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Editorial

Durante o III Congresso Luso-Brasileiro de Geotecnia, que decorreu em Curitiba em Agosto de
2006, foi organizado um “Workshop” dedicado aos Campos Experimentais de Fundacdes Indirec -
tas, que reuniu contribui¢des de investigadores e profissionais da prética da engenharia Portuguesa
e Brasileira.

Dado o interesse e a importincia do trabalho realizado, publica-se neste niimero da revista Geotec-
nia as contribui¢des entdo apresentadas, com o objectivo de que cheguem até ao mais amplo nimero
de associados das sociedades de Geotecnia portuguesa e brasileiras, estando a Direc¢do da revista
certa da utilidade e beneficio que delas se poderd retirar. Dada a extensdo dos trabalhos em causa,
o presente nimero da revista é-lhes totalmente dedicado.

Neste nimero da revista Geotecnia anuncia-se, também, que a submissdo de trabalhos a revista
passard a ser feita electronicamente através do endereco http://www.revistageotecnia.com.

E igualmente através deste endereco que se fard a comunicacio entre a direcgdo da revista e os au-
tores, assim como entre aquela e o seu corpo editorial, para a revisdo dos trabalhos. Espera-se que
esta nova ferramenta constitua um til instrumento de trabalho para a direc¢@o e para autores e revi -
sores. Devido a existéncia desta interface, as normas de submissdo de trabalhos, que podem ser en-
contradas na ultima pdgina da revista, sofreram pequenas adaptacoes.

A DIRECCAO DA REVISTA GEOTECNIA






RELATO DA EXPERIENCIA PORTUGUESA EM
ENSAIOS DE CARGA EM ESTACAS. PARTE I:
ACCOES VERTICAIS

Report on the Portuguese experience on pile load tests. Part I:
vertical loading

A. Viana da Fonseca*

RESUMO - No ambito do Workshop sobre Campos Experimentais de Fundagdes Indirectas incluido no XIII
COBRAMSEG, III CLBG e IV SBMR, cujos enunciados objectivos eram os de consolidar e trocar experién-
cias entre investigadores e profissionais de engenharia geotécnica portugueses e brasileiros, decidiu-se previa-
mente elaborar um relato geral sobre as experiéncias nacionais com estes estudos. O levantamento que aqui
se expressa, da responsabilidade do autor, foi o mais exaustivo possivel e decorreu de diversos apelos a Comu-
nidade Geotécnica Portuguesa, respeitando exclusivamente ao comportamento de fundagdes profundas, tanto
para carregamentos verticais, como para horizontais. O resultado é fruto do desenvolvimento nos dltimos anos
de indimeros projectos de investiga¢do, muitos deles liderados por grupos universitdrios, com o apoio de em-
presas de fundagdes, incluindo muitas vezes boas campanhas de caracterizacio dos macicos envolvidos e en-
saios de prototipos de estacas (em muitos casos bem instrumentadas), sujeitas a carregamentos verticais e (ou)
horizontais, que permitiram identificar com rigor pardmetros especificos de cdlculo. Muitos dos relevantes
empreendimentos de grandes infraestruturas, que marcaram recentemente a Engenharia Portuguesa, e o novo
enquadramento que os Eurocédigos Estruturais deram aos projectos e execucdo das estruturas, marcaram a
consagragdo dos ensaios de carga como aferidores dos critérios de cdlculo. Fazem-se consideragdes sobre estes
novos critérios de dimensionamento de estacas, antes de se descrever o conjunto de ensaios que 0s procuraram
cumprir. Muitos destes resultados foram ja publicados de forma diversa, mas a sua divulgacdo € restrita no cir -
culo dos profissionais de engenharia, pelo que se procurou identificar essas fontes.

SYNOPSIS - The Workshop on Experimental Sites on Deep Foundations integrated in the XIII COBRAMSEG,
III CLBG and IV SBMR, had the primary objective of consolidating, merging and exchanging experiences
among Portuguese and Brazilian researchers, geotechnical engineers and practitioners. Within its scope, a
general report on the National experiences on this subject was proposed and presented at the event. The review
herein expressed is, at the author’s responsibility, the most extensive possible and followed several appeals to
the Portuguese Geotechnical community, focused exclusively to the behaviour of deep foundations to vertical
as well as to horizontal loads. The result is fruit of the development of several research projects in recent years,
many of which led by university groups, supported by foundation industry companies, often including good
soil characterization surveys, and tests on prototype piles (well instrumented in many cases) subjected to
vertical and horizontal loads, which have enabled to accurately determine specific design parameters. The
relevant enterprise of great infrastructures, which recently patterned the Portuguese Engineering, and the new
framework provided by the Structural Eurocodes for project design and construction of structures, have led to
an increasing application of load tests as means of checking design criteria. Considerations regarding these new
design criteria for piles, followed by the description of a set of tests is made. Many of these results have already
been published elsewhere, but its widespread has been limited to the circle of engineering professionals, hence
the thorough identification of those sources.

PALAVRAS CHAVE - Estacas, Accoes verticais, Campos experimentais, Dimensionamento, Eurocédigo.

* Professor Associado, Dep. de Eng® Civil, Faculdade de Engenharia da Universidade do Porto.
E-mail: viana@fe.up.pt

Geotecnia n.° 111 — Novembro 07 — pp. 5-57 5



1 - INTRODUCAO

Sob o patrocinio da Associacdo Brasileira de Mecanica dos Solos (ABMS) e da Sociedade
Portuguesa de Geotecnia (SPG), a Comissdo Organizadora do XIII COBRAMSEG, Il CLBG e IV
SBMR, convidou alguns colegas para, no ambito de um Workshop sobre Campos Experimentais
de Fundagdes, fazer uma sintese da experiéncia de cada nag@o nesta matéria.

O objectivo desta iniciativa era o de consolidar e trocar experiéncias entre investigadores e
profissionais de geotecnia portugueses e brasileiros, que trabalhem nesta drea, com énfase para o
comportamento de fundacdes profundas instaladas em diferentes perfis geolégico-geotécnicos, tais
como macicos sedimentares — areias soltas e compactas, argilas moles a rijas, etc - e solos residuais,
solos colapsiveis, ou outros regionalmente relevantes, quando sujeitas a carregamentos verticais e
(ou) horizontais. Esta iniciativa decorre do desenvolvimento nos tltimos anos de projectos de
investigacdo, muitos deles liderados por académicos e com o apoio de empresas da especialidade
de fundacdes, que incluiram conjuntos significativos de ensaios de caracterizacio de diversos tipos
de macigo terrosos e, subsequentemente, ensaios sobre protétipos de fundacdes indirectas (estacas
moldadas e cravadas executadas de forma diversa, em muitos casos bem instrumentadas), sujeitas
a carregamentos verticais (ou axiais), tanto em compressao como em trac¢do, ou horizontais. Em
alguns raros casos, os ensaios foram realizados sobre estacas em verdadeira grandeza (como pro-
jectadas...). Estes estudos — alguns traduzidos em dissertacdes de mestrado e doutoramento, con-
tribuiram para identificar com maior rigor parametros especificos de cdlculo. Muitos destes resul -
tados foram publicados de forma diversa e em locais relevantes cientificamente, mas, as vezes, de
divulgacdo restrita no circulo dos projectistas e dos profissionais da drea da fiscalizacdo, bem como
dos construtores.

Havendo uma clara falta de sistematizacdo, tanto em termos das condi¢des geoldgico-geotéc-
nicas, como da tipologia utilizada na execugéo das estacas, e por se considerar que tanto de um lado
como do outro do Atlantico, foram recentemente notérias as manifestacdes de apreco por duas
destas iniciativas (lideradas pela UNICAMP, em Campinas, Sdo Paulo, Brasil, e pela FEUP, no Porto,
Portugal, com a colaboragdo do IST e no ambito do ISC’2) proporcionou-se com alguma opor-
tunidade a ocasido para se discutirem estas investigagoes.

O presente relato € o coroldrio dos apelos & comunidade geotécnica Portuguesa, feitos a partir
dos dois féruns que congregam os profissionais de geotecnia (e, por isso, de fundagdes): o Grupo
de Trabalho de Geotecnia (GTG) da Ordem dos Engenheiros (a que pertencem os Especialistas em
Geotecnia da Associacdo Profissional dos Engenheiros Portugueses) e a propria SPG, na expressao
dos seus socios. Ao fazer o apelo directo a todos, o coordenador do relato, embora esteja ciente de
que é tarefa impossivel, procurou chegar a todos estes colegas e aos que com eles se relacio -
nam(aram) bem como as empresas da especialidade, a quem se deve muitas vezes a materializacdes
destes ensaios. O resultado deste levantamento ndo € o mais desejdvel, mas foi o possivel, tendo-
se nele bases para um trabalho mais profundo no futuro.

2 - BREVE RESENHA HISTORICA E ENQUADRAMENTO DO RELATO

2.1 — Alguns olhares para uma histéria exigua

Os ensaios de carga em estacas foram tidos em Portugal, desde que esta técnica foi estabele -
cida na prética de engenharia de fundag¢des, como meios de verificacdo de capacidade de carga (Re-
sisténcia a Compressao). Disso é exemplo o ensaio da estaca-pilar (ver Figura 1) no Pavilhao das



Oficinas e Laboratdrio da Faculdade de Engenharia da Universidade do Porto (FEUP), nos anos 30
do século 20, e referido por Lousada Soares (1992).

——

Fig. 1 — Ensaio de estaca-pilar no Pavilhdo das Oficinas e Laboratério da FEUP,
Anos 30 (Lousada Soares, 1992).

Magro e Veloso (1987) apresentam o primeiro documento do conhecimento do autor, em pu-
blicacdes nacionais de cariz técnico, sobre critérios de avaliacdo da capacidade de carga de estacas,
com base na previsdo do andamento das curvas de carregamento em ensaios sob prototipos. Neste
trabalho pioneiro, os autores — experientes projectistas da entdo lider empresa de fundacdes em Por-
tugal, a Teixeira Duarte, SA —, divulgam a teoria de Cambefort sobre o comportamento de estacas
em terreno homogéneo, procurando generalizd-la a solos heterogéneos, e estabelecem os critérios
para defini¢do das carga de fluéncia a partir de pontos caracteristicos das curvas de carregamento.
Em corolério, os autores analisam a partir de alguns casos praticos da bibliografia e outros de obras
da sua responsabilidade (ou acompanhadas) os parametros de correlacdo entre as caracteristicas
geotécnicas dos terrenos, deduzidas de ensaios in situ, e condicionadas pela tecnologia de execucao
da estaca, com os pardmetros de transferéncia de carga, tanto no fuste como na ponta. Destes enfa-
tizam as propostas, ja a data com boa fundamentacdo no documento regulamentar francés - DTU
13.2 “Fondations Profondes” —, decorrentes dos trabalhos desenvolvidos no LCPC pela equipa
liderada por Bustamante (Bustamante e Gianeselli, 1981, 1983; Hurtado, 1984).

Estes trabalhos, iniciados em Franca na década de 60, quer pela importancia atribuida a carga
de fluéncia e consequente normalizacdo dos ensaios de carregamento, quer pela previsao dos assen -
tamentos através de métodos puramente eldsticos ou de métodos numéricos baseados na teoria
pressiométrica, provaram que nem os métodos eldsticos explicam porque razao € que as curvas car -
ga-assentamento apresentam as formas que se conhecem (com clara curvatura e com pontos singu -
lares de inflexdo), nem as teorias cldssicas de cdlculo a rotura (que admitem que a carga limite de
uma fundacdo profunda € a soma dos termos de ponta e de atrito lateral, determinados separada-
mente em fung@o do angulo de atrito e da coesdo, e com pressupostos de mecanismos de rotura na



base da fundacdo pouco realistas e de atrito lateral supondo impulsos referenciados aos estados
limites dos solos), reproduzem convenientemente o comportamento das estacas, sendo comprova-
damente muito dependentes da execuc@o e dos materiais de interface. Em acréscimo, os autores sa-
lientam que os factores de transferéncia foram determinados experimentalmente através de ensaios
em estacas ou penetrometros de pequeno didmetro, o que pde em causa a sua consideracdo nas esta-
cas correntes — ja entdo de diametros bastante superiores e hoje ainda mais.

Uma outra, e importante, questio levantada por Magro e Veloso (1987) € a de que estas teorias
subentendem que as resisténcias de ponta e de atrito lateral se desenvolvem simultaneamente durante
o assentamento da fundagdo, o que se afasta da realidade, dependendo muito da caracteristicas relativas
de rigidez e resisténcia dos materiais da estaca e do macico envolvente (e neste, na base e fuste). Em
estacas compressiveis, 0 assentamento a cabega € muito maior que na ponta, mobilizando-se o atrito
lateral na parte superior muito mais cedo que na parte inferior, podendo ndo se dar transferéncia de
carga a ponta. Por tudo isto, apareceram entao regras, como por exemplo limitar os assentamentos para
a carga de servigo a uma polegada. Pela dificuldade em calcular o assentamento da fundag@o, passou-
se a recorrer a ensaios de carga, embora com as dificuldades inerentes ao preco e a interpretacao.

S6 na década de 60 foram efectuados os primeiros cdlculos de assentamento de estacas em
elasticidade linear, integrando as equacdes de Mindlin, conduzindo a solucdes paramétricas adi-
mensionais como as de Poulos e Davis (1980), conduzindo a uma recta no grafico de carregamento,
ndo explicando as formas nao lineares das curvas de ensaio.

2.1.1 — Da teoria ao semi-empirismo

Cambefort (1964) revolucionou o estado dos conhecimentos ao admitir que a rotura em atrito
lateral se da por deslizamento relativo do solo e da estaca e ndo, como supunham algumas teorias,
e continuaram a assumir, por plastificacdo de volumes inteiros de solo até a superficie.

A originalidade desta teoria reside no facto de partir directamente de leis de comportamento
deduzidas de observagdes experimentais sobre estacas reais, ndo pressupondo a priori qualquer lei
constitutiva do solo, ainda que a considere sob certos aspectos (Magro e Veloso, 1987). No inicio
do carregamento hd adesdo entre o fuste da estaca e o solo envolvente, isto €, o assentamento do
solo no contacto imediato com a estaca € igual ao assentamento desta e a tensdo tangencial de atrito
varia linearmente com o assentamento. A partir de uma certa carga, a deformagao do solo a super-
ficie atinge um valor mdximo ou caracteristico, sendo que, para cargas crescentes a cabeca, a estaca
afunda-se mais rapidamente que o solo, dando-se o deslize entre este e o fuste. O assentamento do
solo propaga-se em profundidade, mantendo-se a adesdo abaixo da zona afectada pelo deslize.

A lei de atrito limite maximo, correspondente ao assentamento caracteristico (Fmax = A +
Byl), facilita o estudo das fundacdes profundas em solos estratificados (Cambefort, 1964), leva
Baguelin e Venon (1971) a desenvolveram a teoria, distinguindo o comportamento de estacas curtas
e longas, consoante a ponta reage ou ndo antes do atrito saturar a cabeca, e precisando as fases das
respectivas curvas de carregamento. Estas fases estdo associadas a esquemas muito simples de
desenvolvimento do atrito lateral, da sua saturagdo em algumas zonas e simultaneidade ou ndo da
mobilizac@o da reaccdo de ponta. Os pontos caracteristicos que definem as vérias fases de compor -
tamento de estacas curtas e longas estdo representadas na Figura 2.

A curva de carregamento de uma estaca curta pode ser apresentada em duas fases praticamente
lineares, uma durante o desenvolvimento do atrito lateral até saturar a cabeca, com mobiliza¢do
parcial da reac¢@o de ponta (fase 2-3), outra apés a saturag@o do atrito em toda a altura da fundagdo
(fase limite além do ponto 4).
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Fig. 2 — Pontos caracteristicos de curvas de ensaio de carga verticais em estacas — interpretacdo de
Cambefort (Bageulin e Venon, 1971, e Magro e Veloso, 1987).

O atrito mantém-se entdo constante e s6 a ponta continua a reagir segundo uma lei linear até
ao seu pungoamento. A curva da estaca longa pode, por sua vez, ser modelada numa sé fase linear,
antes do pungoamento da ponta (fase limite além do ponto 4). Estas fases lineares facilitam a
interpretacdo dos ensaios de carga e a determinag¢@o dos parametros de interac¢do, em especial no
caso de estacas curtas. Daqui se vé a importancia dos ensaios de carga e como a sua interpretacao
(mesmo sem extensometria interna) permite aferir os calculos.

E importante salientar que os pardmetros relativos ao atrito lateral sdo independentes da pro-
fundidade e que a mobiliza¢do dos esfor¢os a um dado nivel s6 depende de uma varidvel: o assen-
tamento absoluto a esse nivel. Isto significa que os fenémenos de mobilizagcdo do atrito lateral ou
da resisténcia de ponta sdo fendmenos locais e o que se passa a cabega ou proximo da ponta nao
afecta o que se passa a meio da estaca.

Assim, e como os autores sugerem enfaticamente, os parametros de interaccdo podem ser
determinados utilizando uma estaca piloto de pequeno didmetro, dispensando os ensaios de carga
classicos, muito dispendiosos quando as estacas sdo de grande didmetro. Haverd, no entanto, que
definir a esbelteza da estaca piloto e o seu processo de carregamento, com base numa estimativa
prévia daqueles pardmetros, de modo a poder medir a sua resisténcia de ponta, pois se a esbelteza
for muito grande corre-se o risco de aquela ndo ser mobilizada (Magro e Veloso, 1987).

S6 em terrenos de muito boa qualidade, onde raramente se justifica a execugdo de estacas, ou
em condi¢des em que o encastramento da base se faz muito deficientemente, é que a ponta de uma
estaca dimensionalmente “curta” pode nfo reagir antes de o atrito saturar a cabeca e entdo a estaca
comporta-se como longa. E natural, portanto, que quase todas as estacas de prética corrente nio te -
nham comportamento puro de estacas longas, ou seja, em que a propagagdo do atrito maximo até
a ponta se traduz no aumento da curvatura do grafico de carregamento e a partir dai a reac¢do de
ponta continua a aumentar, mantendo-se constante o atrito lateral. A carga tdltima da estaca, tida por
critérios de admissibilidade de deformacio, pode ser atingida antes de se verificar a rotura global
(por pungoamento, por hipétese) da base.

Ora, € precisamente por estas condi¢des de controlo relativamente complexo da transferéncia
de carga em fuste e ponta — mesmo numericamente — que as teorias simplificadas, como a percur-



sora de Cambefort, que t€ém em conta esse mecanismo, se adaptam bem a realidade, permitindo a
um geotécnico experiente interpretar com relativa facilidade uma curva real de ensaio, mesmo
homogeneizado um solo naturalmente heterogéneo, justapondo-lhe, apds algumas tentativas, uma
curva tedrica derivada a partir de 5 pardmetros de interaccdo (Cambefort, 1964, Massad, 1992 e
2002; Massad e Lazo, 1998).

Fig. 3 — Ilustracdo dos ensaios de estacas nas instalacdes da Quimigal (T. Duarte, 1981).

Magro e Veloso (1997) provam-nos com alguns exemplos de andlise, sejam de campos experi-
mentais de referéncia internacional - como sao os casos de Rubaix (Bull. Liaison Labo. P. et Ch.,
119 Mai-Juin 1982), da SETRA (”Essai statique de fondations profondes — Project et mode opéra-
toire” MS.IS-6, LCPC, Maio 1970), de uma Microestaca em Libourne (Bull. Liaison Labo. P. et
Ch., 128 Nov.-Déc. 1983) e de uma coluna de brita em Chamnord (Revue Francaise de Géotechni-
que, n°5, Nov. 1978) — e, muito substancialmente (a luz do presente relato) de campos experimen-
tais nacionais coordenados pela equipa da Teixeira Duarte: ensaio em Luanda (Relatério do
Laboratério de Engenharia de Angola, n° 14.212, Out. 1972); ensaio nas instalagdes da Quimigal,
EP, em Lisboa, Figura 3, (Relatério T. Duarte, Lda. N° 2762, Abril 1981) e ensaio da Ponte Fer-
roviaria sobre o Rio Douro (Relatério Ferdouro n° 02.40.02, Abril 1985).

Na andlise que fazem, os autores citados propdem a avaliacdo da “capacidade de suporte”,
com base na previsdo da curva de assentamento derivada dos pardmetros de interaccdo de Cambefort,
concluindo que a carga de fluéncia € uma caracteristica estdvel, independente dos patamares de
carga. Esta, definida como sendo a carga a partir da qual as velocidades de deformagdo aumentam
muito rapidamente (e correspondente aproxima-damente a2 mudanca acentuada de inclinacdo da
curva carga-assentamento), assumindo a importancia pelo facto de que, para toda a carga que lhe é
inferior, as deformagdes evoluirdo muito pouco em funcéio do tempo. Apontam para assentamentos
a cabeca, correspondentes a carga nominal, pequenos e geralmente compreendidos entre 0,2 e 2%
do didmetro da estaca. Perante a dispersdo dos assentamentos verificados em estacas idénticas e
igualmente carregadas, os mesmos autores apontam para a afectacdo da carga de fluéncia de um
coeficiente de seguranca compreendido entre 1,2 e 1,6, mas geralmente igual a 1,4, obtendo-se,
assim, carga nominal. E interessante referir que as mais recentes metodologias dos c6digos france-
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ses (Bustamante e Frank, 1999), definem a carga admissivel em estado limite de utilizac@o, seguindo
0 mesmo principio.

O autor deste relato enfatizou esta referéncia ao trabalho relativamente percursor (Magro e
Veloso, 1987), pela enfética importancia que entdo se dava aos ensaios de carga, e sua metodold-
gica interpretacdo, que a data da sua publica¢do apresentava-se como indiciador de um futuro dife-
rente na pratica do dimensionamento de fundacdes indirectas em Portugal, como se viria a verifi-
car e como decorre dos casos a seguir apresentados.

2.2 — Porqué um relato sobre campos experimentais

Ao idealizar-se um documento destes, as comissdes Portuguesa e Brasileira pretenderam lan-
car as bases de uma sessao publica que visasse debater sobre a relevancia deste assunto no projecto
de fundacdes — recentemente bem expresso no cdigo europeu —, e, também, procurasse apresentar
os resultados dos trabalhos que haviam sido realizados com algum cariz “cientifico” (nfo s6 aca-
démico!), que de alguma forma fornecessem informacao titil para o projecto de estacas em cada um
dos nossos paises. Os documentos assim gerados, constituir-se-iam em bases de trabalho para os
colegas que se debatem com projectos muitas vezes pouco suportados por experiéncias regionais,
e que teriam ai algumas bases de dados tteis para a sua pratica de cdlculo e controlo.

O formato de enquadramento dos “campos experimentais elegiveis” pode-se resumir assim:

i) possuir investigacdo geotécnica credivel e cuidada da drea, com ensaios de campo e(ou) de
laboratério de boa qualidade, com resultados disponiveis para consulta (ainda que sob
autorizacdo dos “’proprietdrios”);

ii) terem sido realizados no local ensaios de carga em, pelo menos, um tipo de fundagdo, com
resultados ja publicados;

iii) ter um ou mais investigador sénior envolvido (ainda que como consultor), com experién-
cia em fundagdes;

iv) ter referéncia bibliogréfica propria, através de publicacdo em, pelo menos, um artigo da
area geotécnica, com referéncia a esse Campo Experimental (ou submetido nos casos mais
recentes);

v) ter reconhecimento consensual no meio geotécnico de que se pode considerar um Campo
Experimental, como contributo de aprofundamento de conhecimentos na perspectiva do
projecto de fundacdes profundas.

Assim, para que o Campo Experimental fosse considerado neste relato, devia estar consolida -
do, ndo deixando, porém, de olhar para algumas investigagdes praticas mais ou menos recentes, em
obras particulares, que poderiam ser tratadas no texto em um item especifico, desde que recolhidas
informacdes interessantes.

O relato Portugués, subdividiu-se em duas partes: uma orientada pelo coordenador, especifi -
camente sobre carregamentos verticais, e outra sobre carregamentos horizontais, da responsabilida -
de do Prof. Jaime Santos do IST-UTL, e que procede este texto.

Para que esta iniciativa fosse frutuosa, solicitou-se a todos os Colegas da SPG e Especializacio
em Geotecnia da Ordem dos Engenheiros que ajudassem a identificac@o destes estudos. O resultado
deste apelo € o que se apresenta no que segue, e pode ser visto como fruto de uma realidade nacional.
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3 - DIMENSIONAMENTO DE ESTACAS CARREGADAS VERTICALMENTE
COM BASE EM ENSAIOS

3.1 — Bases das metodologias de calculo

Tém sido duas as vias principais de dimensionamento de estacas: (a) deducdo de pardmetros
fundamentais dos solos (resisténcia, T, e rigidez, G) através de ensaios de laboratério sobre
amostras indeformadas ou de correlagdes com ensaios in situ, para posterior uso das formulas esté-
ticas cldssicas de equilibrio vertical (com recorrentes erros na derivacdo de pardmetros mecanicos
dos solos que servem de input a estas formulagdes, que, por sua vez, recorrem a mecanismos
idealizados de rotura, mas pouco realistas); ou, (b) correlacionar directamente a resisténcia lateral
(fuste) e de ponta (base) com pardmetros obtidos directamente dos ensaios in situ, como sejam N,
p. (PMT) ou q. (CPT). Estes ultimos sdo validados por ensaios realizados sobre estacas em
verdadeira grandeza.

Uma ou outra via enfermam sempre e inevitavelmente de uma incerteza: a de que os resulta-
dos dos ensaios in situ sdo realizados sobre o solo na sua condi¢do natural indeformada e, assim,
poderdo ndo reflectir o seu estado alterado — particularmente em redor da estaca por via da instala-
¢do. Este problema € particularmente relevante em estacas cravadas, mas também (e erradamente
escamoteado) nas moldadas (escavadas) cldssicas, e de trado, pois as condi¢des de execugdo sdao
manifestamente irreprodutiveis. Por essa razio, todos os métodos de previsao ou de cdlculo sdo
muito discutiveis e devem ter por base ensaios de carga.

Nas dltimas duas décadas, alguns grupos internacionais de investigadores desenvolveram
exercicios de estimativa de comportamentos de estacas carregadas verticalmente em condigoes
controladas, aplicando andlises metodoldgicas (ou seja, usando diversos métodos de célculo e re-
sultados de diferentes ensaios que as baseassem), tanto a posteriori ou a priori (verdadeiramente os
mais interessantes, por se apresentarem isentos de manipulagdo paramétrica) dos proprios “ensaios”
e, assim, procurarem identificar a melhor ou menos ajustada adaptabilidade dos mesmo aos casos
testados. Das andlises comparativas e da dispersdo de resultados jd se vai tendo muitas provas,
sendo tal ilustrado por exemplo no trabalho apresentado por Briaud e Tucker (1988), expresso na
Figura 4, em que se apresenta uma andlise comparativa de um grande nimero de previsdes, versus
o valor observado da capacidade de carga de 98 ensaios de estacas.
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Fig. 4 — Distribui¢ao probabilistica para 13 métodos de previsdo da capacidade de carga de estacas baseada
em 98 ensaios de estacas (Briaud e Tucker, 1988).
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Como se V&, a falta de fiabilidade dos métodos de dimensionamento baseados no calculo e
utilizando pressupostos de distribui¢do de tensdes muitas vezes de cariz semi-empirico, traduz-se
em variagdes preocupantes entre resultados de diversos métodos de previsdo.

Entre muitos outros exercicios, a Faculdade de Engenharia da Universidade do Porto, em conjun-
to com o Instituto Superior Técnico, e apoio da SPG e de quatro empresas Portuguesas da Geotecnia e
Fundagdes, langou — aproveitando o impacto internacional da 2* Conferéncia Internacional de Carac-
terizag¢do In Situ, ISC’2 (www.fe.up.pt/isc-2), organizado no Porto em Setembro de 2004 - um campo
experimental (CEFEUP) para desenvolvimento de um estudo do comportamento de estacas executadas
em solo residual saprolitico de granito, e onde se realizaram ensaios de carga verticais e horizontais.
Estas estacas cuidadosa-mente instrumentadas, foram executadas nas mesmas condi¢des da prética
corrente nacional, nomeadamente por moldagem in situ com recurso a tubo moldador (recuperado),
com trado oco continuo (com injec¢do de betdo pelo seu interior) e por cravagdo dinadmica. Esta mon-
tagem dos protétipos em verdadeira grandeza foram precedidas da realizagdo de um conjunto signi-
ficativo de ensaios in situ e de laboratorio para a caracterizag@o deste tipo de macico de solo residual.

Os resultados deste exercicio sdo surpreendentes e serdo discutidos adiante neste texto, mas,
a semelhanca dos ilustrados na Figura 4, mostra-se no que segue (a Figura 5 € um exemplo deste
resultado) a impressionante dispersdo de resultados de previsdes provindas de um significativo
universo de especialistas (33), com alcance internacional e que, por isso, incorre em significativa
representatividade da realidade do dimensionamento destas estruturas.
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Fig. 5 — Resisténcia ultima para a estaca cravada dinamicamente (CEFEUP): valores previstos (PPE) e gama
de valores em relagdo a uma referéncia de assentamento relativo de 10% (Santos et al., 2005).

3.2 - Dimensionamento de estacas (antes e depois do EC7 - CEN-prEN 1997-1, versiao
portuguesa traduzida em 1994, versao final, em inglés, de 2004)

Os métodos de dimensionamento de estacas sdo, nos termos do cédigo europeu (Eurocédigo
7,0u, vulgo, EC7 — a partir daqui assim designado), baseados em: (i) modelos de célculo; (ii) medi -
das prescritivas; (iii) ensaios de carga e ensaios de modelos, via-a-vis, em centrifugador ou em
prototipos de dimens@o ndo inferior a determinados limites; (iv) método observacional.

A pratica corrente em Portugal até ao advento dos Euroc6digos, posicionava-se claramente no
item (i), ja que as estacas eram dimensionadas estruturalmente para determinadas cargas de servico
e geotecnicamente assumidos determinados coeficientes de seguranga globais, em relagdo a roturas
estimadas, na grande maioria dos casos por mecanismos ideais de plastificacdo dos terrenos, tanto
em volta do fuste como na ponta ou base.
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Com o aparecimento destes cddigos, ndo sé se introduziram critérios limites associados a
deslocamentos maximos admissiveis — tanto de combinagdes tltimas como de servigo, mas tam-
bém (e por isso) se explicaram as limitacdes dos modelos e a necessidade de se verificarem por
ensaios as respostas tensdo-deformagao destas fundagoes.

De facto, como foi exaustivamente debatido por varios engenheiros projectistas e académicos
envolvidos em cdlculos comparados entre a pratica tradicional e a aplicagdo dos conceitos dos
novos cédigos (ver Semindrio “Eurocddigo 7, Projecto Geotécnico”, comemorativo dos 25 Anos
da SPG, realizado no LNEC em 1997), as diferencas nas estruturas projectadas podem ndo ser
significativas — o que, alids, seria expectdvel, dada a tentativa de conjugar os bons resultados
daquela pratica com 0s novos conceitos, mas podem nio estar associados a0 mesmo tipo de segu-
ranca. Assim, como o prova para um caso concreto, Xavier (1997), os valores aparentemente satis-
fatérios das cargas admissiveis pela aplica¢do pura e simples dos coeficientes de seguranca globais
(ainda que separadas as parcelas de ponta e lateral) ndo sdo, sé por si, garantia da seguranca
pretendida, em particular, no que respeita aos deslocamentos admissiveis. De facto, a carga limite
aceitdvel de referéncia deve ser definida em funcéo de um deslocamento (seja por via do absoluto,
seja por via de um relativo), que estd associado a uma percentagem de carga de rotura que ¢ geral-
mente dependente do préprio didmetro da estaca.

Esta questdo torna-se pertinente para estacas de grande diametro — cada vez mais correntes — e macicos
com estratos menos competentes até grandes profundidades e sé pode ser aferido num ensaio de carga.

Os métodos de cdlculo convencionais — designados muitas vezes de pseudo-tedricos por pres-
suporem determinados mecanismos de rotura matematicamente modeldveis — sdo afectados pela
grande dificuldade em derivar parametros de resisténcia ajustados a cada uma e a todas unidades
geotécnicas (muitas vezes ndo ha resultados de ensaios que as fornecam directamente e as correla-
¢des empiricas ndo estdo validadas localmente) e pressupdem em muitos casos, mecanismos total-
mente desajustados as condi¢des de fundagdo em aprego, sendo factor determinante a falta de en-
quadramento do processo construtivo (tanto dos materiais usados como dos equipamentos e pro-
cessos de execucdo). Por isso, a transposicdo destas “técnicas” para a realidade tem demonstrado
uma grande falibilidade e perigosa posi¢do deterministica.

Outros métodos que usam directamente resultados de ensaios de investigacdo de campo (“in
situ”) na avaliagdo das componentes de resisténcia lateral e de ponta, quando bem fundamentadas,
tém-se revelado promissores. Estes métodos, porém, t€m que ser validados e alargados a realidades
regionais ou locais, tanto na vertente geoldgico-geotécnica (os grupos aparentemente afins das
classifica¢des unificadas, denotam comportamentos mecanicos suficientemente particulares, o que
obriga a que sejam estimados regionalmente), como muito importante vertente da execugdo (equi -
pamentos, processo ou procedimento de constru¢do e materiais usados, tanto no decurso do traba-
lho de execug¢@o como no definitivo).

3.3 — Razdes para a realizacdo dos ensaios em estacas
3.3.1 — Modelos fisicos

Os modelos fisicos desempenham um papel fundamental no desenvolvimento do conheci -
mento geotécnico. De facto, toda a experimentacdo baseia-se num modelo fisico que procura fun-
damentar uma teoria, constituindo a parte observacional de um ciclo de reflexdo que tem trés vér -
tices: previsdo e ac¢do; observagdo e percepgdo; reflexdo (Muir Wood, 2004).
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O modelo fisico € desenvolvido para validar hipéteses tedricas ou empiricas de que é exemplo
perfeito a obra geotécnica. De facto, o dimensionamento pressupde determinados mecanismos e
premissas paramétricas que podem ser avaliados em maior ou menor grau de confianca, consoante
a possibilidade de acompanhamento das respostas do sistema geotécnico. Em tltima andlise pode
verificar-se se houve ou ndo rotura, mas, a um nivel mais moderado, a verificacdo da resposta da
instrumentag@o que ndo era expectavel, ¢ marca tangivel de como o modelo fisico tem implicagcdes
ideais na revisdo dos modelos estabelecidos em projecto, através de reflexdo sobre os resultados.

Os ensaios de laboratdrio e os ensaios in situ de cariz mais fundamental (como sdo os pres-
sidmetros) pressupde certos modelos de resposta, muitas vezes adquiridos e expressos nas metodo-
logias de ensaios correntes, na sua interpretacdo ou na sua anélise.

Um modelo fisico bem idealizado ou dimensionado é, sem diivida, um elemento muito impor-
tante no ciclo de modela¢do, ja que um modelo tedrico (mesmo que matematicamente muito “ele-
gante”, como refere Muir Wood, 2004) pode sempre esconder a verdade. Como refere o autor, ndo
se pode nunca provar que um modelo matemadtico é verdadeiro, mas tdo s que o mesmo nao foi
posto em causa, por prova de falsidade convenientemente formulada.

Quando hd uma “entropia” entre a teoria e a andlise (tida como a interpretagdo correcta dos re-
sultados observados), pela razdo de que os pressupostos sdo demasiados rebuscados e pouco claros,
ou de que o comportamento envolve mecanismos de interac¢do, muito complexos, ou de que as
simulagdes numéricas ndo integram alguns aspectos relevantes da investigagdo (ainda em curso),
os modelos fisicos podem, no caso da geotecnia, ser essenciais.

Usar materiais iguais e passar por sérias e dificeis relacdes de escalas, permitindo pequenos
ajustes a dimensao real pelo modelo ou protétipo, que permita uma ficil e bem fundamentada extra-
polagdo para estruturas maiores, ndo tem em conta outras questdes importantes, como a variabili-
dade dos terrenos (tanto ao nivel macro-estrutural e de fabrica, como micro e macro-estrutural).
Tudo isto impde a op¢do, a tempos, por ensaios a verdadeira grandeza (Muir Wood, 2004).

As fundacdes por estacas sdo um exemplo acabado disto, ndo s6 por atravessarem horizontes
diversos e os macicos estarem, eles mesmos, condicionados pela sua estrutura, fabrica e estado de
tensao, mas também porque a inclusdo da unidade estrutural deste tipo, seja em que material for e
qualquer que seja o processo adoptado, tem influéncia nas condicdes de estado, decorrendo dai uma
multidiversidade de caracteristicas de interface que ndo podem ser reproduzidas em modelos
reduzidos, tanto em laboratério como em campo.

O conhecimento do comportamento de estacas estd a melhorar, mas hd uma clara nogdo de que
os modelos tedricos que suportam a iteragdo estaca — macico (terroso ou rochoso) estdo longe de
serem confidveis. Muitas das incertezas s@o resultado dos processos de instalagdo (moldagem ou
cravagdo, com entubamento ou com injec¢do), pelo que s6 na situacdo real das estacas executadas,
e assim testadas, se pode chegar a formulagdes fidveis. Este €, alids, o mote das consideragdes do
EC 7 que abaixo serdo feitas. A vantagem de modelar em verdadeira grandeza advém do facto de
se trabalhar em condi¢des reais dos macicos, dos solos e rochas, dos niveis de tensdo, da histéria
de tensdes (prévia e posterior ao processo de instalacdo, logo ap6s e a longo termo).

3.3.2 - O EC7 e dimensionamento de estacas com base em ensaios sobre prototipos

Nos termos do Eurocédigo 7 (na versdo mais recente, aprovada em 2004 — prEN 1997-1:2004),
o dimensionamento de estacas, cujo objectivo ndo é o de minimizacio de assentamentos (como sao
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os ensoleiramentos estaqueados), deve ser feito em cumprimento da seguranca em relagdo a onze
condicdes de estados limite, dos quais as duas seguintes sdo dominantes e interessam identificar
para a matéria que se discute neste relato:

— rotura por insuficiente capacidade de carga (designado af por “Capacidade Resistente — Ul-
tima - a Compressao) da estaca;

— assentamento excessivo (inadmissivel a luz da segurancga da prépria estrutura).
Este tltimo comummente negligenciado nas metodologias de cédlculo, mas estd implicita-
mente integrado nos coeficientes de seguranca que na prética estabeleceram. Voltaremos a
esta questdo adiante.

As abordagens possiveis para o dimensionamento deverdo ser faseadas em:

— resultados de ensaios de carga estdticos, que tenham demonstrado, por cédlculo ou outra via,
que sdo consistentes com outra experiéncia relevante;

—métodos de célculo analiticos ou empiricos cuja validade foi demonstrada por ensaios de
carga estdticos em situacdes comparaveis;

—resultados de ensaios de carga dinamicos, cuja validade foi demonstrada por ensaios de
carga estdticos em situacdes compardveis;

— comportamento observado de fundac¢des em estacaria compardveis, desde que esta aproxi-
macdo seja suportada pelos resultados de campanhas de prospeccdo e caracterizagdo, in-
cluindo ensaios in situ.

Os valores dos pardmetros de cdlculo deverdo seguir os principios de escolha de caracteristi-
cos ou representativos — nos termos gerais do cédigo — devendo ser, no entanto, tidos em conside-
racdo os resultados de ensaios de carga.

3.4 — Condicoes de realizacdo dos ensaios

Os procedimentos identificados no EC7 para a conducdo dos ensaios sdo referenciados aos
documentos ISSMFE (1985) e ASTM D1143-81 (1994). Aqui se desenvolvem os termos, tanto ao
nivel dos equipamentos e sistemas, como do processo e tipo de andlise.

Os ensaios de carga devem ser conduzidos em estacas executadas para esse fim exclusivo,
antes do dimensionamento estar concluido, ou em estacas definitivas, que fazem parte do sistema
de fundagoes.

O nimero de estacas ensaiadas para verificar o projecto deverd ser estabelecido tendo em
conta a variabilidade dos terrenos de fundacdo (em planta), as experiéncias devidamente documen -
tadas do comportamento do mesmo tipo de estacas em situagcdes semelhantes e ainda do nimero
total de estacas e dos seus tipos na fundag¢@o a dimensionar.

A carga madxima a atingir nos ensaios depende do tipo de estacas ensaiadas. Se as estacas sdo
experimentais, deve-se levar a carga até a rotura (definicdo discutivel). Se, pelo contrdrio, as
estacas forem de servigo, o EC7 estabelece que a carga deverd atingir, pelo menos, a carga de ser -
vigo (correntemente conduz-se o ensaio em dois ciclos, o primeiro até a carga prevista de servico
e o segundo até cerca de uma vez e meia aquela - a menos que haja condicionalismos de fissuragao
do betdo que o limitem ao primeiro valor, sendo esta ressalva importante se se pensar em ensaios

de carga transversais).
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Salienta-se que a todos os niveis os ensaios de carga sdo a base de dimensionamento, o que
marca indiscutivelmente uma mudanca de atitude perante estas estruturas geotécnicas.

Também se salienta que os ensaios em estacas materializados para esse fim terdo que ser rea-
lizados antes da conclusio do projecto, o que € manifestamente entrépico, como se vem constatan-
do na prética dos empreendimentos (mesmo publicos) realizados nos tltimos anos em Portugal. A
alternativa de executar em estacas definitivas € ainda menos desejada, pelas implicagdes que tal tem
na gestdo das empreitadas, geralmente com prazos curtos e onde — atendendo a grande capacidade
dos empreiteiros da especialidade em ter grandes rendimentos na execucdo de estacas, mesmo de
grandes didmetros e comprimentos e executadas em condi¢des adversas (mesmo em dgua) — o que
vem inviabilizando o cumprimento deste principios, ainda ndo normativos (mas por tempo limitado!).

Percebe-se, assim, a importancia que tem a avaliacdo do estado-de-arte sobre as campanhas
que, com o cariz que acima foi identificado, permitam contribuir — através da identificacdo do am-
bito e condi¢cdes da sua realizacdo, e mais ainda, dos resultados que possam ser partilhados (e tal
devia ser a postura de todas as entidades envolvidas, e em particular, dos Donos-de-Obra publicos)
— para a “validacdo de métodos de cdlculo analiticos ou empiricos com a demonstragdo Unica
através de ensaios de carga estdticos em situagdes compardveis (!)”.

Quando os ensaios de carga ndo podem ser realizados por dificuldades de modelagdo das con-
di¢des de carga (por ex: cargas ciclicas), t&m que ser usados valores de cdlculo muito cuidadosos.
Os ensaios de carga devem ser, nos termos explicitados pelo EC7, no perfil de solos avaliado como
o mais desfavordvel, ndo sendo este avalidvel, deve-se ser muito prudente na avaliacdo do valor
caracteristico da resisténcia a compressao.

Para bem fundamentar os ensaios tem que se conhecer previamente as condigdes dos macigos
de fundagdo na extensdo do empreendimento, a categoria geotécnica da estrutura, eventuais regis -
tos do comportamento de estacas do mesmo tipo e construidas em macicos equivalentes e o nimero
e tipo de estacas previstos para o empreendimento.

A prop6sito do indispensdvel bom conhecimento do maci¢o em jogo, refere o EC7 que a pro-
fundidade das sondagens e dos ensaios “in situ” deve ser tal que permita conhecer com seguranga
a natureza do macigco envolvente e abaixo da estaca.

Assim, os terrenos de fundacdo devem ser exaustivamente caracterizados, por meio de ensaios
in situ bem adaptados ao tipo de fundag@o e da ac¢do em causa, por exemplo, os CPT para carrega-
mentos eminentemente verticais e os pressidmetros para os transversais. Note-se que a deter-
minag¢do da natureza do terreno deve envolver todos os estratos que se prevé contribuir em signifi -
cativamente para o comportamento em termos de deformacdo, sendo que a profundidade dessa
inspecg¢do deve atingir pelo menos 5 didmetros da estaca sob a sua ponta, excepto nos casos em que
se encontre rocha sa ou solos muito rijos a menor profundidade.

3

Uma condicdo a cumprir “irrepreensivelmente”é de que as estacas ensaiadas devem ser
instaladas de forma idéntica a das estacas que irdo formar a fundagdo.

Quando ndo for possivel, por qualquer razio (entre as quais sobressai a dificuldade ou o preco
da execucdo de uma estrutura de carga de grande porte), executar estacas com o mesmo didmetro
que a projectada, haverd que observar algumas regras: (i) a relag@o entre os didmetros das estacas
experimentais e das definitivas ndo deve ser inferior a 0,5; (ii) as estacas tém que ser construidas
com 0 mesmo processo; e, (iii) as estacas experimentais devem ser instrumentadas de forma a que,
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a partir das medicdes, se possa determinar separadamente as resisténcias de ponta e lateral. Este
ultimo aspecto potencia de sobremaneira a interpretacdo dos resultados de um ensaio de estaca e
permite identificar com rigor o peso de cada uma das parcelas de resisténcia e de deformabilidade
nestas estruturas geotécnicas e cuja definicdo € a base de dimensionamento das mesmas.

3.5 — Dimensionamento em estado limite e garantia de definicao de resisténcia a partir de ensaios

Segundo a primeira versdo do Eurocodigo 7 de 1994, para obtencao do valor caracteristico da
capacidade resistente tltima, Rck, a partir do resultado dos ensaios de carga, Rem, contemplando
possiveis variagdes do terreno de fundagdo e efeitos do método construtivo, deverd ser considerada
a seguinte expressao:

Rcd = Rcm / %
em que § depende do nimero de ensaios efectuados (ver abaixo), sendo claro que os coeficientes

de minoragdo das cargas medidas baixam com aquele niimero de ensaios e com a considera¢do do
valor minimo obtido.

Numero de ensaios de carga 1 2 >2
a) Coeficiente § aplicavel ao valor médio de R, [1,5] [1,35] [1,3]
b) Coeficiente & aplicdvel ao valor minimo de R, [1,5] [1,25] [1,1]

A nova versdo (aprovada em 2004 — ver acima) vai mais longe, reconhecendo que para estacas
em compressdo é muitas vezes dificil definir o estado limite tdltimo no ponto de maior curvatura,
pelo que o préprio EC7 explicita que nos casos em que ndo se conhega, deve-se tomar como limite
o valor da carga para um assentamento de 10% do didmetro da estaca. O valor caracteristico da
resisténcia a compressao da estaca é agora derivada por:

(Rc;m ) média (RC' m ) mnimo |

& &

R, =min

sendo &, e &, factores relacionados também com o nimero de ensaios estaticos, n, realizados:

€ paran 1 2 3 4 =5
g, 1,40 1,30 1,20 1,10 1,00
g, 1,40 1,20 1,05 1,00 1,00

Para que se avalie em bom rigor e se tire 0 mdximo proveito do ensaio, as estacas de ensaio
devem ser instrumentadas de tal forma que a resisténcia de base e do fuste possam ser derivadas
independentemente, por isso se aconselha a utilizacdo de instrumentagdo que a viabilize.

Quando se deriva o valor da resisténcia tltima a compressdo caracteristica (R.,) a partir dos
valores medidos (R.,,), num ou mais ensaio(s) de carga estatico(s), deve-se considerar a variabili -
dade do terreno e do efeito do procedimento da instalacdo da estaca. Tal € considerado no cédigo
por via de coeficientes de correlagdo (§, e §,) que sdo fung@o do niimero de estacas ensaiadas e da
consideracio do valor médio ou minimo dos resultados desses ensaios. De toda a forma, supde-se
que estes ensaios se referenciam a um perfil que integre todas e cada uma das unidades geolégico-
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geotécnicas que sdo envolvidas no projecto, pois s6 assim s@o representativas, e que as estacas do
ensaio se construam de forma semelhante.

Ora esta condicdo ndo € facil de se conseguir em muitos casos, pelo que se percebe ser indis-
pensavel a obten¢do de um esquema correlacional entre resultados de ensaios “in situ” e as resis -
téncias unitdrias (lateral e de ponta) para as unidades em apreco e para metodologias de execucao
das estacas representativas.

