar orientacdo preferencial dos minerais. As amostras
preparadas foram submetidas ao ensaio de DRX, com varredura de 2 a 70° em velocidade de
2°/ min. Foram também preparadas amostras da fracdo passante na peneira de 400mesh, que
foram saturadas em &gua destilada até formar uma solugdo, para, cuidadosamente, serem
depositadas sobre uma lamina de vidro e orientadas com o auxilio de uma outra lamina. Apds
secagem ao ar, foi realizado o ensaio de difracdo de raios X, varrendo-se de 2 a 35°, escala 260,
com velocidade de 2°/min.

Apos o0 ensaio, a lamina com os argilominerais orientados foi solvatada com etilenoglicol. Isto
foi feito posicionando-se a lamina sobre um suporte dentro de um recipiente com tampa
contendo etilenoglicol no fundo, logo abaixo do suporte. Com o recipiente hermeticamente
fechado, aplicou-se um vacuo, deixando-se a amostra sob esta condi¢do por 12 h para a sua

saturacdo pelo etilenoglicol.

3.3.2.2 Caracterizacao do Sitio 3

A regido em que se localiza o Sitio 3 teve sua caracterizacdo geotécnica e mineraldgica
minuciosamente realizada e apresentada por Cardoso (1995 e 2002). Portanto, a
caracterizacdo geotécnica e mineraldgica deste sitio ndo sera apresentada nesta tese e, quando

necessario, recorrer-se-a a essas referéncias bibliograficas.

3.4 ENERGIA E TRABALHO

Serd apresentada, neste item, a construgdo do arcabouco metodoldgico que embasa a tese de
que o controle das escavacGes mecanizadas, em particular, das estacas escavadas, realizado
por meio da determinacdo da energia dispendida na execucdo da perfuracdo, constitui um
elemento de controle tecnoldgico capaz de oferecer maior seguranga e menor risco as obras
que o utilizam. Na presente tese, o foco esté restrito & aplicacdo e estudo das estacas tipo

Hélice Continua.

Seré abordado, inicialmente, o conceito de trabalho realizado para escavar uma estaca. No
caso estudado, durante a execugdo de uma estaca escavada, é imposto, por um sistema de
forcas variaveis (Fi) a ferramenta de escavacdo, um deslocamento da cota inicial da estaca

(ci) para a cota final (cf) ao longo de uma trajetdria (Axi). Portanto, o trabalho (W) realizado
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para escavar uma estaca € um escalar definido pelo produto escalar destas duas grandezas, Fi

e Axi dado por:

, cf (3.2)
W = AlxiirBO F.Ax; = f Fy.dx
i ci
Onde:
W= Trabalho [J];
F;= Forca aplicada ao corpo [N];
Ax;= Trajetoria do corpo [m];
¢ci= Cota inicial do corpo [m];

ci= Cota final do corpo [m].

Analogamente, pode-se definir o trabalho realizado pelo atrito e pela adesdo, presentes
durante o processo de escavagdo, que representam parcelas das forcas ndo conservativas, ao

longo deste mesmo deslocamento, definido por:

f (3.3)
W, = —lim Foi.Ax; = — J Fei.dx
Ax;—0
i ci
Onde:
Wc=Trabalho realizado pelas for¢cas ndo conservativas [J];

F.i=Forcas ndo conservativas aplicadas ao corpo [N].

Observa-se que a forca exerce um papel fundamental na descricdo do deslocamento da estaca.
O deslocamento também pode ser descrito em funcdo de outro conceito fisico, a energia, que
€ uma grandeza que se conserva em qualquer situacdo. A lei de conservacdo de energia é
especialmente valiosa, quando se trata de sistemas com muitas variaveis, nos quais o
entendimento detalhado do sistema de forcas € um problema de dificil solugdo, como o

presente na escavacao de uma estaca.

Outra forma de energia associada a escavacdo de uma estaca é a energia potencial, que
depende basicamente da posicdo e da configuracdo do sistema, no caso, a posi¢do do

helicoide ou do trado. Por exemplo, para levantar o trado de uma maquina hélice continua,
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tem-se de realizar trabalho e, consequentemente, serd consumida uma energia para
movimenta-lo de um ponto a outro. Logo, o trabalho realizado pela forca gravitacional,

quando o trado muda a sua posic¢do, em relacdo a superficie da Terra, é dado por:

Wy = FgAy =m.g.(y2 — y1) (3.4)

Onde:

W= Trabalho da forga da gravitacional [J];
F,=Forca gravitacional ou Peso [N];

g = aceleracdo da gravidade [m/s?];

m = massa do sistema [kg];

(Y2-y1) = variagéo da posicdo georeferenciada [m].

Pode-se considerar também, que o principio de conservacdo de energia, sintetizado no
principio de Hamilton, esta presente na escavacdo de uma estaca. De forma similar ao caso da
dindmica de sistemas estruturais, pode ser simplificado como descrito por Clough &
Penzien,(1975):

t2 t2 (35)
S(T—V)dt+ | sw,)dt =0

tl tl

Onde:

T = energia cinética total [J];

V = energia potencial, incluindo a energia de deformacéo e a energia potencial de qualquer
forca conservativa externa [J];

W, = trabalho efetuado pelas forcas ndo conservativas que atuam no sistema, incluindo o

amortecimento, o atrito e as forgas externas [J].

O principio de Hamilton, que é apresentado em forma variacional, quando aplicado a um
sistema qualquer em equilibrio, estabelece que a variagdo ocorrida dentro do sistema, de
energia cinética e potencial (energias geradas pelo maquinario durante a escavacdo), somada
a variacdo do trabalho efetuado pelas forgas ndo conservativas (atrito, adesdo e calor),
atuantes durante qualquer intervalo de tempo (t; — t;) é igual a zero. Assim, quando o sistema
tratado € constituido por mais de uma particula, a variacdo de energia interna do sistema pode

ser medida através do trabalho total externo realizado sobre o sistema, ou seja:
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Wiotar = AK (3.6)

Onde:
AK = Variagéo de energia interna do sistema [J];

Wiota= Trabalho externo total realizado no sistema [J].

Logo, fica evidente que o principio de Hamilton pode ser aplicado ao caso de carregamento
de qualquer sistema, em equilibrio estatico ou dinamico e, particularmente, ao sistema estaca—
solo. Neste caso, é necessario medir o trabalho realizado por cada forca aplicada ao sistema.
As forcas foram identificadas e sdo apresentadas na Figura 3.4 nos dois sistemas de

transferéncia de torque para as estacas tipo hélice encontradas no mercado.

ez 1

mp.g

(a) (b)
Figura 3.4 — Sistema de perfuracdo e forcas: a) bottom drive CFA; b) sistema CFA.
Na Figura 3.4a, apresenta-se o bottom drive CFA, sistema instalado na parte inferior da torre e
presente na maioria das maquinas brasileiras. Esse sistema, estudado nesta pesquisa, possuli
trés forcas envolvidas, a gravitacional (peso do sistema); a forca de rotacdo; e uma terceira,
exercida por um pistdo hidraulico, conhecida como forca descendente. Na Figura 3.4b,

observa-se o0 sistema Continuous Flight Auger (CFA), instalado na parte superior da torre, no
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qual se identificam as forcas gravitacional e de rotacdo. Neste sistema, para aplicacdo da forca
descendente, utiliza-se um sistema de cabos auxiliares, operacdo dificilmente incorporada a

rotina das obras de fundacdes, e, portanto, néo representada na Figura 3.4b.

A energia mecénica produzida pelo maquinario apresentado na Figura 3.4 é transformada em
energias cinética e potencial, que sdo aplicadas ao sistema por meio de forcas externas. Essas
energias sao dissipadas pelo trabalho das forcas ndo conservativas, o que significa que, ao
final do processo de escavacdo, toda a energia do sistema foi transformada em energia térmica

€ sonora.

Analisando-se o sistema apresentado na Figura 3.4, verifica-se que a energia necessaria para

escavar uma estaca é consumida pelas forgas ndo conservativas, sendo dissipada:

e Na energia gasta durante a escavacdo na desestruturacdo do solo, na compactacdo ou
amolgamento do solo entre as hélices e na densificacdo e amolgamento do macico na
interface solo-estaca;

e No atrito e/ou adesdo entre o helicoide e o solo;

e No atrito e/ou adesdo residuais entre o fuste da estaca e o conjunto helicoide/solo
escavado;

e Pelas perdas do sistema, representado pelo calor gerado pelo maquinario.

Para determinar o somatério destes trabalhos durante a escavacao de uma estaca, é necessario
conhecer a tensdo, em cada ponto do helicoide no contato fuste da estaca e conjunto
helicoide/solo transportado, e a energia consumida durante a escavacdo. Integrando-se estas
tensdes por unidade de area, e a energia por unidade de volume, durante o tempo gasto na
perfuracdo, obter-se-ia a energia consumida pelas forcas ndo conservativas. Esta energia
equivale ao trabalho realizado pelo sistema de forgas aplicado ao helicoide e esta representada
na Figura 3.4. Entretanto, essas grandezas sdo de dificil determinacdo, devido a complexidade

do processo energético existente durante a escavagdo de uma estaca.

O sistema representado pela Figura 3.4 é constituido por variaveis que dificilmente poderdo
ser isoladas. Mas, partindo-se do conceito fisico da conservagdo de energia, representado pela
Equacdo 3.6, 0 qual assegura que a variacdo de energia interna do sistema durante a escavacao
da estaca ¢ igual a somatoria do trabalho externo realizado pelas forcas aplicadas ao sistema,

pode-se quantificar a energia ou o trabalho necessario para escavar a estaca.
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Fisicamente, o fendmeno é similar ao de transferéncia de energia, descrito por Rabin et al.
(1991 e 1995), que propuseram formulagdo analitica para predizer a conducdo de calor
transiente em um meio semi-infinito, solo, e representar a transferéncia de calor em estacas
helicoidais para fundacdes de torre de transmissdo de energia. Eles levaram em consideracao
a existéncia constante de uma fonte de calor gerada pelo sistema de transmissdo de energia, a
variacdo de temperatura do solo e as forcas geradas por essas variacdes, desprezando a

energia sonora.

A partir do modelo idealizado, apresentam-se as Equacdes que regem o problema. Partiu-se
do sistema de transferéncia de calor presente na execucdo de uma estaca helicoidal,
apresentado esquematicamente na Figura 3.5. O modelo tedrico é baseado nos seguintes
pressupostos, simplificados com relagéo ao solo:

e O modelo de transferéncia de calor no solo considera o sistema multifasico (sélido,
liquido e gas). Considera também os efeitos presentes no processo de acoplamento de
calor e de transferéncia de massa em solos;

e O solo é assumido como isotrépico, com propriedades térmicas constantes;

e O gradiente de temperatura na direcdo tangencial € negligenciado, e o modelo é

considerado transiente, de duas dimensdes (2D) e axissimétrico.

- 7l

Transferénciade
. enérgia ~ .

|z
3
w

Figura 3.5 - Descrigdo do Sistema Helicoidal.
Com base nas hipoteses propostas, a Equacdo que rege a transferéncia de calor no solo, em

coordenadas cilindricas, é dada por:

9°T, 19T, 8°T, 0T, (3.7)

ar2 ' r or  0z2 ot

A condig&o inicial do sistema é:
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TS(Z) r,0) = T (Z)

As condiges de contorno do sistema s&o:

oT.
—2(2,0,t) =0
or

oT.
a—ZS (z,,r,t) =0

T,
W (2, Rins, t) = Qsup

oT.
ks 0_ZS (Zo,1,t) = Qsup

Onde:

T= temperatura [°C];

t=tempo [s];

(z,r,t)= Coordenada cilindrica [m, m, s];

2.Rins = distancia entre eixos de duas estacas hélices vizinhas;
ks= Condutividade térmica [W m™*°C™];

gsup = fluxo de calor na superficie do sistema [W m™;

z = Profundidade [m];

s = referente ao solo;

b = referente a profundidade da ponta da hélice.

Basicamente, a energia do sistema, representada pela Equacdo 3.7, considera a variacdo de
temperatura ao longo da profundiade do raio em um determinado tempo. A Equagdo 3.7,
representada em coordenadas cilindrincas, é parabodlica e transiente, com o termo de primeira
ordem comandando os processos de transferéncia de calor por advectivos, associados a
mudanca de temperatura em funcdo da condutividade térmica, e os de segunda ordem

comandando os processos difusivos, associados aos gradientes de temperatura.

Em uma condicao estacionaria, o termo que depende do tempo tende a zero, e € atingida uma
situacdo de equilibrio. A energia € obtida pela integracdo volumétrica em funcdo da variacéo

da temperatura do solo. Consequentemente a energia total do sistema € obtida por:

88



B = [[[ o3 Goslsr20) = T2, 01w (39)

Onde:

Es: = Energia total do Sistema [J];
ps=Densidade do solo [kg m™];

Cps = Calor especifico do solo [ J m™*°C™];

V = referente ao volume.

O problema de transferéncia transiente de calor no solo apresentado € bidimencional (2D) e

axissimétrico e pode ser resolvido, por exemplo, numericamente por diferencas finitas.

Entretanto, considerando o principio de Hamilton, pode-se determinar a variacdo de energia
mecanica produzida pelo sistema, partindo-se do principio de que a energia do sistema
apresentado é conservativa, ou seja, a energia nao pode ser criada ou destruida, apenas
transformada, conceito representado pelas Equacdes 3.5 e 3.6. Consequentemente, a variagdo
de energia térmica total do sistema (4E;) € igual a energia mecéanica aplicada ao sistema e ao
trabalho realizado pelas forcas externas aplicadas ao sistema (Wy), no caso, as forcas

aplicadas ao helicoide durante a escavacdo de uma estaca.

AEy = Wy (3.9)

Mas, para quantificar o trabalho, é necessario conhecer as forcas externas que sao aplicadas
ao sistema, as quais foram identificadas na Figura 3.4. Logo, conhecendo o torque aplicado ao
helicoide e o brago de alavanca, determina-se a forca tangencial aplicada ao helicoide e,
conhecendo-se a velocidade angular e de perfuracdo do helicoide, o percurso pode ser
determinado e, consequentemente, o trabalho da forca tangencial, que é o produto escalar
desta forca pelo deslocamento ao longo da profundidade também pode ser determinado.
Finalmente, o trabalho total realizado pelas forcas externas é a somatdria do trabalho
realizado pela forca tangente ao helicoide, mais o trabalho realizado pela forga gravitacional e
o trabalho realizado pela forca descendente, que é igual a energia mecénica aplicada ao

helicoide. Portanto, o trabalho é uma grandeza escalar representado por:
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Wy = thc.g.zi + EFdi .Zi + EFi.r. 0; (3.10)
i i i

Zp Zp m2m
Wszth.g.dz+ f Fdl-.dz+f F,.r.d6 (3.11)
0 0 0

Onde:

Wg= trabalho realizado ou energia necessaria para escavar uma estaca [J];
F;= forca aplicada no helicoide [N];

Mpe = massa do sistema de escavacéo [kg];

r = raio da estaca hélice [m];

g = aceleracdo da gravidade [m/s?];

Z,= comprimento da estaca [m];

Fd;= forca descendente aplicada ao helicoide [N];

m=nUmero de volta do helicoide durante a escavacao.

Considerando que a forga do impulso vertical (Nd;) é a soma da forca gravitacional (peso do

sistema) com a forca descendente, pode-se escrever:
Ndl': Mpc- g + Fdl (312)

Neste caso, pode-se reescrever a Equacao 3.11 na forma:

Zp m2m (3.13)
WR = f Ndi.dZ + f Fi.T'. do
0 0

Ou, simplificando-se e utilizando-se valores médios para as variaveis:
Wr =Nd.Z, + m.2nr.F = AEg (3.14)
Ou, para um deslocamento qualquer:

WRi = NdlZl + m;. 27TT'.Fi = AESti (315)
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O termo m;2nrF;, que aparece na Equacédo 3.15, pode ser reescrito, em termos de velocidade
angular (n;), velocidade vertical do trado (v;) e o torque aplicado (M;), durante um tempo (t;)

e um deslocamento (z;) qualquer:

M.
ml-anFl- = —nl l.Zi (316)
i
Onde:
m;2 .

n, = i 2T (3.17)

t;
ML' =7. Fi (318)
v = Zi (3.19)

t;

Substituindo-se a Equacéo 3.16 na 3.15, segue que:

n;M; 3.20
Wy, = Nd;. Z; +%Zi = AEg, (3.20)

L

Dividindo-se todos os termos da Equacédo 3.20, pelo volume escavado da estaca, isto €, Q2. Z;.
e considerando-se a forca de impulso constante, tem-se que a energia de instalacdo por

unidade de volume é dada por:

_ AESti _ Nd-vi + Tli.Mi (321)
ST0Z; 0.v;

Esses resultados estdo em consonéncia com o que estabeleceu Van Impe (1998) para a energia

por unidade de volume para escavar uma estaca de deslocamento tipo Atlas.

Onde:

Es = energia de instalacdo por unidade de volume [J/m?];
Ng = forca de impulsé&o vertical [N];

vi= velocidade vertical do trado [m/s];

ni= velocidade angular [1/s];

M; = torque aplicado [N.m];

Q = &rea da projecdo plana do trado [m?].
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Observa-se que a formulacdo proposta pela Equagdo 3.11 apresenta-se consistente do ponto
de vista fisico, conduzindo a valores proximos aos obtidos pela proposta de Van Impe, que
considera, em sua abordagem, valores médios. O fato era esperado, pois, as duas, fisicamente,
partem do principio universal da conversacdo de energia representado pela Equacao 3.5, na
qual, em um sistema fechado, como o existente durante a escavac¢ao de uma estaca, o trabalho

total realizado pelas forgas externas deve ser igual & variacdo de energia.
3.4.1 PROCESSO DE ESCAVACAO E AQUISICAO DE DADOS

Os passos para a aquisicdo de dados durante a escavacdo de qualquer tipo de estaca escavada,
por exemplo, estaca escavada propriamente dita, estaca hélice continua, estaca de
deslocamento, estacas Atlas, entre outras, sdo semelhantes e podem ser obtidas de forma
semelhante, como descrito a seguir. A metodologia e os procedimentos de aquisi¢do e
mitigacdo de riscos, também, podem ser estendidos para outros tipos de escavacdo como as
escavacOes de tuneis através de maquinas tuneladoras (TBM), bastando apenas entender o

sistema de forca presente no processo e como ele se traduz na frente de escavagéo.

Nesta pesquisa, as estacas estudadas foram as estacas tipo hélice continua, pois ja possuem
um sistema de monitoramento e aquisi¢ao de dados durante a escavacdo. Para medir a energia
necessaria para escavar uma estaca, faz-se necessario compreender o processo de escavacao
das estacas tipo hélice, atendo-se, principalmente, ao mecanismo de transferéncia de torque,
do cabecote da maquina para o helicoide (trado), e a aquisicdo de dados realizada pelo
software de monitoramento durante o processo de escavacdo e concretagem destas estacas.
Para a pesquisa, utilizou-se o sistema de monitoramento SACI (Continuous Flight Auger

Instrumentation), desenvolvido pela empresa Geodigitus.

O sistema de monitoramento SACI, utilizado durante a execucdo das estacas tipo hélice
continua, é descrito por varios autores, entre eles, Costa et al. (2008), e basicamente €
composto por um computador e por sensores, cuja aquisicdo de dados, tratamento e controle
da execucdo sdo realizados em software especifico. O sistema é constituido por um
computador localizado na cabine de comando do equipamento e por sensores que S&o
instalados na perfuratriz e conectados ao computador por meio de cabos elétricos ou, no caso
do sensor de pressdo do concreto, através de um link de réadio. Este sistema permite a
aquisicdo de dados que, ap6s o tratamento, podem ser representados graficamente para

fornecer os parametros de perfuracdo: profundidade, tempo, inclinacao da torre, velocidade de
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penetracdo do trado, velocidade de rotacdo do trado, pressdo de 6leo do sistema, velocidade
de extracdo da hélice, volume de concreto usado e pressao de concretagem (Figura 3.6).

Entretanto, observa-se, na Figura 3.6, que o sistema ndo informava diretamente o torque,
sendo necesséario converter a pressdo medida em bar para torque em N.m, obrigando o
projetista e o executor a entrarem em abacos de conversdo do fabricante. Logo, a primeira
providéncia foi dissecar o sistema de transferéncia de torque, procurando entendé-lo, e, a
partir do conhecimento adquirido, tratar os dados e introduzir rotinas para que o torque fosse

informado durante a escavacgdo das estacas jaem N.m.

Estaca: E10GD Obra: S0a, Compr. Estacaim): 16,08
Data 12710 Diimetro (m): 0,400 Vol Conc. (m3} 2,3111
Inicio Perfuracio: 05007110 14:10 Fim Estaca: 05/0THD 1518 Supearconsumo: 14,37 %
Inic Concretagem: 0S/07/10 15:09 Conirato: 065-10 Inclinagio X;v: -1,.47°
F. Torque (bars) \l, Rotaghe (RFM) L Velocidade mh | F. Concrets (bars) A~ V. Extraghe (mmh) e Ferfi Estimads

o 125 250 o 10 20 4] 150 o0 o 1 o 150 DD 25% 25%

Figﬁra 36— Exemblo de relatorio de monitoramento.

Nesta pesquisa, utilizou-se um sistema para a transferéncia de torque para a ferramenta de
perfuracdo helicoidal (Figura 3.7), registrada no Instituto de Propriedade Intelectual sob o
nimero Pl 9904223-1. Esse sistema, conhecido no mercado como “Bottom Drive CFA”, é
instalado nas perfuratrizes fabricadas pela CZM Foundation Equipment, especialmente nos

maquinarios voltados para a execucgédo das estacas helice continua.

O referido sistema possui algumas vantagens em relacéo ao sistema convencional de cabecote
instalado no alto da torre. Entre elas, podem ser citadas: o posicionamento do cabecote de
rotacdo no pé da torre de perfuragdo desloca para baixo todo o centro de gravidade do
equipamento, conferindo estabilidade ao equipamento com menos peso, consequentemente
maior seguranca na operacao; a relacdo profundidade de perfuracdo x peso do equipamento é
otimizada devido a melhor disposi¢cdo do centro de gravidade; a permissdo de um empuxo
axial hidraulico (pull-down) no cabegote centralizado ao trado de perfuracdo gera melhor
penetracdo em solos de alta resisténcia; a extracdo do trado pode ser auxiliada pelo cilindro
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hidraulico (pull-back), que realiza forca efetiva de arrancamento e pode-se somar a forca de
extracdo do guincho.

Na caixa deste equipamento, existem dois motores (Figura 3.7 - Item 14), que estdo acoplados
a redutores (Figura 3.7 — Item 11). Cada redutor contém um sistema de engrenagens interno
que eleva o torque gerado pelo eixo do motor. Encaixada neste conjunto, existe uma
engrenagem, o pinhdo (Figura 3.7 — Item 6), que transmite o torque gerado para a caixa
rotativa, a coroa (Figura 3.7 — Item 9). Por sua vez, a coroa esta circunscrita & base de um
cilindro rigido vazado, o transferidor, (Figura 3.7 — Item 12), que contém trés guias em relevo
no seu interior, as barras (Figura 3.7 — Item 13). Nas pas do trado em hélice, existem encaixes

para as barras que conduzem rotacdo para a hélice.

Nesse mecanismo de transferéncia, a forca aplicada ao helicoide gera um torque que gira a
ferramenta de perfuracdo. Este torque pode ser quantificado multiplicando-se o braco de
alavanca pela forca. O braco de alavanca é o raio do transferidor (Figura 3.7 — Item 12) e é
aproximadamente o raio do helicoide, pois existe um transferidor para cada didmetro de

helicoide.

Independente do tipo e das relagdes das engrenagens mecanicas, do circuito hidraulico e dos
motores hidraulicos, sempre se pode determinar a Forca e o Torque aplicado ao helicoide. No
equipamento utilizado (Figura 3.7), a forca geradora do torque é a somatdria das forcas

tangenciais a rotacao, oriunda dos dois motores (Figura 3.7 — Item 14).
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—Bupdes Redutoros 13

/' CAIXA REDUTORA
1 TORRE INFERIOR BASE TORRE
2 C.S.CARRO GUIA CABECOTE
3 CHAPADESGASTE NYLON
4  CHAPADESGASTE NYLON
5  ROLAMENTO
6  PINHAO
7 DISCO NYLON INFERIOR
8  BUCHA NYLON
9  COROA
10 DISCO NYLON SUPERIOR
12 TRANSFERIDOR
13 BARRA
11 REDUTOR

14  MOTOR

Bujdo Nivel de Oleo

Figura 3.7 — Detalhamento da caixa rotativa (Manual do Proprietario, CZM EM800, 2010).

Portanto, conhecendo-se as relacbes das reducbes, proporcionadas pelos redutores, e a
formulacdo bésica para motores hidraulicos propostas por Hatami (2007), é possivel

determinar o torque imposto & hélice.
O torque de saida de cada motor € dado por:

_ Apresszﬁo- Vcilindrada- n (3-22)
Tmotor - 200 T

Onde:
Tmotor= TOrque do motor hidraulico instalado do cabecote [N.m];
Apressao= Variagéo de presséo de 6leo na entrada do sistema hidraulico [1 bar=100kPa];

Vcilindrada= Volume de 6leo do motor hidraulico ou cilindrada [cm3];

N = rendimento do sistema.

Mas, para determinar o Torque e a Forca aplicada ao helicoide, é necessario conhecer a
relacdo de todas as engrenagens existentes entre os motores (Figura 3.7 — item 14) e o
helicoide. A razdo entre as velocidades angulares e o torque de cada engrenagem é uma

constante, como mostrado por:.
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_4a (3.23)
n, 2z

Para um par de engrenagens com relagdes conhecidas, onde:
Z;= namero de dentes da engrenagem 1;

Z,= numero de dentes da engrenagem 2;

n;= namero de rotacdes por minuto da engrenagem 1;

n,= nimero de rotagdes por minuto da engrenagem 2.
O torque do equipamento pode ser expresso por:

n n
.24
Theétice = Tnotor - B
Zj
1 1
Sendo:
Theiice= Torque aplicado ao helicoide ou Torque do equipamento Hélice [N.m];

O método descrito ndo considera perdas de energia devido ao atrito interno e a dissipagao por
calor, embora a eficiéncia do sistema seja considerada através do seu rendimento. S&o Vvarios
os fatores que podem influenciar este rendimento, entre eles:

e As caracteristicas dos motores hidraulicos e mecénicos e os seus rendimentos;

e As perdas internas do sistema, atrito e perda de carga que sao dissipadas por calor;

e As forgas conservativas, como as que geram deformagcdes elasticas;

e A eficiéncia do angulo de corte do trado, instalado na ponta do helicoide;

e A eficiéncia do angulo de transporte do helicoide para o solo;

e Procedimentos adotados durante a escavagéo.

Entretanto, em uma obra executada por um conjunto composto por maquina e operador, 0S
procedimentos e ferramentas estdo sistematizados, ou seja, as ferramentas e suas eficiéncias
representadas pelo maquinario estdo definidas, e o processo de escavacdo adotado pelo
operador tende a ser 0 mesmo, garantindo que as estacas sejam executadas sempre com 0
mesmo procedimento, ndo se esperando grande variabilidade nas medidas de energia das
estacas executadas que possuam diametro e profundidade iguais executadas no mesmo perfil

de solo.
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3.4.2 ELABORACAO DAS ROTINAS PARA O SOFTWARE DE
MONITORAMENTO

Considerando a importancia da variacdo da secdo na estaca como fator que influencia o seu
comportamento, pois alteragdes localizadas induzem redistribui¢bes de tensées, estd em fase
de implementacdo a rotina que calcula o diametro real ao longo do perfil (Equacéo 3.25). No
caso, utilizaram-se apenas dados conhecidos e que fazem parte dos dados de entrada ou dos
obtidos durante o monitoramento. Este aspecto € particularmente importante para o
entendimento de resultados de provas de carga quando o comportamento medido € destoante

do esperado.

(3.25)

Onde,

dri= didmetro real da estaca;

Vei= Velocidade instantanea de extracédo do helicoide [m/s];
1 = Area da projeco plana do trado [m?];

Q.= Vazéo da injeco de concreto [m%/s];

Logo, atraves da implementacdo de rotinas para o tratamento de dados no software de
monitoramento das estacas hélices, a energia necessaria ou o trabalho realizado para escavar
uma estaca pode ser quantificado e armazenado em um banco de dados. Basicamente foram
introduzidos no software as Equacgdes 3.10, 3.22, 3.23 e 3.24, propostas nesta tese, que
permitem o tratamento dos dados e a aquisicdo automatizada do torque, da forca aplicada ao

helicoide e da energia necessaria para escavar uma estaca.

A energia consumida durante a operagéo de alivio foi desconsiderada. O alivio é utilizado na
pratica da engenharia de fundacdo durante a execugdo e consiste na manutencdo do helicoide
girando sem avanco na perfuragdo, procedimento que provoca o transporte ascendente do solo
escavado e consequentemente alivia as tensfes, reduzindo a adesdo entre o helicoide
preenchido com o solo escavado e o fuste da estaca. Mostra-se, na Figura 3.8, através de um
fluxograma, as rotinas implantadas no software de monitoramento das estacas hélices para a

monitoracdo da energia ou do trabalho realizado para escavar cada estaca do estaqueamento.
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Estes dados, se devidamente agrupados e tratados, podem ser utilizados no controle de

qualidade das estacas em termos de capacidade de carga.

[ Controle do Estaqueamento ]

Monitoracdo de Especificacdo do
Dados Equipamento
Vazéo do Concreto Pressao Motores
e Presséo do Hidraulica no Hidréulicos
concreto Sistema \,/7—\|/
Profundidade e Dimensdes do Relagéo das
Velocidade HeI|c0|de| Engrenagens
Torque do

Equipamento

Velocidade Critica Velocidade Critica

de Concretagem de Perfuragéo

Energia para Escavar

uma Estaca

Controle do
estaqueamento por

Energia

Figura 3.8 - Rotinas implantadas no software de monitoramento das estacas hélices.

Foram introduzidas, no software de monitoramento das estacas hélices, rotinas para orientar a

escavacao e a concretagem deste tipo de estaca (Figura 3.8). Séo elas:

e A incorporagdo ao monitoramento do conceito de velocidade critica de perfuragdo,
definida por Vigiani (1989), como a velocidade limite abaixo da qual o volume de solo
transportado para a superficie é maior que o volume escavado. Essa orientacdo €
importante no caso de solo arenoso no qual o pequeno atrito e a auséncia de adeséao entre
0 helicoide e o solo transportado facilita o transporte do solo para a superficie. A
velocidade critica de escavacdo é funcdo das dimensbes do trado, da velocidade de
avanco da escavacgao e da rotagdo (item 3.4.2.1);
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e A velocidade critica de concretagem, como a velocidade maxima de extracdo do
helicoide na qual ndo ocorrerdo vazios durante a concretagem. A velocidade maxima de
extracdo é funcdo do volume nominal escavado, do sobreconsumo caracteristico para
cada tipo de solo definido em funcéo da presséo de concretagem e do volume de concreto

disponibilizado durante a concretagem (item 3.4.2.2).

3.4.1.1 Velocidade critica de perfuracéo

Para executar uma estaca tipo hélice continua, deve-se observar a velocidade de perfuracéo,
determinante no desempenho das estacas, principalmente quando executadas em solos
arenosos. Sua importancia se deve ao fato de que, durante o processo de perfuracdo, certa
quantidade de solo sera transportada para a superficie, devendo-se, entdo, procurar garantir
que o fuste da estaca ndo seja desconfinado, o que minimizaria o alivio de tens6es no fuste da
estaca. Segundo Van Impe (2004), o alivio de tensbes é inevitavel e, geralmente, surge
guando a estaca atinge camadas de solos resistentes, provocando a reducdo brusca desta
velocidade e o transporte ascendente de solo, podendo resultar em desconfinamentos
importantes. Brows (2005) relatou que, em casos extremos, este transporte pode provocar
subsidéncia de certas camadas de solo.

Para minimizar este efeito e considerando o helicoide apresentado na Figura 3.9, Viggiani
(1993) propds que a estaca deve ser escavada a uma velocidade superior a velocidade critica
de escavacdo, assumindo que o material transportado depende da velocidade de penetracédo do
helicoide. Baseou-se no principio de Arquimedes, considerando que o material transportado
pela helice € ndo coesivo e que ndo existe atrito entre o solo transportado, o helicoide e a
parede da estaca. Entretanto, 0 comportamento tende a ser outro, pois for¢as de adeséo e atrito
sdo geradas entre o solo escavado, o helicoide e a parede da estaca, ou simplesmente por estar,
geralmente, submerso, 0 material pode se comportar como um liquido e seu transporte
dependera de sua viscosidade. Apesar das simplificacdes, a velocidade critica de penetragéo é

uma importante ferramenta para avalia¢do da qualidade da estaca em solos ndo coesivos.
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Figura 3.9 — Helicoide e suas dimensdes.

As equac0Oes propostas por Viggiani (1993) séo:

T
Sesc = 2 (drzl - d%) (n;. A — Vpi)-Ati (3.26)

do\> (3.27)
Vpi > Vpi,cr = ni./l. [1 - <—) ]

Onde:

Sesc= Solo escavado [m];

At =tempo de escavacao [s];

Vyi= Velocidade de escavagéo [m/s];

Vyier= Velocidade critica de escavagédo [m/s];
n; = velocidade angular [1/s];

/= passo do helicoide [m];

do= didmetro do tubo de concreto [m];

d,= didametro do helicoide [m].

Entretanto, pode-se observar que a Equagdo 3.26 ndo considera 0 empolamento e o volume
das hélices presentes no helicoide, ou mesmo, em casos particulares, a reducéo de volume do
solo quando compactado e amolgado entre as hélices, fatores que influenciam a velocidade
critica. Cabe destacar que a determinacdo da massa especifica aparente ap0s a escavacédo, que

possibilitaria calcular o fator de empolamento é de dificil determinacdo durante a escavacéao
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de uma estaca. A Tabela 3.1, apresentada por Fabiani (1981), mostra a influéncia do fator de

empolamento para dois tipos de solos durante a escavagéo.

Tabela 3.1 — Influéncia do empolamento ap6s a escavacao (Fabiani,1981).

Tipo de solo Estado do solo Fator de Empolamento

natural 1,00 1,11 0,95

Areia solta 0,90 1,00 0,86
compactada 1,05 1,17 1,00

natural 1,00 1,43 0,90

argila solta 0,70 1,00 0,63
compactada 1,11 1,59 1,00

Estado do solo natural solta compactada

Considerando a espessura média da hélice de 2,0 cm e o passo de 28 cm, o volume das hélices
corresponderia a aproximados 7,0% do volume total escavado. O volume exato pode ser
determinado facilmente, pois 0 peso do trado e a densidade do aco sdo conhecidos. Logo, a
velocidade critica proposta por Viggiani (1993) deve ser corrigida por um fator que considere
estas varidveis. Entretanto, para a determinacdo do fator de ajuste (f.) S40 necessarios

estudos complementares.

Consequentemente, reescrevendo-se as Equacgdes 3.25 e 3.26, tem-se:

T
SMesc = Z (del - d(z)) (ni-l - Vpi)-Ati-ﬁvc (3'28)
do\* (3.29)
Vimy; > Vpjer = 1. A [1 - (d_> l / Boc
n

Onde:
Smes. = Volume corrigido de solo escavado [m?);
Vmyi = Velocidade critica de perfuragéo corrigida [m/s];

Bvc = Fator de ajuste para a velocidade critica.
3.4.1.2 Velocidade critica de concretagem

Conhecendo a vazédo de concreto e a velocidade de extracdo do helicoide, dados obtidos
durante o monitoramento, propde-se que a velocidade de extracdo seja sempre inferior a
velocidade critica de concretagem. Considerou-se, na expressdo, 0 sobreconsumo

caracteristico e esperado para cada tipo de solo, o controle da velocidade de extra¢do, assim
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como a pressdo de concretagem, que é uma importante ferramenta para o controle de

qualidade deste tipo de estaca e é expressa por:

Ve < Ve,cr = (Q; +AQ.) /12 (3.30)
Ve <Voer = Qc:(1+S5.)/0 (3.31)

Onde:

Ve= Velocidade de extracdo do helicoide [m/s];

Ve,cr= Velocidade critica para extracdo do helicoide [m/s];
0 = Area da projecéo plana do trado [m?];

A= Passo do helicoide [m];

Q.= Vazdo de concreto [m?/s];

AQc= Sobreconsumo de concreto [m*/s];

S¢= proporcao de sobreconsumo em relacdo ao consumo de concreto.

Na Figura 3.10, pode-se observar a nova saida grafica com as modificagGes propostas, medida
do torque, velocidade critica de perfuracdo (linha vermelha no gréafico de velocidade) e

velocidade critica de extracdo (linha azul no gréafico de velocidade de extracdo).

Senico executado por:
Cliente:
Estaca: ES0C Obra: P.OTAV Compr. Estaca(m): 2416
Data: 03/03/11 Didmetre (m): 0.400 Vol. Conc. (m3): 4.0228
Inicio Perfuragdo: 02/02/11 08:21 Fim Estaca: 02/02/11 09:08 Superconsumo:  32.50 %
Inic Concretagem:  02/02/11 08:59 Contrato:  025-10 Inclinacdo X;v: .1,0°
Brevini Numerador: 29 Cilindradat: 210 Diametro tubo: 102
Brevini denominador: 2 Cilindrada2: 130 Massa: 7000
Trabalho Total (MJ): 35 Pinhdo: 12 Speed Sensor. 35 Média: 0
Limite (MJ): 33 Coroa: 118 Passo do trado: 400 Eficiéncia. 70
Torque (kNm) .. Rotagio (REM) |, Velocidade mh |, P. Concreto (bars) - V. Extragdo (mih) /A~ Perfil Estimade
45 S8 o 18 8 ] 300 000 0 .85 .32 0 218 432 25% 25

Figura 3.10 - Exemplo de relatério de monitoramento modificado.
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3.5 TRATAMENTO ESTATISTICO

Na engenharia de fundag0es, as previsdes de desempenho das estacas sdo determinadas com
base em métodos deterministicos, que consideram certos e conhecidos os parametros do
macico e, consequentemente, o desempenho das estacas em termos de deformabilidade e
capacidade de carga. Mas, estas previsOes sdo afetadas por incertezas provenientes da
amostragem, da execucdo e da repetibilidade dos ensaios de campo e laboratério, da
variabilidade geotécnica do macico e da propria execugdo ou instalacdo dos elementos das

fundacdes, incluindo-se o controle de qualidade adotado no processo executivo.

Entretanto, o risco provocado por essas incertezas pode ser mitigado e quantificado com o uso
da probabilidade e estatistica. Por exemplo, como saber se as estacas (individuos) que estdo
sendo executadas em um estaqueamento (populacdo) apresentam capacidades de carga
semelhantes, ou seja, sdo de uma populacdo que apresenta a mesma caracteristica em termos
de capacidade de carga e deformabilidade? Poder-se-ia responder a esta questao, por exemplo,
fazendo provas de carga em todas as estacas, processo extremamente oneroso e, na pratica,

inviavel.

Entretanto, é possivel controlar a capacidade de carga e a deformabilidade, as quais estéo
intimamente ligadas, através da comparacdo das caracteristicas de cada estaca, com as
caracteristicas estatisticas do estaqueamento ou de um grupo de estacas selecionadas dentro
do estaqueamento (amostra). Como referéncia inicial, podem ser utilizados resultados de
prova de carga, bancos de dados regionais de acordo com o tipo de solo ou ainda calculos de

capacidade de carga oriundos de métodos semiempiricos.

Se a amostra de fato representar o0 estaqueamento, suas caracteristicas estatisticas serdo
representativas do mesmo e, a partir destas caracteristicas, pode-se controlar a execucao do
estagueamento, adotando-se critérios para garantir a sua uniformidade em termos de

capacidade de carga e deformabilidade.

Para garantir uniformidade ao estagueamento, partiu-se do conceito de que a capacidade de
carga da estaca esta diretamente relacionada com a energia necessaria, ou seja, com o trabalho
efetuado para escavar a estaca (dado). Cabe lembrar que os ensaios de campo e
consequentemente a engenharia de fundagdo possuem como base a medida de energia, por
exemplo, o ensaio SPT registra um indice (nimero de golpes) que é diretamente proporcional
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a somatoria de energia potencial ou a variacdo de trabalho necessario para cravar 30cm do
amostrador padrédo. Como os ensaios de campo sdo normalizados, possuem procedimentos e
equipamentos padronizados, espera-se que 0s indices e registros obtidos durante os mesmos
apresentem baixa variabilidade para um mesmo tipo de solo, sendo possivel correlacionar os

resultados obtidos com as caracteristicas geotécnicas do perfil de solo.

Para os estaqueamentos, apesar da grande diversidade de equipamentos e de ferramentas de
perfuracdo, é possivel a afirmacdo de que estacas com aproximadamente as mesmas
caracteristicas geometricas e de nivel de energia consumido durante a perfuragdo em um
mesmo macico por meio de uma mesma equipe (maquina e operador), apresentem
deformabilidade e capacidade de carga semelhantes. Destaca-se porém, que fatores como falta
de padronizacdo durante a perfuracdo e de especificacbes apropriadas para a concretagem
podem afetar o comportamento das estacas.

E possivel prever que os erros de avaliacdo, a partir das medidas de energia e com base nas
caracteristicas estatisticas do estaqueamento, em uma obra executada com um determinado
tipo de equipamento (méaquina e ferramenta de perfuracdo) em que sdo adotados

procedimentos padrdes durante a execucao (escavacgdo e concretagem), serdo minimos.

A andlise de um estaqueamento pode ser feita com base em dois tipos de amostragem: a
probabilistica e a ndo-probabilistica. A amostragem sera probabilistica se todos os elementos
da populacdo tiverem probabilidade conhecida, e diferente de zero, de pertencer a amostra.
Caso contrario, a amostragem serd nao-probabilistica. Empregou-se, durante a pesquisa,
amostras nao-probabilisticas, ou seja, amostras intencionais, pois se deseja, prioritariamente,
obter amostras que representem as caracteristicas de uma determinada regido com

caracteristicas geotecnicas conhecidas ou relacionadas a provas de carga.

Na pesquisa, 0 nimero de observagdes (medidas de energia) de estacas com determinadas
caracteristicas geométricas foram agrupadas de forma organizada graficamente. Tais graficos,
denominados histogramas, foram utilizados para representar informagdes sinteticamente em
distribuicbes de frequéncias absolutas ou relativas em termos percentuais. Tem-se como
vantagem, neste procedimento, poder resumir e visualizar um conjunto de dados sem precisar

levar em conta os valores individuais de cada estaca.
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Muitos testes estatisticos poderiam ter sido usados nas andlises, entre eles, os baseados
diretamente na distribuicdo normal ou em distribuicbes a ela relacionadas, como as
distribuicbes de Student, Fisher ou Qui-quadrado. Esses testes basicamente requerem que as
varidveis analisadas sejam normalmente distribuidas na populacdo. Entretato, no caso deste
estudo, optou-se por utilizar nas analises as distribuicdes Normal e Student (t), dependendo do

tamanho da amostra e da populagéo.

Nos experimentos, os dados amostrados, energia ou trabalho necessario para escavar cada
estaca, foram agrupados de forma organizada em histograma utilizado para representar as
informacBes previamente sintetizadas numa distribuicdo de frequéncia representada pela
média, variancia e desvio padrdo que Sd0 expressas conjuntamente com as suas variaveis

aleatorias por:

X_x1+x2+---+xn XX (3.32)
B n T on

m (x; — X)? 3.33
Sg2= %,paran<30 (3.33)
n (. — X)2 3.34
oz=#,paran>30 (3:34)
- (3.35)

Sqa = Sd
e S (3.36)
X — 3.37
7 = _ K (3.37)
v _ 3.38
= d/\/'li ,comd9=n—1 ( )

sd/\n

Onde:

xi= Valor observado ou registrado;

n= Ndmero de observacdes;

L= Média da populacéo;

X= Média aritmétrica das energias ou dos trabalhos necessarios para escavar cada estaca;
o= Variancia da populacéo;

o= Desvio Padrdo da populacéo;

s¢’=Varianca da distribuicdo de Student da amostra;
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sq= Desvio Padréo da distribuicdo de Studentda amostra;
9= graus de liberdade;
Z= Variavel aleatdria normal padronizada da distribui¢cdo Normal,

T= Variavel aleatoria normalizada da distribuicdo Student.

O significado exato de cada um dos valores obtidos através do calculo das medidas
estatisticas, Equagdes 3.32, 3.33 e 3.34, deve ser interpretado de modo apropriado. E possivel,
mesmo nesta fase, apresentar algumas generalizagdes, as quais envolverdo, como mencionado
anteriormente, algum grau de incerteza ao extrapolar o comportamento constatado para aquele

conjunto de dados (a amostra) para a populacao ou estagueamento.

Quando da inferéncia estatistica, uma maneira de expressar a precisdo da estimacdo é
estabelecer limites que, com certa probabilidade, incluam o verdadeiro valor do parametro da
populacdo, no caso, a energia necessaria ou o trabalho necessario para escavar cada estaca.
Esses limites, chamados limites de confianga, determinam um intervalo de confianga no qual
deverd estar o verdadeiro valor do parametro, a energia medida. Logo, a estimacdo por
intervalo consiste na fixacdo de dois valores tais que (1 - a) seja a probabilidade de que o
intervalo, por eles determinado, contenha o verdadeiro valor do parametro. Estes intervalos

S80 expressos por:

> Sa & Sa (3.39)
[X —Xa/Z\/—H,X+Xa/2ﬁ] paran > 30

5 Sa - Sa (3.40)
[X — ta/z\/—H,X + t“/zﬁ] paran < 30

Sendo:

zay, =correspondente ao nivel de confianca (1-a) para a distribuicdo Normal,
ta, =correspondente ao nivel de confianca (1-a) para a distribui¢do de Student;

o = correspondente & incerteza do intervalo.