Apresentando os “métodos de avaliacdo das resisténcias a compressao de estacas a partir de
ensaios “in situ” como tendo sido estabelecidas “a partir de ensaios de carga de estacas e de expe-
riéncia comparada”, o cédigo pressupde que o trabalho de correlagdo foi feito para ambientes geo-
técnicos especificos (em particular, regionais) e para tipos de estacas particulares (vistas como
métodos de execugdo, materiais, dimensdes, etc.). Note-se que também aqui se impde que se tenha
introduzido coeficientes de correlacdo (E; e E,), que ndo sdo mais do que coeficientes de minoragio
para ter em conta a incerteza de medicdes limitadas (o primeiro, aplicado ao valor médio obtido em
horizontes e estacas de determinado tipo, e o segundo, ao valor minimo).

O cédigo € bem explicito na avaliacdo da validade dos modelos baseados nestas correlagdes
com ensaios “in situ” alertando para a representatividade do:

— tipo de solo (rocha), granulometria, mineralogia, angularidade (forma das particulas) com-
pacidade e consisténcia (OCR) e compacidade, compressibilidade e permeabilidade;

— método de instalacdio da estaca, incluindo o processo de escavac¢do (moldagem) e cravacio;
— comprimento, diametro, material e forma do fuste e da base da estaca (ex: alargada ou nao);

— procedimentos e interpretacdo do(s) ensaio(s) in situ que € base da correlacdo.

Assim mesmo, os valores caracteristicos de toda e qualquer resisténcia especifica lateral e de
ponta, que venha a computar o integral (um somatério) que computard o valor tltimo da carga de
compressdo da estaca serd derivada de um expressdo semelhante a anterior:

(Rc;m)médr'u ; (Rc:m)mnimol
& &

R, =min

sendo, também neste caso, os valores & e E, estabelecidos pelos documentos nacionais de aplicagdo
(DNA) do EC7, sendo recomendados os expressos no quadro seguinte (EC7 - CEN-prEN 1997-1):

E paran 1 2 3 4 5 7 10
E; 1,40 1,35 1,33 1,31 1,29 1,27 1,25
E, 1,40 1,27 1,23 1,20 1,15 1,12 1,08

sendo n o nimero de perfis onde foram realizados ensaios “in situ”. Ora, aqui estd subentendida
uma correcta indexag@o de perfis, exigindo um juizo bem fundamentado e rigoroso (e “honesto™)
de como cada e qualquer desses perfis representam em cada uma das unidades litologicas em
objecto, a mesma realidade geotécnica.

3.6 — Particularidade do dimensionamento a partir de ensaios dinamicos

Nos documentos normativos actuais (como o Brasileiro - ABNT, 2005 - ou o Europeu:
CEN-prEN 1997-1, 2004) admitem-se metodologias baseadas em ensaios dindmicos — muito mais
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expeditos e mais praticos - que utilizam férmulas dindmicas deduzidas de penetracdo para cada
golpe no processo de cravacdo, ou ainda, em andlises baseadas na equagdo de onda, desde que tenha
sido conduzida uma adequada prospecg¢do e caracterizagdo geotécnica e que se tenham fundamen-
tado correlagdes com ensaios de carga estdticos. Chama-se ainda a aten¢do para que, se forem usa -
dos mais do que um tipo de ensaios dinamicos, os resultados devem ser sempre confrontados uns
com 0Ss outros.

Como se postula no documento europeu, quando um ensaio dindmico, com medi¢do de defor-
macao e aceleracdo versus tempo, € usado para avaliacdo da capacidade resistente de uma estaca
para carregamento vertical, a validade do seu resultado - da sua interpretag@o analitica — tem que
ser demonstrada por comparacdo com ensaios estdticos em estacas do mesmo tipo, com 0 mesmo
comprimento, mesma sec¢do transversal e mesmas condi¢gdes geotécnicas dos macicos.

Quando se usa um ensaio dindmico de impacto, sendo possivel utilizar um processo de ajuste
de sinais através do registo de curvas de ondas sismicas, pode-se avaliar separadamente e com apro-
ximacdo, a resisténcia lateral e de ponta da estaca, bem como a sua resposta carga-assentamento.
Para que tal aconteca é preciso que a energia de impacto seja suficientemente alta para se permita
uma interpretacdo apropriada da capacidade de carga que corresponda a um nivel elevado de
deformacao.

O valor caracteristico da resisténcia a compressdo da estaca serd derivada de forma semelhante
a expressa acima para ensaios estaticos:

R.. o (R .
Rc;k - min ( c,m)medza ’( c,m)mmma

Es Es

em que &; e &, sdo factores de correlagdo relacionados também com o nimero de ensaios dinami-
cos, n, realizados e expressos a seguir.

Eparan =2 (<) =5(<) =210(<) =15(<) =20
s 1,60 1,50 145 142 1,40
& 1,50 1,35 1,30 1,25 1,25

Notas:

— estes valores de & sdo vilidos para ensaios dindmicos de impacto;

— os valores de & devem ser multiplicados por um factor de modelo de 0,85 quando sdo usados
ensaios de impacto com ajuste de sinal;

— os valores de § devem ser multiplicados por um factor de modelo de 1,10 quando sdo usadas
férmulas de cravacdo de estacas com medicdo de deslocamento de quasi-eldstico da cabeca
das estacas durante o impacto;

— os valores de § devem ser multiplicados por um factor de modelo de 1,20 quando sdo usadas
férmulas de cravacdo de estacas sem medi¢ao de deslocamento de quasi-eldstico da cabeca
das estacas durante o impacto;

— o nimero de ensaios dindmicos, n, tem que reportar-se a estacas similares.

Em Portugal, esta pratica vem tomando relevancia crescente, sendo relatado no final deste
texto o conjunto de aplicagdes que foi possivel recolher para este fim. Espera num futuro préximo
fazer-se uma sintese mais substancial desta abordagem.
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4 - CASOS DE ESTUDO (OS CAMPOS EXPERIMENTAIS IDENTIFICADOS)

4.1 — O Campo Experimental da FEUP (ISC’2) e o International Prediction Event

O autor deste relato comeca com este caso de estudo pela natural proximidade (sa promiscui-
dade!) e pela sua actualidade, ndo pretendendo com isso relevar a sua importancia em relacao aos
outros, mas por ter bom conhecimento da sua estruturacdo, desenvolvimento e resultados até a data.
Sentindo que se sequenciaram as tarefas necessdrias a uma pratica de investigacdo deste teor e que
as mesmas foram acompanhadas (conduzidas) de forma cuidada por pessoas e entidades (institui-
¢oes universitdrias — FEUP e IST - e outras de investiga¢@o), ou — elemento muito importante — em-
presas de geotecnia e fundagdes com experiéncia neste dominio, considerou natural a sua precedente
referéncia em relacdo ao outros mais antigos e, qui¢d, mais relevantes no contexto dos empreendi-
mentos geotécnicos nacionais.

No Porto, onde fica situado o Campo Experimental da FEUP (ISC’2), os solos residuais
saproliticos do granito sdo dominantes e tém sido objecto de intimeras publicagdes por parte, entre
outros, do grupo de Geotecnia da FEUP (Viana da Fonseca, 1996, 2003; Viana da Fonseca et al.,
1994, 1997, 2006a, 2006b). Este tipo de solos, em alguns casos, atinge profundidades que podem
rondar os 20 metros, sendo mais comuns profundidades entre 5 a 10 metros. O subsolo granitico
do Porto caracteriza-se por perfis de grande e errdtica heterogeneidade, tendo o emprego de estacas
em fundagdes sofrido uma marcante evolucdo nos ultimos anos. Constituem as fundacdes de
estruturas de médio e grande porte mais utilizadas actualmente. Este uso cada vez mais frequente
de estacas deve-se em boa medida ao grande desenvolvimento dos meios e processos de execugao,
bem como ao desenvolvimento dos materiais empregues na sua realiza¢do. Desta forma, torna-se
crucial o conhecimento do seu modo de funcionamento e dos pardmetros de cdlculo usados no seu
dimensionamento (Santos et al., 2005 e 2006).

Sao muitos os factores que influenciam o comportamento das fundagdes indirectas, nomeada-
mente a natureza do macigo, o grau de perturbacdo causado pela sua execug@o, o efeito de escala,
o tipo e magnitude das solicitacdes, etc. Alguns destes factores sdo de dificil ou mesmo impossivel
caracterizagdo, pelo que ainda hoje € grande a indefini¢cdo sentida sobre os critérios de dimensio-
namento de estacas, particularmente em solos residuais. Desta forma, torna-se imperioso a realiza -
¢do de ensaios de carga em estacas executadas nas mesmas condi¢des da prética corrente e munidas
de instrumentacgdo que permita a observacao das respostas localizadas, quer ao longo do fuste, quer
na base. Com o propésito de responder as questdes muito sucintamente acima esbogadas, desenvol -
veu-se um campo experimental num macico de solo residual do granito, em terrenos da Faculdade
de Engenharia da Universidade do Porto (FEUP), realizando-se uma vasta campanha de investiga-
¢do geotécnica que compreendeu um nimero significativo de ensaios in situ e laboratoriais, nomea -
damente: 5 sondagens com amostragem continua, quatro delas realizados ensaios SPT alternados
de 1,5 metros em 1,5 metros; 9 CPT(U); 9 DMT; 3 PMT; e diversos tipos de ensaios geofisicos
(CH, DH, SASW, CSWS, etc.); recolha de amostras indeformadas de boa qualidade, com as quais
foram realizados 6 ensaios triaxiais CK;D, 4 em compressdo com medicao de velocidades de ondas
sismicas S e P com recurso a bender-extender elements (Viana da Fonseca e Ferreira, 2002) e 2 em
extensdo com medigdo local das deformagdes, 2 ensaios em coluna ressonante e um ensaio edomé -
trico (Viana da Fonseca et al., 2006).

Posteriormente, foram executadas e ensaiadas a compressao vertical trés estacas em betdo ar-
mado de diferentes tipologias: moldada de 600mm de didmetro com recurso a tubo moldador, trado
continuo com 600mm de didmetro e pré-fabricada cravada dinamicamente quadrada com 350mm
de lado, as que foram objecto de ensaio mais objectivado com 6 metros de comprimento util (ou seja,
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no interior do terreno) e as outras de reac¢do com 22 metros de comprimento. Esta investigacao foi
potenciada pelo lancamento de um “exercicio internacional de previsdo do comportamento de
estacas com base em ensaios de caracterizagdo”: International Prediction Event - Class A (assim
designado porque os ensaios sdo realizados apds as previsdes estarem “fechadas” -
http://paginas.fe.up.pt/isc-2/Inv_Pile_Pred_ISC2.pdf), apoiada pelo comité TC18 da ISSMGE e
enquadrado na “2nd International Conference on Site Characterization” realizada no Porto
(http://paginas.fe.up.pt/isc-2/).

A descricao mais circunstanciada do trabalho experimental e das andlises realizadas - e que
prosseguem - foram ja objecto de duas teses de mestrado (Costa Esteves, 2005; Tuna de Sousa,
2006), 6 artigos (Viana da Fonseca et al., 2004a e b, Santos et al., 2005 e 2006, Fellenius et al.,
2007, Viana da Fonseca et al. 2007) e um relatério geral (Viana da Fonseca e Santos, 2006).

4.2 — Preparacao e execucao dos ensaios

Foram executadas um total de 13 estacas, sendo as moldadas executadas pela divisao de fun-
dagdes especiais da Mota-Engil, SA, as de trado continuo pela Teixeira Duarte, Engenharia e Cons-
trugio, SA, e as cravadas pré-fabricadas pela Sopecate, Soc. Pesquisas, Captacdes de Agua e Trans-
portes, SA (Figuras 6, 7, e 8).

Fig. 7 — Execucido das estacas moldadas com técnica do trado continuo (Teixeira Duarte, SA).

O sistema de reaccdo para os ensaios de carga verticais, foi materializado pelas j4 referidas
oito estacas moldadas mais longas, designadas na Figura 9 por E1 a E8 com 22 metros de profun-
didade 1til (no terreno natural). As restantes estacas foram executadas com 6 metros de comprimento,
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Fig. 8 — Execugdo das estacas pré-fabricadas cravadas (Sopecate, SA).

sendo as estacas E9, C1 e T1 ensaiadas verticalmente. A localizacdo das estacas e os ensaios reali-
zados antes e apds a sua execugdo encontram-se esquematizados na Figura 9. As caracteristicas pre-
tendidas das estacas encontram-se sumariadas no Quadro 1. A estrutura de reaccio dimensionada e
executada pela Teixeira Durate, SA, consistiu numa estrutura metdlica composta por trés vigas dis-
postas em planta em forma de H. A estrutura de reaccdo foi completamente coberta com uma lona
de forma a evitar os efeitos de varia¢do térmica na estrutura de suporte que poderia afectar o decor-
rer do ensaio. O dispositivo de aplicacdo de carga utilizado foi um macaco de duplo efeito e de
grande capacidade (5000 kN) alimentado por uma bomba hidraulica de controlo automatico, ac -
tuando contra sistema de reac¢do. O procedimento seguido nos ensaios procurou conciliar as reco-
mendagdes de alguns comités de normalizag¢@o: o subcomité Europeu ISSMGE-ERTC3 (De Cock
et al., 2003) a norma Americana ASTM: D 1143 (1994) e a norma Brasileira NBR-12131 (2003).
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ESTACAS PROSPECCAO

E — Moldada de 0.60m S — Sondagem com Recolha de Amostras
T — Trado Continuo de 0.60m A — Amostra Indeformada

C - Cravada de 0.35x0.35m SPT; CPT; DMT, PMT; DPSH; SP

Fig. 9 — Planta com a localiza¢ao das estacas e dos ensaios in situ e estrutura de carga.
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O dispositivo de aplica¢do de carga utilizado foi um macaco de duplo efeito e de grande capa-
cidade (5000 kN) alimentado por uma bomba hidraulica de controlo automatico, actuando contra
sistema de reaccdo acima descrito. Para além dos elementos de instrumentag@o a cabega, medidas
das cargas aplicadas — redundantes, como estipulam as normas, usando os manémetros hidraulicos
do sistema de aplicagdo e uma célula de carga eléctrica —, dos deslocamentos axiais e transversais
do topo da estaca, nas estacas E9 e T1 foram instalados 5 sensores (retrievable extensometer da
Boart Longyear Interfels GmbH) a 5 niveis de profundidade e uma ancoragem de fundo a 5,25 m.
A aquisicdo foi feita automaticamente com varrimento temporal detalhado. Foram também medi-
dos os deslocamentos e as deformacdes ao longo da estaca ensaiada, visando o conhecimento da
evolucdo da transferéncia de carga ao longo do fuste da estaca e na base (ponta). Para a instrumen-
tacdo (registo e pré-tratamento) a FEUP contou com a colaboracdo da empresa Tecnasol-FGE, Fun-
dagdes e Geotecnia, SA. A Figura 10 ilustra o sistema de aplica¢@o da carga e os instrumentos de
registo.

Quadro 1 — Caracteristicas das estacas.

Funcdo das | Designacido | Tipologia L Armadura | Armadura £ fon
Estacas (m) longitudinal | transversal (MPa) (MPa)
<12 A500 $12, passo 27,7 30,9
Reac¢do El aE8 moldada 1225 de 10 cm
(tracgao) 12<L<22 A500 12, passo
6025 de 20 cm
Compressdo E9 moldada 6 A500 $12, passo 27,7 309
(ensaio 12425 de 10 cm
estatico)
Compressao Cl1,C2 cravada 6 A400 A235 45 48
(ensaio 8916 6, passo
estatico e de 16 cm (*)
dindmico)
Compressao T1,T2 trado 6 A500 $10, passo 44 52,6
(ensaio continuo 12425 de 10 cm
estdtico e
dindmico)
(*)— extremos refor¢ados com passo de 8 cm

O plano de carga adoptado consistiu em ciclos de carga-descarga, com incrementos iguais e
sucessivos, garantindo-se que em cada ciclo de carga-descarga a carga médxima, aplicada de uma
vez s6, era mantida até a completa estabilizacdo dos deslocamentos. Considerou-se que a estabili -
zacdo dos deslocamentos era verificada para taxas de assentamento inferiores a 0,3 mm/h, com um
periodo minimo de 30 minutos e mdximo de 2 horas na aplicacdo da carga. Na Figura 11 encon -
tram-se os resultados preliminares de curvas carga-deslocamento, obtidos para as estacas ensaiadas
T1, Cl e E9 (Viana da Fonseca et al., 2004).

Com a finalidade de se comprovar as caracteristicas geométricas das estacas executadas bem
como verificar a sua integridade, procedeu-se, apds os ensaios de carga, a escavagio faseada do terreno
envolvido no projecto de estudo do comportamento das estacas, tanto para sua boa caracterizacao
visual e amostragem sequencial de blocos como para a remocao daquelas. Tal foi feito até cerca de 6m
de profundidade. As caracteristicas geométricas relevantes para o estudo foram assim medidas,
permitindo um singular rigor das andlises delas dependentes (Costa Esteves, 2005, Santos et al., 2006).
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Fig. 10 — Sistema de aplicagdo da carga; transdutores de deslocamento e extensémetros recuperaveis
do interior de tubo de PVC; datalogger (Tecnasol-FGE, SA).

Da andlise da figura, verifica-se que o comportamento dos trés tipos de estacas e manifestamen -
te distinto, o que tem sido objecto de interpretacdes diversas e desafiadoras. Estas andlises dos resul-
tados foram apresentados com mais detalhe nos trabalhos de Costa Esteves (2005), Santos et al. (2005
e 2006), Viana da Fonseca et al. (2007) e Fellenius et al. (2007). Nestes trabalhos, particularmente os
de Santos et al. (2006) e Viana da Fonseca e Santos (2006), ¢ dada énfase a interpretacdo das respostas
dadas pelos grupos que colaboraram no evento de previsao (“Class A”) referido anteriormente.
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Fig. 11 — Curva carga vertical versus assentamento.
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4.3 — Oceanario da EXPO’98, em Lisboa (Expo’98)

Proenca et al. (1997) descrevem os ensaios realizados pelo Instituto da Construgdo do IST (IC-
IST) e pelo Centro de Geotecnia (CEGEO), a pedido e em colaboragdo com o empreiteiro ENGIL,
SA, para a caracterizacdo do comportamento de algumas das estacas da fundagdo do Oceandrio da
EXPO’98. Estes ensaios compreenderam também um ensaio de carga vertical de uma estaca de
teste (ensaio “preliminar”). Neste documento, os autores descrevem o programa de ensaio, com
&nfase para os procedimentos experimentais adoptados (sistema de carga, instrumentac@o, aquisi-
¢do de dados e procedimentos de ensaios), assim como para os resultados obtidos.

Destaca-se o desenvolvimento de um transdutor de forc¢a, disposto na extremidade inferior da
estaca, que permitiu distinguir a resisténcia de ponta da resisténcia lateral, o que viabilizou “a extra-
polacdo dos resultados obtidos para estacas com didmetros diferentes da estaca ensaiada” (sic). Os
autores salientam, ainda, a concordancia dos resultados das medicdes extensiométricas (a estaca
encontrava-se instrumentada com extensometros de resisténcia dispostos a diferentes cotas) com os
resultados provenientes da restante instrumentagao.

O “sitio do Oceandrio” localiza-se na zona de implantacdo da EXPO’98, zona de Lisboa onde
decorreu a Exposicao Mundial de 1998. O terreno de fundacdo deste local € constituido por uma
camada superficial recente formada por aluvides sobrejacentes a formacdo miocénica constituida
por uma alternancia de argilas siltosas e de calcdrios conquiferos.

A estaca de ensaio foi submetida a uma carga vertical, aplicada no maci¢o de encabecamento
da mesma, com o intuito de caracterizar resisténcia das restantes estacas que haviam sido projecta-
das para a fundagdo do edificio. A estaca de ensaio apresentava um diametro nominal de cerca de
50% das estacas que vieram a constituir a fundacio do Oceandrio e foi executada da mesma forma
que as definitivas (estacas moldadas no terreno, com escavacio realizada com recurso a lamas
bentoniticas). O valor da forga transmitida pela ponta da estaca (medida por célula de carga
construida para o efeito), conjugado com o da forca aplicada no topo, permitiu determinar a forca
transmitida ao terreno por atrito lateral ao longo do fuste da estaca. O ensaio seguiu, no restante, os
procedimentos habituais. A carga foi aplicada no maci¢o de encabecamento da estaca através de um
macaco hidrdulico com capacidade de 8000kN. A sequéncia de carregamento incluiu quatro ciclos,
sendo a carga dos patamares mantida por periodos de 60min (ou mais, caso ndao houvesse estabili-
zacdo das leituras), com a excepgdo do tltimo patamar, que permanecia por um periodo de 24
horas. Este macaco reagia contra uma estrutura metdlica encastrada em macicos de encabecamento
de duas estacas adjacentes com 1,30 m de didmetro que, desta forma, trabalhavam a trac¢do. Para
além dos sistemas usuais para medi¢cdo dos deslocamento vertical da face superior do macico e das
cargas transmitida a cabeca, descrita pelos autores (Proenca et al., 1995), foram implementados 6
niveis de 4 extensémetros de resisténcia com vista a determinacao da distribui¢ao, em profundida-
de, da parcela da for¢a aplicada no encabecamento que € transmitida ao troco de estaca subjacente.
Os extensOmetros em causa encontravam-se colados a face de trocos de 1 m de vardes de 12 mm
amarrados, durante a execugdo da estaca, aos vardes longitudinais (detalhe em Proenca et al.,
1997). Todos os aparelhos com que a estaca estava instrumentadas foram ligados a unidades de
aquisicao automadtica de dados.

A andlise preliminar dos resultados indiciou um predominio relativo, em todos os ciclos de car-
ga, da componente eldstica sobre a componente plastica da deformacao. Fez-se uma interpretagdo dos
registos extensiométricos, recorrendo ao modelo uniaxial de relagdes constitutivas de Scott, Park e
Priestley (Proenca et al., 1997), calibrado com os resultados dos ensaios de caracterizagdo do betdo.
Deste estudo, conclui-se que teria ocorrido alguma plastificacdo do betdo da estaca de ensaio, com
particular incidéncia no nivel 4 (12 m acima da célula de carga). Esta plastificacdo, conjugada com o
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comportamento marcadamente ndo linear (mesmo para baixo nivel de tensdo aplicada) que os solos
exibem, deverd explicar a existéncia de valores residuais acima do expectavel para o deslocamento
no topo apds a descarga de cada ciclo. Determinaram-se os diagramas do esforco axial em
profundidade, ilustrados, para os diferentes ciclos. Com efeito, as variacdes mais importantes do
esforco axial ddo-se em zonas do terreno nas quais a componente de atrito ¢ mais importante. Sem
detrimento da andlise conclusiva mais detalhada por parte dos autores (Proenca et al., 1997), os
resultados foram vistos como “coerentes com o comportamento esperado na interac¢@o solo-estaca‘.

4.4 — Ponte Vasco da Gama, nova travessia do rio Tejo em Lisboa (Gattel)

Os ensaios de carga de estacas de grandes dimensdes incluidas nas fundagdes da Ponte Vasco
da Gama, nova travessia do rio Tejo em Lisboa, foram realizados pela empresa Teixeira Duarte, SA,
por orientacdo do projectista Tejoprojecto (1993a e b, 1995), tendo tido a colaboracdo da AGISCO
em parceria com a divisdo de fundag¢des do Laboratoire Central des Ponts et Chaussées — LCPC,
liderada pelo Dr. Michel Bustamante.

A descri¢do do estudo geotécnico para este projecto ¢ feito em Oliveira (1997), onde se inclui
uma pormenorizagdo das condi¢des geoldgicas ao longo da travessia — com um perfil de cerca de
12 Km e 300 m — e resumem-se os trabalhos de prospec¢@o geotécnica e os ensaios “in situ” e em
laboratdrio realizados. Caracterizando as vdrias unidades geotécnicas (aterros; depdsitos aluviona-
res do Holocénico e Plistocénico — que atingem uma espessura maxima de 78 m no alinhamento da
ponte; formacdes do Plio — Plistocénico subjacentes aos depdsitos aluvionares; e, formacdes do
Miocénico — estas duas ultimas formagdes de constitui¢do muito diversa mas genericamente muito
sobreconsolidadas). A descri¢do deste magnifico “Caso de Obra” que seguimos para sua inclusdo
neste relato ¢ também feita em Séco e Pinto e Oliveira (1998). O primeiro acima referido foi apre-
sentado no 6° Congresso Nacional de Geotecnia e o segundo na 4" Conferéncia “Case Histories in
Geotechnical Engineering”, em St. Louis, USA.

Os viadutos da travessia foram fundados em cerca de mil estacas com didmetros entre 1,7 m e 2
m, com comprimentos até cerca de 60 m, enquanto que os pilares que limitam os canais de navega -
¢do foram fundados em estacas com 2,2 m de didmetro. Estas torres que sustentam as pontes e que
permitem a navegacdo, foram dimensionadas para suportar o impacto dos navios (Oliveira, 1997).

Os ensaios de carga foram conduzidos em 3 estacas situadas estrategicamente na Ponte
Principal (P8), Viaduto Central (P31) e Viaduto Sul (P79). As estacas eram moldadas (escavadas)
sendo executadas através dos procedimentos seguintes:

(1) instalacdo de um tubo metdlico aberto com comprimento até 40 m e didmetro exterior de
1216 mm e espessura de 8 mm de parede (16 mm no trogo final da ponta), com recurso a
um vibro-flutuador de grande poténcia (Soilmech VT 10000); esta operagdo era conduzi -
da até ao limite de capacidade do vibrador;

(ii) extrac¢do do terreno pelo interior do revestimento com ferramentas apropriadas, com dia -
metro de 1180 mm, operacdo feita com uma maquina de rotacdo Soilmech RT — 30T;

(iii) reperfuracdo com caroteamento a rotagdo abaixo do revestimento num comprimento de,
pelo menos, 19 m com estabilizacdo das paredes do furo por um fluido polimérico
(Geomud — 15) misturado com 4gua salgada do Rio Tejo, numa propor¢do de 2 kg do
polimero para 1m3 de dgua (com viscosidade Marsh de 40” e densidade de 1,035).

Os objectivos dos ensaios identificados pelo Projectista (Tejoprojecto, 1993b):

(1) determinar a resposta de uma estaca representativa num perfil tipificante do macico e
envolvente, tanto em termos de assentamentos como carga ultima (limite);
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(ii) verificar o comportamento de estacas particulares e, com isso, tentar inferir um juizo de
comportamento da fundacdo em estacas;

(iii) avaliar a adequabilidade do método construtivo.

Os ensaios foram conduzidos nas estacas acima identificadas em “sitios” representativos do
maci¢o de fundacdo, com o cuidado de uma dessas estacas estar localizada num dos perfis supos-
tamente mais “adversos”, ou seja, menos competentes.

Estes perfis terdo tido em consideracio a relevancia dos depésitos aluvionares, genericamente
interestratificados com subunidades que variam das argilas as areias (naturalmente misturadas) e
que sempre possuem subjacente uma camada de cascalheira, constituida por seixo fino a grosseiro,
em areias, calhaus e algumas pedras.

A prospec¢do geotécnica incluiu 114 sondagens com SPT’s (mais de dois mil ensaios), 19
séries de ensaios com o pressiémetro autoperfurador, 18 conjuntos de ensaios com o Vane, 11 séries
de ensaios sismicos entre furos (Cross-Hole) e 6 ensaios com o cone sismico e, ainda, 112 ensaios
com o piezocone (CPTu). Para além de toda esta informacdo de campo foram realizados 230
ensaios de identificacdo, 60 edométricos, 58 triaxiais cldssicos e 6 ciclicos, 13 de corte directo, 12
de corte simples ciclico, 24 de permeabilidade, 8 ensaios quimicos e, finalmente, 6 ensaios com a
coluna ressonante e 3 de corte torsional ciclico (Oliveira, 1997). Neste mesmo artigo, o autor
resume os resultados deste vasto conjunto de ensaios, um acervo verdadeiramente excepcional na
nossa prética de Geotecnia de Fundacdes.

As estacas de ensaio foram construidas com o propdsito tnico de investigagdo e 0s ensaios
conduzidos, antes da elaboracdo final do projecto de execucdo. Os resultados destes ensaios seriam
usados para calibrar os pardmetros de cdlculo e, consequentemente, optimizar os valores definidos
em estudo prévio para o confinamento das estacas, entdo baseadas em cdlculos realizados com
metodologias semi-empiricas baseadas em ensaios “in situ” e em laboratério (em niimero e com
qualidade singular) e em correlacdes criteriosas e bem fundamentadas mas “universais” e, por isso,
eventualmente ndo compardveis com as condigdes regionais (locais).

Nestes ensaios foram usados equipamentos particularmente ajustados aos objectivos enuncia-
dos: oito transdutores de deslocamento a cabeca, complementados com dois comparadores meca -
nicos, dois perfis de bandas extensiométricas (desenvolvidos pelo LCPC, em Franca, por Busta-
mante et al., 1990) colocados em dois tubos diametralmente opostos até a base da estaca, com uma
resolucdo de 10-6 mm, um sensor de temperatura, um sensor de pressdo de alta precisdo, uma bom-
ba hidrédulica, com sensor, actuante sobre quatro cilindros e um nivel éptico (LCPC, 1989, 1995;
AGISCO, 1995). Na Figura 12 ilustra-se um dos ensaios.

O programa de cargas consistiu em oito patamares de carga até atingir a carga de 20000 kN
(cerca de 2000 toneladas), seguindo-se procedimentos regulamentares pela normalizacdo francesa
(LCPC 1989, 1995 e Bustamante e Gianeselli, 1996). Para a carga maxima referida obteve-se um
valor de assentamento de cerca de 100 mm (préximo de 10% do diametro).

As curvas carga-assentamento obtidas para as trés estacas ensaiadas estdo ilustradas na Figura
13 (LCPC, 1995; citado por Séco e Pinto e Oliveira, 1998). No Quadro 2 apresentam-se Cargas de
“rotura” (dltimas) previstas e inferidas dos ensaios de carga.

(14

As cargas de “rotura” (“dltimas”) foram definidas para os valores correspondentes ao assen -
tamento de 10% do diametro nominal da estaca, isto é, 120 mm.
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Fig. 12 — Pavilhdo de Portugal, Lisboa (Expo’98)

Reproduzidos de Séco e Pinto e Oliveira (1998), apresentam-se os valores destas cargas
previstas com base no ensaio CPT e utilizado a metodologia de Bustamante e Gianeselli e as
obtidas dos ensaios antes descritos. Como se v€, os valores medidos sdo sempre inferiores aos
previstos — e bastante inferiores nas estacas P8 e P31 — tendo-se atribuido tal diferenca a menores
valores reais da resisténcia lateral unitdria. Este assunto € desenvolvido nas publicagdes
referenciadas.
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——o——P38
150 e P 31
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Fig. 13 — Curvas carga vertical versus assentamento dos ensaios das estacas na Ponte Vasco a Gama,
em Lisboa (Séco e Pinto e Oliveira, 1998).

Quadro 2 — Cargas de “rotura” (dltimas) previstas e inferidas dos ensaios de carga

Cargas tltimas (MN) P8 P79 P31 P31(i)*
Previstas (com base no ensaio CPT) 23,0 214 > 227 -
Medidas 15,0 15,0 >21,1(24.5) >175

* Esta estaca foi re-ensaiada apds injeccdo na ponta, em cascalheira, tendo aparente e paradoxalmente baixado o seu valor|
de rotura (ndo se abordard aqui este assunto)
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4.5 — Pavilhao de Portugal, Lisboa (Expo’98)

No 7° Congresso Nacional de Geotecnia foi apresentada uma comunicac¢@o (Sousa Coutinho et al.,
2000) com alguns dos aspectos dominantes dos ensaios de carga vertical executados em estacas de
fundacdo do Pavilhdo de Portugal da EXPO'98 pelo Laboratério Nacional de Engenharia Civil. Af se
descrevem os procedimentos de ensaio, o equipamento utilizado e grandezas medidas. Apresenta-se tam-
bém os resultados dos trés ensaios realizados, fazendo-se uma abordagem a estes resultados na tentativa
de se deduzirem os valores caracteristicos, segundo a proposta do Euroc6digo 7, na sua versdo de 1994,
da capacidade resistente dos terrenos de fundacdo interessados, e comparam-se estes valores com 0s
estimados antes da realizacdo dos ensaios.

O objectivo deste campo experimental foi o de se verificarem os valores assumidos em projecto para
as capacidades resistentes dos terrenos de fundacdo do Pavilhdo de Portugal da EXPO'98
(www.parquedasnacoes.pt/pt/expo98/), sendo o Dono de Obra a Parque EXPO9S8, SA. Para o efeito
foram executados trés ensaios de carga em estacas, um da responsabilidade do consdrcio adjudicatério da
obra para o qual o Laboratério Nacional de Engenharia Civil (LNEC), em Lisboa, deu uma pequena
contribui¢iio (ensaio n°0) e os outros dois da responsabilidade do LNEC (ensaios n°l e n°2). Estes
trabalhos estdo descritos em detalhe em Camara (1997) e Sousa Coutinho et al. (1997).

Os ensaios foram realizados em estacas localizadas no extremo sul da candpia do Pavilhdo.
Junto aquele local foi realizada uma sondagem na campanha de prospec¢do. De acordo com o
relatério de prospeccdo geotécnica, identificaram-se 5 horizontes até cerca dos 17m, dispondo-se
as camadas de terreno como se indica no Quadro 3.

Quadro 3 — Estratigrafia do terreno no local dos ensaios de carga

Prof. (m) Natureza do terreno Unidade Litostratigrafica
0-37 Aterro arenoso com pedras Cl1

37-62 Lodo cinzento escuro com conchas C2A

62-78 Areia lodosa cinzenta escura C2B

7.8 -10,8 Areia muito fina argilosa amarelada

108 -124 Argila siltosa cinzenta escura C3A

124 -140 Areias muito finas argilosas com conchas

140-155 Areias muito finas argilosas com conchas

155-170 Idem, com blocos de calcarenito C3B

> 17,0 Areias muito finas argilosas com conchas

A falta de ensaios especificos conduziu os autores deste estudo a lancar mao de um acervo
grande de resultados de ensaios pressiométricos com Camkometer, particularmente no que respeita
as formagdes miocénicas — expressos em teses (Sousa Coutinho, 1995; Marques, 1997) — que
permitiram inferir os valores da resisténcia ao corte ndo drenado que basearam as correlagdes com
as resisténcia unitdria no fuste e a resisténcia de ponta da estaca.

Todos os dispositivos de medi¢do de grandezas foram ligados a um sistema de aquisicdo
automadtico tendo-se usado um programa de controlo e aquisicdo de dados desenvolvido no LNEC.
Tal permitiu maior exactiddo, apresentacdo em tempo real e economia substancial em meios
humanos. As forcas axiais na cabeca da estaca foram aplicadas por meio de um macaco hidraulico
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accionado por uma bomba de 6leo eléctrica. Utilizou-se como estrutura de reac¢do uma viga de ago
ligada estruturalmente aos macicos de encabe¢amento de duas estacas contiguas a estaca de ensaio.
Foi criado um sistema automadtico de aplicac@o de cargas. As forgas foram medidas por uma célula
de carga, electrdnica, colocada em série com o macaco, garantindo-se a coaxialidade das for¢as por
rétula esférica colocada entre a célula e a viga de rigidez. O controlo da for¢a também foi feito a
partir da leitura automdtica da pressdo instalada. Uma vantagem adicional da inclusdo deste
dispositivo € a possibilidade de dispor de leitura redundante de forgas. Os deslocamentos
superficiais da estaca carregada a compressdo foram medidos por meio de trés sistemas
electrénicos baseados em transdutores de deslocamento angular, designados por encoders. A

resolucdo do sistema, em termos de deslocamento linear, era de 0,025mm.

Os empolamentos das estacas de reac¢@o foram medidos por meio de transdutores lineares de
deslocamento com 50mm de campo de medicdo (um por cada estaca). As pontas do LVDT
apoiaram em suportes especialmente concebidos para o efeito, solidarizados aos macicos de
encabecamento. Na Figura 14 ilustram-se estes dispositivos.

A reac¢do ao carregamento aplicado a estaca de ensaio foi obtida mobilizando a resisténcia a
trac¢do de duas estacas contiguas a estaca de ensaio. A ligacdo estrutural entre a viga de rigidez e
as estacas foi conseguida através de vardes de aco de alta resisténcia (da marca Diwidag),
encastrados nos macicos de encabegamento das estacas e apertados contra a viga de rigidez por
meio de porcas (Figura 15).

A leitura das extensdes ao longo do fuste representa um valioso incremento de informacao.
Neste ensaio foram utilizados dois sistemas, ambos concebidos e construidos no LNEC, um dos
sistemas, fixo, € descrito em Sousa Coutinho (1995); o outro, do tipo amovivel (recuperavel apds
cada ensaio), foi utilizado pela primeira vez estando pormenorizado noutros trabalhos (Sousa
Coutinho et al., 1997).

Fig. 14 — Ensaios de estacas no Pavilhao de Portugal-EXPO’98: a) Sistema de aplicagdo, medigdo
e centragem das forgas; b) Transdutor de pressdo intercalado (LNEC, 1996, citado por Sousa Coutinho, 2006).

A partir dos diagramas de cargas por tensdes registadas nos trés ensaios realizados, foram
avaliadas as tensdes maximas mobilizadas. O problema que se pode pdr € o daqueles valores terem
sido ou ndo valores associados a capacidade resistente, isto €, o da rotura ter sido ou néo alcangada
(como se ilustra na Figura 16). A interpretagc@o apresentada pelos autores é discutida nas publica -
¢oes ja referidas. Na figura ilustram-se alguns dos diagramas de cargas e tensdes mobilizadas nos
trés ensaios realizados.
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Fig. 15 — Ensaios de estacas no Pavilhdo de Portugal - EXPO’98: Sistema de reac¢do com
estacas em trac¢do (LNEC, 1996, citado por Sousa Coutinho, 2006).
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Fig. 16 — Ensaios de estacas no Pavilhdo de Portugal - EXPO’98: diagramas de cargas versus tensdes
mobilizadas em dois niveis extensiométricos (Sousa Coutinho et al., 2000).

Os valores das tensdes maximas mobilizadas sdo indicadas pelos autores no texto referido,
sendo que a interpretacdo dos ensaios pode sugerir que alguns dos valores alcangados nao sdo
valores de rotura. Os autores discutem, assim, e a partir de quadros resumo, o cdlculo do valor a
tomar para caracteristico da tensdo, considerando as tensdes maximas alcangadas e concluindo pelo
menor dos valores (condicionante!), e ndo a sua média.

Sobre a resisténcia de ponta, tendo-se verificado que a ponta praticamente nio tinha sofrido
assentamentos, logo as estacas ensaiadas resistiram apenas por meio das forcas mobilizadas ao
longo do fuste, ndo foi possivel estabelecer directamente um valor caracteristico para a resisténcia
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de ponta. Este valor foi deduzido indirectamente pelos autores, recorrendo a correlagdes com
ensaios in situ ou a expressodes analiticas que relacionem uma propriedade resistente do terreno com
as resisténcias lateral e de ponta. No entanto, ndo sendo as tensdes no fuste de rotura, as tensdes
deduzidas para a ponta também ndo o deveriam ser.

Determinados experimentalmente os valores das tensdes associados a capacidade resistente (o
menor dos valores das tensdes maximas alcancadas), os valores caracteristicos dessas tensdes fo-
ram calculados aplicando os coeficientes de conversao referidos no Eurocddigo 7, cuja metodolo-
gia foi expressa anteriormente: (a) determinagcdo da média ou do menor os valores experimentais;
(b) escolha dos coeficientes de conversdo apropriados, x, de acordo com o nimero de ensaios; (c)
aplicacdo dos coeficientes de conversdo apropriados aos valores determinados nos dois primeiros
passos; (d) defini¢do do valor caracteristico pelo menor dos dois assim calculados.

Sousa Coutinho et al. (2000) apresentam em sintese uma comparagdo entre os valores carac-
teristicos de projecto e os valores caracteristicos determinados com base nos ensaios de carga rea-
lizados. Esses resultados sdo resumidos no Quadro 4.

Quadro 4 — Comparacdo entre tensdes caracteristicas consideradas no projecto e obtidas
com base em ensaios de carga.

Tensoes caracteristicas (kPa) Factor
Camada amplificador
Projecto Ensaios P
Aterro/Aluvido 0 44 o
C3A 26,7 78 2,92
C3B 53,3 151 2,83
14<z<195 2400 5760 240
Ponta
z>195 2800 2,06

As conclusdes apresentadas pelos autores, referem que os ensaios realizados permitiram deter-
minar parametros para o dimensionamento de estacas, sendo os valores caracteristicos obtidos, pelo
menos, duas vezes maiores do que os valores admitidos em projecto. Estes haviam sido estimados
com base apenas em ensaios SPT (correlacionados com cones penetrémetros estaticos e pressiome -
tros). Uma vez que os valores obtidos experimentalmente se revelaram superiores aos valores ad -
mitidos em projecto, pode concluir-se que este estava contra a economia. A conclusio que apresen -
taram € de que os ensaios devem ser sempre realizados, com vista a comprovagao in situ dos valo-
res admitidos no dimensionamento.

4.6 — Ponte Salgueiro Maia, em Santarém (Junta Auténoma das Estradas - JAE)

Nesta travessia do vale f6ssil do Tejo, que inclui viaduto e ponte, foram executados 5 ensaios de car-
ga vertical pelo sub-empreiteiro Tecnasol FGE para o consércio construtor Conduril-MSF. Estes ensaios
de carga vertical preconizados pelo projectista Eng. Cancio Martins e seu consultor para as Fundacdes,
Prof. Matos Fernandes, foram determinados pelo Dono de Obra, JAE, e tiveram como objectivo a
optimizacdo do projecto de fundacdes. Estes ensaios tiveram a colaboracido da AGISCO que mantém uma
parceria com a divisdo de fundagdes do Laboratoire Central des Ponts et Chaussées — LCPC, cujo Director
Dr. Bustamante acompanhou os ensaios e procedeu a sua andlise.
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Os ensaios foram realizados no periodo compreendido entre 19 de Maio e 4 de Junho de 1997. Antes
0 projecto teve como base uma relativamente extensiva campanha de reconhecimento, que incluiu
sondagens e ensaios in situ, bem como ensaios em laboratdrio sobre amostas integrais e indeformadas, de
modo a estabelecer, para cada uma das formagdes relevantes para a obra, um quadro tanto quanto possivel
aproximado das suas caracteristicas fisicas e mecanicas e justificar os parametros adoptados.

No local de implantagdo de cada ensaio foi realizada uma sondagem de forma a recolher os elemen-
tos especificos necessdrios a completa defini¢do do ensaio a executar, bem como, permitir a melhor
interpretacdo do mesmo. De uma forma genérica pode-se referir que se pode dividir o macico interessado
pela obra em quatro grandes unidades geotécnicas, trés delas pertencentes ao enchimento aluvionar
recente do vale f6ssil do Tejo e a quarta que constitui a base daquelas aluvides (Matos Fernandes, 1996 e
1997).

Dos ensaios realizados, como se referiu, salientam-se: (i) sondagens, com ensaios SPT nos horizon-
tes terrosos atravessados, com recolha de algumas amostras indeformadas, e amostragem continua nas
bases rochosas, alguns ensaios de corte rotativo (“Vane”, FVT) nos horizontes argilosos, alguns ensaios
de cross-hole entre furos de sondagens, para determinacdo das velocidades de ondas sismicas “S” e “P”,
ensaios com o pressidmetro auto-perfurador (Camkometer, SBPT) e (felizmente) um significativo nime-
ro de ensaios com o piezocone (CPTU) — executados e tratados pelo Laboratério de Geotecnia da Facul-
dade de Engenharia da Universidade do Porto sob coordenacdo do autor do presente relato. Em laborat6-
rio viriam a ser realizadas identificacdes fisicas e ensaios mecanicos (consolidacdo e triaxiais) sobre
amostras integrais e indeformadas.

A descric@o que se faz em projecto das quatro unidades geotécnicas - (i) argilas e siltes lodosos; (ii)
areias e solos arenosos diversos; (iii) cascalheira; e, (iv) formac¢des do Pliocénico, baseia-se nos ensaios
acima descritos. Af se refere que a contribui¢do da unidade argilo-siltosa € “particularmente importante
no comportamento daquelas fundacdes sob a ac¢do de forcas horizontais, e, ndo sendo desprezdvel, é,
todavia, de alguma forma modesta para o equilibrio das forgas verticais.” J4 o segundo horizonte, de
natureza arenosa, € relevante para o equilibrio das forcas horizontais aplicadas as fundagdes, em particular
quando a sua espessura ¢ elevada, tornando aprecidvel a componente da resisténcia lateral (Matos
Fernandes, 1996 e 1997).

E, no entanto, a cascalheira que “apresenta interesse muito particular para a resisténcia das estacas
as cargas verticais”. De facto, embora o projectista se tenha confrontado com a realidade de uma quase
certa “impossibilidade de colher amostras indeformadas ou até remexidas (sem recurso a complexas téc -
nicas de congelacdo, etc.) que fossem representativas da prdpria granulometria, quer ainda pela quase
impossibilidade de introducdo do CPT e pela falta de representatividade dos resultados do SPT” (Matos
Fernandes, 1996 e 1997), a andlise cuidada dos resultados da prospec¢do sugeria que esta unidade se
apresenta com compacidade em geral elevada.

Para a estimativa da resisténcia lateral nesses horizontes de solos muito grossos optou-se por inferir
a resisténcia lateral unitdria com base na expressdo cldssica (tipo Meyerhof ou Vésic) e admitindo o an -
gulo de atrito em tensdes efectivas do terreno elevado (45°) - embora considerado conservativo para a
granulometria e compacidade da cascalheira — bem como para a interface estaca-terreno. O valor do coe -
ficiente de impulso K, dependente do modo de instalacdo das estacas, e por isso baixo no caso das estacas
moldadas no terreno, foi tomado nos célculos conservativamente igual a 0.5. Este valor, porém, deveria
ser verificado nos ensaios de estacas a realizar previamente a execucio das fundacdes. Poder-se-ia, assim,
evitar a obrigatoriedade de prolongar as estacas até a unidade pliocénica, o que pouparia a dificil tarefa
de perfurar a espessa camada de cascalheira compacta. Admitir-se-ia, mais tarde, uma variante que con -
sistiria na injec¢do da cascalheira na base das estacas, que seria também objecto de verificagdo por ensaios
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de estacas, assim executadas. Este trajecto € muito equivalente ao que foi seguido no projecto e execucao
das fundagdes profundas da Ponte Vasco da Gama. As estacas ensaiadas tinham 800mm de didmetro e
profundidades compreendidas entre os 30,8 m e os 57,8 m. Em todas as estacas, foi aplicada uma carga
maxima de 7000 kN, com recurso a macacos hidraulicos, sendo a reac¢do garantida por um sistema de 8
ancoragens ao solo (ver Figura 17).

.

‘

| ‘ =
T i .

Fig. 17 — Ensaios de estacas na Ponte sobre o Tejo em Santarém (Salgueiro-Maia).

Durante os ensaios foram retirados os valores de assentamento da cabeca da estaca através da utiliza-
¢do de 4 deflectometros e da deformagdo ao longo do fuste da estaca com recurso a 2 extensometros do
tipo amovivel (extensometres amovible — LPC, Bustamante et al., 1990) com dez niveis de leituras em pro-
fundidade (Figura 17). A carga aplicada foi aferida pela utilizacdo de uma célula de carga eléctrica. Dada
a durac@o dos ensaios, foi também usado um sensor de temperatura para caracterizacdo da sua evolugdo.

Os resultados destes ensaios constam de um relatdrio especifico da autoria da AGISCO- LCPC no
ambito da empreitada e, por isso, confidencial, e foi considerado na afericdo das solugdes de projecto,
traduzidas nos termos finais da execucdo. Espera-se para breve uma publicacdo sobre estes resultados.

4.7 — Casa da Musica (Porto 2001)

Os ensaios de carga vertical executados pela Tecnasol FGE para o consércio Somague/ A Mesquita
/ ECOP, sobre estacas de fundacdes do edificio dos auditdrios, foram coordenados pelos projectistas
ARUP e AFA Associados e tiveram como objectivo a optimiza¢@o do projecto de fundagdes especiais da
Casa da Musica (esquema da estrutura na Figura 18 e fotos em www.casadamusica.pt).