Para alguns casos, foram realizados testes de variancia ANOVA, que testa se varias
populacbes tém a mesma media, comparando-se o afastamento entre as médias amostrais com
a variacgdo existente dentro das amostras. De forma simplificada, a estatistica F da ANOVA é
dada por:
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poSE (3.41)

Sp
o2 1 X Oy — X)? (3.42)
b k(n—1)
oo T = %) (3.43)
g (k-1
7= =1 Z?=1 Xij (3.44)
T k(n—-1)

Onde:
sp 2= variancia entre individuos dentro da amostra;
sg2=variancia entre médias amostrais;

X=média amostral total.

3.5.1 CONFIABILIDADE DOS ESTAQUEAMENTOS

Confiabilidade em estagueamentos é a garantia de que a superficie resistente, definida pelas
cotas onde as bases das estacas estdo assentes, assegurem as premissas de projeto em termos
de capacidade de carga e deformabilidade. Entretanto, controlar o processo de execu¢do do
estaqueamento que é, acima de tudo, controlar a qualidade e garantir que as premissas de
projeto serdo atendidas néo é tarefa facil.

O objetivo da Engenharia de Fundagdo € prioritariamente garantir seguranga e desempenho
estrutural e geotécnico satisfatérios as fundacbes. Para atingir esse objetivo, devido as
inimeras incertezas e variabilidades, € necessario um amplo conhecimento estrutural,
geologico e geotécnico, que exige um rigido controle na elaboracdo do projeto e na sua
execucdo. Esses fatos limitam a validade da afirmacdo de que a fundacdo estard imune a
falnas e insucessos. Neste contexto, introduzir o conceito de confiabilidade aos
estaqueamentos € uma forma de assegurar qualidade aos estaqueamento mitigando as

incertezas inerentes & Engenharia de Fundag6es por meio de ferramentas fisicas e estatisticas.

No sistema de fundacdo (estaca/solo), sua seguranca é funcédo, além da capacidade estrutural e
do suporte do solo, da combinacdo de a¢Bes que lhe sdo impostas durante a sua vida util e da
forma como o macico responde a tais acgoes, todos estes aspectos sujeitos a incertezas. A
inseguranca geotécnica pode ser mitigada com avaliacGes probabilisticas que limitem as

incertezas, como as presentes nas rotinas SCCAP.
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Alguns exemplos de técnicas de controle de qualidade aplicadas a estaqueamentos podem ser
citados:

e A avaliagdo do desempenho real por meio de provas de carga;

e A comparacdo das deformacgdes com as previsdes, controle de recalque;

¢ O controle do estaqueamento por energia, nega e repique;

e A adocdo de rotinas baseadas nas caracteristicas estatisticas do estaqueamento que

garantam que o desempenho de cada estaca seja proximo do esperado.
3.5.1.1 As rotinas SCCAP

As rotinas propostas, SCCAP, introduzem no software de monitoramento da execugdo das
estacas escavadas, em particular as do tipo hélice continua, o conceito de controle de
qualidade, ao conferirem, ao processo de execucdo de um estagueamento, condi¢des para que

as estacas, individualmente, atinjam a capacidade de carga de projeto.

Como a energia medida na estaca estd diretamente relacionada com a sua capacidade de
carga, pode-se organizar um banco de dados com essas medidas para controlar, através das
propriedades estatisticas dessa popula¢do ou de uma amostra coletada, o estaqueamento.

Para a amostra, o0 ideal é coletd-la proxima a uma prova de carga, associando as propriedades
estatisticas desta amostra com a capacidade de carga aferida no ensaio. Se ndo for possivel
esta associacdo, deve-se coletar a amostra em regido com caracteristicas geotécnicas
conhecidas, por exemplo, privilegiando regides onde as sondagens apresentem pouca
variabilidade. Pode-se afirmar que essa amostra € ndo probabilistica, pois é coletada e
composta por variaveis independentes, que foram manipuladas, ou seja, escolheu-se o local a
ser amostrado para que esta amostra tenha determinado padrdo, no caso, em termos de
capacidade de carga, enquanto os demais dados sdo compostos por variaveis dependentes,
pois suas medidas foram apenas registradas e ajustadas em funcdo da amostra padrdo. E
importante ter em mente que a energia de controle do estaqueamento esta diretamente ligada a
capacidade de carga pré-definida com base em resultados experimentais ou calculados.
Portanto, caso a estaca submetida a prova de carga for executada com cuidados que nédo
constardo do estaqueamento a base de controle, o resultado da prova de carga, poderad
conduzir a uma avaliagéo inapropriada da capacidade de carga, embora o0 controle em si possa
ser 0 mais perfeito possivel. Do mesmo modo, caso as sondagens que subsidiaram os célculos

de capacidade de carga ndo forem executadas com o devido zelo requerido pelos métodos de
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dimensionamento, e caso 0 banco de dados esteja relacionado com a capacidade de carga
obtidas por meio destes ensaios, estar-se-iam adotando energias e, consequentemente,
controlando o estaqueamento com informagdes incompativeis com a real necessidade da obra.
Portanto, o controle proposto confere maior seguranca e confiabilidade quanto ao que se
espera com base no projeto, mas ndo resolve deficiéncias, destes qualquer que seja a sua

origem.

Escolhida a regido a ser amostrada e o seu tamanho, agrupam-se os dados por classe,
ajustando-os a uma distribuicdo, no caso, a distribuicdo Normal (Figura 3.11) ou de Student,
dependendo do seu tamanho. Como, no caso, dificilmente, a amostra serd composta por mais
de 30 dados, deve ser utilizada a distribuicdo de Student. Consequentemente, pode-se calcular
a média (p), e o desvio padrdo (o) da amostra, permitindo-se que critérios de confiabilidade e

aceitacdo possam ser montados a partir das caracteristicas estatisticas da populag&o.
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Figura 3.11 — Curva de distribui¢do normal.
A validacdo dessa amostra coletada no universo do estaqueamento é garantida, se a amostra
traduzir as condigdes gerais do projeto de fundagéo, portanto, é fundamental que a amostra
represente o estaqueamento, prioritariamente, em termos de capacidade de carga e
deformabilidade. Entretanto, a confiabilidade da amostra € um conceito menos intuitivo, mas
extremamente importante que se relaciona a representatividade do resultado encontrado na

amostra com o de toda a populacéo.

Logo, escolhida uma amostra representativa e conhecendo-se as suas caracteristicas, média e
desvio padrédo, podem-se determinar critérios de aceitacdo para 0 estaqueamento, 0s quais
que devem ser determinados pelo projetista e dependem do grau de incerteza da execucao e

das caracteristicas geotécnicas. Eles podem ser rigorosos ou nao, por exemplo, a NBR 12655
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(ABNT, 2006 a) estabelece critérios de aceitacdo para os lotes de concreto, dependendo do

grau de controle do processo: preparo, controle e recebimento do concreto.

Critérios de aceitacdo devem ser discutidos e propostos pelo projetista. Inicialmente,
propdem-se trés critérios, que devem ser adotados em funcdo do controle e da metodologia
adotada durante a execucéo do estaqueamento:

e Serd aceita a estaca que, ao atingir a profundidade minima de projeto, tenha realizado,
durante a escavacdo, a energia ou o trabalho necessario (W) e medido maior que a média
(n) dos trabalhos medidos da amostra (W>p). Por ser a média representativa da
populacéo, este critério deve ser adotado como rotina.

e Sera aceita a estaca que, ao atingir a profundidade minima de projeto, tenha realizado,
durante a escavagdo, a energia ou o trabalho necessario e medido (W) maior que a média
(1) mais o desvio padrdo (o) dos trabalhos medidos da amostra (W>p+oc). A adogdo deste
critério é aconselhavel em obras com importante variabilidade geotécnica;

e Sera aceita a estaca que, ao atingir a profundidade minima de projeto, tenha realizado
durante sua escavacdo, a energia ou o trabalho necessario e medido (W) maior que a
média (u) mais duas vezes o desvio padrio (o) dos trabalhos medidos da amostra
(W>p+2.0). Esse critério é rigoroso para 0s casos em que se tem variabilidade geotécnica

e davidas quanto ao processo executivo ou parametros de calculo.
3.5.1.2 indice de confiabilidade

O desempenho de uma fundagédo depende, fundamentalmente, do processo adotado durante a
execucdo e das caracteristicas geoldgico-geotécnicas do macico. Logo, determinar a
capacidade de carga de uma fundacdo, problema de ordem pratica presente no cotidiano da
engenharia geotécnica, torna-se um problema de dificil solucdo, principalmente em locais
com grande variabilidade geotécnica, pois geralmente dispde-se de investigaces de campo
insuficientes e pouco precisas. A isso se soma a dificuldade, quase sempre de ordem cultural,
em realizar ensaios prévios para verificacdo de desempenho, como as provas de carga na fase
de projeto. Sua realizacdo, na fase de execugdo, presta-se tdo somente a ajustar a parte do
projeto ndo executada e a subsidiar eventuais reforcos nas ja executadas. Consequentemente,
0 engenheiro geotécnico dispde, na maioria das obras, apenas de metodologias deterministicas

empiricas e semiempiricas ou de métodos tedricos limitados. Mas, devia, pelo menos, possuir
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a consciéncia dessas restricdes, sabendo que jamais obterd ou terd a certeza do valor exato,

obtendo apenas a ordem de grandeza da capacidade de carga e da deformabilidade.

O fato é que os projetos sdo concebidos sob situacdes de incertezas ndo s6 quanto as
resisténcias, mas também quanto as agdes. Entretanto, em qualquer projeto de engenharia,
independentemente da metodologia e dos critérios adotados, a capacidade resistente deve
exceder as solicitagdes com uma margem ou fator de seguranca aceitavel pela sociedade. Essa

seguranca pode ser medida ou avaliada por meio dos métodos probabilisticos.

Uma dessas incertezas, que foi observada por Aoki & Cintra (1996), durante a execucdo de
estaqueamentos, é a existéncia de uma superficie resistente na qual as bases das estacas sao
assentes, superficie que deve atender geotecnicamente e estruturalmente aos estados limites
ultimos e de utilizacdo. Entretanto, a localizacao da superficie resistente depende da formacéo
geoldgico-geotécnica do macico, do processo de cravacdo ou escavagdo e do proprio nivel de
solicitacdo do elemento de fundacdo. Ela é de dificil deteccdo durante a execucdo de um
estaqueamento, particularmente os escavados, pois ndo se dispdem de ferramentas de
controle, tais como o controle da nega ou do repique elastico, presentes nos estagueamento

pré-moldados.

Logo, procurou-se, a partir do banco de dados, formado com os registros das energias ou dos
trabalhos realizados para executar cada estaca do estaqueamento, avaliar a confiabilidade dos
estaqueamentos escavados. Partindo do conceito de que a capacidade de carga de cada estaca
e a sua deformabilidade sdo fungdes da energia medida ou do trabalho necessario para escava-
la, utilizou-se a proposta de Ang & Tang (1984), que definiu as variaveis aleatdrias continuas,
no caso, as duas distribui¢des de probabilidades que definem as solicitacGes e resisténcia de
um estaqueamento:

X = resisténcia ou capacidade resistente do sistema;

Y = solicitacdo atuante no sistema.

O objetivo é assegurar que o evento (X >Y) ocorra durante toda a vida atil da fundacdo. Essa
condicdo ou garantia pode ser verificada em termos da probabilidade que representa a
confiabilidade do estaqueamento. Inversamente, a probabilidade de insucesso ou falha é a

medida correspondente ao evento complementar.
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ps= P(X >7Y) (3.45)
pr=P(X<Y)=1-P(X>Y) (3.46)
ps =1—pp (3.47)

pr= Probabilidade de falha;

ps=Probabilidade de sucesso.

Formulando-se a probabilidade em relacdo aos eixos y e X, solicitacdes e resisténcias, como

demonstrado por Ang & Tang (1984), tem-se;

*© 3.47
Pr =f ). fy(y).dy ( )
0

pe= [ 1= R f@).dx (3.48)
0

Como exemplo, a Equacdo 3.48 é representada genericamente e graficamente na Figura 3.12,

e pode ser aplicada a qualquer tipo de distribuicéo.

‘fdp A
drea = Fy(y)
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Figura 3.12- Funcéo de densidade de probabilidade de X, Y, f (x) e f (y). (Ang & Tang, 1984
apud Silva, 2003).

De acordo com Aoki (2008), a probabilidade de falha de um estaqueamento pode ser

calculada a partir do indice de confiabilidade, podendo-se trabalhar com a distribui¢do de

margem de segurancga. Essa representa a diferenca das funcdes de densidade de probabilidade

X e Y, no caso, representada pelas distribuicdes de Solicitacdes (S) e Resisténcia (R), e ¢

definida por:
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Zm = R — S (3.50)

Uma vez fixada a forma das curvas de solicitacdo (cargas nas fundacGes) e das resisténcias
(capacidade de carga das estacas) (Figura 3.13), e, conhecendo-se 0s seus coeficientes de
variacdo e o fator de seguranca global do estaqueamento, pode-se determinar o indice de
confiabilidade e a probabilidade de ruina do estaqueamento, deduzidos por Cardoso e

Fernandes (2001) e expressos por:

. (351)

1 2 1 2
p= —F—S>/j[vR +(75) 021
pr=1-9(8) (352)

Onde:

FS= fator de seguranca global;

Znm = funcdo da distribuicdo da margem de seguranca média;
>r = Desvio padrdo da fungdo margem de seguranca;

Rm = funcéo de distribui¢do das resisténcias;

vg= variancia da distribuigéo das resisténcias;

vg = variancia da distribuicdo das solicitagdes;

Sm= funcdo de distribuicdo das solicitacdes.
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Figura 3.13 — Curva de densidade de probabilidade de solicitacdo e resisténcia (Aoki, 2002).

Essas probabilidades podem ser facilmente calculadas a partir da metodologia SCCAP, pois a
medida da energia esta diretamente relacionada com a capacidade individual de cada estaca e,
consequentemente, do estaqueamento. Portanto, o coeficiente de variacdo da curva de
resisténcia é conhecido a partir do tratamento estatistico do banco de dados das energias
medidas durante a execuc¢do das fundacbes. Conhecendo-se o coeficiente de varia¢do da curva

de solicitagOes, calculado pelo projetista estrutural, e o Fator de Seguranca Global do
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estaqueamento, determina-se o indice de Confiabilidade e a Probabilidade de Falha do
estaqueamento. A Figura 3.14 apresenta a relacdo entre o indice de Confiabilidade e a
Probabilidade de Falha.
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Figura 3.14 — Relagdo entre B e apr (modificado por Sandroni e Saydo, 1993).

3.6 RELACAO DA ENERGIA COM A CAPACIDADE DE CARGA

O ensaio de campo que norteia a engenharia de fundacéo brasileira, em sua quase totalidade, é
0 ensaio SPT, cujo indice resultante é fisicamente o trabalho realizado ou a energia necessaria
para cravar 30 cm do amostrador a cada metro sondado. A capacidade de carga de uma estaca
depende, entre outros fatores, do tipo e do comportamento mecénico do solo, caracteristicas
que sdo captadas pela energia medida e pela caracterizacdo do solo amostrado durante o
ensaio SPT. Consequentemente, para estacas escavadas em um determinado sitio por conjunto
maquina e operador com operacdo de escavacao sistematizada, a energia necessaria para
escavar cada estaca se correlaciona ao indice SPT e consequentemente a capacidade de carga

das estacas definidas em projeto.

Para validar essa hipotese, considerou-se que, em uma obra executada com um determinado
tipo de equipamento (maquina e ferramenta de perfuragdo), em que sdo adotados
procedimentos padrfes durante a escavacao, 0S processos sdo sistematizados. Nestas obras,
adotou-se a metodologia SCCAP, controle estatistico do estaqueamento através da medida de
energia ou do trabalho necessario para escavar cada estaca do estaqueamento (Equacéao 3.21).
Nos estagueamentos controlados pela metodologia SCCAP, foram executados provas de

cargas, ensaios de campo e medidas de energia, verificando-se:
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e Qual a correlacdo entre a capacidade de carga obtida por meio de provas de cargas e a
energia medida durante a escavacao dessa estaca;

e Qual a correlacdo entre a energia medida no ensaio SPT (representada pela somatoria do
namero de golpes) e a energia necessaria para escavar uma estaca;

e Se existe relacdo entre o torque e a capacidade de carga e qual é a influéncia do impulso
nesta relacao;

e A influéncia do tipo de solo e do intemperismo sobre a energia necessaria para escavar as
estacas;

e Como o processo executivo e as ferramentas utilizadas influenciam a medida de energia e

a capacidade de carga.

3.6.1 PROVAS DE CARGA

Provas de carga estaticas (ensaios de carregamentos estaticos) e ensaios de carregamentos
dindmicos sdo as metodologias usualmente utilizadas para determinar o comportamento de
um elemento de fundacgéo isolado, em termos de capacidade de carga e deformabilidade. Mas,
extrapolar este resultado para o estaqgueamento nem sempre é seguro devido a variabilidade
geoldgico-geotécnica. Desse modo, faz-se necessario utilizar metodologias complementares
de controle, como as baseadas na conservacdo de energia, que utilizam a nega e o repique
elastico para controlar os estagueamentos pré-moldados, e a metodologia SCCAP, que utiliza
o controle da energia necessaria na escava¢do de uma estaca para controlar os estaqueamentos

escavados e do tipo hélice continua, a qual leva confiabilidade para o estaqueamento.

Entretanto, as provas de carga podem ser utilizadas como ferramenta de afericdo das
metodologias de controle dos estaqueamentos como a metodologia SCCAP, pois se podem
utilizar os resultados obtidos para correlaciona-los com as energias medidas durante a
escavacao das estacas ensaiadas ou com as caracteristicas estatisticas das amostras coletadas

na circunvizinhanga destes ensaios.

Resumidamente, a prova de carga procura verificar o comportamento do elemento de
fundagéo, para niveis de carga crescentes até a ruptura do sistema estaca-solo, ou em certos

casos, até um limite pré-estabelecido.

Nesta pesquisa, utilizou-se o ensaio de carregamento lento, sempre que possivel com a

aplicacdo de um Unico ciclo de carga e descarga, conforme prescrito na NBR 12131 — Estacas
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— prova de carga (ABNT, 2006). Neste tipo de ensaio, apresentado na Figura 3.15, o sistema
estaca-solo é submetido a aplicacdo de carga estatica em estagios crescentes, de incrementos
iguais, em que cada um deles € mantido até a estabilizacdo dos recalques, segundo os critérios
de norma. Durante os estagios, com carga maxima de 20% da carga de trabalho, mediu-se o
deslocamento do topo da estaca e os deslocamentos horizontais. Com os resultados obtidos,
foi possivel comparar a capacidade de carga da estaca com a energia medida na estaca durante

a escavacao e com as caracteristicas estatisticas da amostra e do estaqueamento.
3.6.1.1 Sistema de reacao

O sistema de reacdo utilizado nas provas de carga foi constituido por uma viga metalica
(comprimento de 6,00 m, altura e base com 0,7 m), com estacas de reacdes do tipo escavada
ou hélice continua com diametro e comprimento variavel que dependiam da carga de ensaio
(Figura 3.15). Foram introduzidos nas estacas de reagdo monobarras (Incotepou Dywidag),
barras de aco (CA 50 de 25mm ou 32mm) ou trilhos, dependendo da disponibilidade e da
necessidade, especificados de acordo com a carga de ensaio. Este sistema foi ancorado em

vigas transversais e longitudinais para garantir a transferéncia de carga e a sua estabilidade.
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Figura 3.15 - Prova de carga estatica lenta — Layout adotado
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3.6.1.2 Instrumentacgéo das estacas

Com o objetivo de entender a transferéncia de carga e de energia ao longo das estacas, foram
realizadas provas de cargas instrumentadas com extensometros elétricos (“strain gages”), para
conhecer a distribuicdo de tensdes e deformagdes ao longo do fuste e na ponta das estacas. O
extensdmetro elétrico de resisténcia transforma pequenas variacdes de dimensdes em

variacdes equivalentes de sua resisténcia elétrica.

A instrumentacdo seguiu os procedimentos apresentados por Cintra & Toshiaki (1988), nos
quais se encontra a sequéncia de passos necessarios para trabalhar com extensémetros

elétricos em estacas.

Foram instrumentadas sete estacas escavadas tipo hélice continua para determinar o real
mecanismo de transferéncia de carga na interface estaca/solo, determinando o atrito lateral e a
parcela de ponta. Entender o mecanismo de transferéncia de carga ao longo da estaca e
compara-lo com a energia ao longo da estaca foi um dos meios utilizados para a validacdo da
metodologia SCCAP. Além destas provas de carga, foram ainda utilizadas quatro outras
realizadas sobre estacas escavadas e do tipo hélice continua apresentadas por Guimaraes
(2002), Silva et al. (2002) e Soares (2003). Estes resultados serviram para o entendimento das

tensdes residuais presentes nas instrumentacoes.

Basicamente a instrumentacdo instalada nas sete estacas dos Sitios 2 e 11 consistiu de
extensdmetros elétricos de resisténcia, strain gages tipo KFG2 -120 — D16 -11 da Kyowa
Eletronic Instrumets CO. Ltda., colados em barras de ago CA-50, com 1/2” de diametro e 0,4
m de comprimento e instalados aos pares no mesmo nivel, em posicdo diametralmente oposta,
com ligacdo entre os strain gages do tipo ponte completa, de acordo com procedimento de
Albuquerque (2001).

As barras instrumentadas foram calibradas (Figura 3.16a), para corrigir eventuais diferencas
nas leituras de deformacéo e possiveis erros de instalacdo, garantindo, assim, que as tensdes
transferidas sejam obtidas com acurécia. Ap0Os a calibracdo, as barras foram, na instalag&o,

unidas por meio de roscas formando uma barra continua.

As barras instrumentadas foram conectadas a uma caixa seletora de canais (Transdutec), que

estava ligada a uma leitora de deformagbes P3500 da Vishay Micro Measurements Ltda.
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(Figura 3.16b). Para ligar as barras instrumentadas & unidade leitora, utilizou-se cabo elétrico
4 x 26 AWG. A protecdo dos strain gages contra umidade e choques mecénicos foi feita com

a utilizacao de resina de isolamento elétrico, adesivo de silicone e fita adesiva.

(@) (b)
Figura 3.16 — a) Calibragdo da instrumentacédo, Laboratorio de Geotecnia da Unicamp;
b) Detalhe da Unidade Leitora, BMS Engenharia — Sitios 2 e 11.

Nos Sitios 2 e 11, as barras instrumentadas foram instaladas nas estacas mediante a introducédo
de um tubo de ago galvanizado de 1 1/2”’ com tampa nas duas extremidades, 0s quais foram
posicionados no eixo da helicoide dentro do tubo de concretagem. AplGs a escavacdo e
concretagem da estaca, o tubo encontrava-se no eixo da estaca tipo hélice continua,
possibilitando a instalacdo da barra instrumentada. Apds a colocacdo da barra instrumentada,
foi feita a injecdo do tubo de aco com calda de cimento para consolidacdo do sistema barra

instrumentada-tubo-estaca, de acordo com procedimento de Albuquerque et al. (2001)

Nos sitios 6,10 e 12, foram instalados 6 pares de extensémetros elétricos ao longo de barras
de 16,0 mm de didmetro e, ap0s a instrumentacgdo, as barras foram calibradas no laboratério
de Materiais da UnB. Apds, elas foram rosqueadas para formar uma Unica peca, a qual foi
introduzida no eixo das estacas sem a utilizacdo de bainha (Figura 3.17), procedimento
detalhado por Sousa (2003). Albuquerque et al. (2001) sugerem a utilizacdo de bainha
metalica antes da introducdo da barra na estaca, com posterior injecdo de nata de concreto
para garantir a centralizacdo, a ndo flexdo da barra e a protecdo da instrumentagcdo. Esse
procedimento ndo foi adotado, mas isso ndo interferiu na centralizacdo e acuracia da

instrumentacao.
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Nas barras instrumentadas, utilizaram-se extensdometros modelo KFG-1-120-C11-11 da
Kyowa Eletronic Instruments, com configuragdo unidirecional, tolerancia da resisténcia de
120 2 e constante k = 0,213 (calibrado pelo fabricante). Utilizou-se ligacdo ¥4 de ponte nos
extensdmetros elétricos, como sugerido e descrito por Barreto Janior (1998), com 0s ensaios

sendo realizados no periodo noturno para minimizar o efeito térmico sobre o sistema.

3.6.2 METODOLOGIAS PARA INTERPRETACAO E EXTRAPOLACAO DAS
PROVAS DE CARGA

Para a analise e interpretacdo dos resultados obtidos nas provas de carga, foram usadas as
metodologias propostas pela NBR 6122 (ABNT, 2010), Décourt (2008), Van der Veen (1953)
e Camapum de Carvalho et al. (2008 e 2010).

Validou-se também a metodologia Camapum de Carvalho et al. (2008 e 2010) a partir dos

resultados das curvas de transferéncias de carga obtidas nas provas de carga instrumentas.
3.6.2.1 Método de Van der Veen (1953)

Van der Veen (1953) propds um método em que os pontos da curva carga (Q) vesus recalque
(p) sdo ajustados a uma fungdo matematica exponencial, com ruptura fisica, correspondendo
ao recalque teoricamente infinito. Segundo Aoki (1989), a curva carga versus recalque € bem

representada por este método, que é expresso por:
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Q=0,1—-e"?) (3.53)
3.54
ap=—ln<1—Q/p> (359

Em que:

Q = Carga na estaca;

Q. = Carga ultima da estaca;

p = Recalque da estaca causado por Q;

a = Coeficiente que define a forma da curva carga versus recalque.

Reescrevendo-se essa fungéo, tem-se a Equacéo 3.56, que corresponde a uma reta que passa
pela origem, quando plotada em uma escala semilogaritmica de base neperiana.

Partindo-se dos pontos (P, p) obtidos na prova de carga, deve-Se encontrar, por tentativas, o
valor de R que conduz a melhor regressao linear pelos pontos [—In (1 - Q/p), p]. Estes valores

sdo plotados em um gréfico e novas tentativas sao realizadas com outros valores de recalques
(p). O valor adotado de recalque que originar a curva mais proxima de uma reta corresponde a

carga de ruptura.
3.6.2.2 Conceito de Rigidez, Décourt (1998)

Décourt (1996, 1998) definiu a carga da ruptura convencional para estacas de se¢do circular
como a carga correspondente a uma deformacdo de 10% do seu didametro (para estacas de
deslocamento e estacas escavadas em argila) e 30% do seu diametro (para estacas escavadas
em solos granulares), devendo-se utilizar didmetros equivalentes para outras geometrias. Cabe
lembrar que esta definicdo ndo considera a deformacdo eléstica, importante nas estacas

longas.

Para aplicar a metodologia, divide-se a carga pelo recalque correspondente (Q/p), obtém-se a
rigidez e, posteriormente, plota-se um grafico de carga (Q) x rigidez (RIG). A estaca atinge
sua carga de ruptura quando sua rigidez € nula, logo, a partir da equacdo de regressao linear

do grafico carga (Q) x rigidez, calcula-se a carga correspondente a rigidez nula.
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Décourt et al. (1996) definiram a ruptura fisica como a carga (Qu) correspondente a um valor
de rigidez nula, sendo a rigidez (RIG) a relacdo entre a carga aplicada (Q) e o recalque (p)

correspondente.

RiGnula = Q/p — Zero (3.55)

Como a rigidez nula corresponde a deformacdo infinita, Décourt (2008) observou que a

ruptura fisica ndo é atingida.

3.6.2.3 Camapum de Carvalho et al. (2008 e 2010)

Camapum de Carvalho et al. (2008 e 2010) propuseram trés analises complementares a curva

tensdo versus deformacdo, levando em considera¢do o comportamento caracteristico de cada

solo e os mecanismos de interagdo entre a estrutura de fundacdo e o solo suporte para o

desenvolvimento da metodologia. S&o elas:

e A primeira analise parte da curva obtida para cada estagio de carregamento, recalque
(mm) versus tempo (min), com o tempo em escala logaritmica. Em cada curva, calcula-se
o coeficiente angular no trecho final, regido em que os recalques estdo estabilizados e a
curva se encontra linearizada, como se mostra na Figura 3.18a. A partir desses
coeficientes denominados de recalque ou de deslocamento (Cr;) e das Cargas (Qj), é
gerado um novo gréafico, carga versus coeficientes de recalque. No referido grafico, o
primeiro ponto de inflexdo corresponderia a carga de inicio de trabalho da ponta de modo
mais efetivo, e 0 segundo, ao inicio das deformacdes plasticas do conjunto fuste mais base
(Figura 3.18).
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Figura 3.18 — a) Curvas Tempo versus Deslocamento Vertical; b) e Carga versus Coeficiente
de Recalgque (Camapum de Carvalhoet al., 2008).
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Para a analise a partir do recalque imediato acumulado, verificam-se os recalques em cada
estagio até o tempo de 4,00 min. Analogamente a primeira analise, com os pares recalques
acumulados imediatos (pimei) € carga (Qi), gera-se um gréfico. Definem-se, no grafico,
trechos de reta semelhantes aos mostrados na Figura 3.18b para o coeficiente de recalque.
Por vezes, o grafico de recalque imediato ndo acumulado em fungédo da carga aplicada
pode ajudar no entendimento do comportamento.

Finalmente, na terceira analise, a diferenca entre o recalque imediato medido aos 4 min e
0 recalque total corresponderia ao recalque por adensamento, deslocamento e/ou
secundario. De modo semelhante aos dois primeiros casos, com 0s pares recalques
acumulados por adensamento e/ou secundario (pseci) € carga (Qi), gera-se um grafico,
obtendo-se trechos de reta semelhantes aos mostrados na Figura 3.18b para o coeficiente
de recalque ou de deslocamento. A andalise com o recalque por adensamento e/ou
secundario deve ser feita considerando-se o recalque até o tempo final de estabilizacéo.
Eventuais dispersdes oriundas de diferentes duracdes nos estagios de carga poderdo ser
corrigidas por meio do uso do coeficiente de recalque obtido para o estagio de carga
considerando uma Unica duracdo para todos os estagios de carga. lgualmente, neste caso,
o grafico de recalque por deslocamento, adensamento e/ou secundario ndo acumulado em

funcdo da carga aplicada, pode ajudar no entendimento do comportamento.

Lsecti (3.56)

seci

Pseci = Pseci + Cs-10g

Onde:

Psecpi = recalque secundario ponderado;

Pseci= recalque acumulado medido no estagio i;

tseci= tempo total do estagio secundario;

tsecti= tempo total do estagio ponderado;

Cs = coeficiente de recalque ou de deslocamento.

3.6.2.4 Metodologia da NBR 6122 (ABNT, 2010)

Basicamente, a NBR 6122 (ABNT, 2010) prescreve que a carga de ruptura pode ser

convencionada como aquela que corresponde ao recalque obtido por:
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RL D (3.57)

PR=0ET30

Sendo:

pr = recalque da ruptura convencional;

R = carga de ruptura convencional;

L = comprimento da estaca;

/2= area da secdo transversal da estaca;

E = modulo de elasticidade do material da estaca;

D = didmetro do circulo circunscrito a estaca.

A partir de um valor arbitrado de carga (Q) qualquer, calcula-se, utilizando-se a Equacéo
3.53, o correspondente recalque (p), para, em seguida, por este ponto (Q, p) plotar a reta que
corta o eixo dos recalques em D/30. O ponto de interse¢do dessa reta com a curva carga X

recalque caracteriza a carga de ruptura convencional (R)
3.6.2 DESEMPENHO DAS ESTACAS HELICE CONTINUA
3.6.2.1 Ensaios com variacao de pressdo de injecdo no Sitio 1

Para a execucdo das estacas do Sitio 1, adotaram-se 0s seguintes procedimentos:

¢ No horizonte onde se encontrou a argila arenosa vermelha, classificada como muito mole,
a partir de ensaios SPT, procurou-se manter a pressdo positiva proximo de zero, evitando-
se a quebra da estrutura do solo encontrado neste horizonte e 0 aumento no sobreconsumo
de concreto;

¢ No horizonte onde se encontrou a argila arenosa vermelha com pedregulho, média ou
dura, procurou-se manter as pressdes de inje¢cdes usuais, em torno de 50 kPa, procurando-
se evitar sobreconsumo acima de 20%;

e No saprolito, silte argiloso, foram adotadas pressdes medias de injecdo de concreto entre
50 e 100 kPa, para se verificar a influéncia na capacidade de carga das estacas.

E importante lembrar que a pressdo de injecdo se refere a pressido medida pelo sensor ou
medidor de vazao de concreto, que é instalado na extremidade superior do trado, no caso, a
uma altura de 24,0 m. A presséo adicional, provocada pela coluna de concreto dentro do tubo
de concretagem, ndo é considerada na prética da engenharia de fundagdes e é de dificil
mensuracdo, ja que depende do diametro do tubo, da rugosidade interna do tubo, da

viscosidade do concreto, entre outros fatores.
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Os ensaios foram realizados entre as sondagens SP 19 e SP 20, que apresentam horizonte
argiloso até os 15,00 de profundidade (Figura 3.19).
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Figura 3.19 - Perfil geotécnico em que as estacas EPCJC1, EPCJC2 e EPCJC foram
executadas (Azevedo & Silveira, 2007).

As localizacBGes das estacas executadas com variacdo na pressdo de injecdo no sitio 1 sdo
apresentadas na Figura 3.19.
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Figura 3.20 - Localizacéo e layout das estacas ensaiadas com variacao de Pressao
(AZEVEDO & SILVEIRA, 2007).

Na Tabela 3.2, sdo apresentadas as caracteristicas das estacas ensaiadas com variacdo da

pressdo de concretagem. As estacas foram escavadas até atingir o limite de escavabilidade do
equipamento CZM CA 80.

Tabela 3.2 - Caracteristicas das estacas ensaiadas com variagdo de presséo de injecao.

Diametro Comprimento Concreto Pressao de Sobre Consumo Diametro
Estaca | nominal F()m) (m3) injecdo (%) Médio
(cm) (kPa) (cm)
EPCJC1 50 21,19 4,99 0-50 20,14 55
EPCJC2 50 24,03 5,65 50-100 19,96 55
EPCJC3 50 24,10 5,69 0-50 20,45 55
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Na estaca EPCJC2 (Figura 3.21), manteve-se a pressao de inje¢do acima de 100 kPa no trecho
composto entre a ponta e a profundidade de 15,0 m, horizonte saprolitico. Para profundidades
inferiores a 15,0 m, ndo foi possivel manter a pressao de injecdo no nivel pré-estabelecido.
Provavelmente a pressdo adotada foi maior que a resisténcia lateral a compresséo do fuste da
estaca, provocando a ruptura ou adensamentos importantes da parede da estaca.
Consequentemente, procurou-se e encontrou-se um novo ponto de equilibrio de tensGes, o que

ocorreu em 50 kPa.

Observa-se também, que adotou-se padrdo de injecdo nas estacas EPCJC1 e EPCJC3
semelhante (Figura 3.21). A estaca EPCJC3 foi injetada com a menor pressdo possivel
permitida pelo sistema bomba de concreto/hélice continua, ou seja, utilizou-se para
concretagem uma bomba de pistdo que mantém o volume bombeado de concreto constante ao
longo da concretagem e extraiu-se o trado na velocidade maxima de extragdo permitida pelo

equipamento.
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Figura 3.21 - Pressdo de injecdo adotada nas estacas EPCJC1, EPCJC2 e EPCJC.

Sobre as estacas, foram executados blocos de coroamentos para nivelar e melhor distribuir as
tensdes. As estacas foram ensaiadas por meio de provas de carga estaticas lentas, de acordo
com a NBR 12131 (ABNT, 2006), com sistema de reacdo e carregamento descritos por

Azevedo & Silveira (2007).
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As estacas EPCJC2 e EPCJC3 foram ensaiadas até as cargas de 800 kN e 950 kN,
respectivamente, e o ensaio realizado na estaca EPCJCL1 foi paralisado aos 700 kN devido a

problemas de excentricidades detectados no sistema de reacéo.

3.6.2.2 Ensaios com variagdo de pressdo de injecao no Sitio 4

As estacas tipo hélice continua ensaiadas foram executadas dentro de uma cava de 4,00 m de
profundidade, a qual expds o solo saprolito, que apresenta melhor resisténcia a penetracdo
SPT (Figura 3.22), bem como capacidade para suportar pressdes de concretagem acima de
100 kPa.

Foi analisado o comportamento, em termos de capacidade de carga e deformabilidade, de 5
estacas tipo hélice continua, com diametro de 40 cm, duas com comprimento de 6,0 m no
Bloco 9 e trés com 9,0 m no Bloco 3, todas executadas no horizonte saprolitico (Figura 3.26),
geotecnicamente classificado como silte argilo arenoso. As estacas foram executadas com

pressdes de concretagem que variaram entre 0 e 500 kPa.

Para os ensaios, foram montados dois sistemas localizados nos Blocos 3 e 9 do Sitio 4, e 0
layout adotado € apresentado na Figura 3.22. Os sistemas foram concebidos e montados para
possibilitar o ensaio de 3 estacas. No bloco 9, as trés estacas possuiam comprimento de 9,0 m
e o0 concreto foi injetado com pressdes variantes entre 50 e 600 kPa. No bloco 3, executaram-
se 2 estacas com comprimento de 6,0 m, ndo sendo executada a estaca central. Em uma dessas
estacas, foi utilizada baixa pressdo de concretagem e, na outra, usou-se a pressdo de
concretagem adotada na obra. Procurou-se, com esses ensaios, verificar o efeito da pressao de
concretagem na capacidade de carga e deformabilidade dos sistemas solo-estacas. As duas
estacas executadas com 6,0 m de comprimento foram levadas a ruptura convencional, o que

permitiu a analise da curva tensdo versus deslocamento como um todo.
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Figura 3.22 - Localizacdo das provas de carga com pressfes de concretagem distintas e
sondagens realizadas nos Blocos 3 e 9- Sitio 4.
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Sobre as estacas, foram executados blocos de coroamentos para nivelar e melhor distribuir as

tensdes sobre as mesmas. As estacas foram ensaiadas por meio de provas de carga estaticas

lentas; o sistema de reacdo e carregamento foi descrito por Aradjo (2008); e o ensaio foi
realizado segundo a NBR 12131 (ABNT, 2006).

Nas provas de carga executadas no Bloco 3, durante a concretagem foram adotadas:

e PCB3L9B, executada com baixa pressao de concretagem, entre 0 e 25 kPa;

e PCB3LI9N, executada com a pressdo de concretagem adotada na execugdo das estacas do

empreendimento, entre 50 e 100 kPa;

e PCB3L9A, executada com alta pressdo de concretagem, isto é, pressdes entre 300 e 500

kPa.

Os graficos com as pressdes de concretagem das estacas ensaiadas no Bloco 3 séo

apresentados na Figura 3.23, e suas caracteristicas, na Tabela 3.3.

Tabela 3.3 - Caracteristicas das estacas ensaiadas com variagao de presséo de inje¢do-Bloco 3.

Diametro . Presséo de Diametro
- Comprimento | Concreto L Sobreconsumo e

Estaca nominal (m) (m’) injecao (%) Médio
(cm) (kPa) (cm)
PCB3L9B 40 9,02 1,30 25 15,12 42
PCB3L9N 40 9,12 1,29 50 15,08 42
PCB3L9A 40 9,00 1,37 300-500 21,00 44
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Figura 3.23 - Pressdo de injecdo adotada nas estacas PCB3L9B, PCB3L9N e PCB3L9A.

Nas provas de carga executadas no Bloco 9, durante a concretagem, foram adotadas:

e PCBIL6B, executada sem pressdo de concretagem; concreto langado, retirou-se a hélice e

concretou-se a estaca; processo de concretagem semelhante as estacas escavadas

convencionais;

e PCBIL6N, executada com a pressdo de concretagem adotada na execucdo das estacas do

empreendimento, entre 50 e 100 kPa.

Os graficos com as pressbes de concretagem das estacas ensaiadas no bloco 9 sao

apresentados na Figura 3.24 e suas caracteristicas, na Tabela 3.4.

Tabela 3.4 - Caracteristicas das estacas ensaiadas com variagao de presséo de inje¢do-Bloco 9.

Diametro . Presséo de Diametro
- Comprimento | Concreto RS Sobreconsumo e

Estaca nominal (m) (m’) injecdo (%) Médio
(cm) (kPa) (cm)
PCB9L6B 40 6,16 0,84 0 9,09 42
PCBIL6N 40 6,16 0,89 50 15,58 43
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Figura 3.24 - Presséo de concretagem adotada nas estacas PCBIL6B e PCBIL6N.

3.6.2.3 Ensaios com variagao de pressdo de injecédo no Sitio 3

Realizou-se, no Sitio 3, trés provas de carga, PC1, PC2 e PC3, respectivamente sobre as
estacas E1B, E9A e E45C, todas com comprimento de 22,00m e didmetros respectivos de 60

cm, 50 cm e 40 cm (Tabela 3.5). O layout adotado nos ensaios é apresentado na Figura 3.25.
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Figura 3.25 — Layout adotado nas provas de carga — Sitio 3.

Tabela 3.5 - Caracteristicas das estacas ensaiadas pressdes de concretagem distintas — Sitio 3.

Diametro . Presséo de Diametro
- Comprimento | Concreto RS Sobre Consumo 1
Estaca nominal (m) (m) injecdo (%) Médio
(cm) (kPa) (cm)
PC1 -E29A 60 23,12 7,52 40 15,04 64
PC2-EI1B 50 23,12 5,15 44 13,51 53
PC 3 - E45C 40 22,08 3,21 54 15,76 42

O perfil geotécnico, onde as estacas foram assentes, € apresentado na Figura 3.26. Pode-se

observar que as estacas foram executadas em um horizonte de solo estratificado e com
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presenca de solo mole saturado, inclusive, uma espessa camada de turfa encontrada em um

palio canal que cruza o Sitio 3.

Figura 3.26 — Ensaio SPT 1-A e modelo 2D do perfil de solo do Sitio 3.

3.6.2.4 Ensaios com variagao de pressdo de injecdo no Sitio 5
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Realizaram-se, no Sitio 5, cujas caracteristicas geotécnicas sdo semelhantes as encontradas no

Sitio 2, quatro provas de carga, PC4, PC5, PC6 e PC7, respectivamente sobre as estacas

E24C, E39C, E30C e E43C. As caracteristicas geométricas sdo apresentadas na Tabela 3.6; 0

layout adotado nos ensaios é apresentado na Figura 3.25.

Tabela 3.6 - Caracteristicas das estacas ensaiadas com variacao de pressdo de injecdo— Sitio 5.

Diametro Comprimento Concreto | Pressdo de | Sobreconsumo Diametro
Estaca nominal Fzm) (m®) injecéo (%) Médio
(cm) (kPa) (cm)
PC 4 - E24C 40 24,08 3,92 82 29,69 45
PC5-E39C 40 24,08 3,79 57 25,47 44
PC 6 — E30C 40 24,08 3,71 62 22,60 44
PC 7 - E43C 50 24,08 4,93 51 4,38 51

O perfil geotécnico, obtido por meio de sondagens SPT, € apresentado na Figura 3.27. Pode-

se observar que as estacas foram executadas em um horizonte pouco estratificado e com

presenca de solo mole saturado.
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Figura 3.27 — Ensaio SPT (Média dos SPT 4, 5 e 7) - Sitio 5.
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4. ANALISES E RESULTADOS

Neste capitulo, serdo apresentados os resultados e as analises dos ensaios realizados no campo
e no laboratério. A metodologia SCCAP, controle de estaqueamentos por energia, serad
avaliada e validada por meio da execucdo de 44 provas de carga, sendo onze instrumentadas.

A aplicabilidade sera observada durante a execucgéo de trés estaqueamentos.

O capitulo foi elaborado em uma sequéncia logica para permitir o entendimento da
metodologia, cujo alicerce € o principio da conservacdo de energia. Inicialmente, foi
necessario situar-se no contexto geologico-geotécnico no qual a pesquisa foi desenvolvida;
depois, foram apresentadas as caracterizagdes geotécnicas e mineraldgicas das trés principais
regides estudadas e identificadas como Sitios 1, 2 e 3, e analisados 0s aspectos que interferem
na demanda de energia necessaria para escavar uma estaca. Os perfis caracterizados
representam, geotecnicamente e mineralogicamente, os demais sitios estudados e ensaiados,

cuja caracterizacao limitou-se aos ensaios SPT e CPT em um dos sitios.

Em seguida, foram levantados e estudados dois dos principais fatores que afetam a
interpretacdo das provas de cargas instrumentadas e a capacidade de carga das estacas, no
caso, respectivamente, as tensoes residuais e a pressao de injecdo do concreto das estacas tipo
hélice, principal tipo de estaca estudada. Esses aspectos podem interferir nas analises, pois
certamente foram responsaveis por parte da variabilidade registrada nas relacdes apresentadas
entre energia e capacidade de carga. De posse dos resultados da instrumentacao, verificou-se a
acuracia e revisou-se a metodologia proposta por Camapum de Carvalho et al. (2008 e 2010).
Essa foi utilizada no transcorrer das analises, principalmente nas provas de carga que
atingiram pequenas deformac@es, ensaios de dificil interpretacdo, os quais, por meio da

metodologia, poderiam ser avaliados e relacionados com a energia.

Por fim, foram verificadas as relacfes entre a energia, a resisténcia Nspt € a capacidade de
carga das estacas, obtidas atraves de provas de carga. Sabendo-se dessa relacdo, montaram-se
modelos 2 e 3D de energia e resisténcia Nspr, que confirmaram a hipdtese de que as energias
necessarias para escavar as estacas de um estaqueamento aderiam a uma distribuicdo normal.
Consequentemente, utilizando-se a metodologia SCCAP, que prop0e rotinas para o controle

estatistico do estaqueamento, foi possivel verificar que € possivel uniformizar o
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estaqueamento em termos de energia e que 0 risco inerente a qualquer estaqueamento é

mitigado, fato comprovado através da utilizagéo da teoria da confiabilidade.
4.1 CARACTERIZACAO GEOTECNICA E MINERALOGICA

Ensaios de caracterizacdo geotécnica e mineraldgica foram realizados em trés locais,
identificados na Figura 3.1: Sitio Brasilia (Sitio 1); Sitio Guara (Sitio 2); e Sitio Aguas Claras
(Sitio 3).A caracterizacdo mineralogica dos solos encontrados nos locais onde a pesquisa se
realizou, por meio da técnica de difracdo de raios X, teve como objetivo explicar as diferencas
encontradas nos comportamentos mecanico e da energia necessaria para escavar as estacas,

principalmente quando os sitios apresentam a mesma classificacdo geotécnica.
41.1 CARACTERIZACAODOSITIO 1

Os resultados dos ensaios realizados ao longo do perfil de solo encontrado no Sitio 1
apresentaram grande variabilidade geotécnica. No campo, realizaram-se 45 ensaios Standard
Penetration Test (SPT), método de sondagem geol6gica-geotécnica de solos, descrito na NBR
6484 (ABNT, 1995). No laboratério, foram realizados os seguintes ensaios:

e Umidade Higroscopica(wn), NBR 6457 (ABNT, 1986);

e Umidade Natural (w,), NBR 6457 (ABNT, 1986);

e Densidade Real dos Gréos (Gs),NBR6508 (ABNT, 1984 b);

e Granulometria, NBR7181 (ABNT, 1984 d);

e Limites de Liquidez (w.), NBR 6459 (ABNT, 1984 a);

e Limites de Plasticidade(wp), NBR 7180 (ABNT, 1984 ¢);

e Ensaios da metodologia de classificacio MCTexpedita, Fortes e Nogami (1991).
4.1.1.1 Ensaios Standard Penetration Test (SPT)

A localizacdo dos furos de sondagem esta apresentada na Figura 4.1. O perfil apresenta uma
espessa camada de solo poroso que se enquadraria na categoria solo mole, embora ndo possa
ser entendido como tal, pois, apesar do baixo valor de Nspr, trata-se de um solo lateritico
estruturado. Optou-se por simplesmente descrevé-lo como uma argila arenosa com SPT < 6
golpes e lencol freatico imposto pela constru¢do do Lago Paranoa. Essa peculiaridade conduz
0 solo a comportamento impar em relacdo a resposta que geralmente marca os solos tropicais

profundamente intemperizados. A variabilidade geotécnica do Sitio 1 foi estudada por Silva
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(2007) e é apresentada na Figura 3.2. Os ensaios utilizados por Silva (2007) sdo apresentados

no Apéndice A. Neles, considera-se a superficie resistente representada pelo SPT > 45 golpes.

C SP44 P45
+ +

P41

’SPAS %ﬁ%f
&

P35 SPLEL P2
+* :::'...-

195580 . 195640

e 2 &
Figura 4.1- Localizacdo dos furos de sondagens SPT no sitio 1 (Silva, 2007).

195520

Na Figura 4.2, apresenta-se um ensaio de sondagem SPT (Standart Penetration Test) realizado
de acordo com a norma NBR 6484 (ABNT, 2001) e descrito de acordo com a NBR 6502
(ABNT, 1995). Observa-se, neste perfil, que a resisténcia mecanica representada pelo nimero
de golpes ¢ baixa (2 golpes) até os 7,00m de profundidade. Este manto coincide com o perfil
altamente intemperizado e com a presenca marcante dos oxidos e hidroxidos de ferro e
aluminio. Neste horizonte, de 0,0 (zero) a 7,0m, em funcdo do processo de intemperizacdo, o
solo ¢ altamente poroso e colapsivel e apresenta como uma das suas principais caracteristicas a

presenca de concrecdes lateriticas.
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Figura 4.2 — Caracterizagcdo Geotécnica através do Ensaio SPT.

Em resumo, o solo encontrado até os 7,00 m é a argila porosa colapsivel de Brasilia, fruto do
intemperismo associado ao processo de lixiviacdo e laterizacdo. A partir deste ponto, encontra-
se 0 saprolito da ardosia, representado pelos siltes argilosos ou arenosos, com compacidade
crescente até a rocha-mae.

135



4.1.1.2 Caracterizacao geotécnica

A classificacdo granulométrica obtida de acordo com defloculante e de acordo com a NBR
7181 (ABNT, 1984d), visualizada na Figura 4.3, na Figura 4.4 e no Apéndice B, mostra um
solo argilosiltoso (0,0m — 9,0m); siltoargiloso (10,0 m— 17,0m); argilosiltoso (18,0m-20,0m).

Gs e Granulometria
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Figura 4.3 — Caracterizacdo Geotécnica — Sitio 1: a) densidade real dos graos; b) indice de
vazios; e c) granulometria.
Na Figura 4.3a, observam-se os valores de densidade real dos gréos variando em torno de 2,8.
Observa-se, na Figura 4.3c e na Figura 4.4c, que o solo apresenta uma percentagem
decrescente de argila até os 17,0m, com consequente reducéo do limite de liquidez. Bolsdes de

argila séo verificados nos 18,0m e 20,0m de profundidade.

Quanto a cor, verifica-se uma variagédo ao longo do perfil amostrado da base para o topo, indo
do branco aos 20,0m de profundidade, cor caracteristica da Caolinita, para o vermelho na

superficie, caracteristico da presenca de Ferro (Fe).
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Figura 4.4 — Caracterizagdo Geotécnica — Sitio 1: a) umidade natural; b) umidade
higroscépica; e ¢) Limites de consisténcia.
A classificacdo MCT expedita do perfil de solo esta apresentada na Tabela 4.1. Observa-se
que, devido a acdo intempérica, do topo para a base, a presenca de solo lateritico foi
gradativamente mudando para um solo saprolitico. Observa-se também, na Tabela 4.1, que,
com o aumento da profundidade, a capacidade de suporte do solo diminuiria se compactado,

refletindo o nivel de intemperizagdo sofrido pelo perfil de solo.

A resisténcia seca do solo foi determinada por meio da moldagem de esferas, ensaio empirico
diretamente relacionado com o grau de contracdo, plasticidade e expansividade do material.
Esses resultados também estdo apresentados na Tabela 4.1, na qual se pode verificar que as
camadas com maiores teores de argila apresentaram maior resisténcia seca, 0 que era de se
esperar pelo carater coesivo dos solos argilosos e 0 aumento da succdo com a reducéo de

umidade.

Tabela 4.1 — Classificagdo MCT do perfil de solo e Resisténcia Seca do perfil do solo.

P(::]);‘ Plasticidade | Contragdo | Expanséo %aepslf;(;?;iee Grupo Resslséts;ma Unz(:/((j) ;’1 de
1 MD MD B A LG’ MA 29,20
2 MD A B A LG’ MA 26,34
3 A A B A LG’ MA 33,35
4 A A B A LG’ MA 41,76
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FE::]); " | Plasticidade | Contracdo | Expansao %?;f;g??ee Grupo ReSSISetgaI;lCIa Urr(1(|)/((1|) ? de
5 A A B MD LG’ MA 34,05
6 A A B MD LG’ MA 25,37
7 A A MD MD LG’ MA 33,90
8 A A A B NG’ MA 33,28
9 A A A B NG’ MA 34,63
10 A MD A B NG’ A 25,27
11 A MD A B NS’-NG’ B 19,89
12 A A A B NG’ A 24,33
13 A MD A B NS’-NG’ MD 25,27
14 A MD A B NS’-NG’ B 24,24
15 A MD A B NS’ B 24,98
16 A B A B NS’ B 21,54
17 A MD A B NS’ B 21,80
18 A MD A B NS’-NG’ B 23,42
19 A A A B NG’ B -
20 A A A B NG’ B -

Legenda:

B = baixa; MD = média;

A = alta; MA = muito alta.

4.1.1.3 Caracterizacao mineraldgica

Apresentam-se, no Apéndice C e Figura 4.5, os resultados obtidos por meio da difratometria

de raios-X para o perfil estratigréfico do Sitio 1 (Flat Ilhas do Lago).

O entendimento da nomenclatura é explicado pelo seguinte exemplo: a amostra representada
por IL-2-270N, apresentada no Apéndice C, representa o Sitio 1 (IL — Empreendimento Ilhas
do Lago), profundidade 2,00m (-2-), passante na peneira de 270 mesh (-270), com letra N
representando a amostra com 0s argilo-minerais orientados. Na lamina IL-2-400G, a letra G

representa a amostra glicolada.

Realizou-se a identificacdo dos argilos-minerais presentes na fracdo fina com o objetivo de
complementar as andlises efetuadas para a fracdo grossa, permitindo-se um melhor
entendimento do comportamento mecanico do perfil de solo. Considerou-se, como fracédo fina

para a analise mineralogica, o material que passa na peneira de 400 mesh ou 0,037mm.

Na Figura 4.6, apresenta-se, para trés profundidades que caracterizam o perfil, a comparacéo
entre os argilominerais presentes nas duas fracOes, observando-se que Sa0 0S MesSMOS.

Verifica-se também a inexisténcia de argilominerais expansivos.
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A evolucdo mineraldgica dos solos tropicais esta, quase sempre, associada ao grau de
intemperismo, fato observado na Figura 4.5, na qual se verifica a evolucdo intempérica no
perfil mineralégico. Encontram-se, na camada superficial, os minerais de argila que

caracterizam o solo local e determinam o seu comportamento mecanico.
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Figura 4.5 - Difratometria realizada ao logo do perfil - Sitio 1.
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Figura 4.6- Difratorr(fe)tria realizada na fracdo fina e grossa nas amostras(c(:jc))letadas: a) 2,0m;
b) 8,0m; ¢) 16,0m; e d) comparacao dos trés horizontes — Sitio 1.
Oxidos e hidroxidos tipicos da argila porosa colapsivel de Brasilia estdo presentes até os 7,0 m
de profundidade. Esses argilos-minerais sdo caracteristicos e marcantes na camada
intemperizada do Distrito Federal. Nas amostras coletadas entre 7,0m e 10,00m, encontram-se
llita, Caolinita e tracos de Hematita e, nas amostras coletadas entre 11,0m e 20,0m, identifica-
se a presenca marcante de llita, Caolinita com tracos de quartzo, provavelmente devido a
estratificacdo do perfil de solo. Essa evolucdo mineralégica é similar a identificada e

esquematizada por Cardoso (2002) e € apresentada na Figura 4.7.

Goethata (FeO OH)
Hematita (Fe20;) Goethuta (FeO OH)
Cauliruta (AL[SwO01:)OH)s ) Hematita (Fe20y)
Quartzo ($/0s) Gibsata (AL(OH)e)
Anathsio(TiOz) Quartzo (Si0:)
Data (K1 sALfSer.g sAl. 1 SO XOH) ) Caulruta (AL[S40;0)OH)s )
1 5,00

0,00

EvolugBo intempérica Profundidade (m)

Figura 4.7 - Evolucdo mineraldgica devido ao intemperismo quimico.

Caulrsta (AL[S4/0;0)OH); )
Dita (K;.1 sAL[Sir.g sAl1 SO NOH)N)
Quartzo ($i0z)

Analisando-se as classificacdes granulométrica, geotécnica e mineralogica, observa-se a

concordancia entre as diversas classificagcdes aplicadas no perfil encontrado no Sitio 1.

As amostras sdo predominantemente argilosas até os 10,00 m, caracterizadas pela presenca de
hidroxidos (Goethita e Gibsita) e 0xidos (Hematita) e siltosas. A partir deste ponto, elas sdo

caracterizadas pela presenca da llita e da Caulinita, presentes no saprolito do Distrito Federal.

A Caulinita (Aly[Si;O10](OH)s ) apresenta empilhamento regular de camadas 1:1, uma folha

de Silica (SiO,4) e uma folha de Gibsita (Al,(OH)s), baixa capacidade de troca catibnica e
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menor plasticidade entre as argilas devido a forte ligacdo entre as camada no plano de
clivagem. E allita (Ki.15Al4[Si7.65Al1.15020](OH)s ) também € encontrada e apresenta
estrutura 2:1, com o Potassio interlamelar impedindo a entrada de agua na estrutura tornando-a
geralmente ndo expansiva. Essas fortes ligaches determinam a ndo expansibilidade destes
minerais, sendo a expansdo registrada no solo saprolitico, quando desconfinado na presenga
d’agua, provocada pelo alivio de tensdes, sejam elas internas (succ¢do) sejam elas externas

(alivio de cargas).

A analise quantitativa dos minerais presentes nos gréficos da Figura 4.5 pode ser feita a partir
da sistematizacdo proposta por Alexander & Klug (1948) apud Klug e Alexander (1974), que
consideram, em geral, o efeito da absorcdo sobre as intensidades integradas de um pico
difratado. Entretanto, a quase totalidade dos métodos de quantificacdo utilizam a comparacao
com resultados de ensaios em amostras de referéncia, ou seja, amostra em que se conhece a
proporcdo de cada mineral. Contudo, € possivel, apesar das limitacGes e erros associados a
metodologia, quantificar os minerais hormalizando os picos de maior intensidade, comparando
e quantificando-os através da altura proporcional de cada pico. Essas analises ndo foram
realizadas neste trabalho.

4.1.1.4 Analises da caracterizacdo geotécnica e mineral6gica realizada no sitio 1

A caracterizacdo mineraldgica realizada paralelamente a caracteriza¢do geotécnica dos solos é
de importancia e relevancia para o entendimento do comportamento mecanico das fundagdes,
pois a presenca predominante de gibsita e caulinita aponta para solos profundamente
intemperizados, agregados, porosos e de estrutura metaestavel. Ensaios como o SPT destroem
esta estabilidade conduzindo & subavaliagdo do comportamento mecénico do solo, do que
decorre sua classificagdo como solo mole quando, na realidade, pode oferecer, principalmente
quando ndo saturado, importante contribuicdo a capacidade de carga das fundagdes
(Mascarenha, 2003). No plano executivo de estacas, estas caracteristicas fazem com que a
utilizacdo de elevadas pressoes de injecOes durante a concretagem das estacas injetadas quebre
a cimentacgéo existente, implicando um maior consumo de concreto e, muitas vezes, reduzindo
a capacidade de suporte do solo em termos de tensdo, o que corresponde ao contrario do que
se esperaria, fato verificado por Azevedo & Silveira (2008). Salienta-se que a analise € em

termos de tensOes, pois a capacidade de carga em si pode aumentar em fungéo do real
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diametro da estaca, ou seja, 0 ganho de capacidade pode ser provocado pelo aumento do
didmetro da estaca ap0s a sua concretagem e ndo em fungdo de um ganho de atrito lateral.

Ja a presenca de ilita e a auséncia de gibsita indica menor nivel de intemperizacdo e um solo
com caracteristicas ndo agregadas. Estruturalmente, a tendéncia, em geral, € uma maior
proximidade da estrutura da rocha-mée com presenca de pacotes de argila. A inexisténcia de
agregacao e, portanto, de macroporidade faz com que o solo seja estruturalmente estavel,
principalmente, neste caso, em que se encontra submerso, abaixo do nivel d"agua. Com isso,
neste horizonte, o0 aumento da presséo de injecdo tendera a aumentar a capacidade de carga das
estacas sendo possivel o surgimento de tensdes residuais. Estas tensdes residuais tendem a
desaparecer com o tempo, comprometendo a capacidade de carga inicialmente avaliada por
meio de provas de carga. Este horizonte é marcado por boa resisténcia mecénica para
aplicabilidade em obras geotécnicas de fundacBes, conforme apontado pelo ensaio SPT que
apresentou indices elevados neste horizonte. Em termos de tensdes residuais, seria importante
refletir se aquelas induzidas no ensaio SPT ndo seriam equivalentes as induzidas na
concretagem de estacas sob pressdo. Em ambos os casos, no entanto, é plausivel a hipétese de
que estas tensdes residuais variardo sob mecanismos distintos, segundo esteja o solo abaixo ou
acima do nivel d’agua. 1sso porque, no solo ndo saturado, a compressibilidade do ar, assim
como sua drenabilidade, caso estiver como fase continua, faz com que praticamente néo
existam pressdes a serem dissipadas, mas é evidente que a variacdo de porosidade implica uma
dindmica que pode levar longo tempo até que a suc¢do entre em equilibrio. J& nos solos
saturados, a dissipacao das pressdes neutras implicardo da deformacéo do solo e relaxacao das

tensdes atuantes na interface solo-estrutura de fundacao.
4.1.2 CARACTERIZAGCAO DO SITIO 2

Os resultados dos ensaios realizados ao longo do perfil de solo encontrado no Sitio 2
apresentaram grande variabilidade geotecnica. No campo, realizaram-se 62 ensaios Standard
Penetration Test (SPT), método de sondagem geoldgica-geotécnica de solos descrito na NBR
6502 (ABNT, 1995). No laboratério, foram realizados os seguintes ensaios:

e Umidade Higroscopica (wp), NBR 6457 (ABNT, 1986);

e Granulometria, NBR 7181 (ABNT, 1984 d);

e Limites de Liquidez (w.), NBR 6459 (ABNT, 1984 a);

e Limites de Plasticidade (wp), NBR 7180 (ABNT, 1984 c).
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4.1.2.1 Ensaios Standard Penetration Test (SPT)

Foram realizados 62 furos de sondagens SPT com localizacdo apresentada na Figura 4.8, para
entender os riscos do complexo perfil geotécnico. O perfil apresenta uma espessa camada de

solo mole, argila arenosa com SPT < 6 golpes.

Os ensaios utilizados sdo apresentados no Apéndice D, no qual se verifica a superficie

resistente representada pelo SPT > 45 golpes.

Observa-se, neste perfil, que a resisténcia mecéanica representada pelo nimero de golpes é
baixa (2 golpes) até os 7,00 m de profundidade. Este manto coincide com o perfil altamente
intemperizado e com a presenca marcante dos oxidos e hidréxidos. Neste horizonte, de 0,0 a
7,0 m, em funcdo do processo de intemperizacdo, o solo é altamente poroso e colapsivel e
apresenta, como uma das suas principais caracteristicas, concrec@es lateriticas. Em resumo, o
solo encontrado até os 7,00 m ¢ a argila porosa colapsivel de Brasilia, fruto do intemperismo
associado ao processo de lixiviacdo e laterizacdo. A partir dos 7,00 m, encontra-se o solo
saprolitico, caracterizado como silte argiloso ou arenoso e apresentando Nspr crescente até o
impenetravel, encontrado entre 0s 20 e 25 m de profundidade. Como um todo, o perfil € tipico
do Distrito Federal.
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Figura 4.8- Localizacdo dos furos de sondagens SPT no sitio 2.

4.1.2.2 Caracterizacao geotécnica

A Figura 4.9 e o Apéndice E apresentam os resultados dos ensaios de granulometria realizados
com o granuldémetro a laser, com e sem ultrassom. A classificacdo granulométrica, visualizada
na Figura 4.9a, mostra um solo arenosiltoso (0,0m — 8,0m; 19,0 m); siltoarenoso (9,0 m—
13,0m; 15,0 m — 18,0 m); argilosiltoso (14,0m). A classificacdo granulométrica, visualizada na
Figura 4.9b, mostra um solo siltoargiloso (0,0 m — 15,0 m; 18,0 m); argilosiltoso (16,0 m —

17,0 m; 19,0 m). A caracterizacdo geotécnica do perfil é apresentada na Figura 4.10.
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Figura 4.9 — Caracterizagdo Geotécnica — Sitio 2: a) granulometria sem ultrassom; b)
granulometria com ultrassom.
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Figura 4.10 — Caracterizacdo Geotécnica — Sitio 2: a) umidade higroscépica; b) Limites de
Consisténcia.
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4.1.2.3 Caracterizacao mineraldgica

Apresentam-se, na Figura 4.11 e no Apéndice F, os resultados obtidos por meio da

difratometria de raios-X no Sitio 2 (Residencial Life), ao longo do perfil estratigrafico.

O entendimento da nomenclatura é explicado pelo seguinte exemplo: a amostra representada
por JG-2-270N, no Apéndice F, representa o Sitio 2 (JG), profundidade 2,00m
(-2-), passante na peneira de 270 mesh (-270), com letra N, representando a amostra com 0s

argilominerais orientados. Na lamina JG-2-400G, a letra G representa a amostra glicolada.

A Figura 4.12 apresenta-se para trés profundidades que caracterizam o perfil, a comparacéo
entre os argilominerais das fracdes finas e grossas. Observa-se que 0s minerais presentes nas

duas fracBes sdo 0s mesmos e se verifica também que ndo existem argilominerais expansivos.

A evolucdo mineraldgica deste perfil foi semelhante a identificada no sitio 1, onde se
encontram, na camada superficial, os minerais de argila que caracterizam o solo local e

determinam o comportamento mecénico deste horizonte.

Oxidos e hidroxidos tipicos da argila porosa colapsivel de Brasilia estdo presentes até os 9,0m
de profundidade. Esses argilominerais sdo caracteristicos e marcantes na camada
intemperizada do Distrito Federal, ou seja, as amostras sdo predominantemente argilosas até
os 9,00 m, caracterizadas pela presenca de hidroxidos (Goethita e Gibsita) e 6xidos
(Hematita), com tracos de quartzo nos até 2,00m e caulinita até os 9,0m. A partir deste ponto,
sdo caracterizadas pela presenca de Caulinita, ndo sendo encontrados tragos significativos de
outros minerais, portanto, o solo saprolitico encontrado a partir dos 9,00m forma uma jazida

de caulinita.
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Figura 4.11 - Difratometria realizada ao logo do perfil - Sitio 2.
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As camadas superficiais dos solos regionais e, em especial dos sitios analisados, s&o
predominantemente argilosas e muito intemperizadas, com presenca de hidréxidos (Goethita e
Gibsita), oxidos (Hematita) e do argilomineral caulinita. Sob este manto de solo
intemperizado, encontra-se a transi¢cdo, camada geralmente pouco espessa, seguida do solo
saprolitico, que é um solo residual no qual se fazem presentes minerais primarios e minerais
neoformados como a ilita e a montmorilonita. O quartzo por ser de dificil intemperizacéo e,

quando presente na rocha-mée, faz-se presente também em todo o perfil.

Na cadeia evolutiva, € comum, na Regido, o mineral priméario gerar a ilita, que evolui para
caulinita, que, por sua vez, finalmente se transforma em gibsita. Com isso, tem-se, ao longo do
perfil, a partir do topo, uma diminuic¢do do teor de gibsita com consequente aumento do teor
de caulinita e, a partir de certa profundidade no perfil de intemperismo, essa vai diminuindo
em teor para dar lugar a ilita. Este processo de formacdo se d& acoplado a lixiviacdo e
transformacédo pedogenética do solo, sendo a estrutura tanto mais macroporosa quanto mais

intemperizada tiver sido.

42 FATORES QUE INFLUENCIAM AS PROVAS DE CARGA
INSTRUMENTADAS E A CAPACIDADE DE CARGA.

Vaérios fatores podem influenciar o bom desempenho das estacas escavadas e do tipo hélice,
entre esses, 0 tipo e a capacidade de escavacdo do equipamento, as ferramentas de perfuragdes
utilizadas e os procedimentos utilizados nas operacfes de escavacdo e concretagem. J& 0s
resultados e as analises das provas de cargas, em especial, as instrumentadas, podem ser
influenciados pela velocidade do ensaio e, principalmente pelas tensdes residuais geradas pelo
processo executivo, pelo macicgo e pela cura do concreto. Esses aspectos serdo discutidos, pois,
certamente, interferiram nas analises das correlagcdes existentes entre a energia demandada

para escavar uma estaca e a sua correlagcdo com a capacidade de carga da estaca.

421 ASPECTOS TEORICOS E PRATICOS SOBRE PROVAS DE CARGAS
INSTRUMENTADAS E A INFLUENCIA DAS TENSOES RESIDUAIS

Foram realizadas provas de cargas instrumentadas em estacas escavadas e do tipo hélice

continua e verificada a influéncia das tensdes residuais nos resultados destes ensaios.
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Para um melhor entendimento sobre tensdes residuais, apresentam-se, na Figura 4.13 e na

Figura 4.14, resultados de analises realizadas sobre provas de cargas instrumentadas realizadas

sobre uma estaca cravada por Fellenius et al. (2004) e sobre duas estacas cravadas e escavadas

por Briaud et al. (2000), nas quais as tensdes residuais foram monitoradas durante todo o

processo de cura do concreto.
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Figura 4.13 - Prova de carga instrumentada sobre estaca cravada com diametro de 0,4 m e 45,0
m de comprimento (Fellenius et al., 2004).
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2000).

Observam-se, nas curvas de instrumentacdo dos trés ensaios, distribuigdes em forma de “S”,

caracteristicas de ensaios com presenca de tensdes residuais. A prova de carga, nos trabalhos

de Fellenius et al. (2004), foi realizada 46 dias apds a cravacdo da estaca para possibilitar a

dissipacdo da poropressdo induzida durante a cravagdo. Lembra-se de que, na distribuicdo
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das tensbes residuais, identifica-se uma linha neutra que define a secdo de equilibrio das
tensbes residuais ao longo da profundidade, necessaria para manter o balango energético do
sistema estaca-solo.
Analisando-se a Figura 4.13 e a Figura 4.14, verifica-se o efeito da tensdo residual e as
hipotéticas curvas reais de distribui¢bes de carga ao longo da estaca que se assemelham a uma
distribuicdo de carga lateral Gltima analisada, descrita por:

Qaist=Qresiat Qinst (4.1)
Onde:
Qdist = Carga distribuida ao longo da estaca;
Qresid = Carga residual existente ao longo da estaca;

Qinst = Carga medida na instrumentacéo.

Ainda exemplificando, na Figura 4.15 e na Figura 4.16a, apresentam-se resultados de duas das
cinco instrumentacOes realizadas por Guimardes (2002) no campo experimental da
Universidade de Brasilia (Sitio 6), que foi minuciosamente caracterizado por Guimardes
(2002). Os ensaios apresentados na Figura 4.15 e Figura 4.16 foram realizados sem estacas
escavadas de 0,30m de diametro e profundidade entre 7,0 e 8,0m. O apresentado na Figura
4.15 foi realizado com carregamento ciclico e, consequentemente, os resultados da
instrumentacdo estavam sujeitos a tensGes residuais. Em suas andlises, Guimardes (2002)
atribui ao mau funcionamento do sistema utilizado na instrumentacéo das estacas, excetuando-
se um dos ensaios, a obtencdo de dados que conduziram a valores desencontrados, ora
indicando tensdes incompativeis (tracdo em alguns carregamentos) ora indicando deformacdes
excessivas. Observou também que a instrumentacdo e provavelmente a leitora utilizada era
sensivel a deformacdes térmicas, indicando que a andlise das tensdes residuais deve levar em
consideracdo inumeros fatores, entre eles até a acurdcia da instrumentagdo e do sistema de
leitura utilizado quanto a variagdo de temperatura, pois as mesmas ocorrerdo tambem
internamente, 0 que é provocado pelas reacdes exotérmicas presentes durante a cura do

concreto.
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Figura 4.15-a) Curva carga versus deslocamento da PC 02; b) Deformacdes versus
carregamento obtido no ultimo ciclo - da PC 02; e ¢) Deformagdes versus carregamento obtido
no 1° e 2° ciclo da PC 02 - Guimarées (2002) — Sitio 6.

Entretanto, pode-se atribuir a dificuldade de interpretacdo também as tensGes residuais, pois se
pode verificar, na Figura 4.15b e na Figura 4.15c, dois comportamentos caracteristicos das
tensdes residuais: - as leituras ao longo da estaca ndo voltaram ao estado inicial entre o
primeiro e o segundo carregamento, indicando carga aprisionada, ndo apenas na base, mas
também no fuste; - a maioria das curva de deformacGes especificas apresentam formato em
“S”, indicando a presenga de tensBes residuais. Ou seja, em ensaios ciclicos ou em um
recarregamento, sdo geradas tensbes residuais que ficam evidentes na forma de carga

aprisionadas, as quais devem ser consideradas nas analises, como observado na Figura 4.15.

Na Figura 4.16a, Guimardes (2002) apresentou os resultados de uma prova de carga
instrumentada realizada sobre estaca sem ponta, ou seja, estaca de atrito com ponta flutuante.
Verifica-se pa que a linha neutra se situa em ponto correspondente a aproximadamente pouco
menos que 50% do Nspr, acumulado na estaca, aproximadamente em torno dos 5,0m de
profundidade. As Figura 4.16b e ¢ permitem uma melhor anélise da situac&o, ao indicarem que
praticamente ndo houve incremento de transferéncia de carga entre as profundidades de 3,0 a
6,0m, pois as tensdes de adesédo estaca/solo, indicadas pela linha tracejada, ficaram constantes
neste trecho durante cada estagio de carga, mesmo se constatando que o atrito solo/estaca ndo
tinha sido saturado, ou seja, ndo tinha atingido a sua capacidade ultima. O fato € observado
guando se analisa 0 incremento de carga (Figura 4.16a) e verifica-se que as tensdes no trecho
aumentavam, entretanto as tensdes continuavam constantes para cada carregamento, ou seja, a

tensdo encontrada a 3,00m é semelhante a encontrada a 6,00m. Esse comportamento € dificil
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de justificar, sem admitir que a instrumentacdo sofra influéncia de tensdes residuais, pois se
tem em contraposicdo a tensdo residual atuante na estaca, os efeitos da carga aplicada para
equilibrar o sistema estaca/solo. Entretanto, no ultimo trecho da estaca (6,4m a 8,0m), a
transferéncia de tensdo volta a aumentar, provavelmente, devido ao pequeno valor da tensao
residual no trecho. Observa-se ainda, na Figura 4.16b, uma tendéncia de paralelismo entre o
trecho inicial e final da curva apontado para o acerto da interpretacao.

O deslocamento da linha neutra para o topo da estaca aponta provavelmente para a atuacgéo de
fendmenos outros na magnitude das tensdes residuais, como 0 da sucg¢do ou a real resisténcia
Nspr ndo devidamente detectada pelo ensaio. Se a sucgdo exerce, conforme mostrado por
Guimardes (2002) e Mota (2003), influéncia marcante sobre a resisténcia lateral, influenciara

também as tensdes residuais acrescentando complexidade as analises.
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Figura 4.16-a) Transferéncia de carga ao longo da profundidade — Estaca 1- Guimaraes
(2002); b) Curva Nspr acumulado versus Tenséo transferida; e ¢) Curva Nspt acumulado
versus Tensdo transferida por segmento — Sitio 6.

Em estacas cravadas e em ensaios ciclicos, o conceito e o entendimento fisico do mecanismo
que gera tensdes residuais foram amplamente discutidos e analisados. Sabe-se que, durante a
cravacdo de uma estaca, o estado de tensdes inicial do solo muda, por exemplo, aumentando a
compacidade das areias e alterando a estrutura das argilas e que, apos o término da cravacao,
surge carga residual na ponta da estaca, que fica aprisionada pelo atrito negativo gerado ao

longo do fuste (Vésic, 1977 e Massad, 1994).

Entretanto, nas estacas escavadas, o fendmeno tensdes residuais € de dificil entendimento,

sendo consenso que, ao final da execucdo (escavacao e concretagem), o estado de tensbes €
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diferente do estado inicial. Esse estado ainda é influenciado pelo processo de cura do concreto
que, dependendo das condigdes de cura e das caracteristicas fisicas e quimicas do cimento, dos
agregados e dos aditivos utilizados, pode retrair ou até expandir. Esse processo de expansao e
contracdo resulta de alteragdes no balanco de energia e, por isso, ndo parece razoavel deixar-se
de lado a influéncia da energia externa ao concreto que constitui o elemento estrutural de
fundacdo e com ele interage. Neste sentido, deveriam também ser levadas em conta as

propriedades fisico-quimicas, mineraldgicas e de saturacao do solo.

Exemplificando, Guimardes (2002) mostra que a succdo presente no solo afeta diretamente a
resisténcia lateral das estacas escavadas a trado, o que indica que existe uma intima interacédo
entre o concreto que compde o fuste da fundacdo e o solo que o circunda. Sendo assim,
espera-se que esta mesma suc¢do atue impedindo ou reduzindo a retracdo e resistindo a
expansao do concreto. Portanto, apesar de sua existéncia, é um fendmeno de dificil previsao e
mensuracdo, mas pode influenciar diretamente a analise da transferéncia de carga nos ensaios
instrumentados. 1sso mostra ndo sé a necessidade de rever os métodos de instrumentacdo
como também a importancia de avancar no entendimento dos mecanismos de transferéncia de
carga do elemento de fundagéo para o solo e do solo para o elemento de fundagcdo. Como em
uma relacdo simbiotica, os elementos (solo e fundacdo) agem ativamente e ndo podem ser
analisados separados. Por exemplo, 0 mesmo mecanismo de succdo, representado na Figura
4.17b, que impede a contracdo ou a expansdo do elemento estrutural de fundagdo pode a ele
dar origem. Ainda exemplificando, quando se efetua um rebaixamento do nivel d’agua em
uma escavacao vizinha a uma obra estaqueada, o que se induz como reflexo naquela fundacgéo
ndo pode ser considerado como tdo somente as varia¢fes das tensdes efetivas no solo suporte.
O rebaixamento implica aumento de succdo e, portanto, afeta a interagcdo solo-estrutura de
fundacdo. Mas, poderia ainda ser perguntado, onde entraria a questdo fisico-quimica e
mineralogica nestes fendmenos de interagdo solo-estrutura? Estes elementos ndo so interferem
na propria sucgdo como sao energia em sua esséncia. O estado textural e o arranjo estrutural
do solo definem o grau de exposicdo das cargas de superficie. A quimica e a mineralogia do
solo, por sua vez, definem a disponibilidade destas cargas de superficie e mesmo das cargas
internas, no caso de argilominerais expansivos, muitas vezes, presentes nos solos saproliticos,

e consequentemente interagem com os elementos quimicos do concreto.
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Abdicando-se de toda esta complexidade, elaborou-se a Figura 4.17a, que apresenta o

problema de forma simplificada para dar entendimento ao fendmeno das tensoes residuais

provocadas apenas por expansao ou retracdo do concreto no solo. Considerou-se que:

e Ocorreram deformacOes longitudinais, independentemente das condi¢cdes de cura que
geraram atrito na interface estaca/solo;

e As deformacdes radiais sdo despreziveis e ndo induzirdo tensdes radiais;

e Na&o séo geradas tensdes residuais na ponta;

e O peso da estaca ndo sera considerado;

e O atrito gerado por um movimento relativo da estaca em relacdo ao solo € proporcional ao

deslocamento, independentemente do sentido da movimentagao.

No mecanismo de geracdo de tensdes residuais na barra instrumentada durante o processo de
cura do concreto, tem-se a defini¢cdo de uma linha neutra (Figura 4.17a) que identifica o ponto
em que 0 movimento relativo entre a estaca e 0 solo é nulo, durante o processo de expansao ou

retracdo do concreto.

Na Figura 4.17a, pode-se observar gque, durante a retracdo do concreto, caso mais comum, a
estaca sofrerd um processo de encurtamento radial e longitudinal, gerando atrito contrario a
movimentacao da estaca, ou seja, para que ocorra o equilibrio do sistema na linha neutra, sdo
gerados atritos positivos entre a cabeca da estaca e a linha neutra e atrito negativo entre a linha
neutra e a base. Entretanto, o somatdrio de atrito gerado pelo encurtamento ao longo da estaca
é zero, 0 que mantém o sistema em equilibrio, em termos de energia. Mecanismo inverso
ocorrera no caso de expansdo do concreto, ou seja, sdo gerados atritos negativos entre a cabeca
da estaca e a linha neutra e atrito positivo entre a linha neutra e a base, mas o0 somatorio total é

nulo.

154



Expansdo €-> Retragdo
Tens3o residual/Tensdo residual maxima

-1 -0.5 0 0.5 1 Superficie

0 1
, Sucgao
/ Secagem
Vi >
0.2 / Umedecimento

/ Zona ativa
o ‘\\‘I /'/ T ~
= 4 7 —
3 / . \
% / Forgas de atrito

7/
2 0.6 |
£ \
(e edec e e, b - -
0.8 ?\ Linha Neutra
B A v
N
T ~
N
1 N

a
Figura 4.17—a) TensOes residuaig grovocadas pela retracdo (linha cheia) e expansao (linha
tracejada) do concreto; b) Influéncia da succdo.

Logo, apenas é possivel se obter a real distribuicdo de carga ao longo de uma estaca escavada
através das provas de cargas instrumentadas, se o efeito das tensGes residuais for mensurado
de modo apropriado. Portanto, € necessario iniciar as leituras da instrumentagdo
imediatamente apds a sua instalacdo, levando-se em consideracdo os efeitos térmicos externos
e internos provocados pelas reacBes exotérmicas do concreto, mensurando-se, assim, as
tensdes residuais geradas pelo processo de cura do concreto e por outros fatores como a
succdo, no caso, dos solos ndo saturados. Essas leituras devem ser estendidas até a total
estabilizacdo ou equilibrio do sistema energético gerado. Apenas com a ado¢do desse
procedimento de dificil execucao, serd possivel aproximar-se da real distribuicdo de carga ao
longo da estaca durante a execucdo de uma prova de carga estatica instrumentada sobre

estacas escavadas.

Lembra-se de que, geralmente, a instrumentacdo é preparada e calibrada em laboratério, ou
seja, € tracada uma curva de calibracdo para a instrumentacdo, do tipo tensdo versus
deformacéo. Instala-se a instrumentagdo e iniciam-se as leituras ap6s o primeiro estagio de
carga, desprezando-se o efeito das tensdes residuais provenientes do processo de cura do

concreto e de outros eventuais fatores como o da succao.
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422 RESULTADOS E ANALISES DAS PROVAS DE CARGA
INSTRUMENTADASE METODOLOGIA CAMAPUM DE CARVALHO ET AL.
(2008 E 2010).

Serdo apresentados resultados de provas de cargas instrumentadas executados nos Sitios 2, 10,
11 e 12, localizados na Figura 3.1 e endereco na Tabela 4.2. O tipo de estaca e as

caracteristicas geometricas sdo descritos na Tabela 4.2.

Os resultados foram discutidos considerando-se o efeito do processo executivo e das tensdes
residuais. Paralelamente as analises, foi verificada a acuracia e a validade da metodologia
Camapum de Carvalho et al.(2008 e 2010), a qual foi utilizada nas anélises. A referida
metodologia relaciona capacidade de carga com energia, principalmente no entendimento do
comportamento quando o nivel de deformacéo ou recalque atingido durante as provas de carga

foi de pequena magnitude.

Uma ressalva sobre o significado fisico do primeiro ponto de inflexdo da metodologia
Camapum de Carvalho et al. (2008 e 2010) sera feita, pois o primeiro ponto de inflexdo ocorre
quando se inicia a plastificacdo do fuste, passando, entdo, a base a sofrer maior compresséo a
partir de maior nivel de deformacdo ou recalque. Ou seja, a base comeca a ser mobilizada
antes do primeiro ponto de inflexdo, entretanto a sua contribuicdo passa a ser preponderante
no comportamento da estaca a partir do primeiro ponto de inflexdo. Destaca-se ainda que,
segundo os resultados de laboratorio apresentados por Silva (1992) e Quezado (1993), a
solicitacdo da base se iniciaria ainda ao longo do primeiro trecho e com intensidade
proporcional a resisténcia de ponta e provavelmente inversamente proporcional ao

comprimento da estaca.

Na Figura 4.65, procurou-se a relacdo existente entre a energia ou trabalho necessario para
escavar uma estaca e a sua capacidade de carga, no caso, predominantemente a capacidade
lateral identificada pela metodologia Camapum de Carvalho et al. (2008 e 2010). Verifica-se
que, para 0 caso estudado, a energia necessaria para escavar cada estaca € proporcional ao

atrito lateral da estaca, isto €, a energia necessaria para escavar a estaca.

Salienta-se que, neste caso, por se tratar de estacas escavadas ou do tipo hélice, a tenséo
residual na base, provocada pela condicéo de retracdo do concreto (caracteristica do concreto

da regido), pode ser desprezada, sendo admitida como certa e exata a carga medida na ponta
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ou base da estaca instrumentada. Leva-se em conta que as leituras da instrumentagdo na ponta
da estaca refletem os fenbmenos que ocorreram antes e depois da concretagem, como o alivio
de tensdes provocado pelo encurtamento da estaca, entre outros, captando, em qualquer caso,
o real comportamento da ponta da estaca, em termo de capacidade de carga e deformabilidade.
Portanto, os resultados da instrumentacdo ndo afetaram as analises realizadas sobre a
metodologia Camapum de Carvalho et al. (2008, 2010), pois se utilizardo apenas os resultados

das leituras da base estaca.

Tabela 4.2 — Caracteristicas Geométricas das estacas instrumentadas e ensaiadas.

Estaca Endereco Tipo Sitio Diametro | Comprimento
(cm) (m)
E21oc | SQN 212, Bloco G, Hélice 10 40 18,50
Brasilia-DF
SMAS — Lote C — »
PCAI Trecho 01 — Guar4-DE Hélice 2 40 15,28
SMAS — Lote C — »
PCCI Trecho 01 — Guar4-DE Hélice 2 40 15,12
cGA-14 | SPO LOteDOFlBras"'a' Hélice 11 80 17,50
cG-14 | SPO LOteDOFlBras"'a' Hélice 11 80 16,20
coen | SPO LOteDOFlBras"'a' Hélice 11 80 14.80
ent | SPO LOteDOFlBras"'a' Hélice 11 80 16,60
cepLAN | SPO LOteDOFlBras"'a' Hélice 11 80 17,50
pcop |Setor Hoteleiro, Lote D oo o oo 12 60 13.12
— Taguatinga -DF

As estacas dos Sitios 2 e 11 foram instrumentadas e ensaiadas em concordancia com 0s
procedimentos detalhados no Item 3.6.1, e a metodologia adotada nos ensaios realizados no
Sitios 10 e 12, foi detalhada por Soares (2003). Para estimar o efeito das tensdes residuais nas
provas de carga instrumentadas realizadas, utilizou-se o software Unipile desenvolvido por
Goudreault & Fellenius (1990), discutido no Capitulo 2 e minuciosamente detalhado por
Anjos (2006). Nas estimativas obtidas através do software Unipile, foram utilizados os
mesmos coeficientes de ajuste retroanalisados por Anjos (2006), pois as estacas foram

executadas no mesmo perfil geoldgico-geotécnico.
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4.2.2.1 Sitio 2 — Resultado das Provas de Cargas Instrumentadas e Analises

Executaram-se, no Sitio 2, duas provas de cargas sobre estacas tipo hélice continua PCCI e
PCAI, apresentadas na Figura 4.18 e executadas, respectivamente, proximas dos furos de
sondagem SP 01 e SP15 com nivel de &gua localizado a 7,0 m de profundidade (Tabela 4.3),
cujos resultados e analises obtidas através das instrumentacdes foram apresentados

preliminarmente por Camapum de Carvalho et al. (2010).

Tabela 4.3 — Sondagem SPT realizada proxima a estaca PCCI e PCCA — Sitio 2.

: Aterro
2
3
4
5
6
7
8
9
10
11
12
13
14
15 25 3315
16 48 35/15
1273 63?/228 31/91 2 Silte Argiloso
19 26 9
20 35 25
21 41 16
22 49 8
Carga Aplicada (kN)
[o] 200 400 600 800 1000 1200 1400 1600

‘O‘T
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. |\
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) \
\

60

‘ —m—Estaca PCCA == Estaca PCCI ‘

Figura 4.18 — Curva Carga versus recalque PCCI e PCCA - Sitio 2.
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Em termos de ruptura, os resultados das provas de cargas realizadas sobre as estacas PCCI e
PCCA podem ser analisados em termos de energia, apenas observando-se a energia eléstica na
curva de descarga. Observa-se, neste caso, que a estaca PCCI ndo apresenta recuperagédo
elastica, o0 que indica que sua capacidade resistiva foi saturada. Ja a estaca PCCA recuperou
quatro milimetro, isto €, aproximadamente o encurtamento eldstico imposto, indicando,
provavelmente, que, apesar do ensaio apresentar deformacfes plasticas importantes, a estaca
ainda poderia suportar mais um estagio de carregamento, evidentemente respondendo com

recalque elevado.