De uma forma genérica pode-se referir que as estacas foram realizadas em granito muito alterado
(W5), sendo o seu encastramento feito em granito medianamente alterado (W3). Numa publicagdo de
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Gaba et al. (2004) detalha-se o volume de ensaios com penetrémetros dindmicos (DPSH/SPT) e a andlise
estatistica sobre eles realizada e que permitiu ter um modelo geotécnico para enquadramento dos resulta-
dos dos ensaios de estacas.

Em Novembro de 2000, segunda a descri¢cao que nos foi cedida pela Tecnasol FGE, foram ensaiadas
duas estacas. Uma estaca com 1300 mm de didmetro e 11,3 metros de profundidade, executada pela meto-
dologia a adoptar em todas as estacas definitivas e uma estaca de 800 mm de didmetro e 9,0 metros de
comprimento em que foi utilizada uma camisa perdida ao longo do fuste da estaca, a excep¢ao da zona
de encastramento (3 vezes o didmetro). Esta camisa ndo se encontrava solidaria ao terreno envolvente de
forma a anular a capacidade resistente da estaca por atrito lateral. Com recurso a macacos hidraulicos, foi
aplicada uma carga mixima de 10.000 kN e 5.000 kN, respectivamente na estaca de 1300 e 800 mm,
sendo em ambos 0s casos a reaccdo garantida por um sistema de 12 ancoragens ao solo (Figura 19).
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Fig. 18 — Estrutura e ensaios in situ da Casa da Musica, Porto (Gaba et al., 2004).

Durante os ensaios foram retirados os valores de assentamento da cabeca da estaca através da
utilizacdo de 4 deflectéometros uniformemente distribuidos no macico de encabecamento das
estacas (ver Figura 19). No local de implantacdo de cada ensaio foi realizada uma sondagem de
forma a recolher todos os elementos necessdrios a completa definicdo do ensaio a executar, bem
como, permitir a melhor interpretacdo do mesmo.

Estes ensaios, embora tenham mobilizados meios excepcionais tanto de carga como
instrumentagdo, e tenham sido precedidos de um volume significativo de ensaios in situ, ndo seriam
conclusivos em termos de informacdio paramétrica, dado que ndo se chegaram a mobilizar
deslocamentos suficientes para se estimarem transferéncias de carga ao longo do fuste. Tiveram, no
entanto, o conddo de permitir ao projectista identificar com seguranca as relacdes entre cargas e
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Fig. 19 — Ensaio de carga vertical — Casa da Musica, Porto (Tecnasol FGE).

assentamentos para cargas até as cargas nominais limites (estado limite de utilizacdo), e, ainda, o
assentamento sob a carga mdxima de ensaio, que permitiu avaliar se o assentamento da estaca
realmente em servigo era compardvel com o assentamento previsto, e se aquele era compativel com
os limites tolerados pela superestrutura.

4.8 — IP6 Viadutos na ligacao Peniche — A8 (Instituto de Estradas de Portugal, IEP)

No ambito da empreitada de execuc@o das fundagdes integrada no projecto de construciio do
IP6 —Lango Peniche/IC1 — Ligacdo a A8, com o objectivo de aferir o dimensionamento das estacas
segundo o critério de carga-assentamento, procedeu-se entre os dias 26/01 e 11/02 de 2005 a reali-
zagdo de trés ensaios de carga vertical e dois ensaios de carga horizontal em “estacas de ensaio” de
(?800mm. Estes ensaios foram realizados pela Tecnasol FGE para o Empreiteiro geral Somague
Engenharia, com a colaborag@o do gabinete de projecto do Dono de Obra — A2P, na pessoa do Eng.
Sousa Coutinho, responsével pelas fundagdes da equipa.

Obteve-se a informag@o sobre estes ensaios, para este relato, a partir de uma nota fornecida
pela Tecnasol FGE, complementada por parte da exaustiva apresentacdo e bem fundamentada
andlise recolhida da Aula Sintese das Provas de Agregacdo apresentadas pelo Eng. Sousa Coutinho
na FEUP, ele mesmo o projectista dessas estacas. Refere-se sucintamente o sistema de carga, a ins -
trumentacio instalada, as observagdes gerais do interesse para interpretacio dos resultados obtidos
e a esquematizacdo dos patamares das diversas fases de ensaio.

Os ensaios de carga vertical propostos consistiram na aplicacdo em cada estaca de ensaio
(@800mm) de uma carga axial de compressdao com um valor méaximo de 5500kN. As estacas tinham
comprimentos compreendidos entre os 14,5 e os 21,5 m.

A localizagdo dos ensaios foi escolhida, com base no estudo geotécnico existente, de forma a
retratar os vdrios cendrios geotécnicos do local, existindo ensaios feitos em estacas encastradas em
argilas margosas e outros em areias.

A carga ministrada na estrutura a ensaiar (estaca) foi conseguida através do recurso a 4
macacos hidraulicos uniformemente distribuidos na area da superficie de aplica¢do de carga (ma -
cico de coroamento). A aplica¢do da carga na estaca foi possivel pelo recurso a uma estrutura de
reacc¢do fixa ao terreno por intermédio de ancoragens (Figura 20).
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A monitoriza¢do das estacas de ensaio foi feita recorrendo-se aos seguintes instrumentos:

— 4 deflectémetros para controle de deslocamentos verticais do maci¢o de coroamento, fixos a uma
estrutura de suporte ligeira fixada e travada fora da drea de influéncia do campo de tensdo actuante
no terreno durante o ensaio (Figura 21);

— 2 deflectometros instalados no capacete metdlico para controle de deslocamentos do mesmo
durante o ensaio;

— Barras extensiométricas (strain-gauges — Figura 22) para registo da variagdo das tensdes actuantes
na armadura da estaca. Estes instrumentos foram instalados a diferentes profundidades do corpo
das estacas.

Fig. 21 — Posicionamento dos deflectometros electrénicos no macico de encabecamento
(IP6, Viadutos sobre os rios Galvao e Real. A2P/IEP/Tecnasol, 2005).



Os extensometros e os deflectometros, encontraram-se ligados a uma “terminal box”, tendo a toma-
da de leituras sido feita recorrendo-se a caixa de leitura Data Mate MP.

O valor da carga aplicada nos diferentes estagios, ciclos de carga e ciclos de descarga, foi efectuado
através do controlo (leituras) das células de carga colocadas entre a estrutura de reac¢@o e 0os macacos
hidraulicos, conhecendo-se a press@o transmitida, quer & saida do grupo hidraulico quer a entrada dos
macacos (com recurso a mandémetros), e a area de pressao.

Dada a durac@o dos ensaios, e a variagdo de temperatura expectdvel ao longo dos mesmos, foi tam-
bém usado um sensor de temperatura para caracterizagio da sua evolugdo.

Os resultados destes ensaios foram considerados na aferi¢@o das solucdes de projecto, traduzidas nos
termos finais da execuc@o e apresentadas nas provas de agregacdo do Eng. Sousa Coutinho, a que o autor
deste relato teve acesso. Nesta exposi¢do, foram detalhadas de forma didéctica os potenciais das relagdes
obtidas entre cargas e assentamentos, e a fluéncia destes nos patamares de carregamento para boa defini-
¢do de cargas nominais limites (estado limite de utilizacdo), e, ainda, o assentamento sob a carga maxima
de ensaio, que permitiu avaliar se o assentamento da estaca realmente em servi¢o era comparavel com o
assentamento previsto, e se aquele era compativel com os limites tolerados pela superestrutura. O respon -
sdvel concluiu que a obtengdo das resisténcias ao longo do fuste em cada estrato intersectado, das resis-
téncias de ponta e das cargas de fluéncia, permitiram a calibragdo e a validacdo de modelos ou métodos
que tinham sido utilizados no dimensionamento (base). Tal foi feito seguindo a metodologia do Eurocé-
digo 7, versdo de 2004, deduzindo-se as resisténcias caracteristicas dos estratos interessados a partir dos
valores medidos, seguindo depois o cdlculo nos moldes habituais (sic). Pela sua relevancia, espera-se para
breve uma publicacao sobre estes resultados.
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Fig. 22 — Extensémetros eléctrico e de corda vibrante soldados a um vardo da armadura
(IP6, Viadutos sobre os rios Galvao e Real. A2P/IEP/Tecnasol, 2005).

4.9 — Campo experimental de Santo Estévao - Pegoes (IST/FCT-POCTI/ECM/36057/ 99)

Este caso resulta de um trabalho de investigacdo inserido num projecto liderado pelo Instituto
da Construcdo do IST-UTL e financiado pela Fundagao para a Ciéncia e Tecnologia (FCT) — orga -
nismo do Ministério de Ciéncia e Ensino Superior do governo portugués, com fundos comunitdrios
europeus — de referéncia POCTI/ECM/36057/99 e designado por “Dynamic Load Test: its imple -
mentation in Portugal”. O investigador responsdvel por este projecto era o Prof. Anténio Gomes
Correia, tendo o Prof. Jaime Santos orientado uma tese de mestrado realizada pelo licenciado José
Jorge Gouveia Pereira, intitulada “Avaliacao da Capacidade Resistente de Estacas através do ensaio
de Carga Dindmico” (Gouveia Pereira, 2003). O trabalho contou com a colabora¢io da empresa
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SOPECATE, SA, que construiu as estacas e a estrutura de carga, bem como deu toda a assisténcia
aos ensaios que aqui se desenvolveram. Foram executadas 5 estacas moldadas, uma que viria a ser
ensaiada em compressdo estdtica e as outras quatro de reac¢do, que, no entanto, viriam a ser tam-
bém ensaiadas em compressao por carga dinamica (ver Figura 23).
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Fig. 23 — Geometria do local de ensaio (Gouveia Pereira, 2003).

Para a execucdo das estacas foram usados tubos moldadores com didmetro de 600mm, até aos
17m de profundidade, num macico de aluvides areno-siltosas-argilosas, sobrejacentes a solos forte-
mente sobreconsolidados (margosos) de formagdes miocénicas.

Para caracterizac@o destes macicos (Gomes Correia, 2002) foram executadas sondagens com
SPT, com identificacdo fisica de amostras integrais, pela empresa SOPECATE, e, ainda, ensaios
sismicos entre furos, “cross-hole”, pela Faculdade de Engenharia da Universidade do Porto
(Gouveia Pereira, 2003; Gouveia Pereira, et al., 2004; Gomes Correia et al., 2006).

Os ensaios de carga dindmicos (Santos e Gouveia Pereira, 2002; Gouveia Pereira, 2003; Gouveia
Pereira, et al., 2004) foram executados nas quatros estacas que fariam reaccio ao ensaio estatico,
pela empresa Terratest (associada da Sopecate), usando um equipamento “Pile Dynamics Inc.”.
Foram fixos dois conjuntos de acelerémetro e extensémetro e amortecedores, sendo os ensaios
executados com um martelo com uma massa de 7900kg (ver Figura 24).

Para a realizacdo do ensaio de carga estético foi desenvolvida uma estrutura, cuja descricéo é
feita por Gouveia Pereira (2003) e que se ilustra na Figura 25. A instrumentagdo da incluiu trans -
dutor de pressdo e deflectometros (ambos com o objectivo de registo da resposta a cabeca), para
além de um transdutor de for¢a colocado na ponta da estaca e de extensémetros fixados a armadura
em doze niveis diferentes — quatro por nivel — para avaliar a transferéncia de carga ao longo do
comprimento da estaca e na base — em redundancia (Figura 24).

A interpretac@o dos ensaios dinamicos foi feita pelo método CASE, com o fim de avaliar as
capacidades resistentes mobilizadas, bem como com recurso a um método de cédlculo desenvolvido
no ambito da tese acima referida, tendo os resultados sido muito compativeis (Gouveia Pereira,
2003). Dos resultados do ensaio de carga estdtico foi possivel estabelecer a curva tensdo-
deformacao e de distribuicdo de carga em profundidade. O facto de ndo se ter conseguido conduzir
os ensaios até a rotura, inviabilizou uma andlise comparativa plena, mas fez-se recurso a um
programa de simulag@o de ensaios com base nas respostas preliminares, tendo-se verificado um bom
enquadramento, tanto na curva carga-deslocamento no topo da estaca, com na da distribuicdo dos
esforcos normais em profundidade (Gouveia Pereira, 2003; Gouveia Pereira, et al., 2004).
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Fig. 25 — Vista geral e pormenores da instrumentacdo do ensaio estdtico com a estrutura
de reac¢do — Santo Estevdo (Gouveia Pereira, 2003).
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4.10 — Viaduto de Santana do Cartaxo — Modernizacio da linha do norte (REFER)

Este ensaio de carga vertical foi realizado sobre uma estaca construida pelo empreiteiro para o
fim unico de verificac@o de critérios de projecto. Foi realizado pelo empreiteiro adjudicatdrio, Mota-
Engil, SA, no dmbito do projecto realizado pela Viaponte, Proj. e Cons. de Eng®, Lda, para a REFER,
do Viaduto de Santana do Cartaxo, enquadrado no Projecto de Modernizag@o da Linha do Norte —
Subtroco 1.4 — Azambuja / Vale de Santarém. O autor deste relato integrou a equipa de projecto.

O Viaduto Ferrovidrio de Santana do Cartaxo, que decorre da necessidade de aumentar os raios
de curvatura, para possibilitar velocidades de circulagdo de 220 km/h dos comboios da linha do
Norte, obrigou a passagem numa zona de planicie aluvionar formada por um vale muito plano e aberto
e preenchido por materiais geologicamente muito recentes. O viaduto em questdo € constituido por
dois encontros, sete pilares de transi¢do e entre estes por cinco pilares intermédios. O vido entre
pilares de transicdo é de 30m, enquanto que entre pilares de transi¢do e intermédios de cerca de
25m. As fundagdes dos pilares intermédios sdo constituidas por duas estacas moldadas de tubo per-
dido com didmetro igual a 1,5m, constituindo o seu macico de encabe¢amento o préprio pilar. De-
vido ao seu espacamento e nomeadamente o seu nimero considera-se que as estacas actuam indi -
vidualmente, i.e., o efeito de grupo € negligencidvel.

Segundo as especificacdes do projecto da Viaponte (2003), o ensaio de carga — dito preliminar
- seria realizado sobre uma estaca de 800mm de didmetro, cumprindo os requisitos dos termos “re-
gulamentares” seguidos do Eurocodigo 7, de que “a(s) estaca(s) ‘preliminare(s)’ deverdo ter didme-
tros nunca inferiores a 50% das projectadas” (de 1500mm). Enfatizava-se na Memoria Descritiva
do Projecto que “As Estacas de Ensaio Preliminares sdo as estacas executadas antes inicio da exe-
cucdo das Estacas Estruturais, de modo a verificar-se os equipamentos e métodos construtivos pro-
postos pelo Empreiteiro e se as respectivas dimensdes satisfazem os requisitos das Especificacdes
(...). De facto, entende-se por estaca ‘preliminar’ uma estaca que € executada para fins exclusivos
de ensaio prévio e que, por que deverd ser carregada até a sua carga ultima, ndo integrard a estrutura
definitiva (...). E (...) terdo que ser executadas pelo mesmo equipamento (ou semelhante) e seguin -
do 0s mesmos processos construtivos, em todas as suas vertentes, que serdo usados na construcao,
segundo os termos definidos pelo projectista”.

Segundo as especificacdes do projecto da Viaponte (2003), o ensaio deveria ser conduzido até 2
vezes a carga de trabalho. Ainda de acordo com as indica¢des dos projectistas, a carga de trabalho deve-
ria ser estimada considerando uma tensao normal de 5,5 MPa. Para a estaca de ¢$800mm, tal correspon-
deria, a uma carga de trabalho de cerca de 2800 kN. Felizmente, decidiu-se que o ensaio iria ser condu-
zido até a carga de 8000KN (2,86 vezes a carga de trabalho), valor esse condicionado pela resisténcia da
trelica metdlica, o que viria a permitir atingir resisténcias tltimas, em particular as laterais dos horizontes
atravessados, assim identificando parametros especificos para ajuste do projecto, com ganho no rigor da
solucdo estrutural final (em particular, a optimizac@o dos encastramentos nas bases miocénicas.

O ensaio seria conduzido sob supervisdo dos projectistas e, sob sua propria sugestdo ao Dono
de Obra, coordenagao independente do ICIST do Instituto Superior Técnico, na pessoa do Prof.
Jaime Santos. A andlise incidiria sobre uma zona tipificada no perfil do Pilar P2 do Viaduto V4, que
se inclui na Figura 6. Como se V&, a caracterizac¢@o base inclui ensaios com SPT e CPT, para além
de outros — como ensaios com o cone sismico -, que ndo sdo directamente usados neste exercicio
de correlacionamento (que serd detalhado em publica¢@o préxima, em desenvolvimento pelos res -
ponsdveis deste estudo). Uma zona superficial sobreconsolidada por dissecacdo, resisténcias muito
baixas das argilas intercaladas com areias muito soltas e para 14 de uma zona de transi¢do, materiais
muito rijos ou muito compactos, sdo alguns dos aspectos a realcar (ndo sendo negligencidvel a
grande heterogeneidade do macico).
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Caracteristicas geotécnicas das unidades interessadas
|

PaV4 Profundidade qc( MPa) | N60O
m (SPT) (SPT)
[0;2.5] 2.5 3
AL | 12.5:7) 0.6 1
17:9] 4 2
| 19:21] 0.7 4
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M; 129.5:36) 96
M 136:39.5] 81
M; 139.5:... 83

Fig. 26 — Perfil transversal da zona interessada pelo pilar P2V4 (Santos, 2005).

O ensaio de carga foi realizado com recurso a uma trelica dimensionada pelo empreiteiro Mota-
Engil (ver Figura 27) e executado em duas etapas principais: carregamento até uma carga de trabalho
de 2800 kN, correspondente a uma tensdo média de servico de 5,5 MPa; descarga seguida de carre-
gamento até a carga maxima de 8000 kN, limitada pela resisténcia do sistema de reac¢@o (Figura 28).

Os critérios de estabilizacdo dos assentamentos foram de que a taxa de assentamento ndo devia
exceder 0,05mm/hora (na leitura de 30min ou 1h ou 2h ou ...) ou a diferen¢a entre duas leituras con-
secutivas de assentamentos corresponder a, no maximo, 5% do assentamento havido no mesmo estagio,
tendo-se admitido o tempo de estabilizacdo maximo para as leituras nos patamares de carga de 4h.

O ensaio foi devidamente instrumentado ao nivel da medi¢@o da carga, medi¢do dos desloca-
mentos ou extensdes e esfor¢o axial. Houve o cuidado de, sempre que possivel, executar as medi-
¢oes por, pelo menos, duas vias independentes procurando dessa forma confirmar os valores obser-
vados e precaver possiveis anomalias num deles.

A carga de ensaio foi aplicada através de dois macacos hidrdulicos (ver Figura 27). A medicao
da carga foi efectuada através de um manémetro de pressdo e de uma célula de carga colocada entre
o macico de encabegamento da estaca e os macacos hidrdulicos.

A monitoriza¢do dos deslocamentos verticais do macico de encabecamento da estaca foi efec -
tuada através de deflectometros e transdutores, por um lado, e nivelamento geométrico, por outro.
O uso de nivelamento geométrico permitiu, igualmente, verificar que ndo ocorreram deslocamentos
relativos entre a estrutura de suporte e o nivel de referéncia. A instrumentacio ao longo do fuste da
estaca permitiu a determinagdo da evolu¢ao do esfor¢o axial e das resisténcias mobilizadas (ver Figura 27).

Para essa avaliacdo da transferéncia (evolucao) do esforgo axial e das resisténcias mobilizadas,
foram instalados 8 niveis de 3 extensémetros de corda vibrante (Figura 29) para monitorizacio do esfor¢o
axial. S6 foi possivel determinar o esforco axial em 5 dos 8 niveis instrumentados, o que representa uma
perda de 37,5%. Esta perda significativa pode dever-se ao facto de ter sido utilizada uma armadura muito
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Fig. 28 — Plano de cargas (Q e Qt sdo a carga aplicada e a de trabalho) e efectivamente realizadas.
densa na estaca experimental. Factor que podera ter prejudicado a leitura dos resultados. Rejeitaram-se

0s registos anormais e os picos andmalos de magnitude significativa. Para o cdlculo do esforco normal
admitiu-se a secclo tedrica da estaca igual a 800mm e um mddulo de elasticidade de 33,5GPa.
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Fig. 29 — Instrumentac@o implementada na estaca do ensaio de carga para identificacido
da transferéncia de carga ao longo do fuste e ponta (extensémetros — Sisgeo, S.r.l.).

O ensaio, apesar de ter induzido um assentamento de 63mm (s/b=7,9% - Figura 30) ndo con-
seguiu mobilizar a resisténcia total disponivel do terreno, como a resisténcia lateral das duas ulti-
mas camadas e a ultima de ponta. O diagrama carga-assentamento nao apresentou uma assimptota
sub-horizontal manifestando a proximidade da rotura. Assim, os valores ultimos foram extrapola-
dos através do método de Décourt (1996). Neste método a “rigidez” (Q/s, kN/mm) é extrapolada
até ao valor nulo, assumindo-se que a rotura se dard quando a tangente ao diagrama carga-assenta-
mento for horizontal. Deste modo obteve-se o valor de 8417 kN para a carga ultima.
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Fig. 30 — Diagrama carga-assentamento e extrapolacdo para um assentamento de 12,5%.
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Por outro lado, como a proximidade da rotura ndo ¢é evidente, estimou-se a carga para um as-
sentamento da ordem de 12,5%. Na estimativa admitiu-se que a tendéncia das dltimas 3 observa-
¢oes se mantinha. Por esta via calculou-se uma carga de 9384 kN.

Do tratamento dos dados obtidos do ensaio, importa apresentar, como exemplo da importancia
destes exercicios paramétricos, o confronto de valores para a resisténcia lateral unitdria dltima, esti-
madas pelas metodologias cldssicas (tipo Meyerhof, Skempton,..), por um lado, e semi-empiricas
com base nos ensaios in situ (Bustamante e Frank, 1999 — LCPC-DTU), por outro, com os obtidos
no ensaios pela instrumentacdo descrita e cuja interpretac@o se faz em Santos (2005). Na camada
mais coerente do miocénico, identificada como uma argila siltosa muito rija ou por vezes como sen-
do uma marga calco-gresosa, e que poderd ser uma zona de transicdo do material residual para um
material rochoso, foi ainda considerada uma analise das resisténcias desse estrato, tendo como refe-
réncia a metodologia expressa pelo documento britanico da CIRIA (Gannon et al. 1999), nomeada-
mente o capitulo referente a rochas brandas (“Design of piles in weak rock’). Dessa forma, foi efec-
tuada uma andlise conjugada com a metodologia DTU. Na Figura 31 faz-se esse confronto.
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Fig. 31 — Horizontes e unidades litoestratigraficas identificadas nas campanhas de sondagens
e comparacdo das resisténcias laterais unitdrias estimadas e observadas.
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Daqui se depreende que, para a resisténcia lateral unitdria, parece haver uma boa semelhanca
das resisténcias obtidas pela norma DTU com as resisténcias “caracteristicas” do ensaio de carga.
Os resultados da metodologia britanica revelam-se um pouco desadequados. O método cldssico
apresenta valores muito préximos do ensaio e da DTU para a zona das aluvides, mas para as zonas
mais profundas e determinantes para o dimensionamento os valores sdo manifestamente desajustados.

Sem detrimento de uma andlise mais aprofundada destas consideragdes, pode-se expressar
conclusivamente que os métodos disponiveis para a andlise da capacidade de carga vertical nesta
natureza de macicos terrosos traduzem uma grande dispersao de resultados. Facto que vem eviden-
ciar o papel determinante que os ensaios de carga desempenham, aspecto que € bastante realcado
pela pré-norma prEN 1997-1:2004. Muitas vezes, por factores econdmicos ou pela menor dimensao
da obra, ndo € possivel a realizag@o de ensaios desta natureza. Nesse caso, métodos baseados nestes
ensaios, como por exemplo a norma francesa DTU que apresenta uma grande variabilidade de ca-
sos, sdo relativamente fidveis para esta natureza de macigos. A metodologia britanica, baseada em
ensaios de compressdo uniaxial ndo confinada, revela algum potencial para este tipo de terrenos
margosos.

4.11 — Nova travessia do Tejo no Carregado - ponte e viaduto (BRISA)

A Construcao da Travessia do Rio Tejo no Carregado, no Sublanco Al / Benavente, da A10 —
Auto-Estrada Bucelas / Carregado / IC3, ponte e viaduto, tem uma extensdo global de cerca de
11km, sendo 800 m em 4dgua (rio) e 10.200m em terra. Esta empreitada constitui no momento o maior
empreendimento publico em curso em territério nacional, estando a cargo do consércio “TACE —
Construgdo da Travessia Rodovidria do Tejo, ACE”, constituido pelas empresas MSF, Construtora
do Tamega, Lena Construgdes, BPC, Novopca e Zagope, tendo, como Projectista, a empressa
COBA, SA. As fundagdes foram concebidas e estio a ser executadas em estacas de grande didmetro
(1500mm) — cerca de 1260 estacas — e com comprimentos até 56m. Por razdes ambientais ndo se
recorreu a lamas bentoniticas, tendo as estacas sido executadas com recurso a tubo moldador
metdlico recuperado.

A caracterizag¢@o dos macigos envolveu sondagens com SPT, ensaios com o piezocone (CPTU)
e com o piezocone sismico (SCPTu), ensaios de corte rotativo (Vane Test), ensaios sismicos entre
furos (vulgo Cross-Hole) e um significativos nimero de ensaios em laboratdrio (identificacdo, tria-
xiais, coluna ressonante, ciclicos de tor¢do, ciclicos de torcdo, etc.). Tendo em vista a importancia
da obra e das fundagdes, em particular, foram programados e realizados uma série de ensaios de
carga vertical estaticos (3 ensaios em zonas distintas) e dindmicos (9 ensaios de carga dinamicos
verticais de compressdo, sendo dispostos nas trés zonas tipificadas pelos estiticos numa distribui -
cdo de 4,2 e 3, respectivamente), para verificacdo do projecto e validacdo da solu¢do de execugdo
das estacas. Foram realizados ensaios com estacas de didmetro igual ao projectado (1500mm) e
com didmetro reduzido (800mm), cumprindo os termos expressos no eurocddigo (Figura 32).
Todas as estacas foram verificadas na sua integridade pela realizag@o de ensaios de diagrafias s6-
nicas. Estes ensaios foram preparados e conduzidos pelo consércio construtor, sob supervisido de
uma equipa do Instituto Superior Técnico, da Universidade de Lisboa, liderada pelo Prof. Jaime
Santos e com a colaboracdo do Eng. Sérgio Paraiso, da empresa Brasileira Geomec, ¢ do Eng.
Gouveia Pereira.

A descricao dos ensaios e a interpretacdo dos resultados € feita em relatdrio especifico (Santos
et al., 2000), ilustrando-se na figura que se segue a montagem de um dos ensaios de carga estético
e um dos dindmicos.
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Fig. 32 — Ensaios estaticos e dindmicos em estacas na Nova Travessia do Tejo no Carregado.

4.12 - Edificios altos e infra-estruturas em MACAU (acompanhamento do LECM)

Neste territério de administracdo portuguesa durante 250 anos e que é agora de novo uma pro-
vincia chinesa, foram durante as tltimas décadas do século passado feitos grandes empreendimen-
tos de Obras Publicas e privadas, que conduziram a volumes impares de fundagdes, na sua grande
maioria estacas de grande dimensdo, em nimero e volume muito relevante.

Segundo Novais-Ferreira (2004), os grandes edificios construidos em Macau nas zonas recu-
peradas ao mar, sdo geralmente fundados sobre estacas cravadas tipo PHC. O controlo de qualidade
envolve diversos estudos e ensaios, incluindo, durante a execugdo: (a) ensaios estiticos (Static
Load Test — SLT); (b) ensaios dindmicos com ajustamento de sinal (Dynamic load test with signal
matching - DLT-SM); (c) medicdo da nega (final set on the piles — SET).

P13

Segundo aquele autor, muito raramente o ensaio estético (SLT), € levado ate a “rotura” do solo,
sendo em regra realizado por ciclos até duas vezes a carga admissivel definindo o diagrama de as-
sentamento da cabeca da estaca em funcdo da carga aplicada. Segue-se a norma ASTM D1143. Em-
bora este ensaio seja considerado preferencial, requer muito tempo e uma preparacdo cuidada e dis-
pendiosa, pelo que o ensaio dinamico com ajuste de sinal (DLT-SM) - que requer somente um equi -
pamento de cravagdo e registo, e implica uma andlise expedita — aparece como alternativa interes -
sante. Os resultados permitem avaliar: a integridade da estaca; a resisténcia atritica na interface
estaca-solo em cada camada de solo; a resisténcia de ponta da estaca; naturalmente, a resisténcia
geotécnica total da estaca; a curva de assentamento da estaca, com estimativa do assentamento total
e do assentamento residual; e, a curva de carga ao longo da estaca. Este ensaio ndo €, porém, um
ensaio directo, requer vérias hipdteses para a interpretacdo dos resultados, sendo vantajosa a exe-
cucdo de ensaio(s) estdtico(s) simultdneo(s) em algumas estacas, para calibracdo local, tanto para o
tipo de solo como para o processo de execucdo (Novais-Ferreira, 2004).

Por outro lado, a nega da cravacao das estacas (“final set”) € verificada em todas elas, e a baixo
custo, permite avaliar o comportamento daquela e uma estimativa de um valor da carga de rotura,
usando uma equacdo de cravacio (tipo equacio de Hiley, por exemplo). Estas equacgdes sdo muito
criticdveis para cdlculo, mas podem ser objecto de calibragdo.
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Nesta perspectiva de congregacdo de ensaios, o autor descreveu um sistema de controlo
implementado, envolvendo os trés métodos:

— Diagrama de cravag¢do com especial ateng@o aos valores finais e a nega (set);
— Ensaios DLT-SM em 3% das estacas;
— Ensaios de SLT em cerca de 33% das estacas ensaiadas por DLT-SM (1% do total das estacas).

Estes estudos sdo descritos por Novais-Ferreira (2004), em particular os realizados no Centro
Cultural de Macau. Confirmando a grande dispersao dos resultados da nega, neste trabalho estabe-
lecem-se as correlacdes entre os resultados dos ensaios estaticos de carga (SLT) e ensaio dindmicos
com ajustamento de sinal (DLT-SM), no que se refere a capacidade de carga e aos assentamentos.
Discute-se a correlacdo entre as capacidades de carga estimadas pelo ensaio DLT-SM e pela férmula
de Hiley (DTu vs PTu). Apresentam-se trés formas de ajustar a férmula de Hiley as condicdes da
obra, tendo presente que a dispersao de resultados serd sempre grande. Sugere-se uma estratégia para
ampliar o método de controlo de qualidade de estacas cravadas, e o conhecimento global da popu-
lacdo estatistica.

Uma das abordagens que tem sido adoptada em Macau, sob supervisio do Laboratério de En-
genharia Civil, pela mdo do mesmo autor, num vasto conjunto de empreendimentos que se vém de-
senvolvendo naquele territdrio (antes e depois da administracdo Portuguesa), consiste na avaliacdo
da distribuicao de cargas em profundidade a partir do registo do nimero de pancadas ao longo ao
longo do processo de cravag@o. Assim mesmo, como descreve Novais Ferreira (2003), pelo registo
do nimero de pancadas por metro de penetra¢do, obtém-se uma curva com o niimero das pancadas
por metro (n;) a cada profundidade (d;) (diagrama diferencial ou de densidade de cravacao) —n, =f (d,).
O numero n,; é correlaciondvel com a energia dispendida na cravagao de (d;,) a (d;) metros. A soma
do nimero das pancadas por metro de penetracdo fornece uma curva de nimero acumulado de
pancadas por metro até a profundidade (d;), obtendo-se o diagrama cumulativo de cravacdo da
estaca — N; = Zn; = F(d;). O nimero N; € correlaciondvel com a energia total gasta para a penetragao
desde 0 a d; metros.

O ensaio destas estacas, por carga dinamica com ajustamento de sinal (DLT-SM), permite ter
uma ideia da tens@o de atrito de cada camada e de ponta. Os resultados sdo apresentados normal-
mente indicando a tensdo mobilizada no fuste, por camada, fsi e a carga de ponta Fb.

A avaliagdo da curva de cargas na estaca [F,; = f(d,)] é considerada por alguns autores (Axelsson
e Hintze, 2000; Balech e Aoki, 2000) a partir da curva de F,; vs n;. Contudo, exemplos de aplicag@o
usando resultados de ensaios de estacas, permitiram aconselhar o uso de N; (Novais-Ferreira,
2003). Segundo o autor, pode ser considerada uma equacdo exponencial generalizada:

Fy = {F * [(F,/ Fy]* (N/N)b}
correspondendo os valores de F,; e de N; a mesma profundidade d;.

O diagrama de densidade de cravacdo (ni vs profundidade) define bem as vdrias camadas do
macigo no local da estaca, mas € menos apropriado para correlacdo com a distribui¢do de carga em
profundidades. O diagrama cumulativo de cravacdo (N; vs profundidade) parece menos apropriado
para calcular as diferencas geoldgicas entre solos locais atravessados por estacas cravadas, mas os
valores de F,;, calculados a partir de N; (valores dos diagramas cumulativos, N; versus a profundi-
dade), ajustam bem aos valores medidos.
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4.13 — Sobre a experiéncia em ensaios de estacas dindmicos (dos dois campos experimentais
IST- Pegoes e FEUP-ISC’2 ao acervo da SOPECATE)

Neste pardgrafo sdo apontados os dois tinicos casos de investigacdo em Portugal — que conheco
- com O cariz que os termos normativos — expostos nos paragrafos 3. - exigem para potenciar os
ensaios de carga dindmicos, como boa alternativa para os mais onerosos, mas imprescindiveis ensaios
estaticos.

Unicos porque neles se cruzaram, em condi¢des similares, ensaios dindmicos, com medicdo
de deformacdo e acelerac@io versus tempo, para avaliacdo da capacidade resistente de estacas para
carregamento vertical, e ensaios estdticos em estacas do mesmo tipo, com 0 mesmo comprimento,
mesma sec¢ao transversal e mesmas condi¢des geotécnicas dos macicos (que foram bem caracteri-
zadas).

Estes ensaios foram realizados nos campos experimentais descritos nos pardgrafos 4.9, 4.1 e
4.11, respectivamente os relativos a:

— Campo Experimental de Santo Estévao - Pegdes (Gouveia Pereira, 2003 — Figura 24);

— Campo Experimental da FEUP (ISC’2) - International Prediction Event (Viana da Fonseca
e Santos, 2006) — ver Figura 33;

— Nova Travessia do Tejo no Carregado - ponte e viaduto (Santos et al., 2006 — Figura 32).

Nao podia deixar de citar o trabalho pratico de duas empresas que ja implementaram estes ensaios
em obras da sua responsabilidade, a Teixeira Duarte, com a colabora¢do da empresa Geosolve, na
empreitada da Auto-estrada A14, do Dono de Obra Brisa, e a Sopecate, a empresa que vem - em
colaboracdo com a sua empresa associada, a Terratest - acumulando um bom acervo de casos de
obra, de que recebi informacdo detalhada, por gentil informagdo da Sr. Eng" Teresa Nogueira
Simdes, Directora da empresa Sopecate, dos seguintes casos (que constam de relatérios internos):

— Lisboa, Dez. 1996 — Parque das Nacdes-Expo-Lote 304 — Cliente: S.D.I; 6 ensaios sob
estacas de seccdo quadrada de B=270, 300 e 350mm em aluvides argilosas e base miocénica;
caracterizagdo: sondagens com SPT;

— Oeiras, Dez. 1996 - Centro Desportivo do Jamor, Cliente: Soares da Costa; 6 ensaios sob es-
tacas de seccdo quadrada de B= 350mm em depdsitos coluvio-aluvionares e base basaltica;
caracterizagdo: sondagens com SPT;

— V. R. Sto. Anténio, Nov. 1996 a Fev. 1997 - Porto de Pesca — Cliente: Soares da Costa e
Etermar; 11 ensaios sob estacas de sec¢@o quadrada de B = 300 e 350mm em areias e “sem
base rija”; caracterizacio: sondagens com SPT;

— Castanheira, Jan. 1999 - Armazéns e Escritérios na Castanheira do Ribatejo — Cliente:
Largiro; 3 ensaios sob estacas de seccio quadrada de B = 235 e 300mm em aluvides argilo-
sas e base jurdssica; caracterizagdo: sondagens com SPT;

— P6voa de Sta Iria, Ago. a Out. 2000 - Fébrica Solvay; Cliente: ABB; 24 ensaios sob estacas
de sec¢ao quadrada de B= 350mm em aluvides argilosas e base miocénica; caracterizagdo:
sondagens com SPT;

— Barcelos, Maio 2001- Estddio Municipal de Barcelos; Cliente: Soares da Costa; 6 ensaios
sob estacas de sec¢do quadrada de B= 270, 300 e 350mm em depdsitos coluvio-aluvionares
areno-siltosos e base em granitos decompostos; caracteriza¢do: sondagens com SPT.
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Fig. 33 — Ensaios estaticos e dindmicos em estacas no Campo Experimental da FEUP (ISC’2).
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O crescente interesse e relevancia pratica destes ensaios, em consonancia com os ensaios estaticos
— preferencialmente conduzidos com medi¢do independente de transferéncia de carga ao fuste e base -
realizados no mesmo ambiente, preconiza um futuro promissor, na tentativa de generalizacdo do
controlo das premissas do projecto e das condigdes de execuc@o destas estruturas geotécnicas.

5 — CONSIDERACOES FINAIS

Por tudo o que se exp0ds, compreende-se que os ensaios de carga sejam considerados elemen-
tos preferenciais e mesmo, parafraseando Xavier (1997), de exceléncia para reduzir as margens de
incerteza. Sendo caros e morosos, 0s campos experimentais, sejam eles lancados com o exclusivo
propdsito de investigacdo, ou sejam decorrentes da possibilidade de obter resultados de qualidade,
interpretacdo em correspondéncia, em obras de grande dimensdo em que o Dono de Obra e o Em-
preiteiro (eventualmente assessorados por um consultor especialista e, ou, académico), sdo uma
oportunidade unica para solidificar e bem fundamentar aqueles métodos nas condi¢des locais,
regionais e nacionais. Estes campos constituirdo bases para a constru¢do de um “acervo paramétri -
co” que os engenheiros da pratica de projecto e construgdo de estacas poderdo usar com confianca.

Este trabalho ndo foi, infelizmente, exaustivo e, muito menos, sistemético no passado em Portugal,
mas € hoje (e, mais uma vez, gracas a entrada dos cédigos europeus) retomado e acalentado (ainda
que moderada e insuficientemente), podendo ja aspirar-se para um futuro “cientifico” da engenharia
de fundagdes em Portugal.

6 — AGRADECIMENTOS

Muito particulares as Direcgdes e Engenharia Geotécnica da Associacio Brasileira de Meca-
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permitiram a prossecugdo deste trabalho na FEUP (Mota-Engil, SA — Direc¢des de Fundagdes
Especiais e de Geotecnia; Teixeira Duarte SA; Sopecate, SA e Tecnasol FGE, SA). Uma gratidao
pessoal a todos os colegas que comigo colaboraram nesta recolha, dos quais me permitirei denomi-
nar o Prof. Jaime Santos, com quem nestes ltimos anos venho trabalhando para o relevo destes tra -
balhos de generalizacdo da investigacdo e pratica de ensaios em estacas, excepcionais meios de di-
mensionamento; a Eng® e Mestre Elisabete Costa Esteves, pela ajuda no arranque desta seleccdo, e
a Eng® Catarina Tuna, ambas pelos trabalhos de tese (esta dltima em finalizacdo) que tdo compe-
tentemente conduziram os trabalhos neste dominio no CEFEUP-ISC’2. Este trabalho integra-se na
actividade de investigagdo do CEC da FEUP, sub-centro de “Estacas em Solos Residuais”, unidade
da Fundagdo para a Ciéncia e para a Tecnologia do MCES.
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RELATO DA EXPERIENCIA PORTUGUESA EM
ENSAIOS DE CARGA EM ESTACAS. PARTE II:
ACCOES HORIZONTAIS

Report on the Portuguese experience on pile load tests. Part II:
lateral loading

Jaime A. Santos*

RESUMO - Este relato descreve os trabalhos de investigacdo desenvolvidos em Portugal nas duas tltimas
décadas acerca do comportamento de estacas sob ac¢des horizontais estdticas no topo. Apresenta-se uma breve
descricdo dos campos experimentais associados aos estudos de investigacdo, descrevem-se os métodos de
interpretacdo dos resultados dos ensaios e discutem-se os métodos de modela¢do numérica. Apresenta-se, no
final, uma sintese dos ensinamentos recolhidos e os avangos atingidos no conhecimento cientifico sobre este
tema.

SYNOPSIS - This state-of-the-art report describes the research work developed over the past two decades in
Portugal on the behaviour of piles under lateral static loading. It contains the description of the research
experimental sites and the methods of interpretation of load tests including the discussion on the methods of
numerical modelling. The report concludes with a summary of the lessons learned and the scientific
knowledge advances achieved on this theme.

PALAVRAS CHAVE - Estacas, Ac¢des horizontais, Instrumentacdo, Campos experimentais.

1 - CONSIDERACOES INICIAIS

Com a generalizacdo do uso de estacas como elemento de fundagdo, surgiu a necessidade de
desenvolver estudos quer experimentais, quer tedricos para uma melhor compreensdo dos fendme -
nos de interac¢do solo-estaca.

A andlise da resposta de estacas sob ac¢des horizontais constitui um dos problemas cldssicos
da engenharia de fundagdes que tem despertado o interesse de muitos investigadores.

Nos primeiros estudos experimentais realizados sobre estacas, o que estava em causa nao era
tanto a avaliagdo pormenorizada do comportamento das estacas, mas sim uma apreciagdo global do
seu funcionamento. Os ensaios de carga eram realizados para fins de verificagcdo em obra da ade-
quabilidade da solug@o e de permitir um certo controlo de qualidade de execucdo.

Estes estudos experimentais fomentaram o desenvolvimento de novas teorias para andlise do
comportamento de estacas sob acc¢des horizontais. E de citar os trabalhos pioneiros desenvolvidos
nos anos 70 e 80 sobre a capacidade resistente tltima (Broms, 1964a e 1964b), a aplicacdo do méto -
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do das equagdes integrais (Poulos, 1971a e 1971b e Banerjee e Davies, 1978) e o desenvolvimento
do método das curvas de transferéncia 'p-y' (Matlock, 1970; Reese et al., 1974; Reese ¢ Welch,
1975 e Sullivan et al., 1980). A partir dos anos 90, o desenvolvimento expressivo dos meios com-
putacionais, veio tornar possivel a aplicagdo de formulacdes tridimensionais pelo método dos ele-
mentos finitos, permitindo estudar o problema com toda a generalidade (Randolph, 1981; Brown e
Shie, 1990; Trochanis et al., 1991 e Santos, 1999).

Com o aperfeicoamento dos métodos de andlise, os ensaios de carga viriam a ser utilizados
também para deduzir parametros de cdlculo do projecto com vista a optimizacao da solucdo de fun -
dagdes, trazendo assim economia para a obra.

Em Portugal, este tema tem despertado algumas atencdes desde o inicio dos anos 70. Folque
e Castro (1961) analisaram a resposta de uma sapata executada sobre um grupo de 18 estacas com
1.0m de diametro e cerca de S5m de comprimento, correspondente ao viaduto de Sacavém. A sapata
foi cortada a meio para permitir a introducdo de um macaco e aplicacdo de forcas horizontais. O
ensaio consistiu na medi¢do das forcas e dos deslocamentos relativos das duas semi-sapatas (por
meio de deflectometros) e os deslocamentos absolutos (através de teodolito).

Outro caso de estudo, interessante de referir, ¢ o da Marina de Vilamoura — 1973. Para justifi-
car o dimensionamento das estacas para fixacdo dos cais e amarragdo das embarcacdes foi realizado
um estudo experimental sobre uma estaca metalica (caixotdo Larssen LP IVS) com cerca de 20m
de comprimento total e 12m de encastramento no terreno de fundac¢do. O ensaio de carga foi reali-
zado pelas Construcdes Técnicas baseando-se num sistema de instrumentagdo bastante simples. A
carga horizontal era transmitida através de um perfil metdlico INP30 solidarizado numa das extre-
midades a estaca de ensaio (Figura 1a) e na outra a um sistema de cabos com um dinamémetro in-
tercalado em série (Figura 1b). Este conjunto era traccionado por uma maquina posicionada na
margem (Figura 1c). Durante o ensaio mediram-se também os deslocamentos horizontais do perfil
metdlico através de uma simples fita métrica (Figura 1a).

Fig. 1 — Ensaio de carga na Marina de Vilamoura em 1973.

Em Portugal, este tema comecou a ser objecto de um tratamento mais rigoroso e sistematico,
a partir de uma oportunidade de estudo, em que o Laboratério Nacional de Engenharia Civil
(LNEC) foi solicitado a intervir para a realizacdo de estudos experimentais quer de apoio ao pro-
jecto, quer de verificagdo das condi¢des de funcionamento em obra, sobre as estacas de fundacdo
de trés pontes: a ponte sobre o rio Arade — 1988, a ponte sobre o rio Guadiana — 1985 e 1988/89 e
a ponte sobre o rio Sado — 1990.
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O plano de investigagdo apresentado por Guedes de Melo (1987) viria a ser o elemento impul-
sionador dos estudos experimentais e tedricos subsequentes, desenvolvidos quer no LNEC (Portugal,
1992 e Sousa Coutinho, 1995) quer nas universidades portuguesas (Santos, 1993; Varatojo, 1995;
Santos, 1999 e Tuna, 2006).

Os estudos mostraram claramente a importancia dos ensaios de carga, visto que os métodos de
previsdo fornecem solu¢cdes meramente aproximadas da realidade. Alids esta questdao é bem enfati-
zada no Eurocédigo 7 — Projecto Geotécnico, que explicita claramente a importancia dos ensaios
de carga no dimensionamento de estacas quer sob ac¢des verticais, quer sob ac¢des horizontais.

Seguindo exactamente esta linha de orientacdo, os ensaios de carga tém sido exigidos e reali-
zados em obras de maior envergadura em Portugal.

Para além dos casos ja referidos, citam-se, por ordem cronoldgica, os estudos seguintes:

i. Oceandrio de Lisboa — 1995 (Santos, 1999);
ii. Ponte Vasco da Gama sobre o rio Tejo — 1995 (Séco e Pinto e Oliveira, 1998);
iii. Central termoeléctrica do Ribatejo — 2002 (Tecnasol-FGE, 2005);
iv. Campo experimental da FEUP inserido no ambito da conferéncia ISC’2 — 2003 (Tuna,
2006);
v. IP6 — lanco Peniche/IC1, ligagdo a A8 — 2005 (Tecnasol-FGE, 2005);
vi. Nova travessia do Tejo no Carregado — 2005 (Santos e Gouveia Pereira, 2005).

Apresenta-se, no capitulo seguinte, uma descri¢ao mais detalhada dos campos experimentais que
estdo associados aos trabalhos de investiga¢do que foram desenvolvidos nas duas tltimas décadas.

2 — CAMPOS EXPERIMENTAIS
2.1 — Ponte sobre o rio Guadiana

2.1.1 - Descricdo geral

A ponte internacional sobre o rio Guadiana estabelece a ligagdo entre Vila Real de Santo
Anténio e Ayamonte. E uma ponte suspensa com tirantes, de 660m de comprimento, com um vio
central de 324m, dois vaos laterais de 135m e dois vaos curtos de 36m junto aos encontros. Foi uma
obra da Junta Auténoma das Estradas, cujos trabalhos tiveram a participacdo da empresa Teixeira
Duarte.

As fundagoes da ponte atravessam uma espessa formagao aluvionar (Figura 2), constituida por
alternancias de camadas lodosas e arenosas sobrejacentes ao substrato rochoso formado por xistos
e grauvaques do Carbdnico. As desfavordveis condi¢des geotécnicas levaram os projectistas a
adoptar uma solucdo de fundagdo por estacas.

Na fase de estudos de projecto foi executada uma campanha de prospec¢do geotécnica com o
objectivo de caracterizar com maior rigor as formagdes aluvionares tendo sido realizados ensaios
geofisicos e ensaios de caracterizacdo mecanica tipo SPT, CPT, ensaios com pressiometro autoper -
furador e corte rotativo.

Ainda na fase de estudos de projecto foi executado um ensaio de carga de uma estaca experi-
mental com 800mm de didmetro, num local préximo da torre da margem direita. A armadura era
constituida por 6¢20+6¢16.
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O sistema de carga incluiu uma segunda estaca, a 2,40m da outra (distancia entre eixos) e uma
estrutura metdlica que se apoiava nas duas estacas. A forca horizontal era aplicada por um macaco
hidraulico que traccionava os cabos que atravessavam as estacas (Figura 3).

As rotagdes foram medidas com um inclinémetro operando dentro de um tubo metélico em-
bebido no betdo da estaca. Os deslocamentos horizontais foram calculados, por integracio das va-
riacdes angulares medidas ao longo do alinhamento.

z(m)
0
= N = 2
q.=03-1Mpa .
< Lodos siltosos
Agua S, =20-40 kPa
0 E.=18-3MPa
Ny =5 _ 10
Areias finas -1 Ny =6-9
q.= 14 MPa q.=25-33MPa Areias finas
E.=25MPa E.-38-5MPa
Nsw =5 =8
q.=1MPa Ny =5-8
Lodos S,= 50 - 60kPa q.=15MPa Lodos
E.=3MPa E.=3.8 MPa
27 b~
"] substrato rochoso
N, =25-33
E.=15-20 MPa Areias lodosas
(@) s
Substrato rochoso |+ + 4

(b)

Fig. 2 — Ponte sobre o rio Guadiana. Perfis geoldgico-geotécnicos interpretativos dos locais das fundagoes
das torres. a) do rio ; b) da margem direita (Guedes de Melo, 1987).

Os deslocamentos da cabeca da estaca foram também medidos através de métodos topografi -
cos (Séco e Pinto e Sousa Coutinho, 1991 e Sousa Coutinho, 1995).

Fez-se ainda uma tentativa para medir extensdes por meio de extensdmetros eléctricos colados
directamente em 2 vardes da armadura (Figura 4). Estes vardes, cada um com 20 extensémetros
afastados de Im, foram instalados na estaca em posi¢es diametralmente opostas e no plano das
forcas actuantes.

Os resultados obtidos com os extensometros eléctricos nao foram satisfatérios, o que impediu
qualquer interpretacdo (Guedes de Melo e Esteves Ferreira, 1990). Em face desta experiéncia, houve
a necessidade de alterar o sistema de medi¢do das extensdes nas estacas.

Na fase de construg@o da obra foram realizados 3 ensaios, qualquer deles sobre estacas de ser-
vico. Utilizou-se um novo sistema de medicdo das extensdes nas estacas que serd descrito no ponto
seguinte.
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O primeiro ensaio foi realizado na torre da margem direita e consistiu em provocar a diver -
géncia entre as estacas 32 e 33 do maci¢o Sul, conforme mostra a Figura 5. O segundo consistiu
em provocar a convergéncia dos macicos de fundagdo da torre da margem direita, onde foram ins-
trumentadas 8 estacas. O terceiro ensaio consistiu em provocar a divergéncia entre as estacas 47 e
48 do macico Norte na torre do rio.
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Fig. 3 — Ponte sobre o rio Guadiana: ensaio de
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Fig. 4 — Pormenor de um extensémetro eléctrico Fig. 5 — Ponte sobre o rio Guadiana. Fundacdes
colado directamente na armadura. das torres (Guedes de Melo, 1987 e Sousa
Coutinho, 1995).

2.2 — Ponte sobre o rio Arade

2.2.1 - Descrigdo geral

A ponte sobre o rio Arade e respectivos viadutos de acesso atravessam os vales da ribeira de
Boina e do rio Arade a cerca de 1 km a Norte de Portimao na costa Sul Algarvia. Foi uma obra da
Junta Auténoma das Estradas, cujos trabalhos tiveram a participacdo das empresas Conduril e
Construgdes Técnicas.

As obras de arte atravessam um vale féssil, escavado em formacdes calcdrias Jurdssicas e
basdlticas. O enchimento aluvionar é caracterizado por uma alternancia, mais ou menos erratica de
camadas lodosas e arenosas, ocorrendo na sua base, as cascalheiras. A Figura 6 ilustra as condi¢des
geoldgico-geotécnicas do local de ensaio. A caracteriza¢do das formacdes aluvionares foi feita atra -
vés da realizag@o de ensaios SPT, CPT, corte rotativo, ensaios com pressiometro autoperfurador e
ensaios geofisicos. Foram ainda realizados alguns ensaios laboratoriais correntes (andlises granu -
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lométricas, limites de consisténcia e ensaios de consolidagdo unidimensional). Tal como no caso da
ponte sobre o rio Guadiana, as formacdes aluvionares exibem caracteristicas mecanicas muito
desfavordveis o que obrigou o recurso a fundacdes indirectas por estacas com comprimentos entre

30 e 45m.

v= 18 kN/m’

Lodos siltosos Ngpr =0-2
5,=50kPa

i . v =18 kN/m?
Areias lodosas N =10-12

SPT

Areias grossas com v= 18 kN/m?
calhaus rolados Ngpr =20-60

++ 4 Substrato rochoso

Fig. 6 — Ponte sobre o rio Arade: perfil geoldgico-geotécnico interpretativo do local de ensaio
(Portugal, 1992 e Sousa Coutinho, 1995).

Foram realizados 2 ensaios de carga: o primeiro em estacas experimentais e o segundo em
estacas de servigo.

Para a realizacdo do primeiro ensaio foram construidas 3 estacas experimentais de betdo ar-
mado com diametro de 1,10m e cerca de 44m de comprimento. Duas delas, distanciadas de 3 dia-
metros entre eixos, estavam solidarizadas no topo por um macico rigido, enquanto que a terceira,
estava a uma distancia de 9 didmetros, foi mantida com a cabeca livre, conforme mostra a Figura
7. O ensaio consistiu em provocar a divergéncia entre a estaca isolada e o maci¢o de duas estacas.

Estaca 1 Estaca 2 Estaca 3
I — d=1.10m | =
@@ &
=
- o
T 1 1
330m |
8.00 m
- Lyl
5.00 m | 2.00m_

Fig. 7 — Ensaio de carga em estacas experimentais (Portugal, 1992; Sousa Coutinho, 1995).
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As estacas foram executadas com um betéo da classe C25/30 e as armaduras eram constituidas
por vardes longitudinais 12¢25 e cintas helicoidais duplas de ¢$8/0.30 em aco A400 (Séco e Pinto

et al., 1989).

O segundo ensaio consistiu em provocar a convergéncia dos macicos de fundacdo da torre da
margem direita, tendo sido instrumentadas 8 estacas do maci¢o de montante (Figura 8).

Montante

O O &
o &

— _d=1.1m

10.50m
® & O P

¢ &

€B€B€B|

10.50m

Jusante
> O O P
S © P
SeA <> B2
o &P

.00m

@ Estacainstrumentada

Fig. 8 — Ponte sobre o rio Arade: Grupo de estacas (Sousa Coutinho, 1995).

2.2.2 - Instrumentagdo

A instrumentagdo das estacas foi concebida e planeada tendo em conta os objectivos a atingir
e a experiéncia adquirida no ensaio preliminar da ponte sobre o rio Guadiana.

Mediram-se deslocamentos e rota¢des, quer ao nivel da cabega das estacas, quer ao longo do
fuste das estacas e ainda as extensdes para possibilitar o cdlculo dos esforcos nas estacas. Atenden-
do a que os esfor¢cos diminuem rapidamente em profundidade, os dispositivos de medicdo foram

restringidos aos primeiros 20 m.

Para a medi¢@o ou cdlculo por via indirecta das grandezas referidas foram utilizados vérios
tipos de equipamentos, apresentando-se no Quadro 1 a respectiva correspondéncia.

Quadro 1 — Equipamentos de medi¢ao

Grandeza a medir ou a estimar por via indirecta

Equipamento de medicao

Deslocamento horizontal da cabeca da estacas

1) Métodos topograficos - teodolito electrénico;
distanciometro (Figura 9)

2) Transdutores lineares

Rotagdo da cabeca das estacas

Clinémetro de bolha de ar (Figura 10)

Deslocamentos horizontais ao longo do fuste

1) Inclinémetro

2) Extensémetros

Rotagdes ao longo do fuste das estacas

1) Inclinémetro

2) Extensémetros

Esforgos nas estacas

Extensémetros
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Conforme atrds referido, a experiéncia recolhida no ensaio de carga preliminar no local da
entdo futura ponte sobre o rio Guadiana mostrou que os resultados dos extensémetros eléctricos
colados directamente sobre as armaduras ndo eram fidveis, devido provavelmente a falta de
protecgao eficiente dos extensémetros e dos fios condutores.

Deste modo, foi desenvolvido no LNEC um novo sistema extensométrico para medicdo das
extensdes ao longo do fuste das estacas. O sistema baseia-se na utilizacdo de extensdémetros eléc-
tricos colados em elementos tubulares de pequeno comprimento, designados por células extenso-
métricas. A ligacdo mecanica entre as células € assegurada por meio de alongas cujo comprimento
correspondia a distancia pretendida entre os pontos de medida (Figuras 11 e 12). O conjunto mon-
tado de células e alongas constitui o chamado vardo extensométrico.

Fig. 9 — Reflectores para leituras: Fig. 10 — Pormenor do clinémetro
(1) do teodolito; (2) do distanciémetro (Sousa Coutinho, 1995).
(Sousa Coutinho, 1995).

Alonga —|

Fio eléctrico

Copoda | Extensémetros
célula compensadores
Extensometros
activos
Alonga —_| Produto de
! proteccio
|
Fig. 11 — Esquema do sistema extensométrico Fig. 12 — Pormenor de um vardo extensométrico
(Tavares Cardoso et al., 1989; Sousa Coutinho, (Sousa Coutinho, 1995).

1995 e Sousa Coutinho et al., 2000).
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Este sistema foi aplicado com sucesso nos ensaios de carga das estacas das pontes do rio Arade
— 1988, do rio Guadiana — 1988/89 e do rio Sado — 1990.

A sua instalag@o, requer contudo, a utilizacdo de gruas de médio e grande porte para a elevacdo
do sistema de instrumentacdo. A Figura 13 mostra o levantamento da trelica espacial, onde estavam
instalados e amarrados os vardes extensométricos e os tubos de inclinémetro.

Fig. 13 — Levantamento da trelica de amarracdo dos vardes extensométricos e tubos de inclinémetro
(Sousa Coutinho, 1995).

2.3 — Ponte sobre o rio Sado em Alcacer do Sal

2.3.1 — Descrigcdo geral

A ponte de Alcdcer do Sal e seus viadutos de acesso desenvolvem-se na baixa aluvionar do rio
Sado com uma extensdo total de cerca de 1200m. Foi uma obra da Junta Auténoma das Estradas,
cujos trabalhos tiveram a participacdo da empresa Construgdes Técnicas.

Os trabalhos de reconhecimento revelaram a presenga de um vale fossil com cerca de 40m de
profundidade maxima, escavado nas formacdes de Alcacer do Sal e da Marateca, pertencentes ao
Miocénico médio e superior (Reis et al., 1989).

O enchimento aluvionar € constituido fundamentalmente por areias médias e grossas mais ou menos
lodosas, seixos e calhaus rolados, intercalados com camadas espessas de lodos argilosos e silto-argilosos.

Dos trabalhos de reconhecimento e prospeccio realizados foram estabelecidos os perfis geo-
l6gico-geotécnicos interpretativos para os locais dos ensaios, conforme mostra a Figura 14.

Em face das caracteristicas desfavordveis do terreno de fundacdo foi adoptada a solugdo de
fundacdo por estacas de betdo armado, moldadas in situ, com 1,0m e 1,2m de didmetro para os
viadutos de acesso e a ponte, respectivamente.

No projecto foi prevista a realizacdo de ensaios de carga em estacas experimentais, com as
mesmas caracteristicas as executadas depois em obra. Estes ensaios tinham por objectivo, por um
lado, verificar a adequacdo da solug@o adoptada face as exigéncias de funcionalidade da ponte e por
outro, validar o processo construtivo.
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Realizaram-se no total dois ensaios de carga para avaliar separadamente o comportamento das
estacas dos viadutos e da ponte.

A Figura 15 apresenta as caracteristicas geométricas e a disposi¢do das estacas ensaiadas.

O primeiro ensaio foi executado junto do pilar P13 do viaduto tendo para tal, sido construidas
trés estacas com 1.0m de didmetro e cerca de 24m de comprimento. Duas das estacas (estacas 2 e
3) foram solidarizadas no topo por um macigo de betdo armado com uma elevada rigidez e tinham
um afastamento entre eixos de 3,0m. A terceira estaca foi executada segundo o mesmo alinhamento
das outras duas a uma distancia de cerca de 8,0m e a sua cabeg¢a foi mantida livre. O ensaio foi
realizado for¢ando o afastamento entre o conjunto das duas estacas (estacas 2 e 3) e a estaca isolada
(estaca 1). A linha de ac¢@o das forcas aplicadas estava a uma altura de 0,10m e de 0,12m, acima
da cota de soleira da estaca isolada e do conjunto das duas estacas, respectivamente.

z(m) z(m)
0
Lodos siltosos | 7y=16kN/m | Lodos siltosos
Areias médias e grossas S,=20kPa Areias médias 35
v =19 kN/m? a grossas
\ N, =8-14 / 85
Lodos ST
‘\ g.=2-6MPa
v =16 kN/m? Lod
S,=32kPa ocos
Areias lodosas
\ ¥ =19 kN/m?
Ngr =5-20 23
q.=2-8MPa
") Substrato rochoso c
e Sequéncia de estratos
PR de areias e argilas

(@) P13 - Ensaion® 1

{ 40

.
Substrato rochoso s

(b) P24 - Ensaio n° 2

Fig. 14 — Ponte sobre o rio Sado. Perfis geoldgico-geotécnicos interpretativos para os locais dos ensaios
de carga (Portugal, 1992; Santos, 1993 e Sousa Coutinho, 1995).

Para o segundo ensaio foram executadas duas estacas com 1,2m de didmetro e cerca de 40m
de comprimento junto do pilar P24 da ponte. As cabecas das duas estacas foram mantidas livres e
0 ensaio consistiu em provocar a divergéncia das estacas. O espacamento entre estacas era superior
a 80m e a linha de ac¢do das forcas aplicadas situava-se, respectivamente, a 0,20m e 0,16m
relativamente a cota de soleira das estacas 4 e 5.

A preparagdo da base dos macigos foi feita cuidadosamente de modo a evitar o contacto dos
macicos com o terreno.

O plano de cargas foi estabelecido com base em ciclos de carga e descarga, de amplitude cres -
cente, com escaldes intermédios entre o zero e o pico de cada ciclo.

As estacas de ensaio foram instrumentadas de forma andloga a anteriormente descrita para o
caso dos ensaios da ponte sobre o rio Arade.
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Estaca 1 Estaca 2 Estaca 3

| d=1,00m c
Wz G oa | o
\47, \47) 7] g
3.00m
2.00m 640m ‘ 5.00 m

(@) Ensaion° 1

Estaca 4 Estaca 5

| d=1,20m c
7 o E
7 7| 3
200 m 6.40 m 200 m

(b) Ensaio n° 2

Fig. 15 — Ponte sobre o rio Sado. Caracteristicas geométricas e disposi¢do das estacas
(Portugal, 1992; Santos, 1993 e Sousa Coutinho, 1995).

2.3.2 — Caracteristicas mecdnicas das estacas

As estacas ensaiadas eram constituidas por betdo da classe C25/30. O controlo de qualidade
do betdo de enchimento foi feito através de ensaios a compressao simples aos 28 dias.

O Quadro 2 resume as principais caracteristicas das estacas ensaiadas.

Quadro 2 — Caracteristicas das estacas

Estaca Diametro (m) Moédulo de elasticidade (GPa) l(?;;nﬂ?l(:ll;ll;:zs
Betdo Aco
1 1.00 29.0 200 30920
2 1.00 29.5 200 30920
3 1.00 29.5 200 30920
4 1.20 31.5 200 35¢25
5 1.20 30.5 200 35¢25

Analisou-se ainda a resposta nao linear a flexao das estacas de betdo armado, recorrendo ao
método preconizado pelas normas ACI, 1989; Santos, 1993).

Apresenta-se na Figura 16 a variacdo do momento de inércia (“efectivo”) em fung¢@o do mo -
mento flector aplicado, para as diferentes estacas. Como as caracteristicas das estacas 1,2 e 3 s@o
praticamente idénticas, admitiu-se a mesma lei de varia¢do do momento de inércia para todas elas,
acontecendo o0 mesmo para as estacas 4 e 5.
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2.4 — Oceanario de Lisboa

24.1 - Descrigdo geral

O local do ensaio situou-se na zona de implantacdo do Oceandrio no parque da EXPO'98 em
Lisboa. As estacas ensaiadas eram estacas definitivas.

Para reconhecer o terreno de fundacdo do Oceandrio foi realizada uma campanha de prospec-
¢do que consistiu na realizagdo de 8 sondagens a percussio e de ensaios in situ e em laboratério.
No local foram efectuados ensaios SPT, CPT, ensaios cross-hole e ensaios de corte rotativo. Em la-
boratdrio, realizaram-se ensaios de identificacdo (granulometrias, limites de consisténcia, densida-
de das particulas s6lidas), ensaios de consolidacdo em edémetro, ensaios para determinacdo do teor
em 4gua e ensaios para determinacdo do teor em sulfatos.

0.12

0 T T T T
0 500 1000 1500 2000 2500

Momento flector (kNm)

—E—Estacas 1,2 ¢ 3 —@—Estacas 4 ¢ 5 |

Fig. 16 — Momento de inércia em funcdo do momento flector aplicado (Santos, 1993).

O terreno de fundag@o € constituido por uma camada superficial recente formada por aluvides,
sobrejacentes a formagdo Miocénica constituida por uma alternancia de argilas siltosas e de calca-
rios conquiferos. O nivel fredtico encontrava-se muito préximo da superficie do terreno.

Devido as precdrias caracteristicas mecanicas da camada superficial foi decidido pelo consér-
cio do empreendimento, a substitui¢do parcial desta camada por um aterro de areia cujas condi¢des
de execug¢ao foram estabelecidas por forma a garantir a seguranca a liquefaccdo, face as ac¢des sis -
micas (Gomes Correia et al., 1994). O trabalho incluiu o estudo em laboratério das propriedades
dindmicas da areia aplicada no aterro, que se descreve em pormenor a seguir.

Para a determinagado das caracteristicas dindmicas da areia, nomeadamente, 0 médulo de distor-
¢30 G e o coeficiente de amortecimento histerético x foram realizados ensaios de coluna ressonan-
te, recorrendo ao equipamento do Laboratorio de Geotecnia do Instituto Superior Técnico (IST).

Além disso, efectuaram-se ainda naquele Laboratério andlises granulométricas por peneiracio
himida, ensaios para determinacio da densidade das particulas sélidas e ainda ensaios para deter -
minacdo dos indices de vazios maximo (ASTM D4254-91) e minimo (estimado com base no peso
volimico seco maximo obtido no ensaio Proctor), cujos resultados mais importantes se resumem
no Quadro 3.
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Quadro 3 — Indices fisicos da areia

% acumulada de material que passa

Peneiros ASTM G, €nin Cmax
3/8" #40 #10 #200
100 24 a26 97 a 98 <1 2,67 0,57 0,81

SP - areia mal graduada, segundo a classificac@o unificada ASTM

G, — densidade das particulas sélidas ; e, € € indice de vazios minimo e maximo, respectivamente.

‘max ~

Para estudar a influéncia das caracteristicas de compacidade nas propriedades dinamicas da
areia, procedeu-se a confeccao de provetes com 3 estados diferentes de compacidade.

Com o objectivo de analisar a influéncia da tensdo isotropica de confinamento na resposta
dinamica do solo, os ensaios foram realizados, para cada um dos 3 diferentes estados de compaci-
dade da areia, a tensdes de confinamento de 50 e 100kPa, com excep¢do do ensaio 4 que foi con-
duzido apenas para a tensdo de confinamento de 50kPa. Para cada um daqueles niveis de tensao
estudou-se a variagdo do mddulo de distor¢do e do coeficiente de amortecimento histerético em
fun¢do da distor¢do, na gama entre aproximadamente 5x10° e 10°.

Os ensaios de coluna ressonante realizados permitiram obter o médulo de distorcdo G, (no
dominio das muito pequenas deformagoes), o coeficiente de amortecimento histerético &, bem
como a relagdo G/G, em funcdo da distorcao y. A Figura 17 mostra o andamento das curvas de
degradacdo da rigidez G/G, obtidas.

I =
0.8

- 06

G/G

0.4

0.2

1E-06 1E-05 1E-04 1E-03 1E-02

Y

m Ensaio 1-50kPa [ Ensaio 1-100kPa @ Ensaio 2-50kPa ¢ Ensaio 2-100kPa

w Ensaio 3-50kPa vy Ensaio3-100kPa 3 Ensaio 4-50kPa

Fig. 17 — Curvas G/G-y (Santos, 1999).

Os trabalhos de caracterizagc@o geotécnica proporcionaram os pardmetros necessdrios para a
modelagdo numérica, com particular énfase no dominio das muito pequenas a pequenas
deformacdes, em que o comportamento distorcional do solo é caracterizavel pelos ensaios de
coluna ressonante realizados (Santos, 1999).
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2.4.2 — Procedimento experimental

O ensaio de carga foi executado pela empresa Engil com o apoio do ICIST (Instituto de En-
genharia de Estruturas, Territorio e Constru¢do do IST) e do CEGEO (Centro de Geotecnia) na parte
da instrumentac@o (Santos et al., 1995). As estacas ensaiadas, ou seja, as estacas entre as quais se
aplicou o carregamento horizontal, passam a ser designadas por estacas 1 e 2. Os resultados da es-
taca 2 nao foram interpretados, visto esta estaca ter sido utilizada previamente para um ensaio de
carga vertical. A forca vertical de ensaio (de 6900kN) induziu uma plastificagdo extensa do betdo
armado aumentando desta forma a deformabilidade da estaca de ensaio, tornando dificil a interpre-
tacdo dos resultados.

Ambas as estacas apresentavam um didmetro exterior nominal de 1.30m e o afastamento entre
eixos das estacas era de 8,40m (Figura 18). A execu¢do destas estacas foi realizada com o recurso
a lamas bentoniticas com o comprimento total de cerca de 36m. A armadura longitudinal era cons-
tituida por 48¢25 nos primeiros 6 m, passando a 32¢25 entre os 6 e 0s 12m e no restante compri-
mento 16¢25. Os materiais utilizados foram o betdo C25/30 e o aco A400.

Macigos executados apos
o saneamento da estaca

F12/.15
4.10

< - 390
+ M |

.40

7.00 a 8.00

AREIA TRATADA

POR VIBRO-COMPACTACAO Tubo de inclindmetro

_ESTACA2 ESTACA |

ARGILA SILTOSA
(ALUVIAO)

VAVAVA

Fig. 18 — Esquema geral do ensaio (Santos, 1999 e Santos, 2005).

Ambas as estacas 1 e 2, foram furadas transversalmente a fim de nelas introduzir os cabos de
traccdo (cota +3,90m). O macaco de trac¢do foi colocado na face anterior da estaca 2 encontrando-
se amarrado por uma ancoragem passiva na face anterior da estaca 1, conforme mostra a Figura 19.
Ambas as estacas apresentavam um comprimento livre de 1 m entre o eixo de aplicag@o das cargas
e a superficie do terreno de fundagdo.

A monitorizag¢@o do ensaio foi efectuada através de dois sistemas auténomos de medi¢ao:
(1) sistema automadtico de aquisi¢do de dados para monitorizar os deslocamentos da cabeca das
estacas e ainda a forca aplicada (medicdes a superficie);
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(i1) dois tubos de inclinémetro para determinar os deslocamentos horizontais ao longo do fuste
das estacas de ensaio (medigdes em profundidade).

O ensaio consistiu em 3 ciclos de carga de 100, 210 e 310 kN, respectivamente, com descarga
intermédia a carga nula.

Utilizaram-se, no total, 6 deflectometros eléctricos cujas fungdes sdo as que se seguem:
e deflectémetro 1: medicao do deslocamento horizontal da cabeca da estaca 2;

e deflectometros 2-3: medicdo dos deslocamentos verticais na periferia da cabega da estaca 2.
A diferenca destas leituras, dividida pela distancia entre as suas linhas de ac¢do, permitiu a
determinacdo da rotacdo da cabeca da estaca 2;

e deflectémetro 4: medicao do deslocamento horizontal da cabeca da estaca 1;
e deflectometros 5-6: medi¢c@o dos desloca-mentos verticais na periferia da cabeca da estaca 1.

O processo de fixacdo destes deflectometros consistiu na montagem de pdrticos, construidos
com tubos de andaime, transversais a direc¢@o de aplicacdo da carga, aos quais foram fixas as bases
magnéticas dos deflectometros.

O transdutor de pressdo foi intercalado no circuito hidraulico do macaco de trac¢do medindo
a pressdo que, multiplicada pela drea do &mbolo, permitiu a sua conversdo em unidades de forca.

Fig. 19 — Estaca 2: Pormenor do macaco hidraulico (Santos, 1999).

2.5 — Campo experimental da FEUP inserido no ambito do ISC’2

2.5.1 - Descricdo geral

Foi desenvolvido um campo experimental nas instalagdes da Faculdade de Engenharia da Uni-
versidade do Porto (FEUP), em Portugal, onde foram realizados ensaios de carga verticais e hori -
zontais em estacas instrumentadas executadas nas mesmas condi¢des da pratica corrente nacional,
precedidos da realizagdo de um conjunto significativo de ensaios in situ e de laboratério para a
caracterizag@o deste tipo de macico de solo residual de granito.
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No Porto, onde fica situado o Campo Experimental da FEUP e cuja planta se apresenta na
Figura 20, os solos residuais saproliticos do granito sdo dominantes. Nos granitos, o quartzo e a mi-
ca branca sdo inalterdveis, pelo que o processo de alteragcdo da rocha-mae € efectuado ao nivel do
feldspato que se transforma em argila caulinitica em meio 4cido, e a mica preta e os minerais fer-
romagnesianos que se transformam mais rapida ou lentamente em argilas misturadas com 6xido de
ferro, constituindo os saibros. Em especial nesta regido do Pais, as rochas graniticas sdo acidas,
com uma percentagem de silica superior a 65% e com cores claras, sendo a sua alteragdo essencial-
mente do tipo cauliniza¢@o dos feldspatos potdssicos. Estes solos residuais, com horizontes de alte-
racdo entre 0 e 20m, mas mais comummente entre 5 e 9m, sdo normalmente classificados como
areias siltosas, ou siltes arenosos. Geralmente o material fino € ndo plastico ou de baixa plasticidade
e com um indice de vazios variando mais incidentalmente entre 0,6 ¢ 0,8.

No Campo Experimental da FEUP, foi levado a cabo um programa de investigacdo geoldgica
e geotécnica bastante exaustivo incluindo um grande nimero de ensaios in situ e de laboratério. Na
caracterizagdo in situ foram efectuadas 5 sondagens com amostragem continua, sendo em quatro
delas realizados ensaios SPT alternados de 1,5m em 1,5m, 9 CPT(U), 9 DMT, 3 PMT e varios
ensaios sismicos (CH, DH, SASW, CSWS, etc.). Em laboratério foram realizados 6 ensaios tria-
xiais CKOD, 4 em compressdao com medi¢ao de velocidades de ondas sismicas com recurso a ben-
der elements e 2 em extensdao com medicao local das deformagdes, 2 ensaios de coluna ressonante
e um ensaio edométrico (Viana de Fonseca et al. 2006). O perfil geotécnico € apresentado na Figura
21, conjuntamente com os resultados dos ensaios SPT.
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Fig. 20 — Planta do Campo Experimental: E — estacas moldadas; T — estacas de trado continuo;
C — estacas cravadas (Viana da Fonseca et al., 2004).

2.5.2 — Descrigdo das estacas ensaiadas

Trés empresas da especialidade (Mota-Engil, Sopecate e Teixeira Duarte) executaram 14 esta-
cas, com 6 ou 22m de comprimento embebido no terreno, recorrendo a técnicas diferentes, nomea-
damente por betonagem in situ com recuperagdo do tubo moldador, com trado oco continuo (com
injeccdo de betdo) e por cravacdo dinamica. A preparag@o e colocacdo da instrumentag@o interna
foi da responsabilidade da Tecnasol-FGE.
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Na execug¢ao das estacas moldadas, designadas neste trabalho por estacas tipo “E”, foi aberto
um furo utilizando uma méquina do tipo Soilmec R-620 e trados em hélice de 600mm de didmetro
nominal. O furo foi realizado com a protec¢@o de um encamisamento metalico, que foi introduzido,
sempre em ligeiro avango, a medida que se extraiu o terreno. Apds a abertura do furo procedeu-se
a sua limpeza e colocou-se a armadura previamente montada. Posteriormente betonou-se com re-
curso a um tremie e retirou-se o tubo de proteccio sequencialmente.

Nas estacas executadas com trado continuo (estacas tipo “T”), o equipamento de fura¢do utili -
zado englobou uma mdquina de apoio do tipo Soilmec R412 HD e trados em hélice de 600mm de
didmetro nominal, montados sobre um tubo oco que conduziu o betdo até a extremidade da estaca.
A medida que o solo foi sendo extraido, procedeu-se 2 betonagem com injec¢io de betdo a alta
pressdo (60 bar), bombando este material com grande ajuste ao solo desde o fundo do furo. Por fim,
colocou-se a armadura previamente montada.

As estacas pré-fabricadas (estacas tipo “C”), com 6m de comprimento embebido no terreno e
seccao transversal quadrada 0,35x0,35m, foram cravadas dinamicamente.
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Fig. 21 — Perfil geotécnico com os resultados dos ensaios SPT (Viana da Fonseca et al., 2004).
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As caracteristicas das estacas, nomeadamente, a geometria, os materiais e as armaduras
adoptadas estdo indicadas na Figura 22.

Nas estacas cravadas os materiais utilizados na sua pré-fabricacio foram o betdo C45/55, o aco
A400 nas armaduras longitudinais e A235 nas cintas helicoidais. Nas restantes estacas, o ago
utilizado foi o A500. A resisténcia do betdo das estacas moldadas foi determinada recorrendo a
ensaios de compressao simples, tendo-se obtido os valores caracteristicos da tensdo de rotura (fck)
indicados na Figura 22.

Foram realizados trés ensaios de carga horizontais, um por cada tipologia de estaca de 6m de
comprimento, provocando a divergéncia entre a estaca em estudo e a estaca de 22m mais préxima.
Desta forma, no primeiro ensaio, provocou-se a divergéncia entre a estaca EO e a estaca E1, no se-
gundo, entre as estacas C2 e E7 e, no terceiro, entre as estacas T2 e E8.

Os ensaios foram conduzidos até a rotura do sistema solo-estaca, neste caso condicionado pela
resisténcia a flexao das estacas.

E1aE8 TeT2
Aco: AS00 Aco: AS00
Betao: C20/25 (ensaios em provetes cuibicos: fok=27 7MPa ) Betao: C40/50 (ensaios em carotes cilindricos: fck=44,0MPa )

Até ao 12m. i
Armadura longitudinal: 12@25 ’
A cintas: @12a.10 Dr

\ Armadura longitudinal: 12825
» cintas: @10a.10

Dos 12m aos 22m:
Armadura longitudinal: 6@25

b cintas: @12a.20
EQ e E9 Cle(2
Aco: A500 Ago: A400 (armadura longitudinal); A235 (cintas)
Betao: C20/25 (ensaios em proveles cibicos: fok =27 TMPa ) Betao: C45/55

P e R Armadura longitudinal: 8816
v Armadura longitudinal: 12825 - cintas: @616

cintas: @12a.10

Fig. 22 — Caracteristicas das estacas ensaiadas (Tuna, 2006).

2.5.3 — Estrutura de aplicacdo de carga

O sistema de aplicac@o de carga utilizado consistiu numa estrutura metdlica em aco FE430
descrita em sequéncia e apresentada na Figura 23 e um macaco hidrdulico com uma capacidade de
1000kN e 150mm de curso.

No macigo de encabecamento de uma das estacas, uma chapa metdlica de dimensdes 350x350x35mm
foi fixada com buchas. No macico da outra estaca, também fixo por buchas, colocou-se um ele-
mento metdlico composto por uma chapa de 500x380x25mm e 4 cutelos soldados de 150x368(ou
300)x20mm. Neste elemento foi colocado um aparelho de apoio de neoprene cintado, constituido
por dois apoios de 250x250x63mm com 45mm de espessura total de neoprene, em camadas inter -
caladas por chapas de aco. Contra este aparelho foi encostada uma folha de teflon, de maneira a
reduzir o atrito da superficie.
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Fig. 23 — Esquema geral da estrutura de aplicacdo da carga: a) esquema; b) fotografia (Tuna, 2006).

Para efectuar o dimensionamento do aparelho de apoio, foi necessdrio prever a capacidade de
carga das estacas e consequentes deslocamentos da cabeca da estaca ao nivel da aplicacdo da carga.
Como consequéncia da rotacdo da estaca previu-se um pequeno deslocamento vertical relativo
entre 0 apoio e a aplicacdo da carga, e consequentemente foi considerada uma folga, preenchida
com placas de esferovite, entre o apoio e o elemento metélico onde foi colocado (Figura 24).

a) b) c)

Fig. 24 — a) e b) Apoio de neoprene cintado; c) Rétula metdlica esférica (Tuna, 2006).

O macaco tem acoplado um émbolo, no qual encaixa a célula de carga e posteriormente uma
rétula esférica metélica. Foi esta rétula que ficou em contacto com o maci¢o de encabecamento da
estaca na qual se fixou a chapa metdlica. Para preencher o espaco restante entre as estacas foi colo-
cado um troco de HEB240, que tinha soldado num dos topos uma chapa de 250x250x40mm que
ficou em contacto com o aparelho de apoio.

A estrutura de aplicacdo da carga ficou apoiada numa lajeta de betéo, e sob o macaco e a viga
HEB240 foram colocados roletes de aco para garantir a sua mobilidade e guiamento.

2.54 - Plano de cargas

Para estabelecer o plano de cargas fez-se uma previsdo da capacidade resistente ultima das
estacas, definindo-se incrementos iguais a 1/10 daquele valor. Foram efectuados ciclos de carga e
descarga de amplitude crescente, com escaldes de carga intermédios de 10 minutos e escaldes de
extremos (de pico) de 60 minutos. Para niveis de carga préximos da rotura, reduziu-se o incremento
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de carga para metade. Assim para os ensaios EO-E1 e T2-E8 foram definidos ciclos de carga com
escaldes de pico de 100, 200, 300,400 e 5S00kN, com escaldes intermédios de carga de 50 em 50kN
e de descarga de 100 em 100kN. No ensaio C2-E7 os escaldes de pico programados foram de 30,
60, 90, 120 e 150kN com escaldes intermédios de carga de 15 em 15kN e de descarga de 30 em
30kN. Durante os ensaios procedeu-se a pequenos ajustes aos planos de carga previstos, em fungao
do comportamento observado.

2.5.5 — Instrumentacdo

A instrumentagdo efectuada nestes ensaios ficou a cargo do Laboratério de Geotecnia da
FEUP e da empresa Tecnasol-FGE.

A medicdo dos deslocamentos a superficie foi efectuada recorrendo a transdutores de desloca-
mento lineares com 50mm de curso. Foi necessario conceber uma estrutura de referéncia, admitida
fixa, na qual se apoiaram estes dispositivos. Esta estrutura foi realizada em perfis tubulares, sendo
constituida por dois pdrticos colocados perpendicularmente a direc¢do de aplicacdo da carga, duas
vigas transversais de travamento, uma viga para fixacdo dos transdutores de deslocamento verticais
e ainda por duas pequenas vigas para a fixagdo dos transdutores de deslocamento horizontais. Tanto
as vigas dos pdrticos como as de travamento sdo vigas-escada. Esta estrutura estd representada na
Figura 25.

> 200
>200

> 200
>200

>
»

a) b)

Fig. 25 — a) Estrutura de referéncia (planta, corte longitudinal e transversal); b) Estrutura de referéncia
e montagem da sua estrutura de proteccdo (Tuna, 2006).

Para obter o méaximo de informacao possivel dos ensaios realizados, optou-se por, sempre que
possivel, medir além dos deslocamentos e das rotacdes das cabecas das estacas, a rotacdo ao longo
dos seus fustes. A titulo excepcional, mediram-se também as extensdes no betdo em pontos
diametralmente opostos na estaca EO.

Em cada estaca ensaiada foram utilizados trés transdutores de deslocamento aplicados na hori-
zontal, um no centro do maci¢o de encabecamento e outros dois colaterais, um em cada extremidade
de forma a medir alguma tor¢do eventualmente induzida pelo carregamento (Figura 26).

A rotagdo da cabeca das estacas foi medida utilizando outros dois transdutores de deslocamento,
desta vez aplicados na vertical, um em cada extremidade do macigo de encabecamento. A diferenca
destas leituras, dividida pela distancia entre as suas linhas de accdo, permitiram determinar a rota -
¢do da cabega da estaca.
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Para definir a evolugdo de rotagdes e deslocamentos horizontais em profundidade foram
utilizados inclindmetros nas estacas. Para aferir as tor¢des aplicadas ao tubo inclinométrico durante
a execucdo das estacas foram efectuadas leituras iniciais com um inclinémetro do tipo spiral. Dada
a relativa morosidade das leituras do inclindmetro, apenas se procedeu a leitura deste aparelho nos
extremos de cada ciclo.

Para avaliar o momento flector instalado na estaca EO foram medidas as extensdes do betdo
em dois pontos diametralmente opostos. Desta forma foram instalados dois tubos de PVC Hidronil
$2” com aproximadamente 6 m, prolongando-se até a extremidade do macico de encabegamento
no topo da estaca. No interior de cada um dos tubos de PVC foram instalados 5 sensores
(retrievable extensometers) a 5 niveis de profundidade (0,5/1,5/2,5/3,5/4,5m) e uma ancora de
fundo a 5,5 m.

A leitura do valor da forga aplicada processou-se através de uma célula de carga (Figura 26),
que pela sua precisdo foi considerada como o registo mais fidvel, embora se dispusesse das leituras
do manémetro ligado ao circuito do macaco hidraulico.

2.6 — Nova travessia do Tejo no Carregado

2.6.1 - Descricdo geral

Encontra-se, em curso, a construcio da nova travessia do Tejo, entre o Carregado e Benavente,
integrada na A10 — Auto-estrada Bucelas/Carregado/IC3. E uma obra da Brisa, cujos trabalhos
estdo a ser executados pelo consoércio constituido pelas empresas BPC, Construtora do Tamega,
Lena Construgdes, MSF, Novopca e Zagope. Participam ainda as empresas SPFE e OPCA na exe-
cugdo das estacas de fundacio.

Com uma extensdo total de 11670 metros constituida por uma ponte e dois viadutos, esta infra-
estrutura ird fechar o anel de acessibilidades em redor da Area Metropolitana de Lisboa, desempe-
nhando um papel estruturante, nas ligagdes entre o norte e o sul e entre o Ribatejo e a Regido Oeste
de Portugal.

Tendo em conta a importancia da obra e a necessidade de executar cerca de 1260 estacas de
grande didmetro (2,2m na ponte e 1,5m nos viadutos) com comprimento de até 56m, foi programa -
da uma série de ensaios de carga verticais e um ensaio de carga horizontal para aferir os pressupos-
tos considerados no projecto e validar o método executivo. A monitorizacdo dos ensaios foi da res -
ponsabilidade do ICIST e da CEGE.

Para caracterizar os terrenos de fundac¢ao ao longo do tracado foram executadas varias cam -
panhas de prospeccdo que incluiram a realizaco de sondagens, ensaios geofisicos, ensaios SPT,
CPT, CPTU, corte rotativo e um vasto conjunto de ensaios de laboratério. Nos locais dos ensaios
de carga foram executadas sondagens complementares acompanhadas de ensaios SPT e SCPTU.

O ensaio de carga horizontal consistiu em provocar a divergéncia entre duas estacas experi-
mentais: uma de 800mm de didmetro (designada por ESO0OH-1) que ndo foi perturbada por nenhum
tipo de ensaio, e uma de 1500mm previamente utilizada num ensaio de carga vertical (E1500H-1).
A Figura 27 mostra uma vista geral das estacas de ensaio.
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Fig. 27 — Vista geral (Santos e Gouveia Pereira, 2005).

O plano de cargas consistiu na aplicacao de incrementos de carga de 75kN com patamares de
fluéncia de 30 minutos, até se mobilizar um deslocamento horizontal de 8cm.

A carga de ensaio foi aplicada através de um macaco hidraulico instalado entre as duas estacas.
A medicdo da carga foi feita através de uma célula de carga colocada entre 0 macaco e a estaca
E800H-1. Entre o macaco hidrdulico e a estaca EIS00H-1 foi colocado um perfil metdlico. Nos
extremos foram colocadas placas de neoprene para permitir que o sistema de carga acompanhe a
rotacdo das estacas. Além disso, os elementos estavam assentes sobre tubos cilindricos para permi-
tir o “livre” movimento na direc¢@o horizontal.

2.6.2 — Instrumentacdo

A monitorizacdo dos deslocamentos horizontais foi feita através de duas vias independentes:
1) através de transdutores de corda vibrante; ii) através do inclindmetro.

No topo da estaca E8O0H-1 foram instalados 4 transdutores de corda vibrante (Figura 28). Os
transdutores estavam apoiados sobre uma estrutura de suporte composta por vardes e perfis metalicos.

Para monitorizar os deslocamentos ao longo do fuste da estaca ESO0OH-1, instalou-se previa -
mente um tubo de inclinémetro em PVC com um comprimento de selagem de 12m abaixo da ponta
da estaca. O tubo ficou danificado apés a betonagem da estaca, pelo que houve a necessidade de
carotar e de instalar um novo tubo de aco, que foi instalado préximo do eixo da estaca (Figura 29).

Para determinar os momentos flectores na estaca ESO0H-1, foram colocados dois tubos de aco

(Figura 29), diametralmente opostos, para instalacdo de sensores de corda vibrante amoviveis —
retrievable extensometers (0s mesmos que foram utilizados nos ensaios de carga verticais). Vé-se,
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Fig. 28 — Disposicao dos transdutores na estaca Fig. 29 — Disposicdo do tubo do inclindmetro
E8O00H-1 (Santos e Gouveia Pereira, 2005). e das placas de apoio do clinémetro
(Santos e Gouveia Pereira, 2005).
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Fig. 30 — Esquema do ensaio de carga (Santos e Gouveia Pereira, 2005).

ainda, na Figura 29 as placas de apoio do clinémetro para medicdo da rotacdo do topo da estaca,
bem como, o macaco hidrdulico e a célula de carga.

A Figura 30 representa o esquema do ensaio com a numeragdo das ancoras do sistema dos
sensores de corda vibrante. A Figura 31 mostra as condi¢cdes geoldgico-geotécnicas e a localizacio
das ancoras.

Relativamente a estaca E1500H-1, foi instalado apenas um tubo de inclinémetro para monito -
riza¢do dos deslocamentos horizontais.
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Fig. 31 — Perfil geoldgico-geotécnico e localizacdo das ancoras na estaca ESOOH-1
(Santos e Gouveia Pereira, 2005).

3 — ENSINAMENTOS RECOLHIDOS

3.1 — Breves consideracdes sobre os métodos de analise

O dimensionamento de uma estaca isolada sob ac¢des horizontais estiticas no topo ¢ condu -
zido tradicionalmente por duas verificagdes separadas: i) uma visando a avaliagdo da capacidade
resistente do solo; ii) e outra procurando avaliar os movimentos e os esfor¢os ao longo do fuste da
estaca.

Na prética, o comprimento das estacas € condicionado pela necessidade da transmissdo das
cargas axiais aos estratos competentes mais profundos, o que leva a que as estacas exibam, em
geral, um comprimento elevado. Deste modo, a resisténcia lateral disponivel é, em geral, bastante
elevada, e o estado limite dltimo associado a insuficiente capacidade resistente do solo raramente
€ condicionante no dimensionamento.
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No que respeita a avaliacdo dos deslocamentos e dos esforcos internos nas estacas as andlises
podem ser feitas recorrendo, quer a modelos do meio continuo, quer a modelos do meio discreto
(Figura 32):

)

ii)

os primeiros sdo do ponto de vista tedrico os mais correctos e versateis permitindo analisar
o problema com toda a generalidade. Com o grande desenvolvimento dos meios computa-
cionais, tornou-se possivel uma abordagem geral do problema, através da aplicag@o de for-
mulacdes tridimensionais pelo método dos elementos finitos (Santos e Gomes Correia,
1997) ou por outros métodos alternativos (Varatojo e Parreira, 1993) e, analisar o efeito de
interac¢do num grupo de estacas. Nestes modelos € ainda possivel simular a interface solo-
estaca e também admitir leis de comportamento elastopldstico para o solo envolvente
(Santos, 1999);

os modelos do meio discreto baseiam-se no conceito do coeficiente de reac¢do em que o
meio envolvente € modelado por um conjunto de molas infinitamente préximas, mas sem
ligacdo entre elas, e exibem comportamento eldstico linear (modelo de Winkler) ou eldstico
ndo linear, traduzido pelas curvas 'p-y'. E de citar os trabalhos de Hetenyi (1946) e de Vesic
(1956), que contemplam o desenvolvimento de um conjunto de solucdes tedricas com ine-
gdvel interesse pratico. Os modelos do meio discreto sdo, sem divida, os mais utilizados
no dimensionamento corrente dada a sua simplicidade e facilidade de utilizacdo. Porém,
ndo reproduzem o cardcter continuo do meio envolvente, nem atendem aos efeitos tridi-
mensionais do problema sendo, por isso, fortemente criticados por parte de alguns investi-

gadores.
I/' .
T g

L~

Fig. 32 — Métodos de andlise (Gomes Correia e Santos, 1994a).

3.2 — Aspectos principais do problema de interaccao solo-estaca

Apresenta-se algumas reflexdes para, por um lado, evidenciar os aspectos principais ligados a
andlise do comportamento de estacas sob ac¢des horizontais no topo e, por outro, referir as incer -
tezas e as dificuldades inerentes & modelag@o numérica.

A andlise do comportamento de estacas sob accdes horizontais estdticas no topo suscita a
partida trés aspectos principais que se relacionam com:

* as condi¢des de rota¢do na cabeca;
* 0 comportamento flexivel das estacas;
* 0 comportamento ndo linear do sistema.
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As estacas sdo, em geral, agrupadas e solidarizadas no topo por um macigo de encabecamento
de betdo armado de elevada rigidez. Quando necessario, os vdrios macigos podem ainda estar inter-
ligados por vigas de fundagdo, com o objectivo de transformar os momentos flectores provenientes
da superestrutura em forgas axiais equivalentes nas estacas.

Salienta-se que, os momentos ao nivel da cabega das estacas ndo sdo nulos, visto que devido
a elevada rigidez a rotagdo do sistema, surgem momentos de fixa¢do que impedem a rotacdo rela -
tiva macigo-estacas, rodando o conjunto como um corpo rigido (Figura 33). Se ao nivel da ligacdo
macico-estacas houver uma boa disposicdo de armaduras que permita tal idealizacdo, entdo, do
ponto de vista de cdlculo os esfor¢os que surgem na cabeca das estacas aproximam-se da situacao
considerando a condi¢d@o de rotag@o nula, hipétese essa muitas vezes considerada ao nivel de mode-
lagdo numérica.

LR

macigo rigido:
rotagdo relativa
macigo-estacas nula

substrato resistente

Fig. 33 — Comportamento do sistema macico estacas (Santos, 1999).