Visando obter informacg6es relativas a transferéncia de carga ao longo da profundidade, as

estacas PCCIl e PCCA foram instrumentadas em cinco niveis ao longo da profundidade:

e A estaca PCCI foi instrumentada nas profundidades de 0,5 m; 50 m; 9,5m; 11,5 me 14,8
m, sendo o nivel 0,5 m o de referéncia;

e A estaca PCCA nas profundidades de 0,5 m; 4,0 m; 8,5 m; 12,5 m e 14,8 m, sendo o nivel

0,5 m o de referéncia.

A Figura 4.19 e a Figura 4.20 apresentam o0s resultados obtidos por meio da analise das
instrumentacdes e a transferéncia de carga ao longo da profundidade nas provas de carga PCCI
e PCCA. Para analise da instrumentacdo, adotou-se 0 modulo de elasticidade obtido na se¢édo
de referéncia da estaca (extensdmetro posicionado no topo da estaca), mediante curvas tensao-
deformacdo, segundo faixas de deformacdo e a metodologia de Fellenius (2001). Na
instrumentacao da estaca PCCA, as analises ficaram prejudicadas, pois foram danificados dois
niveis de instrumentacdo, restando trés niveis confidveis: o de referéncia a 0,5 m, o instalado a

4,0 m e o posicionado a 8,0 m de profundidade.

Analisando-se a instrumentacdo da estaca PCCI, no carregamento total de 980,7 kN, foi
transferida, ao fuste instrumentado, uma carga maxima de 860 kN equivalente a 87,7%.
Observa-se, ainda, que as linhas de transferéncia de carga até 8,0 m de profundidade,
referentes as cargas aplicadas de 900 kN e 1000 kN, sdo paralelas, o que aponta para a

consténcia da transferéncia de carga ao fuste da estaca.
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Figura 4.19 — Transferéncia de carga ao longo do fuste da estaca PCCI — Sitio 2.
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Figura 4.20 — Transferéncia de carga ao longo do fuste da estaca PCCA — Sitio 2.

A Figura 4.21a foi obtida a partir dos resultados da prova de carga sobre a estaca PCCI,
plotando-se o0 aumento de transferéncia de carga dividido pelo incremento de carga no topo da
estaca em fungéo da carga aplicada. Analisando-se o Ultimo ponto da Figura 4.21a, referente a
instrumentacdo instalada aos 14,50 m, proximo a ponta da estaca, observa-se que a

transferéncia de carga comeca a acontecer a partir da aplicacdo da carga de 450 kN. Observa-
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se ainda que, apos a carga de 750 kN, o incremento de transferéncia de carga é menor quando
comparado com o de 14,80 m, sinalizando o inicio da plastificac&o.

Na estaca PCCA, apesar do problema na instrumentacao, pode-se, através da analogia entre os
dois ensaios realizados no Sitio 2, verificar que a ponta foi mobilizada a partir de
735 kN, pois se verifica uma diminuicdo no incremento de carga do fuste até os 8,0 m. Para o
carregamento maximo de 1471 kN, por meio da analogia entre os dois ensaios (percentual de
carga transferida até os 8,00 m), obtém-se, ao longo do fuste instrumentado, uma carga
maxima de 744 kN equivalente a 50,6%. Esses valores estdo proximos de transferéncia de
carga lateral para os fustes das duas estacas, 0 que era esperado, pois a somatdria dos Nspt nas

sondagens SP 01 e 15 (Tabela 4.3) apresenta resultados semelhantes ao longo do fuste.

Na Figura 4.21b, mostra-se a situacdo obtida por meio da analise dos resultados da prova de
carga PCCA e da interpretacdo, na qual se utilizou procedimento analogo ao realizado para a
estaca PCCI na interpretacdo. No caso, a ponta estaria sendo mobilizada a partir de 735 kN e se
pode observar, para esta profundidade, a tendéncia a diminuir o incremento a partir da carga
de 900 kN.
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Figura 4.21 — Incremento da carga transferida em fungéo da carga aplicada — PCCI (a) e
PCCA (b) — Sitio 2.

4.2.2.1.1 TENSOES RESIDUAIS — PROVAS DE CARGA SIiTIO 2

Tensdes residuais podem surgir da dissipagao do excesso da poropressdo de agua para estacas
ou trechos de estaca situados abaixo do nivel d’agua, do aumento ou reducdo de suc¢cdo em

funcdo do equilibrio de energia com o macico, da retragdo e expansdo do concreto ocorrida
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durante o processo de cura ou, no caso, das estacas cravadas, devido a deformac6es ocorridas
no processo de cravacao.

Analisando-se a Figura 4.21a, curva do incremento de carga transferida/aumento da carga
aplicada versus carga aplicada para a estaca PCCI, observa-se que, no segundo trecho (niveis
de 9,5 a 14,5 m), a declividade das curvas de transferéncia aumenta significativamente a partir
da carga de 450 KN, ou seja, aparentemente até esta carga estaria sob efeito das tensbes
residuais na instrumentacdo. Para o primeiro trecho (niveis até 5,0m), embora este limite de
tensdo seja aproximadamente mantido, a declividade da curva de transferéncia passa a
diminuir em vez de aumentar. Cabe esclarecer que o aumento de declividade significa que
mais carga esta sendo transferida entre os dois pontos e o contrario se da para a diminuicdo da
declividade. Portanto, a tensdo residual teria entdo exatamente o efeito mostrado. Cabe,
porém, observar o comportamento da transferéncia de carga nos dois Gltimos niveis em que
transferéncia aumenta até a carga de 600 kN e diminui a partir dessa carga. As analises
requerem maiores reflexées, mas, no todo, o conjunto de resultados mostra-se coerente,
conduzindo a ilagdo de que tensbes residuais provocadas ou por retragdo do concreto, ou por

succdo ou ainda pelo processo executivo, estdo presentes.

Diante deste contexto, tentou-se estimar as tensBGes residuais e a hipotética curva de
distribuicdo de cargas ao longo da profundidade por meio do software Unipile, desenvolvido
por Goudreault & Fellenius (1990), comparando-as com as obtidas da prova de carga
instrumentada. No caso, estimaram-se as tensfes da prova de carga PCCI com instrumentacao
integral, ao contrario da PCCA que teve parte da instrumentacdo danificada durante a
instalagdo. Partiu-se dos parametros B, € N, coeficientes de fuste e base, retroanalisados por
Anjos (2006) e o peso especifico do solo (y) e a coesdo (c), obtidos durante a caracterizagao

geotécnica do Sitio 2.

Na Figura 4.22, verifica-se que foi possivel simular a curva hipotética de transferéncia de
carga através do softwere Unipile, entretanto foi necessario ajustar a curva de transferéncia de
carga para aproxima-la da curva obtida em campo, procedimento que deixa as analises
dependentes dos parametros geotécnicos e dos parametros [B(z) e Nt adotados,
consequentemente, sujeitas a erros, pois as analises dependem da existéncia, acuracia e
confiabilidade dos parametros e da experiéncia do engenheiro geotécnico ao adota-los. O

primeiro passo foi retroanalisar a curva de transferéncia de carga obtida pela instrumentacao,
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procurando obter uma curva proxima da obtida pela instrumentacdo. A partir desta curva,
obteve-se uma primeira estimativa para as tensoes residuais, que ndo coincidiam com a linha
neutra identificada pela instrumentacdo, aproximadamente localizada aos 11,50 m. Foi
necessario ajustar a curva de tensdes residuais para coincidir com a linha neutra identificada
pela instrumentacdo, através dos pardmetros apresentados na Tabela 4.4. Salienta-se que as
tensOes residuais estimadas pelo programa Unipile dependem das funcdes B € Ny, as quais,
por sua vez, dependem da magnitude das deformacdes do concreto, da succéo, do tipo de solo
e de suas caracteristicas geotécnicas e mineraldgicas, entre outros fatores. Essa situacdo limita
as analises através do software que foi desenvolvido e é utilizado nas anélises de provas de
cargas executadas em estacas implantadas em outro contexto geoldgico-geotécnico.

A instrumentacdo foi instalada imediatamente apds a concretagem da estaca PCCI, ficando
sujeita as tensdes geradas durante o processo de cura da estaca. A influéncia do tubo metélico

que protege a instrumentacao foi desconsiderada, item 3.6.1.

Tabela 4.4 - Parametros retroanalisados — Sitio 2.

Parimetro Profundidade (m)
0Oa4 4a9 9al5 Base
p (kg/m°) 1500 1700 1750
c (kPa) 5 10 10
B 0,4 0,35 0,4
N - - - 4

Ainda se observa, na Figura 4.22, que a previsdao da linha de transferéncia de carga na
profundidade de 12,00 m pelo programa Unipile registra uma diferenca de 180 kN, quando
comparada com a hipotética curva de transferéncia de carga (somatéria da curva de tensdes
residuais com a da instrumentacdo). Mas, neste caso, apesar das diferencgas registradas por
meio do programa Unipile, pode se considerar que a retroanalise do ensaio via Unipile foi

satisfatoria em termos de tensdes residuais e da hipotética curva transferéncia de carga.
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Figura 4.22 — Previsdes de tensdes residuais e transferéncia de carga através do Software
Unipile — Sitio 2.
4.2.2.1.2 METODOLOGIA CAMAPUM DE CARVALHO ET AL. (2008 E 2010) — PROVAS DE

CARGA SiTIO 2

Utilizaram-se os resultados analisados na instrumentacdo, comparando-os com os obtidos pela
metodologia proposta por Camapum de Carvalho et al. (2008 e 2010), descrita no item 3.6.2.4.
Procurando minimizar a influéncia do observador, escolheram-se os trechos de dominio do
atrito, ponta e plastificacdo, adotando-se 0s pontos que gerassem as retas com 0 maior
coeficiente de correlacdo linear (R?).

Analisando-se a Figura 4.23 e a Figura 4.24, para a prova de carga realizada na estaca PCClI,
verifica-se que o ponto de encontro do primeiro com o segundo trecho da curva carga versus
coeficiente de recalque, e que divide, neste caso, a regido de dominio do atrito da regido de
dominio da ponta, acontece em 580kN. O primeiro ponto corresponde a tensdo para qual ja
ocorreu a saturacdo do atrito lateral cuja base passa a sofrer maiores solicitacdes, ou seja, ele
divide a regido onde o atrito lateral comanda o comportamento da fundagéo da regido, em que
a resposta da ponta passa a ser importante na resposta da fundagdo, em termos de carga versus
recalque. Nos graficos carga versus recalque imediato e recalque por adensamento e/ou

secundario, os pontos identificam, respectivamente, as cargas de 580 e 550 kN como de
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mudanca de comportamento. Esses resultados corroboram os obtidos na instrumentacdo nos

quais se observa que a ponta passa a ser mobilizada entre 450 e 600 kN.

Verifica-se também que o segundo ponto de encontro identifica a carga de inicio das
deformac0es pléasticas que devem ser levadas em consideracao nas anélises de comportamento
das fundacdes, ou seja, apesar de deformacdes plasticas ocorrerem durante todo o
carregamento, a partir deste ponto ou carga, elas passam a comandar o comportamento da
fundacdo em termos de carga versus recalque. Este segundo ponto é encontrado em 875 kN,
875 kN e 730 kN, respectivamente, para os graficos carga versus coeficiente de recalque,
recalque imediato e recalque secundario. Esses valores corroboram os da instrumentacao que

registrou mobilizacgdo significativa de ponta a partir do carregamento de 750 kN.
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Figura 4.23 — Curvas tempo versus deslocamento vertical (a) e carga versus coeficiente de
recalque (b) — PCCI — Sitio 2.

Camapum de Carvalho et al. (2010) lembram que, devido a linearidade da parte final das
curvas recalque versus tempo em escala logaritmica, pode-se ainda, a partir desse gréfico,
estimar os recalques, em longo prazo, a que a fundacdo isolada se submeteria para a carga
aplicada. A estimativa evidentemente ndo correspondera necessariamente com exatiddo aos
recalques que ocorrerdo na obra, pois nela intervém, por exemplo, a redistribuicdo das cargas

nas fundag6es, modificando o valor do recalque estimado.
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Figura 4.24— Carga versus Recalque imediato acumulado (a) e Carga versus Recalque
secundario (b) — PCCI — Sitio 2.
Analisando-se a Figura 4.25 e a Figura 4.26, para a prova de carga realizada na estaca PCCA,
verifica-se que o ponto de encontro do primeiro com o segundo trecho no grafico carga versus
coeficiente de recalque, que define o inicio do dominio da ponta, € de 725 kN. Nos graficos
carga versus recalque imediato e recalque por adensamento e/ou secundario, os pontos
identificados foram de 675 kN e 680 kN, respectivamente. Os resultados corroboram 0s
obtidos na instrumentacdo onde se observou que a ponta passou a ser mobilizada

significativamente a partir de 735 kN.

Verifica-se também que o segundo ponto de encontro, que identifica a carga de inicio das
deformacdes plasticas importantes ou o inicio do dominio da plastificacdo, encontra-se em
1060 kN, 1125kN e 1110 kN, respectivamente para os graficos carga versus coeficiente de
recalque, recalque imediato e recalque por adensamento e/ou secundario. Apesar da analise da
instrumentacdo ter ficado prejudicada, observou-se uma mudanga de comportamento a partir
de valores proximos dos verificados pela instrumentacdo. Nas analises realizadas, identificou-

se essa mudanca a partir dos 900 kN.
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Figura 4.25 — Curvas tempo versus deslocamento vertical (a) e carga versus coeficiente de
recalque (b) — PCCA — Sitio 2.
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Figura 4.26 — Carga versus recalque imediato acumulado (a) e carga versus recalque por
adensamento (b) — PCCA - Sitio 2.

O conjunto de analises realizadas nos ensaios do Sitio 2 mostra-se coerente e pode subsidiar o

entendimento do comportamento das estacas sob carregamentos verticais.

4.2.2.2 Sitio 10 — Resultado das Provas de Cargas Instrumentadas e Analises

Executou-se, no Sitio 10, uma prova de carga instrumentada sobre a estaca E212G com

caracteristicas geométricas e endereco do sitio, apresentado na Tabela 4.2. Os resultados

preliminares e a caracterizagdo séo apresentados na Figura 4.27 (Silva et al., 2002).

A Figura 4.28 apresenta os resultados obtidos no ensaio, que se referem ao recalque médio

medido por quatro extensémetros mecanicos diametralmente opostos. Interrompe-se a prova
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de carga em 1100 kN por deficiéncia do sistema de reacdo, verificando-se um recalque de 23,0

mm no estagio.
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Figura 4.27 — Ensaios SPT e CPT (resisténcia de ponta (qc) e resisténcia lateral (fs)) - Sitio 10

(Silva et al.,2002).
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Figura 4.28 — Curva carga versus recalque da estaca E212G — Sitio 10.

Fotos, detalhes e descricdo da instrumentacdo e do ensaio sdo apresentados detalhadamente

em Silva et al. (2002). A Figura 4.29 apresenta os resultados obtidos por meio da anélise das
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instrumentacdes e a transferéncia de carga ao longo da profundidade da estaca E212G. Para

andlise da instrumentacdo, adotou-se 0 médulo de elasticidade obtido na secdo de referéncia

da estaca (extensdmetro posicionado no topo da estaca), mediante curvas tensdo-deformacéo

segundo faixas de deformacdo e a metodologia de Fellenius (2001). Os extensdmetros foram
instalados nas profundidades de 0,25 m; 4,25 m; 8,25 m; 12,25 m; 16,25 m e 18,31 m.
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Figura 4.29 — Resultado da Instrumentacdo da Estaca E212G — Sitio 10.
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Observa-se, na Figura 4.29, que, no carregamento do ultimo estagio, 1100 kN, foi transferida

ao fuste instrumentado uma carga de 825 kN equivalente a 75,0% da carga de ensaio.

4.2.2.2.1 TENSOES RESIDUAIS — PROVA DE CARGA DO SiTI10 10

As tensdes residuais na prova de carga realizada no Sitio 10 foram analisadas por Anjos

(2006) atraves do software Unipile, desenvolvido por Goudreault & Fellenius (1990). Os

pardmetros retroanalisados coeficientes de fuste (B(z)), coeficiente de base (Nt), coesdo (c) e

peso especifico do solo (y) sdo apresentados na Tabela 4.5.

Tabela 4.5 - Parametros retroanalisados (Anjos, 2006).

Parametro

Profundidade (m)

0Oa4 4a9 9al4 14a18 Base
pi(kg/m°) 1529 1681 1732 1784
c (kPa) 5 8 5 8
B 0,4 0,35 0,4 0,35
N; - - - - 4
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A Figura 4.30 apresenta os resultados obtidos através do software Unipile e a compara¢do com
o0 resultado da instrumentacdo e do CPT. Segundo Anjos (2006), os resultados obtidos pelo
Unipile registram o plano neutro a 11,7 m com valor para carga residual de 570 kN e

distribuicdo via CPT proxima a obtida com a instrumentacéo.
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Figura 4.30 - Distribuicdo da carga em profundidade — Sitio 10 (Anjos, 2006).

Entretanto, neste caso, as estimativas realizadas via Unipile por Anjos (2006) destoam da
esperada transferéncia de carga, pois a soma da carga residual (570 kN) com a carga obtida na
instrumentacdo (535 kN) na linha neutra (11,70m) é de 1105 kN. Isso significa que a carga
aplicada, implica insignificante transferéncia de carga até esta profundidade, destoando do
esperado e da prépria estimativa de transferéncia feita via Unipile. Mas, como o Software
permite a retroandlise, consequentemente, poder-se-iam ajustar estas curvas através de novas
fungdes de atrito (B) e ponta (Nt). Provavelmente o tipo de cimento e concreto utilizados,
combinado com as condi¢des de cura do concreto desta estaca foram satisfatdrias, reduzindo
ou até eliminando a retracdo do concreto e consequentemente minimizando as tensdes
residuais provenientes da retragdo do concreto. Salienta-se que a retracdo do concreto e 0 seu
efeito sdo simulados atraves de parametros pré-estabelecidos pelo software Unipile e atraves

das fungdes de atrito () e ponta (Ny).

4.2.2.2.2 ANALISE NUMERICA DA PROVA DE CARGA REALIZADA NO SiTIO 10

Fazendo um contraponto as andlises realizadas via software Unipile, realizou-se uma
modelagem numerica-experimental da prova de carga realizada no Sitio 10, para verificar se, a

partir da retroanalise em programas computacionais que tenham com base elementos finitos,

170



seria possivel obter as curvas de transferéncia de carga com acuracia. A metodologia adotada
partiu do tratamento dos dados e da retroanalise dos parametros do solo, por meio de
simulacdo numeérica, sendo utilizado para isto o programa PLAXIS 2D (analise axissimétrica),

baseado no Método dos Elementos Finitos (MEF).

Salienta-se que as andlise foram realizadas e apresentadas por Soares (2003) e por Soares et al.
(2008) os quais apresentaram resultados que fazem parte desta pesquisa. Os autores
verificaram que os resultados obtidos apresentaram uma aproximacéo razoavel, com pequenas
discordancias nas cotas superficiais, no que diz respeito ao resultado da prova de carga em si e

da instrumentacédo de carga, quando comparados com a simulacao.

Uma vez obtidos os valores correspondentes de carga x recalque e a transferéncia de carga,
procedeu-se a simulacdo das provas de carga no Plaxis 2D. O programa pode ser utilizado em
problemas estaticos e dinamicos, levando-se em consideracdo questdes relacionadas com a
néo-linearidade e os fendmenos transientes. Pode-se, ainda, considerar casos de carregamento
por estagios de aplicacdo, o que possibilita a modelagem de provas de carga em fundacGes,
sendo largamente empregados na area geotécnica em problemas sob condi¢des de tensdes e
deformacdes planas e de axissimetria. O Plaxis 2D utiliza varios modelos constitutivos que
consideram comportamento ndo linear, dependente do tempo e da anisotropia (elastico linear,
Mohr-Coulomb, modelo com amolecimento, modelo com endurecimento e fluéncia). Maiores
detalhes sobre o software e a descricdo das etapas de processamento sdo apresentados por
Soares (2003) e Soares et al. (2008).

Para modelagem das provas de carga, foram necessarios 0s seguintes dados de entrada:

e Geometria das estacas, definicdo das camadas de solos dos locais estudados (obtidos via
resultados de SPT);

e Propriedades dos materiais (retroanalisados);

e Carregamentos atuantes e recalques medidos, além da transferéncia de carga medida

durante o ensaio.

Soares et al. (2008) apresentaram, na Tabela 4.6, as propriedades dos materiais utilizados
obtidos através da retroanalise das provas de carga e das sondagens SPT, para reproduzir a

curva carga versus recalque do ensaio realizado em uma analise 2D axissimétrica.
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Tabela 4.6 - Parametros de solo obtidos via Plaxis 2D axissimétrico - Sitio 10 (Soares, 2003).

Camada | Profundidade | Ex 10° y Yd Yn ¢’ ¢’
(m) (kPa) (kN/m®) | (kN/m®) |  (kPa) ©)

1 0-4 30 0,3 16,50 18,00 10 25

2 4-8 25 0,3 16,50 18,00 15 27

3 8-15 25 0,3 16,50 18,00 5 27

4 15-25 30 0,3 16,50 18,00 5 27

O modulo maior da camada 1, quando comparado com a camada 2, é justificado por se tratar
de um aterro consolidado. Para 0 modelo, foi considerado para o material da estaca, concreto,
as seguintes caracteristicas: E. = 25 GPa; v= 0,20 e y= 25 kN/m®. A partir dos modelos
idealizados, analisaram-se e compararam-se os resultados obtidos na prova de carga E212G

com os da simulacéo.

Na Figura 4.31, sdo apresentados os resultados obtidos na simulagdo 2D axissimétrica para a

estaca E212G, que foi analisada em termos de carga versus recalque e transferéncia de carga.
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Figura 4.31-a) Comparacéo entre as Curvas Carga x Recalque medidas e simuladas no Plaxis
2D para a estaca hélice continua E212G; e b) Comparacéo da Transferéncia de Carga medida
ao longo da estaca hélice continua E212G, simulacdo Plaxis 2D — Sitio 10 (Soares, 2003) e
Soares et al., 2008).

Nos gréficos de transferéncia de carga, 0os numeros apresentados nas legendas representam 0s
carregamentos aplicados para cada profundidade instrumentada. Onde se V& apenas 0 numero,
pode-se constatar o valor medido; onde aparece o nimero seguido de P2D, podem-se verificar
as cargas simuladas Plaxis 2D, com curvas de transferéncia de cargas obtidas a partir das
tensdes calculadas na simulacdo do Plaxis 2D para cada profundidade, utilizando-se 0s

parametros de solo retroanalisados.
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Observando-se os gréficos de curva versus recalque, pode-se verificar que houve uma boa
concordéncia entre as curvas reais e as simuladas para os parametros de solo retroanalisados.
Observa-se que, neste caso, a influéncia das tensdes residuais ndo foi avaliada. Provavelmente
0 bom resultado obtido por meio da modelagem deva-se a pequena influéncia das tensdes
residuais neste ensaio, 0 que permitiu analisar o carregamento a partir de consideracGes
bésicas, com o adotado para o estado de tensdes. Salienta-se que, através do software Plaxis,
é possivel considerar a funcdo £(z) e Nt que leva em conta a existéncia de tensdes residuais no
ensaio. Entretanto, ressalta-se que os parametros utilizados na retroanalisados pelos softwares
Plaxis 2D e Unipile, influenciam decisivamente o resultado final da modalagem e podem, se
mal avaliados, mascarar as analises, por exemplo, em termos de tensdes residuais. 1sso porque,
dependendo dos pardmentros adotados, podem mascarar a influéncia das tensdes residuais,
conduzindo as andlises na direcdo da ndo influéncia ou da inexisténcia das tensdes
residuais.Entretanto, fica evidente que, apesar de as curvas modeladas apresentarem alguma
dispersdo em relagdo as curvas experimentais, a utilizacdo de simulagdes numéricas, a partir
de pardmetros e do estado de tensdes bem avaliados, podem se constituir em importantes

ferramentas nas analises e na tomada de decisdes.

4.2.2.2.3 METODOLOGIA CAMAPUM DE CARVALHO ET AL. (2008 E 2010) — PROVAS DE

CARGA - SiT10 10

Analisando-se a Figura 4.32 e a Figura 4.33 para a prova de carga realizada na estaca E212G,
observa-se que o grafico carga versus recalque imediato apresentou comportamento
caracteristico. Ja os graficos carga versus recalque secundario e/ ou coeficiente de
deslocamento apresentaram tendéncia ndo convencional. Esse comportamento pode ser
provocado por procedimentos adotados durante a estabilizacdo do estagio ou por
caracteristicas da estaca. Por exemplo, por se tratar de uma estaca escavada, pode-se, em um
primeiro momento, estar apenas compactando o solo solto na base da estaca para
posteriormente, em um segundo momento, iniciar-se a mobilizacdo da ponta, justificando-se,
assim, a reducdo na inclinacdo do terceiro trecho. Lembra-se ainda de que o sistema estava
longe da ruptura convencional, aqui convencionada na carga correspondente ao recalque de 10
% do didametro, podendo o segundo ponto ser apenas uma mudanga de comportamento do

sistema estaca-solo.
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O comportamento do sistema estaca-solo deve ser minuciosamente analisado, pois devido a
caracteristicas intrinsecas do sistema estaca-solo, presentes tanto no solo como na execucéo e
no carregamento da estaca, em alguns casos, € necessario levantar hipdteses e retroanalisar

todo o processo.

Verifica-se, na Figura 4.32, carga versus recalque imediato acumulado, que o ponto de
encontro do primeiro com o segundo trecho da curva carga versus coeficiente de recalque, que
define o inicio do dominio da ponta, ocorre em 580 kN, e que 0 segundo ponto de encontro,
que define o inicio do dominio da plastificagcdo, ocorre em 810 kN. Esse resultado corrobora
eem-0s obtidos na instrumentacdo (Figura 4.31). Observa-se que, entre 450 e 600 kN, a ponta
passa a contribuir significativamente, fato registrado nas curvas de transferéncia ao longo do
fuste, as quais estéo praticamente paralelas. Pode-se afirmar que o primeiro ponto corresponde
a carga que divide o dominio do atrito e da ponta.
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Figura 4.32— Graficos: Carga versus Recalque imediato — E212G — Sitio 10.

Nos graficos da Figura 4.33, carga versus recalque secundario acumulado, o0 comportamento
ndo esta nitidamente identificado, mas se pode verificar o inicio do dominio da ponta com
mobilizagdo significativa da mesma a partir de 625 kN bem como e uma segunda mudancga de
comportamento em torno de 790 kN. No gréfico carga versus coeficiente de deslocamento, a
tendéncia ndo foi nitidamente identificada, mas também se percebem duas mudangas de

comportamento.
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Figura 4.33-a) Carga versus Recalque secundario acumulado; e b) carga versus Coeficiente de
deslocamento — E212G — Sitio 10.
O conjunto de analises realizadas nos ensaios do Sitio 10 mostra-se coerente com a
instrumentacdo, pois, analisando-se a instrumentacgdo (Figura 4.31), verifica-se que, a partir do
carregamento de 600 kN, as curvas de transferéncia de carga para 0s demais carregamentos
apresentam-se paralelas, indicando que o atrito lateral esta proximo da capacidade ultima para
este carregamento. Essa carga também ¢é identificada pelo grafico da Figura 4.34, Carga
Aplicada versus Incremento de Carga Transferida/Aumento da Carga Aplicada para a ponta da

estaca.
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4.2.2.3 Sitios 11 e 12 — Resultado das Provas de Cargas Instrumentadas e Analises

Verificou-se, nos Sitios 2 e 10, que a distribui¢do de carga ao longo da estacas é afetada por
tensbes residuais, da execucdo a cura do concreto. Sendo assim, cuidados e precaucdes nas
andlises da transferéncia de carga da estaca para o solo, obtidas via instrumentacéo, devem ser
mais bem avaliados. Leva-se em conta que a real distribuicdo de carga apenas sera levantada
com maior precisdo, se, pelo menos, as tensdes residuais resultantes do processo de cura do
concreto forem avaliadas. Por isso, € necessario que as leituras da instrumentacdo iniciem
imediatamente ap6s a concretagem e que somente depois da estabilizacdo dela, o ensaio seja
iniciado. Entretanto, percebeu-se que, por se tratar de estacas escavadas, as tensdes residuais
existentes, independentemente de sua magnitude, ndo afetaram o comportamento e a
transferéncia de carga na ponta ou base da estaca, o que foi verificado através da

instrumentacao.

Logo, no Sitio 11, procurando-se fazer uma relacdo entre o perfil de energia ou do trabalho
necessario para escavar uma estaca e a transferéncia de carga obtida via instrumentacdo,
executaram-se cinco provas de cargas instrumentadas. Entretanto, duas variaveis do processo
impossibilitaram a determinacdo dessa relacdo. A primeira influenciou os resultados obtidos
na instrumentacdo, pois, até aquele momento, as influéncias das tensdes residuais nos
resultados obtidos estavam sendo ignoradas, consequentemente, o inicio da instalacdo da
instrumentacdo foi negligenciado. Isso significa que a instrumentacdo ndo foi instalada e nem
monitorada imediatamente apds a concretagem, o que impossibilitou o registro do efeito das
tensbes residuais provocadas pelo processo de cura do concreto. A segunda variavel

inviabilizou o registro da energia durante a escavagédo devido a problemas no monitoramento.

Consequentemente, aproveitou-se a grande quantidade de dados que se somaram aos obtidos
no Sitio 12 por Soares (2003), para verificacdo e validacdo da Metodologia Camapum de
Carvalho et al. (2008 e 2010). No caso, atendo-se apenas a carga transferida pela ponta da
estaca que ndo estd sujeita a questionamentos, as caracteristicas geométricas das estacas
ensaiadas foram apresentadas na Tabela 4.2. Salienta-se que a mineralogia do concreto da
regido, geralmente, provoca retracdo do concreto, consequentemente, ocorrerd um afastamento
da ponta da estaca em relacdo ao solo da base que, provavelmente, ja estava isolado da ponta
da estaca por uma camada de solo solto por menor que esta seja, minimizando ou anulando o

efeito das tensGes residuais para este tipo de estaca.
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O conjunto das anélises permitiu verificar que a metodologia Camapum de Carvalho et al.
(2008 e 2010), com boa acuracia, identifica a regido de dominio do atrito, ponta e plastificacéo
da fundacdo, dependendo do nivel de deformacdo e a da existéncia das regibes. Como
exemplo, nos ensaios realizados em estaca de atrito, ndo sera identificada a regido de dominio

da ponta.

No Sitio 11, para a caracterizacdo geotécnica do perfil de solo, foram realizados 21 ensaios
SPT (Figura 4.35), distribuidos ao longo de toda projecdo, os quais registraram grande
variabilidade. Os valores maximos e minimos de Nspr estdo delimitados por segmentos de
retas. A amostragem realizada através das sondagens caracteriza o solo como uma argila
porosa, colapsivel, vermelha, comumente encontrada no Distrito Federal; na segunda fracéo,
foi encontrado silte ou areia. Observa-se que os valores de Nspr s80 homogéneos e iguais a 2
para profundidades menores que 6,00 m, crescendo com a profundidade a partir deste ponto,
atingindo o impenetravel (SPT>40 golpes), na maior parte dos ensaios, em torno dos
25,00 m de profundidade. O nivel de agua nos furos de sondagem, varia em funcdo da sua
localizacdo, e encontra-se entre 12,00 e 19,00m de profundidade. A caracterizacéo geoldgica-
geotécnica do Sitio 12 foi apresentada detalhadamente por Soares (2003) e salienta-se que a

ponta da estaca escavada foi assente em quartzito.

NSPT (Golpes)
0 10 20 30

> SP-01
s SP-02
= SP-03
° SP-04
o SP-05
- SP-06

0w o &~ N O

% X0 W .

10 @

12
— 14
E
o 16
k=]

(1]
2 18
©
=
2 20
<
e 22

24

26

28

30

32

34

36

x@oames

dxmenmOe

o oaxx

X W@ X

+@0 o

\OA B

=] e . o

\? oA =

X ®o @Bx0

/4

ocen

mm e O oo

/
&

s SP-07
o SP-08
+ SP-09
> SP-10
= SP-11
o SP-12
= SP-13
- SP-14
o SP-15
x SP-16
x SP-17
o SP-18
x SP-19
= SP-20
o §P-21

Figura 4.35 - Perfil Geotécnico do Sitio 11.

177



O sistema de reagdo e os procedimentos utilizados durante o ensaio foram descritos no ltem
3.2.1 para o Sitio 11 e por Soares (2003) para o Sitio 12. Na Figura 4.36 e na Figura 4.37, séo
apresentadas as curvas carga versus recalques das estacas ensaiadas nos dois Sitios. Salienta-
se que as estacas ensaiadas no sitio 12 foram executadas dentro de uma cava com
aproximadamente 8,0 m de profundidade, enquanto as ensaiadas no sitio 11 foram escavadas
dentro de cava para implantacdo de um subsolo, profundidade aproximada de 4,00m, ou seja,

nas analises, desconsideraram-se 0s quatro metros iniciais das sondagens apresentadas na
Figura 4.35.
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Figura 4.36-Provas de carga realizadas sobre as estacas CGA-14, EINST e CGPLAN no
Sitio 11.
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Analisando-se as provas de cargas, verifica-se que é possivel dividir os ensaios em dois
grupos: um, com pequenas deformacoes, representado pelos ensaios apresentados na Figura
4.36; outro representado pelos ensaios com maiores deformacOes, apresentados na Figura
4.35. A primeira observacdo € quanto a curva de descarga, na qual se percebe claramente uma
diferenca de comportamento. Enquanto o primeiro grupo (Figura 4.36) ndo apresenta trabalho
elastico ou recuperacéo eléstica, o que indica que a capacidade resistiva da estaca esta proxima
da ultima, o segundo grupo (Figura 4.37) apresenta uma parcela de trabalho elastico, o que

sinaliza que a estaca ainda podia ser carregada, ou seja, a capacidade de carga nao foi saturada.

As instrumentac6es foram realizadas de acordo com o procedimento descrito no item 3.2.1, e a
distribuicdo de carga ao longo do fuste e da ponta € apresentada na Figura 4.38, Figura 4.39 e
Figura 4.40. Para analise da instrumentagdo, adotou-se o modulo de elasticidade obtido na
secdo de referéncia da estaca (extensdometro posicionado no topo da estaca), mediante curvas

tensdo-deformacdo segundo faixas de deformacéo e a metodologia de Fellenius (2001).

A Tabela 4.7 apresenta a cota de assentamento da ponta da estaca e 0s niveis em que a
instrumentacdo foi instalada em cada estaca, considerando a cota zero na cabeca da estaca. O
primeiro nivel apresentado na Tabela 4.7 é o de referéncia e 0s niveis 4 e 5 das
instrumentacdes foram instalados na ponta da estaca, procurando-se garantir as leituras na
ponta e eliminando-se as davidas que eventualmente surgem quanto a qualidade e a acuracia
da instrumentacdo. Os niveis que aparecem sem posicdo na Tabela 4.7 sdo o0s que

apresentaram problemas nas leituras ou foram danificados.

Tabela 4.7-Posicdo da instrumentacdo em relacdo ao topo da estaca — Sitio 11

Instrumentacao CC’S_A-14 C’C_5-14 C,O_EN E,I_NT CG,F_’LAN PC 02

Sitio 11 Sitio 11 Sitio 11 Sitio 11 Sitio 11 Sitio 11
Nivel 1 (m) 0,0 0,0 0,0 0,0 0,0 0,0
Nivel 2 (m) 6,0 53 5,3 1,65
Nivel 3 (m) 11,8 10,1 10,6 10,9 4,65
Nivel 4 (m) 16,9 14,4 15,9 7,65
Nivel 5 (m) 17,3 18,0 14,8 16,6 16,3 13,2
Ponta daestaca |, o 18,50 16,2 18,0 17,5 13,4

Cota (m)

Analisando-se as transferéncias de carga das estacas, observa-se que as estacas CGPLAN
(Figura 4.38) e CG 14 (Figura 4.40) apresentaram pouca ou quase nenhuma capacidade de

ponta. Também se verifica, atraves de uma analise superficial, pois ndo se mediu o efeito das

179



tensOes residuais através das leituras da instrumentagdo a partir da concretagem da estaca, que
os resultados obtidos via instrumentacdo para as provas de cargas realizadas sobre as estacas
COEN e EINT (Figura 4.39) sofreram pouca influéncia das tens@es residuais, pois as curvas

de transferéncia de carga, como esperado, apresentam formato parabolico.
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Figura 4.38 — Transferéncia de carga ao longo do fuste da estacas: a) CGA -14; e
b) CGPLAN- Sitio 11.
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Figura 4.40 — Transferéncia de carga ao longo do fuste da estaca: a) CG -14 (Sitio 11); e b)
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Observa-se, nas cinco provas de cargas instrumentadas executadas no Sitio 11, que trés
apresentaram boa resposta de ponta, as estacas CGPLAN, COEN e EINT, com transferéncia
de carga no ultimo estagio de carregamento, entre 25 % e 31 % da carga aplicada. Verifica-se
também que as estacas iniciam a mobilizacdo da ponta, entre o segundo e o terceiro
carregamento, correspondente as cargas de 200 kKN e 400 kN. Entretanto, percebe-se que a
taxa de transferéncia de carga para ponta, quando comparada com a do fuste, cresce e aumenta
a sua importancia entre os estagios de carregamentos correspondentes as cargas de 800 kN e
1200 kN, sinalizando que a ponta passa a ser determinante para 0 comportamento da estaca,
fato que influencia a forma da curva carga versus recalque. Destaca-se também que as cargas
que deram inicio as mobiliza¢des significativas na ponta estdo associadas a recalques no topo
da estaca, os quais variam entre 1,0 e 3,0 mm. Com pequenos carregamentos, iniciou-se a
mobilizagdo de ponta, provavelmente pelo solo encontrado na ponta da estaca caracterizado

como silte arenoso com Nspr maior que 30 golpes.

Mas, apesar de todas as cincos estacas terem sido escavadas com 0 mesmo procedimento,
procurando-se sempre atingir a camada de silte arenoso com Nspr acima de 30 golpes e até o
limite de escavabilidade do equipamento, as estacas CG-14 e CGA apresentaram baixa
capacidade. Provavelmente, durante o inicio da concretagem da estaca, que exige que a
ferramenta de perfuracdo (helicoide) seja levantada aproximadamente 30 cm para possibilitar
a abertura da tampa, hélice, houve queda de material solto do trado para a ponta da estaca ou 0

desmoronamento do proprio fuste que, na cota assentamento da estaca, encontrava-se abaixo

181



do nivel de &gua. Problemas como o tempo decorrido entre o levantamento da hélice e a
efetiva abertura da tampa de concretagem instalada na ponta do trado, o tipo de solo existente
na base da estaca, que pode ser suscetivel ao desmoronamento, a presenca de agua e a
permeabilidade do solo na ponta da estaca, entre outros, sdo determinantes para o desempenho
da ponta em termos de capacidade de carga. Observa-se também que, exceto 0 ensaio
realizado sobre a estaca CGA, todas as estacas do sitio 1lapresentaram comportamento

semelhantes até o carregamento de 1200 kN.

O ensaio realizado sobre a estaca escavada PC02, no sitio 12, comportou-se como o esperado,
apresentando para o ultimo carregamento aproximadamente 23 % de carga transferida para a
ponta. Neste caso, a base da estaca assente em uma camada de quartzito com Ngspr acima de 50

golpes foi cuidadosamente limpa.

4.2.2.3.1 DISTRIBUICAO DE CARGA AO LONGO DO FUSTE VIA SOFTWARES UNIPILE E PLAXIS2

E3D

Para enriquecer as discussdes, em torno da real distribuicdo ou transferéncia de carga da estaca
para 0 macico ao longo da estaca via software, foi analisada a distribuicdo de carga obtida via
instrumentacdo para as estacas CGPLAN e CGA-14 através do programa Unipile
desenvolvido por Goudreault & Fellenius (1990) e foram apresentadas algumas analises
realizadas por Soares (2003) para a estaca PC 02 por meio do Plaxis2 D e 3D minuciosamente

descrito em Soares (2003).

A CGPLAN foi escolhida por estar nitidamente sob o efeito das tensées residuais e a CGA-14
por apresentar mobilizacdo de ponta a partir do primeiro carregamento. Os parametros retro
analisados coeficientes de fuste (B(z)), coeficiente de base (N;) partiram dos sugeridos em
Anjos (2006) e sdo apresentados juntos com a coesdo (c) e peso especifico do solo (y)
adotados (Tabela 4.8).

Tabela 4.8 - Parametros retroanalisados — Sitio 11.

Parametro Profundidade (m)
0ab 6a9 9al7 Base
v (kg/m®) 1500 1700 1750
c (kPa) 5 10 10
B 0,4 0,35 0,4
N; - - - 4
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A Figura 4.38 apresenta os resultados obtidos via instrumentacdo por meio do software
Unipile para a hipotética previsdo da distribuigdo real de carga considerando-se o efeito da
instrumentacao para o Ultimo estagio de carregamento. Para a estaca CGPLAN, apresentam-se
duas linhas que representam as cargas residuais; a linha continua € resultante dos parametros
sugeridos e retroanalisados por Anjos (2006); e a linha tracejada € resultante dos parametros
apresentados na Tabela 4.8. Observa-se que, na primeira analise, representada pela linha
continua, a posicdo da linha neutra obtida via Unipile ndo coincidiu com a da instrumentacéo
sendo necessario ajustar a funcdo fS(z) para que houvesse a coincidéncia da linha neutra,
identificada via instrumentacdo em torno dos 11,0 m de profundidade, linha tracejada. Para a
estaca CGPLAN, a soma das tensdes residuais com a carga aferida pela distribuicdo resulta em
uma previsivel curva parabdlica e muito proxima da previsao realizada via software Unipile.
Mas, salienta-se que a razoavel e aceitavel estimativa das tensbes residuais via software
Unipile, provavelmente ocorreu por dois motivos:

e Devido a imediata instalacdo da instrumentacdo que, em alguns casos, ocorreu dias depois
da execucdo da estaca. Lembra-se de que, durante a execucdo, é instalado um tubo de ago
para receber a instrumentacgdo, que é consolidada na estaca via injecdo de nata cimento. Os
provaveis efeitos da interferéncia do tubo e da retracdo da nata de cimento nas leituras e
sua influéncia na mensuracdo das tensbes residuais ndo serdo considerados durante as
andlises aqui apresentadas;

e Devido tratar-se de um perfil ndo saturado, ou seja, ter o problema de auséncia do nivel
d’agua, podendo ocorrer perda d’agua do concreto para o macigo, aumentando a retragdo

do concreto.

A prova de carga realizada sobre a estaca PC 02 foi modelada bi e tridimensionalmente no
programa PLAXIS 2D e 3D, que tem a metodologia e 0s parametros apresentados e
detalhados por Soares (2003). A geometria da estaca foi modificada de uma forma circular
para uma quadrada de mesma &rea (se¢do transversal), possuindo mesmo comprimento ao
longo da profundidade, e o solo em 3 camadas, utilizando-se, inicialmente, os parametros do

solo obtidos da retroanalise axissimétrica (2D).

A Figura 4.41 apresenta os resultados experimentais e os simulados no PLAXIS 2D, que mais
uma vez mostraram uma boa concordancia com os obtidos em campo. Soares (2003) alerta
que a discordancia existente entre as leituras iniciais e as simulagdes, provavelmente, foi

provocada por problemas no nivel 2 da instrumentacao.
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Figura 4.41-a) Curvas experimentais, retroanalisadas bi e tridimensionais e por Van der Veen
(1953) (VDV); b) Comparacao entre as transferéncias de carga experimental e numérica —
Soares (2003).

Finalizando a discussao sobre distribuicdo de carga e tensGes residuais, verificou-se que a
retroanalise da distribuicdo de carga e das tensdes residuais realizada via software que use ou
ndo como base os métodos dos elementos finitos é possivel, entretanto a precisdo das analises
dependem, entre outros fatores, dos pardmetros de entrada de cada software, que séo de dificil

mensuracao.

Pode-se também afirmar que as tens@es residuais interferem nas analises das provas de cargas
instrumentadas, sendo necessario iniciar as leituras na instrumentacao, imediatamente apds a
concretagem da estaca, durante todo o periodo de cura do concreto até a estabilizacdo das
leituras. Segundo Mandolini (2011), estas tensGes se estabilizam em até 45 dias, sendo este 0
Unico caminho seguro para se verificar a existéncia das tensdes residuais e a sua influéncia na
distribuicdo de carga da estaca quando registradas via instrumentacdo. Estimar as tensdes
residuais provocadas pelo processo de instalacdo da estaca e, principalmente pela retracdo ou
expansdo do concreto apenas via software ndo € razoavel, pois a retracdo ou até mesmo a
expansdo do concreto depende de uma intrincada cadeia de fatores, como o tipo de cimento e
composi¢do mineraldgica, tipo de agregado, traco utilizado, aditivos e também das condicdes

de cura.

4.3.6.3.1. METODOLOGIA CAMAPUM DE CARVALHO ET AL. (2008 E 2010) — PROVAS DE

CARGA-SIiTIOS11E12

Utilizaram-se os resultados das provas de cargas instrumentadas realizadas nos Sitios 11 e 12,
que apresentam diversidade de resultados e de comportamento para compara-los com 0s

resultados obtidos por meio da metodologia proposta por Camapum de Carvalho et al. (2008 e
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2010). Algumas estacas ndo apresentaram capacidade de ponta esperada ficando restritas ao
dominio do atrito e da plastificacdo; outras trabalharam por ponta e atingiram o dominio da

ponta e duas outras certamente atingiram o dominio da plastificacédo.

Foram escolhidos, para uma analise mais detalhada das provas de cargas realizadas no Sitio
11, os ensaios realizados sobre as estacas CGA-14 e CGPLAN. A estaca CGA-14 se
comportou como estaca de atrito (sem ponta) e atingiu o dominio plastico durante o ensaio
realizado; a estaca CGPLAN apresentou a maior capacidade de ponta em termos percentuais e

também atingiu o dominio pléstico.

Apresenta-se, na Tabela 4.9, o carregamento final atingido em cada ensaio, as parcelas de
atrito lateral, ponta e as identificadas, caso existam, pelos primeiro e segundo ponto da
metodologia Camapum de Carvalho et al. (2008 e 2010) realizados nos Sitios 2, 10, 11 e 12.
Os graficos obtidos por meio da metodologia para o Sitio 11 e 12 sdo apresentados no
Apéndice G. As células, cujos resultados estdo apresentados entre parénteses, sdo referentes
aos resultados que apresentaram dispersdes quando obtidos através da metodologia Camapum
de Carvalho et al. (2008 e 2010). Provavelmente, a variabilidade foi provocada pelo pequeno
nivel de deformacdo atingido no ensaio ou pela mudanca de carregamento antes da total
estabilizacdo do estagio anterior e, consequentemente, esses resultados serdo desconsiderados

nas analises.

Tabela 4.9 — Transferéncia de carga Lateral e de ponta no Gltimo carregamento e pontos de
inflexdes da Metodologia Camapum de Carvalho et al. (2008 e 2010).

Estaca PCCI E212G CGPLAN CG 14 CGA 14 COEN EINT PC 02
Sitio 2 10 11 11 11 11 11 12
Didmetro (cm) 40 40 80 80 80 80 80 60
Recalque 53,0 235 20,0 63 62,0 6,2 16,5 7.2
Maximo (mm)
Carga Ultima de 980,7 1100 1769 1993 1967 1976 1965 2686
ensaio (kN) (100%) (100%) (100%) (100%) | (100%) (100%) (100%) (100%)
Parcela lateral 860 825 1219 1798 1900 1363 1453 2073
(kN) (87,7%) (75%) (68,9%) | (90,7%) | (96,6%) | (69,0%) | (73.9%) | (77,2%)
Parcela de ponta 120,7 275 550 185 67 613 512 550
(kN) (12,3%) (25%) (31,1%) (9,3%) (3,4%) (31,0%) (26,1%) (22,8%)
Primeiro ponto
(recalque 580 580 1160 1460 975 1260 900 1420
imediato) (kN)
Segundo ponto
(recalque 875 810 1680 | - | - 1710 1350 | -
secundario) (kN)
Primeiro ponto 550 (625) 1180 1580 750 1200 1040 1800
(recalque
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Estaca PCCI E212G CGPLAN CG14 CGA 14 COEN EINT PC 02

secundario) (kN)

Segundo ponto
(recalque 900 (790) 1650 | - | - 1680 | - | -
secundario (kN)

Primeiro ponto
(coeficiente de 580 (450) 1180 | - 770 | - (1050) (1650)
recalque) (kN)

Segundo ponto
(coeficiente de 875 (880) | - | e | e | e | e e
recalque) (kN)

Analisando-se os trés gréaficos propostos pela metodologia Camapum de Carvalho et al. (2008
e 2010) para a prova de carga realizada na estaca CGA -14 , os quais sdo apresentados em
anexo, verifica-se que foram identificadas apenas dois segmentos de retas, o que é
caracteristico das estacas que trabalham por atrito. O ponto de intersec¢do entre as duas retas,
apresentado na Tabela 4.9, define, neste caso, a carga a partir da qual as deformacdes plasticas
sdo preponderantes. Foram definidos 975, 750 e 770, respectivamente para o recalque
imediato, recalque secundario e coeficiente de deslocamento, cargas que identificam a
mudancga de comportamento da curva carga versus recalque apresentada na Figura 4.36, pois,
analisando-se a curva, percebe-se nitidamente uma mudancga de comportamento a partir de 800
KN. Ficou evidente que o comportamento dos trés graficos que apresentam apenas dois
segmentos de retas, corroboram o verificado na instrumentacdo que praticamente néo registrou

carga na ponta da estaca, ou seja, trata-se de uma estaca de atrito.

Para o ensaio realizado na estaca CGPLAN, os graficos propostos pela metodologia Camapum
de Carvalho et al. (2008 e 2010) s&o apresentados no Apéndice G. Neste caso, como esperado,
a metodologia apresentou trés segmentos de retas identificando os trés dominios do atrito
ponta e plastificacdo, excetuando-se o segundo ponto do grafico do coeficiente de
deslocamento que apresentou grande dispersdo e impossibilitou a defini¢cdo do terceiro ponto.
A disperséo verificada no grafico carga versus coeficiente de deslocamento ou recalque pode
ter sido provocada por problema na estabilizacdo do estagio de carga, ou até mesmo pelo
comportamento da ponta da estaca. Entretanto, observa-se que foram definidos, com razoavel
precisdo pela metodologia (Tabela 4.9), os pontos que delimitam a regido de dominio do
atrito, ponta e plastificacdo, respectivamente, 1160 e 1689 kN. Esses foram obtidos pelo
gréfico do recalque imediato, fato confirmado no grafico da Figura 4.42, o qual identifica
aumento na taxa de crescimento de carga na base da estaca a partir de 800 kN e queda da taxa

partir de 1400 kKN. A taxa de crescimento significa percentualmente quanto do incremento de
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carga imposto no estagio de carregamento estd mobilizando a ponta como, por exemplo, na
Figura 4.42, na qual o quinto incremento de carga de 200 kN, correspondente & carga de
1000 kN, teve 40 % da carga ( 80 kN) transferidos para a ponta da estaca.
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Incremento da Carga Transferida/Aumento da
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o
w
o
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0 200 400 600 800 1000 1200 1400 1600 1800 2000
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Figura 4.42 - Carga Aplicada versus Incremento da Carga Transferida/Aumento da Carga
Aplicada na base da estaca — CGPLAN - Sitio 11.
A andlise conjunta das nove provas de cargas instrumentadas mostram que a Metodologia
Camapum de Carvalho et al. (2008 e 2010) é vaélida e pode identificar e auxiliar, com
simplicidade e coeréncia, no entendimento do comportamento das fundacdes, em termos de
capacidade de carga e deformabilidade e, consequentemente, nas analises de projeto e de

desempenho do estaqueamento.

Nos graficos propostos pela metodologia Camapum de Carvalho et al. (2008 e 2010), podem
ser encontrados de um a trés pontos, dependendo apenas do comportamento da fundacdo em
termos de deformabilidade para o seu aparecimento. Por exemplo, podem ser encontrados trés
pontos nas estacas que possuam solo fofo na ponta, resultante do processo de escavacao.
Primeiramente sera necessario densificar o solo para se mobilizar a ponta, o que certamente
provocara 0 aparecimento de quatro segmentos de retas e trés pontos, que identificardo os
dominios do atrito, da ponta e da plastificacdo do atrito e da ponta. Salienta-se que
mobilizages por atrito, ponta e deformacgdes pléasticas podem ocorrer simultaneamente nos
trés dominios, entretanto tem-se o comportamento da estaca e consequentemente da curva
carga versus recalque comandado pelo atrito, pela ponta ou pela plastificacdo dependendo do

dominio em que se encontra o carregamento.
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423 INFLUENCIA DA PRESSAO DE INJECAO NO DESEMPENHO DAS
ESTACAS TIPO HELICE CONTINUA

Um dos fatores que influencia o desempenho das estacas hélices, em termos de capacidade de
carga e deformabilidade é a presséo de injecdo, que certamente contribuiu para a dispersdo dos
resultados apresentados e analisados no item 4.3, em termos de capacidade de carga versus
energia ou trabalho necessario para escavar uma estaca. O fato foi comprovado por Brons &
Kool (1988), que verificaram que, para as estacas hélice continua, ha uma fragil correlacéo
entre a pressdo medida no topo e a pressdo aplicada na ponta da hélice. Os valores podem
apresentar grande dispersdo em razdo da diferenca na plasticidade do concreto, diametro do
tubo de concretagem, rugosidade do tubo, didmetro da estaca, velocidade de extracdo da
perfuratriz, propriedades do concreto, fator agua-cimento e outros. Salienta-se que, em
nenhum caso, a pressao na ponta do helicoide serd a soma da pressao aplicada no topo mais a

pressdo exercida pela coluna de concreto.

Verifica-se, na Figura 4.43, apresentada por Brons & Kool (1988), que quase todos 0s pontos
se situam a direita da reta que nasce na origem, a qual representa a pressao no topo do
helicoide e a esquerda da reta que nasce em 400 kPa, a qual representa a soma das pressdes no

topo mais a da coluna de concreto, ou seja, desconsiderando o atrito interno do tubo.
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Figura 4.43 - Comparacao entre a pressdo no topo e na ponta do helicoide (modificado de
Brons & Kool, 1988).
A trajetoria de tensdes no fuste da estaca, induzida por presses de injecdes de concreto,
superiores & tensdo de pré-adensamento por periodo de tempo suficiente para dissipacdo da
totalidade ou de parte da poropressdo, certamente provocara uma reducgdo do indice de vazios

nesta interface e gerara um novo historico de tensdes no macico de solo circunvizinho a

188



estaca. Consequentemente, espera-se uma melhor resposta da interface estaca-solo, em termos
de tenses cisalhantes. Entretanto, em solos estruturados ou moles, dependendo do nivel de
tensdo induzido pela pressdo de injecdo, o efeito pode ser contrario, pois pode provocar a
ruptura ou a quebra da estrutura do solo por colapso ou por geracdo de poropressédo, induzidas
pela pressdo de injecdo de concreto. Quando se obtém a melhora de desempenho em
horizontes com camadas de solos estruturados ou mole, geralmente, esta melhora esta ligada

ao real diametro da estaca, que aumenta em funcédo da desestruturacdo ou da ruptura do solo.

N&o desconfinar a estaca e adotar niveis de pressao elevados, mas abaixo da tensdo de ruptura,
melhorard o desempenho das estacas. Entretanto, deve-se tomar cuidados com o aumento da
pressdo nos solos muito moles, nos solos estruturados e nos solos colapsiveis. Esta influéncia
foi estudada por Perez (1997), em estacas injetadas, executadas nos solos estruturados
colapsiveis de Brasilia. Seus estudos avaliaram o comportamento de ruptura, determinando os
parametros de compressibilidade das estacas tipo raiz assentes na argila porosa de Brasilia. As
estacas raizes foram executadas com quatro diferentes niveis de pressao de injecdo, sendo
utilizadas respectivamente 0, 200, 300 e 500 kPa, com o objetivo de estudar o0 comportamento
da estaca para uma ampla faixa de pressdes de injecdes. A Figura 4.44 apresenta os resultados
das provas de carga executadas em cada uma das estacas estudadas. A nomenclatura adotada
(R.0 a R.5) exprime o nivel de pressdo de injecdo utilizado, sendo expressa atraves do numeral
presente na composicao do simbolo que deve ser multiplicado por 100. A principal observacao
de Perez (1997) foi verificar que, para as estacas raizes, implantadas na argila porosa
colapsivel de Brasilia, a pressdo de injecdo pode quebrar a estrutura do solo, pois foram
obtidas capacidades de carga Ultima, consequentemente modulos cada vez menores, a medida

que se aumentava a pressdo de injecéo da estaca acima de 200 kPa.

Carga (*10kN)

—°>—RO
—=—R2
—&—RAa
——RS

Figura 4.44 - Curvas carga versus recalque das estacas raiz (Perez, 1997).
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Mas, apesar da complexa equacgéo que influencia a presséo de injecdo na ponta do helicoide,

procurou-se entender como o acréscimo de injecdo medido no topo da hélice impacta na

capacidade de carga das estacas, independentemente das perdas geradas dentro do tubo de

concretagem. Portanto, foram executadas quatro campanhas de ensaios para entender o

comportamento dessa variavel e a maneira como ela afetard as analises apresentadas no

transcorrer deste trabalho. Foram elas:

A primeira campanha, composta por trés provas de carga, foi realizada no Sitio 1, com
caracterizacdo mineraldgica e geotécnica descrita no item 4.1.1;

A segunda campanha foi realizada no Sitio 4, no mesmo perfil geotécnico caracterizado
no Sitio 1. Foram executadas cinco provas de carga, localizadas na cava para construcdo
dos Blocos 3 e 9 do Residencial The Sun (SHTN, trecho 02, lote 04 no Orla do Lago
Paranod de Brasilia). Nessa edificacdo, as escavacGes para implantacdo dos subsolos
expuseram o saprolitico, Silte argilo-arenoso e devido a suas caracteristicas mecénicas foi
possivel aplicar pressdes de injecdo entre 50 kPa e 500 kPa.

A terceira campanha, composta por trés provas de carga, foi realizada no Sitio 3, com
caracterizacdo mineralogica e geotécnica descrita por Martins (2000);

A quarta campanha foi realizada, no Sitio 5, em perfil de solo semelhante ao caracterizado
no Sitio 2. Foram executadas quatro provas de carga, localizadas na cava para construcao
do Residencial Persona Libertate (SQNW 310, Projecdo | — Setor Noroeste - Brasilia —
DF).

Para os ensaios realizados, utilizou-se um sistema de reacdo composto por uma viga metéalica e

as reaces com duas ou quatro estacas. Na maioria das provas de carga, o sistema utilizado € o

apresentado na Figura 4.45.

J f”, 7 o » —— " S5 J

Figura 4.45 — Detalhe do sistema de Reacgéo utilizado nas Provas de Carga.
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As estacas, em especial as das obras dos Sitios 1 e 2, foram executadas em perfil de solo
caracteristico do Distrito Federal, marcado por um manto profundamente intemperizado,
poroso e de natureza colapsivel sobrepondo-se a um solo residual pouco intemperizado,
geralmente resistente e pouco permeavel. O nivel d’agua, quando presente, geralmente se
encontra na camada de transicdo entre os dois horizontes, o profundamente intemperizado e o
pouco intemperizado. O Sitio 1 encontra-se em situacdo particular, pois, com o enchimento do
lago artificial do Paranoa, o nivel d’agua atingiu o manto de intemperismo, eliminando a

parcela de resisténcia que originalmente era conferida ao solo pela succéo.

As pressdes de injecbes adotadas como referéncia neste item, para as estacas tipo hélice

continua, sdo referentes a pressdo lida no topo do helicoide.

4.2.3.1 Ensaios realizados com variacdo de pressao de injecdo no sitio 1

No Sitio 1, foram ensaiadas trés estacas, duas com a pressdo de injecdo adotada durante o
estaqueamento e uma com a maxima pressdo que o solo suportasse, no caso, por se tratar de
um perfil de solo mole, argila porosa, a maxima pressdo que o solo suportava sem romper,
encontrava-se em torno de 100 kPa. As curvas Carga versus deslocamentos séo apresentadas

na Figura 4.46.
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Figura 4.46 - Curvas tensdo versus deformacéo, provas de carga EPCJC 1,2 e 3 — Sitio 1.

As cargas de ruptura para as provas de carga nas estacas EPCJC1, EPCJC2 e EPCJC3, obtidas
pelos métodos de Van Der Veen (1953), de Décourt(1996) e da NBR 6122 (ABNT, 2010), sdo

apresentadas na Tabela 4.10.
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Tabela 4.10 - Cargas de ruptura obtidas para as provas de carga nas estacas EPCJC1, EPCJC2
e EPCJC — Sitio 1.

Carga de Ruptura (KN) Tensio lateral
Estaca | Método Van Método Método s Presséo de Injegdo de
i ; altima
ensaiada der Veen Decourt NBR - (kPa) Concreto adotada
(1953) (1996) 6122/10
EPCJC1 500 984 765 205 50 kPaentre 5,0 e
21,0m
EPCJC2 700 1078 830 196 100 kPa entre 15,0 e
240 m
EPCJC3 450 652 545 128 50 kPaentre 5,0 e
24,0 m

Como esperado, a estaca EPCJC2, concretada com a maior pressdo de injecdo, teve melhor
desempenho, quando comparada com a estaca EPCJC3, concretada com baixa pressdo de
injecdo. O bom desempenho da estaca EPCJC1, em termos de tenséo lateral na ruptura deve-
se, provavelmente, & mobilizacdo de ponta, pois, ao atingir a profundidade de 21,19 m, a
hélice ndo avancou, tendo em vista que foi atingido o limite de escavabilidade do
equipamento. Neste perfil geoldgico-geotécnico, a superficie resistente foi delimitada pela

resisténcia a penetracao, obtida no ensaio SPT, em torno dos 40 golpes.
4.2.3.2 Ensaios realizados com variacdo de pressao de injecao no Sitio 4

Neste Sitio, foram ensaiadas cinco estacas tipo hélice continua com 0,40m de didmetro, sendo
as estacas PCB3L9B, PCB3L9N e PCB3L9A com 9,0m e as PCBIL6B e PCBIL6N com
6,0m de comprimento. As cargas de ruptura obtidas por Décourt (1996), Van der Veen (1953)
e NBR 6122 (ABNT, 2010), séo apresentadas na Tabela 4.11. Entretanto, para a estaca
PCB3L9A, ndo foi possivel determinar a capacidade de carga através dos métodos de

extrapolacdo devido & pequena deformacdo atingida durante o ensaio.

Tabela 4.11 - Cargas de ruptura obtidas para as provas de carga nas estacas PCB3L9B,
PCB3L9N, PCB3L9A, PCBIL6B e PCBIL6N — Sitio 4.

Carga de Ruptura (KN) Tensio _
Estaca | Método Van | Método MEtodo | |teral dltima | PreSSa0 de Injecao de
ensaiada der Veen Décourt NBR (kPa) Concreto adotada
(1953) (1996) 6122/10

PCB3L9B 500 820 515 45,5 0 e 25kPa
PCB3LO9N 610 935 630 55,7 50 a 100 kPa
PCB3L9A - - - - 300 a 500 kPa
PCBIL6B - 140 - 22,5 Zero
PCBIL6N 310 335 350 46,4 50 a 100 kPa
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Observa-se, na Figura 4.47, que, para as estacas assentes a 9,00 m, o aumento da presséo de
injecdo melhorou o desempenho das estacas em termos de capacidade de carga e
deformabilidade.

O mesmo comportamento é observado para as estacas de 6,00m, apresentadas na Figura 4.48,
neste caso, 0 processo de retirada da hélice provocou um alivio de tensdes no fuste da estaca,
evidenciando que o controle do processo de concretagem é fundamental para o bom
desempenho das estacas tipo hélice e injetadas.
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Figura 4.47 - Curvas tensdo versus deformacao, provas de carga PCB3L9B, PCB3L9N e
PCB3L9A - Sitio 4.
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Figura 4.48 - Curvas tenséo versus deformacdo, provas de carga PCBIL6B e PCBIL6N.

Fica evidente que a pressdo de injecdo do concreto pode influir na capacidade de carga das
estacas. O fato foi verificado por Van Impe et al. (1998) que, ao estudarem o comportamento

de estacas 0mega,verificaram que a alteragdo dos parametros de instalagédo e concretagem
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modificava a curva tensdo versus deformacédo das estacas. No caso, foram monitoradas as
pressbes de concreto no topo do helicoide, as quais sdo diferentes das pressdes da ponta do

helicoide.
4.2.3.3 Ensaios com variacéo de pressao de injecdo no Sitio 3

As trés estacas ensaiadas no Sitio 3 e as reagdes executadas para 0s ensaios apresentaram
desempenhos abaixo do esperado, em termos de deformabilidade e capacidade de carga,
obrigando a interrupcdo dos ensaios prematuramente devido ao excesso de deformacdes
registrado nas reacdes, mas que ainda puderam ser analisadas quanto a influéncia da pressédo

de injecéo de concreto. As curvas Carga versus Recalque séo apresentadas na Figura 4.49a.

As trés estacas foram implantadas em solo mole, plastico e de baixa rigidez e apresentaram o
mesmo comportamento. Esse fato foi observado na sobreposicdo das curvas Tensdo Lateral
versus recalque (Figura 4.49b). Observa-se, nessas curvas, que oS comportamentos das
estacas, em termos de capacidade de carga e deformabilidade, sdo semelhantes. No caso,
esperava-se que o diametro da estaca influenciasse no desempenho das estacas e, como isso
ndo ocorreu, uma das hipoteses que pode ser levantada é que, devido a velocidade do ensaio,
as estacas mobilizaram apenas a resisténcia ndo drenada do solo e estdo desprovidas de atrito.
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Figura 4.49-a) Curvas Carga Aplicada versus recalque das Provas de Carga; e b) Curvas
Tensdo Lateral versus Recalque- Sitio 3.
Na concretagem, utilizaram-se as pressdes usualmente adotadas durante a execucdo de estacas
assentes neste perfil, pressbes que procuram evitar 0s superconsumos acima de 20%.
Observou-se, na Figura 4.50, pequenas variacbes nas pressdes de injecdo, quando se
comparam as pressdes médias adotadas, na ordem de 15 kPa. A diferenca é de dificil controle,

194



durante a execucgdo de estaca tipo hélice, mas influenciou o desempenho das estacas, apesar do
desempenho inesperado em termos de capacidade de carga e deformabilidade.

Essas pequenas diferencas registradas nas pressdes médias podem ajudar a explicar o melhor
ou pior desempenho de uma estaca quando comparada com as outras duas (Figura 4.51).
Verifica-se, na Figura 4.51, que o desempenho das estacas em termos de atrito lateral ou

adesdo, esta diretamente relacionado a pressao de injecdo, mesmo para pequenas variagoes.
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Figura 4.50 - Pressdes de Injecdo adotadas nas estacas - Sitio 3.
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Figura 4.51 - Grafico Pressdo de concreto versus Tensdo Lateral — Sitio 3.
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Para verificar se as provas de carga realizadas no Sitio 3 podem ser consideradas como ensaios
ndo drenados, apresentam-se, na Tabela 4.12, os resultados de ensaios de cisalhamento direto,
realizados na condicdo drenada em quatro amostras indeformadas, coletadas no Sitio 3. O
poco para coleta das amostras foi escavado a aproximadamente 20,0m das provas de carga e
sua cota de implantacdo encontrava-se 3,0 m acima da cota das estacas, as quais foram

escavadas em uma cava para implantacdo de um subsolo.

Salienta-se que o ensaio de cisalhamento realizado no horizonte localizado a 3,0 m de
profundidade e apresentado como condi¢do natural, foi realizado na condigdo inundada,
entretanto, no campo, a amostra encontrava-se com grau de saturagdo de 70%. E, na amostra
coletada a 12,0 m de profundidade, ndo foi possivel realizar o ensaio de cisalhamento na
condicdo inundada devido a fragilidade da amostra, realizando-se apenas o ensaio na condi¢do
natural. Nomeou-se de condicdo inundada, pois, no ensaio de cisalhamento, ndo é garantida a

condicdo de saturacdo (100%).

Apesar das provas de cargas ndo terem atingido a ruptura convencional e néo ter sido feita
nenhuma analise mais aprofundada sobre a capacidade de carga das estacas, observa-se nos
resultados do cisalhamento direto, que os valores ndo corroboram os obtidos através das
provas de carga em que a adesdo aferida ficou entre 20 e 25 kPa, bem abaixo da adesdo média
mensurada pelos ensaios de cisalhamento. Salienta-se que as diferengas existentes entre 0s
estados de tensdes dos ensaios e a diferente condicdo de contato na superficie de ruptura, no
ensaio de cisalhamento solo-solo e na prova de carga solo-concreto, ndo invalida a hipotese

levantada.

Um das hipOteses para o baixo desempenho observado nas provas de carga, quando
comparado com os ensaios de cisalhamento na condic¢ao natural e inundado, é que o ensaio foi
executado na condi¢do ndo drenada. Provavelmente, a condigdo drenada dos ensaios de
cisalhamento seja mais adequada para as caracteristicas geotécnicas do solo saprolitico
encontrado no Sitio 3. Ao contrario da condi¢cdo ndo drenada imposta pelas provas de carga,
gue provavelmente necessitariam de um intervalo de tempo superior as 12 horas demandadas

durante os ensaios.
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Tabela 4.12 - Ensaios de cisalhamento direto realizados na condicdo natural e inundada —

Sitio 3.
Angulo de atrito | Angulo de atrito Coeséo Coeséo
. Tipo Amostra Amostra Amostra Amostra
Profundidade de Sr € Natural Inundada Natural Inundada
(m) Solo | (%) ) ) (kPa) (kPa)

Rup | Res | Rup | Res | Rup | Res | Rup | Res

3,0 Silte | 70 | 1,08 | 20 13 7 6 24 40 16 7

5,5 Silte | 71 | 0,82 | 25 32 21 26 101 | 54 93 53
10,0 Silte | 97 | 0,72 | 29 26 29 30 176 | 141 | 73 15
12,5 Silte | 94 | 152 | 13 71

Sy= Saturacao ; ep = indice de vazios; Rup = Ruptura; Res = Residual.

Observa-se que o tempo adotado nas provas de carga e até mesmo o da construcédo da propria
edificacdo podem interferir no desempenho das fundages, pois, em alguns casos, o tempo de

ensaio e talvez até da prdpria construcdo nao é suficiente para dissipacao das pressées neutras.

4.2.3.4 Ensaios com variacdo de pressdo de injecdo no Sitio 5

As quatro estacas ensaiadas e as reacdes executadas para 0s ensaios realizados no Sitio 5
apresentaram desempenhos acima do esperado, em termos de deformabilidade e capacidade de
carga, obrigando a interrupcdo dos ensaios antes que esses atingissem a ruptura convencional,
ou seja, 10% do didmetro da estaca. As curvas Carga versus Recalque sdo apresentadas na
Figura 4.52.
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Figura 4.52 - Curvas Carga Aplicada versus recalque das Provas de Carga - Sitio 5.

Analisando-se a curva de descarga das quatro provas de carga apresentadas na Figura 4.52,

verifica-se que 0s comportamentos das estacas, em termo de capacidade de carga e
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deformabilidade, apresentam curvas paralelas e semelhantes, apresentando a maior parte de
sua deformacdo em termos de energia ou deformacéo eléstica.

Na Figura 4.53, verifica-se que, nas quatro estacas ensaiadas, foram utilizadas as pressoes
usualmente adotadas durante a execucdo de estacas assentes neste perfil, entre 50 e 100 kPa
para evitar a ruptura do solo e o sobreconsumo de concreto. Entretanto, observa-se, na Figura
454, que as diferencas de comportamento, em termos de capacidade de carga e
deformabilidade, podem, mais uma vez, serem explicadas pela variacdo nas pressdes médias
de injecdo, registrada durante o monitoramento das estacas. Apesar da pequena diferenca
registrada, que € da ordem de 20 kPa, essas diferencas de comportamento se somam as

incertezas do perfil de solo.

PC a4 —a40cm PC S5 —40cm PC 6 —40cm PC 7 —50cm
P. Concreto (kKPa) P. Concreto (kPa) P. Cancreto (kPa) P. Concreto (kPa)
=] 50 100 o 100 50 100 [=] =0 100

= s

.
i

T [+]

b

\15

L

=
Bl

IO S BT S U VI

[ R VR S TS TS Y
In

[
B E B v w owop obnopow m b

I
l‘; ]: B BT R YN - Bl is

Bk B

I

BB
A IS I

BE BB

BoEEE B BB REE
BB B

BB BB E BB oBORE

BB P
I

\J‘W\MH_\’W _r!'r}l-" !,I,_M'h_MH
o

R B

BB
H
H

[
{:‘
B
[

Figura 4.53 - Pressdes de Injecdo adotadas nas estacas - Sitio 5.

Y=0,33x- 1,03 R
R?=0,98 ¥
/ PC4-40cm
o PC5-40cm

PC6-40cm
PC7-50cm

(]
w

[~
w

-
w

Tensdo Lateral | (KNim2:
L
0

-
]

v

40 50 60 70 80 90
Pressdo de concretagem  ( kPa)

Figura 4.54 - Grafico Pressdo de concreto versus Tensdo Lateral — Sitio 5.

-
wm

198



Fica evidente que os comportamentos das estacas escavadas, em especial das estacas tipo
hélice, dependem nédo apenas do processo de instalacdo, mas também dos procedimentos
adotados durante a concretagem, particularmente da pressdo de injecdo utilizada durante a
concretagem. Portanto, planejar a concretagem em termos de pressdo de injecdo, adotando
maiores pressdes em horizontes resistentes, procurando sempre o equilibrio entre a presséo de
injecdo e 0 sobreconsumo de concreto no horizonte de menor resisténcia, € um procedimento
eficaz para a melhoria do desempenho das estacas em termos de capacidade de carga e

deformabilidade.

Consequentemente, a magnitude da energia demandada para escavar uma estaca também sera
afetada pelo processo executivo. Como parte da variabilidade dos resultados apresentados nos
Itens 4.3 e 4.4, em termos de energia versus capacidade de carga, ela esta ligada as variaveis
dos procedimentos adotados durante a execucao e concretagem.

4.3 CONTROLE DO ESTAQUEAMENTO POR MEIO DA MEDIDA DE ENERGIA

O impulso aplicado ao helicoide do maquinario exerce influéncia determinante na magnitude
do torque, por exemplo, uma forca ou um torque de pequena magnitude, aplicado durante um
grande espaco de tempo, pode gerar 0 mesmo deslocamento provocado por uma forga ou um
torque de magnitude elevado aplicado em um curto intervalo de tempo, como descrito pelo
teorema do impulso-momento linear. Entretanto, pode-se afirmar que os trabalhos nos dois
casos sdo equivalentes, pois os deslocamentos finais foram 0s mesmos, ou seja, a poténcia,
que é o trabalho realizado por unidade de tempo, estd diretamente ligada ao conceito do
impulso, portanto quanto maior a poténcia do equipamento, maior a capacidade de

impulsionar o helicoide.

Logo, uma maquina de maior poténcia gera um torque de grande magnitude e realiza em
menor tempo o trabalho necessario para escavar uma estaca, quando comparada com uma

maquina de menor poténcia que necessitara de mais tempo para escavar esta mesma estaca.

Em uma maéquina hélice continua, a agdo representada pelo torque disponibilizado é
dependente da poténcia dos motores mecanicos, da bomba hidraulica, das cilindradas dos
motores hidraulicos, das relagcdes entre o pinhdo e a engrenagem do cabegote, entre outros

fatores e, principalmente da eficiéncia do sistema hidraulico e do maquinario. Depende
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também da resposta ou reacdo do solo, que mudara de acordo com as condigdes de solicitacao,
por exemplo, da velocidade de perfuragéo.

Analisando-se o sistema apresentado na Figura 3.4, verifica-se que a energia necessaria para
escavar uma estaca é consumida na desestruturacdo do solo, no atrito e na adesdo entre o
helicoide e o0 solo, e no atrito e na adesdo residual entre o fuste da estaca e 0 conjunto
helicoide/solo. Para determinar com precisdo cada parcela, seria necessario conhecer a tensao
em cada ponto com contato entre o helicoide e o solo transportado, a tensdo residual entre o
conjunto helicoide/solo e o fuste da estaca e a energia consumida durante a desestruturacéo do
solo e a adesdo gerada no solo desestruturado. Integrando-se estas tenses por unidade de area
ao longo do tempo de perfuracdo e somando-se a energia de desestruturacdo, obter-se-ia a
energia consumida pelas forgas ndo conservativas, a qual equivale ao trabalho obtido por meio
do uso da Equacdo 3.8. Para obter a energia expressa pela Equagdo 3.10, utilizou-se o
principio de Hamilton, pois, apds o término da escavacdo de uma estaca, todas as energias
potenciais e cinéticas foram dissipadas ou consumidas pelas forcas ndo conservativas,
basicamente a de atrito e as for¢as que mantinham o solo estruturado, ou seja, a energia ou 0
trabalho realizado para escavar uma estaca € a somatoria dos trabalhos realizados pelo sistema

de forcas apresentado na Figura 3.4 e expresso pela Equacédo 3.10.

Entretanto, uma parcela da energia demandada durante o processo de escavacdo é dissipada
por calor e som; outra, certamente, é responsavel pela alteracdo do estado de tensbes na
interface estaca-solo, podendo ser armazenada em termos de tensdes residuais, que sdo de
dificil mensuracdo. Essa hip6tese ndo interfere nas analises, pois essas parcelas também fardo

parte do processo de instalagdo da estaca.

4.3.1 ENERGIA NECESSARIA PARA ESCAVAR AS ESTACAS DO SITIO 1

Apresentam-se, na Figura 4.55 e no Apéndice H, os dados do monitoramento de estacas
executadas no Sitio 1, obtidos pelo software Saci da Geodigitus. Essas estacas foram
escavadas com o maquinario CZM EM 600, especificado na Tabela 4.13. A partir da
utilizacdo desses dados e da Equacdo 3.8, obteve-se a energia ou trabalho realizado durante a

escavacdo de estacas do Sitio 1, que foram ensaiadas por meio de provas de carga lentas.
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Monitoramento TC2BB Monitoramento E84BC
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Figura 4.55 - Monitoramento das Estacas TC2BB e E84BC — Sitio 1 (Blocos A e B).

Tabela 4.13 — RelagGes de engrenagens do Maquinario CZM EM 600 — Sitio 1, Blocos A e B.

Numero de motores 2
Volume de 6leo do motor ou cilindrada (cm®) 315
Redutor motor hidraulico/pinh&o 5,0
Relacdo pinhdao/engrenagem 5,29
Braco de alavanca (m) 0,475

Salienta-se que, em um maquinario para estacas tipo hélice ou escavadas, a forca
disponibilizada que gera o torque é dependente das eficiéncias dos motores mecénicos, das
bombas hidraulicas, das cilindradas dos motores hidraulicos e das relacfes entre o pinhdo e a
engrenagem do cabecote, ou seja, da eficiéncia do circuito hidraulico como um todo e da
preciséo na aquisi¢cdo de dados durante o monitoramento. O mesmo acontece no ensaio SPT,
que também depende da eficiéncia do equipamento e da precisdo na aquisi¢cdo dos dados.
Entretanto, para um mesmo conjunto (maquina e operador), a energia ou o trabalho medido
durante a escavacdo das estacas estd sistematizado, pois 0 processo adotado na operacdo do
maquinario durante a escavacgdo das estacas de uma obra é repetitivo e a eficiéncia do sistema
hidraulico do maquinario também faz parte do processo. Portanto, em uma obra executada
com um determinado conjunto (maquina e operador), a eficiéncia, o0 processo de escavagdo e
as eventuais medidas inapropriadas adotadas durante a execucdo, como o alivio, estardo

sistematizados e fardo parte do processo de execucéo.

Ainda analisando-se os graficos da Figura 4.55 e os apresentados no Apéndice H, observa-se

que o perfil de solo, representado pelo ensaio SPT, influencia o processo de execu¢do da
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estaca. Observa-se que a rotacédo e a velocidade de avanco da perfuracdo sdo decrescentes com
0 aumento da resisténcia Nspr a0 longo da profundidade. Por outro lado, durante a
concretagem, a pressdo de injecdo é crescente com 0 aumento do Nspr, OU Seja, 0 processo nNao
é totalmente controlado, dependendo, na maioria dos casos, das caracteristicas geotécnicas

encontradas durante a perfuracéo.

Entretanto, pode-se admitir que, em um estaqueamento executado em um determinado perfil
geotécnico por meio de um conjunto (maquina e operador), o processo pode ser considerado
sistematizado, pois a variabilidade geotécnica faz parte do processo executivo.

Mas, faz-se necessario zelar pela eficiéncia de toda a execucdo, iniciando-se pela minimizacao
e controle das perdas hidraulicas e mecénicas inerentes a qualquer maquinario. Devem-se
controlar também as perdas provocadas pelo processo de execugdo (escavagdo e concretagem)
como as geradas pelo desconfinamento do fuste, que, geralmente, sdo provocadas pela baixa
velocidade de avango ou pelo excesso de rotagdo do helicoide e, principalmente pelas
provocadas pela falta de controle durante a concretagem da estaca. Ou seja, 0s procedimentos
adotados durante a execucdo devem ser controlados e sistematizados, pois sdo premissas para

0 bom desempenho do estagueamento.

No estudo da relacdo entre o processo executivo e a capacidade de carga das estacas hélice
continuas, primeiro, verificou-se se a energia necessaria para executar uma estaca possuia
alguma relacdo com nimero de golpes ou indice do ensaio SPT. Lembra-se de que o ensaio
SPT norteia a engenharia de fundacdo brasileira, em quase sua totalidade e que o indice
resultante (Nspt) € fisicamente o trabalho realizado ou a energia necessaria para cravar 30cm
do amostrador a cada metro sondado. E evidente que a energia do ensaio SPT néo depende
apenas do peso e da altura de queda do martelo. Ela depende também de outros fatores como
da eficiéncia do sistema, do peso crescente do hasteamento ao longo da profundidade e da
energia potencial do sistema, gerada em cada manobra ou deslocamento, do mesmo modo que
a energia necessaria e medida durante a execucdo de uma estaca é dependente da eficiéncia
mecanica e hidraulica do maquinério, da geometria da ferramenta de perfuragdo, dos
procedimentos adotados durante a escavacdo e da propria resposta do macico durante a
escavacao, que depende de suas caracteristicas fisicas, quimicas, mecanicas e mineraldgicas.

Entretanto, o Nspt obtido no ensaio SPT é aproximadamente a resisténcia estatica do macico.
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E evidente que esta abordagem trata apenas da energia externa aplicada, mas o fundamental é
0 balanco energético, ou seja, faz-se necesséria a percepcdo de como internamente 0 macico
reage e equilibra a energia externa imposta, para atender ao principio fundamental da fisica,
isto €, que ao final da escavacdo, de alguma forma, a energia se conserve. Esse fato é
intrinseco & maioria dos métodos de dimensionamentos empiricos e semiempiricos de

fundacdes, baseados no Nspr, que consideram a rea¢do do macigo, no caso, o tipo de solo.

Regionalmente é sabido que o manto poroso e ndo saturado de solo tropical profundamente
intemperizado que recobre a regido do Distrito Federal apresenta resultados de Nspr inferiores
a 6, quase sempre, entre 1 e 2. Porém, a capacidade de carga de estacas escavadas neste perfil
de solo é, via de regra, muito superior ao calculado pelos métodos semiempiricos com base no
SPT. Isso se d& devido a sensibilidade estrutural do solo a energia dindmica. O mesmo nao
ocorre em relacdo as estacas cravadas ou apiloadas, pois, nos dois casos, quando se compara
com o ensaio SPT, verifica-se que a energia externa atua na destruicdo da estabilidade
estrutural do solo. Poder-se-ia pensar aqui que o problema ndo seria relativo ao balanco da
energia externa aplicada com a interna do solo, mas, ao contrario, sua importancia permanece.
A energia dindmica imposta no ensaio SPT, ao destruir a estrutura do solo, exige dele menor
energia interna de equilibrio e, por isso, o0 SPT manifesta-se de pouca monta. Fica evidente a
importancia do equilibrio de energia na engenharia de fundacgdes. Parece, aos olhos do autor,
que esse entendimento € fundamental para a compreensdao dos mecanismos atuantes ndo s6 na
engenharia de fundacbes, mas em qualquer obra de engenharia, e destas em relagdo aos
ambientes externo (vento, sol, temperatura, pressdo atmosférica, umidade relativa, etc.) e

interno (quimica, mineralogia, cargas elétricas de superficies etc.).

A Tabela 4.14 apresenta as caracteristicas geométricas das estacas e as energias obtidas em
doze estacas executadas nos blocos A e B do Sitio 1, das quais sete foram ensaiadas por meio
de provas de carga (tarjadas de cinza). Em oito estacas, a partir dos dados do monitoramento,

calculou-se a energia ao longo da estaca.

As estacas foram executadas com equipamento tipo hélice continua CZM EM 600 e as
caracteristicas geométricas das estacas sdo apresentadas na Tabela 4.14. A energia calculada e
apresentada é referente a forca aplicada ao helicoide e foi obtida por meio do tratamento dos
dados de monitoramento, neste caso, ainda ndo sendo considerada a energia potencial gerada
pela forga gravitacional e nem a energia gerada pela forca descente aplicada ao trado durante o
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processo de escavacdo, pois o software de monitoramento ainda n&o tinha sido implementado
no equipamento. A energia potencial pode ser considerada constante para um estaqueamento
com profundidade homogénea e representa aproximadamente 10% da energia total gerada
pelo equipamento CZM EM 600 durante a escavacdo de uma estaca. Também a energia
gerada pela forca descendente do equipamento CZM EM 600 encontra-se em torno de 5% da
energia total. Salienta-se que as energias potencial e a gerada pela forca descente ndo foram
consideradas, pois, nesta fase da pesquisa, 0s sensores e as rotinas de aquisicdo de dados
estavam sendo desenvolvidas pelas empresas Embre Engenharia e Geodigitus. Elas foram
consideradas como parte do processo de escavagdo, ou seja, admitiu-se que estavam

sistematizadas e eram semelhantes em cada estaca.

Logo, os dados apresentados na Figura 4.56 sdo uma propor¢do direta das reais medidas de
energia necessaria para escavar as estacas, mas nao sao exatamente proporcionais a energia
dispendida durante a execucdo das estacas. Salienta-se também que a eficiéncia do sistema
hidraulico e mecanico do maquinario e do préprio ensaio SPT nao foram medidos. Entretanto,
as analises sdo validas, pois, independentemente da eficiéncia, procura-se uma grandeza que
seja proporcional a capacidade de carga da estaca independentemente da sua magnitude para o
Sitio.

Tabela 4.14 — Caracteristicas geométricas das estacas ensaiadas - Sitio 1, blocos A e B.

A . Pressdo média Sobre Diametro | Energia

Estaca D'?x; ro Compzrr];r)nento Co(r:ﬁgf to concretagem | Consumo médio total
(kPa) (%) (cm) (MJ)

E110BA 40 17,12 2,45 100 13,98 42 9,64
EPC1BB 40 15,12 2,23 100 17,23 42 10,60
E25BB 50 15,04 3.24 50-100 9.72 53 8,14
E26BB 50 15,92 3,42 0-50 15,92 54 9,14
TC2BB 50 12,80 2,79 0-75 11,19 53 13,18
E52BB 50 13,04 3,00 0 17,05 54 7,64
E37BB 50 12,88 2,75 25 8,90 42 9,73
E84BC 50 14,80 2,96 25 1,75 51 8,67
E55AA 35 14,24 1,59 25-100 15,98 37 7,06
EPC1C 40 10,80 1,50 50 10,41 42 4,73
GE 24C 50 20,92 4,45 0-50 5,01 52 13,36
EE6B 50 20,08 4,57 100 15,96 54 14,27
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Figura 4.56 - Nspt acumulado versus Energia — Sitio 1, Blocos A e B.

A capacidade de carga de uma estaca depende, entre outros fatores, do tipo e do
comportamento mecanico do solo, caracteristicas nem sempre captadas pelo ensaio SPT, mas
gue podem ser identificadas através da medida de energia ao longo da estaca, Equacdo 3.8.
Observa-se, na Figura 4.56, que o primeiro trecho apresenta-se com taxa de crescimento de
energia maior, fato provavelmente devido a caracteristica intrinseca ao ensaio SPT (Tabela
4.15), o qual, quando realizado em perfis de solo profundamente intemperizados, como o do
estudo, destréi a estrutura do solo e subestima o seu comportamento. Por outro lado, o
processo de execucdo da estaca hélice continua em perfil de solo argiloso, como € o caso, faz
com que, durante o corte, amolgue-se o solo, gerando adesdo entre a hélice, o solo escavado e
0 macico, consequentemente, demandando mais energia para execucdo. No segundo trecho,
este efeito diminui ou desaparece, fazendo com que a taxa de crescimento de energia diminua.
Este comportamento € um dos limitantes & extrapolacdo dos resultados de um sitio para outro

até que se parametrizem tais efeitos.

Em resumo, essa caracteristica, somada ao carater coesivo desse solo, o qual, quando
desestruturado, mantém uma coesdo residual aderindo ao helicoide e ao fuste da estaca,
provoca um aumento do trabalho necessario para escavar a estaca, pois se demanda mais
energia para transportar o solo escavado. O fenémeno néo foi detectado no ensaio SPT, pois 0
processo de cravacdo do amostrador padrdo quebra as frageis ligagdes cimenticias existentes

neste horizonte, sendo incapaz de registrar a real resisténcia dele.
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A maior dispersdo registrada no segundo trecho, horizonte saprolitico, provavelmente é
provocada pela espessura do horizonte argiloso apresentado na Tabela 4.15, pois, dependendo
da sua espessura, poder-se-a detectar o ponto de inflexdo, mudanca da taxa de crescimento de
energia, em posicdes diferentes. Entretanto, analisando-se isoladamente as curvas de cada
estaca, verifica-se que 0s comportamentos, em termo de crescimento de energia, s@o

semelhantes.