O outro aspecto importante a destacar, prende-se com o comportamento flexivel das estacas.
Verifica-se que, a partir de uma determinada profundidade, a designada profundidade critica Ic, o
aumento do comprimento da estaca ndo traz nenhum beneficio e ndo influi praticamente nos
deslocamentos e nos esforg¢os na zona da estaca acima da profundidade critica (Figura 34).

As estacas com comprimento L superior a Ic comportam-se, assim, como estacas flexiveis infi-
nitamente longas em que os deslocamentos e os esforcos deixam de ser dependentes do compri-
mento total da estaca. Nestas condi¢des, algumas simplificagdes podem ser introduzidas ao nivel
de célculo, porque o comprimento deixa de ser um parametro relevante na definicdo das solucdes.
Citam-se, neste contexto, as solugdes algébricas de Randolph (1981) bem como as solugdes do
modelo do meio discreto compiladas em Varatojo (1986), Santos e Gomes Correia (1992), Santos
(1993) e Santos (1999), para casos particulares simples em que a rigidez do solo é constante ou
varia linearmente com a profundidade.

De referir, que essas solugdes particulares embora apresentem as limitacdes dbvias inerentes ao
comportamento eldstico e linear assumido para os materiais, elas constituem sem divida uma ferramenta
de andlise com grande interesse pratico, e permitem evidenciar alguns aspectos da maior relevancia para
a compreensio do problema de interacciio solo-estaca devido as acgdes horizontais aplicadas no topo.
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Deformada

Fig. 34 — Comportamento flexivel das estacas (Santos, 1999).

Para o caso particular de uma estaca circular embebida num meio discreto com médulo de
reac¢do constante em profundidade (k=cte), a profundidade critica, ou seja, a profundidade a partir
da qual a estaca exibe comportamento flexivel é dada por:

L:}i: 3d (1)

Imagine-se uma estaca de betdo armado com mdédulo de elasticidade Ep=29GPa embebida
num meio relativamente compressivel com k=10000 kPa. Aplicando a equacdo (1) obtém-se para
a profundidade critica um valor da ordem de 15 diametros. De referir novamente que o comprimento
das estacas € geralmente condicionado pelas ac¢des verticais e, por conseguinte, pela localizag@o
do substrato resistente. Isto leva a concluir que, em grande parte das situagdes praticas, o compri -
mento das estacas excede o valor daquela profundidade critica exibindo assim comportamento fle-
xivel relativamente as acg¢des horizontais aplicadas na cabega.

Valor semelhante para a profundidade critica seria obtido na aplicacdo da soluciao de Randolph
(1981) para meio eléstico continuo.

Por outro lado, demonstra-se que a interaccdo solo-estaca € apenas importante numa zona
relativamente concentrada junto do topo da estaca. Alids, Kagawa e Kraft (1980) mostraram que
70% do deslocamento lateral da estaca € devido a deformag@o da massa de solo a um didmetro de
distancia.

A influéncia da rigidez do meio envolvente também pode ser analisada recorrendo novamente
ao modelo do meio discreto. Considere-se, entdo, uma estaca flexivel sujeita a uma forga horizon -
tal. A reducdo do médulo de reaccdo k para metade (mantendo constante o médulo de flexdo da
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estaca), conduz em termos de momento flector maximo a um aumento de apenas 19%, enquanto que
o deslocamento horizontal sofre um acréscimo de 68%, conforme mostra a equacgdo (2) seguinte:

kz = 2k1

Moy 2262 )

Mm:ix2 }“'l kl (2)
Yo _ Ky Ay :&4{};—2 =1,68
Yo k|}"2 k] kl

Isto mostra, que a solu¢do em termos de deslocamentos € bastante sensivel a rigidez do meio
envolvente, enquanto que em termos de esforcos 0 mesmo nio acontece.

A mesma expressao (2) pode servir para evidenciar a influéncia do comportamento nao linear
das estacas de betdo armado. A reducido do médulo de rigidez a flexdo da estaca Eplp para metade
(mantendo constante o médulo de reacc¢do k), conduz apenas a um acréscimo de 19% no desloca-
mento horizontal da estaca (equac@o 3), o que mostra que a rigidez transversal do sistema solo-estaca
¢ mais sensivel a rigidez do solo envolvente do que as caracteristicas mecanicas da prépria estaca:

(1, ), =2(E,1, )

3)

3.3 — Evidéncias experimentais

A nivel experimental, avancos importantes foram atingidos no ambito da instrumentaco,
observagdo e interpretacdio dos resultados de ensaios de carga horizontal em estacas de betdo armado
(Sousa Coutinho, 1995 e 2006).

O sistema extensométrico desenvolvido no LNEC permitiu medir com nivel aprecidvel de fia -
bilidade e eficiéncia as extensdes ao longo do fuste das estacas nos ensaios de carga das pontes do
rio Arade — 1988, do rio Guadiana — 1988/89 e do rio Sado — 1990.

Existem, hoje em dia, diversos sistemas comerciais equivalentes, constituidos por sensores
embutidos no betdo ou que operam no interior de tubos metalicos embebidos no betdo da estaca.

Sousa Coutinho (1995) apresentou uma metodologia de interpretagdo dos ensaios tendo como
base os resultados das extensdes medidas. A modelacdo matemadtica da distribui¢@o das extensodes
¢ feita por meio de funcdes spline-B. Estas fun¢des de polindmios de ajustamento seccional condi-
cionado permitem acompanhar as variagdes localizadas de comportamento quer do solo (meio
estratificado e comportamento ndo linear), quer da estaca (comportamento a flexdo ndo linear) e
impor, com grande facilidade, as condi¢cdes de fronteira. A Figura 35 ilustra um exemplo de
aplicacdo desta metodologia para uma das estacas de ensaio da ponte sobre o rio Sado.
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For¢ca aplicada: 300 kN
Escala: 20 us/div
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Fig. 35 — Extensoes lidas e aproximadas por splines-B na estaca 4, apds inicio da fendilhagdo.
Ponte sobre o rio Sado (Sousa Coutinho, 1995).

Para determinar os momentos flectores nas estacas ensaiadas a partir da distribuicdo em pro-
fundidade das curvaturas, é necessdrio recorrer-se a um modelo de comportamento nio linear do
betdo. A consideragdo do comporta-mento ndo linear do betdo € igualmente relevante quando se
pretende avaliar os deslocamentos do sistema solo-estaca (Gomes Correia e Santos, 1994c). Para a
modelagdo da estaca, as relagcdes constitutivas das seccdes de betdo armado podem ser expressas
sob a forma de momento de inércia (“efectivo””) — momento flector (Santos, 1993) ou momento
flector — curvatura (Sousa Coutinho, 1995; Santos, 1999 e Tuna, 2006).

Quanto as reac¢des do terreno, os estudos desenvolvidos mostraram que se deve rejeitar a via
de célculo por dupla derivagdo dos momentos flectores, devido a instabilidade que os valores assim
obtidos exibem (Portugal, 1992). E preferivel antes, executar o seu cilculo por integracio dos mo-
mentos flectores, resolvendo numericamente uma equacdo integral do tipo de Volterra de primeira
espécie por meio de funcgdes spline-B (Sousa Coutinho, 1995). Com base neste procedimento € pos -
sivel deduzir as curvas de transferéncia de carga experimentais (curvas 'p-y'). Uma forma de aferir
a razoabilidade destas curvas de transferéncia de carga consiste em calcular os momentos flectores
induzidos na estaca modelando o solo através das ditas curvas, e comparéd-los com os momentos
flectores calculados directamente dos resultados dos ensaios. Esta metodologia permite estabelecer
as curvas de transferéncia de carga na zona superior da estaca (da ordem dos 5 didmetros), uma vez
que os deslocamentos e as reac¢des se tendem a anular muito rapidamente, impossibilitando assim
qualquer interpretacdo para maiores profundidades.

Os trabalhos experimentais desenvolvidos permitiram confirmar os aspectos de interaccio
solo-estaca atrds referidos:

i) os deslocamentos (e os esforgos) s6 sdo significativos nos primeiros 5 a 10 didmetros de
profundidade. O campo experimental da FEUP-ISC’2 é um bom exemplo ilustrativo. A Fi -
gura 36 mostra os deslocamentos em profundidade das estacas EO (L=6m) e E1 (L=22m),
podendo-se observar que o solo estava a ser solicitado apenas até os Sm de profundidade,
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sendo ambas flexiveis mesmo para um nivel de carga proximo da rotura estrutural da
estaca.

ii) as estacas exibem, em geral, comportamento flexivel, sendo a carga ultima condicionada pela
resisténcia estrutural a flexdo da estaca. Referindo-se, ainda, ao campo experimental da
FEUP-ISC’2, ap6s os ensaios de carga procedeu-se a uma escavacgdo generalizada do solo
em torno das estacas ensaiadas para confirmar as dimensdes e para verificar a integridade das
estacas. A Figura 37 retrata a estaca EO, onde € bem visivel a rétula pldstica que tem uma
extensdo de 1,14m e inicia-se a 1,32m da face inferior do macico de encabegamento;

iii) nos casos correntes o modelo de comportamento eldstico e linear pode ser suficiente para
efeitos de dimensionamento estrutural das estacas de fundag@o.

Para fundamentar melhor o tltimo ponto, mostram-se os resultados experimentais bem
como os de modelagdo numérica de um dos ensaios de carga horizontal realizado na ponte
sobre o rio Sado (Santos, 1993).
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Fig. 36 — Deformada das estacas EO e E1 para a carga de 475 kN (préximo da carga dltima da EO).
Campo experimental da FEUP-ISC’2.



As Figuras 38 e 39 mostram, respectivamente, o deslocamento horizontal da cabega da estaca
e o momento flector maximo em funcdo da forca horizontal aplicada.

a)

Fig. 37 — Estaca EQ: a) estaca a ser extraida do terreno; b) localizag¢@o da rétula pldstica; ¢) pormenor
da rétula. Campo experimental da FEUP-ISC’2 (Tuna 2006).
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Fig. 38 — Estaca 1: deslocamento horizontal Fig. 39 — Estaca 1:momento flector maximo
em fungdo da carga aplicada. Ponte sobre em funcdo da carga aplicada. Ponte sobre
o rio Sado (Santos, 1993). o rio Sado (Santos, 1993).

Em termos de modelacdo numérica, foi aplicado o modelo do meio discreto considerando
vdrias idealizacdes acerca do comportamento dos materiais:

e modelo 1 (Santos, 1993) — tanto a estaca como o solo apresentam comportamento eldstico e
linear;

e modelo 2 (Santos, 1993; Gomes Correia e Santos, 1994b; Santos e Gomes Correia, 1995b e
1995¢) — tanto o solo como a estaca apresentam comportamento nio linear. O solo € mode -
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lado através de curvas 'p-y' bi-lineares com um troco inicial recto até se atingir a resisténcia
dltima do solo, a partir da qual admite-se que o solo exibe comportamento perfeitamente
pléstico. Para a estaca foi utilizada a metodologia preconizada pelas normas ACI para pegas
de betdo armado sujeitas a flexdo simples (ver ponto 2.3.2);

e modelo 3 (Portugal, 1992; Portugal e Séco e Pinto, 1993 e Portugal, 1994) — a estaca apre -
senta comportamento eldstico e linear e o solo é modelado através de curvas 'p-y' propostas
por Matlock (1970) e Reese et al. (1974).

A andlise das Figuras 38 e 39 permite reforcar as ideias apontadas anteriormente acerca da
importancia da consideracdo do comportamento nio linear do solo e da estaca no dimensionamento
de estacas sob acc¢des horizontais no topo:

* 0 modelo de comportamento eldstico e linear traduz de forma satisfatéria os esforcos (mo-
mento flector maximo) na estaca, o mesmo ndo acontecendo para os deslocamentos, em
virtude do comportamento ndo linear do solo e da estaca;

e a perda de rigidez transversal do conjunto solo-estaca € particularmente notdria para niveis
de carga que conduzem a momentos flectores superiores ao momento de fissuracao do betao.
De facto, para estes niveis de carga conjugam-se os efeitos da ndo linearidade do solo e da
estaca;

* de acordo com a resposta da estaca observada no ensaio, a partir da carga de 400kN verifi-
cou-se a dificuldade em aplicar mais forca a estaca sem que esta apresentasse deslocamentos
importantes (Sousa Coutinho, 1995). Aplicando um coeficiente de seguranca global de 3 a
carga ultima referida, obtém-se uma carga admissivel de cerca de 133kN. Para este nivel de
carga pode-se observar que a resposta do sistema solo-estaca é praticamente linear (Figuras
38 e 39), isto €, as deformacdes envolvidas sdo compativeis com a consideragdo do compor-
tamento eldstico e linear para os materiais.

3.4 — Comportamento nao linear do solo

Conforme referido, a consideracdo do comportamento ndo linear quer do solo, quer da estaca,
sO se torna necessario nos casos em que a perda de rigidez transversal do sistema seja factor deter-
minante no dimensionamento estrutural.

A andlise rigorosa do problema €, de facto, bastante complexa, visto que envolve o estudo da
interaccdo solo-estaca, interac¢@o essa que depende de vérios factores e requer uma andlise tridi-
mensional do problema, envolvendo o comportamento nao linear dos materiais. Além disso, o efeito
de perturbacao no solo provocado pelo processo executivo estd longe ser compreendido e ndo existem
propostas bem fundamentadas para o quantificar. Deste modo, € dificil apontar um dos métodos de
analise como sendo o mais aconselhével.

O método de andlise baseado no modelo do meio discreto, embora conceptualmente menos
correcto, € indiscutivelmente o método com maior aceitagdo pritica, devido a sua facilidade de
utilizagdo. A grande dificuldade reside, de facto, na parametrizagdo. Se admitir que os materiais
exibem comportamento eléstico e linear € possivel estabelecer relagdes entre os pardmetros elasti-
cos do meio discreto com os do meio continuo (Santos, 1993).

No modelo do meio discreto, o0 comportamento ndo linear do solo é simulado, habitualmente,
recorrendo ao conceito das curvas 'p-y'. Porém, as propostas existentes na bibliografia revestem-se
de um elevado grau de empirismo, visto que elas foram calibradas para determinadas condi¢des
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especificas. Tornou-se evidente a necessidade de desenvolver uma metodologia mais racional para
o estabelecimento das curvas 'p-y'.

Santos (1999) apresentou uma metodologia baseando-se num modelo de comportamento idea-
lizado constituido por trés zonas, conforme mostra a Figura 40:

e zona 1 (até ao ponto A): trecho linear correspondente ao comportamento eldstico e linear do
solo (dominio das muito pequenas deformacgdes);

e zona 2 (até ao ponto B): trecho definido por uma pardbola correspondente ao comportamento
do solo no dominio das pequenas a grandes deformacgdes (Kubo 1965, Bureau of Ports and
Harbours, 1980; Blaney e O'Neill, 1986; Terashi et al., 1989 e Prakash e Kumar, 1996);

ezona 3 (apés o ponto B): trecho horizontal, correspondente a resisténcia dltima do solo
(dominio das grandes deformacdes).

p A p A
p O
" B
( A
y Y
comportamento comportamento
real idealizado

Fig. 40 — Curva 'p-y' derivada do modelo dos trés trogos (Santos, 1999).

Esta idealizacdo € do ponto de vista conceptual coerente e de acordo com os estudos recentes acer-
ca do comportamento dos solos. Os parAmetros necessdrios para a sua completa definicéo sdo correla-
ciondveis com parametros geotécnicos que podem ser obtidos numa caracterizagdo geotécnica corrente,
deixando assim o cardcter empirico que tem prevalecido nas metodologias desenvolvidas no passado.

De referir, que 0 modelo ndo contempla situacdes que possam envolver o enfraquecimento do solo
envolvente. No entanto, o modelo pode ser facilmente modificado para contemplar estas situacdes.

O modelo dos trés trogos foi aplicado com sucesso para reproduzir a resposta das estacas do
Oceandrio de Lisboa (Santos, 1999) e do campo experimental da FEUP-ISC’2 (Tuna, 2006).

Para uma andlise mais rigorosa e detalhada do problema de interac¢@o solo-estaca, desenvol-
veram-se também estudos com base em modelos do meio continuo tridimensionais.

Varatojo (1995) desenvolveu um modelo numérico que recorre a compatibilizagdo do método
dos elementos de fronteira com o método dos elementos finitos. Com o primeiro é descrito o semi-
espaco (o solo) e através do segundo € considerada a dimensao finita dos elementos de fundagdo (as
estacas). O modelo apresenta a limita¢do de considerar apenas o comportamento eldstico e linear dos
materiais, mas permite considerar interfaces estaca-terreno com comportamento elastopldstico.

Santos (1999) recorreu a um modelo numérico tridimensional baseado no método dos ele-
mentos finitos. Adoptou uma lei constitutiva eldstica perfeitamente pldstica. A lei de fluxo é nado
associada e o critério de rotura adoptado foi o de Mohr-Coulomb.
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Este modelo foi utilizado para simular a resposta das estacas do Oceandrio de Lisboa. Na ana-
lise critica dos resultados numéricos e de observacdo deste caso de obra, atribuiu-se uma atengdo
acrescida ao comportamento do sistema solo-estaca no dominio das muito pequenas a pequenas
deformagdes, onde o comportamento distorcional do solo foi caracterizado pelos ensaios de coluna
ressonante realizados (ver ponto 2.4.1).

O modelo apesar de ndo ter conseguido reproduzir com rigor toda a evolucio da resposta nao
linear do solo, contribuiu para uma melhor compreensdo do problema de interac¢do solo-estaca,
através da andlise das tensdes e das deformagdes induzidas no solo.

As andlises efectuadas mostraram que para niveis de carga inferiores a um tergo da carga hori-
zontal tltima, a plastificagdo do solo ocorre apenas para uma zona relativamente restrita junto do
topo da estaca. Assim, tal como no caso de estudo da ponte sobre o rio Sado, a aplicagdo de um
coeficiente de seguranca global de 3 em relac@o ao estado limite dltimo por insuficiente capacidade
resistente do terreno ou da prépria estaca, deverd ser suficiente para garantir que as deformacdes
induzidas no solo sejam relativamente modestas (<107) e compativeis com a aplicacdo da teoria da
elasticidade. Esta constatac@o é particularmente interessante, pois 0 mesmo tipo de comportamen -
to tem sido observado, ji hd bastante mais tempo, nas fundagdes superficiais. Considera-se
importante que esta verificacdo seja tida em conta no dimensionamento corrente.

3.5 — Efeito de grupo

Os ensaios realizados em grupos de estacas das pontes sobre o rio Arade, o rio Guadiana e o
rio Sado, bem como as andlises numéricas com base em modelos tridimensionais permitiram ex-
trair alguns ensinamentos acerca do efeito de grupo.

A determinagdo experimental e tedrica da distribuicdo dos esforcos na cabeca das estacas
permitiu confirmar a existéncia do fenémeno denominado por efeito de sombra.

Mostra-se na Figura 41 a imagem da distribuicio das tensdes de corte maximas no solo para
um grupo de 9 estacas com macig¢o rigido no topo (ndo se representam as estacas nem o macico,
por razdes de maior clareza). Esta imagem refere-se a uma situacio de cdlculo considerando o solo
como um meio eldstico homogéneo.

Fig. 41 — Efeito de grupo (Santos, 1999).
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A Figura 41 ilustra bem o efeito de sombra nas estacas interiores. Verifica-se, com efeito, uma
maior concentracdo de tensdes de corte nas estacas periféricas dos cantos, o que leva a que estas
sejam mais solicitadas devido ao efeito de interac¢do. Num grupo muito numeroso de estacas, este
efeito pode ser muito significativo e a sua omissdo pode conduzir a um dimensionamento das esta-
cas contra a seguranca (Santos e Gomes Correia, 1995a).

Uma andlise rigorosa do efeito de grupo envolve um volume de cdlculos muito significativo, mes-
mo em elasticidade linear, o que inviabiliza a sua utilizac@o prética a nivel de projecto para a grande
maioria das situagdes. Estas andlises tridimensionais efectuadas a nivel de investigacdo sdo, no entanto,
uteis pois permitem a afericdo de métodos simplificados baseados no conceito do factor de interaccio
(Poulos e Davis, 1980; Randolph, 1981; Varatojo, 1995; Santos, 1999 e Sousa Coutinho, 2000).

De referir ainda, que os métodos baseados no modelo eldstico linear podem fornecer previsdes acei-
taveis em termos de deslocamentos, mas quanto a reparticdo da carga pelas estacas a questiio é bastante
discutivel. Na realidade, os resultados experimentais (McVay et al., 1995) indicam que as estacas da fila da
frente sdo as mais carregadas, e ndo as dos cantos como mostra o modelo eldstico linear. Isto deve-se
fundamentalmente ao comportamento ndo linear do terreno que ndo € devidamente considerado no célculo.

Nao obstante estas reservas, julga-se que, no estado actual dos conhecimentos, os métodos
baseados na teoria da elasticidade linear do meio continuo sdo ainda os mais apropriados para o
dimensionamento corrente de grupos de estacas, desde que as deformagdes envolvidas ndo sejam
demasiadamente elevadas de modo a invalidar as hipdteses de base do modelo.

Ha que salientar, ainda, que os métodos simplificados baseados no conceito do factor de inte-
rac¢do conduzem a solugdes sistematicamente mais flexiveis que as andlises rigorosas tridimensio-
nais, e portanto mais desfavordveis do ponto de vista de dimensionamento. A diferenga acentua-se
com o aumento do nimero de estacas e com a reduc¢do do espacamento entre elas.

Recorda-se que, nos métodos simplificados, o problema de interaccio € resolvido por sobre-
posi¢@o das interac¢des correspondentes as diferentes estacas, ignorando a sua presenga no meio
envolvente. Por outro lado, os factores de interac¢do sdo deduzidos a partir de estudos do efeito de
grupo entre apenas duas estacas.

Na verdade, a presenca das estacas deve contribuir para o aumento da rigidez do sistema, sen-
do este efeito tanto mais importante quanto maior for o nimero de estacas, justificando assim as
discrepancias dos resultados.

Nos ensaios de carga realizados constatou-se a ndo existéncia de diferencas muito significati-
vas entre os esfor¢os absorvidos pelas diversas estacas de grupo (Sousa Coutinho 1995). Na reali-
dade, os resultados experimentais indiciaram uma distribui¢do de esforcos bastante mais homo -
génea do que aquela que seria expectdvel obter-se através dos métodos simplificados baseados nos
factores de interac¢ao.

Este assunto carece ainda de mais investigacdo em termos de modelacdo numérica (utilizando
leis constitutivas que melhor reproduzem o comportamento dos solos), mas necessita sobretudo de
resultados experimentais para validacdo dos modelos numéricos.

4 — CONSIDERACOES FINAIS E PERSPECTIVAS FUTURAS

A andlise do comportamento de estacas sob ac¢des horizontais estéticas no topo é um tema que
tem despertado a “paixdo” de muitos investigadores.

93



Tentou-se relatar de forma sucinta, mas de modo a realgar os aspectos mais relevantes, os
trabalhos desenvolvidos em Portugal nas duas tltimas décadas. Citam-se novamente, por ordem
cronoldgica, os trabalhos de investigacdo apresentados por Varatojo (1986), Guedes de Melo
(1987), Portugal (1992), Santos (1993), Sousa Coutinho (1995), Varatojo (1995), Santos (1999) e
Tuna (2006) que contribuiram para o avango do conhecimento nesta drea.

E um tema com alguma complexidade, visto que envolve o estudo dos fenémenos que ocor-
rem na zona critica em torno da estaca, interac¢ao essa que depende de multiplos factores e requer
uma andlise tridimensional do problema considerando o comportamento ndo linear dos materiais,
incluindo a prépria estaca.

No estado actual dos conhecimentos, parece que ainda néo é possivel, para a problemédtica em
estudo, obter-se solugdes com elevado grau de aproximacao, quando se pretende estimar a rigidez
do sistema solo-estaca. Deste modo, a realiza¢do de ensaios de carga continua a ser um instrumento
indispensdvel em projectos que exigem um estudo rigoroso e detalhado da resposta do sistema solo-
estaca.

Em termos de modelagdo numérica, grandes avangos foram atingidos nos tltimos tempos. No

entanto, os aspectos ligados a modelacdo do processo executivo das estacas terdo que ser
investigados com maior aprofundamento.

A investigacdo deverd prosseguir fundamentalmente no dominio da modelagao fisica quer em
protétipo, quer em modelo reduzido. Estes estudos experimentais deverdo envolver uma caracteri-
zacdo geotécnica do solo adequada e um plano de instrumentagdo suficientemente detalhado, caso
contrério, os trabalhos ndo terdo grande interesse cientifico. A modelacdo fisica com recurso a cen -
trifugadora parece ser uma boa via de prosseguimento dos estudos. De referir, que estas experién-
cias laboratoriais executadas em condi¢des bem controladas poderdo proporcionar ensinamentos e
informagdes vitais para a afericdo dos modelos numéricos.

A investigacdo também deverd incidir-se sobre o efeito de interaccdo num grupo de estacas.
Os estudos realizados e a informacdo disponivel na bibliografia ndo sdo totalmente consensuais e
esclarecedoras. De referir, que os resultados experimentais das pontes do rio Arade e do rio Gua-
diana relativos aos macicos de estacas poderdo ser tteis em trabalhos futuros, para validacao de
modelos numéricos tridimensionais.
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RESUMO - Este artigo apresenta um apanhado de informagdes sobre os Campos Experimentais de Geotecnia
e Fundagoes existentes no Brasil, situados em onze localidades. Uma sintese dos dados de cada campo foi
elaborada, desde os motivos que levaram a sua criag@o, as principais investiga¢des geotécnicas realizadas e a
experiéncia acumulada com fundacdes (tipos, testes realizados, etc.). Ao final, sdo apresentadas as perspecti-
vas de novas experiéncias vislumbradas pelos pesquisadores que atuam em cada local. Assim, este artigo pode
ser considerado um banco de dados resumido dos campos experimentais de geotecnia do Brasil.

SYNOPSIS - This paper presents information about the Brazilian geotechnical and foundation engineering
research sites located at eleven cities. A synthesis of the data from each site is presented, including the reasons
to create the site, the major geotechnical site investigation programs and the experience achieved in foundation
engineering (types, tests, etc.). The perspectives of new tests foreseen by the researchers for each site are also
presented. This paper can be considered a short databank of the geotechnical experimental research sites in
Brazil.

PALAVRAS CHAVE - Campos experimentais, Engenharia geotécnica, Fundacdes.

1 - INTRODUCAO

Este artigo nasceu da brilhante idéia dos organizadores do XIII COBRAMSEG e III Congres -
so Luso-Brasileiro de Geotecnia, realizado em Curitiba, em agosto de 2006, compartilhada pelos
membros da Comissdo Técnica de Investigagdes de Campo (CTIC) da ABMS, de contemplar o
congresso com um workshop dedicado aos “Sitios Experimentais Luso-Brasileiros”. Nele ¢ apre -
sentada uma sintese do que tem sido feito ao longo dos mais de trinta anos de pesquisas realizadas
nos diversos campos experimentais do Brasil, segundo as informagdes relatadas pelas liderancas de
cada local. O relato que ora se apresenta passa a se constituir uma excelente referéncia bibliografi -
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##k%% Professores de diversas Universidades Brasileiras. Email: ctic@abms.com.br
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ca, aonde ¢é possivel conhecer-se o perfil de cada campo e obterem-se informacdes sobre as inves-
tigagdes geoldgico-geotécnicas realizadas, bem como as experiéncias com fundagdes. E oportuno
destacar que, em virtude da abundancia de informagdes existentes, seria quase impossivel, mesmo
com a boa vontade e competéncia reconhecida em cada lideranca, dentro da limitacdo de paginas
estabelecida, se fazer um detalhamento minucioso de todas as atividades desenvolvidas em cada
campo. Isso for¢osamente induziu os lideres a sintetizarem os relatos parciais, sem necessariamente
perder de vista as melhores informagdes e experiéncias dos sitios experimentais aqui apresentados,
adequando este relato sintetizado ao nimero de paginas recomendado pela comissdo organizadora
do evento e, conseqiientemente, ao que foi disponibilizado por esta revista.

Portanto, fica evidente que este artigo foi um trabalho realizado por um conjunto de autores, cons-
tituido pelas principais liderangas que atuam em diversos sitios experimentais do Brasil, os quais sdo
naturalmente os responsaveis pelas informagdes de cada campo. A coordenacéo técnica desta publicacao
e seus colaboradores diretos, que também sdo lideres de campos, tiveram a incumbéncia de sintetizar e
sistematizar as informagdes recebidas dos lideres, adequando-as ao padrdo de formatacdo da revista.

O presente artigo inclui um item no qual € resumida parte das informagdes relativas ao histo-
rico de cada campo. Nesse item, pretende-se dar uma visdo geral dos sitios experimentais, fazendo-
se breves comentdrios a respeito da histdria de criacdo desses ambientes de pesquisa e apresentan-
do-se dados condensados relativos a drea ocupada por cada um, localizagdo, nimero de pesquisa-
dores e publicacdes existentes, o que se faz na forma de tabelas-resumos e graficos. Em seguida,
nos itens destinados a apresentac@o dos dados geotécnicos e de fundacdes, os onze campos experi-
mentais sdo descritos separadamente.

2 - HISTORICO RESUMIDO
2.1 - Consideracoes iniciais

Os campos experimentais do Brasil aqui apresentados estao situados em seis estados brasilei-
ros, das regides Sul (Parand), com trés campos, Sudeste (Sao Paulo e Rio de Janeiro), com seis
campos, Centro-Oeste (Distrito Federal) e Nordeste (Pernambuco), com um campo cada, conforme
mostrado no mapa da Figura 1. Vale registrar ainda a existéncia de outros campos experimentais
que tém dado excelentes contribui¢des a engenharia geotécnica brasileira, tais como o da UFRGS,
o da Escola Politécnica da UFBA e o do Senac-Sesc (RJ), explorado pela COPPE/UFRIJ. As
coordenadas de cada campo estdo apresentadas na Tabela 1, aonde constam também o ano de cria-
¢do e as respectivas dreas ocupadas.

Da Figura 1 ¢é facil perceber que os sitios experimentais em plena atividade no Brasil estdo
concentrados em maior quantidade nas regides Sul e Sudeste. Além disso, conforme consta na
Tabela 1, com excecdo do Sarapui, esses campos foram implantados a partir da segunda metade da
década de oitenta até o final da década de noventa, periodo em que a engenharia geotécnica
brasileira passa a ser contemplada com importantes contribui¢des cientificas desses ambientes de
pesquisa, com trabalhos experimentais de alto nivel, resultando em numerosos artigos cientificos,
dissertacdes e teses. De acordo com os relatos parciais dos lideres, o campo experimental mais
antigo do Brasil foi criado em 1974, o do Sarapui (IPR/DNER), bastante explorado por pesquisa -
dores da COPPE/UFRJ e da PUC-Rio.

2.2 — Pesquisadores e publicacoes

A Tabela 2 mostra a quantidade de pesquisadores até o momento diretamente envolvidos com
pesquisas em cada sitio experimental brasileiro e a relagdo dos pesquisadores que mais atuaram,
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enquanto que na Tabela 3 consta um resumo quantitativo das teses e dissertacdes concluidas em
cada campo, até 2005. O grifico da Figura 2 permite uma melhor visualiza¢@o sobre o panorama
geral da quantidade de pesquisadores com atuac@o nos campos brasileiros, revelando também que
naquelas Instituicdes onde se dispde de curso regular de Pds-graduag@o consolidado ou em con -
solidac@o, estes ambientes de pesquisa t€ém dado expressiva contribuic@io para o desenvolvimento de
teses e dissertacdes.

Além das mais de 125 teses e dissertacdes concluidas até o ano de 2005, estima-se que tenham
sido geradas, nos onze campos experimentais relatados, em torno de 500 publica¢des, incluindo
artigos em revistas de circulagdo nacional e internacional, em anais de congressos no Brasil e no
exterior, dentre outros eventos de carater técnico-cientifico.

COPPE/UFRJ
PUC-RJ
(IPR/DNER)

Fig. 1 — Localizag¢@o dos campos experimentais de geotecnia do Brasil.

2.3 — Motivacao para criacio dos campos

Ha fortes indicagdes de que a origem dos campos experimentais brasileiros esteve associada
a dois aspectos: i) ao estudo de situagdes que a pratica da engenharia geotécnica passou a exigir em
funcdo dos problemas encontrados localmente e ii) a necessidade do desenvolvimento de pesquisas
para criagdo ou consolidacdo de programas de pds-graduacdo em Universidades. Estes dois aspec-
tos fizeram com que os campos experimentais de geotecnia criados servissem de mola propulsora
para o desenvolvimento de excelentes pesquisas para dissertacdes e teses em diversas Instituigdes
de Ensino Superior. A seguir serdo feitos breves comentdrios acerca da criacdo dos campos experi -
mentais apresentados neste artigo.

O campo experimental instalado ao lado da rodovia Rio Petrépolis, na margem esquerda do
rio Sarapui, por iniciativa do Instituto de Pesquisas Rodovidrias (IPR/DNER), foi extensamente
explorado por pesquisadores e alunos da COPPE/UFRJ e PUC-Rio. Este campo surgiu da neces -
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Tabela 1 — Quantidade e nomes dos principais pesquisadores envolvidos em cada campo
experimental brasileiro

Campo Experimental Ano de criacao Area (m?) Coordenadas
01 COPPE/UFRJ - PUC-Rio 1974 42.000 43°17°23” (S)
(IPR-DNER)/Sarapui 22°44°39” (W)
02 POLI/USP (EPUSP/LMS) 1988 5.000 23°34°15” (S)
52°44°06” W)
03 EESC/USP 1988 1.200 22°01°22” S)
47°53°38” W)
04 UNICAMP 1989 1.700 22°53°22” (S)
47°04°39” (W)
05 UNESP/FEB 1991 50.000 22°2°25” S)
49°01°37” W)
06 UNESP/FEIS 1988 1.650 20°02° 217 (S)
50°43°44” W)
07 UNB 1990-1995 1.000 15°45°58” S)
47°52°21” W)
08 UFPR 1997 3.600 25°27°01” (S
49°14°01” W)
09 UEL/PR 1998 2975 23°19° (S)
51012’ W)
10 UEM/PR 1992 1.000 23°24°19” (S)
51°55°58” (W)
11 UFPE (SESI-IBURA) 1996 1.650 08°06°36” S)
52°56°18” W)

sidade de estudos envolvendo aterros rodovidrios sobre solos moles, um problema enfrentado em
vdrias regides em todo o territério brasileiro, e de modo especial na Baixada Fluminense. Segundo
Ortigdo e Lacerda (1979), em meados de 1974 foi iniciado pelo Instituto de Pesquisas Rodovidrias
do antigo Departamento Nacional de Estradas de Rodagem (IPR/DNER) um extenso programa de
pesquisas na drea de Mecanica dos Solos, intitulado “Construcéo de Aterros sobre Solos Compres-
siveis”, coordenado pelo Prof. Willy Alvarenga Lacerda, da COPPE/UFRIJ. Foi executado um ater -
ro instrumentado levado a ruptura, outro aterro sobre varios tipos de drenos verticais e uma esca-
vagdo experimental. Nos caminhos executados para acesso aos aterros foi realizado um dos primei -
ros estudos sobre a aplicacdo de geotéxteis na base de aterros sobre solos moles. O campo foi ex -
plorado também para estudos de estacas instrumentadas, ensaios de palheta, piezocone, dilatdmetro
e outros tipos de ensaios “in situ”, e ainda como local de retirada de amostras indeformadas para
estudos de laboratdrio.

O campo experimental da POLI/USP foi criado através de uma ac¢do conjunta entre a Escola
Politécnica e a ABEF — Associacdo Brasileira de Empresas de Engenharia de Fundagdes e Geotec -
nia —, com o objetivo de realizar pesquisas envolvendo o desempenho de alguns tipos de fundagdes.
A motivacdo principal na ocasido foi o de preparar relato especial refletindo a competéncia nacio -
nal, nesta drea, por ocasido do XII Congresso Internacional de Mecénica dos Solos e Engenharia
de Fundacdes, realizado no Rio de Janeiro, em 1989. Com o apoio de 22 empresas executoras de
fundacdes e 4 instituicdes de tecnologia, a pesquisa foi apresentada naquele evento numa publica -
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¢do especial, com 86 paginas, contemplando os principais resultados. Apds a sua implantagdo, pesquisas
financiadas por diversos 6rgaos de fomento (FAPESP, CNPq, CAPES) vém sendo desenvolvidas.

Tabela 2 — Quantidade e nomes dos principais pesquisadores envolvidos em cada campo
experimental brasileiro

Campo

Pessoas
envolvidas

Principais pesquisadores

COPPE/UFRJ — PUC-Rio

(IPR-DNER)/Sarapui

50%

Willy Alvarenga Lacerda; Mauro L. G. Werneck; Franklin Antunes;
Leandro M. Costa Filho; Sandro S. Sandroni; J. A. R. Ortigdo;
Roberto Q. Coutinho; Ennio M. Palmeira; Haroldo B. Collet;
Alberto de Sampaio F. J. Saydo; Denise Gerscovich; Marcio
Miranda Soares; Cldudio R. R. Dias; Julio Verne; Ian S. M. Martins;
Mircio S. S. Almeida; Fernando A. B. Danziger.

POLI/USP (ABEF)

03

Carlos de Sousa Pinto; Fernando A. M. Marinho;
Jaime D. Marzionna.

EESC/USP

32%

José Carlos Angelo Cintra; José Henrique Albiero; Nelson Aoki;
Oréncio Monje Vilar

UNICAMP

03

David de Carvalho; Paulo José Rocha de Albuquerque;
Miriam Gongalves Miguel.

UNESP/FEB

07

José Henrique Albiero; Heraldo Luiz Giacheti; Claudio Vidrih
Ferreira; Ademar da Silva Lobo; Anna Silvia Pacheco Peixoto;
Norival Agnelli; David de Carvalho.

UNESP/FEIS

06

Adriano Souza; Antonio Anderson da Silva Segantini;
David de Carvalho (Unicamp); Jair Camacho; José Augusto
de Lollo; Stélio Maia Menezes (UFLA).

UNB

09

Renato Pinto da Cunha; André Pacheco de Assis; Ennio Marques
Palmeira; José Camapum de Carvalho; Luis Fernando Martins
Ribeiro; Marcio Muniz de Almeida; Newton Moreira de Souza;
Noris Costa Diniz; Pedro Murrieta Santos Neto.

UFPR

07

Alessander Christopher Morales Kormann; Paulo Roberto Chamecki;
Ney Augusto Nascimento; Andrea Sell Dyminski; Augustinho
Rigotti; Roberta Bomfim Boszczowski; Laryssa Petry Ligocki.

UEL/PR (CEEG)

06

Carlos José Marques da Costa Branco; José Paulo Peccinini Pinese;
Raquel Souza Teixeira; Vanessa Regina Lasaro Mangieri; Miriam
Gongalves Miguel (Unicamp); Antonio Belincanta (UEM).

UEM/PR

06

Antonio Belincanta; Nelci Helena Maia Gutierrez; Roberto Lopes
Ferraz; Jeselay Hemetério Cordeiro dos Reis; Maria Teresa de
Noébrega; Paulo Nakashima.

UFPE (SESI)

04

Roberto Quental Coutinho; Bernardo Horowitz; Fernando
A. B. Danziger; Alexandre Duarte Gusmao.

Total

133

* Virios foram ou sao alunos de mestrado e doutorado (Ano base: 2005)

A criacdo do campo experimental da EESC/USP teve o objetivo de realizar ensaios em
verdadeira grandeza, em diversos tipos de elementos de fundacdes num solo representativo da vasta
regido do centro-oeste do estado de S@o Paulo, que é colapsivel. O local do campo foi escolhido
para que os resultados, obtidos nas pesquisas ali realizadas, fossem diretamente aplicdveis ao com -
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portamento de fundacdes em solos colapsiveis em muitas localidades paulistas e brasileiras. Foi o
que motivou também a criacdo do campo da UNICAMP, em que o solo do local, caracteristico da
regido e de algumas outras dreas do Brasil, que se apresenta poroso e colapsivel na sua camada
superficial (0 a 6 m), precisava ser estudado para a avaliacdo de suas caracteristicas através de
ensaios de campo e em laboratério, bem como para a andlise do seu comportamento perante os
diversos tipos de fundagdes empregados na regido.

A UNESP — Campus de Bauru implantou seu campo experimental para viabilizar a realizacao
de pesquisas sobre o comportamento dos solos tipicos da regido (porosos e colapsiveis), que antes
eram feitas em terrenos particulares. Ensaios de campo e laboratdrio, além de diversas provas de
carga em placa e em estacas instrumentadas foram realizados, com énfase no estudo do colapso. O
estabelecimento efetivo deste campo experimental foi possivel devido a auxilio obtido junto a
FAPESP, pelo professor José Henrique Albiero.

A implantagdo do campo experimental da UNESP — Campus de Ilha Solteira teve como
objetivo inicial nas primeiras pesquisas 14 realizadas o desenvolvimento de atividades voltadas para
o treinamento, capacitacdo e formacao de uma equipe técnica especializada na confecco de instru-
mentacdo para estacas e habilitada para a realiza¢do de provas de carga em placa e em estacas. As
pesquisas realizadas nesse campo experimental também tiveram como enfoque principal o estudo
do comportamento de diferentes tipos de fundag¢des em solos colapsiveis.

Na UNB, as primeiras atividades na drea do campo experimental de fundacdes e ensaios de
campo ocorreram no inicio da década de 90, realizadas pelo professor Dickran Berberian (Depar -
tamento de Engenharia Civil e Ambiental) em projetos de conclusdo de curso dos estudantes de
engenharia civil daquela Instituicdo. A partir de 1995, a utilizag@o regular do campo experimental
foi incorporada a projetos de mestrado e doutorado do Programa de P6s-Graduagdo em Geotecnia,
particularmente através de trabalhos desenvolvidos pelos professores Renato Pinto da Cunha, José
Camapum de Carvalho e Pedro Murrieta Santos Neto.

O campo experimental de geotecnia da UFPR foi criado a partir de uma grande pesquisa, ini-
ciada em maio de 1997, visando contribuir para o aumento do conhecimento acerca do comporta-
mento dos solos tipicos da bacia sedimentar onde se situa a drea metropolitana de Curitiba, que é
preenchida em sua maior extensao pela Formagao Guabirotuba, caracterizada por uma razodvel di-
versidade de solos, responsdveis por problemas com fundacdes, escavacdes e outras obras de terra.
Associaram-se a esse esforco professores da UFPR, PUC/PR e CEFET-PR, bem como diversos
profissionais e empresas de estudos geotécnicos, consultoria, execu¢do de fundacdes e construto-
ras. O Nucleo Regional da ABMS no Parand e Santa Catarina também vem apoiando as pesquisas
nesse local.

Em Londrina, a busca de maior racionalizacdo dos recursos, aliada a escassez de estudos sis -
temdticos na drea de fundagdes e obras de terra, foi a principal razio da cria¢cdo do campo experi -
mental da UEL (CEEG), visto que com a constru¢do de edificios de até¢ 120 m de altura, garagens
com até 4 subsolos, em terreno poroso e colapsivel, tornaram-se necessarios estudos mais concen-
trados para solucdes de engenharia geotécnica. Em Maringd, a criacdo do campo experimental da
UEM (Campus Sede) teve como principal motivo a necessidade de um espacgo reservado para o de -
senvolvimento de pesquisas que permitissem o reconhecimento do subsolo, bem como o estudo do
comportamento das distintas camadas de solo, visando experimentos geotécnicos contemplados por
projetos institucionais de pesquisas.

O campo experimental da UFPE foi criado pelo GEGEP-UFPE (Grupo de Engenharia Geo -
técnica de Encostas e Planicie), sob a coordenac@o do Prof. Roberto Quental Coutinho, para estudar
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problemas de engenharia geotécnica dos solos moles e para dar suporte a comunidade técnica com
um Banco de Dados dos Solos Moles de Recife. Esse documento contém dados geotécnicos de
cerca de 50 locais, sendo que em dois deles as pesquisas se concentraram: Clube Internacional e
SESI-Ibura. O banco de dados totaliza atualmente mais de 500 linhas, com informagdes geotécni-
cas de identificagdo, caracterizacdo, adensamento e resisténcia, bem como diversas correlagdes es-
tatisticas obtidas a partir de resultados de diversos ensaios de laboratério e campo. Em 1995, a rup-
tura geral de um vestidrio, com uma estrutura de concreto armado e fundagdo em estacas metdlicas,
localizado no Centro de Atividades Sociais do Servigo Social da Inddstria (SESI), no bairro Ibura,
em Recife, revelou a importancia do estudo de flambagem em estacas metélicas, provocada por
movimentos laterais de solo mole. Ap6s a ruptura, a UFPE, através do Prof. Roberto Coutinho, foi
solicitada para emitir um relatdrio técnico sobre o caso, o que estimulou a realizagdo de uma ex-
tensa campanha de sondagens SPT, amostragens Shelby e diversos ensaios penetrométricos, tais
como DMT, PMT e Palheta de Campo (FVT). Dessa forma, foi instalado o campo experimental do
SESI-Ibura.

Tabela 3 — Teses e dissertacdes concluidas relativas aos campos experimentais brasileiros

Campo experimental/localizacio Teses e dissertacdes concluidas*
Cidade
Instituicio de Origem Doutorado Mestrado**
COPPE/UFRIJ e PUC-Rio/(IPR-DNER)/(Sarapui) Rio de Janeiro 08 30
POLI/USP Sao Paulo 03 05
EESC/USP Sao Carlos 08 19
UNICAMP Campinas 07 09
UNESP/FEB Bauru 05%* 01%*
UNESP/FEIS Ilha Solteira 03 07
UNB Brasilia 03 08
UFPR Curitiba 02 02
UEL/PR Londrina - O1%*
UEM/PR Maringd 02%% -
UFPE (SESI - Ibura) Recife 01 03
Total: 42 85

* Dados de outubro de 2005 informados pelos lideres de cada campo
** Tese/dissertagdo defendida em outra Instituicdo com dados do campo
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Fig. 2 — Nimero de pesquisadores envolvidos diretamente com cada campo experimental e quantidade de teses
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3 - CAMPOS EXPERIMENTAIS

Deste ponto em diante serd feito um apanhado, na forma de resumo, das principais caracteris-
ticas dos onze campos experimentais brasileiros que compdem este artigo, iniciando com as carac -
teristicas geoldgicas, os principais tipos de investigacdes geotécnicas realizadas, as experiéncias ob-
tidas com fundagdes, principalmente profundas e, finalmente, as perspectivas futuras de cada um.

Os campos experimentais brasileiros sdo caracterizados por uma relativa diversidade geoldgi-
co-geotécnica, conforme serd visto adiante. Essa diversidade se d4, principalmente, em virtude das
grandes diferencas climdticas encontradas entre as regides do pais, que muito contribuem para que
as formagdes geoldgicas locais tenham comportamentos peculiares, cabendo destacar que na maio-
ria dos locais os estudos t€ém sido muito concentrados no comportamento de argilas organicas moles
e solos ndo saturados, colapsiveis.

3.1 — Campo experimental do Sarapui

3.1.1 — Aspectos historicos e geologicos

O trabalho pioneiro acerca da argila da regido do Sarapui foi desenvolvido por Pacheco Silva
(1953). Na década de 1970, o IPR (Instituto de Pesquisas Rodovidrias do DNER) financiou um
amplo projeto sobre as caracteristicas geotécnicas da argila do Sarapui, visando obter pardmetros
confidveis para projetos de aterros de estradas que seriam feitas na regido. Neste projeto, coorde-
nado pelo Professor Willy Lacerda, um detalhado estudo sobre Geologia, Geomorfologia e Pedo-
logia de toda a regido e acerca das caracteristicas quimicas e mineraldgicas do material foi desen-
volvido por Antunes (1978), que menciona que a origem dos sedimentos flivio-marinhos esta
relacionada a pulsagdes transgressivas-negativas, ocorridas nos ultimos 6000 anos.

A camada argilosa € muito mole, orgénica, de cor cinza, devido a matéria organica e ambiente
de reducdo. Apresenta concentracdes de sais soliveis na faixa 4,7 a 8,5 gf/l, principalmente sob a
forma de cloretos e sulfatos, com teores de matéria organica variando de 4,1 a 6,4%. Em fun¢do da
concentracdo salina, as particulas argilosas podem estar floculadas ou defloculadas localmente.
Mineralogicamente esta camada é constituida por argilo-minerais cauliniticos, que sdo os consti-
tuintes dominantes, ocorrendo pouca ilita (Antunes, 1978).

Na regidlo que concentra a maior parte das pesquisas, a camada argilosa tem cerca de 11 m de
espessura, conforme pode ser observado no perfil geotécnico da Figura 3, obtido a partir de sonda -
gens a percussdo. A camada argilosa apresenta uma crosta ressecada pré-adensada de cerca de 3 m de
espessura e, abaixo da crosta, o material é levemente pré-adensado.

3.1.2 — Caracterizacdo geotécnica

O primeiro trabalho sobre os resultados iniciais dos estudos desenvolvidos € o de Lacerda et
al. (1977), centrado nas caracteristicas de compressibilidade e de permeabilidade in situ.

Ao longo de mais de 25 anos, numerosos ensaios de campo e laboratério t€ém sido realizados
no Campo Experimental, conforme relacionado a seguir. Cumpre salientar que dois aterros experi-
mentais, um levado a ruptura (e.g. Ortigdo, 1980; Ortigdo et al., 1983) e outro instrumentado com
diversos tipos de drenos verticais (e.g. Collet, 1985; Terra, 1988; Almeida et al., 1989), além de
uma escavacdo experimental (e.g. Sayao, 1980) representaram pesquisas de grande valor tanto no
contexto brasileiro como no internacional. Uma das primeiras pesquisas no Brasil acerca do uso de
geotéxteis empregados na base de aterros sobre solos moles foi também realizada (Palmeira, 1981).
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Fig. 3 — Perfil geotécnico da area do aterro experimental I (Ortigdo, 1980).

3.1.2.1 — Ensaios em laboratorio

Nos laboratorios do IPR/DNER, da COPPE/UFRJ, da PUC-Rio e da EMBRAPA foram reali-
zados muitos tipos de ensaios de laboratério. E quase impossivel listarem-se todos os ensaios rea-
lizados, cabendo lembrar que foram levados a efeito ensaios quimicos e mineraldgicos, de caracte-
rizagdo, de resisténcia e compressibilidade em diversas campanhas. Um resumo da caracteriza¢ao
geotécnica do depdsito do Sarapui foi feito recentemente por Almeida et al. (2005), e algumas das
propriedades do depdsito sdo apresentadas nas Figuras 4 e 5.

Martins et al. (2006) questionam a faixa de valores do peso especifico dos graos sélidos, con-
siderando-a muito ampla. Além disso, estabelecem um raciocinio segundo o qual a relacdo de pré-
adensamento, OCR, ¢é constante em profundidades abaixo da crosta.

Parametros de compressibilidade e de resisténcia foram obtidos em vdrias campanhas.

Ensaios de adensamento edométrico do tipo convencional (Figura 6), de fluxo restringido e
CRS foram realizados (e.g. Coutinho, 1976; Carvalho, 1989; Barbosa, 1990), assim como ensaios
de adensamento radial (Coutinho, 1976; Lacerda et al., 1977; 1995). O valor médio da razdo de
compressao, definida por CR = C./(1+e,), é igual a 0,41. C, € o indice de compressao, enquanto eo
¢ indice de vazios inicial da amostra.

Ensaios de adensamento de longa duracéo foram também realizados (Vieira, 1988; Feijé 1991;
Feij6 e Martins, 1993).

Ensaios triaxiais de compressdo e extensio, adensados em condi¢@o hidrostética e sob relacao
de tensoes efetivas radial/vertical constante foram realizados, e determinados pardmetros de resis-
téncia em termos de tensdes totais e efetivas (e.g. Ortigdo 1975; 1980, Costa Filho et al., 1977;
Bressani, 1983; Gerscovich, 1983). Na Figura 7 sdo apresentados valores de resisténcia ndo drena -
da em fun¢do da profundidade obtidos de diferentes modos, incluindo-se resultados de ensaios de
palheta (Collet, 1978; Ortigdo e Collet, 1986).
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Fig. 4 — Caracteristicas geotécnicas do depdsito de Sarapui (linhas cheias representam valores médios da
drea dos aterros). Dados de Ortigdo (1975; 1980), Coutinho (1976), Duarte (1977), Collet (1978), Vieira
(1988), Barbosa (1990) e Lima (1993) coletados por Almeida et al. (2005).
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Fig. 6 — Ensaios de adensamento em amostras de diferente qualidade
(Coutinho, 1976, adaptado por Almeida et al., 2005).

3.1.2.2 — Ensaios de campo

Da mesma forma que no caso de ensaios de laboratério, é quase impossivel listarem-se todos
os ensaios de campo realizados. Além de sondagens a percussdo (apresentadas anteriormente),
foram realizados ensaios de palheta (Collet, 1978; Ortigdo e Collet, 1986), fratura hidrdulica
(Werneck et al., 1977), cone (Borges Neto, 1981; Guimaraes, 1983), piezocone (Alencar Jr., 1984;
Lehtola, 1984; Rocha Filho e Alencar, 1985; Soares et al., 1986a; 1987; Sales, 1988; Danziger,
1990; Arabe, 1993; Bezerra, 1996; Meireles, 2002), piezocone sismico (Francisco, 1997) e
dilatdmetro (Soares et al., 1986b; Vieira, 1994; Vieira et al., 1997). Os valores de S, obtidos de
ensaios de palheta estdo incluidos na Figura 7. Os valores de resisténcia de ponta corrigira q, e
poro-pressdao medida em dois locais, na face (u;) e na base do cone (u,), obtidos em ensaios de
piezocone, sdo apresentados na Figura 8.

Os valores de p, e p,, respectivamente as pressdes correspondentes a deslocamento nulo e de
1 mm da membrana em ensaios de dilatdmetro, sdo apresentados na Figura 9. Os valores de p,
(pressdo relativa a deslocamento nulo no descarregamento) sdo também apresentados.

3.1.3 — Experiéncia com fundagoes

A experiéncia com fundacdes profundas na argila do Sarapui € associada as pesquisas de trés
teses de doutorado, as de Dias (1988), Alves (2004) e Francisco (2004).
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Fig. 8 — Ensaio de piezocone. Valores de qT, ul e
u2 versus profundidade (Bezerra, 1996).
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A pesquisa de Dias (1988), também relatada parcialmente em Soares e Dias (1989), compre-
ende a cravagdo estdtica de uma estaca metdlica de didmetro de 219 mm e comprimento de cerca
de 7 m. A estaca foi instrumentada, tendo-se medido poro-pressoes, tensdes horizontais na parede
da estaca e carga axial tanto durante a fase de cravagdo como posteriormente. Os resultados obtidos
foram comparados com previsdes tedricas e ensaios de piezocone. A resisténcia de ponta observada
durante a cravagdo da estaca foi muito menor que a obtida em ensaios de piezocone, o que foi atri-
buido a influéncia da diferenga de velocidades empregadas e ao efeito de escala. Concluiu-se que
ndo ha efeito de escala para as poro-pressoes geradas durante a cravagdo. Na fase ap6s a interrupgao
da cravag@o, as poro-pressdes no fuste cresceram antes de iniciarem a dissipacdo, de modo
diferente da ponta, onde apenas ocorreu a dissipag@o das poro-pressoes.

Ambas as pesquisas, de Alves (2004) e Francisco (2004), referem-se a uma estaca instrumen-
tada de didmetro de 114 mm, cravada dinamicamente a uma profundidade de 4,5 m no Campo
Experimental II (ver item seguinte) de Sarapui. Na primeira pesquisa, Alves (2004) realizou en-
saios de carregamento dindmico ao longo de 15 dias (Figura 10), objetivando verificar a influéncia
do tempo na resposta dindmica da estaca. Uma prova de carga estdtica rdpida foi também realizada
(Figura 11). Além da parte experimental, Alves (2004) desenvolveu um modelo que procura repre-
sentar a influéncia da viscosidade na fase anterior ao deslizamento entre a estaca e o solo. Entre as
vdrias conclusdes de Alves (2004), ressalta-se a superioridade dos modelos de Randolph e Simons
(1986) e do modelo desenvolvido em relacao ao de Smith (1960).

Na segunda pesquisa, Francisco (2004) estudou os efeitos da viscosidade do solo através de
ensaios de fluéncia e relaxagdo de tensdes (Figuras 12 e 13), utilizando os conceitos de viscoelas-
ticidade linear e ndo linear e uma abordagem semi-empirica. Uma questdo fundamental, associada
a duragdo da prova de carga, foi o efeito da temperatura. Para minimizar este efeito, vdrias
protecdes foram utilizadas (Figura 14).
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Fig. 10 — Detalhe da estaca-modelo com sua Fig. 11 — Resultado de prova de carga rdpida em
instrumentacio de topo: (A) acelerometro; (B) estaca instrumentada (Alves, 2004).
deformetro (Alves, 2004).
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Fig. 12 — Montagem do ensaio de fluéncia
(Francisco, 2004).

Fig. 13 — Detalhes do ensaio de fluéncia
(Francisco, 2004).
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Fig. 14 — Protecao térmica do ensaio de fluéncia (Francisco, 2004).

Foram também realizadas provas de carga rdpidas e prova de carga de equilibrio. Francisco
(2004) sugeriu um modelo que permite partir da funcdo de relaxacdo de tensdes e chegar a funcdo
de fluéncia, modelo este que consistiu na principal contribuicdo desta segunda pesquisa.
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3.1.4 — Perspectivas

Durante algum tempo, a utilizacdo do Campo Experimental do Sarapui tornou-se problemati-
ca, sobretudo em funcédo da falta de seguranca no local. A utiliza¢@o de drea pertencente a Marinha,
dando origem ao Campo Experimental II (ver Figura 15), modificou esta situacdo. A desvantagem
do Campo II em relagdo ao que concentra a maior parte das pesquisas diz respeito a espessura do
depdsito, que € menor (cerca de 6 m no local ensaiado, ver resultados de ensaio de piezocone na
Figura 16) do que os 11 m da drea dos aterros experimentais. Mesmo assim, em funcdo da seme-
lhanga de comportamento dos materiais de ambos os campos experimentais, e considerando-se o
conhecimento existente sobre o material, é de se prever que os novos ensaios venham a ser efetua-
dos no Campo II. Além disso, a argila do Sarapui é mais homogénea do que outras argilas existentes
no Rio de Janeiro, como as encontradas na regido da Barra da Tijuca, o que a torna especialmente
adequada para o desenvolvimento de novos equipamentos.

IPR/DNER-Aterro 2

040 RIO-PETROPOLTS |

10 SARAPU] 1500 m

Nova Area de Ensaios \

Fig. 15 — Localizag¢do do campo experimental II (no lado oposto da rodovia BR-040) de Sarapui em relacido
aos aterros experimentais na drea teste original (Francisco, 2004).
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Fig. 16 — Ensaios de piezocone no campo experimental II (Francisco, 2004).
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No que concerne especificamente ao caso de estacas, a tendéncia € de emprego de instrumen-
tacdo mais sofisticada (tanto na estaca como no solo) e condi¢des mais abrangentes que as ja
ensaiadas (por exemplo, estudo da influéncia do didmetro da estaca, variag@o da resisténcia com o
tempo, estudo de atrito negativo e efeito de sobrecarga unilateral).

3.2 — Campo experimental da EPUSP
3.2.1 — Aspectos geologicos

O campo experimental da Escola Politécnica da Universidade de Sdo Paulo (EPUSP) estd
instalado em um depdsito de solo saprolitico, consideravelmente heterogéneo, com mais de 20 m de
espessura, resultante da decomposicao e alteracdes de migmatito, recoberta por uma pequena capa de
solo coluvionar. O nivel do lengol fredtico encontra-se freqiientemente a 15 m de profundidade.

Neste campo experimental, trés abordagens de pesquisa vém sendo desenvolvidas: i) uma vol -
tada mais para fundacdes; ii) uma outra direcionada para investigacdes geotécnicas; e, por fim, iii)
a terceira, relacionada com aspectos da Mecanica dos Solos ndo Saturados.

Para desenvolvimento dos estudos visando caracterizar o perfil do subsolo, inicialmente foram
executados quatro pocos para inspecdo e amostragem, com 9 metros de profundidade cada um. As
caracteristicas do solo local foram detalhadamente investigadas, tendo-se constatado que na matriz
de solo residual de migmatito ocorrem nucleos e eventualmente veios de caulim, veios de quartzo,
algumas foliagdes e fraturas, bem como niicleos de argila siltosa, porosa, marrom escura. E evidente
a constatacdo de que o perfil geoldgico deste campo possui considerdvel heterogeneidade em sua
formagdo, conforme exemplificado em dois dos pogos (Figura 17).

POCO DE AMOSTRAGEM 1T

POCO DE AMOSTRAGEM 111

DESCRICAD

COLUVIO

-
pl

/
/
o
4

SOLO RESIDUAL
DE MIGMATITO

NUCLEQ DE CAULIM

VELOS DE CAULIM

VEIOS DE QUARTZO

NUCLEO DE ARGILA
SILTOSA, POROSA,
MARRON ESCURA

FOLIACAOQ

OFUNDIDADE {m)

FRATURAS

[ 8_"" s

Fig. 17 — Vistas esquematicas dos pogos de amostragem II e III — campo experimental da EPUSP.
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3.2.2 — Caracterizagdo geotécnica

Em cada poco de amostragem foram coletadas amostras indeformadas em seis profundidades, a
cada 1,5 m. Estas amostras, ctibicas, com 25 cm de aresta foram ensaiadas nos laboratérios geotécnicos
da CESP - Companhia de Energia de Sao Paulo, IPT — Instituto de Pesquisas Tecnoldgicas de Sdo Paulo,
Engesolos — Engenharia de Solos e Fundacoes S.A. e o Laboratério de Mecénica dos Solos da Escola
Politécnica, que coordenou a programacao e a andlise dos resultados. A seguir apresenta-se um resumo
dos principais ensaios de laboratério realizados e um comentdrio sobre as caracteristicas determinadas.
Sédo indicadas as faixas de valores em que se situou a maioria dos resultados, ndo sendo incomuns
valores individuais bem afastados destas faixas, devido & marcante heterogeneidade da formacao.

3.2.2.1 — Ensaios em laboratorio

Resultados obtidos a partir de andlises granulométricas feitas em diversas amostras de quatro
profundidades distintas estdo apresentados na Figura 18. Observa-se, como caracteristica mais
presente, o elevado percentual de grios na fragdo silte (cerca de 70 %), com a ocorréncia de cerca
de 20 % de areia fina (didmetro acima de 0,075 mm) e de 10 % de frag@o argila (didmetro abaixo
de 0,002 mm), ocorrendo eventualmente amostras com fracao argila de até 40%.

ot

0.0001 0.001 0.01 0.1 1 10
Tamanho dos Grios (mm)

ARGILA SILTE ARHA PEDREC ULHO
ﬁno| méﬁo|gmssn ﬁna|mﬁlh| s

Fig. 18 — Curvas granulométricas tipicas do solo presente no campo experimental da EPUSP
(Vieira e Marinho, 2001).

A Tabela 4 apresenta um resumo de outros ensaios de laboratdrio, dentre eles os limites de
Atterberg (w; e wyp), ensaios edométricos, permeabilidade e Proctor Normal, realizados com
amostras coletadas ao longo do perfil de solo.

Observa-se da Tabela 4 que os valores do Limite de Liquidez (w;) do depésito oscilam numa
faixa entre 35 e 57%, com I, variando de 9 a 23% (Figura 19), um pouco abaixo da faixa de
umidade natural (w), que se situa entre 20% e 30%, conferindo um grau de saturacdo (S) da ordem
de 75% a 88%. Os valores da tensdo de pré-adensamento, o,, variaram entre 400 e 600 kPa.
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Tabela 4 — Resumo da caracterizagdo geotécnica do Campo Experimental da EPUSP

Caracterizacdo Geotécnica

Limites de Atterberg Parametros de estado
w w, IP w Y S e
(%) (%) (%) (%) (kN/m?) (%)
35-57 26-34 9-23 20 - 30 17-20 75 -88 0,80 - 1,05
Outros ensaios
Compressdao Edométrica Permeabilidade Compactacio
Proctor Normal
Oa Ce k Wét Ysmzix
(kPa) (m/s) (%) (kN/m?)
400 - 600 03-04 2x107-2x10* 19 -24 155-169

Legenda
@ Furol
8 Furo I

+ Furo 111

g

INDICE DE PLASTICIDADE
&

1 i I 1

20 60 80 100
LIMITE DE LIQUIDEZ (%)

Fig. 19 — Carta de plasticidade obtida de trés pogos de amostragem — campo experimental da EPUSP.

Ensaios de compressao simples foram feitos em corpos de prova de todos os blocos. As ma-
ximas tensoes de compressdo ocorreram para deformagdes especificas de 1 % ou um pouco menos,
mas as resisténcias oscilaram numa ampla faixa, entre 40 e 370 kPa, com apenas uma amostra
colhida a pequena profundidade indicando uma resisténcia de 18 kPa.

Ensaios de compressao triaxial do tipo UU s6 apresentaram pressao neutra (u) de alguma monta para
pressdes confinantes (0;) de 600 kPa (pardmetros B, para este nivel de pressao confinante de 5 a 10 %).

Foram realizadas duas séries de ensaios triaxiais CD com corpos de prova de 10 cm de didme-
tro e 20 cm de altura. Estes ensaios foram especialmente interessantes por mostrar a cimentacao do
solo. Enquanto os corpos de prova ensaiados com pressdes confinantes de 100 e 300 kPa mostraram
nitido comportamento de solos cimentados, os corpos de prova ensaiados com pressdes confinantes
de 1000 kPa apresentaram comportamento de solos desestruturados, indicando que a cimentagdo
foi totalmente destruida para estes niveis de tensdo, conforme evidenciado na Figura 20.

Com uma amostra que apresentava uma mancha grande de caulim branco, foram feitos ensaios
triaxiais, tipo CD, em corpos de prova moldados com este caulim, e outra série de ensaios de mes -
ma natureza, com corpos de prova moldados com o migmatito, material mais comum no subsolo
do Campo Experimental. As curvas tensdo versus deformacdo dos ensaios com o caulim foram bem
mais abatidas do que as correspondentes aos ensaios com o migmatito (Figuras 21 e 22). Por outro
lado, as envoltérias de resisténcia indicaram angulos de atrito interno (¢) da mesma ordem, mas
interceptos de coesdo (c) bem distintos: 20 kPa para o caulim e 100 kPa para o migmatito.
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Fig. 21 — Resultados de ensaios triaxiais

em caulim.

Ensaios de deformacdo plana, CAU e CAD, foram realizados em corpos de prova prismédticos, com base
retangular de 57 mm x 100 mm e altura de 135 mm. As amostras foram adensadas anisotropicamente e rompidas
com acréscimos de tensdo axial. Os planos de ruptura mostraram a influéncia da estruturagdo natural do solo.

Nas amostras mais homogéneas, as resisténcias foram proximas as de ensaios de compressao
triaxial, mas, para as amostras estruturadas, os ensaios de deformacdo plana apresentaram resistén -
cias mais elevadas do que os ensaios de compressdo triaxial, possivelmente porque enquanto que
nos ensaios triaxiais a ruptura ocorre nos planos mais fracos, nos ensaios de deformacgdo plana os
planos mais fracos ndo estavam orientados na dire¢ao favordvel a ruptura.

Ensaios de coluna ressonante com um oscilador Hardin foram realizados em corpos de prova do solo, com
o fim de determinar o médulo de cisalhamento para pequena deformacao, G,,;,, para diferentes valores de pres-
sdo confinante. Os médulos variaram de 130 MPa (para o; igual a 100 kPa) a 220 MPa (para o igual a 300 kPa).
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Fig. 22 — Resultados de ensaios triaxiais em Fig. 23 — Resultados de ensaios com succ¢io
migmatito. controlada.

Ensaios triaxiais com succio controlada foram realizados com diferentes valores de succdo,
impostos pelo sistema de drenagem de ar e de dgua. Nao foi possivel realizar ensaios com multiplos
estdgios, em virtude do comportamento rigido dos corpos de prova. Com corpos de prova indepen-
dentes para cada valor de succio, foi possivel definir a varia¢ao do intercepto de coesdo em fungdo
da suc¢do, conforme mostrado na Figura 23. Também foram obtidas curvas de retencdo de dgua,
para valores de succdo (u,-u,,) de até 90 kPa, conforme ilustra a Figura 24.
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Fig. 24 — Curvas de retencio de umidade.
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3.2.2.2 — Ensaios de campo

Foi realizada uma ampla campanha de investigacdo de campo por ocasido da instalacdo do
Campo Experimental, em 1989. Dentre os tipos de investigacdes de campo realizados no local, ci-
tam-se: SPT e SPT-T, CPT (duas verticais com o cone Begemann e uma com o Delft), pressiometro
de auto-furacdo, tipo Camkometer (Sampaio Jr., 2003), e cross-hole. Além destes, foram instalados
piezdmetros em diversas profundidades, nas imedia¢des de um dos taludes do campo experimental.

Em cada local dos pogos de amostragem, foram realizadas duas sondagens com medida do N
do SPT, sendo uma de acordo com a Norma NBR 6484 (1980) e outra de maneira semelhante, mas
usando hastes AX e AW ao invés da haste de 25,4 mm de didmetro, recomendada pela NBR 6484.
Outras oito sondagens foram também realizadas nas proximidades das estacas ensaiadas. Os valo-
res do nimero N do SPT obtidos foram, em geral, da ordem de 20 a 30, tendo-se registrado, entre-
tanto, em alguns locais, valores mais baixos (5 a 15) para profundidades de até 5 m, e, em outros
locais, valores de 30 a 50.

Ensaios de SPT-T realizados no local integraram parte das investigagdes sobre a medida do
torque ap0s a realizag@o do ensaio SPT e sobre a mecanizacdo desta medida, dando origem a tese de
Doutoramento, na Universidade de Campinas, da Dr.* Ana Silvia Pacheco Peixoto (Peixoto, 2001).

Foram efetuadas medicdes de energia transmitida as hastes do SPT pelos golpes do martelo,
empregando-se células de carga. Os resultados obtidos indicaram que a eficiéncia de energia foi
crescente, de 30 % (para cravagdo a 4 m de profundidade), até se tornar constante, na faixa de 75
a 80 %, para profundidades iguais ou superiores a 13 m.

3.2.3 — Experiéncia com fundagoes

O Campo experimental da POLI/USP revela uma intensa atividade de pesquisa voltada para
estudo do comportamento de fundagdes, com uma grande experiéncia acumulada neste tema, onde
foram executados e testados diversos tipos de estacas (Franki, pré-moldada de concreto, metélica, es -
cavada de grande diametro, parede diafragma, raiz, strauss, hélice continua, etc.). As provas de carga,
de maneira geral, foram executadas inicialmente com as cargas mantidas até a estabilizacdo dos re-
calques, de acordo com a norma brasileira NBR 12131 (1992), e, imediatamente a seguir, com car-
regamentos mantidos por 8 minutos, inicialmente nos mesmos niveis do primeiro ensaio, e posterior-
mente até a ruptura ou esgotamento da capacidade médxima da reacéo.

3.2.3.1 — Estacas hélice continua

Foram executadas duas estacas com 7 m de profundidade, com didmetros de 35 cm e de 42
cm. O tempo requerido para a perfuracéo e o preenchimento de concreto foi da ordem de 15 minu-
tos. As estacas foram levadas até cargas de 640 kN (estaca com didmetro de 35 cm) e de 820 kN
(estaca com didmetro de 42 mm).

3.2.3.2 — Estacas tipo Franki

Foram executadas trés estacas do tipo Franki, com 40 cm de diametro: i) a estaca 1, com 5 m de
comprimento, sem base alargada; ii) a estaca 2, também com 5 m de comprimento, com base alargada; e,
iii) a estaca 3, com 3 m de comprimento que foi executada para permitir a inspecao da base. As duas
primeiras estacas foram testadas, tendo os carregamentos atingidos 2000 kN e 2100 kN, respectivamente.
Na estaca com base alargada, foi feita medi¢@o da transferéncia de carga por meio de “tell tale”.
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3.2.3.3 — Estacas pré-moldadas de concreto

Foram cravadas quatro estacas pré-moldadas de concreto protendido, sendo duas com didmetro
externo de 26 cm e diametro interno de 13 cm e duas com didmetro externo de 50 cm e didmetro interno
de 32 cm. Uma destas foi cravada em um pré-furo executado com trado e mantido com suspensio de
bentonita, com 45 cm de didmetro. As outras foram cravadas com martelo de 50 kN de queda livre. As
cravagdes foram feitas com monitoramento dindmico com um PDA (Pile Driving Analyzer). Apés a
cravagdo, ensaios dinamicos especiais foram realizados para determinar a resisténcia mobilizada do
solo sob diferentes energias. As resisténcias mobilizadas foram calculadas a partir do método “Case”
e pela andlise “CAPWAP”. As provas de carga destas estacas atingiram cargas de 3200 kN.

3.2.34 — Estaca escavada de grande didmetro

Uma estaca escavada, com 70 cm de didmetro, foi executada com profundidade de 8,5 m. A
escavacdo foi permanentemente mantida cheia de suspensdo de bentonita. Antes da concretagem,
foi colocada uma malha de ago, com 15 barras de 12,5 mm, como refor¢o. A concretagem se iniciou
2 horas apds a escavagdo e levou 10 minutos. A prova de carga atingiu uma carga de 2120 kN. A
transferéncia de carga nesta estaca, durante a prova de carga, foi registrada por meio de extenso-
metros fixados as barras da armadura e por meio de “tell-tales”. Apés a realizagdo da prova de
carga, foi aberto um poco para inspecdo das paredes laterais da estaca. A inspe¢ao visual mostrou
que o concreto era sdo, sem vazios ou irregularidades, que o contato com o solo era continuo, que
o “cake” tinha uma espessura crescente com a profundidade, variando entre 1 mm e 5 mm, e que
ndo havia residuos de bentonita ou de solo solto no contato da ponta da estaca com o solo residual.

3.2.3.5 — Estaca injetada de pequeno didmetro

Foi executada uma estaca injetada de pequeno diametro, de acordo com a seguinte seqii€ncia:
i) uma sonda rotativa abriu um furo com um tricone, com 12,7 cm de didmetro, com circulacio de
dgua, mas sem revestimento; ii) um tubo de aco, com vdalvulas “manchete” espacadas de um metro,
foi colocado no furo e o espacgo entre ele e as paredes do furo preenchido com uma calda de cimen -
to; iii) injecdo de cimento com alta press@o a partir da vdlvula mais profunda. A injecdo foi feita
com uma pressao de 1,2 MPa, tendo sido injetado 25 kgf de cimento por vélvula; e, iv) ao ser com-
pletada a injecdo, foram instalados barras instrumentadas e o tubo foi preenchido com calda de ci-
mento. A prova de carga nesta estaca atingiu a carga de 900 kN, tendo-se medido a transferéncia
de carga ao longo da profundidade por meio de extensometros elétricos fixados na barra instalada
no centro do tubo.

3.2.3.6 — Painel de diafragma

Um painel de parede diafragma foi construido com o objetivo de analisar seu comportamento
como elemento de suporte de cargas verticais. O painel tinha 165 cm x 40 cm, em planta, e atingiu
uma profundidade de 7,5 m, tendo sido construido de maneira semelhante a estaca escavada de
grande diametro. A prova de carga neste painel atingiu o valor de 5000 kN. Apds a prova, como
para a estaca escavada de grande diametro, foi aberto um poco lateralmente ao painel, constatando-
se uma situacdo semelhante a descrita para a estaca.

3.2.3.7 — Estaca Strauss

Foi executada com um comprimento de 7,5 m, lancando-se no furo, com 32 cm de didmetro,
um concreto pldstico apiloado com um martelo. A prova de carga foi levada até o valor de 900 kN.
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3.2.3.8 — Estacas metdlicas

Quatro estacas metdlicas com perfis I, de 250 mm foram cravadas até 6 m de profundidade,
sem que se observasse nega adequada. Em conseqiiéncia, nas provas de carga ndo foi ultrapassada
a carga de 240 kN.

3.2.3.9 — Outros ensaios

Além das diversas estacas executadas e testadas, no Campo Experimental foram realizados
também os seguintes servicos de engenharia: colunas de “jet grouting”, paredes diafragma e tirantes
de ancoragem de alta capacidade.

3.2.4 — Perspectivas
Estdo previstas as seguintes atividades para o campo experimental de Fundacdes da EPUSP:

* Investigacdo das caracteristicas de resisténcia no estado ndo saturado em amostras indefor-
madas com uso de ensaios triaxiais com medi¢ao direta de succio;

¢ Investigacdo da condutividade hidraulica in situ;
* Investigacdes sobre escavagdes em solos residuais;

e Investigacdes de diferentes tipos de fundagdes.

3.3 — Campo experimental da EESC/USP

3.3.1 — Aspectos geologicos

A cidade de Sao Carlos, situada na porcao Centro-Oeste do Estado de Sdo Paulo, estd assentada
sobre rochas do grupo Sdo Bento, constituidas de arenitos da Formagdo Botucatu e migmatitos
basicos da Formagdo Serra Geral. Sobre essas rochas ocorrem conglomerados e arenitos do Grupo
Bauru e, em seguida, cobrindo toda a regido, aparecem os Sedimentos Cenozdicos.

3.3.1.1 — Sedimentos Cenozoicos

Os Sedimentos Cenozdicos que cobrem toda a regido foram originados a partir do retrabalha-
mento dos materiais do Grupo Bauru e das Formacdes Serra Geral e Botucatu. Esses sedimentos
sofreram acdo do intemperismo sob condigdes climdticas tipicas de regido tropical, o que provocou
no material o processo de laterizacdo. A camada € constituida por 35% de argila e pelo menos 50%
de areia média a fina. Na regido urbana, essa camada possui predominantemente espessura variando
entre 5 e 7 m, e é separada da camada de solo residual (Grupo Bauru) por uma linha de seixos de
quartzo e limonita.

3.3.1.2 — Grupo Bauru

O Grupo Bauru estd representado na regifo por arenitos de granulacdo média a conglomerdti-
cos, com graos angulosos. Apesar de texturalmente bastante heterogéneo, o Grupo Bauru pode ser
descrito, a0 menos nas regides mais altas, como um arenito médio bem graduado, com cerca de
45% de areia e 35% de argila. Esse solo, quando classificado de acordo com o Sistema Unificado,
se encontra no mesmo grupo dos Sedimentos Cenozéicos, apresentando, no entanto, comportamento
geotécnico muito diferente.
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3.3.2 — Caracterizacdo geotécnica

O Campo Experimental de Fundac¢des do Departamento de Geotecnia da USP/Sao Carlos dispoe
de uma completa caracterizacdo geotécnica iniciada em 1988, compreendendo ensaios em laboratdrio
(amostras deformadas e indeformadas retiradas de pogos exploratérios) e in situ (SPT e CPT, princi-
palmente).

3.3.2.1 — Ensaios em laboratorio

Machado (1998) realizou ensaios em laboratério com amostras indeformadas extraidas a cada
metro, de um poco com diametro de 1,2 m, até uma profundidade de aproximadamente 10,0 m.
Para todas as amostras realizaram-se ensaios de caracterizagdo, compressdo confinada convencio-
nal saturada e com controle de succdo. Para as amostras coletadas nas profundidades de 2,0 m, 5,0 m,
e 8,0 m também se determinaram as curvas de reten¢do de umidade do solo e executaram-se ensaios
triaxiais convencionais saturados e com succdo controlada. A Tabela 5 apresenta os valores de
umidade e de peso especifico seco obtidos ao longo do perfil de coleta dos blocos indeformados.
O valor do peso especifico seco representa a média dos valores calculados a partir dos corpos de
prova empregados nos ensaios de compressdo confinada e triaxiais.

Tabela 5 — Valores de peso especifico seco e umidade obtidos ao longo do perfil
de coleta de blocos indeformados (Machado, 1998).

Prof. (m) 1 2 3 4 5 6 7 8 9
w (%) 13,7 14,6 15,8 16,8 164 17,2 19,1 16,7 183
Y, (KN/m?) 12,5 13,6 138 143 144 14,7 152 16,1 16,6
y (KN/m?) 14,2 15,6 16,0 16,7 148 17,1 18,1 18,8 19,6
e 1,17 0,99 0,96 0,90 0,88 0,84 0,78 0,68 0,63

A Figura 25 mostra as curvas granulométricas obtidas para as profundidades de 3,0,5,0 ¢ 8,0 m.
A Tabela 6 apresenta as fragdes granulométricas constituintes de cada profundidade. Observa-se que
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Fig. 25 — Curvas granulométricas obtidas para as Fig. 26 — Curva caracteristica de suc¢io
profundidades de 3,0,5,0 e 8,0 m, em relacdo a do solo para a profundidade de 2 metros
superficie do terreno (Machado, 1998). (Machado, 1998).
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os resultados obtidos para as profundidades de 3,0 e 5,0 m sdo muito proximos, porém, o solo presente
na profundidade de 8,0 m apresenta um percentual de argila menor do que os anteriores.

Tabela 6 — Fracdes granulométricas constituintes dos solos (Machado, 1998).

Prof. (m) Areia (%) Silte (%) Argila (%)
3m 60,3 119 273
S5m 66,7 5,90 274
8m 68,9 13,7 174
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Fig. 27 — Curva caracteristica de suc¢io
do solo para a profundidade de 5 metros
(Machado, 1998).

Fig. 28 — Curva caracteristica de suc¢ido
do solo para a profundidade de 8 metros
(Machado, 1998).

As Figuras 29, 30 e 31 apresentam as envoltérias de resisténcia para o solo saturado para as
profundidades de 2,0 m, 5,0 m e 8 m, respectivamente. Também foram realizados ensaios triaxiais
no solo ndo saturado com pressdo de suc¢do imposta de 40, 80, 120 e 160 kPa para as trés
profundidades (Machado, 1998).

= 700 = 400
o $=29,03 & $=31.2
© 525 | [c=0kPa o 300 1 |[c=105kPa
5 5 =
T 350 = £ 200 p
{75} - 0
© (]
ﬁ 0 /_i( A ﬁ 0 f + + + +
0 200 400 400 800 1000 1200 0 100 200 300 400 500 600 700

Tensao confinante (kPa) Tensdo confinante (kPa)

Fig. 29 — Envoltdria de resisténcia obtida para o
solo saturado, profundidade igual a 2,0 metros.

Fig. 30 — Envoltdria de resisténcia obtida para o
solo saturado, profundidade igual a 5,0 metros.
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Fig. 31 — Envoltdria de resisténcia obtida para o solo saturado, profundidade igual a 8,0 metros.

3.3.2.2 — Ensaios de campo

Desde a implantacdo do campo experimental, foram realizados diversos ensaios de campo,
dentre os quais 15 sondagens de simples reconhecimento (SPT) divididas em trés campanhas de
cinco furos, e dez ensaios de penetracdo estitica (CPT) em duas campanhas com cinco furos cada
uma. Na primeira campanha dos ensaios de CPT utilizou-se um cone mecénico e na segunda
utilizou-se um cone elétrico.

A Figura 32 mostra o perfil estratigrafico do macico de solo no Campo Experimental, baseado nas
sondagens SPT-T da terceira campanha. Nesta figura observa-se que o macico de solo do local pode
ser dividido em trés camadas principais até o impenetravel.

A primeira camada € composta por uma areia fina argilosa marrom e fofa (Sedimento Ceno-
z6ico) que atinge aproximadamente 6,4 m de profundidade. Abaixo desta camada aparece uma
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Fig. 32 — Sondagens a percussdo da terceira campanha, realizada em 1999.
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linha de seixos com espessura variando de 0,1 a0,5 m. A segunda camada é composta por uma areia
fina argilosa marrom avermelhada, pouco a medianamente compacta, a qual atinge uma profundi-
dade de cerca de 24,0 m (Solo Residual do Grupo Bauru). Finalmente, a terceira camada ¢ com-
posta por um silte argiloso variegado, compacto a muito compacto (Formagdo Serra Geral - Grupo
Sao Bento). A profundidade do nivel d”dgua varia entre 7,0 e 10,0 m, dependendo da época do ano.
A Figura 33 apresenta os valores minimos, médios e maximos dos resultados de ensaios
penetrométricos de SPT e CPT, ao longo do perfil de solo.

Muitas pesquisas ja foram feitas no campo, com a realiza¢do de provas de carga de diferentes
tipos em diferentes elementos de fundag¢do e consideram tanto a condi¢do de solo ndo-inundado
(monitorando-se a suc¢do matricial no solo durante os ensaios), como a condicao de solo inundado
artificialmente, para a quantificacdo da reduc@o de capacidade de carga da fundagdo por efeito da
colapsibilidade do terreno, que € a caracteristica marcante do solo superficial da regido centro-oeste
do Estado de Sdo Paulo e de vdrias outras regides brasileiras.

3.3.3 — Experiéncia com fundagoes
3.3.3.1 — Placa de 0,80 m

Foram realizadas 21 provas de carga em placa circular de 0,80 m de didmetro. Esses ensaios
foram executados com as placas assentes no terreno a 1,5 m, 4,0 m, e 6,0 m de profundidade, dentro
do projeto de pesquisa que incluiu os trabalhos de Costa (1999), Macacari (2001) e Menegotto (2004).
Onze desses ensaios foram executados com inundagdo por um periodo minimo de 24 horas, utilizando
dgua potdvel proveniente da rede publica. Os demais ensaios foram realizados com o solo na condi¢@o
ndo inundada, sendo a succdo medida através tensidmetros instalados ao redor da placa.
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Fig. 33 — Resultados de ensaios penetrométricos de SPT e CPT elétrico.
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As cavas destinadas a realizacdo das provas de carga foram escavadas manualmente com didme-
tro igual a 0,90 m, resultando em uma folga de aproximadamente 5,0 cm em volta da placa. Esta folga
permitia a instalacdo dos tensidmetros e um melhor posicionamento da placa de ensaio em relagdo a
viga de reag@o, além de contribuir com a infiltracdo da d4gua no solo nos ensaios inundados.

Para determinac@o da suc¢do matricial média do solo abaixo da placa, nos ensaios ndo inun-
dados, eram instalados tensidmetros no solo do fundo das cavas nas profundidades de 0,1 m, 0,3 m,
0,6 m e 0,8 m abaixo da cota de assentamento da placa. A maior profundidade de instalagdo dos
tensiometros correspondeu ao didmetro da placa.

Quanto ao modo de carregamento aplicado durante as provas de carga foram realizadas cinco do
tipo lento (SML), doze do tipo rdpido (QML) e quatro do tipo misto (MML). A Figura 34 mostra
alguns dos resultados obtidos em cavas ndo inundadas com diferentes pressdes de suc¢@o matricial.
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Fig. 34 — Curvas tensdo x recalque de provas de carga sobre placa em solo ndo-saturado
com diferentes succdes (Costa, 1999).

3.3.3.2 — Placas de diferentes diametros

Foram realizadas nove provas de carga do tipo rdpida em placas com didmetros 0,2 e 04 m e
uma sapata de concreto armado com didmetro 1,5 m, assentes a uma profundidade de 1,5 m, em
nove cavas escavadas manualmente. Para cada didmetro foram realizados dois ensaios em terreno
ndo inundado e um com inundagdo prévia da cava. As Figuras 35 a 37 apresentam os resultados
obtidos (Vianna, 2005).

3.3.3.3 — Tubulées a céu aberto

Em seis tubuldes escavados a céu aberto foram realizadas 10 provas de carga estitica (Carneiro,
1999) e 22 provas de carga dindmica (Campelo, 2000). Para as provas de carga estdtica, os tubuldes
foram instrumentados com duas linhas de extensometros elétricos (strain- gages), em seis niveis e
extensdmetros de haste (tell-tales) em quatro niveis.

Posteriormente, em quatro tubuldes executados com o fuste separado da base por placas de isopor
foram realizadas 10 provas de carga estdtica (Santos, 2001) e 10 provas de carga dinamica (Soares,
2003). As placas de isopor (E.P.S) foram introduzidas durante a concretagem com o objetivo de, duran-
te a realizacdo dos ensaios, obter separadamente as parcelas de resisténcia de base e por atrito lateral.
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Fig. 37 — Curvas tensdo x recalque para a placa de didmetro 1,50 m

Benvenutti (2001) executou mais dois tubuldes a céu aberto, com fuste de diametro de 0,50 m
e base apoiada a cota - 6,00 m. O primeiro tubuldo foi ensaiado na condi¢@o ndo-inundada do solo,
na cota inicial de apoio da base e sucessivamente, com a crava¢do de 0,15 m, 0,30 me 045 m, o
que corresponde a 10%, 20% e 30% do didmetro da base, respectivamente. Observou-se que a cra -
vacdo majorou a capacidade de carga em 42%, 85% e 12%, respectivamente. O segundo tubuldo
foi ensaiado com o solo pré-inundado, para quantificar o efeito da colapsibilidade do terreno na re -
duclo da capacidade de carga. Constatou-se uma reducdo de 51% a 53% nos valores de capacidade
de carga anteriormente obtidos. Mas a carga de colapso, ou capacidade de carga na condi¢do inun -
dada, também teve uma majorag@o importante, aumentando em 45%, 90% e 135% com a cravacao
de 10%, 20% e 30% do didmetro da base, respectivamente. A Figura 38 apresenta os resultados
obtidos para os ensaios em terreno inundado.

3.3.3.4 — Estacas apiloadas, Strauss e raiz

Nas estacas apiloadas foram realizadas provas de carga estdtica com carregamento do tipo rapido
(QML). Foram ensaiadas seis estacas, com diametro de 0,20 m, sendo trés estacas de 6 m e trés esta -
cas de 9 m. As provas de carga foram realizadas em terreno inundado previamente e sem inundagao
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prévia, para se quantificar o efeito da inundac@o na capacidade de carga. A reducdo da capacidade de
carga foi da ordem de 22% para as estacas de seis metros e 18% para as de nove metros, em
decorréncia do processo de inundacdo (Carneiro, 1994).

Campelo (1994) faz uma andlise comparativa dos resultados obtidos em provas de carga a tragdo,
com os diversos métodos de previsdo de carga dltima de estacas tracionadas. Os ensaios foram reali-
zados no campo experimental, sobre estacas apiloadas, escavadas a trado helicoidal e do tipo strauss,
com didmetros de 20 a 32 cm, e comprimentos de 6 € 9 m.

As provas de carga foram realizadas primeiramente com o solo ndo inundado e, posteriormente,
com inundag@o prévia por 48 horas.

Miguel (1996) estudou o comportamento de estacas carregadas horizontalmente em solo colapsi-
vel. Para este fim, foram realizadas provas de carga horizontal em pares de estacas de 4 tipos: apiloa-
da, escavada (broca), strauss e raiz. As provas de carga também foram realizadas em terreno inundado
previamente, e, sem inundac@o prévia, em outra etapa.
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Fig. 38 — Curvas carga-recalque de trés sucessivos ensaios realizados no mesmo tubulao.

3.3.3.5 — Estacas trilho

Lima (1999) apresenta a andlise de provas de carga dindmica realizadas em estacas metdlicas por
trilho (TR-68) cravadas no campo experimental. As estacas possuem segmentos de 12 e de 3 m,
soldados, totalizando um comprimento mdximo 27 m. Foram realizadas medidas de repique como o
uso de papel e ldpis em vinte estacas, para niveis crescentes de energia. A energia foi aplicada pelo
martelo de gravidade caindo de uma altura de 0,20 - 0,49 - 0,60 - 0,80 - 1,00 - 1,20 e 1,50 m. A capa-
cidade de carga das estacas, determinada pela extrapolacdo da curva carga mobilizada — desloca -
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mento, foi comparada com os valores obtidos em dois ensaios com PDA (Pile Driving Analyzer) e
também com uma prova de carga estdtica, realizados em estacas representativas. A Figura 39 apresen-
ta curvas adimensionalizadas do repique, nega e deslocamento medido pelo PDA x resisténcia
mobilizada, para as duas estacas instrumentadas.

3.3.3.6 — Estacas escavadas

Foram realizadas provas de carga a tragao (Carvalho, 2001) e seis provas de carga do tipo lenta
a compressao (Mantilla, 1992) em trés estacas escavadas, instrumentadas, com 10 metros de compri-
mento e 0,35 m, 0,40 m e 0,50 m de didmetro. A instrumentacio consistiu de extensdmetros elétricos
de resisténcia, colados nas armaduras, e de hastes medidoras de deslocamentos. Instalou-se esta ins-
trumentacao em cinco niveis ao longo da profundidade das estacas. Teixeira (1993) realizou trés pro-
vas de carga SML nas mesmas estacas. As estacas também foram ensaiadas com carregamento rapido

(QML).
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Fig. 39 — Curvas adimensionalizadas da varia¢do dos deslocamentos com as resisténcias mobilizadas.

3.3.3.7 — Grupos de estacas escavadas de pequeno didmetro

Foram realizadas seis provas de carga estdtica, em terreno ndo inundado, em duas estacas isola-
das e quatro grupos de duas, trés (linear), trés (triangular) e quatro (quadrado) estacas. Todas as esta -
cas eram escavadas com 0,25 m de didmetro e 6,0 m de comprimento (Senna Jr., 1993; Rezende, 1996
e Silva, 1996).

Posteriormente, foram realizados quatro repeti¢cdes de ensaios em todos os grupos, com inunda -
¢do do solo na carga de trabalho. Fernandes (1995) estudou o efeito da inundacdo no comportamento
de grupos de estacas escavadas de pequeno didmetro em solo de estrutura colapsivel. Constatou-se
que os grupos de estacas ensaiados foram afetados pela colapsibilidade do solo, havendo uma redugado
da capacidade de carga que variou de 25 a 42%.

3.3.4 — Perspectivas

Uma nova etapa do campo experimental estd se iniciando com pesquisas sobre comportamento
de tubuldes a céu aberto com injec¢do sob a base.
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3.4 — Campo experimental da UNICAMP

3.4.1 — Aspectos geologicos

O subsolo da regido é formado por magmatitos bdsicos, ocorrendo rochas intrusivas bdsicas
(Diabésios) da Formacdo Serra Geral, que faz parte do Grupo Sao Bento (Figura 40). Perfazem 98
km? da regido de Campinas, ocupando 14% da érea total.
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Fig. 40 — Perfil geoldgico da regido de Campinas (Zuquette, 1987).

O perfil do campo experimental é constituido por solo de Diabdsio composto por uma camada
de solo superficial de espessura, aproximadamente, de 6m, de origem coluvionar, caracteristico de
14% da regido de Campinas. Essa camada € constituida de uma argila silto-arenosa, com porosidade
elevada, de origem lateritica e colapsivel. Subjacente, hd uma camada de solo saprolitico de silte
argilo-arenoso, até¢ uma profundidade de 20 m. O nivel d"dgua se encontra a 17m, aproximadamente.

Do ponto de vista geotécnico, a camada superficial, constituida essencialmente por minerais se-
cunddrios ou transformados, como os argilominerais, 6xidos e hidréxidos de ferro, manganés, titanio,
e alguns casos de aluminio, recebe 0 nome de solo maduro. A camada subsuperficial, que ainda guar-
da caracteristicas herdadas da rocha de origem, ¢ denominada solo residual jovem, solo saprolitico ou
saprolito, abaixo do qual estd a rocha alterada, onde os minerais exibem sinais evidentes de alteracao
com as perdas de brilho e cor.

3.4.2 — Caracterizacdo geotécnica

Virios ensaios de campo e laboratério tém sido realizados no campo experimental de geotecnia
e fundagdes da UNICAMP, conforme exposto a seguir.

34.2.1 — Ensaios em laboratorio

O programa de investigacao de laboratério vem sendo executado desde a implantacdo do Campo
Experimental, com o intuito de se obter as propriedades geotécnicas do solo local. Os ensaios aqui
apresentados foram executados nos laboratérios de Mecanica dos Solos do Departamento de
Geotecnia e Transportes e Ensaios de Materiais das Faculdades de Engenharia Civil e Agricola da
Unicamp. Este item traz uma relacio dos parametros geotécnicos obtidos no campo experimental por
meio de diversas campanhas de ensaios laboratoriais executadas ao longo da histdria desta drea.
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A Figura 41a apresenta as porcentagens de argila, areia e silte obtidas por meio de ensaios de
granulometria a cada metro, com uso de defloculante. Quanto aos limites de Atterberg, sdo apresen-
tados na Figura 41b. As Figuras 41c e 41d apresentam os valores dos indices fisicos obtidos para esse
campo experimental por meio de ensaios laboratoriais e correlagdes.