Observa-se que as estacas com 40 e 50 cm de didmetro apresentaram comportamentos
semelhantes nos gréaficos de energia versus Nspr acumulado. Nos solos locais, a execucdo de
estacas com diametros iguais ou inferiores a 40 cm, demanda aproximadamente 0 mesmo
nivel de energia das estacas com 50 cm. O fato é justificado quando se observa que o volume
de solo transportado para superficie pelo helicoide é sempre inferior ao volume do trado, ou
seja, parte do solo escavado esta sendo amolgado ou compactado entre as hélices do helicoide,
ou simplesmente, esta sendo deslocado para as laterais. 1sso provoca a densificagdo ou o
adensamento do solo circunvizinho ao fuste da estaca, como em uma estaca de deslocamento
(Figura 4.57), provavelmente melhorando a capacidade de carga no horizonte saprolitico e
desestruturando o horizonte argiloso, o que pode piorar o seu comportamento. No caso de
amolgamento entre as hélices e de transporte ascendente do solo para a superficie, o

comportamento do macico praticamente ndo € afetado durante a fase de escavacao.
e

/"7"‘-‘
T

A

==

Figura 4.57 — Esquema da perfuragdo das estacas de pequenos didmetros.
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Tabela 4.15 — Caracterizacdo geotécnica através do ensaio Nspt — Sitio 1, Blocos A e B.

) Estaca E110BA Estaca EPC1BB Estaca TC2BB )

Profundidade oo '01 T spos | sP03 | SP10|SP17 |SPo3 | spio|sp17| | Podesolo

1 2 2 2 2 2 2 2 2

2 2 2 2 2 2 2 2 2

3 2 2 2 2 2 2 2 2 i

2 4 2 > 2 3 2 2 3 Argila Arenosa

5 20 5 10 8 5 10 8 5

6 31 6 21 21 7 21 21 7

7 12 8 31 23 21 31 23 21

8 9 6 32 15 24 32 15 24 -

9 7 5 e 2 22 & 2 2z concregezlg?er?iticas

10 16 10 20 26 29 20 26 29

11 11 14 13 48 29 13 48 29

12 21 14 16 27 32 16 27 32

13 27 40 26 26 36 26 26 36

14 40 32 15 34 40 15 34 40

15 36 18 15 37 23 15 37 23

16 40 12 12 48 9 12 48 9

17 40 8 37 21 15 37 21 15 Silte arenoso

18 15 15 14 15 14

19 30 33 21 33 21

20 43 47 36 47 36

21 50 45 40 45 40

22 40 40 40

Apresenta-se na Figura 4.58, as curvas carga versus recalque das estacas ensaiadas nos Blocos
A e B do Sitio 1; as sondagens realizadas proximas as provas de carga sao apresentadas na
Tabela 4.16.

Carga (kN)
0 200 400 600 800 1000

-0-E110BA
-o-TC2BB
-8-EPC1BB

O neR 6122/10

Recalque (mm)
n =
o w

~
n

w
o

O\O\C

35

Figura 4.58 - Curva Carga versus Recalque estacas E110BA (Bloco A), EPC1BB (Bloco B) e
TC2BB (Bloco B).
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Observa-se, nas provas de carga realizadas nas trés estacas, que o0 comportamento, em termos
de carga altima das estacas, pelo critério da NBR 6122 (ABNT, 2010), apresenta valores
préximos, entre 780 e 870 kN, e energia de instalacdo variando entre 9,6 e 13,1 MJ. Ja se
esperava alguma variabilidade nos resultados, pois 0 desempenho carga versus recalque das
estacas, também depende da variabilidade geotécnica e do processo de instalacdo da estaca e
da concretagem, por exemplo, o pior desempenho da estaca TCBB, em termo de
deformabilidade pode ser justificado pela estratificacdo do perfil do solo ou pela menor

pressdo de injecdo adotada durante a concretagem (Tabela 4.14).

Na Figura 4.59, apresentam-se quatro curvas carga versus recalque realizadas no Sitio 1 nos
bloco A e C, ensaios que atingiram a ruptura convencional (carga equivalente ao recalque
correspondente a 10 % do didmetro da estaca). As estacas também foram executadas com
equipamento tipo hélice continua CZM EM 600 e as suas caracteristicas geométricas sdo
apresentadas na Tabela 4.14; os graficos de monitoramento sdo apresentados no Apéndice H; e

as sondagens SPT, na Tabela 4.16.

Carga (kN)
0 200 400 600 800 1000 1200 1400 1600

-~ES5AA

-=-EE6B

-o-GE24C

~-EPC1C

V Ruptura Convencional
O NBR6122/10

Recalque (mm)
(93]
o

[=2]
o

~J
(=]

80

90

Figura 4.59 - Curva Carga versus Recalque estacas ES5AA (Bloco A), EPC1C (Bloco C),
GE24C (Bloco C), EE6B (Bloco B).

208



Tabela 4.16 — Sondagens SPT - Blocos A, B e C.

Estaca E55A Estaca PC1C Estaca EE6B Estaca GE24C
Profundidade spoy | SP | SP | SP | SP | SP | SP|SP| SP | SP|SP Tipo de Solo
08 03 | 10 | 17 | 03 | 10 | 17 24 30 | 36
1 2 2 2 2 2 2 2 2 2 8 5 .
> > 2 > 2 2 2 2 > > 9 7 Argila Arenosa
3 2 2 2 2 2 2 2 2 2 14 | 12
4 4 2 2 2 3 2 2 3 2 13 15 Argila com
5 20 5 10 8 5 10 8 5 2 13 19 | concrecoeslateriticas
6 31 6 21 | 21 7 21 | 21 7 4 19 | 14
7 12 8 31 | 23 | 21 | 31 | 23 | 21 9 16 4
8 9 6 32 | 15 | 24 | 32 | 15 | 24 15 13 2
9 7 6 39 | 26 | 22 | 39 | 26 | 22 19 17 7
10 16 10 20 | 26 | 29 | 20 | 26 | 29 22 19 9
11 11 14 13 | 48 | 29 | 13 | 48 | 29 19 13 | 11
12 21 14 16 | 27 | 32 | 16 | 27 | 32 17 7 17
13 27 40 26 | 26 | 36 | 26 | 26 | 36 10 8 27
14 40 32 15 | 34 | 40 | 15 | 34 | 40 14 13 | 30 Silte arenoso
15 36 18 15 | 37 | 23 | 15 | 37 | 23 31 13 | 33
16 40 12 12 | 48 9 12 | 48 9 43 37 | 40
17 40 8 37 21 15 37 21 15 44 44 43
18 15 15 14 15 14 55 41 50
19 30 33 | 21 33 | 21 40 50 | 40
20 43 47 | 36 47 | 36
21 50 45 | 40 45 | 40
22 40 40 40

Como esperado, obteve-se carga crescente com o aumento do didmetro para o critério de
ruptura convencional. Entretanto, pelo critério da NBR 6122 (ABNT, 2010), obteve-se uma
inversdo de valores para as estacas com diametro de 35 cm e 40 cm, o que pode ser justificado
pelo processo executivo que impde para as estacas de pequenos diametros uma densificacao
ou adensamento do solo circunvizinho ao fuste da estaca, melhorando assim a resposta em
termos de atrito lateral. O fato também pode ser justificado pela maior pressdo de injecdo de
concreto adotada no trecho final da estaca, procedimentos que melhoram a resposta no trecho
inicial da curva, regido onde o atrito prevalece e comanda a resposta do ensaio e o formato da

curva carga versus recalque.

Na Figura 4.60, apresentam-se os resultados obtidos durante a execucdo de sete estacas
ensaiadas através de provas de carga no Sitio 1 nos Blocos A, B e C e a energia ou o trabalho
necessario para executar cada estaca, as quais possuiam diametros variando entre 35 cm e 50

cm. Pode-se verificar que a energia medida € crescente com o didmetro e proporcional a
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capacidade de carga Ultima, obtida através dos critérios da NBR 6122 (ABNT, 2010) e da

ruptura convencional, que é correspondente a 10% do didmetro da estaca.
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Figura 4.60 — Energia versus Carga de ruptura — Sitio 1, Blocos A, B e C.

Pode-se observar, na Figura 4.60, que o comportamento é semelhante ao da Figura 4.56. As
linhas de tendéncia ndo convergem para a origem, como o ocorrido no segundo segmento do
gréfico da Figura 4.56, Nspr acumulado versus Energia, em que se constata uma taxa de
crescimento de energia maior entre a origem e 4 MJ de energia acumulada. Salienta-se que
esse comportamento era esperado, pois a Figura 4.60 representa uma media do
comportamento, enquanto, na Figura 4.56, o comportamento apresentado & metro a metro.
Caso o comprimento da estaca fosse reduzido e implantado no manto mais intemperizado,
provavelmente, encontrar-se-ia um segundo segmento de reta nascendo na origem, que

compatibilizaria os dois graficos.

Na Figura 4.61, normalizou-se o comportamento das provas de cargas, em termos de area
lateral efetiva e volume da estaca, comparando-as com a energia necessaria para escavar a
estaca e a capacidade de carga Gltima obtida por meio da NBR 6122 (ABNT, 2010). E
evidente que estes graficos foram plotados apenas para identificar a tendéncia, pois a energia
também esta diretamente relacionada com a resisténcia do solo e a capacidade de carga ultima
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com a resposta da ponta da estaca. Mas, analisando-se a Figura 4.61, percebe-se que a

tendéncia é a mesma da Figura 4.60, complementando e corroborando as analises realizadas

ta Gltima
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Figura 4.61 — Area lateral da estaca versus Carga Gltima NBR 6122 (ABNT, 2010) (a), Area
lateral da estaca versus Energia (c), Volume da estaca versus Carga Gltima NBR 6122 (ABNT,
2010) (b), Volume da estaca versus Energia (d).

4.3.2 ENERGIA NECESSARIA PARA ESCAVAR AS ESTACAS DO SITIO 2

Apresentam-se, no Apéndice H, os dados do monitoramento de estacas executadas no Sitio 2

nos Blocos C, I, G, J e H, obtidos pelo software Saci da Geodigitus. Essas estacas foram

escavadas com o0 maquinario CZM EM 800, especificado na Tabela 4.17. A partir da

utilizacdo desses dados e da Equacéo 3.8, obteve-se a energia ou trabalho realizado durante a

escavacao das estacas que foram ensaiadas por meio de provas de carga lentas.

Tabela 4.17 — Relag6es de engrenagens do Maquinario CZM EM 800 — Sitio 2.

NUmero de motores 2
Volume de 6leo do motor ou cilindrada motor de fluxo variavel (cm?) 138/220
Redutor motor hidraulico/pinhédo 14,5
Relacdo pinhdo/engrenagem 10,67
Braco de alavanca (m) 0,652

Admitindo-se as mesmas hipoteses do Sitio 1, durante a execucdo de um estaqueamento em

um determinado perfil geotécnico, através de um conjunto (méaquina e operador), a energia ou
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o trabalho medido durante a escavagdo das estacas esta sistematizado. Portanto, em uma obra
executada com um determinado conjunto (maquina e operador), a eficiéncia, o processo de
escavacao e 0s eventuais procedimentos ndo aconselhaveis, mas adotados durante a execucao,

como o alivio, estdo sistematizados e fazem parte desse processo.

As caracteristicas geométricas e a energia demandada na escavacdo das estacas sdo
apresentadas na Tabela 4.18. Analisando-se 0 monitoramento das estacas estudadas no Sitio 2,
apresentado no Apéndice H, e o perfil geotécnico, representado pelo ensaio SPT (Tabela
4.19), observa-se a mesma tendéncia do Sitio 1, ou seja, a rotacdo e a velocidade de avanco da
perfuracdo é decrescente com o aumento da resisténcia Nspr, a0 contrario da pressdo de

injecdo, a qual é maior nos horizontes com resisténcia mecanica elevada.

No Sitio 2, também se verificou se a energia necessaria para executar uma estaca possuli
relacdo com numero de golpes ou indice do ensaio SPT (Nspr). A Figura 4.62 apresenta as
energias obtidas em cinco estacas executadas e ensaiadas por meio de provas de carga no Sitio
2, Blocos C, 1, G, J e H. Também no Sitio 2, a energia calculada e apresentada € referente a
forca aplicada ao helicdide. Ainda ndo sendo calculadas parcelas de energia potencial e da
produzida pela forca descendente, a somatéria das duas energias representa aproximadamente

15% da energia total.

Lembra-se de que os dados apresentados na Figura 4.62 sdo uma proporcdo direta das reais
medidas de energia, pois ndo foram medidas as eficiéncias do ensaio SPT e nem do
equipamento tipo hélice continua utilizado na execucao das estacas.

Assim como no Sitio 1, verifica-se que a taxa de crescimento de energia € maior nas primeiras
profundidades, horizonte mais intemperizado e laterizado, o qual é caracterizado
geotecnicamente como argila arenosa porosa por meio dos ensaios SPT, com classificagdo

tatil-visual.

Tabela 4.18 — Caracteristicas geométricas das estacas ensaiadas - Sitio 2, Blocos C, I, G, J e H.

i . Presséo Sobre Diametro .
Diémetro | Comprimento | Concreto g Energia
Estaca (cm) (m) (m) concretagem | Consumo médio (MJ)
(kPa) (%) (cm)

PCbC 50 20,08 4,52 0-100 14,64 53 13,44
PCbl 50 20,80 4,59 0-50 17,31 55 14,13

PCbG 50 17,12 3,88 0 15,64 54 9,55
PChJ 50 17,12 3,79 50 12,95 53 9,14

PCbH 50 17,35 3,80 0-50 11,39 53 9,05
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Figura 4.62 - Nspr acumulado versus Energia — Sitio 2, Blocos C, I, G, J e H.

Entretanto, ao analisar a caracterizacdo geotécnica (Itens 4.1.2.2 e 4.1.2.3) e mineraldgica em
conjunto com a Figura 4.62, verifica-se outra caracteristica do manto superficial do Distrito
Federal. Observa-se que o manto laterizado foi caracterizado como Areia argilosa, quando a
granulometria foi realizada sem a utilizacdo de ultrassom, e, como Silte Argiloso, com a
utilizacdo de ultrassom, até a profundidade de 8,00m, horizonte -caracterizado
mineralogicamente pela presenca de 6xidos e hidroxidos de ferro e aluminio. A partir desta
profundidade, as duas metodologias tendem a convergir na classificagdo, mas continuam
divergindo no percentual de cada fracdo. Mas, pode-se afirmar que, para o entendimento do
comportamento estaca/solo, a granulometria sem a utilizacdo de ultrassom € mais
representativa. Ela ndo desestrutura o solo e as suas concregdes, assim como no processo de
escavacao das estacas hélices, que mantém preservadas as caracteristicas fisicas e mecénicas
do solo na interface da estaca, enquanto o processo de cravagdo dindmica do amostrador
padrdo, provavelmente, desestrutura e quebra as frageis ligaces quimicas e fisicas existente

no manto superficial.

Verificou-se também maior dispersdo, registrada no segundo trecho, horizonte saprolitico,
provavelmente provocada pela espessura do horizonte argiloso (Tabela 4.18), pois,
dependendo da sua espessura, poder-se-a detectar o ponto de inflexdo, mudanca da taxa de
crescimento de energia, em posicoes diferentes, por exemplo, na estaca PCbH, que foi
implantada em regido com menor espessura de argila arenosa, ao contrario na PChl executada

em regido com maior espessura de argila arenosa. Entretanto, se o segundo trecho for
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analisado isoladamente, verifica-se que 0s comportamentos, em termos de crescimento de

energia, sdo semelhantes, pois as inclinagBes das retas imaginarias sdo semelhantes.

O comportamento e a demanda de energia no manto poroso e no solo saprolitico do Distrito
Federal, sdo caracterizados pelos resultados obtidos nos Sitio 1 e 2, e se pode afirmar que a
energia necessaria para escavar uma estaca correlaciona-se com o indice Ngspt atraves de dois
segmentos de curva (Figura 4.62): uma para 0 manto intemperizado e outra para 0 solo

saprolitico.

Apresenta-se, na Figura 4.63 e na Figura 4.64, as curvas carga versus recalque das estacas
ensaiadas nos Blocos C, I, G, J e H do Sitio 2; as sondagens realizadas préximo as provas de
carga sao apresentadas na Tabela 4.19.

A penetracdo da estaca em solo de alta capacidade, foram escavados aproximadamente 5,0 m
em solo com Nspr>40 golpes, combinada com a limitacdo do sistema de reacdo utilizado,
impediu que as estacas fossem levadas a ruptura convencional durante as provas de cargas
realizadas no Sitio 2. Entretanto, buscando-se o entendimento das provas de carga realizadas,
utilizou-se a metodologia Camapum de Carvalho et al. (2008 e 2010) para identificar a
mudanca de comportamento na curva carga versus recalque das estacas e consequentemente
poder compara-las com as energias necessarias para escavar as estacas. Os graficos da
Metodologia Camapum de Carvalho séo apresentados no Apéndice I.
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Figura 4.63 - Curva Carga versus Recalque estaca PCbC , PCbG e PCbl, Sitio 2, Blocos C, G
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Figura 4.64 - Curva Carga versus Recalque Estacas PCbJ e PCbH, Sitio 2, Blocos J e H.

Tabela 4.19 — Caracterizacdo geotécnica através do ensaio Nspr —Sitio 2, Blocos C, I, G, J e H.

PCbC PCbl PCbG PCbJ PCbH
Prof. | SP [ SPT | SPT | SP | SP | SP | SP | SP | SP | SP | SP | SP | SP | SP | SP | Tipo de Solo
11| 14 | 16 |39 | 40 | 42 | 29 | 31 | 32 | 43 | 44 | 46 | 33 | 35 | 38
1 2 2 2 212|222 |2|2|2]2]2]2]:2
2 2 2 2 2122|222 |2|2]|2|2]|2]2
3 2 2 2 212|226 |2|2|2]|2]|2]|2]2 Argila
4 2 2 2 2 12|22 |4|2|2|2|2]|2]|2]2 Arenosa
5 2 2 2 2 | 2|3 |2 |4]2|2]|2|2]3]|4]|?2
6 5 4 2 2 | 2|42 |46 |3|2|2]6/|8]4
7 3 6 2 2 2 5 4 6 10 6 4 5 7 17 | 14 Argila com
8 3 5 4 | 2|22 ]9 12| 7|2 ]| 6|3 |11]21|12 | concrecdes
9 4 9 4 |7 |12 | 2|6 [13|6 |7 |8]|8]|19]|2]14
10 | 5 9 4 | 7| 3|7 | 15|18 |16 |11 |10 | 8 | 22 | 37 | 43
11 | 7 9 7 6 | 4 | 6 |17 |14 |12 |11 |10 | 18 | 32 | 42 | 50
12 |11 | 13 7 (10| 8 |24 |22 |20| 20|11 |13 |63 |59 |50 |50
13 | 22| 13 6 8 | 14 |50 | 24 |22 | 24 | 44 | 33 | 66 | 55 | 52 | 41
14 | 43| 15 | 15 |11 |47 |40 | 32 | 30| 28 | 63 | 65 | 61 | 65 | 56 | 50
15 | 35| 59 | 36 |31 |50 |38 |58 | 46 | 24 66 50 Silte
16 | 64 | 37 | 51 |57 [ 50 | 39 | 64 | 50 | 19 36 argiloso
17 | 35| 35 | 60 |58 | 41 | 36
18 | 35| 57 | 43 |59 | 43 | 38
19 |52 | 62 | 45 | 37 | 47 | 37
20 | 58 | 65 | 45
21 | 61| 34 | 45
22 | 35| 35
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A mudanca de comportamento, mostrada nas curvas cargas versus recalque, identifica a carga
que corresponde a primeira mudanca de comportamento da curva. Segundo Camapum de
Carvalho et al. (2008 e 2010), este primeiro ponto de inflexdo do grafico do coeficiente de
recalque identifica a carga que delimita a fronteira entre o dominio do atrito, carga abaixo da
qual se mobiliza preponderantemente o atrito na estaca, e a regido de dominio da ponta, carga
a partir da qual a ponta passa a ser mobilizada. Entretanto, aprofundando-se as analises,
verifica-se que este primeiro ponto identifica a carga que divide a regido em que o atrito lateral
comanda o comportamento da estaca da regido de dominio da ponta ou de plastificacdo do

sistema, nos casos de estacas de atrito ou sem ponta.

Comparando-se a reta apresentada na Figura 4.65 com a obtida através de regressao linear
para os resultados de carga ultima obtidos através da metodologia encontrada na NBR 6122
(ABNT, 2010), observa-se que as duas retas sdo semelhantes e apresentam praticamente 0s
mesmos coeficientes angulares e constantes, com pequena diferenca, provavelmente, devido
ao fato de as estacas no Sitio 1 estarem trabalhando preponderantemente por atrito lateral.
Salienta-se que néo foi utilizada a metodologia Camapum de Carvalho et al. (2008 e 2010),
porque os ensaios realizados no Sitio foram anteriores a metodologia e ndo se dispunha de
todos os boletins de campo e consequentemente dos dados de cada carregamento. Observa-se
que as constantes e coeficientes angulares das retas apresentadas na Figura 4.65 e na Figura
4.66 (NRB 6122, (ABNT, 2010)) sdo semelhantes, fato que pode ser explicado, pois a NBR
6122 (ABNT, 2010) adota funcdo matematica para identificar a carga de ruptura que,

geralmente, intercepta a curva carga versus recalgue no inicio do dominio da ponta.

1000
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800 R?=0.8563 -

700 /

=
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Camapum de Carvalho et al.
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Carga limite - Dominio do Atrito

500
6 8 10 12 14 16

Energia (MJ)

Figura 4.65 - Camapum de Carvalho et al. (2008 e 2010) — Dominio do Atrito versus Energia
— Sitio 2.
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Logo, com os resultados obtidos nos Sitio 1 e 2, pode-se afirmar que é possivel controlar a
capacidade de carga de uma estaca e consequentemente do estaqueamento por meio da
energia, uniformizando o estaqueamento através da adocdo de uma superficie resistente de
energia. Observa-se que a energia, independentemente do critério de ruptura ou de
deformabilidade adotado, é uma proporc¢do direta da capacidade de carga da estaca. Uma
importante observacdo é que a metodologia proposta para medir a energia necessaria para
escavar uma estaca capta a laterizacdo do solo e a sua resisténcia, 0 que ndo acontece com o

ensaio SPT que, provavelmente, quebra a estrutura do solo neste horizonte.

Enriguecendo as andlises, dois graficos sdo apresentados na Figura 4.66, 0s quais corroboram
a hipotese de que a capacidade de carga lateral da estaca estd diretamente relacionada com a

energia necessaria para escavar uma estaca.
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Figura 4.66-a) Energia versus atrito Lateral da Estaca e; b)Camapum de Carvalho et al. (2008
e 2010) — Dominio do Atrito versus Energia — Sitio 2.

4.3.3 ENERGIA NECESSARIA PARA ESCAVAR AS ESTACAS DO SITIO 3

No Sitio 3, procurou-se analisar e entender o comportamento inicial da curva de energia
acumulada para estacas executadas em um perfil de solo saprolitico, fazendo um contraponto
as analises realizadas nos Sitios 1 e 2, executadas em perfil com maior grau de

intemperizacao.

Ensaiaram-se as estacas PE47A e PCA (Figura 4.67), cujos monitoramentos séo apresentados
em conjunto com os das estacas EER1 e EER2 no Apéndice J e as caracteristicas geométricas
e alguns aspectos gerais do monitoramento séo apresentados na Tabela 4.20. As estacas foram

escavadas com magquinario tipo CZM EM 800, especificado na Tabela 4.17, exceto a estaca
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PCA, que foi escavada com um equipamento tipo CZM EM 600, especificado na Tabela 4.13.
Utilizando-se a Equacdo 3.8 e os dados do monitoramento obtidos durante a execucgdo das

estacas, calculou-se a energia ou trabalho realizado durante a escavacao das fundacdes.

As hipdteses e consideracBes quanto ao processo executivo ser repetitivo e sistematizado
também cabe ao Sitio 3, exceto para a estaca PCA, que foi executada por equipe (maquina e

operador) diferente.

Tabela 4.20 — Caracteristicas geométricas das estacas ensaiadas - Sitio 2, Blocos C, I, G, J e H.

. . Presséo Sobre Diametro .
Diametro | Comprimento | Concreto 1 Energia
Estaca (cm) (m) (md) concretagem | Consumo médio (MJ)
(kPa) (%) (cm)

PE47TA 50 22,08 4,99 0-100 15,14 53 27,41
EER1 60 19,12 6,20 0 14,70 64 25,26
EER2 60 19,92 6,40 0 13,56 64 26,21
PCA 40 20,96 3,00 0 13,97 42 15,10
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Figura 4.67 - Nspt acumulado versus Energia — Sitio 3.

Observa-se, na Figura 4.67, que o comportamento da curva Nspt acumulado versus Energia
apresenta o primeiro trecho praticamente inexistente, quando comparado ao observado nos
Sitios 1 e 2. Esse comportamento pode ser justificado pelo perfil de solo encontrado (Tabela
4.21). As estacas foram escavadas dentro de uma cava com aproximadamente 6,00 m de
profundidade para implantacdo dos subsolos da edificagdo, sendo removida quase a totalidade
da camada de solo laterizado encontrada no local, ficando aproximadamente 1,00m do solo

mais intemperizado, que é representado pela argila arenosa vermelha.
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Ainda se observa, na Figura 4.67, caso sejam considerados retas para o comportamento da
energia versus Nspt, que 0s coeficientes angulares ou taxa de crescimento das retas de energia
acumulada apresentam-se sem variacéo ao longo de toda escavacgéo da estaca, corroborando a
hipdtese de que a energia é diretamente proporcional a capacidade de carga da estaca, neste

caso, representado pelo indice Ngpr.

Tabela 4.21 — Caracterizagdo geotécnica através do ensaio Nspr — Sitio 3.

Profundidade SP 03 Tipo de Solo
1 2 Argila Arenosa
2 3
3 11
4 11 Silte arenoso, com concregdes
5 12
6 11
7 10
8 10
9 13
10 14
11 16
12 11
13 13
14 11 Silte argiloso
15 10
16 10
17 9
18 10
19 42
20 56
21 56

Apresenta-se, na Figura 4.68, as curvas carga versus recalque das estacas PE47A e PPCA,
assente em horizonte de alta capacidade de carga. As estacas foram embutidas,
aproximadamente, 4,0m em solo com Nspr>30 golpes, impossibilitando, devido a limitacdo do
sistema de reacéo, a determinacdo da carga de ruptura convencional, durante os ensaios, e a
utilizacdo da metodologia sugerida pela NBR 6122 (ABNT, 2010). Entretanto, pode-se utilizar
a metodologia Camapum de Carvalho et al. (2010). No caso, os graficos que melhor
identificaram a mudanca de comportamento das estacas durante o ensaio foram os da carga

versus recalque secundario, 0s quais sao apresentados na Figura 4.69.

Apesar de as deformacgdes verificadas nos dois ensaios PE47A e PCA serem

preponderantemente elasticas, a metodologia Camapum de Carvalho et al. (2010) p6de
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identificar a mudanca de comportamento. Verificou-se que, no ensaio PCA, ocorreu uma

mudanca de comportamento em 850 kN e na PE47A em 950 kN. Isso j& era esperado, pois se

trata de estacas de 40 cm e 50 cm, que demandaram 15,10 e 27,41 MJ, respectivamente, para

serem escavadas. Lembra-se de que as estacas foram escavadas por equipes diferentes

(operador e maquinério), que podem apresentar eficiéncias diferentes e concretadas com

pressdes de injecdo distintas.

Consequentemente  podem

impactar as analises aqui

apresentadas, mas ndo as invalidam, pois, quando se analisa 0 conjunto dos trés Sitios, fica

evidente que a energia € proporcional a capacidade de carga das estacas.
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Figura 4.68 - Curva Carga versus Recalque estaca PE47A e PPCA - Sitio 3.
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Figura 4.69 - Metodologia Camapum de Carvalho et al. (2010) - Grafico do recalque

secundario: a) Estaca PCA,; e b) Estaca PE47A, Sitio 3.

Observou-se, na medida de energia, um incremento, em termos de energia versus capacidade

de carga lateral, quando comparado com os resultados obtidos no Sitio 2. O fato pode ser
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justificado pela utilizacdo de conjuntos (maquina e operacao) distintos na execucao das estacas
de cada Sitio. Ele serve de alerta para a importancia de se comparar ou controlar as estacas ou
0 estaqueamento sempre com base nos mesmos parametros de execugdo como, por exemplo,
comparando as energias obtidas por um conjunto maquina/operador, e garantindo, assim, a
eficiéncia do maquinario, independentemente da ordem de grandeza e da sistematizacdo da

execucédo adotada.

Analisando-se 0 conjunto dos resultados obtidos nos Sitios 1, 2 e 3, observa-se que, para
valores acumulados de Nspr Nno manto mais intemperizado, com presenca de 6xidos e
hidroxidos de ferro e aluminio e, caso se considerasse uma reta como representante do
comportamento das estacas em termos de energia versus capacidade de carga, verificar-se-ia
que o coeficiente angular que representaria o primeiro segmento de reta seria maior que o
coeficiente obtido para o segundo segmento de reta, obtido no trecho menos intemperizado

com presenca dos argilos minerais como a Caulinita e a llita.

Com isso, fica claro que o manto laterizado mais intemperizado, representado, geralmente,
pela argila arenosa porosa de Brasilia, demanda uma taxa de crescimento de energia maior.
Provavelmente, o ensaio SPT ndo registra adequadamente a resisténcia do solo, pois o
processo dinamico de cravacdo do amostrador padréo tende a desestruturar o solo, e somando-
se ao fato que essa camada é preponderantemente argilosa, apresentando uma coesao residual
qguando desestruturado provocando adesao entre o solo, o helicoide e a parede do fuste e,

consequentemente, demandando mais energia para se transportar o material.

Salienta-se que, no segundo segmento das curvas, consome-se menos energia durante a
execucdo, pois as estacas foram implantadas em perfil caulinitico, que é facilmente
desestruturado e praticamente ndo apresenta coesdo residual, sendo facilmente transportado

pelo helicoide para a superficie.

A adocéo de procedimentos e ferramentas inadequadas durante a escavagao pode influenciar o

desempenho da estaca e do estagueamento, em termos de capacidade de carga e

deformabilidade. Entre esses procedimentos, podem-se citar:

e a adocdo de baixa velocidade durante a escavacdo da estaca pode provocar sobre a
escavacdo, alivio de tensdes no fuste da estaca, expansdo ou até o seu desmoronamento, e,

como consequéncia, a perda de capacidade de carga da estaca;
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e a adocdo do alivio, procedimento de manter o trado rotacionando ou girando, mas com
velocidade de avanco proxima a zero, provocara o transporte ascendente do solo pelo trado
e 0 consequente desconfinamento do fuste da estaca;

e a pressdo de concretagem pode provocar aumento ou reducdo da capacidade de carga,
dependendo do tipo de solo onde a estaca sera implantada;

e 0 didmetro do tubo de concretagem, o angulo de corte do trado e o espacamento das
hélices podem aumentar ou diminuir a eficiéncia da escavacdo, o que, consequentemente

influencia na magnitude da medida de energia.

Os resultados obtidos nos Sitios 1, 2 e 3 confirmam que € possivel controlar o estaqueamento
por energia ou trabalho necessario para escavar cada estaca do estaqueamento. Entretanto, o
desempenho da estaca quanto a capacidade de carga e deformabilidade também depende de
outros fatores, principalmente dos procedimentos adotados durante a execugdo e concretagem
e ndo apenas da energia medida durante a escavacao.

Alerta-se que as estacas escavadas nos sitios 1, 2 e 3 foram executadas por conjuntos
diferentes (maquina e operador), dificultando a comparacdo direta das energias obtidas em
cada sitio. Verificou-se também que a eficiéncia do sistema hidraulico influencia na
magnitude da energia, pois se mede a pressdo de 6leo na entrada do circuito hidraulico,
quando ainda ndo existem perdas. Entretanto, para a metodologia desenvolvida, o valor da
energia necessaria para escavar uma estaca, a eficiéncia do maquinario ou o processo de
instalacdo das estacas, ndo influencia o resultado final, pois se procura uniformizar o
estagueamento quanto a sua capacidade de carga, independente da magnitude da energia
medida, que sera caracteristica de cada perfil de solo e do conjunto maquina-operador,
consequentemente pode mitigar o risco geotécnico ou a probabilidade de ruina do
estagueamento. Cabe lembrar que a energia necessaria para escavar cada estaca do
estagueamento estd amarrada a uma capacidade de carga, seja ela prevista por métodos de

dimensionamentos, seja aferida por meio de provas de carga.

44 METODOLOGIA SCCAP

Procurou-se, nesta pesquisa, resgatar o conceito universal da conservagdo de energia,
verificando-se a sua relacdo com a capacidade de carga das estacas. Com base neste principio

e com este objetivo, desenvolveu-se a metodologia SCCAP, que foi incorporada ao software
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de monitoramento das estacas hélices. Sua aplicabilidade e eficiéncia foram verificadas

através da aplicagcdo da metodologia em trés estaqueamentos:

e O primeiro foi executado no Sitio 7. Nesse estaqueamento, a metodologia ndo estava
incorporada ao software de monitoramento, o que exigiu o levantamento dos dados
necessarios para a aplicacdo da metodologia e a utilizacdo da formulacéo descrita no item
3.4. Obteve-se, dos graficos de monitoramento existentes na ocasido, a pressao de 6leo,
velocidade de avanco e rotagdo. Com o auxilio de planilhas eletrénicas, dos dados
levantados e da formulagdo proposta pela metodologia SCCAP, a energia ou trabalho
necessario para executar cada estaca foi obtido.

e O segundo foi executado no Sitio 9. Nesse, a aquisicdo de dados e consequentemente 0
trabalho necessario para executar uma estaca foram feitos automaticamente, pois as rotinas
ja estavam implementadas do software de monitoramento das estacas.

e O terceiro foi executado no Sitio 8. Nessa obra, foram implementadas rotinas no software,
as quais possibilitaram a aquisi¢cdo e o armazenamento de dados ao longo do perfil, que
resultaram em saida gréfica do software de monitoramento. Esse passou a fornecer a
energia ao longo do perfil escavado. Consequentemente, o perfil de energia pode ser

comparado com o perfil SPT ou com qualquer outro ensaio de campo.

Analisando-se os resultados obtidos nesses estaqueamentos, constatou-se que a metodologia
SCCAP pode uniformizar o estaqueamento em termos de energia, consequentemente, também
quanto a capacidade de carga e a deformabilidade, contribuindo, assim, para a melhoria do
controle de qualidade, da seguranga, da confiabilidade dos estaqueamentos.

Salienta-se que a metodologia também pode ser aplicada em outros tipos de escavacOes
mecanizadas, por exemplo, na identificacdo, avaliacdo e mitigacdo dos riscos inerentes a
escavacdo de tuneis por tuneladoras. Nesse caso, a energia demandada durante a escavacao

pode ser correlacionada com o perfil e a resisténcia do solo na frente de escavacgéo.

A metodologia proposta leva para o campo, durante a execu¢do de um estaqueamento, outro
conceito: o de processo de execucdo. Esse conceito pode ser considerado universal e esta
presente em quase tudo, como na fabricacdo de um automdvel, no caminhar de um individuo e
até na execucdo de uma estaca que, particularmente, pode ser representada por um sistema
provido de entradas e saidas. As entradas sdo representadas pelas varidveis de entrada ou

parametros de processo (causas), por exemplo, a poténcia do equipamento, a operagédo, as
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caracteristicas geotécnicas do local, entre outras; as de saida, por caracteristicas de qualidade
(efeito) como a capacidade de carga, a deformabilidade e a energia.

Em um estagueamento, deseja-se qualidade, seguranga, e, essencialmente o cumprimento dos
requisitos para os quais foi projetado, ou seja, ele deve ter capacidade de carga adequada e
apresentar deformabilidade dentro dos limites pré-estabelecidos, sem grandes variabilidades.
Neste contexto, existem dois aspectos importantes relacionados a qualidade do estaqueamento
e do projeto. Um deles é a qualidade da execucgdo e o outro é a conformidade ou adequacédo do
estaqueamento ou da estaca em relagdo aos valores de capacidade de carga e de recalques
admissiveis especificados no projeto. Logo, deseja-se que um estaqueamento cumpra oS
requisitos de projetos, que podem ser alcancados a partir da comprovacédo de que a energia ou
trabalho necessario para executar uma estaca esta diretamente relacionado com o desempenho

dessa estaca.

Diante desse contexto, a metodologia SCCAP utiliza as caracteristicas estatisticas de uma
amostra de energia retirada do estaqueamento como ponte de ligacdo entre a energia
demandada para escavar as estacas do estaqueamento e o controle de qualidade. No caso,
foram estudados os estaqueamentos do tipo hélice continua, pois, no Brasil, de um modo geral,
esses se diferem dos demais pelo monitoramento da execucdo, permitindo a partir do

tratamento dos dados, o controle instantaneo e a retroanalise da execucao.

A metodologia proposta verifica e valida cada estaca do estaqueamento, analisando o seu
comportamento, em termos de energia, 0 que permite a orientacdo e a correcdo de
procedimentos, como por exemplo, da profundidade por meio da comparacdo das
caracteristicas estatisticas da amostra retirada da populagdo de estacas com a energia medida
durante a escavacdo da cada estaca. A amostra é composta pelas energias necessarias para
executar estacas previamente selecionadas, preferencialmente préximas a provas de carga ou
em regides com caracteristicas geotécnicas conhecidas, no caso, proximas das sondagens de
campo. A metodologia procura conferir ao processo de execucdo de um estaqueamento
condigdes para que as estacas individualmente atinjam a capacidade de carga planejada com a
menor dispersdo possivel de energia e, consequentemente, de capacidade de carga e

deformabilidade.

Da populacao de estacas, seleciona-se uma amostra e medem-se as energias demandadas para

escavar as estacas. Esses valores de energia sdo enquadrados em uma distribuicdo de
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frequéncia normal determinando a media, a variancia e o desvio padrdo, e, a partir dessas
caracteristicas estatisticas, criam-se critérios de aceitacdo para as demais estacas. Os critérios
de aceitacdo possibilitam a uniformizacdo do estaqueamento por energia e definem uma
superficie de resisténcia de energia, superficie que esta diretamente relacionada com o
desempenho das estacas em termos de deformabilidade e de capacidade de carga. Salienta-se
que o controle do estaqueamento, por meio da introducgéo das rotinas SCCAP no software de
monitoramento das estacas tipo hélice continua, leva o conceito de controle de qualidade para

a execucao dos estaqueamentos.

A Figura 4.70, a Figura 4.72, a Figura 4.73, a Figura 4.74 e a Figura 4.75 apresentam as
principais entradas e as saidas graficas incorporadas ao software de monitoramento das estacas
tipo hélice continua, as quais, no caso, incorporaram-se as rotinas no software SACI
(www.Geodigitus.com.br). Salienta-se que o software também se encontra instalado em duas
perfuratrizes para estacas escavadas com resultados satisfatorios. Na Figura 4.70, apresenta-se
a tela de inicializacdo do software de monitoramento para estacas escavadas e do tipo hélice

continua, na qual a opg¢do 1 permite a aplicagdo das rotinas SCCAP.

Ajuste o contraste
con as teclas + ¢

0> Perfuratriz
1

- mewie e e e

Figura 4.70 — Rotinas SCCAP introduzidas no Software de monitoramento das estacas hélices.

A Figura 4.71 apresenta a tela em que as energias ou trabalhos limites aceitos sédo
introduzidos durante a escavacdo das estacas. Nessa tela, € dada a entrada de dados para o
controle automatizado e uniformizacdo do estaqueamento, ou seja, apos a escolha e
amostragem da populacdo de estacas, amostra composta pela energia necessaria para escavar
cada estaca selecionada, esses valores de energia sdo tratados estatisticamente e enquadrados
em uma distribuicdo de frequéncia normal ou de Studant, determinando a média, a variancia e
o0 desvio padrdo. A partir dessas caracteristicas estatisticas, adota-se um dos critérios propostos
no Item 3.5.1.1, ou um outro qualquer devidamente justificado pelo projetista para a aceitagdo

das demais estacas do estaqueamento.
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Observa-se que é possivel o controle simultdneo de quantos grupos ou subgrupos de estacas

existirem no estaqueamento, com variacdo de didmetro e profundidade. Na Figura 4.71,

apresenta-se a possibilidade para controle de sete subgrupos de estacas, €, no caso, observa-se

na tela que, para as estacas com diametro de 50 cm e 60 cm, os trabalhos minimos aceitos sao

respectivamente 27,3 e 29,7 MJ, média amostral, devendo-se aumentar a profundidade da

estaca caso esses limites (Item 3.5.1.1) ndo sejam atingidos. Destaca-se, ainda, que,

oportunamente, com a ampliacdo do numero de obras controladas, sera possivel estabelecer

bancos de dados regionais e nacionais.

SCCAP LIMITES
TRABALHO HIH
73

DIAHETRO

Figura 4.71 - Introdug&o dos valores limites de energia no Software de monitoramento das
estacas hélices.

Na Figura 4.72, sdo apresentadas as principais saidas graficas introduzidas pelas rotinas

SCCAP, destacando-se o perfil de energia e o grafico de energia acumulada ao longo da

profundidade.

Servigo executado por:
Cliente

Trabalho Total (MJ): 60
Limite (MJ): 58

Estaca: P35AA
Data: 15/0311

Inicio Perfurac&o: 28/02A1 09:55
Inic Concretagem: 28/02/11 11:10

Brevini Numerador: 14
Brevini denominador: 1
Pinh&o: 12

Coroa: 118

Obra: INTTER
Diémetro (m)y 0,600
Fim Estaca:  28/02/11 11:35
Contrato:  024-10
Cilindradal: 210

Cilindrada2: 130 Massa:

‘Speed Sensor: 35
Passo dotrado: 400

Trabalho A Trabatho
Por metro (W)
0 45 o 0 30

<$ Torque (KNm) |,

60 o 68

132

Calculo W limite

[T S T R

O R T SR TR

Figura 4.72 — Saida grafica da Metodologia SCCAP.

I~ Selecionar esta estaca para célculo do novo W Limite

W Média: (588833 + |00 =W Limite Ajustado: [58,8833

Desv. Padi3o: [1,70107

E stacas Selecionadas

Estaca Trabalho Total
b |P34AA 57.00
P34AC 57.00
P34AG 60.70
P23aA 58.90
P23AG 58.80
P23al 60.90
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Todo o processo é monitorado em tempo real (Figura 4.73) permitindo ao projetista e ao
executor correcOes e ajustes nos procedimentos de campo em curto espaco de tempo. Na
Figura 4.72, observam-se as estacas selecionadas com didmetro de 60 cm que fizeram parte da
amostra selecionada neste estaqueamento e automaticamente, através das rotinas introduzidas
no software, foi calculada a média e o desvio padrdo da amostra no escritorio. Salienta-se que
os dados sdo transmitidos em tempo real para o escritério (Figura 4.73), utilizando-se
tecnologia GSM (telefonia celular). No escritorio, a supervisdo do projetista ou de um
engenheiro geotécnico é fundamental para garantir confiabilidade na tomada de decisdo.
Consequentemente, a partir da escolha e da adogdo de um critério de aceitacdo, determina-se o
trabalho limite que deve nortear os trabalhos de campo, ou seja, a energia minima aceita
durante a escavacdo de cada estaca. Essa energia esta diretamente relacionada com o
desempenho da estaca e 0 processo executivo adotado durante a execugdo como demonstrado
no item 4.3.1 a2 4.3.3.

Paralelamente as rotinas SCCAP, foram incorporadas ao software, por meio dos estudos

bibliogréaficos realizados nesta tese, conceitos e formulagBes que permitem:

¢ Indicar, em tempo real, durante a escavacdo das estacas, a velocidade critica para 0 avanco
da escavacédo proposta baseada em formulacgdo proposta por Viggiani (1989); abaixo desta
velocidade, que é funcdo das dimensdes da hélice e de sua rotacdo, pode-se ter
descompressao do solo dependendo de sua matriz;

e medir automaticamente o torque e a energia durante a execugdo da estaca;

e sinalizar a velocidade méaxima de extracdo, garantindo que o volume de concreto, mais 0
superconsumo que caracteriza cada tipo de solo sejam suficientes para o preenchimento

adequado das estacas.

Figura 4.73 — Telemonitoramento da execucao atraves da tecnologia GSM.
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A Figura 4.74 e a Figura 4.75 ilustram as modificagOes introduzidas no software de
monitoramento, implementadas durante a elaboragdo das rotinas SCCAP que conferiram ao
processo novas funcdes que auxiliam o entendimento e a correcdo de procedimentos durante a
escavacao das estacas. Destacam-se a indicacdo do Torque; a velocidade critica de avango, que
é representada pela linha vermelha; e a velocidade critica de concretagem, representada pela

linha verde.

Verifica-se, na tela referente a execucdo de uma estaca, que o operador da perfuratriz e o
engenheiro geotécnico no campo ou no escritério possuem informagdes adicionais como o
Torque instantaneo e a velocidade critica de perfuracdo. Salienta-se que 0 computador possui
um chip GSM que permite receber e transmitir informacGes em tempo real, permitindo
também que o projetista ou 0 executor tenha acesso aos dados da execucdo nesse tempo, sem a

necessidade da presenca fisica no campo.

o W . W oo WD y+)
Figura 4.74 - Tela do computador de monitoramento - cabine de operacao.

Gr da Estaca
Servigo executado por:
Cliente

1
Trabalho Total (MJ): 60 Pinhéio: 12
Limite (MJ): 58 Coroa: 118

Torque (tm) L RotagSo (RPM) |, \elocidade mA |,

Figura 4.75 - Modificagdes introduzidas no Software de monitoramento das estacas hélices.
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Observa-se, no grafico, que se escavou a estaca com velocidade abaixo da ideal, ou seja,
menor que a velocidade critica. Nesse caso, a estaca foi escavada em matriz de solo argiloso, o
que ocorreu devido a adesdo residual existente entre o material escavado, a ferramenta de
perfuracdo e o solo (fuste da estaca). Portanto, a execucdo em velocidades abaixo da
velocidade critica ndo é necessariamente sindbnimo de desconfinamento, ao contrério do que é

observado em matrizes arenosas em que tal fendmeno tem importancia.

Ainda analisando-se a Figura 4.75, observa-se que a velocidade de extracdo do helicoide
permaneceu sempre abaixo da velocidade critica de extracdo, sinalizando que a estaca,

provavelmente, encontra-se integra, ou seja, ndo possui falhas no concreto.
44.1 APLICAC}AO DA METODOLOGIA SCCAP -SITIO 7

Utilizando-se como base o banco de dados obtido durante o monitoramento das estacas
executadas no Sitio 7 (Figura 4.76), localizado na SGCV lotes 25 a 30, Guard, Brasilia,
Distrito Federal, aplicou-se a metodologia SCCAP e avaliaram-se os resultados obtidos.
Salienta-se que, nesse caso, as profundidades das estacas ndo foram corrigidas, pois a
metodologia ainda estava em desenvolvimento; procurou-se apenas verificar qual seria o

efeito da metodologia em um perfil geoldgico extremamente dobrado (Tabela 4.22).
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Tabela 4.22 - Caracterizacdo Geotécnica através de Ensaios SPT — Sitio 7.

Prof Numero de Golpes por camada Tipo de solo
. Furo | Furo | Furo | Furo | Furo | Furo | Furo | Furo | Furo | Furo | Furo | Furo | classificacdo
(m) | 01 02 03 04 05 06 07 08 09 10 11 12 tatil-visual
1 7 6 6 6 7 4 7 7 4 8 7 4
2 4 4 5 5 3 4 6 2 4 4 7 3
3 2 4 2 5 4 2 4 4 2 4 6 4 Argila
4 2 4 4 7 4 4 4 4 5 7 7 4 Arenosa
5 4 6 6 10 6 4 4 5 8 10 8 7
6 4 6 8 15 7 6 8 8 10 12 10 10
7 8 7 4 18 8 5 14 9 8 4 6 5
8 7 7 13 13 9 9 14 9 9 4 4 8
9 5 11 30 7 29 26 6 11 6 6 4 6 Argila com
10 14 24 30 5 9 22 4 11 9 8 7 8 Concrecoes
11 32 12 32 9 10 31 7 12 22 11 14 10
12 58 31 56 14 12 50 11 9 19 17 14 11
13 52 18 12 15 15 15 20 18 11
14 21 16 18 19 18 23 22 14
15 19 18 20 23 21 31 22 21 Silte
16 24 20 22 21 29 44 29 24 Arenoso
17 27 22 19 24 48 48 29
18 42 23 22 41 48
19 38 29

Nesse sitio, o trabalho realizado pela forca descendente ndo foi mensurado, pois ndo se
dispunha de um sensor de 6leo no pistdo instalado no maquinario para gerar a referida forca.
Ela esta sendo considerada um processo sistematizado durante a execu¢do do estaqueamento,
ou seja, considerou-se que a forca, que representa aproximadamente 10% do trabalho total
realizado, fazia parte do processo de execucdo, sendo constante e intrinseca a operagao do

maquinario.

Logo, procurou-se coletar as amostras dentro do estaqueamento que representassem as
condicdes gerais do projeto de fundagcdo em termos de capacidade de carga e deformabilidade.
No caso, correlacionaram-se as amostras de energias com a capacidade de carga obtida por
meio de uma prova de carga (Figura 4.77 e Figura 4.78). Observa-se que a existéncia de uma
prova de carga no sitio 7 permite a correlacdo direta da capacidade de carga obtida no ensaio
com a energia ou trabalho necessario para escavar a estaca, sendo apenas necessario coletar a
amostra proxima a estaca ensaiada que também fara parte do banco de dados. Para as estacas
com 40 cm de diametro, foi adotada pelo projetista, capacidade de carga de 600 kN que
conferiu a obra uma margem de seguranca representada pelo fator de seguranca igual a 1,7.
Observa-se, no ensaio apresentado na Figura 4.77, que a ruptura convencional, carga
correspondente ao recalque equivalente a 10% do diametro da estaca, ocorreu com 1030 kN.
Complementarmente, analisando-se a Figura 4.78, verifica-se, através da metodologia

230



Camapum de Carvalho et al. (2008, 2010), que o carregamento adotado encontra-se no

dominio do atrito e que a ruptura convencional ocorreu para carregamento imediatamente

superior a 950 kKN. Esse carregamento € apontado pela metodologia Camapum de Carvalho et

al. (2008 e 2010) como carga a partir da qual as deformacgbes plasticas comandam o

comportamento do ensaio.

1400

Recalque (mm)
&

70

Figura 4.77 — Prova de carga sobre a Estaca E 12D (Diametro de 40cm e comprimento de

10,16m) — Sitio 7.

Recalque imediato acumulado {mm)

Recalque secundério acumulado (mm)

R =

R*=0.8665

.

Ri=1 /7/

|

Carga (kN)

P

0 100 200 300 400 500 600 700 1000 1100 1200 1300

500 600 700 800 900 1000 1100

Carga (kN)

Figura 4.78 — Gréficos recalque imediato e secundario acumulados - Metodologia Camapum

de Carvalho et al. (2010).

Na Tabela 4.23 e na Tabela 4.24, sdo apresentadas as energias ou os trabalhos realizados, 0s

quais foram coletados durante a execucdo de dois subconjuntos de estacas com diametro de 40

e 50 cm no Sitio 7. As estacas foram executadas a partir da cota -4,00m, em relacdo a cota

inicial das sondagens.
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Tabela 4.23— Trabalho necessario para execucao de 133 estacas de 50 cm — Sitio 7.

Estaca Profundidade | Energia Estaca Profundidade | Energia Estaca Profundidade | Energia
(m) (M) (m) (M) (m) (MJ)
E18B2B 13,36 55 E35A2B 13,12 6,3 E25B1A 11,12 7,3
E18B2C 13,12 5,0 E21A2A 13,12 6,0 E3B1A 11,04 5,8
E10B2B 13,12 5,0 E2B2C 13,12 57 E9B1A 11,04 5,8
E10B2C 13,12 8,1 E2B2B 13,12 8,5 E3B1D 11,28 7,0
E9B2A 13,12 6,1 E31A2A 13,12 8,8 E9B1D 11,12 11,7
E20B2B 13,12 5,0 E31A2D 13,12 73 E10B1A 11,12 12,8
E18B2B 13,12 3,6 E32A2C 13,12 7,1 E10B1D 11,04 9,2
E18B2C 13,12 4,3 E32A2B 13,12 6,5 E3B1C 11,12 4,9
E10B2B 13,12 4,6 E2B2F 13,12 4,2 E9B1B 11,12 3,4
Teste 13,12 4,9 E1B2B 13,12 5,0 E9B1C 13,68 5,0
E9B2A 13,28 4,1 E32A2D 13,12 52 E10B1B 11,12 4,2
E31A2B 13,12 3,6 E1B2C 13,12 4,1 E10B1C 11,12 50
E20A2C 13,12 8,4 ESB2A 13,12 57 E25B1C 11,12 47
E21A2B 13,12 5,4 ESB2E 13,12 5,6 E25B1F 11,12 4,5
E12A2C 13,12 5,8 E6B2D 13,12 8,2 E25B1B 11,12 8,6
E12A2B 13,12 4,8 E6B2B 13,12 6,4 E22B1A 11,12 4,7
E14A2C 13,12 59 E26B2B 13,12 6,5 E22B1D 11,04 4,7
E14A2B 13,28 4,9 E16B2B 13,28 7.3 E22B1C 11,12 6,8
E6A2C 13,12 4,9 E7B2C 13,12 57 E23B1A 11,12 8,8
E5A2C 13,12 6,7 E25B2B 13,12 7,6 E23B1D 11,12 6,9
E3A2B 13,12 3,4 E13B2B 13,12 8,7 E26B1F 11,12 8,6
E4A2B 13,12 5,0 E1B2A 13,12 8,7 E26B1C 11,12 8,4
E35A2A 13,12 5,4 E5B2C 13,12 9,3 E26B1B 11,12 75
E35A2D 13,12 53 E6B2C 13,12 6,6 E25B1E 11,12 7,8
E20A2D 13,28 5,7 E24B2C 13,12 57 E25B1D 11,12 6,7
E20A2A 13,12 57 E7A2B 13,12 4,9 E22B1B 11,12 6,5
E21A2C 13,12 5,8 E7A2C 13,12 6,4 E23B1C 11,12 6,5
E14A2A 13,12 6,0 E6A2A 13,12 6,2 E23B1B 11,20 6,5
E14A2D 13,12 6,9 E4A2A 13,12 4,1 E26B1E 11,12 6,5
E12A2A 13,12 6,1 E3A2C 13,12 4,7 E26B1A 11,28 8,5
E12A2D 13,12 7,5 E12B1A 11,12 5,9 E26B1D 11,12 8,6
E41A2C 13,12 6,6 E12B1D 11,12 6,9 E1B1C 11,12 7,3
E35A2C 13,12 7,2 E14B1 11,12 7,3 E1B1A 11,12 7,3
E6B1B 11,04 57 E18B1C 11,20 6,2 E15B1F 11,12 5,1
E13B1B 11,12 6,7 E1B1F 11,12 7,1 E15D 11,12 4,7
E6B1C 11,12 6,5 E1B1B 11,12 9,0 E21D 10,08 5,9
E13B1C 11,12 7,0 E1B1D 11,12 8,9 E13D 10,08 6,1
E19B1B 11,04 8,0 E15B1B 11,12 8,9 E23D 10,08 58
E1B1E 11,04 9,4 E15B1E 11,12 8,5 E43D 10,08 7,0
E12B1D 11,20 7,5 E15B1A 11,12 8,5 E57D 10,08 74
E6B1A 11,12 6,5 E17D 10,16 7.8 E49D 10,08 6,9
E6B1D 11,12 6,7 E18B1A 11,04 7,1 E50D 10,08 8,2
E3B1A 13,12 5,2 E18B1D 11,12 4,5 E59D 10,08 6,8
E13B1D 11,12 53 E15B1D 11,12 57
E18B1B 11,20 6,4 E15B1B 11,12 5,1
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Tabela 4.24— Trabalho necessario para execucéo de 50 estacas diametro de 40 cm — Sitio 7.

Estaca Prof. (m) Energia (MJ) Estaca Prof. (m) Energia (MJ)
E42A2C 13,12 6,0 E13A2D 13,12 4,7
E23A2F 13,12 6,4 E18A2A 13,12 4,8
E23A2B 13,12 3,9 E25A2C 13,12 4,9
E23A2D 13,36 6,3 E26A2C 13,12 4,3
E18A2E 13,12 5,8 E13A2C 13,12 6,1
E18A2D 13,12 3,6 E13A2B 13,12 8,2
E23A2E 13,12 4,0 E25A2A 13,12 7,5
E23A2C 13,12 4,9 E26A2A 13,12 6,6
E23A2A 13,12 5,8 E13A2A 13,12 5,1
E18A2F 13,60 5,1 E13GA 10,08 3,1
E18A2C 13,12 2,7 E20GB 10,08 3,6
E18A2B 13,12 3,5 E65DC 10,08 3,8
E25A2B 13,12 6,3 E19GB 10,08 5,1
E26A2B 13,12 6,8 E64DC 10,08 3,8

E10GB 10,08 5,1 E2B1E 11,12 8,5
E17GB 10,08 4,3 E11B1A 11,12 6,9
E23G 10,08 2,9 E17B1D 11,12 6,9
E63DB 10,08 2,8 ESB1A 11,12 7,8
E17GC 10,16 4,3 E2B1C 11,12 6,5
E10GC 10,16 4,9 E17B1B 11,12 6,1
E11B1E 13,04 5,6 E5B1B 11,12 5,4
E17B1E 12,96 8,8 E4B1B 11,12 6,7
E17B1A 13,04 6,6 E17B1C 11,12 6,5
E2B1A 11,12 7,6 E2B1D 11,12 6,6
E4B1A 11,12 7,1 E2B1B 11,12 7,2

O conjunto de dados coletados foi submetido ao teste de normalidade Anderson & Darling
(1952) que avalia se a distribuicdo de frequéncia de um conjunto de dados adere a Distribuicao
Normal. Verifica-se, na Figura 4.79, que o teste descartou dois resultados do conjunto de
dados para um intervalo de confianca de 95%, valores de energia relacionados as estacas
E9B1D e E10B1A da matriz de dados montada para as estacas de 50 cm, respectivamente 11,7
e 12,8 MJ. Provavelmente os resultados mais elevados de energia foram provocados pelo
dobramento encontrado no local (Tabela 4.22), ou seja, pelo solo resistente encontrado em
menor profundidade. As medidas de tendéncia central, média e mediana, e 0 primeiro e 0
segundo momento das duas populagdes, respectivamente, Desvio Padrdo e Variancia, séo

apresentados na Tabela 4.25.

Tabela 4.25— Caracteristicas estatisticas das popula¢des de estacas de 40 e 50 cm — Sitio 7.

Estacas 40cm 50 cm
Média (MJ) 5,56 6,35
Mediana (MJ) 5,70 6,40
Desvio Padrao (MJ) 1,56 1,45
Variancia (%) 29 23
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Figura 4.79 - Teste de normalidade Anderson & Darling (1952) — Sitio 7.

Para a amostra das estacas com 40 cm de didmetro, utilizaram-se os dados de trabalhos
realizados, obtidos durante a escavacdo das estacas com 10,00m de profundidade, pois se
executou, na obra, uma prova de carga sobre uma estaca com essas caracteristicas (Figura

4.77), resultados que se encontram grifados na cor verde na Tabela 4.24.

A amostra de energia utilizada para representar as estacas com 50 cm de didmetro foi obtida
durante a execucdo das 10 primeiras estacas escavadas na obra, todas com aproximadamente
13,00 m de comprimento e executadas em regido com caracteristica geotécnica conhecida. Os

dados estdo localizados no inicio da Tabela 4.23, que é apresentada em ordem cronoldgica.

Nas duas amostras, foi aplicado o teste de normalidade, Anderson & Darling (1952). Como
resultado do teste, foi necessario expurgar um dos dados coletados nas estacas de 50 cm, o

referente a estaca E10B2C (8,1 MJ), o que reduziu a amostra para 9 dados.

As medidas de tendéncia central, média e mediana, e o primeiro e 0 segundo momento das

amostras retiradas das populacGes sdo apresentados na Tabela 4.26.

Tabela 4.26 — Caracteristicas estatisticas das amostras — Sitio 7.

Estacas 40 cm 50 cm
Média (MJ) 3,97 4,89
Mediana (MJ) 3,80 5,00
Desvio Padrdo (MJ) 0,84 0,70
Variancia (%) 21 14
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Observa-se, neste caso, que a média e a variancia das amostras foram menores que as das
populacdes. O fato era esperado para a média, pois, por se tratar de um perfil extremamente
dobrado, as estacas com 40 cm tiveram a sua profundidade aumentada para atender a margem
de seguranca igual a 2 (dois), e a amostra de energia para as estacas com 50cm de diametro
foram coletadas na regido das sondagens SP 10, 11 e 12, mais desfavordvel em termos de
resisténcia. Para a variancia, o fato é perfeitamente justificado, pois, de acordo com a
metodologia, deve-se escolher regido com menor variabilidade, o que foi garantido, no caso,
pela amostragem em area restrita, ao contrario do estaqueamento que foi executado

abrangendo toda a area e consequentemente toda a sua variabilidade.

Para as andlises, foram aplicados os critérios 1 e 2 da metodologia SCCAP descritos no item
3.5.1.1. Comparando-se o trabalho realizado (W) em cada estaca durante a sua escavagado
(Tabela 4.23 e Tabela 4.24), com a média () do trabalho necessario para executar as estacas
da amostra, critério 1 (W>p), observa-se que seria necessario corrigir ou aumentar a
profundidade de 4 estacas com diametro de 40 cm e 14 com didmetro de 50 cm por
apresentarem trabalho acumulado menor que a média obtida para as amostras. Neste caso,
estas amostras excluidas, quando da execucdo, deveriam ter seus comprimentos aumentados

até atingirem a média obtida para as amostras.

Utilizando-se o critério 2, mais rigoroso, no qual s se aceita a estaca se o trabalho realizado
(W) for maior que a média (n) mais o desvio padrdo (o) dos trabalhos realizados nas estacas
da amostra (W>pu+o), observa-se que, eliminadas as estacas ja excluidas na analise anterior,
ainda seriam recusadas 8 estacas com diametro de 40 cm e 32 com diametro de 50cm. Essas
estdo marcadas em rosa na Tabela 4.23.

Como os resultados apresentados na Tabela 4.23 e na Tabela 4.24 foram ordenados na
sequéncia cronoldgica de execucdo do estaqueamento e sabendo-se que o0 estaqueamento foi
executado sequencialmente até cobrir toda a area do empreendimento, pode-se verificar, por
exemplo, na Tabela 4.23, que as estacas recusadas pelos critérios 1 e 2 estdo agrupadas, ou
seja, sdo estacas vizinhas que provavelmente estdo implantadas em regides com Ngspt médio

menor que o esperado ou foram assentes em dobras sinclinais.

Fica evidente que a adocdo da metodologia SCCAP no Sitio 7 propiciaria maior confiabilidade
ao estaqueamento em termos de capacidade de carga. O fato pode ser verificado ao se observar

a Figura 4.80, pois, aplicando-se a metodologia, o desvio padrdo das distribuicbes de
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frequéncia diminuiram consideravelmente, ou seja, 0 estaqueamento seria uniformizado em
termos de energia e consequentemente em capacidade de carga e deformabilidade

representado pela prova de carga (Figura 4.77).

Estacas40 cm Estacas 50 cm i i e
124 25 Adotado 40cm | 50cm
E== SemSCCAP Energia Média
=8 SCCAP —Critério 1
sem SCCAP 5.56 6.35
. . (M)
0 9 Energia Média
2 =l SCCAP 5.92 6.94
fr I Critério 1 (M)

Desvio Padrdo
sem SCCAP 1.56 1.45

(M)
- 1 N Desvio Padrdo
3 4 5 6 7 8 3.2 48 64 80 SCCAP 0.78 0.79
Trabalho (MJ) Trabalho (MJ) Critério 1 (M)

Figura 4.80 — Caracteristicas estatisticas das populacfes antes e depois do SCCAP — Sitio 7.

Analisando-se o exemplo, fica evidente que a energia ou o trabalho realizado para executar
uma estaca pode ser monitorado por meio de rotinas incorporadas ao software de
monitoramento das estacas hélices, como proposto na pesquisa, e a utilizacdo dos dados e
principalmente das caracteristicas estatisticas desta populacdo, podem ser utilizadas para o

controle de qualidade do estaqueamento.
4.4.2 APLICACAO DA METODOLOGIA SCCAP -SITIO 9

No Sitio 9, localizado no SGCV, SOF Sul, Lote 1, Brasilia, Distrito Federal, situado proximo
aos Sitios 2 e 7, aplicou-se a metodologia SCCAP através do SACI DeepControl da
Geodigitus. Nesse Sitio, foi detectada importante variabilidade nas sondagens SPT (Figura
4.81) e a importancia da metodologia SCCAP em perfis erréaticos foi testada e comprovada. As

sondagens SPT sé&o apresentadas na Figura 4.81.
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Figura 4.81 — Caracterizacdo Geotécnica - Ensaios SPT — Sitio 9.

No estaqueamento, executaram-se duas provas de carga sobre as estacas E150B e E333D3,
permitindo relacionar a energia demandada para escavar as estacas da amostra com a
capacidade de carga e deformabilidade da estaca ensaiada.

As provas de carga realizadas foram do tipo lento sobre as estacas E150B (0,40 m de didametro
e 18,16 m de profundidade) e E333D3 (0,50 m de diametro e 18,08 m de profundidade).As
curvas carga versus recalque sdo apresentadas na Figura 4.82.
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Figura 4.82 — Provas de cargas E150B e E333D3 — Sitio 9.

Para auxiliar o entendimento das provas de cargas, utilizou-se o grafico do coeficiente de
deslocamento ou recalque proposto pela metodologia Camapum de Carvalho et al. (2010),
que identificou nitidamente a mudanca de comportamento das estacas durante 0s ensaios
(Figura 4.83).
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Figura 4.83 — Curvas carga versus coeficiente de deslocamento: a) estaca 150B; b) estaca
E333D3 — Metodologia Camapum de Carvalho et al. (2010) — Sitio 9.
Analisando-se a Figura 4.82 e a Figura 4.83, observa-se que o0 ensaio realizado sobre a estaca
E150B foi prejudicado pela excentricidade do sistema de reacdo que ocorreu durante o ensaio
e motivou o primeiro descarregamento. Pode-se observar que, apesar do ensaio ter atingido
27,0 mm de deformacdo, 8 mm foram de deformacéo el&stica, valor superior ao esperado para
0 nivel de carregamento do ensaio. Provavelmente isso ocorreu devido ao aparecimento de
deslocamentos horizontais e @ recuperacao (retorno a posicéo inicial) apos o descarregamento.

Observando-se a Figura 4.83a , na qual foi identificado apenas um ponto, referente a carga a
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partir da qual as deformacdes plésticas dominam o comportamento da estaca, verifica-se que o
ajuste a reta ndo foi perfeito provavelmente devido a influéncia das deformac@es horizontais
registradas que prejudicaram o ensaio. Pode-se, ainda, levantar a hipdtese de que o
comportamento abaixo do esperado, observado durante o ensaio da estaca E150B, em termos
de tensdo versus deformacdo, quando comparado com o da estaca E333D3, pode ter sido
provocado por uma provavel ruptura estrutural da estaca. A estaca E150B ndo possuia
armacao para suportar os esforcos horizontais provocados com flexdo induzida pela

excentricidade do sistema de reacdo e registrada durante o ensaio.

Analisando-se os graficos da carga versus recalque e do coeficiente de deslocamento da estaca
E333D3 (Figura 4.82), observa-se que o dominio em que predomina o atrito esta delimitado
pela carga de 750 kN. A partir deste carregamento, o atrito lateral aproxima-se de sua
saturacdo e a base da estaca passa a ser mobilizada em maior escala até a carga aproximada de
1650 kN, definindo o dominio do fuste mais ponta, quando a estaca apresenta sinais de
plastificacdo atingindo o dominio de plastificacdo. No segundo trecho, o atrito lateral pode,
segundo o solo e estratigrafia, continuar a apresentar pequenos aumentos, estabilizar ou ainda

sofrer pequenos decréscimos.

A Tabela 4.27 e a Tabela 4.28 apresentam respectivamente os dados dos conjuntos de estacas
com didmetro de 0,40m e 0,50m. Da tabela, constam as profundidades e energias demandadas
para executar cada estaca. Submeteu-se o conjunto de dados coletados ao teste de normalidade
de Anderson & Darling (1952) (Figura 4.84). O teste avalia se a distribuicdo de frequéncia de
um conjunto de dados adere a Distribuicdo Normal e verifica o intervalo de confianca para a

média e a mediana.
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Tabela 4.27 — Energia necessaria para a execucao de 46 estacas com 0,40 m de didmetro —

Sitio 9.

Estaca | Profundidade (m) | Energia Medida (MJ) Estaca Profundidade (m) | Energia Medida (MJ)
E412E2 8,40 8,50 E436E1 8,72 10,20
E413E2 8,32 7,00 E436E2 8,64 8,20
E417E1 8,64 10,40 E438E1 8,40 10,90
E418E1 8,40 12,70 E438E2 8,48 11,80
E419E1 8,16 12,50 E439E1 8,56 9,60
E421E1 8,40 8,10 E439E2 8,56 13,30
E421E2 8,56 8,50 E440E1 8,56 12,00
E422E1 8,24 8,60 E440E2 9,68 13,60
E422E2 10,16 9,90 E441E1 8,24 8,40
E425E1 8,72 10,10 E441E2 8,40 7,60
E425E2 8,16 9,70 E444E1 8,16 10,20
E426E1 10,16 14,00 E444E2 8,64 12,30
E426E2 8,24 12,80 E445E1 8,64 12,00
E427E1 8,72 11,00 E445E2 8,16 11,30
E427E2 8,16 11,10 E446E1 8,72 7,60
E429E1 8,48 11,40 E446E2 8,24 12,20
E429E2 8,48 11,30 E448E1 8,56 12,20
E430E1 8,40 7,80 E448E2 8,80 11,00
E430E2 8,24 10,10 E449E1 8,24 10,90
E431E1 8,48 9,10 E449E2 8,72 9,40
E431E2 8,16 9,70 E450E1 8,64 10,50
E434E1 8,48 11,50 E450E2 8,72 13,10
E435E2 8,72 13,50 E458E2 15,20 19,60

Tabela 4.28 - Energia necessaria para a execucdo de 89 estacas com 0,50m de diametro —

Sitio 9.

Estaca | Profundidade (m) | Energia Medida (MJ) Estaca | Profundidade (m) | Energia Medida (MJ)
E415E1 15,12 17,90 E458E1 15,12 19,90
E415E2 15,00 17,20 E459E1 15,12 17,10
E415E3 15,04 20,00 E459E2 15,12 13,40
E416E1 15,12 19,90 E459E3 15,04 20,80
E416E2 15,52 18,50 E460E1 15,12 22,10
E416E3 15,12 20,80 E460E2 15,12 21,10
E419E2 8,64 12,50 E460E3 15,12 19,10
E423E1 15,04 17,00 E461E1 15,04 15,90
E423E2 15,12 18,30 E461E2 15,12 19,00
E423E3 15,04 17,60 E462E1 15,12 20,30
E423E4 15,20 19,40 E462E2 15,12 13,10
E424E2 15,12 22,60 E464E1 15,44 16,80
E424E3 15,20 19,50 E464E2 15,12 22,10
E424E4 15,12 23,50 E464E3 15,12 21,50
E432E1 15,12 20,20 E465E1 15,12 17,30
E432E2 15,20 20,20 E465E2 15,28 21,00
E432E3 14,96 14,80 E465E3 15,12 21,10
E432E4 15,12 21,40 E465E4 15,20 21,70
E433E2 16,08 21,20 E466E2 15,20 20,10
E433E3 15,12 18,80 E466E3 15,04 24,10
E433E4 15,12 18,50 E467E1 15,04 21,80
E442E2 15,12 18,60 E467E3 15,12 22,80
E442E3 15,04 15,00 E468E1 15,20 16,70
E443E1 15,12 18,20 E468E2 15,12 16,00
E443E3 15,12 14,70 E469E1 15,20 15,60
E443E4 15,20 18,20 E471E1 15,12 16,90
E451E2 15,04 22,80 E471E3 15,04 14,30
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Estaca | Profundidade (m) | Energia Medida (MJ) Estaca | Profundidade (m) | Energia Medida (MJ)
E451E3 15,04 17,50 E472E1 15,12 18,80
E452E1 15,12 18,60 EAT72E2 15,12 17,30
E452E2 15,28 20,30 EA72E4 15,12 20,40
E452E3 15,12 18,90 E473E2 15,12 18,10
E452E4 15,12 17,60 E473E3 15,12 17,70
E453E1 15,12 16,20 E4A73E4 15,12 16,70
E453E2 15,12 21,00 E474E1 15,12 18,20
E455E1 15,12 20,20 EA74E2 15,12 12,00
E455E2 15,12 18,50 E474E3 15,12 18,80
E455E3 15,12 19,80 E481E 15,12 14,90
E455E4 15,12 20,70 E482E2 16,00 15,30
E456E1 15,12 18,60 E495E 15,12 17,40
E456E2 15,04 19,90 E513E 15,12 21,30
E456E3 15,12 18,90 ES14E 15,04 19,40
E456E4 15,12 20,40 E417E2 9,12 8,00
E457E1 15,04 17,50 E418E2 8,16 11,10
E457E2 15,12 17,20 E434E2 8,16 9,40
E457E3 15,20 16,60

FetacasBoem \ Estacas 40cm
3 H s ® 21 ] 7 = = = —1
L 1] —
Intervalo de Confianga—95% Intervalo de Confianga—95%
Média ; { Média b - |
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Tabela 4.98 75 150 85 190 195 00 023 05 05 e ux U

Figura 4.84 — Teste de normalidade Anderson & Darling (1952) — Sitio 9.

Analisando-se o teste proposto por Anderson & Darling (1952), verifica-se que foi sugerido
expurgo de apenas um resultado do conjunto de dados das estacas de 40 cm (E458E2) e trés
resultados para as estacas de 50 cm (E417E2, E418E2 e E434E2), localizados ao final da
Tabela 4.27 e da Tabela 4.28. O expurgo era esperado, pois as estacas foram executadas com
profundidades distintas da media do estagueamento com o propésito de verificar a

sensibilidade do método.

Apdbs 0 expurgo das estacas, apresentam-se, na Tabela 4.29, as medidas de tendéncia central,
média e mediana, e o primeiro e 0 segundo momento das populacdes, desvio padrdo e
coeficiente de varidncia. Fica evidente que, devido a pequena variabilidade da energia

demandada ou do trabalho realizado para executar cada estaca do estagueamento, as rotinas
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propostas pela metodologia SCCAP, por meio da utilizagdo dos dados de energia,
principalmente das caracteristicas estatisticas da populacdo ou da amostra, quando
devidamente tratados e utilizados em critérios de aceitacdo, sdo uma importante ferramenta

para o controle de qualidade dos estaqueamentos.

Tabela 4.29 — Caracteristicas estatisticas das populagdes de estacas de 40 e 50 cm — Sitio 9.

Diametro (cm) 40 50
Media (MJ) 10,61 18,65
Mediana (MJ) 10,90 18,70
Desvio Padrdo (MJ) 1,83 2,52
Coeficiente de Variancia (%) 17 13

Para aplicar a metodologia SCCAP, foi retirada uma amostra de energia obtida durante a
execucdo das 10 primeiras estacas executadas de cada didmetro. As estacas foram escavadas
préximo as provas de cargas para vincular a capacidade de carga da estaca ensaiada a energia
ou trabalho necessario para executar as estacas circunvizinhas ao ensaio. Submeteram-se as
amostras ao teste de normalidade de Anderson & Darling (1952), o qual indicou a
aceitabilidade de todos os dados. As caracteristicas estatisticas das amostras sdo apresentadas
na Tabela 4.30.

Tabela 4.30 — Caracteristicas estatisticas das amostras 50 cm — Sitio 9.

Diametro (cm) 40 50
Média (MJ) 9,63 17,97
Mediana (MJ) 9,25 18,10
Desvio Padrdo (MJ) 1,87 2,31
Coeficiente de Variancia 0,20 0,13

Admitindo-se que a média amostral constitui-se em bom indicador da populacéo, aplicou-se o
primeiro critério de aceitacdo (Item 3.5.1.1) proposto pela metodologia SCCAP (W>u) para
controlar o restante do estaqueamento, uniformizando-o em termos de energia. Como
resultado, foi necessario corrigir (aumento da profundidade) a profundidade de 8 estacas de
0,40m e de 36 estacas de 0,50m que nédo atingiram a energia média amostral estabelecida pela
adogdo do critério 1. Tal resultado era esperado, pois, em uma populacdo normal bem
amostrada, espera-se que aproximadamente 50% da populacéo, no caso, a energia demandada
durante a escavacao das estacas, estivesse abaixo da média amostral. Observou-se, nesta e em
outras obras em que a metodologia SCCAP foi aplicada, que, para atender ao critério 1, as
estacas rejeitadas sdo escavadas, no maximo, 1,00 m além da profundidade inicialmente

242



projetada, ou seja, os custos envolvidos para a ado¢do da metodologia sé&o pequenos quando

comparados ao ganho com a redugéo do risco.

As caracteristicas estatisticas das populacGes apds a aplicacdo da metodologia, excluindo-se as
10 estacas utilizadas na amostragem, sdo apresentadas na Tabela 4.31. Percebe-se que a
metodologia proposta uniformizou o estaqueamento, provocando um incremento da média

populacional em termos de energia e reduzindo o desvio padrdo e a variabilidade.

Tabela 4.31 — Caracteristicas estatisticas do estaqueamento- metodologia SCCAP — Sitio 9.

Diametro (cm) 40 50
Média (MJ) 11,19 19,74
Mediana (MJ) 11,00 18,80
Desvio Padréo (MJ) 1,34 1,39

Coeficiente de Variancia 12 7

Na Figura 4.85, apresenta-se a superficie resistente para o conjunto de estacas de 40 e 50 cm
apos a uniformizacdo. Verifica-se, na figura, que a metodologia uniformizou o estaqueamento
em termos de energia, identificando claramente, por meio do nivel de energia, as regides onde

predominam as estacas de 50 cm e as estacas de 40 cm.

—

T T T T T
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Figura 4.85 — Superficie resistente de energia — estacas 40 cm e 50 cm — Sitio 9.

4.43 APLICACAO DA METODOLOGIA SCCAP-SITIO 8

No Sitio 8 (Figura 4.86), localizado na Rua 18 Sul, Lote 15, Aguas Claras, Distrito Federal,
aplicou-se a metodologia SCCAP através do SACI DeepControl da Geodigitus, software que
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incorporou a Metodologia SCCAP ao monitoramento das estacas escavadas, pois 0

monitoramento e o software podem ser aplicados a qualquer tipo de estaqueamento escavado.

Salienta-se que, nesse caso, analisando-se as sondagens SPT (Tabela 4.32), locadas de acordo

com a Figura 4.89, percebe-se que a variabilidade geotécnica é menor que a encontrada nos

Sitios 7 e 9. Entretanto, devido a sensibilidade da metodologia proposta, foi possivel detectar

as regides com menor resisténcia Nspr, pois estas regides também apresentaram menor nivel

de energia (trabalho necessario para escavar cada estaca), sendo claramente identificadas nos

modelos bi (2D) e tridimensionais (3D), gerados através de métodos geoestatisticos.

Apresenta-se como referéncia de capacidade de carga uma prova de carga realizada sobre a

estaca ERB Il com diametro 40 cm e 9,68 m de profundidade assente em estaqueamento

vizinho e com o mesmo perfil geotécnico do Sitio 8 (Figura 4.87).

Tabela 4.32 - — SondagemSPT — Sitio 8.

. Numero de golpes por camada .
Profundidade (m) SPOL SPO2 g pSP03 Spoa Tipo de Solo

1 10 12 10 18

2 10 8 11 12

3 2 T [ [ 7 site Argiloso

5 26 22 19 10

6 27 21 20 9

7 27 19 19 26

8 43 16 43 19

9 53 25 52 22 .

10 63120 50 62122 30 Sl AR

11 53 51

12 32/6 63
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Na Figura 4.87, observa-se, no grafico carga versus coeficiente de deslocamento que, de
acordo com a metodologia Camapum de Carvalho et al. (2010), a estaca mobiliza
preponderantemente atrito lateral até a carga de 780 kN, com pequeno deslocamento. A partir
deste valor, com a tendéncia a saturacdo do atrito lateral, comecgou-se a mobilizar todo o
conjunto bloco de coroamento, fuste e ponta da estaca até a carga de 1180 kN. Acima de
1180 kN, o conjunto solo-estrutura da estaca passou a indicar sinais de plastificacdo, ndo
significando necessariamente ruptura, mas sinalizando que, a partir deste carregamento, 0s

recalques passam a ser relevantes e irreversiveis.
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Figura 4.87 — Prova de carga de referéncia e Coeficiente de deslocamento da Metodologia
Camapum de Carvalho et al. (2010) — Estaca ERB |1 - Sitio 8.
Para aplicar a metodologia SCCAP no Sitio 8, executaram-se 10 estacas de 50 cm e 10 estacas
de 60 cm na regido dos furos de sondagem SP 01 e SP02. A energia demandada para executar
este grupo de estacas foi agrupada para formar duas amostras, uma para as estacas de 50 cm e
outra para as estacas de 60 cm de diametro, cuja média do trabalho e o desvio padrdo sédo
apresentados na Tabela 4.33.A profundidade adotada em projeto, para as estacas executadas

no Sitio 8, foi de 10,0m exceto na regido da sondagem SP04, na qual se adotou 11,00m.

Tabela 4.33 — Média e Desvio Padrao - amostra de estacas com 50 cm e 60 cm de diametro-

Sitio 8.
Metodologia SCCAP — Sitio 8
Diametro (cm) Trabalho (MJ) Desvio Padrdo Variancia
50 17,05 0,97 0,94
60 18,50 1,18 1,40

Considerando que a média amostral € um bom indicador da populacdo, aplicou-se o primeiro
critério de aceitacdo proposto pela metodologia SCCAP (W>p). A Tabela 4.33 e a Tabela 4.35

apresentam os dados e as corre¢cdes promovidas no Sitio 7 por meio da metodologia SCCAP.
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Analisando-se os dados, verifica-se que foi preciso corrigir apenas 2 estacas de 50 cm e 12 de

60 cm, em no maximo 1,0 m de profundidade, fato também observado em outras obras nas

quais um pequeno acréscimo de profundidade uniformiza o estaqueamento em termos de

energia.

Tabela 4.34 — Energia antes e depois da metodologia SCCAP — estacas 50 cm — Sitio 8.

Estaca | Profundidade Ener_gla Energia Estaca | Profundidade Energla Energia
50 cm (m) Medida | £oaim3) | 50cm (m) Medida | &oal (m3)
(M) (M)
E59B 10,08 18,30 18,30 El 10,08 22,10 22,10
E39I 10,08 19,00 19,00 E11A 10,08 19,20 19,20
E39B 10,08 17,00 17,00 E12A 10,08 19,50 19,50
E39G 10,16 17,00 17,00 E21A 10,08 19,40 19,40
E32D 10,08 18,50 18,50 E4A 10,08 20,20 20,20
E32B 10,08 17,70 17,70 E14A 10,08 18,00 18,00
E39J 10,08 17,80 17,80 E31C 10,08 19,50 19,50
E39E 10,08 19,80 19,80 E38B 10,08 18,50 18,50
E39C 10,24 18,50 18,50 E38C 10,98 14,00 17,00
E32C 10,08 19,90 19,90 E38G 10,08 20,30 20,30
E31E 10,08 18,60 18,60 E58B 10,08 18,60 18,60
E38H 10,16 19,00 19,00 E57B 10,08 18,00 18,00
E38D 10,08 18,40 18,40 E47F 10,08 18,20 18,20
E38I 10,08 17,90 17,90 E47B 10,08 19,40 19,40
E58A 10,08 18,20 18,20 E47H 10,08 18,50 18,50
E57A 10,08 17,40 17,40 E47D 10,08 18,30 18,30
E47I 10,08 18,30 18,30 E56B 10,08 18,40 18,40
E47G 10,08 17,70 17,70 E55B 10,08 18,90 18,90
E47E 10,08 17,90 17,90 E4B 10,08 18,40 18,40
E47C 10,08 17,30 17,30 E14B 10,08 17,90 17,90
E47A 10,08 17,50 17,50 E12B 10,08 19,50 19,50
E56A 10,08 17,50 17,50 E11B 10,08 18,50 18,50
E55A 10,08 17,00 17,00 E21B 10,08 20,30 20,30
E43B 10,08 19,10 19,10 EGE 11,12 18,80 18,80
E43A 10,08 22,80 22,80 E6C 11,12 18,70 18,70
E14C 10,08 18,60 18,60 E7D 11,12 17,40 17,40
E7E 11,12 18,00 18,00 E17E 11,12 17,30 17,30
E7C 11,12 17,40 17,40 E6D 11,12 15,30 17,00

Tabela 4.35 — Energia antes e depois da metodologia SCCAP — estacas 60 cm — Sitio 8.

Estaca Profundidade Energia E final Estaca Profundidade Energia Energia
(m) Medida (MJ) (MJ) (m) Medida (MJ) | final (MJ)
E29D 10,08 17,90 18,50 E3 10,08 23,10 23,10
E29A 10,90 17,40 18,50 E2 10,08 22,70 22,70
E28C 10,08 21,20 21,20 E13A 10,08 22,40 22,40
E28B 10,08 18,90 18,90 E22A 10,08 23,20 23,20
E28G 10,08 18,70 18,70 E33A 10,08 25,10 25,10
E27A 10,08 19,50 19,50 E24A 10,08 21,70 21,70
E27E 10,10 18,40 18,50 E24E 10,08 22,00 22,00
E41E 10,88 17,30 18,50 E13B 10,08 20,90 20,90
E41A 10,08 19,30 19,30 E22B 10,08 20,90 20,90
E41F 10,58 17,40 18,50 E33B 10,08 21,70 21,70
E40E 10,68 17,70 18,50 E24B 10,08 19,70 19,70
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Profundidade Energia E final Profundidade Energia Energia
Estaca (m) Medidag(MJ) my) | ESteed (m) Medidag(MJ) final (?\/IJ)
E40J 10,08 18,60 18,60 E24D 10,08 20,20 20,20
E40A 10,08 18,80 18,80 E36A 10,08 19,20 19,20
E40F 10,08 22,60 22,60 E36H 10,08 18,90 18,90
E51E 10,08 22,20 22,20 E36G 10,08 20,60 20,60
E51A 10,08 19,70 19,70 E46B 10,08 18,60 18,60
E29B 10,08 19,60 19,60 E46D 10,08 19,50 19,50
E29C 10,42 18,00 18,50 E25C 10,08 20,40 20,40
E28A 10,08 20,50 20,50 E25B 10,08 19,40 19,40
E28F 10,08 21,90 21,90 E25G 10,08 19,30 19,30
E28E 10,08 19,00 19,00 E37B 10,16 20,20 20,20
E27B 10,08 20,20 20,20 E37C 10,08 19,60 19,60
E27D 10,08 18,50 18,50 E37H 10,08 19,40 19,40
E41G 11,00 17,60 18,50 E37I 10,08 18,90 18,90
E41B 10,08 19,70 19,70 E26A 10,08 19,60 19,60
E41C 10,08 21,40 21,40 E26E 10,08 22,10 22,10
E51B 10,08 22,10 22,10 E48E 10,16 19,70 19,70
E51D 10,08 21,70 21,70 E48A 10,08 20,10 20,10
E40H 10,08 19,10 19,10 E5A 10,08 18,80 18,80
E40D 10,08 19,50 19,50 E5B 10,08 20,60 20,60
E40I 10,16 18,90 18,90 E24C 10,08 19,90 19,90
E50B 10,08 20,60 20,60 E36C 10,08 19,60 19,60
E50F 10,08 20,80 20,80 E36F 10,08 19,40 19,40
EG0A 11,08 17,60 18,50 E46E 10,08 19,30 19,30
E50C 10,08 21,60 21,60 E46A 10,08 19,40 19,40
E49C 10,28 18,10 18,50 E25F 10,08 19,00 19,00
E49D 10,08 19,60 19,60 E25A 10,08 19,00 19,00
E49B 10,08 23,20 23,20 E25E 10,08 19,40 19,40
E60B 10,08 18,80 18,80 E37E 10,08 18,80 18,80
E51C 10,08 21,40 21,40 E53 10,08 19,20 19,20
E41D 10,08 20,60 20,60 E54 10,08 19,20 19,20
E40B 10,08 19,50 19,50 E44A 10,08 20,20 20,20
E40G 10,08 20,80 20,80 E36E 10,08 18,90 18,90
E40C 10,08 20,20 20,20 E36D 10,08 19,00 19,00
E28D 10,08 21,20 21,20 E46C 10,08 20,30 20,30
E27C 10,08 20,20 20,20 E25D 10,08 19,60 19,60
E30 10,56 17,60 18,50 E37] 10,08 20,50 20,50
E50E 10,08 22,10 22,10 E37D 10,08 20,70 20,70
E50D 10,08 20,70 20,70 E37F 10,16 20,40 20,40
E50A 10,08 20,10 20,10 E48D 10,08 19,40 19,40
E42 10,68 18,10 18,50 E48B 10,08 21,40 21,40
E52 10,08 22,50 22,50 E26B 10,08 21,30 21,30
E49E 11,08 17,20 18,50 E26D 10,08 19,40 19,40
E49A 10,08 22,10 22,10 E44B 10,16 21,20 21,20
E26C 10,08 20,70 20,70 E37A 10,16 20,80 20,80
E48C 10,08 21,10 21,10 E37G 10,16 20,70 20,70

Verifica-se graficamente, na Figura 4.88, que a distribuicdo de frequéncia do estaqueamento
foi verticalizada e deslocada para a direita, aumentando a média e reduzindo o desvio padrdo,
consequentemente uniformizando o estaqueamento e garantindo maior confiabilidade. O fato
é confirmado pelo aumento das médias de energias da populacéo de estaca e pela diminuicéo

do desvio padréo.
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Figura 4.88 - Distribuicdo de Frequéncia antes e depois da metodologia SCCAP- Sitio 8.

Na Figura 4.89, apresentam-se os perfis de energia de trés estacas executadas no sitio 8,

proximo as sondagens SPT. Percebe-se que os graficos de perfil de energia sdo semelhantes

ao do Nspr, corroborando a tese de que a medida de energia demandada ou do trabalho

realizado durante a escavacdo de uma estaca, pode ser utilizada para o controle de qualidade

dessa estaca e consequentemente do estaqueamento. Isso pode ocorrer principalmente quando

0 estagueamento esta vinculado ou amarrado a uma capacidade de carga obtida por meio de

provas de carga, como nos casos analisados, nos quais o critério de aceitacdo adotado,

baseado em uma medida de energia, foi sempre garantido geotecnicamente, em termos de

capacidade de carga e deformabilidade pelos ensaios de campo, no caso, as provas de carga.