Ensaios de compacta¢do Proctor Normal foram realizados em amostras retiradas das profun-
didades de 1 m a 4 m. Os valores médios de umidade 6tima e peso especifico aparente seco foram
respectivamente 28% e 15,4 kIN/m®. Ensaios de compressao edométrica, realizados em amostras sa-
turadas, forneceram os valores de indice de compressao Cc e tensdo de pré-adensamento o, (kPa)
para o depdsito. Ensaios realizados com amostras colhidas até 9 m de profundidade indicaram
valores de Cc variando entre 0,58 ¢ 0,65 e o, entre 55 e 198 kPa.

Ensaios triaxiais tipo (CU) forneceram os pardmetros de resisténcia indicados na Figura 41e.
Esses ensaios triaxiais foram feitos sem leitura de poropressdo e os corpos de prova nao foram satu-
rados inicialmente.

P ercsidads (%) Argio de Ao ()
2 & 0.0 8 A0 g oW X
' : : A Ll i i
Aecfia :
2-
e
Poroza
Vermd
4
§ . Smoegso |
E a4
E Ste Argioss
%0 Veragen
[
14 4 ‘!NS

Voo i T
R ANND (C) 3o O e
py Ao Mg fusshasfussdoadunsgonyg |t by ..l...{..'(.)
D WO WOSUVIEDBENBE 4 12141818 2 g X D 5 10
Perfl Tigico Granuomeria (%) Teot de unikiude (%) Measa Especifica (/3 indion do Vazhs Coesto (1P8)

Fig. 41 — (a) Distribuicdo granulométrica; (b) Limites de Atterberg; (c) e (d) Indices fisicos médios
determinados em ensaios de laboratorio e correlagdes (e) Parametros de resisténcia (tensdes totais)
obtidos a partir de ensaios triaxiais (CU).

3.4.2.2 — Ensaios de campo

Virios ensaios de campo foram realizados no campo experimental: sondagens a percussao, incluin -
do-se também o SPT-T, ensaios de cone mecanico e elétrico, de dilatdmetro e pressidmetro de Ménard.
A localizag@o destes ensaios estd representada — juntamente com as estacas ensaiadas — na Figura 42.

Os resultados das sondagens de simples reconhecimento (SPT) incluindo algumas on também se fez a
determinagdo do torque (SPT-T) realizadas estao indicados na Figura 43b e 43c. Os resultados de ensaios
CPT, tanto de resisténcia de ponta q., de atrito lateral f;, e a razdo de atrito (R;) para ensaios de com
equipamento mecanico e elétrico estdo representados nas Figuras 43f, 43g e 43e, respectivamente.
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Os resultados de um ensaio de dilatdmetro plano e com o pressidmetro Ménard sdo apresentados
na Figura 44. Os valores de p, e p,, pressoes correspondentes ao deslocamento nulo da membrana e de
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Fig. 43 — Resultados de ensaios SPT-T e CPT mecanico e elétrico (adaptado de Giacheti et al., 2004).
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1 mm, respectivamente, sdo apresentados na Figura 44a. Tem-se ainda, nessa figura, os pardmetros I ,,
K, e E,, respectivamente nos graficos 44b, 44c e 44d, que foram determinados usando correlagdes
empiricas classificas disponiveis na literatura. Giacheti et al. (2006) discute esses resultados e as
limitacdes do emprego das correlacdes cldssicas para estimativa de parametros dos solos tropicais.
Ensaios realizados com o pressiometro de Ménard forneceram os valores da pressio limite (P, ) e do
mddulo pressiométrico (E,,,). apresentados respectivamente nas Figuras 44e e 44f.
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Fig. 44 — (a) Valores de p, e p, (b) I, (¢) K, e (d) E;, do ensaio DMT e valores de (e) P, e (f) Epy
do pressidmetro de Ménard versus a profundidade (adaptado de Giacheti et al., 2006).

3.4.3 — Experiéncia com fundagées

A experiéncia com fundagdes estd relacionada a realizacdo de provas de carga em estacas de
diferentes tipos, ensaiadas ndo apenas a compressdao, como também a tragc@o e aos esfor¢os horizon -
tais. As provas de carga foram realizadas tanto no solo natural como inundado. O processo de pré-
inundagdo se deu com a abertura de drenos verticais nos vértices da cava de aproximadamente 1,5m
de profundidade (preenchidos com material granular). A cava foi mantida com um lamina d’4dgua
constante de 20 mm por 24 horas, anteriormente ao inicio dos ensaios. Um resumo das caracteristicas
das estacas e das provas de carga realizadas estd apresentado na Tabela 7. As estacas em que houve
instrumentacdo ao longo do fuste estdo indicadas com um asterisco na referida tabela.

Conforme consta na Tabela 7, foi considerada carga mdxima, aquela que, ao se manter
constante, apresentava um recalque incessante. Os ensaios foram levados a deslocamentos
méximos de pelo menos 15% do didmetro da estaca. Na Figura 45 sdo apresentados os graficos de
transferéncia de carga ao longo da profundidade, para a estaca hélice continua N° 2, com teste de
carregamento lento.
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Tabela 7 — Caracteristicas das estacas e das provas de carga realizadas.

Carga maxima

Recalque maximo

Tipo de estaca Solicitacao Umidade do solo
(kN) (mm)
Compressdo Natural 262 54
Pré-moldada* Tracao 200 27
L=14m Tracao Inundado 160 21
¢=0,18m Horizontal Natural 26 25
Horizontal Inundado 16 47
Compressdo, E1 684 112
Compressdo, E2 670 108
Compressdo, E3 693 66
Escavada Tragdo, E1 639 20
(sem lama Tracdo, E2 Natural 555 40
bentonitica)* Tracdo, E3 605 38
L=12m Horizontal, E1 24 1
¢=040m Horizontal, E2 66 22
Horizontal, E3 54 8
Horizontal Inundado 13 14
Compressdo, E1 960 80
Hélice continua* Compressdo, E2 975 86
L=12m Compressdo, E3 Natural 720 88
¢=040m Horizontal, E1 24 2
Horizontal, E2 66 24
Horizontal, E3 54 11
Horizontal Inundado 13 30
Compressdo, E1 1545 65
Compressdo, E2 1420 62
Hélice tipo 6mega* Compressdo, E3 1320 23
L=12m Horizontal, E1 Natural 108 13
¢=037m Horizontal, E2 129 18
Horizontal, E3 180 12
Horizontal Inundado Em execugdo
Compressdo, E1 980 49
Compressdo, E2 980 55
Raiz* Compressdo, E3 980 55
L=12m Tracdo, E1 Natural Em execugdo
¢=040m Tracdo, E2 Em execug¢do
Tracdo, E3 Em execug¢do
Horizontal Em execug¢do
Horizontal Inundado Em execugdo

Perfil Metalico
(comprimentos
variados)

Perfil Trilho
(comprimentos
variados)

Compressdo e tracdo

Compressdo e tracdo

Natural e Inundado

Natural e Inundado

Em execugdo

Em execugdo

* Instrumentada em profundidade com “strain-gages”
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Fig. 45 — Curvas de transferéncia de carga da estaca hélice continua N° 2.

3.4.4 — Perspectivas

Estdo sendo desenvolvidas pesquisas envolvendo alunos de graduacio e pds-graduagdo envol-
vendos os seguintes temas:

* O estudo de estacas metdlicas (perfil e trilho) e outros tipos de fundagdes;
¢ Andlise dos resultados ja obtidos sob ponto de vista dos solos nao-saturados;

e Estudo do comportamento das propriedades de engenharia do solo na condi¢do ndo saturada
empregando ensaios de campo e laboratério.

O atual campo experimental da Unicamp encontra-se no limite de sua capacidade devido ao
grande ntimeros de estacas executadas no local. Tendo em vista a grande importancia da continuidade
dos estudos nesse tipo de solo, o grupo de geotecnia partiu em busca de uma nova area. Apds diligén-
cias aos orgdos superiores da institui¢do, foi concedido um novo local com aproximadamente 1200
m’* de excelente localizacdo. Em breve serdo iniciados os estudos de caraterizacdo geoldgico-geotéc -
nica com a finalidade de disponibilizar a comunidade geotécnica mais uma drea experimental.

3.5 — Campo experimental da UNESP - Bauru
3.5.1 — Aspectos geologicos

O municipio de Bauru estd inserido no Planalto Arenitico-Basaltico do Estado de Sao Paulo
(Planalto Ocidental), que pertence a Bacia Sedimentar do Parand. A formacgao geoldgica regional €
composta das rochas do Grupo Bauru (Cretdceo Superior), que recobre as rochas vulcanicas da For -
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magdo Serra Geral, aflorante em direc@o ao rio Tieté. A drea onde estd localizado o municipio apre-
senta as Formagdes Marilia — nas cotas acima de 540 m em relagdo ao nivel do mar, e Adamantina,
nas cotas mais baixas (Soares et al., 1979).

Segundo De Mio (2005), a identificacdo do perfil estratigrafico deve considerar o contexto
geoldgico regional e as informacdes fornecidas pela compreensdo da histdria e génese do perfil.
No campo experimental da UNESP — Bauru predomina rochas sedimentares da Formagao Marilia,
posteriormente submetidas a processos de morfogénese e pedogénese. Desta forma, o perfil deve
refletir caracteristicas de rochas sedimentares, como a alterniancia em camadas, e as transfor-
magdes destes materiais pelos processos de pedogénese e morfogénse, como o amolecimento pela
migragdo de d4gua em regides de fratura, recobrimento por solos coluviais em diversas fases, entre
outros.

Ferreira et al. (1996) descrevem que nesse campo experimental ocorrem perfis de solos com
diferentes comportamentos identificando, com base em resultados de sondagens SPT-T e CPT, dois
locais distintos nessa drea, o Local A e o Local B. No local B o perfil do subsolo apresenta valores
de N do SPT e resisténcia de ponta do CPT mais semelhantes com aqueles que sdo observados em
outras areas da cidade de Bauru e no Local A esses valores sdo maiores.

3.5.2 — Caracterizacdo geotécnica
3.5.2.1 — Ensaios de laboratdrio

Apesar da variabilidade constatada a partir das campanhas de investigacdo realizadas, a caracte-
rizacdo em laboratério dos solos que ocorrem no campo experimental da UNESP — Bauru foi feita a
partir da abertura de um tnico pogo exploratdrio com retirada de amostras deformadas e indeforma-
das, de metro em metro, até 20 m de profundidade, considerado representativo dos solos que ocorrem
no Local B desse campo experimental. Os resultados dos ensaios realizados nas amostras estdo
sintetizados na Figura 46.

Na Figura 47 t€m-se os resultados dos ensaios de compressao edométrica para os corpos de
prova correspondentes a 1, 2, 3 e 4 m de profundidade, em termos de curvas médias de trés ensaios
para cada profundidade (Agnelli, 1997). Nela, observa-se um aumento da rigidez com o aumento de
profundidade.

A interpretacdo do resultado dos ensaios de compressdo edométrica realizados por Agnelli
(1997), para definicao das tensdes de quasi pré-adensamento, empregando-se o método de Pacheco
Silva, encontra-se na Tabela 8. Nessa tabela tem-se ainda o coeficiente de colapso estrutural,
determinado conforme sugerido por Vargas (1978), para os corpos-de-prova inundados com dgua
potdvel pH 7, sob tensdo de 50 kPa, que mostram que esse solo é colapsivel.

Ensaios de cisalhamento direto do tipo adensado-rdpido foram realizados em corpos de prova
talhados de amostra indeformada, coletada a 1 m de profundidade, na umidade natural e apds inun-
dagdo, com tensdes verticais iguais a 27,8, 55,6 e 111,1 kPa (Yamada, 1999). Os resultados desses
ensaios sdo apresentados na Figura 48. Nela observa-se que, para a amostra na umidade natural, o
angulo de atrito interno foi de 30,1°, e reduziu, com a inundagao, para 25,1°. O intercepto de coesao
determinado para o ensaio na umidade natural foi de 27,9 kPa, e reduziu, com a inundagdo, para
1,2 kPa.
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Fig. 46 — Sintese de resultados de ensaios de laboratério realizados no campo experimental
(Giacheti et al., 1998)
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Fig. 47 — Curvas de compressdo edométrica, Fig. 48 — Resultado de ensaio de cisalhamento
média de trés corpos de prova para cada direto realizado em corpos de prova de amostra
profundidade, na umidade natural (Agnelli, 1997). coletada a 1 m de profundidade, na umidade

natural e apds inundagdo (Yamada,1999).
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Tabela 8 — Parametros de compressibilidade e coeficiente de colapso estrutural, proposto por Vargas
(1978), para o solo do campo experimental da UNESP — Bauru

Parametros de adensamento Colapsibilidade
Profundidade (m) Tenséo de
9 ) N
o’ (kPa) 0’,q (kPa) OCR inundaggio (kPa) i(%)
1 15 41 2,73 50 33
2 30 52 1,73 50 32
3 46 90 1,96 50 23
4 62 105 1,69 50 2,6

3.5.2.2 — Ensaios de campo

A Figura 49 mostra os perfis do N do SPT, relacdo entre o torque e o N do SPT (T/N), a
resisténcia de ponta (q.) e a razdo de atrito (Ry), obtidos a partir de ensaios com o CPT mecénico e
CPT elétrico realizados no local e resultados de um ensaio DMT realizado na area.

N T - . N .
Tipi::Efs'F,T] {09.pesi30 cm) TN s g, IMFaj Ko Ep MFa) o
a

2 40 i 3 y
P ‘G o mj:%"““{:ztsgmfzﬂztsammczassmcwzoacansco‘ 1 “

: )92l . ' B e I S
-y = g N I ce b
: 3 ' fﬁ“ ST Y-
i 3 4 - Yy - P
_%. - i g R §..‘ - “E..‘ -
I - f T = R
& — -~ -4 — a - Fa L
AaaFira ) S e - R
Pz.co Argilosa - L 5 $ ? B - - QE 1
Varmhg 1 . E e, Ty i
= emd.alze [ = R - - A - - i
=4 5 Are o] ! 3 Ty %
Py o : - - - Za - 5.
2 sw-EC i i 4 % o P
T 0! ; T b
: 1B o R
@l i I S
A ' A .% ) i |
S s Ly 2 -+ i :
E oy e o == -
L - : oy =
- p I -
g 1 ergasitess |, | ! - - :
© o Vi 4 . i
L a at'n - |
daaFra B : o . H
+ Pauzo Arglosa » o & | -
ge L Mwmha L N I ! 1 IV [ S

Fig. 49 — Sintese dos resultados dos ensaios SPT e CPT elétrico e mecanico e DMT realizados
no Campo Experimental da UNESP — Bauru (adaptado de Ferreira, 1998; Peixoto 2001;
Giacheti et al., 2004 e Giacheti et al., 2006)

Giacheti (2001) realizou ensaios cross-hole no campo experimental da UNESP — Bauru até cerca de
15 m de profundidade. Dois ensaios de piezocone sismico também foram realizados nesse campo
experimental e Giacheti et al. (2006) compararam as velocidades de ondas S (Vs) dos ensaios SCPT com
aquelas determinadas em ensaios cross-hole, assim como determinaram o mddulo de cisalhamento
maximo.
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Ensaios pressiométricos tipo Ménard também foram realizados nesse campo experimental. Na
Figura 50 tem-se representada uma curva pressiométrica obtida a 8,0 m de profundidade.

Como a maioria das curvas teve a qualidade da que estd mostrada nessa figura, foi possivel
estimar, além da Pressao Limite (P,) e o mddulo pressiométrico (E,), o valor da pressdo P,, que seria
equivalente a tensdo horizontal do solo no repouso (0,), com boa aproximacdo (Cavalcante et al.,

2005).

Um ensaio de dilatdmetro plano (DMT) também foi realizado nesse campo experimental. Os re-
sultados dos ensaios DMT em termos de I,,, K, e E; estdo apresentados na Figura 49 e discutidos por

Giacheti et al. (2006).
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Fig. 50 — Curva pressiométrica corrigida obtida a 8,0 m de profundidade, tipica daquelas obtidas nos demais
ensaios realizados no campo experimental da UNESP — Bauru (Cavalcante et al., 2005).

3.5.3 — Experiéncia com fundagoes

3.5.3.1 — Provas de carga em placa

Os resultados de 6 provas de carga em mini-placa realizadas por Décourt e Quaresma Filho
(1996) no campo experimental da UNESP — Bauru, sendo 3 a 1 m de profundidade e 3 a 2 m de
profundidade, estdo apresentadas na Figura 51. O procedimento para realizacdo do ensaio consiste
em ensaiar uma placa de aco de 12,7 cm de didmetro e aproximadamente 1,0 cm de espessura, sol -
dada de topo a um tubo de 2 2” de diametro, que € utilizado para a transmissao da carga para a
placa. A placa é colocada dentro de um furo de aproximadamente 15,24 cm de didmetro, abertos

com auxilio de equipamento de sondagem a percussao.

Agnelli (1997) realizou 16 provas de carga sobre placa convencional ou seja, sobre placa rigida
de 0,80 m de diametro, nesse campo experimental. Duas provas de carga foram realizadas em terreno
natural e duas com inundag@o com liquidos distintos, nas profundidades 1, 2, 3, 4 m. As cavas
destinadas a realizagdo das provas de carga foram escavadas manualmente. Quanto ao modo de
carregamento aplicado, durante as provas de carga foram todas do tipo rapido (QML), adotando-se
um tempo de 15 minutos para cada estdgio de carregamento. Na Figura 52 t€ém-se as curvas pressao
x recalque das provas de carga realizadas em terreno natural e inundado, na profundidade 2 m.
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Fig. 51 — Resultados de provas de carga sobre mini-placa em solo natural do campo experimental da
UNESP - Bauru (Décourt e Quaresma Filho, 1996).
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Fig. 52 — Resultados de provas de carga sobre mini-placa em solo natural do campo experimental da
UNESP - Bauru (Décourt e Quaresma Filho, 1996).

3.5.3.3 — Provas de carga em estacas apiloadas

As estacas apiloadas, também conhecidas como estacas pildo ou soquetdo, sdo moldadas in-
loco, sem a necessidade de revestimento e muito empregadas na regido de Bauru e no interior de
Sao Paulo. Na sua execucdo ¢ utilizado o mesmo equipamento de estacas do tipo Strauss, a menos
da piteira e do revestimento. Detalhes sobre os procedimentos de execucdo de estacas denominadas
apiloadas podem ser encontrados em Ferreira et al. (1998).

A fim de avaliar a capacidade de carga de estacas apiloadas submetidas a cargas verticais de
compressdo, Ferreira (1998) realizou 12 provas de carga do tipo rdpida em 4 estacas instrumenta-
das, denominadas apiloadas. Posteriormente, foram executadas mais 18 provas de carga em outras
6 estacas apiloadas, ndo instrumentadas. A Tabela 9 apresenta as caracteristicas das estacas testadas
e de reagdo.

A Figura 53 mostra as curvas carga-deslocamento obtidas das trés provas de carga realizadas
por Ferreira (1998) sobre as estacas EO1 (L=70m),E02 (L=4,0m) e E 03 (L = 10,0 m). Na
Tabela 10 sdo apresentados os valores das cargas de ponta, atrito lateral e total, na ruptura.

Segundo Ferreira et al. (1998), sobre cada estaca foram realizadas trés provas de carga, sendo
duas com o solo na umidade natural e uma terceira com o solo previamente inundado. Todas as
provas de carga foram do tipo répida.
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A Figura 54 mostra a curva carga x deslocamento, obtida para a estaca instrumentada E-03,
nos 3 carregamentos realizados por Ferreira (1998), onde se nota a descontinuidade da curva quando
da inundagido do terreno.

Na Figura 53 apresentam-se as curvas de transferéncia de carga ao longo da profundidade para
a estaca E-06 (L = 7,0 m), relativa a primeira prova de carga, com o solo no estado de umidade
natural.

Tabela 9 — Caracteristicas das estacas apiloadas (Ferreira et al., 1998).

Numero de Estacas
Estacas D (m) L (m)
Instr. Nao instr.
Reacdo 0,32 12 9
Ensaiada a 0,25 4 1 2
compressao 0,25 7 1 2
0,25 10 2 2

Tabela 10 — Capacidade de carga medida nas estacas apiloadas (Ferreira et al., 1998).

EStaCa onnta (kN) Qntrim lateral (kN) anp (kN)
E 02 (4 m) 19,6 844 104
EO01 (7 m) 833 1327 216
E 03 (10 m) 105.5 2145 320
C (kN)
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Fig. 53 — Curvas carga-deslocamento obtidas a Fig. 54 — Curva carga x deslocamento da estaca
partir das trés provas de carga rdpidas realizadas E-03 (Ferreira, 1998).

sobre estacas apiloadas (Ferreira et al., 1998).
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Fig. 55 — Transferéncia de carga ao longo do fuste da estaca E-06 (Ferreira et al., 1997).

Provas de carga a tracdo do tipo rdpida foram executadas em 2 estacas apiloadas, de 0,25 m
de didmetro e 4 m de comprimento, com o solo na condi¢cio de umidade natural (Ferreira et al., 2002).
Na Tabela 11 sdo apresentadas as caracteristicas das estacas ensaiadas, bem como um resumo dos
resultados dessas provas de carga.

Nesse campo experimental também foram realizadas provas de carga horizontais em 3 estacas
apiloadas, com 4,0; 7,0 e 10 m de comprimento (Ferreira et al., 2003). Cada estaca foi submetida
a trés provas de carga, duas com o solo em sua umidade natural e outra com a pré-inundacdo do
terreno, procurando-se verificar o efeito do colapso no seu comportamento.

Na Tabela 12 sdo mostradas as caracteristicas das estacas ensaiadas, bem como um resumo dos
resultados obtidos nas provas horizontais executadas.

Tabela 11 — Resumo do resultado das provas de carga a tragdo (Ferreira et al., 2002).

o L. Tempo da Carga Desloc. Capac.
Estaca D (m) L (m) N de estigios prova Max. (kN) | max. (mm) |de carga (kN)
E 10 0,25 4 15 4h 40 59.8 36
E 15 0,25 4 38 10h 132 36,3 128

Tabela 12 — Resumo dos resultados das provas de carga horizontais (Ferreira et al., 2003).

° L. Carga Desloc. Capac. nh
Estaca D (m) L (m) N de estigios Max. (kN) | max.(mm) |de carga (kN)| (kN/m®)
E-09 N 0,25 4 20 32 345 29 7.800
E-09 N 0,25 7 21 34 379 29 1.500
E-091 0,25 10 27 38 499 31 4.600

3.5.4 — Perspectivas

Estdo previstas as seguintes atividades para continuidade das pesquisas no campo experimental
da UNESP - Bauru:

* Continuidade do emprego de diferentes técnicas de investigagdo de campo;
¢ Estudo do comportamento dos solos considerando o efeito da suc¢do matricial;
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¢ Estudo do comportamento de outros tipos de fundacdes;
¢ Estudo do comportamento de outros tipos de fundacdes nesse solo e de

e Estudo de técnicas de melhoria de solo para fundagoes.

3.6 — Campo experimental da UNESP - Ilha Solteira

3.6.1 — Comportamento geologico

A regido onde estd situado o campo experimental da UNESP de Ilha Solteira pertence a bacia
sedimentar do Parand, encontrando-se basalto em muitas dreas cobertas por sedimentos do grupo
Bauru, compostos essencialmente por arenitos de granulacio fina e colora¢do avermelhada, resul-
tando, como manto de alteracdo, um solo arenoso com teor varidvel de argila (Souza, 1993). No
perfil, aparecem finas lentes de seixos de quartzo, que normalmente ocorrem na base da camada,
junto ao solo residual, ou mesmo ao basalto.

O solo de cobertura é muito poroso, pouco denso e erodivel, tornando-se colapsivel quando inun-
dado sob carregamentos. Este solo foi submetido a um intenso processo de laterizagao, principalmente
em razao de alternadas e bem definidas estacdes de chuva e seca, acarretando uma continua lixiviagao
de seus sais e 6xidos soldveis (Souza, 1993). O perfil do subsolo caracteristico do terreno onde se
situa 0 Campo Experimental da UNESP — Ilha Solteira estd apresentado na Figura 56.
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Fig. 56 — Perfis de solo do campo experimental da UNESP — Campus de Ilha Solteira
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3.6.2 — Caracterizacdo geotécnica
3.6.2.1 — Ensaios de laboratorio

Inicialmente foram feitas prospecgdes com sondagens a trado, para detectar a profundidade de
impenetrabilidade do solo, que foi verificada se situar préxima aos 17 metros. Em seguida, foi aberto
um pogo de inspe¢@o (com diametro de 1,2 m), tendo sido retiradas de seu fuste amostras do solo até
os 16 metros de profundidade: blocos indeformados de solo, representativos da estrutura, umidade,
textura e constitui¢do mineraldgica. Foram coletados dois blocos de solo para cada metro escavado,
que para manté-los nas condi¢des naturais, estes foram parafinados e, posteriormente, armazenados
em camara imida no Laboratério CESP de Engenharia Civil — LCEC (Menezes, 1997).

Os ensaios geotécnicos especiais (adensamento, permeabilidade e resisténcia) foram realiza-
dos sobre amostras indeformadas, com a finalidade de quantificar o colapso do solo e aprofundar
os estudos no entendimento do fendmeno. Devido a grande quantidade de corpos de prova para
andlise, e, levando-se em conta que o perfil do solo mostrou-se relativamente homogéneo, para o
caso dos ensaios especiais executaram-se baterias de ensaios descontinuas, isto €, com amostras de
profundidades alternadas a partir do terceiro metro, quais sejam, 5,7, 9, 11, 13 e 15 m. Por outro
lado, para a obtencdo dos indices fisicos do solo e também de sua composi¢do granulométrica, fo-
ram realizados ensaios a cada metro do perfil do terreno.

A identificacdo e caracterizag@o do solo foram feitas através de ensaios padronizados pela As-
sociagdo Brasileira de Normas Técnicas (ABNT) e realizados através das metodologias de ensaios
do LCEC. Na Tabela 13 sdo apresentados resultados relativos a caracteriza¢do dos solos presentes
no campo experimental da UNESP — Ilha Solteira (limites de consisténcia, massa especifica dos
solidos, granulometria, classificagdo H.R.B, umidade natural, umidade 6tima e massa especifica se-
ca mdxima). Na Figura 57 pode-se observar a variacdo dos valores de umidade natural e dos limi-
tes de Atterberg do solo com a profundidade.

Tabela 13 — Caracterizagdo do perfil geotécnico da UNESP — Campus de Ilha Solteira.

Prof. W, W, Y, Granulometria (%) H.R.B. w W, Yamax
(m) (%) (%) (g/em®) | Argila | Silte AF AM Solo (%) (%) | (g/em?)
07-10 23 14 2,69 29 8 59 4 A6 109 11,7 1,96
1,7-20 24 15 2,71 29 8 59 4 A4 11,7 11,2 197
2,7-30 24 17 2,72 20 11 65 4 A6 11,2 113 197
37-40 26 16 2,72 30 11 56 3 A6 114 11,8 1,95
47-50 27 16 2,71 33 8 56 3 A6 11.8 12,6 1,94
57-60 28 17 2,71 33 5 58 4 A6 11,9 12,5 192
6,7-70 29 18 2,72 27 15 55 3 A6 12,1 123 191
7,7-80 28 17 2,71 31 8 57 4 A6 122 12,5 192
8,7-90 28 16 2,72 28 12 57 3 A6 122 12,1 193
9,7-100 28 16 2,73 32 12 53 3 A6 122 122 1.94
10,7- 110 28 16 2,74 26 17 54 3 A6 110 122 194
11,7-120 29 17 2,73 29 11 57 3 A6 11,6 12,1 192
12,7-130 29 17 2,72 30 15 52 3 A6 11,5 12,1 193
13,7-140 28 17 2,73 28 17 52 3 A6 11,7 122 1,94
14,7-150 28 17 2,72 25 18 53 4 A6 11,6 12,1 193
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3.6.2.2 — Ensaios de campo

No campo experimental da UNESP — Ilha Solteira foram realizados ensaios SPT, SPT-T e
CPT, até a profundidade de 16 metros. A Figura 58 apresenta curvas com valores minimo, médio e
méximo das resisténcias a penetragdo, obtidas a partir de cinco sondagens com SPT (S1, S2, S3, S4
e S5), enquanto que nas Figuras 59 e 60 sdo mostrados, de forma andloga, os perfis de resisténcia
de ponta e do atrito lateral unitdrio maximo, respectivamente, obtidos através de cinco furos com
ensaios CPT (D1, D2, D3, D4 e D5).
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Fig. 57 — Variacdo de umidade e limites de Fig. 58 — Resultados de sondagens SPT no campo
Atterberg. experimental da UNESP — Ilha Solteira (Menezes,
1997).
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Da Figura 58 observa-se que no campo experimental da UNESP — Ilha Solteira ocorre uma
grande dispersdo dos valores de N, o que também se verifica a partir dos ensaios de CPT (resistén-
cia de ponta atrito lateral unitario maximo, mostrados nas Figuras 59 e 60), ao longo da profundi -
dade. O perfil tipico obtido através das investigacdes de campo indica que o perfil de solo local se
compde basicamente de uma camada de areia argilosa ao longo de toda sua extensao.

3.6.3 — Experiéncia com fundagoes

Neste campo experimental da UNESP — Ilha Solteira foram executadas 29 estacas pré-moldadas
de concreto, sendo seis de didmetro mdximo de 25 cm e 23 de secdo quadrada de 14 x 14 cm e
comprimento de 12 m, das quais 12 foram submetidas a provas de carga. Foram executadas também
48 estacas moldadas “in situ”, com comprimento maximo de 6 m e didmetros entre 20 cm e 25 cm,
sendo 24 testadas em provas de carga, enquanto as demais foram usadas como estacas de reagdo.

Nas Figuras 61 e 62 sdo mostradas curvas carga - recalque das estacas 18 e 21, submetidas a
provas de carga de compressdo, enquanto que na Figura 63 é mostrada a curva para a estaca 19,
testada sob carregamento de tragdo.

Foram construidos dois muros sobre sapatas corridas, com 0,60 m de largura e 3,0 m de compri-
mento, sendo um sobre o solo natural e o outro sobre solo compactado em camadas, perfazendo uma
espessura total de solo compactado igual a 0,60 m. Esses muros foram investigados quanto aos recal-
ques sofridos durante quatro fases distintas: 1?) apés a concretagem da sapata corrida; 2*) durante a
construgdo do muro; 3*) apds o carregamento do muro; e 4*) apds a inundacao do solo de fundacio.

Diversas provas de carga sobre placa também foram realizadas, tanto para o solo em sua umida-
de natural quanto do mesmo ap6s a sua inundag@o. Detalhes dos resultados destas pesquisas podem
ser obtidos em Carvalho et al. (1998).

Observa-se das Figuras 61 e 62 que as estacas testadas a compressdo experimentam valores de
recalques acima de 40 mm quando as cargas sdo iguais a 240 kN, para a estaca 18, e 180 kN, para a
estaca 21. Pela pequena recuperac@o do recalque apds o total descarregamento, pode-se ter a indica-
¢do de que as estacas estavam se aproximando da capacidade de carga.

No caso da estaca 19 (tracionada), para o valor da carga de tracao igual a 50 kN, o levantamento

medido j4 atingia os 30 mm, com fortes evidéncias de mobilizagcdo quase que integral do atrito lateral
(Figura 63).
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Fig. 61 — Curva carga x recalque da estaca 18, Fig. 62 — Curva carga x recalque da estaca 21,
pré-moldada de concreto, testada a compressao pré-moldada de concreto, testada a compressao
(L=12 m, 14 x 14 cm). (L=12 m, 14 x 14 cm).
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Fig. 63 — Curva carga x levantamento da estaca 19, pré-moldada de concreto,
testada a tracdo (L=12 m, 14 x 14 cm).

3.6.4 — Perspectivas

Pretende-se avaliar a capacidade de carga e o comportamento de outros tipos de estacas, tais
como: hélice continua, de solo-brita, entre outras, tanto para o solo natural como inundado. Para
tal, serdo utilizados dispositivos para medicao da suc¢@o do solo. Ensaios com esfor¢os transversais
também serdo realizados, tanto para a obtencdo de pardmetros geotécnicos, quanto para o estudo
estrutural da estaca e da reacdo do solo.

3.7 — Campo experimental da UNB

3.7.1 — Aspectos geologicos

A geomorfologia do Planalto Central do Brasil possui caracteristicas especificas em virtude
principalmente dos condicionantes climdticos, geolégicos e antrépicos da regido. Em grande parte
do Distrito Federal sdo encontradas chapadas, onde predomina um relevo residual e de aplainamento,
com topografia plana e levemente ondulada (Blanco, 1995). Segundo Cardoso (2002), a geologia
do Distrito Federal é basicamente composta por rochas dos grupos Paranod, Canastra, Araxd e
Bambui. A litologia regional é caracterizada pela presenca de arddsias, metarritmitos, metassiltitos
e quartzitos, geralmente muito intemperizados em sua por¢ao superior.

Na drea do plano piloto de Brasilia, local do campo experimental, predominam as rochas do
grupo Paranod com um grau de metamorfismo menor. Apresentam uma alternancia de estratos de
quartzitos com granulometria fina a média, metassiltitos argilosos, metarritmitos arenosos, metar -
ritmitos argilosos e arddsias. A Figura 64 apresenta o mapa geoldgico do Distrito Federal.

Os solos do campo experimental apresentam caracteristicas semelhantes aqueles encontrados
em quase todo o Distrito Federal. De maneira geral, estes solos encontram-se, em estado natural,
normalmente bem drenados, mesmo quando apresentam elevada proporcdo de argila (até 90%),
sendo a argila destes solos dcidos normalmente agregada em graos de textura arenosa e com alta
permeabilidade. Este comportamento mostra-se contrario aos solos das regides secas (pluviometria
inferior a 800 mm/ano em média) em que a argila encontra-se defloculada, sem poros, tornando-se
dessa forma impermedvel as chuvas e com reduzida capacidade de armazenamento de dgua. Quan-
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do a cobertura de solo € suficientemente profunda, o lencol fredtico no cerrado encontra-se geral-
mente situado entre 15 e 35 metros, com reducdo da profundidade do nivel fredtico nas regides mais
planas (Mota, 2003).

Diversas pesquisas t€m sido desenvolvidas com objetivo de caracterizar o comportamento dos
solos do Distrito Federal. As primeiras fontes de informacao sistematizadas foram encontradas no
levantamento realizado pelo Servico Nacional de Levantamento de Solos (EMBRAPA, 1978) que
possibilitaram a elaboracdo de um mapa pedoldgico na escala 1:1.000.000 (Figura 65). Posterior-
mente, outros estudos complementaram este trabalho, como por exemplo, o Levantamento de Solos
da Regidao Geoecondmica de Brasilia (EMBRAPA, 1983) e o trabalho da RADAMBRASIL (1982),
que incorporam essencialmente os dados do levantamento original.

A argila porosa do Distrito Federal é constituida por argilas, siltes e areias combinados em
diferentes propor¢des com variabilidade condicionada ao dominio geoldgico local. Estes estudos
também demonstraram que os solos porosos colapsiveis de Brasilia apresentam espessura variando
entre 8 e 40 metros e estrutura constituida por micro e macroporos, sendo o colapso destas camadas
normalmente provocado pela instabilizacdo de sua estrutura (Paixdo e Camapum de Carvalho
1994). Posteriormente, Cardoso (1995) apresentou um estudo micromorfolégico sobre solos pro-
fundamente intemperizados de diferentes dreas do Distrito Federal e constatou que estes sdo for-
mados por agregados de matriz fortemente argilosa, interligados entre eles e a graos de quartzo
(areia) por pontes de argila, com indices de vazios elevados entre 1,0 e 2,0.
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Fig. 64 — Mapa geoldgico do Distrito Federal (Mota, 2003).
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Fig. 65 — Mapa pedolégico do Distrito Federal (Mota, 2003).

Segundo Guimaraes et al. (1997) e Guimaraes (2002), as camadas de argila porosa do Distrito
Federal apresentam baixa resisténcia a penetracdo (NSPT variando de 1 a 6) e alta permeabilidade
(107 a 10* cm/s), apesar da matriz argilosa, sendo o comportamento em termos de permeabilidade
similar aos solos granulares finos. Devido a sua alta porosidade e tipo de ligacdes cimenticeas,
apresenta uma estrutura altamente instdvel quando submetida a aumento de umidade e/ou a altera-
¢a0 do estado de tensdes, apresentando quase sempre uma brusca variacdo de volume (colapso).

Devido a complexidade dos solos do Distrito Federal, Cardoso (2002), baseado na andlise das
varias proposi¢des para descricdo de perfis de intemperismo e na sua experiéncia com os solos late-
riticos do cerrado brasileiro, apresentou uma nova proposta de descri¢do dos horizontes de solos.
Sua proposta € uma adaptacio realizada a partir das descri¢des de perfis de Martins (2000), Pastore
(1996) e o Sistema Brasileiro de Classificacdo de Solos, (EMBRAPA, 1999). Em sua proposi¢ao,
Cardoso (2002) apresenta informacdes sobre as propriedades fundamentais dos solos do Distrito
Federal, do ponto de vista mineralégico, quimico e de engenharia e analisa a influéncia imposta a
estes solos, em suas propriedades fisicas e comportamento mecanico, pelas caracteristicas quimicas
e mineraldgicas.

3.7.2 — Caracterizacdo geotécnica

Virios ensaios de campo e laboratdrio tém sido realizados no campo experimental da UNB,
conforme relacionado a seguir.

3.7.2.1 — Ensaios de laboratdrio

A Tabela 14 apresenta um resumo dos ensaios de caracteriza¢do realizados em amostras coletadas
em diferentes profundidades da drea do Campo Experimental. Nesta tabela sdo apresentados os valores
de peso especifico natural (y), peso especifico dos solo seco (y,), peso especifico dos sélidos (ys), peso
especifico saturado (y,,), densidade dos grios (G,), indice de vazios (e), porosidade (n), limites de
consisténcia (wr, w,, Ip), Indice de atividade (I,) e distribui¢do granulométrica obtidas dos ensaios
realizados nas diferentes amostras e sua posterior classificagdo (NBR 6502, 1995). A andlise dos
resultados dos ensaios de caracteriza¢do permitiu a constatacao de que existe uma boa relacdo das pro-
priedades fisicas com as caracteristicas mineraldgicas e microestruturais (Guimaraes, 2002; Mota, 2003).
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Tabela 14 — Resultados dos ensaios de caracterizagdo (Guimaraes, 2002; Mota, 2003).

Profundidade (m)
Parametro
1 2 3 4 5 6 7 8 9 10
¥, (KN/m?) 26,86 | 26,78 26,11 2597 | 2694 | 25]75 26,52 | 2625 | 27.15 27,62
Yq (KN/m?) 1020 | 1041 1149 1146 | 11,96 11,98 12,82 | 1386 | 13,84 13,29
¥ (kN/m?) 1333 | 13,67 14,65 1445 | 1495 14,39 1544 | 18,00 | 17,78 17,53
Yo (KN/mM’) 16,48 16,53 17,09 17,03 17,53 17,33 17,98 18,60 18,75 18,47
Gs 2,739 | 2,731 2,662 2,648 | 2,747 | 2,626 2,704 | 2,677 | 2,769 2,816
e 1,6 1,57 1,27 1,27 1,25 1,15 1,07 0.89 0,96 1,08
n (%) 61,6 61,1 56,0 559 556 53,5 51,7 472 490 519
Pedregulho CD 02 02 0,7 0.8 14 2,1 43 36 0.6 0.6
Areia 415 415 41,6 33,7 31,6 25,7 22,7 338 10,2 34
Silte CD 249 292 25,7 26,3 26,5 229 24,6 274 80,4 932
Argila CD 334 29,1 32,0 39,2 40,5 493 48,4 352 8.8 34
Pedregulho SD 02 02 0,7 0.8 14 2,1 43 3.6 0.6 00
Areia SD 56,2 56,2 532 530 492 349 30,1 42,0 10,2 14
Silte SD 514 359 342 43,1 48,6 614 619 519 86,8 79,5
Argila SD 22 7,7 11,9 3.1 08 1,6 3,7 25 24 19,1
wy (%) 38 36 39 41 45 44 46 43 44 46
wp (%) 28 26 29 29 34 33 35 34 26 30
I, (%) 10 10 10 12 11 11 11 9 18 16
Ia 0,29 033 0,30 0,29 0,26 0,21 0,21 0,21 2,00 471

Legenda: CD — com defloculante SD — sem defloculante

Além disso, os resultados possibilitaram a divisdo do subsolo nas seguintes subcamadas:

¢ 0 a 3,5 metros — camada de areia argilo-siltosa porosa, com predominancia de gibbsita, macropo-
ros e muitos agregados, com alto indice de vazios (entre 1,27 e 1,60), peso especifico dos sélidos
em torno de 26,5 kN/m’ e I, médio de 10, devendo ser destacado que as propriedades da faixa
compreendida entre 3 e 4 metros correspondem a zona de transi¢do. Esta zona corresponde ao
trecho de maior bioturbacdo, e na qual ocorrem as maiores variacdes de umidade ao longo do ano;

* 35 a 8,5 metros — camada de argila areno-siltosa, aonde as propriedades fisicas, mineralgicas e
microestruturais vao gradualmente se alterando até encontrar o residual mais jovem a 8,5 metros.
Neste trecho, o teor de gibbsita, a porosidade e a macroporosidade vao gradativamente diminuin -
do, com indice de vazios decrescente (1,27 para 0,89), peso especifico dos sélidos e indice de plas-
ticidade semelhante & camada anterior. A profundidade de 8 m corresponde a zona de transi¢@o.

* 8.5 metros — profundidade a partir da qual o solo assume textura mais siltosa, caracterizada pelo
aumento do indice de vazios (0,96 a 1,08), do peso especifico dos sélidos (em torno de 274
kN/m?®) e do I, (valor médio 17) com distribui¢do mais homogénea de poros. Nesta profundidade
j4 ndo aparece a gibbsita.

O perfil de solo caracteristico do Campo Experimental € apresentado na Figura 66. Resultados de
SPT-T e CPT (ver item 3.7.2.2) estdo também incluidos na Figura 67.
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N T 9Crmed fSea
(golpes) (kgf.m) (MPa) (kPa)
Nivel do Terreno
Areia argilosa com 3 1.4 145 22,69
silte vermelha 2 35 072 4787
HORIZONTE DE SOLO — 3 6.7 0,75 83,38
g RESOUACTATERITICO
3 72 0381 89,58
" 4 9.0 1,07 108,25
Argila arenosa com
silte vermelha 6 o8 163 186,24
7 79 2,30 242,55
| 8 6.4 2,96 273,59
HORIZONTE DE TRANSICAO

11 10,7 3,69 348,68

Silte variegado a roxo —
HORIZONTE DE SOLO 19 222 395 34701
SAPROLITICO DE ARDOSIA 16 240 387 345,15
Fig. 66 — Perfil de solo caracteristico de campo Fig. 67 — Resultados de SPT-T e CPT (Mota,

experimental. 2003).

3.7.2.2 — Ensaios de campo

Virios ensaios de campo foram realizados: sondagens com SPT e SPT-T, ensaios de cone, de
dilatdmetro, de pressiometro Ménard e de penetrometro dindmico leve. A Tabela 15 apresenta um
resumo de toda a campanha de ensaios de campo realizada por Mota (2003). Os ensaios realizados
em diferentes épocas do ano (estacido chuvosa e seca) tiveram por objetivo avaliar a influéncia da
variabilidade sazonal nos parametros geotécnicos dos solos residuais lateriticos do Distrito Federal.

Os resultados obtidos em 5 verticais de sondagens SPT com medida de torque estdo apresen -
tados na Figura 68. Os resultados obtidos a partir de 7 verticais de CPT, tanto de resisténcia de
ponta q. como de atrito lateral f,, estdo representados na Figura 69. Estes ensaios foram realizados
em estagdo chuvosa.

Os valores de Ep, I, e K}, estdo obtidos em uma das campanhas de ensaios dilatométricos rea -
lizadas no campo experimental estdo mostrados na Figura 70.

Ensaios realizados com o pressidmetro de Ménard forneceram, para uma das trés verticais de
ensaios realizados, as curvas tensdo-deformacgao apresentadas na Figura 70.

3.7.3 — Experiéncia com fundagcoes

A experiéncia com fundagdes estd relacionada a realizagdo de provas de carga em estacas de
diferentes tipos, ensaiadas ndo apenas a compressdo, como também aos esforcos horizontais. As
provas de carga foram realizadas tanto no solo natural como inundado. Um resumo das caracteris-
ticas das estacas e das provas de carga realizadas estd apresentado na Tabela 16.
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Tabela 15 — Ensaios de campo realizados (Mota, 2003).

Ensaio Estacao do Ano
SPT-T (SP1) Cl S1 Cc2 S2 C3 S3
SPT-T (SP5) X X
E] CPT (CP1 a CP4)
S | DMT (DMI a DM3) X
%‘ PMT (PM1) X
@) PIT (Estaca 1) X
= | PIT (Estaca 4) X
E Prova de carga 1 (Estaca 1) X
% Prova de carga 5 (Estaca 4) X X
E SPT-T (SP3) X
<F E CPT (CP5 a CP7) X
= g DMT (DM4 a DM5) X
5 g PMT (PM3) X
- O |PIT X
= & | DPL (DP1 2 DP2) X
E Prova de carga 3 (Estaca 2) X
Lol
= 5 | SPTT(SP4) X
> S | CPT (CP8 a CP14) X
= g DMT (DM9 a DM12) X
E &} PIT X
Zﬁ) ] Prova de carga 6 (Estaca 3) X
= SPT-T (SP2) X
5 CPT (CP15 A CP17) X
g2 |pMmT (DM9 A DM12) X
§ PMT (PM2) X
&% PIT X X
Prova de carga 2 (Estaca 5) X
§, Poco 1 X
[ Pogo 2 X
Cl Estac@o chuvosa, dez/1999 a mar/2000 C3  Estag@o chuvosa, out/2001 a dez/2001
S1 Estacdo seca, jun/2000 a set/2000 S3  Estacdo seca, agosto/2002
C2 Estacdo chuvosa, out/2000 a mar/2001
S2 Estacao seca, mai/2001 a ago/2001
OBS Ensaio DP3 realizado na estacdo chuvosa de novembro/2002

Foram também realizadas (Sales, 2000) nove provas de carga objetivando avaliar o desem -
penho de sapatas estaqueadas, comparadas com sapatas e estacas isoladas. Os testes foram realiza-
dos tanto na condi¢@o natural de umidade do solo, como na condi¢@o pré-inundada.

O comportamento de sapatas instrumentadas foi analisado por Sousa (2003), via melhoramen -
to de solos com estacas de compactacao (solo-cimento e brita). Foram realizadas varias provas de
carga sobre o conjunto sapata/grupos de estacas, isoladamente nas estacas, no solo entre as estacas, e
apenas na sapata, sendo os ensaios realizados no solo com umidade natural e previamente inundado.

Provas de carga dinamicas foram também realizadas (Fod, 2001) e, mais recentemente, tem sido
avaliado (Anjos, 2006) o comportamento de grupos de estacas e tubuldes isolados carregados verticalmente.
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Fig. 69 — Resisténcia de ponta q, e atrito lateral f, versus profundidade (Mota, 2003).

Provas de carga em estacas escavadas e tubuldes em diferentes épocas do ano foram realizadas
(Mota, 2003) para avaliar o desempenho das fundac¢des profundas em solos néo saturados, consi -
derando o efeito da sucg¢do.
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Fig. 71 — Curvas pressiométricas dos ensaios realizados na vertical PM1 (Mota, 2003).