Entretanto, apesar das semelhancas, percebe-se, nesta figura, a variabilidade tanto dos perfis

de energia como nos de SPT, o que coloca em evidéncia a importancia de se sistematizar o

controle executivo da obra em term

os de energia.
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Perfil de energia e de Nspt do Sitio 8.
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444 GEOESTATISTICA, VARIABILIDADE E OS MODELOS 3D DO Ngt E DE
ENERGIA -SITIO 8

Geralmente, nos estudos geotécnicos, os parametros sdo determinados por meio da coleta de
amostras em determinados pontos pré-estabelecidos, de forma que se conhecam as
coordenadas destes, bem como seus respectivos valores. Mas, para gerar uma representacdo
na forma de grade regular, faz-se necessario um procedimento de interpolacdo para estimar os
valores dos parametros analisados em locais ndo amostrados. Pode-se, por exemplo, utilizar o
inverso ponderado e a krigeagem, que compreende um conjunto de técnicas de estimacdo e
predicdo de superficies baseadas na modelagem da estrutura com correlacdo espacial. A
diferenciacdo da krigeagem de outros métodos de interpolacdo da-se pela estimacdo de uma
matriz de covariancia espacial que determina os pesos atribuidos as diferentes amostras, o
tratamento de redundancia dos dados, a vizinhanga a ser considerada no processo inferencial e

0 erro associado ao valor estimado.

Neste contexto, modelos de Nspr e de energia foram inferidos e comparados por meio de
modelos bi (2D) e tridimensionais (3D), obtidos através da geoestatistica. Para a
espacializacdo, foi realizada uma analise descritiva dos dados, avaliando-se a sua
homogeneidade, pontos discrepantes e a normalidade dos dados. Foi produzido um banco de
dados, com coordenadas georeferenciadas para cada varidvel, que foi modelado e
espacializado em 3D com uso da metodologia inverso ponderado com anisotropia vertical,
descrito por Silva et al. (2008). Os dados foram georeferenciados a partir da sua localizacéo e
cota de referéncia 1037,00 (implantacdo do estaqueamento) em relagdo ao nivel do mar sendo

que estava previsto assentar as estacas na cota 1027,00.

A partir da utilizacdo da metodologia do inverso ponderado, foram gerados modelos 3D para a
energia, a energia acumulada, Nspt € Nspr acumulado. O resultado das interpolagdes 3D para a
energia acumulada nas estacas com didmetro de 0,60 m e Nspy acumulado pode ser
visualizado na Figura 4.90, que apresenta uma visdo geral do modelo 3D de energia

acumulada, em forma de grafico de cerca.
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Figura 4.90 — Modelo 3D de energia acumulada — Grafico de cerca- Sitio 8.

Na Figura 4.91, apresenta-se o fatiamento horizontal na cota 1029,00 para os modelos de Nspr
e de Energia, gerados através do registro das grandezas medidas metro a metro, ou seja, ao
longo da profundidade. Salienta-se que 0 modelo Nspr foi gerado a partir dos dados coletados
em 4 ensaios de campo, enquanto o de energia foi gerado com os dados coletados durante a
execucdo de 98 estacas com 60 cm de didmetro. Logo, espera-se que o modelo de energia seja
fidedigno a variabilidade geotécnica, em termos de energia necessaria para escavar as estacas
e consequentemente das suas capacidades de cargas, definindo uma superficie resistente para a
ponta das estacas com maior precisdo e acuracia, quando comparado com a mesma superficie

de resisténcia definida pelo Ngpr.

Na Figura 4.91, apresenta-se o fatiamento horizontal dos modelos de Nspr e de Energia,
enquanto na Figura 4.92, é apresentado o fatiamento vertical dos dois modelos referentes ao
Corte AA identificado na Figura 4.91.
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Figura 4.92 — Fatiamento vertical (Corte AA) do Modelo 3D de Ngpr € Energia - Sitio 8.
Pode-se verificar que a metodologia proposta identificou claramente as regides de menor
resisténcia, identificadas e circuladas na Figura 4.91 e na Figura 4.92, corroborando a tese de
que a energia ou o trabalho necessario para escavar uma estaca é proporcional a energia
registrada no ensaio SPT e, consequentemente, a capacidade de carga da estaca. Fica claro que
a metodologia SCCAP mitiga o risco, pois, neste caso, as regides que apresentam menor
resisténcia foram identificadas pelo menor nivel de energia registrada, permitindo que as
estacas executadas nestas regides sejam aprofundadas, até que o nivel de energia estabelecido

pelo critério adotado seja atingido.

Analisando-se a Figura 4.93, que apresenta o fatiamento Vertical (Corte BB) dos modelos 3D
de Nspt, Energia e Energia acumulada ao longo do perfil geotécnico, percebe-se que o0 modelo
Nspt nd0 captou a variabilidade geotécnica da secgdo, variabilidade detectada pela
metodologia proposta, Metodologia SCCAP. Salienta-se que o modelo Nspt € menos preciso,
pois foi gerado com dados de apenas quatro ensaios, enquanto os modelos de energia foram
gerados com dados coletados em 98 estacas, portanto, esperavam-se distor¢fes entre 0S

modelos.
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445 CONFIABILIDADE DOS ESTAQUEAMENTOS

Confiabilidade em engenharia de fundac6es, no caso, dos estaqueamentos pode ser definida
como a determinacdo da capacidade do estaqueamento em atender ou suportar 0S
carregamentos. O estaqueamento deve ter capacidade para suportar as solicitacdes da estrutura
quanto & méxima agdo ou combinacdo de ac¢fes durante a sua vida util. A determinacdo da
resisténcia do estaqueamento e a maxima solicitacdo da estrutura ndo séo problemas simples, e
estimativas e previsdes geralmente sdo necessarias. Logo, incertezas sao inevitaveis, pois as

informacdes relativas aos problemas de engenharia e, principalmente ao solo normalmente sao
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segmentadas e incompletas, e os esforg¢os externos, como efeito de vento e vibrag6es oriundas

de abalos sismicos, sempre apresentam certo grau de incertezas.

Diante de tais incertezas, a resisténcia do estaqueamento e as solicitagdes das estruturas ndo
podem ser determinadas com precisdo absoluta, entretanto podem ser descritas como
pertencentes a determinados intervalos e podem ser modeladas como variaveis aleatorias

sendo assim, trataveis estatisticamente.

No que tange a confiabilidade e a seguranca do estagueamento, os Fatores de Seguranca (FS)
dos estaqueamentos foram garantidos pelas provas de carga realizadas em cada sitio. Mas, 0
aumento da confiabilidade (B), conseguido através da reducdo da variabilidade, foi obtido pela
aplicacdo da metodologia SCCAP. Lembra-se de que a confiabilidade de um estaqueamento
depende da variabilidade das curvas de densidade de probabilidade das solicitacdes e das
resisténcias e que, consequentemente, a confiabilidade esta relacionada aos coeficientes de

variagdo ou variancia dessas curvas.

Freudenthal (1947) analisou as incertezas do comportamento do subsolo, explicando que a
estrutura de fundacdo é parte integrante da estrutura e o seu comportamento, dependente do

comportamento do solo, exerce influéncia consideravel no desempenho da estrutura.

A probabilidade de ruina envolvendo o estado limite de servigo e o estado limite ultimo foi
analisada por Freudenthal (1956), que concluiu que essa verificacdo é fundamental e tdo

importante quanto as realizadas levando-se em consideracao as tensdes admissiveis.

Salienta-se que o conceito de confiabilidade ndo é o mesmo de seguranca, mas deveria estar
sempre presente nas analises de uma estrutura ou de uma fundacdo. Seguranga € obtida através
da utilizacdo de fatores de seguranca globais e parciais, enquanto confiabilidade esta
relacionada a probabilidade de ruina da estrutura ou da fundacdo. Logo, uma estrutura pode
ser segura e ndo confiavel ou insegura e confiavel. Isso depende dos fatores de seguranca

adotados e da variabilidade das solicitacfes e das resisténcias.

A probabilidade de ruina é determinada a partir da relacdo existente entre as solicitacfes e
resisténcias, ou seja, o0 evento ruina, definido matematicamente por Freudenthal et al. (1966) e

Ang & Tang (1984), ocorre quando a resisténcia € menor que a solicitacéo.
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O indice de confiabilidade do estaqueamento foi calculado pela Equacdo 3.50, no caso, foi
considerado que a capacidade de carga obtida por meio de provas de carga ou dos célculos
usando-se métodos semiempiricos, baseados em sondagens de campo, esta diretamente ligada
a energia monitorada durante a escavacdo de cada estaca. Logo, as curvas de energia e
resisténcias séo dependentes e apresentam formato e coeficiente de variagéo (vg) semelhantes.
A hipdtese considerada ird assegurar que o processo de célculo adotado seja simples e l6gico,

e também que os principios basicos do modelo possam ser entendidos.

Também se admitiu que o projeto estrutural da superestrutura apresenta curva de solicitacdes
com coeficiente de variacdo (vs) de 0,15. Galambos et al. (1982) pesquisou os coeficiente de
variacdo das solicitacGes das superestruturas e conclui que, para as solicitagdes permanentes,

é aproximadamente de 0,10 e, para as cargas acidentais, de 0,25.

O método probabilistico adotado pode ser aplicado, pois as caracteristicas estatisticas das
acoOes e reacOes do sistema sdo conhecidas por meio das curvas de densidade de probabilidade
das solicitacdes e resisténcias. Partiu-se do conhecimento das incertezas que afetam o projeto
estrutural através do coeficiente de variacdo e do registro da variabilidade do estaqueamento,
representado pelo coeficiente de variacdo da curva de densidade de energia ou trabalho
necessario para se executar o estagueamento. Leva-se para 0 estaqueamento, o conceito de

confiabilidade, que pode ser previamente especificada e posteriormente aceita.

Analisando-se a Tabela 4.36, a Tabela 4.37 e a Tabela 4.38, verifica-se que as confiabilidades
dos estagueamentos aumentaram significativamente com a aplicacdo da metodologia SCCAP.
Aproximando-se ou atendendo-se a probabilidade de ruina ou ao indice de confiabilidade ( >
4,25) sugeridos por Meyerof (1969) e também ao valor de referéncia fornecido pelo Comité
Euro-International du Béton — CEB (Comité Europeu de Concreto) para o indice de
confiabilidade ( p > 3,8 ) das estruturas de concreto, pode-se afirmar que a confiabilidade
apos a aplicacdo da metodologia aumentou consideravelmente e é aceitavel, minimizando o

risco.
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Tabela 4.36 — indice de confiabilidade dos estaqueamentos estudados.

Sitio Estaca SCCAP Coeficiente de Variagado Confiabilidade
FS Vg VR (B)
40 sem 2,0 0,15 0,26 1,85
7 com 2,0 0,15 0,13 3,33
50 sem 2,0 0,15 0,20 2,34
com 2,0 0,15 0,11 3,75
50 sem 2,0 0,15 0,07 4,76
8 com 2,0 0,15 0,06 5,10
60 sem 2,0 0,15 0,07 4,76
com 2,0 0,15 0,06 5,10
40 sem 2,0 0,15 0,17 2,67
9 com 2,0 0,15 0,12 3,50
50 sem 2,0 0,15 0,13 3,33
com 2,0 0,15 0,07 4,76

Tabela 4.37 - Probabilidades de ruina aceitaveis (Meyerhof, 1969).

Tipo de Estrutura Probabilidade de Ruina
Obra de Terra 0,001
Fundacoes offshore 0,01
Fundacbes Convencionais 0,0001

Tabela 4.38 - Relacdo quantitativa entre probabilidade de ruina e indice de confiabilidade.

Probabilidade de Ruina (pF) Confiabilidade (B)
0,5 0
0,25 0,67
0,16 1
01 1,28
0,05 1,65
0,01 233
0,001 3,09
0,0001 3,72
0,00001 4,25
0,000001 4,75

Todas as atividades de engenharia envolvem risco, especialmente as que envolvem matérias e
fendmenos da natureza como a engenharia de fundagfes. Nao é possivel elimina-lo, mas ndo
se deve aceitd-lo incondicionalmente. O ideal € mensura-lo em termos de probabilidade de
ruina ou confiabilidade para que se possa tomar uma decisdo quanto a sua aceitabilidade,
como nos casos analisados por meio da metodologia SCCAP. Portanto, pode-se definir o risco
como a consequéncia de um evento, no caso, a ruptura de uma estaca e a sua probabilidade de

ocorréncia.
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Na engenharia de fundagdo, em que as solicitacdes e resisténcias sdo definidas de forma
deterministica, é possivel estabelecer dois cendrios: o de seguranca e o de ruina. Entretanto, se
0 projeto e/ou a execucdo forem elaborados e controlados por meio de suas caracteristicas
estatisticas, que podem ser representadas por valores médios associados as suas respectivas
variancias como nos casos apresentados, podem ser identificados varios cenérios que

transitaram entre os estados de seguranca e ruina.

Como consequéncia, 0s cenarios necessitaram de critérios, entre 0s quais estdo os de custos,
que podem serem aceitos ou ndo. Portanto, a probabilidade de ruina sempre estara presente na
engenharia e envolvera custos, preponderantemente, nos casos de insucessos. Diante do
exposto, o risco pode e deve ser definido economicamente como a probabilidade de ruina
multiplicada pelo custo envolvido nos reparos materiais € nas provaveis indenizagdes, sendo
fundamental que o projetista, o0 executor, o construtor e o incorporador estejam conscientes da

probabilidade de ruina e do risco, ou seja, dos custos envolvidos em um eventual insucesso.
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5. CONCLUSOES

Neste trabalho, foram propostas metodologia e equacdes para quantificar a energia ou o
trabalho realizado para escavar uma estaca, baseadas na lei de conservacao de energia, um dos
fundamentos da fisica classica e da termodinamica. Com base nestas equagdes, tornou-se
possivel estabelecer uma metodologia de monitoramento para 0s estaqueamentos escavados.
Validou-se a metodologia através de sondagens de campo, provas de carga e do
monitoramento de estaqueamentos tipo hélice continua. Estudaram-se os aspectos que
interferem na magnitude da energia medida e sua relacdo com a capacidade de carga.
Constatou-se que a energia é proporcional a capacidade de carga e que, a partir do tratamento
estatistico do banco de dados, composto com as energias demandadas para escavar cada

estaca, € possivel aplicar a teoria da confiabilidade.

Paralelamente, analisou-se a influéncia das tensGes residuais em instrumentacdes
convencionais instaladas em elementos estruturais de fundac¢Ges submetidos a provas de carga.
Com base nas analises e nos resultados de provas de carga instrumentada, foi validada a

metodologia Camapum de Carvalho et al. (2008 e 2010), utilizada durante a pesquisa.

Com base nos ensaios e resultados obtidos e apresentados, expdem-se as conclusdes

principais.

1) Quanto a importéancia de se considerar o tipo de solo e o seu perfil de intemperismo na
execucao dos estaqueamentos tipo hélice continua:

e As classificagdes granulométrica, geotécnica e mineraldgica sdo importantes na definicdo
do perfil de intemperismo, que, por sua, vez relaciona-se ao comportamento das estacas e a
energia necessaria para executa-las. No manto profundamente intemperizado com
composicao argilosa, os valores de Nspr subavaliam a capacidade de carga das estacas, ao
mesmo tempo em que demandam maior nivel de energia na escavacdo e no transporte
ascendente do solo pelo helicoide;

e O manto de solo profundamente intemperizado, caracterizado por estrutura metaestavel
com distribuicéo de poros bimodal (micro e macroporos), mostra-se muito sensivel devido
a variacOes de energia externa, como cargas e vibragdes, e interna, como suc¢édo (imposta
por variacdes de umidade ou da prdpria quimica do fluido de saturacdo) e também pelo
estado de tensdes. A utilizagdo de elevadas pressdes de injecOes, durante a concretagem

das estacas neste horizonte, ndo e aconselhavel, pois quebrara a cimentagéo existente e ndo
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2)

¢ garantia do aumento da tensdo de ruptura na interface estaca-solo. Pressdes de
concretagem elevada, nestes solos, geram sobreconsumo importante sendo o aumento da
capacidade de carga influenciado, na maioria dos casos, apenas pela ampliacdo do
diametro da estaca e ndo necessariamente diretamente proporcional a esse;

Os solos saproliticos, menos intemperizados, caraterizados geotechicamente na Regido
como siltes argilosos, com presenca de llita e Caulinita, formam camadas extremamente
dobradas, com baixa resisténcia ao cisalhamento no sentido paralelo ao plano de fraqueza,
que podem interferir negativamente, dependendo de sua orientagdo, na capacidade de
suporte da estaca. Neste horizonte, predomina, na medida em que se avanca para O
saprolito, a estrutura da rocha-mde e o enriquecimento em minerais primarios. Nesta
camada de solo, o aumento da pressdo de injecdo pode proporcionar melhoria de
comportamento da estaca, no entanto, este aspecto necessita ser melhor estudado. O solo
saprolitico possui baixissima permeabilidade e, geralmente, a concretagem se da sob a
condicdo submersa e ndo drenada. Entretanto, vislumbra-se que a melhoria de
comportamento se daria nos casos em que o recalque imediato é proporcionado,
principalmente, pelo fechamento de microfissuras no sistema estratificado presente. Nesse
contexto, o efeito da pressdo de injecdo do concreto seria relevante, podendo contribuir
para o fechamento das microfissuras que possuem melhor condi¢do de drenagem. Também
se pode considerar que a pressdo adotada foi suficientemente elevada, maior que a pressdo
hidrostatica, provocando uma trajetéria de tensdes na interface estaca-solo, e,
consequentemente, um novo historico de tensdes;

Uma das obras analisadas possuia uma camada de solo organico, muito mole, como
camada intermediaria. Nestes solos, a adocdo de pressdo de injecdo elevada deve ser
evitada, pois sua estrutura é suscetivel a ruptura, o que provocaria a ascendéncia de
concreto entre o helicoide e o fuste da estaca e o sobreconsumo de concreto;

A capacidade de carga das bases das estacas tipo hélice, se considerada, deve ser avaliada
com restri¢cdes. Observou-se que é necessario 0 seu embutimento em camadas de elevada
resisténcia (solo saprolitico ou o saprolito) e cuidados especiais de dificil controle durante
a concretagem. Caso contrario, a ponta passa a ser mobilizada com nivel de deformacao

incompativel com a aceitabilidade da superestrutura.

Quanto a influéncia das condigdes de execu¢do no comportamento das estacas tipo hélice

continua:
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3)

O comportamento das estacas escavadas, em especial das estacas tipo hélice continua,
depende nédo apenas do processo de instalagdo, mas também dos procedimentos adotados
durante a concretagem, particularmente, da pressdo de injecdo utilizada durante a
concretagem. Logo, o planejamento da concretagem em termos de pressao de injecéo,
adotando-se maiores pressdes em horizontes resistentes, principalmente aqueles que
contém microfissuras, e mantendo-se o equilibrio entre a pressdao de injecdo e o
sobreconsumo de concreto no horizonte de menor resisténcia, deve ser adotado como uma
ferramenta eficaz para melhorar o desempenho das estacas em termo de capacidade de
carga e deformabilidade;

A magnitude do torque aplicado ao helicoide nas estacas tipo hélice é dependente do
impulso. Logo, controlar e uniformizar o estaqueamento através do controle do torque de
instalacdo s6 é possivel se forem adotados procedimentos semelhantes durante a
instalagdo, principalmente quanto as velocidades angulares (rotacdo) e ao avango de
perfuracdo. Também implica ndo analisar ou considerar a influéncia de duas outras forgas
que interferem no processo, a forca descendente aplicada ao helicoide e o proprio peso do
helicoide, forcas que podem ser analisadas adotando-se o controle por meio da medida de
energia;

O sistema de forcas ndo conservativas envolvido no processo de escavacdo,
desestruturacdo e transporte do solo durante a execucdo de uma estaca tipo hélice é
complexo e de dificil resolucdo, consumindo-se e dissipando-se energia através do calor e
do som gerado na desestruturacdo do solo, no atrito e adeséo entre o helicoide e 0 solo e no
atrito e adeséo residual entre o fuste da estaca e o conjunto helicoide/solo. A utiliza¢do da
lei universal de conservacdo de energia da termodinamica, sintetizada no principio de
Hamilton, permitiu concluir que a energia ou o trabalho realizado para escavar uma estaca

é a somatoria do trabalho realizada pelo sistema de forgas aplicado ao helicoide.

Quanto a influéncia do tipo de solo e do processo executivo na energia necessaria a
escavacao:

A energia demandada para escavar uma estaca em um determinado tipo de solo esta
relacionada a capacidade de carga e deformabilidade da estaca;

A magnitude da energia medida é dependente do tipo e resisténcia do solo, da eficiéncia do
maquinario, da geometria das ferramentas de perfuracdo e dos procedimentos adotados
durante a escavacdo. Mas, em um conjunto (maquina e operador), as energias demandadas

ou os trabalhos realizados durante a escavacdo das estacas de um estaqueamento
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4)

apresentam variabilidade aceitavel, pois a perfuratriz, a ferramenta (helicoide) e o processo
adotado na operacdo do maquinario durante a escavacdo e concretagem tendem a ser
repetitivos e sistematizados, com acertos e erros incorporados ao processo;

A capacidade de carga e a energia registrada nos ensaios de campo, no caso, 0 SPT nem
sempre guardam uma proporc¢éo direta com a energia demandada para escavar uma estaca.
Entre outros fatores, essa relacdo depende do tipo e do comportamento mecanico do solo,
caracteristicas que podem ser identificadas através do perfil de energia obtido ao longo da
estaca durante o processo de execugéo e que, em alguns casos, pode ndo ser captada pelos
ensaios dindmicos como o SPT;

No horizonte de solo laterizado, a taxa de crescimento de energia registrada durante a
perfuracdo é maior da que a registrada no horizonte saprolitico, refletindo, por um lado, a
contribuicédo da estrutura do solo na real resisténcia da interagdo solo-estrutura, 0 que néo
se infere no ensaio SPT, que tende a desestruturar o solo. Por outro lado, a maior energia
demandada durante o transporte do solo argiloso imido pelo helicdide deve-se ao carater
coesivo/adesivo desse material;

No horizonte saprolitico, a maior preservacdo estrutural do solo, aliada a maior rigidez do
macico, torna a energia dispendida mais diretamente ligada a simples perfuracdo sem
efeitos adicionais oriundos da adeséo do solo ao helicoide;

A concretagem e o fator agua-cimento afetam o comportamento da estaca e podem gerar
variabilidade quanto a capacidade de carga e deformabilidade no estaqueamento e,
consequentemente, na relagéo energia versus capacidade de carga.

Quanto a metodologia SCCAP:

A metodologia SCCAP (Silva, Camapum de Carvalho, Araujo e Paolucci), criada a partir
da quantificacdo da energia necessaria para escavar cada estaca do estaqueamento,
resgatou o conceito universal da conservacdo de energia e conceitos estatisticos, levando,
para a execugdo dos estaqueamentos escavados, confiabilidade e seguranga. A pesquisa
mostrou ser possivel uniformizar os estagueamentos em termos de energia e,
consequentemente, de capacidade de carga e deformabilidade ao considerar as
caracteristicas estatisticas de uma amostra de energia retirada do estaqueamento como elo
entre a energia demandada para escavar cada estaca e o controle de qualidade do
estaqueamento. A ado¢do da metodologia mostrou ser possivel orientar e corrigir 0s
procedimentos executivos, baseando-se em critérios de aceitacdo, por exemplo, fazendo-se

a correcao da profundidade durante a execucdo de cada estaca;
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A adocao da metodologia SCCAP, como comprovado, propicia aumento da confiabilidade
nos estagueamento em termos de energia e, consequentemente, de capacidade de carga e
deformabilidade. Nesse contexto, a metodologia fundamentada em conceitos fisicos e
estatisticos, provoca incremento da média e reducdo da variabilidade populacional do
estaqueamento em termos de energia, e deve ser adotada como rotina de qualidade para
garantir seguranca e confiabilidade a este tipo de estaqueamento, 0 que nem sempre €
conseguido apenas com a adocdo da margem de seguranca;

Os procedimentos e critérios de controle propostos devem ser adotados e considerados
pelos engenheiros geotécnicos (projetistas ou executores), pois representam um ganho de
qualidade e seguranca. Entretanto estdo atrelados e diretamente ligados ao nivel e a
qualidade dos estudos precedentes (sondagens, provas de cargas e projeto), as condicdes
de execugdo (maquinario e operacdo) e ao proprio grau de complexidade geoldgico-
geotécnica da area.

Quanto a analise de provas de cargas sobre fundac@es profundas:

As tensdes residuais devem ser consideradas nas analises das provas de cargas
instrumentadas realizadas em estacas escavadas, pois podem influenciar os resultados
obtidos em campo, principalmente as oriundas da retracdo ou expansdo do concreto, que
dependem de uma intricada correlacdo de fatores e das condicdes ambientais, como a
presenca ou ndo de succdo, da quimica e da mineralogia do solo e do concreto. Para
mensurar a influéncia das tensGes residuais pelo processo de escavacdo e de cura do
concreto (retracdo ou expansdo) na instrumentacdo, € necessario iniciar as leituras da
instrumentacdo imediatamente ap6s a concretagem da estaca e ir até a sua total
estabilizacdo. Esse € o Unico procedimento seguro para mensurar as tensées residuais e a
sua influéncia na distribuicdo de carga registrada via instrumentacdo. Deve-se também
verificar qual tipo de ligagdo entre os extensometros elétricos deve ser adotada na
instrumentacdo para minimizar as influéncias externas ao ensaio;

Estimar as tensdes residuais via software, partindo da retroanalise apenas das curvas carga
versus recalque obtidas em campo, sem o real conhecimento da intricada cadeia de fatores
que influenciam o processo, que € de dificil identificacho e mensuragdo, ndo é
aconselhavel, embora os softwares sejam uma importante ferramenta para a retroanalise
das provas de cargas instrumentadas. 1sso porque sdo geradas tensdes residuais durante o
processo de escavacgdo e na interacdo entre 0 macico e o concreto, que depende do solo
(sucgdo, quimica e mineraldgica), do concreto (cimento, agregado e aditivos) e de suas
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condic@es de cura, fatores que dificilmente poderdo ser simuladas com preciséo através de
softwares;

Os resultados obtidos, por meio das andlises fundamentadas em instrumentacg&o,
mostraram que a metodologia proposta por Camapum de Carvalho et al. (2008 e 2010)
constitui ferramenta importante na analise de provas de carga ndo instrumentadas. Os
valores obtidos pela metodologia sdo proximos dos obtidos na instrumentacéo,
identificando o dominio do atrito, ponta e plastificacéo;

Com a aplicacdo da metodologia Camapum de Carvalho et al. (2008 e 2010), as anélises
das provas de cargas ndo mais ficaram restritas a determinacdo ou a estimacdo da
capacidade de carga, pois a andlise dos graficos resultantes da metodologia permitem
avaliar as contribuices do fuste e da base bem como o carregamento a partir do qual o
solo-suporte passa a sofrer deformacdes plasticas, fatores que devem ser considerados nas
analises;

A velocidade do ensaio adotada em provas de cargas, em solos com baixa rigidez e
permeabilidade, pode interferir no resultado da curva tensdo versus deformacgdo. Nos
ensaios realizados em solo com esta caracteristica, os quais foram comparados com
resultados obtidos por meio de ensaios de cisalhamento direto, observou-se que apenas a
resisténcia ndo drenada do solo foi mobilizada, o que deixou a estaca desprovida ou com
atrito reduzido.

5.1 SUGESTOES PARA PESQUISAS FUTURAS

Construir e implementar, a partir da metodologia SCCAP, banco de dados em dois niveis,
regional e nacional, considerando-se diferentes tipos de solo e propriedades geologico-
geotécnicas.

Aplicar a metodologia SCCAP, em outros tipos de estacas como as escavadas e de
deslocamento e em escavagdo de tdneis através de tuneladoras ou TBM (Tunnel boring
machines). Nas escavacOes de tdneis, a metodologia certamente mitigard os riscos na
frente de escavacdo, retroanalisando a energia demandada e o perfil geotécnico-geologico

de trechos j& escavados, comparando-0s com o nivel de energia da frente de escavagéo.
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Aferir a eficiéncia do equipamento tipo hélice, através do desenvolvimento de

equipamento que possibilite medir o torque do maquinario com acurécia (torquimetro).

Criar e implementar, na metodologia SCCAP, modelos de energia em 2D e 3D,
correlacionando-os com modelos obtidos por meio dos ensaios de campo, criando, assim,

de forma indireta uma relacdo entre o equipamento e os ensaios de campo.

Estudar e propor metodologia para o dimensionamento das estacas com base na energia de

escavacao.

Padronizar uma ferramenta de ensaio de campo, helicoide, que possibilite, no campo, a
realizacdo de varios ensaios com o equipamento tipo hélice continua. A utilizacdo dessa
ferramenta, combinada com o conhecimento da eficiéncia do equipamento, permitiria o
desenvolvimento de um ensaio de campo que estabelecesse a correlacéo entre o perfil de

energia obtida pela ferramenta, o solo e a capacidade de carga da estaca.
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A. ENSAIOS SPT-SITIO 1

Esse apéndice apresenta os ensaios utilizados por Silva (2007), que auxiliaram nas anélises
dos resultados.

Tabela A.1 - Ensaios SPT realizados no Sitio 1.

NUmero de golpes por camada

Tipo de Solo

11 11 | 11 | 13 | 11 | 11 | 40 | 39 | 14 | 21 | 48 | 37 | 40 | 20 | 21 Argila com
12 21 9 16 | 11 | 12 | 14 | 41 | 14 | 20 | 27 | 35 | 40 | 19 | 25 concregoes

18 40 39 | 63 | 37 | 20 | 15 | 6 | 15 | 9 8 19 | 37

19 57 41 | 24 | 30 | 7 |33 | 21 | 13 | 8 | 50

20 53 37 | 43 12 | 47 | 43 | 28 7 55

21 58 | 51 | 50 | 17 | 45 48 | 12 | 58 | Silte Argiloso
22 40 | 20 43 | 44 | 63

23 22 48 | 61 | 68

24 47 53

25 70 59

Tabela A.2 - Ensaios SPT realizados no Sitio 1.
Numero de golpes por camada

Tipo de Solo

Argila com

24 | 24 | 23 | 27 | 20 | 33 | 11 | 16 | 15 | 27 | 24 | 23 | 10 | 63 | CONCrecoss
9 | 24| 22 | 22 |30 | 23 |34 | 12 | 20 | 19| 15 | 26 | 21 | 21 | 23
10 | 24 | 29 | 29 | 27 | 25 | 37 | 24 | 29 | 22 | 15 | 28 | 20 | 21 | 14

11 [ 25 |20 [ 33 [ 20 | 38 | 47 [ 2635 [ 10 [ 17 [ 20 [ 22 [ 21| 6 | o prciioso
12 | 28 | 32 | 30 | 13 | 35 | 30 | 26 | 44 | 17 | 19 | 32 | 21 | 20 | 6
13 | 28 | 36 | 44 | 16 | 40 | 32 | 24 | 18 | 10 | 24 | 19 | 21 | 21 | 17
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Prof.

NUmero de gol

pes por camada

(m) SP|SP|SP|SP|SP|SP|SP |SP|SP|SP|SP | SP | SP | SP Tipo de Solo
16 | 17 | 18 | 19 | 20 | 21 | 22 | 23 | 24 | 25 | 26 | 27 | 28 | 29
14 | 27 | 40 | 15 | 35 | 43 | 36 | 31 | 8 | 14 | 8 | 20 | 28 | 10 | 13
15 | 28 | 23 | 9 | 36 | 42 |31 | 33| 6 |31 | 7 |23 |31 ]| 8 |20
16 | 35 | 9 11 | 26 | 43 | 33 | 46 | 5 | 43 | 8 8 | 20| 9 | 22
17 36 | 15 | 21 8 48 | 39 | 38 | 12 | 44 | 10 4 18 8 42
18 |41 | 14 [ 25| 7 |48 |41 |44 [ 15|55 8 | 7 [ 6 | 9 |50
19 26 | 21 | 61 | 14 8 41 | 36 | 25 29 | 15 7 21
20 8 | 36 | 54 | 66 | 9 53 29 | 23 | 6 | 60
21 9 | 40 | 62 | 66 | 7 66 49 | 40 | 10 | 32
22 12 | 40 | 58 23 45 92 | 67 | 19 | 37
23 | 18 42 45 44 | 18 | 42
24 | 36 52 45 39 | 21
25 | 38 55 63
26 | 40 60
27 51
Tabela A.3 - Ensaios SPT realizados no Sitio 1.
Prof. Namero de golpes por camada _
Tipo de Solo
_3 | 5
4 7 4 .
5 5 7 Argila com
concrecdes
6 19 | 12 | 20 | 17 | 16 | 14 4 2 9 11 | 19 | 18 | 12 | 14
7 16 | 14 | 20 7 25 4 4 3 9 6 13 | 28 | 24 | 11
8 13 | 15 | 15 | 18 | 17 2 6 14 | 21 5 12 | 37 | 35 | 16
9 17 | 16 | 16 | 71 | 20 7 11 | 17 | 36 6 2 32 | 41 | 10
10 19 | 22 | 15 | 10 | 35 9 5 11 | 49 4 2 47 | 44 8
11 13 | 10 | 17 9 18 | 11 5 11 | 50 6 8 57 | 44 | 27
12 7 11 | 15 7 11 | 17 7 13 | 30 8 5 60 | 27 | 27
13 8 12 | 21 | 10 | 20 | 27 | 27 | 16 | 32 | 17 4 38 | 27
14 | 13 7 14 | 12 4 30 [ 30 | 41 40 | 31 37 | 39
15 | 13 6 14 | 18 4 33 | 34 | 55 47 | 31 35 | 50
16 | 37 4 17 | 21 4 40 | 36 | 40 51 | 35 54 Silte Argiloso
17 | 44 4 13 | 12 5 43 | 37 | 66 58 | 52 74
18 | 41 | 33 | 14 | 63 7 50 [ 39 | 86 58
19 45 | 12 8 44 58
20 63 | 11 13 75
21 33 17
22 41 36
23 59
24 70
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B. GRANULOMETRIA-SITIO1

Esse apéndice apresenta os resultados de granulometria com defloculante obtidos para as

amostras coletadas no Sitio 1.

Tabela B.1 - Classificagdo granulométrica e Caracterizagdo do perfil do solo.

Prof. 0 Silte | Argila e W, W,

(m) Areia(%) %) (%) Classificacdo %) %) Gs e W Wp I

1 400 | 27,90 | 68,10 Argilo 250 | 115 | 2,70 | 0,675 | 53 25 | 28
siltoso
Argilo

2 8,40 | 26,00 | 65,60 . 474 | 113 | 2,69 | 1,276 | 50 26 | 24
siltoso
Argilo

3 16,70 | 16,00 | 67,30 \ 474 | 160 | 2,76 | 1,310 | 50 25 | 25
siltoso
Argilo

4 10,40 | 22,70 | 66,90 iltose 456 | 13,0 | 2,79 | 1274 | 50 26 | 24

5 6,10 | 15,60 | 78,30 Argilo 51,1 | 11,4 | 2,74 | 1,328 | 52 27 | 25
siltoso
Argilo

6 16,90 | 23,60 | 59,80 iltose 51,4 | 125 | 2,69 | 1,382 | 52 26 | 26
Argilo

7 14,00 | 26,70 | 59,30 ) 438 | 1,9 | 297 | 1,300 | 51 27 | 24
siltoso

8 320 | 43,30 | 53,60 Argilo 390 | 20 | 270 | 1,052 | 50 | 27 | 23
siltoso

9 850 | 41,80 | 49,80 Argilo 432 | 26 | 2,82 | 1,217 | 50 23 | 27
siltoso

10 3,00 | 63,70 | 33,30 Silto 368 | 60 | 2,81 | 1,034 | 48 26 | 22
argiloso

11 230 | 69,50 | 28,30 Silto 362 | 14 | 258 | 0934 | 42 25 | 17
argiloso

12 8,10 | 72,40 | 19,50 Silto 31,9 | 20 | 2,84 | 0906 | 48 25 | 23
argiloso

13 500 | 87,60 | 7,30 Silto 353 | 47 | 2,86 | 1,011 | 46 25 | 21
argiloso

14 0,50 | 94,00 | 6,00 Silto 458 | 60 | 239 | 1,00 | 41 23 | 18
argiloso

15 | 1260 | 7800 | 950 Silto 201 | 11 | 270 | 1083 | 40 | 23 | 17
argiloso

16 600 | 91,70 | 230 Silto 36,1 | 09 | 2,78 | 1,003 | 37 23 | 14
argiloso

17 610 | 8830 | 5,60 Silto 283 | 05 | 264 | 0747 | 35 23 | 12
argiloso
Argilo

18 29,60 | 11,00 | 59,50 ) 209 | 03 | 264 | 0,789 | 31 21 | 10
siltoso

19 10,00 | 86,70 | 3,10 Silto 246 | 02 | 265 | 0653 | 33 23 | 10
argiloso
Argilo

20 0,80 | 40,30 | 60,50 ) 196 | 02 | 213 | 0417 | 32 22 | 10
siltoso
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C. DIFRATOMETRIADE RAIOS-X -SITIO 1

Esse apéndice apresenta os resultados obtidos por meio da difratometria de raios-X para o

perfil estratigrafico do Sitio 1 (Flat 1lhas do Lago).
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D. ENSAIOSSPT-SITIO 2

Esse apéndice apresenta os ensaios utilizados que auxiliaram nas andlises dos resultados.

Tabela D.1 - Ensaios SPT realizados no Sitio 2.

Profundidade NGmero de golpes por camada

(m) SPO01|(SPO02|SP04|SP11|SP12|SP13|SP 14 |SP 15| SP 16

Tipo de Solo

1

2

3

4

5

6

7

8

9

10

11 3 7
12 11 6 10 11 5 10 13 8 7 Avrgila com concrec6es
13 33 9 15 22 7 12 13 6 6
14 50 30 27 43 14 30 15 14 15
15 33 35 29 35 44 61 59 25 36
16 35 35 37 64 50 61 37 48 51
17 37 35 36 35 61 35 35 52 60
18 49 29 43 35 35 62 57 63 43
19 49 29 29 52 35 64 62 36 45 Silte Argiloso
20 45 27 45 58 53 53 65 35 45
21 46 37 38 61 42 57 34 41 45
22 48 38 42 35 46 35 49

23 60 48 49 40

24 57

25 37
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E. GRANULOMETRIA-SITIO?2

Esse apéndice apresenta os resultados de granulometria realizados com o granulémetro a laser,

com e sem ultrassom, obtidos para as amostras coletadas no Sitio 2.

Tabela E.1 - Classificacdo granulométrica — ensaio sem ultrassom.

Prof. (m) PEdE‘j/f)“ Iho A(EZ |)a S((')/I: )e A(rogol)l a Classificacao
1 1,00 63,00 32,80 3,10 Areno siltoso
2 0,00 68,00 29,50 2,40 Areno siltoso
3 0,50 53,00 42,20 4,30 Areno siltoso
4 0,50 68,60 28,30 2,70 Areno siltoso
5 0,80 54,90 41,00 3,40 Areno siltoso
6 0,90 54,70 41,20 3,10 Areno siltoso
7 0,80 50,30 46,10 2,90 Areno siltoso
8 0,70 48,80 47,90 2,60 Areno siltoso
9 0,70 39,00 57,30 3,10 Silto arenoso
10 4,60 38,60 54,10 2,70 Silto arenoso
11 2,40 47,50 48,00 2,00 Silto arenoso
12 2,30 37,00 57,40 3,20 Silto arenoso
13 3,20 42,50 51,70 2,50 Silto arenoso
14 1,90 17,00 31,00 50,20 Argilo siltoso
15 1,60 32,10 62,30 4,10 Silto arenoso
16 5,00 38,60 52,50 3,80 Silto arenoso
17 4,00 21,10 37,40 37,40 Silto argiloso
18 5,40 43,10 48,30 3,20 Silto arenoso
19 0,90 52,40 44,30 2,50 Areno siltoso

Tabela E.2 - Classificacdo granulométrica — ensaio com ultrassom.

Prof. (m) Pedzg/i;)u Iho A(‘EZ |)a S((')z ; A(rog)l)l a Classificacao
1 1,10 2,30 79,60 16,90 Silto argiloso
2 0,00 1,60 66,20 32,10 Silto argiloso
3 0,50 1,70 73,80 24,00 Silto argiloso
4 0,40 19,60 57,20 22,80 Silto argiloso
5 0,80 0,90 77,40 20,90 Silto argiloso
6 0,40 0,40 77,70 21,40 Silto argiloso
7 0,70 1,00 74,60 23,70 Silto argiloso
8 0,70 1,00 84,50 13,80 Silto argiloso
9 0,70 1,00 88,90 9,50 Silto argiloso
10 4,60 0,40 87,50 7,40 Silto argiloso
11 2,40 1,50 88,50 7,50 Silto argiloso
12 2,30 0,50 90,10 7,00 Silto argiloso
13 3,20 1,10 87,80 7,80 Silto argiloso
14 1,90 1,90 85,70 10,50 Silto argiloso
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Prof. (m) Pedzﬁ}f)“ Iho A(‘g/i |)a %'VI: )e A(rogol)l a Classificacéo
15 1,50 1,00 88,10 9,30 Silto argiloso
16 5,00 0,50 29,50 65,00 Argilo siltoso
17 4,00 0,50 28,70 66,70 Argilo siltoso
18 4,50 0,70 85,50 9,20 Silto argiloso
19 0,90 0,60 29,60 69,00 Argilo siltoso
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F. DIFRATOMETRIA DE RAIOS-X —-SITIO 2

Esse apéndice apresenta os resultados obtidos por meio da difratometria de raios-X para o

perfil estratigrafico do Sitio 2 (Residencial Life).
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G. METODOLOGIA CAMAPUM DE CARVALHO
ET AL. (2008 E 2010) — SITIOS 11 E 12

Neste apéndice sdo apresentados os graficos obtidos por meio da metodologia Camapum de
Carvalho et al. (2008 e 210) para os sitios 11 e 12.
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Figura G.10 - Curvas Carga versus Recalque imediato — COEN - Sitio 11.
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Figura G.11 - Curvas Carga versus Recalque Secundario — COEN - Sitio 11.
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Figura G.16 — Curvas Carga versus Recalque imediato acumulado— PC 02 — Sitio 12.
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H. MONITORAMENTO DAS ESTACAS - SITIOS

1E2

Neste apéndice sdo apresentados os graficos de monitoramento das estacas executadas nos

Sitios 1 e 2.
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Monitoramento E25BB
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Monitoramento E26BB
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Monitoramento E37BB
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Figura H.1 - Monitoramento das Estacas E110BA, EPC1BB, E25BB, E26BB, E52BB e

E37BB - Sitio 1 (Blocos A e B).

303



Monitoramento ES5AA

P. Hidrdulica(kPa) Rotagdo (rpm) Velocidade (m/h) P.Concreto (Kpa)
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Monitoramento EPC1C
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Monitoramento GE24C
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Figura H.2 - Monitoramento das estacas E5S5AA, EPC1C, GE 24C e EE6B, Sitio 1.
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Monitoramento PCbC Monitoramento PCbl
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Monitoramento PCbH
P. Hidraulica (kPa) Rotacdo (rpm) Velocidade (m/h) P.Concreto (Kpa)
0 1250 2500 O 10 20 0 216 432 0 100
(e)

Figura H.3 - Monitoramento das Estacas PCbC e PCbl (Blocos C e 1), PCbhG e PChJ (Blocos
G e J) e PCbH (Bloco H) — Sitio 2.
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|. METODOLOGIA CAMAPUM DE CARVALHO
ET AL. (2010) — SITIO 2

Neste apéndice sdo apresentados os gréficos da Metodologia Camapum de Carvalho et al.
(2010) para o Sitio 2.
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Figura 1.1 - Metodologia Camapum de Carvalho et al. (2010) — Gréfico do coeficiente de
recalque - Estaca PChC, Sitio 2, Bloco C.
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Figura 1.2 - Metodologia Camapum de Carvalho et al. (2010) — Gréfico do coeficiente de
recalque - Estaca PCbl, Sitio 2, Bloco I.
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Figura 1.3 - Metodologia Camapum de Carvalho et al. (2010) — Gréfico do coeficiente de
recalque - Estaca PCbG, Sitio 2, Bloco G.
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Figura 1.4 - Metodologia Camapum de Carvalho et al. (2010) — Gréfico do coeficiente de
recalque - Estaca PChJ, Sitio 2, Bloco J.
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Figura 1.5 - Metodologia Camapum de Carvalho et al. (2010) — Gréfico do coeficiente de
recalque - Estaca PCbH, Sitio 2, Bloco H.
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J. MONITORAMENTO DAS ESTACAS -SITIO 3

Neste apéndice sdo apresentados os graficos de monitoramento das estacas executadas no Sitio
3.
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Monitoramento EER1 Monitoramento PCA

P. Hidraulica (kPa)  Rotagdo (rpm) Velocidade (m/h)  P.Concreto (Kpa) P. Hidréulica (kPa)  Rotacdo (rpm) Velocidade (m/h) P. Concreto (Kpa)
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Figura J.1 - Monitoramento das Estacas PE47A, ER 01, EER2 e PCA — Sitio 3.
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