3.74 — Perspectivas

Esta previsto o desenvolvimento das seguintes atividades:

* Ampliacdo das pesquisas voltadas a caracterizagdo de solos residuais lateriticos por meio de
ensaios de campo.
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Tabela 16 — Caracteristicas das estacas e das provas de carga realizadas (Jardim, 1998).

Estaca/ Diametro Cota de Data da Prova Tipo de Prova Nomenclatura
Forma executiva (m) Assentamento (m) de Carga de Carga
Raiz 022 10,17 05/06/97 4pide R4
P=0kPa ’ ’ rapica
Raiz .
P =200 kPa 0,22 10,10 13/05/97 rapida R1
Raiz .
P =300 kPa 0,22 9,99 26/05/97 rdpida R3
Raiz .
P = 500 kPa 0,22 10,02 20/05/97 rapida R2
Escavada
0,30 8,40 18/06/97 lenta E5
com expansor
Escavada 028 7.90 12/06/97 lenta E6
Manualmente
Escavada 0.30 787 05/06/97 lenta E9
0 dia
Escavada 0,30 8.00 27/05/97 lenta ES
5 dias
Escavada 0.30 8.00 24/05/97 lenta E7
7 dias
Escavada
. 0,30 8,00 13/05/97 lenta E10
15 dias
Strauss revestida 030 8,90 27/05/97 lenta s2
e apiloada
Strauss revestida 030 8,08 17/06/97 lenta S3
e ndo apiloada
Strauss
nao revestida 0,30 8,25 21/05/97 rdpida N
e ndo apiloada
Pré-moldada 0,33 8,40 10/06/97 lenta SCAC

 Realizacdo de novos ensaios de campo e posterior comparacao dos resultados para elaboracio
de propostas de classificacdo e determinacdo de parametros geotécnicos dos solos tropicais.

* Realizacdo de novas provas de cargas individuais e em grupo de estacas.

* Andlise numérica das provas de carga existentes e de futuras provas de carga na regido, le -
vando em conta aspectos intrinsecos do solo local.

* Avaliacdo da influéncia da variagdo da succ¢@o na capacidade de suporte dos solos;

* Realizacdo de ensaios de campo “ambientais” tipo ponteira resistiva, cone de resistividade e

cone sismico.

» Continuidade de estudos de fundagdes do tipo “radier estaqueado™ ou sapata estaqueada de
pequenas dimensdes.

* Estudos especificos na drea de solos tropicais, solos ndo saturados e fundacdes, como por
exemplo a influéncia dos argilo-minerais e processos de formacao pedogenética no compor -
tamento do material, influéncia da succdo e de caracteristicas de ambiente ndo saturado no
comportamento mecanico do solo local, e aspectos como o efeito de carregamento ciclico,
horizontal, dindmico, de grupo, etc. em fundagdes tipo da regido, assentes no solo local.
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3.8 — Campo experimental da UFPR

3.8.1 — Aspectos geologicos

A regido metropolitana de Curitiba situa-se sobre uma bacia sedimentar, que é preenchida em
sua maior parte pela Formac¢do Guabirotuba. Os sedimentos dessa unidade geoldgica repousam
sobre rochas do Complexo Cristalino, constituindo-se principalmente em argilas siltosas ou siltes
argilosos. Materiais granulares também se fazem presentes, fato que confere uma razodvel diversi-
dade aos solos da Formagao Guabirotuba. A deposi¢do dos terrenos da Formagdo Guabirotuba
ocorreu entre o Oligoceno-Mioceno e o Pleistoceno.

Os sedimentos da Formacdo Guabirotuba tipicamente exibem uma pressdo de pré-adensa-
mento, que € superior a 300 kPa, podendo alcancar até 3000 kPa. Freqiientemente, NSPT na faixa
de 15 a 30 sdo encontrados logo nos primeiros metros de sondagem. Camadas muito alteradas pos-
suem uma maior propor¢do de vazios e uma menor consisténcia. A a¢do do intemperismo quimico
tende a tornar varidveis, ao longo da profundidade, a plasticidade e indices fisicos.

Os sedimentos argilosos da Formagao Guabirotuba apresentam superficies polidas (slickensi-
des), que seguem um padrdo de dificil identificacdo. Quando se manuseia o solo, essas fei¢oes
constituem planos de fraqueza que dividem o material em fragmentos centimétricos a decimétricos.
Um eventual alivio de pressoes efetivas, devido a remocdo de camadas de solo, poder ter levado as
regides mais erodidas da bacia a um estado de ruptura passiva, gerando fraturas e, adicionalmente,
tensdes horizontais elevadas. Mudangas climdticas e variacdes sazonais do teor de umidade
também podem ter contribuido para fraturar o solo. O acimulo de eventos de deformacao ao longo
das descontinuidades deixou estrias, visiveis ou ndo a olho nu, e conferiu uma orientacéo as parti-
culas (Kormann, 2002).

Enquanto que o sobre-adensamento e ligacoes diagenéticas elevaram a consisténcia da matriz
argilosa, as descontinuidades reduziram a resisténcia dos macicos como um todo. Apesar da baixa
compressibilidade, as argilas rijas e duras de Curitiba possuem caracteristicas que tornam freqiiente
a ocorréncia de acidentes em obras. Comportamentos inesperados envolvem fundagdes, escavacdes
e taludes (p. ex. Massad et al., 1981).

3.8.2 — Caracterizagdo geotécnica

A Figura 72 mostra a localizagdo das Areas 1 e 2 do campo experimental de geotecnia da
UFPR, situadas no Centro Politécnico dessa Universidade, que totalizam respectivamente 1300 e
2300 m?.

Os perfis geotécnicos das duas dreas apresentam diferengas oriundas de distintos graus de
alteracdo dos sedimentos. Enquanto que o terreno da Area 1 mostra-se pouco intemperizado, nos
sedimentos mais superficiais da Area 2 hd intensos processos de plintificacdo e laterizagdo. Face a
limitagc@o deste resumo, serd dada prioridade aos resultados da Area 1.

3.8.2.1 — Ensaios de laboratorio

Ao todo, 28 amostras foram estudadas dentro de um programa que envolveu ensaios de
caracterizacdo, adensamento, cisalhamento direto, triaxial e determinacdes de suc¢do com papel filtro.

A composic¢do e a estrutura do solo sdo analisadas com técnicas de difratometria de raios-X e
microscopia eletronica. Curvas caracteristicas e ensaios de adensamento de solo indeformado e
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Fig. 72 — Campo experimental de geotecnia da UFPR (Kormann, 2002).

remoldado fornecem dados que auxiliam no entendimento da histéria de tensdes do terreno. Efeitos
de escala decorrentes do fraturamento do material foram avaliados com ensaios de cisalhamento
direto e triaxiais, utilizando-se amostras de diferentes dimensdes.

Dados das investigacdes de laboratdrio estdo resumidos nas Figuras 73 a 77 Informagdes com-
pletas sobre as mesmas e discussdo integrada entre dados de campo e laboratorio sdo disponiveis

no trabalho de Kormann (2002).

3.8.2.2 — Ensaios de campo

As principais investigagdes geotécnicas de campo disponiveis no Sitio Experimental da UFPR

sdo as seguintes:

— Pocos de coleta de amostras
— Sondagens SPT e SPT-T

— Piezdmetros

— Ensaios de Cone

— Ensaios Dilatométricos

— Ensaios com Pressiometro Autoperfurante.

As Figuras 78 a 84 mostram os principais resultados disponiveis. Uma descri¢do detalhada de
todas as investigacOes de campo € disponivel na tese de Kormann (2002).
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Fig. 81 — Comparagio entre as resisténcias de
ponta (CPT) das duas dreas investigadas
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no diagrama de Robertson et al. (1986).
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Fig. 84 — (a) Variacdo de S, (pressidmetro autoperfurante); (b) pardmetro de deformabilidade (pressiometro
autoperfurante) para 0,1 % de deformacdo de cavidade; (c) variagdo de K, com a profundidade (dados de
Sampaio Jr, 2003, segundo Kormann, 2002).

3.8.3 — Experiéncia com fundagcoes
A experiéncia com fundag¢des no campo experimental de geotecnia da UFPR envolve:

— Provas de carga estéticas e dinamicas em trés estacas hélice continua, com didmetros de 35
cm e comprimentos variando entre 6 ¢ 8 m. Essas estacas foram instaladas na Area 1.
Objetivo dos ensaios: obtencdo de dados do comportamento desse tipo de fundac@o em solos
da Formacdo Guabirotuba.

— Provas de carga dindmicas em 12 estacas do tipo broca mecénica, com didmetros de 25, 40
e 60 cm e comprimentos da ordem de 11 m. Objetivos dos ensaios: andlise de efeitos de es-
cala no campo.

— Provas de carga dindmicas em estaca pré-fabricada, com se¢do de 26 x 26 cm e 9 m de com-
primento. Objetivos: estudo de set-up (recuperag@o de resisténcias com o tempo).

A seguir, € apresentada uma breve descricdo desses trés conjuntos de estudos.

3.8.3.1 — Estacas hélice continua

Kormann et al. (1999a, 1999b, 2000b, 2000c) descrevem estudos conduzidos no campo expe -
rimental de geotecnia da UFPR (Area 1), aonde duas estacas com didmetros de 35 cm e compri-
mentos perfurados de 600 e 700 cm foram submetidas a ensaios estdticos e dinamicos (Figura 85).
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A estaca CFA-2 apresentou recalques sensivelmente inferiores aos da estaca CFA-1, além de
exibir uma carga de ruptura elevada. Os métodos de previsdo semi-empiricos mostraram-se conser-
vadores no caso da estaca CFA-2.

Os resultados das provas de carga dindmicas sdo apresentados na Figura 86, sob a forma de
simulagdes estdticas, obtidas com o programa CAPWAP.

Na estaca CFA-1, a energia dos trés primeiros golpes ndo foi suficiente para que fosse
mobilizada a resisténcia maxima obtida no ensaio estdtico. Na estaca CFA-2, capacidades mais
altas foram alcancadas j no inicio dos ensaios dindmicos.

Com relagdo a diferenca de comportamento entre os dois elementos, os autores observaram
que, nos ensaios dindmicos, o atrito lateral da estaca CFA-2 resultou significativamente maior que
o da estaca CFA-1. Conseqiientemente, a hipétese da influéncia da pressdo de injecdo ndo pode ser
descartada.

3.8.3.2 — Estacas tipo broca mecdnica

As diferentes fraturas presentes no terreno da Area 1 exerceram uma importante influéncia nos
ensaios de resisténcia conduzidos na pesquisa. No campo, os estudos de efeitos de escala
envolveram estacas escavadas com trado mecanico, sem revestimento ou lama bentonitica, solu¢do
usual de fundacdo na regidio de Curitiba. Trés didmetros nominais foram utilizados: 25, 40 e 60 cm.
O comprimento adotado para os elementos situou-se entre 11,0 e 11,5 m. Um total de doze estacas
foi executado e submetido a provas de carga dindmicas. Para se obter subsidios adicionais na
interpretacdo das parcelas de resisténcia do atrito lateral e da ponta, seis estacas tiveram um disco
de isopor posicionado sob a ponta. O peso especifico do concreto das estacas resultou em média
21,6 kKN/m’.

Os ensaios dindmicos utilizaram um martelo de queda-livre com 49 kN (= 5 tf) de peso do
pildo. A instrumentacdo, composta por acelerometros e transdutores de deformagao, foi monitorada
com um analisador de cravacdo de estacas (PDA). Os resultados das andlises indicaram que, no
carregamento dinamico, a presenga de isopor acentuou discretamente as reflexdes de tragdo na
ponta das estacas, mas uma parcela significativa de resisténcia foi mobilizada. Nas estacas conven -
cionais (sem isopor) também ocorreram mobilizagdes significativas da resisténcia de ponta. No
caso do atrito lateral, pequenos deslocamentos permanentes (negas) — da ordem de 1,5 mm por gol -
pe — foram suficientes para mobilizar integralmente as resisténcias na interface solo-estaca.

A Figura 87a mostra que o atrito lateral das estacas de 25 e 40 cm de didmetro nominal é
elevado, tendendo a se situar proximo ao limite superior das estimativas de capacidade de suporte,
representado pelas avaliacGes baseadas na resisténcia ndo-drenada do pressidometro autoperfurante.
Nas estacas de 60 cm, o atrito lateral posiciona-se entre as previsdes efetuadas a partir dos dados
do SPT e da resisténcia ndo-drenada.

A resisténcia de ponta mobilizada nas estacas convencionais € representada na Figura 87b,
tendo-se considerado o didmetro nominal. Neste caso, os trés métodos de estimativa da capacidade
de suporte indicam resisténcias semelhantes, sendo que os procedimentos baseados no SPT e resis -
téncia ndo-drenada resultam praticamente idénticos, definindo o limite superior das previsodes.

Quando se analisa a resisténcia total dos ensaios (Figura 87c), a preponderancia do atrito late-
ral em relag@o a resisténcia de ponta faz com que a tendéncia dos dados seja semelhante a da Figura
87a. Os resultados de andlises CAPWAP mostraram uma reducdo do atrito lateral unitdrio com o
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aumento do didmetro das estacas, o que caracteriza um efeito de escala. De um modo geral, as
capacidades de suporte mobilizadas nos ensaios dinamicos resultaram elevadas. Nas estacas con -
vencionais (sem isopor) de 25 cm de didmetro nominal, as resisténcias totais situaram-se entre 1487
e 1607 kN. Nos elementos de 40 cm de didmetro, foram mobilizadas capacidades de 2813 a 3288
kN; em uma estaca de 60 cm de diametro obteve-se 3782 kN. Esses resultados sdo compativeis com
estimativas efetuadas a partir das resisténcias ndo-drenadas do pressiometro autoperfurante, mas
superiores as avaliagdes com procedimentos semi-empiricos baseados no SPT e CPT.
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Fig. 85 — Perfil geotécnico e arranjo das estacas hélice-continua por ocasido dos ensaios dindmicos no
campo experimental de geotecnia da UFPR — Area 1 (Kormann et al., 2000b).
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Fig. 86 — Resultados das provas de carga estaticas e das simulagdes do programa CAPWAP, para as estacas
CFA-1 (a) e CFA-2 (b) (Kormann et al. 2000b; 2000c).

Os ensaios dindmicos utilizaram um martelo de queda-livre com 49 kN (= 5 tf) de peso do
pildo. A instrumentacio, composta por acelerometros e transdutores de deformacao, foi monitorada
com um analisador de cravag@o de estacas (PDA). Os resultados das andlises indicaram que, no
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carregamento dindmico, a presenca de isopor acentuou discretamente as reflexdes de tragdo na pon-
ta das estacas, mas uma parcela significativa de resisténcia foi mobilizada. Nas estacas convencio-
nais (sem isopor) também ocorreram mobilizagdes significativas da resisténcia de ponta. No caso
do atrito lateral, pequenos deslocamentos permanentes (negas) — da ordem de 1,5 mm por golpe —
foram suficientes para mobilizar integralmente as resisténcias na interface solo-estaca.

A Figura 87a mostra que o atrito lateral das estacas de 25 e 40 cm de didmetro nominal é
elevado, tendendo a se situar proximo ao limite superior das estimativas de capacidade de suporte,
representado pelas avaliacdes baseadas na resisténcia ndo-drenada do pressidmetro autoperfurante.
Nas estacas de 60 cm, o atrito lateral posiciona-se entre as previsdes efetuadas a partir dos dados
do SPT e da resisténcia ndo-drenada. A resisténcia de ponta mobilizada nas estacas convencionais
¢ representada na Figura 87b, tendo-se considerado o didmetro nominal. Neste caso, os trés méto-
dos de estimativa da capacidade de suporte indicam resisténcias semelhantes, sendo que os proce-
dimentos baseados no SPT e resisténcia nao-drenada resultam praticamente idénticos, definindo o
limite superior das previsoes.

Quando se analisa a resisténcia total dos ensaios (Figura 87c), a preponderancia do atrito lateral
em relacdo a resisténcia de ponta faz com que a tendéncia dos dados seja semelhante & da Figura 87a.

Os resultados de andlises CAPWAP mostraram uma redugdo do atrito lateral unitdrio com o au-
mento do didmetro das estacas, o que caracteriza um efeito de escala. De um modo geral, as capaci-
dades de suporte mobilizadas nos ensaios dindmicos resultaram elevadas. Nas estacas convencionais
(sem isopor) de 25 cm de didmetro nominal, as resisténcias totais situaram-se entre 1487 e 1607 kN.
Nos elementos de 40 cm de didmetro, foram mobilizadas capacidades de 2813 a 3288 kN; em uma
estaca de 60 cm de diametro obteve-se 3782 kN. Esses resultados sdo compativeis com estimativas efe-
tuadas a partir das resisténcias ndo-drenadas do pressidmetro autoperfurante, mas superiores as ava-
liagdes com procedimentos semi-empiricos baseados no SPT e CPT. Informagoes detalhadas e uma
discussdo aprofundada dos ensaios apresentados neste item estdo disponiveis em Kormann (2002).

3.8.3.3 — Estaca pré-fabricada de concreto

Neste estudo especifico (Kormann et al., 2000), uma estaca de concreto protendido, com se¢ao
de 26 x 26 cm, foi cravada 9,0 m na Area 2 do campo experimental. A estaca foi submetida a trés
provas de carga dindmicas, ao final da cravacdo e em duas recravacdes.

Ao final da cravacdo, a resisténcia mobilizada do solo era igual a 616 kN. Ap6s um tempo de
repouso de 113,5 horas, a resisténcia passou para 767 kN, com um fator de set-up de 1,25.
Transcorridos 12 dias da cravacio inicial da estaca, a resisténcia méxima mobilizada resultou 824 kN.
O fator de set-up para esse periodo foi igual a 1,34. A resisténcia obtida nesse evento mostrou-se
compativel com a média de procedimentos semi-empiricos usuais de avaliacdo da capacidade de carga.

3.8.4 — Perspectivas

No curto prazo, as proximas etapas de investigacdo geotécnica no campo experimental de geo -
tecnia da UFPR incluem uma ampla campanha envolvendo métodos geofisicos e a execugdo de en -
saios de placa. Em laboratdrio, a disponibilidade de novos equipamentos triaxiais permitird avancar
no entendimento de efeitos de escala, com o emprego de amostras de grandes dimensdes.

Quanto a fundacdes, os trabalhos futuros envolvem a execug@o de provas de carga estaticas
nos elementos ainda néo ensaiados com esse tipo de carregamento. Também estd previsto um estu -
do especifico através de métodos de verificagdo de integridade de estacas moldadas in loco.
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Fig. 87 — a) Atrito lateral das estacas analisadas; b) Resisténcia de ponta das estacas convencionais (sem

isopor); ¢) Resisténcia total das estacas convencionais (sem isopor).

3.9 — Campo experimental da UEL

3.9.1 — Aspectos geologicos

z

70

A geologia da regido de Londrina é caracterizada por extensos derrames de basalto da
Formacao Serra Geral, ou seja, na drea central da Bacia Sedimentar do Parand e o solo sobrejacente
a rocha € de origem residual.

O perfil geotécnico caracteristico € constituido por um horizonte superficial evoluido (hori -
zonte B), bastante poroso e com fortes caracteristicas de solo lateritico, com cerca de 10 m de
espessura, seguido de um horizonte com caracteristicas de solo residual, com estrutura “reliquiar”
do basalto, inicialmente em grau muito leve a moderado, ficando mais evidente com a profundida-
de. Finalmente, estd presente o horizonte de rocha alterada, com graus de alteragdo decrescentes
com a profundidade, sobrejacente a rocha sa.
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3.9.2 — Caracterizacdo geotécnica

As investigacdes do subsolo se constituiram em ensaios em laboratério e de campo, que serdo
descritos a seguir.

3.9.2.1 — Ensaios de laboratorio

Os ensaios em laboratdrio se constituiram em ensaios de caracterizacio (indices fisicos, gra-
nulometria e plasticidade) e ensaios de propriedades de comportamento (compressibilidade e
resisténcia ao cisalhamento).

A campanha de sondagem de simples reconhecimento, com SPT-T, indicou a existéncia de trés
estratos principais. A Tabela 17 mostra a média dos indices fisicos por estratos, a partir das amostras
coletadas nas sondagens.

O primeiro estrato representa o horizonte B e ¢ resultado de um intenso intemperismo sofrido
pelo basalto, apresentando fortes caracteristicas de solo lateritico, provocadas pelo processo de
lixiviacdo. Este processo € responsdvel por originar solos bem drenados, com elevado volume de
vazios, baixa massa especifica aparente e provavelmente elevada permeabilidade, em conseqiiéncia
da estrutura macroporosa e microporosa, caracteristicas estas de solo lateritico, segundo a
classificacdo MCT (Cozzolino e Nogami, 1993).

Tabela 17 — Propriedades indices do solo do campo experimental da UEL.

Valores médios Estrato 1 Estrato 2 Estrato 3
0al2m 12a16 m 16 a2l m
w (%) 33 39 48
w (%) 61 67 74
wp (%) 45 50 53
I, (%) 16 17 21
Argila (%) 81 75 69
Silte (%) 12 14 17
Areia fina (%) 7 11 15
v, (KN/m?) 30,58 30,66 31,01
Consisténcia Mole/Média Rija Rija a Dura
v (KN/m?*) 14,0 16,0 -
indice de vazios 20 1,42 -
Porosidade (%) 66 59 -

Verifica-se que o primeiro estrato apresenta as principais condi¢des para a ocorréncia do fend -
meno do colapso que s@o: baixa massa especifica natural, baixo teor de umidade e porosidade ele -
vada. Lopes (2002) comprovou o comportamento colapsivel, para certos niveis de tensdo aplicada,
até a profundidade de 5 m, por meio de ensaios edométricos.

A composi¢do quimica e a estrutura do solo estudado foram avaliadas a partir de um trabalho
cientifico publicado por Rocha et al. (1991). A mineralogia descrita por estes autores e tomada
como representativa do perfil estudado, revela que as argilas presentes neste solo apresentam cau-
linita, gibsita e vermiculita em sua composi¢do, com predominio do primeiro mineral. Foi encon-
trado, também, 6xido de ferro sob a forma de hematita como importante constituinte da fracao
argila.
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A maioria dos ensaios de laboratdrio foi feita em amostras deste estrato e os resultados obtidos
estdo apresentados a seguir.

Para a determinacdo das curvas granulométricas do primeiro estrato, foram coletadas amostras
indeformadas de metro em metro, em um pogo de inspecdo, até 6 m de profundidade, sob as quais
foram realizados ensaios em laboratério. Estes ensaios foram feitos segundo a norma brasileira
NBR 7181 (1984), com hexametafosfato de sédio. Em algumas ocasides também foram feitos en-
saios sem o uso do defloculante, visando identificar a granulometria aproximada do solo in situ.

A Figura 88 mostra o grafico com os resultados, onde pode ser observada a diferenca signifi-
cativa entre as curvas obtidas com e sem o uso do defloculante.

As determinacdes feitas usando-se o hexametafosfato de sédio resultaram em cerca de 85% de
particulas de argila e 11% de silte. Para as determinacdes feitas sem defloculante, estes percentuais
resultaram em cerca de 25% de argila e 60% de silte, o que mudaria, substancialmente, a classifi-
cacdo do primeiro estrato.

Assim, o solo que ¢ classificado como uma argila siltosa, passaria a ser classificado como um
silte argiloso. Estas caracteristicas também foram encontradas por diversos pesquisadores, Arak
(1997) e Peixoto et al. (2001), convergindo na ocorréncia de microagregacdes de argila, com granu-
lometria semelhante as de silte ou até mesmo de areia, quando em seu estado natural.

Os parametros de compactacdo peso especifico seco maximo e umidade 6tima (Ygms, Wop)» O
indice de suporte Califérnia (CBR) e expansao do solo do horizonte B (profundidade de 2 m) foram
determinados para a energia normal, segundo a NBR 7182 (1988). A Tabela 18 apresenta o resumo
dos parametros obtidos pelos ensaios.

Foram realizados ensaios de adensamento em amostras indeformadas, com e sem saturag@o, das
profundidades de 1 a 7 m, do primeiro estrato do perfil do solo do campo experimental, ou seja, do
solo classificado como argila porosa, vermelha, de consisténcia mole a média, colapsivel e lateritica.

A Tabela 19 mostra a tensdo vertical, a tens@o de pré-adensamento (o,) e indice de compressio
das amostras ensaiadas, com e sem saturacdo. Também estdo apresentadas nesta tabela as tensdes
geostdticas e, por meio dessas e das tensdes de pré-adensamento, nota-se que o solo, das profundidades
estudadas, pode ser classificado como pré-adensado, pois os valores de OCR sao maiores que 1.

Foi feita a avaliagdo do comportamento colapsivel do solo deste horizonte, através da execu -
¢do de ensaios edométricos em corpos de prova ensaiados no teor de umidade natural e com inun-
dagdo, para varios niveis de carregamento. A andlise dos resultados indicou que o solo apresenta
comportamento colapsivel para certos niveis de tensdo e o indice de subsidéncia varia para a
mesma profundidade, em fun¢@o do nivel de tensdo em que se faz a inundac@o, assim como o teor
de umidade estd estreitamente relacionado com o colapso.

A Figura 89 mostra os valores de R,, (indice de subsidéncia) com a tensdo do estdgio de
carregamento em que houve a inundac@o do corpo de prova, para as profundidades investigadas. O
solo pode ser classificado como colapsivel ao nivel das tensdes de inundag@o para as quais apre-
senta indices de subsidéncia superiores a 2%. Os resultados dos ensaios realizados com corpos de
prova provenientes da profundidade de 2 m apontam no sentido da grande influéncia do teor de
umidade inicial no comportamento colapsivel do solo. Para os corpos de prova inundados no esta -
gio de tensdo final de 1280 kPa, verificou-se que, quando estes foram secos por 24 horas, com uma
queda de nove pontos percentuais no teor de umidade, o indice de subsidéncia passou a ser de apro-
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Fig. 88 — Curvas granulométricas com e sem defloculante
(amostras até 6m).
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Tabela 18 — Pardmetros de compactagdo

—<— & m (s/defloculante)

01 0.1 1
Didmetro dos gréos (mm)

Proctor Normal

Yamax (g/cm?)
wot (%)
CBR (%)

133
32
24

Tabela 19 — Parametros de adensamento.

o Amostra saturada Amostra na w,
Prof. v
(kPa) o, (kPa) c, o, (kPa) c,

I'm 14 46 0,66 61 0,68
2m 27 51 0,66 75 0,70
3m 41 78 0,56 80 0,20
4m 55 75 053 92 023
5m 69 90 0,56 110 048
6 m 9 130 0,50 120 0,54
7m 105 150 0,37 210 0,40

ximadamente 23%, contra um indice de subsidéncia de 0,6% dos corpos de prova inundados no
mesmo estdgio de pressdo, mas ensaiados na umidade de moldagem de 35%.

Foram determinadas as curvas caracteristicas de sucgdo, referentes a amostras provenientes de
profundidades de 4 e 6 m, da estrato de argila siltosa, porosa, lateritica e colapsivel (horizonte B). Essas curvas
foram determinadas em amostras indeformadas, utilizando o Aparelho de Richards (camara de sucgdo).

25

Tensoes de Inundagédo

al0kPa o20kPa e40kPa e80kPa
201 =160kPa 8320kPa #640kPa 21280kPa

3 4 5
Profundidade (m)

Fig. 89 — Variacdo do indice de subsidéncia.
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O formato das curvas obtidas (Figura 90) se apresentou como tipico de solos granulares, com
distribui¢@o dos poros mal graduada, confirmando o comportamento granular do solo da regido que,
apesar de possuir textura de solo fino, apresenta uma estrutura agregada, tipica de solos tropicais.

Foram realizados ensaios triaxiais do tipo CU em amostras indeformadas retiradas das profun-
didades de 3 m, 6 m € 9 m, com tensoes confinantes de 50, 200 e 400 kPa. Dos resultados dos in-
dices fisicos destas amostras, pode-se considerar que pertencem a mesma formacdo e apresentam
as mesmas caracteristicas fisicas e morfoldgicas do solo do campo experimental. Portanto, os pa-
rametros de resisténcia ao cisalhamento dessas amostras podem ser representativos. As tensdes
confinantes de 200 e 400 kPa, usadas nos ensaios, ultrapassaram as tensdes de pré-adensamento das
amostras e, por isso, o intercepto de coesio foi tomado como zero. A Tabela 20 mostra os angulos
de atrito totais para as 3 profundidades ensaiadas.

95;

= 90- i Ertrada de ar

S A ;

£ g5 “~amy, « NOS Fricropons

1A

' s ! ——Cunvarmdiadm

E 70- / H"“'--d-._ ; & Cuva ma fim

® 65 Término de i\ .

g 60" entrada de ar % Grau de saturagdo Tabela 20 — Angulo de atrito do solo

g gg hos macroporos ‘(\\ :,‘/ "390':'34 (ensaios CU).

& 45 1 e Angulo de atrit
ﬂg N Profundidade ngl;(:)tale;l rito
"o 100 . 1000

Sucgao Matricial (kPa) 3m 26,5°
. . ~ P 6m 25,0°

Fig. 90 — Curvas caracteristicas de suc¢cdo médias para 9 29.0°
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3.9.2.2 — Ensaios de campo

As investigagcdes in situ se constituiram na abertura de dois pocos de inspecdo e coleta de
amostras indeformadas, 14 furos de sondagem SPT-T, 14 furos de DPL, 2 furos de DPSH, 2 ensaios
CPT e 2 DMT e um ensaio de permeabilidade in situ.

A Figura 91 mostra o perfil obtido a partir da campanha de sondagens SPT-T enquanto a
Figura 92 apresenta os resultados de todos os ensaios realizados. Resultados dos ensaios de
permeabilidade sdo mostrados na Figura 93.

3.9.3 — Experiéncia com fundagoes

Foram executadas e ensaiadas, através de provas de carga, estacas dos tipos hélice continua
monitoradas (HCM), brocas manuais, trado mecanico e apiloadas, as quais sao detalhadas a seguir.

3.9.3.1 — Estacas HCM e escavadas com trado mecdnico (reagdes)

Foram executadas trés estacas hélice continua monitoradas e oito reagdes, do tipo trado
mecénico, em forma de cruz. Foram ensaiadas duas estacas HCM a compressdo e quatro das suas
reagdes com carregamento horizontal.
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Fig. 92 — Resultados dos ensaios de campo realizados no campo experimental da UEL.
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Fig. 93 — Resultado do ensaio de permeabilidade in situ.

Foram feitas provas de carga estdticas (PCEs) a compressdo, com carregamento misto, nas
estacas HCM2 e HCM3 (diametro D=40 cm, comprimento 1=12 m, concreto fck = 20 MPa). A
Figura 94 e a Tabela 21 apresentam os resultados desses ensaios.
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Fig. 94 — PCEs nas estacas HCM2 e HCM3.

Nas estacas escavadas com trado mecanico (D=30 cm, 1=12 m, concreto 15 MPa), foram feitas
provas de carga estdticas (PCEs) horizontais nas rea¢cdes R3<>R4, R6<>R7 e R7<>R4, reagindo,
respectivamente, entre si. Foi utilizado carregamento rapido, nas condi¢cdes sem e com inundagado
(Figura 95 e Tabela 22).

3.9.3.2 — Brocas manuais

Foram feitas PCEs em estacas broca manuais com D=25 cm, de concreto moldado in situ, com
comprimentos de 3 e 6 m e de solo-cimento com comprimento de 3 m. As estacas foram ensaiadas
com carregamento misto, nas condi¢des sem e com inundagdo. Um exemplo dos resultados ¢ apre-
sentado na Figura 96. A Tabela 23 resume todos os resultados.
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Tabela 21 — Resumo das PCEs nas HCMs.

Ry (kN)
E Dhnominal 1 u
staca ' (em) (m) Décourt (1996) PCE
HCM2 40 12 584 1273
HCM3 40 12 584 2464
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Fig. 95 — PCEs horizontais nas estacas R3<>*R4 e R6<>R7 (sem e com inundag&o).
Tabela 22 — Resumo das PCEs (BM D=25 cm).
Condicao Estaca D (cm) 1 (m) Material Rycia (KN)
Sem inundag@o BM 25 6 Concreto 118
BM 25 3 Concreto 49
BM 25 3 Solo-cimento 60
Com inundacao BM 25 6 Concreto 78
BM 25 3 Concreto 22
BM 25 3 Solo-cimento 29

Para a verificacdo do efeito do didmetro, foi feita uma outra campanha com PCEs em estacas
broca manuais com as mesmas caracteristicas anteriores e com D=20 cm. Estas estacas também foram
ensaiadas com carregamento misto, nas condi¢des sem e com inundacdo (Figura 97 e Tabela 24).

3.9.3.3 — Estacas escavadas com trado mecdnico

Para o estudo do comportamento de estacas escavadas a seco com trado mecanico, foi ensaia-
do um grupo de 12 estacas, através de provas de carga dinamicas (PCDs). O equipamento de cra -
vacdo utilizado foi um bate-estacas, dotado de um guincho elétrico, com embreagem, projetado e
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Fig. 96 — Estacas BM D=25 cm, I=3m, de concreto.

Tabela 23 — Resumo das PCEs horizontais nas rea¢oes das HCM.
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Fig. 97 — Estacas BM D=20 c¢m, 1=6m, de concreto

D 1 Armadura n, H, H,,.
Condicao Estaca| (cm) (m) | Longitudinal Transversal (kN/m*) | (kN) FS (kN)
Sem inundagdo | R4 30 12 8 barras de 27
R3 30 12 D=16 mm 6800 27 2,0 15
R6 30 12 =12 m Estribos 34
R7 30 12 1 barra quadrados 34
R4 30 12 D=32 mm D=8 mm 19
Com inundagdo | R3 30 12 Dywidag e=10 cm 2100 19 1.5 14
R6 30 12 ST85/105 26
R7 30 12 centrada 21
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Tabela 24 — Resumo das PCEs (BM D=20 cm).

Condicao Estaca D (cm) 1 (m) Material Rymedia (KN)
Sem inundagdo BM 20 6 Concreto 109
BM 20 3 Concreto 44
BM 20 3 Solo-cimento 54
Com inundag¢@o BM 20 6 Concreto 10
BM 20 3 Concreto 13
BM 20 3 Solo-cimento 21

construido especificamente para estes ensaios e que dispde de um martelo de queda livre, com mas-
sa de 930 kg e altura méaxima de queda de 2,20 m.

O topo das estacas foi “cintado” com um tubo de aco com parede de 3 mm, didmetro igual ao
da estaca e comprimento de 30 cm. Foi utilizada uma armadura minima para resistir aos esforcos
de tragdo provocados pelas ondas de choque. Esta armadura consistiu de quatro barras longitudi-
nais, com diametro de 8 mm e estribos quadrados, com didmetro de 4,2 mm, espacados de 15 cm.
Para a obtencdo de uma superficie regular que permitisse a instalagdo da instrumentacdo do Pile
Driving Analyzer (PDA), foi utilizada uma forma constituida por um tubo de PVC com diametro
de 25 cm e comprimento de 30 cm. As previsdes de capacidade de carga feitas de acordo com os
métodos de Aoki-Velloso (1975) e Décourt (1996) estdao apresentadas na Tabela 25, onde sdo mos-
trados os valores das resisténcias de atrito lateral (R, ), de ponta (R) e de ruptura (Ry).

Tabela 25 — Resultados das previsdes de capacidade de carga.

) R, R, Ry
Método Solo (kN) (&N) &N)
Aoki-Velloso (1975) Argila siltosa 71 52 123
Décourt (1996) Argila siltosa 207 65 272

Seis estacas foram escavadas e concretadas de forma tradicional e as outras seis, concretadas
com isopor na ponta. De cada um destes conjuntos, trés estacas foram ensaiadas nas condigdes sem
inundacdo e as outras trés com inundagdo, para evitar o efeito do reensaio. Apés as PCDs, foram
feitas PCEs rdpidas em duas destas estacas, para verificar o efeito dinamico dos ensaios e calibrar
as PCDs. Esta pesquisa ainda estd em andamento e os resultados disponiveis no momento encon -
tram-se na Figura 98 (deslocamento maximo, DMX, versus resisténcia maxima, RMX) e nas
Tabelas 26 e 27. Na terceira coluna da Tabela 26 estdo apresentados os valores do fator de amorte -
cimento (Jccapwap), obtidos das andlises tipo CAPWAP.

Para o estudo da possivel melhoria da contribuicdo da resisténcia de ponta de estacas escava-
das a seco com trado mecanico, foram ensaiados, através de PCDs, trés grupos de trés estacas, com
tipos diferentes de melhoria da ponta, todos na condi¢do sem inundac¢do. Foram, também, removi -
das duas estacas e coletados, na profundidade das pontas, seis blocos de amostras indeformadas do
material natural e sob as pontas dos trés tipos de pontas das estacas. Esta pesquisa ainda estd em
andamento e, portanto, os resultados ainda ndo estdo disponiveis.

3.9.3.4 — Estacas escavadas com trado mecdnico, com melhoria da ponta

Para o estudo da possivel melhoria da contribuicdo da resisténcia de ponta de estacas escava-
das a seco com trado mecénico, foram ensaiados, através de PCDs, trés grupos de trés estacas, com
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Fig. 98 — Curvas RMX x DMX das estacas A1, Bl e Cl1.

Tabela 26 — Resultados das PCDs realizadas nas estacas A1, B1 e C1.

.~ R média
Condigdo Estaca JCCapuap Match R, (kN) R, (kN) Ry (kN) (IliN(;
Ensaio Al 0,30 148 285 84 369 387
Bl 047 2,27 331 83 414
Cl 0.39 202 335 42 377
Reensaio Al 053 297 282 120 402 449
B1 053 2,79 290 206 496
Tabela 27 — Resumo da PCE rdpida na estaca Al.
Condicao Estaca D (cm) 1 (m) Ry (kN)
Sem inundacdo Al 25 12 472

tipos diferentes de melhoria da ponta, todos na condicao sem inunda¢do. Foram, também, removi -
das duas estacas e coletados, na profundidade das pontas, seis blocos de amostras indeformadas do
material natural e sob as pontas dos trés tipos de pontas das estacas. Esta pesquisa ainda estd em
andamento e, portanto, os resultados ainda ndo estdo disponiveis.

3.9.3.5 — Estacas apiloadas

Para verificar o comportamento de estacas apiloadas, foram executadas 12 unidades, sendo
seis com comprimento de 3 m e as outras seis com 6 m. De cada um destes conjuntos, trés estacas
foram executadas fazendo-se um “pé de brita” na ponta, seguido do lancamento do concreto (esta -
cas ACL), enquanto que as outras trés foram executadas sem o “pé de brita”e com o apiloamento
do concreto ao longo do fuste com o soquete do equipamento Strauss (estacas ACA). Os resultados
disponiveis no momento estdo apresentados nas Figuras 99 e 100 e na Tabela 28.
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Fig. 99 — Estacas apiloadas de 3 m, Fig. 100 — Estacas apiloadas de 6 m,
sem inundagio. sem inundagio.
Tabela 28 — Estacas apiloadas de 3 e 6 m.
Condicao Estaca D (cm) 1 (m) fck (MPa) Pu, 4. (KN)
Sem inundag@o ACL3 20 3 15 110
ACL6 20 6 15 333
ACA3 20 3 15 137
ACAG6 20 6 15 184

3.9.4 — Perspectivas

Pretende-se ampliar as pesquisas no campo experimental da UEL nos seguintes temas:

¢ Propriedades de comportamento: ensaios triaxiais com suc¢@o controlada, compressibilida-
de, curvas caracteristicas, propagacio da percolacdo no solo e pressiometro de Ménard;

* Geoambiental: parAmetros de transporte e estudos geoquimicos;
» Fundagoes: rasas (sapatas e radiers) e profundas (estacas e tubuldes);

e Obras de terra: escavacdes e contencgdes e reforco do solo e tiineis em solo.

3.10 — Campo experimental da UEM
3.10.1 - Aspectos geologicos

O subsolo da cidade de Maringd, em locais de alta a média vertente, tem sua camada superfi -
cial de solo evoluido (latossolo vermelho férrico), originariamente proveniente da alteracdo de
basalto, constituida de argila siltosa porosa, de cor marrom avermelhado, com espessura varidvel,
chegando em alguns locais até a profundidade médxima de 12 m. A camada de solo de alteragc@o de
basalto, que se encontra abaixo da camada superficial de solo evoluido, é constituida de argila sil -
tosa e silte argilo-arenoso, de cor variegada, com matriz na tonalidade marrom, roxo ou cinza ama -
relado. Abaixo das duas camadas de solo encontra-se a rocha basdltica. O nivel d’dgua do subsolo,
observado em sondagens de simples reconhecimento, encontra-se geralmente na camada de solo de
alteracdo de basalto, podendo estar ou ndo préximo do topo rochoso. O subsolo no local do campo
experimental situa-se em local de média vertente, tendo a camada superficial de solo evoluido de

aproximadamente 9,5 m de espessura e topo rochoso (rocha extremamente alterada) na profundi -
dade aproximada de 18 m.
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3.10.2 — Caracterizagdo geotécnica
3.10.2.1 — Ensaios de laboratorio

Na Tabela 29 sdo apresentados resultados tipicos dos ensaios de caracterizagdo geotécnica dos
dois conjuntos (solo evoluido e solo de alterag@o) que constituem o subsolo do campo experimen-
tal da UEM, até a profundidade de 17,5 m. Também sdo apresentados resultados de pardmetros geo-
técnicos obtidos em ensaios de laboratério com amostras dos tipos indeformada e deformada, reti-
radas até a profundidade de 15 m, sendo os ensaios de compactacdo e CBR realizados com a
energia normal de 600 kJ/m”.

A Figura 101 apresenta os resultados dos valores médios obtidos nos ensaios de caracteriza-
¢a0 dos solos até a profundidade de 15 m. Esses resultados indicam a existéncia das duas camadas
basicas de solo, evidenciadas pela mudancga de valores dos limites de consisténcia, teores de umi-
dade e indices de resisténcia a penetracdo (NSPT), que ocorre na profundidade aproximada de 9.5
m, neste caso.
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Fig. 101 — Perfil de solo tipico do campo experimental de geotecnia da UEM.

A camada de solo evoluido se apresenta com indice de vazios variando aproximadamente de
145 a 2,50, o que lhe confere uma porosidade de até 71%. Em funcdo também de seu teor de
umidade, que é da ordem de 32%, e de seu grau de saturacdo inferior a 70%, este solo € metaestavel
(Gutierrez et al., 2003; Gutierrez 2005), apresentando-se com tendéncia ao colapso quando do
aumento de umidade. Esta condicdo de comportamento pode ser ilustrada pelos resultados de
ensaios de compressdo confinada (ensaio edométrico), constantes na Figura 102.

Ensaios edométricos simples e duplos foram conduzidos para a avaliacdo da colapsibilidade
do solo. Para a identificacdo e caracterizag¢@o da estrutura do solo natural e suas mudancas associa -
das aos mecanismos de colapso recorreu-se a métodos e técnicas micromorfolégicas em laminas
delgadas de solo com o auxilio de lupa binocular e microscépio éptico petrografico.
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Tabela 29 — Resultados tipicos dos ensaios de caracterizacdo geotécnica e parametros dos solos
constituintes do subsolo do campo experimental da Universidade Estadual de Maringd.

Discriminacao Simbolo e Solo evoluido Solo de alteracio de
unidade (Latossolo Vermelho férrico) basalto

Peso especifico natural v, (KN/m*) 120-170 15,5-18,0
Peso especifico dos graos v, (KN/m?) 29,7 -30.8 28,0 -30,5
Teor de umidade natural w (%) 29 - 35 43 -55
Grau de saturacdo S, (%) 37-170 60 - 100
ndice de vazios e 1.45-2,50 1,25 -2,00
Porosidade n (%) 60 - 70 55-67
Fragdo argila % 55-78 50 - 60
Fragao silte % 15-33 26 - 35
Fracao areia % 8-12 13-15
Limite de liquidez w (%) 55-170 60 - 95
Limite de plasticidade wp (%) 40 - 50 41 - 66
Indice de plasticidade I, (%) 15-24 20 - 40
Atividade Coloidal AC 0,20 - 0,35 0,34-0,75
Tensdo de pré-adensamento p; (KN/m?) (Ngpp) /(0,020 a 0,035)
ndice de compressao natural Cc 0,500 - 0,750 0,700 - 1,100
Angulo de atrito interno (efetivo) @’ (grau) 27-32 22 -26
Intercepto de coesdo ¢’ (kN/m?) 10 - 30 30 - 100
Envoltdria caracteristica (efetiva) T, (KN/m?) 10 + 0’tg30° 30 + o’tg24°
Coeficiente de permeabilidade k (cm/s) 10° -
Peso esp. ap.seco max. (E.N.) Yamax., (KN/m*) 140-155 12,5-135
Umidade 6tima (E.N.) W, (%) 28 - 34 37-42
CBR (E.N.) CBR (%) 7-25 5-16
Expansdao (E.N.) % 0,1-03 04-42
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Fig. 102 — Resultados de ensaios edométricos simples, para solo evoluido e profundidade de 1,5 metros.

A Figura 103 mostra a variacdo do coeficiente de colapso estrutural do solo ensaiado com
teores de umidade em torno de 32%, obtidos nos ensaios edométricos simples para tensdes de
inundagdo de até 1600 kPa e apresenta alguns aspectos dominantes da microestrutura do solo ao
longo do perfil.

179




Pela tendéncia das curvas apresentadas, observa-se que os materiais mais superficiais, até
aproximadamente 4,5 m de profundidade, manifestaram comportamentos distintos dos materiais
dos niveis inferiores, quando submetidos a diferentes carregamentos e inundagdo. Se um indice de
colapso de 2% for assumido como limite entre solos colapsiveis e ndo colapsiveis pode—se afirmar
que o solo evoluido da camada superficial (latossolo vermelho distroférrico) € colapsivel. Entretan-
to, a parte mais superficial, até aproximadamente 4,5 m de profundidade, se mostrou mais sensivel
a inundacdo do que os niveis mais profundos (até 9,5 m), na interface com o solo de alteracdo de
basalto.
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Fig. 103 — Aspectos microestruturais do solo ao longo do perfil de solo evoluido e variacdo
do coeficiente de colapso

As andlises micromorfolégicas revelaram mudancas na organiza¢do do plasma a partir da
profundidade de 4,50 m, o que pode também justificar as mudancas de comportamento dos mate-
riais, mediante carregamentos e inundacdo. Andlises mineraldgicas por difragdo de raios-X e
espectroscopia Mossbauer foram empregadas para a caracterizagdo dos materiais, em particular da
fase argilosa, tendo em vista a sua influéncia no comportamento e arranjo microestrutural do solo.

Ensaios de porosimetria permitiram acompanhar as transformacdes das porosidades estrutural
(vazios interagregados presentes na macroestrutura) e textural (vazios intra-agregados presentes na
microestrutura) do solo, a partir de sua condi¢do natural, durante e apds a evolug@o do colapso.

3.10.2.2 — Ensaios de campo
O campo experimental da UEM conta com:

a) diversas sondagens de simples reconhecimento;
b) dois pogos de inspecdo com retiradas de amostras indeformada e deformada;
¢) quatro sondagens do tipo CPT;

Os resultados das investigagdes de campo sdo apresentados na forma de perfis tipicos de SPT
e CPT (Figuras 104 e 105).
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Fig. 104 — Resultados de NSPT proveniente de trés sondagens realizadas na area do campo experimental de
geotecnia da UEM — Maringa, PR.

Considerando o perfil de sondagem apresentado, o solo é constituido de uma camada de argila
siltosa porosa (solo evoluido) até a profundidade de 9,5 m, seguido de uma camada de argila siltosa
(saprolito) até a profundidade de 17 m, sobrejacente a rocha. Os indices de resisténcia a penetracao
do SPT apresentados variam de 4 a 24.

Como o CPT4 foi realizado em dia chuvoso, é notavel a influéncia da presenca de dgua entre
0,8 m e 2,0 m de profundidade. Os valores de resisténcia de ponta reduziram-se, resultando em um
aumento da razdo de atrito, valores estes superiores aos obtidos nos demais ensaios.

De acordo com a Figura 105, observa-se que na parte mais superficial da camada de solo evo -
luido o material ¢ classificado, de acordo com Robertson et al. (1986), como sendo de comporta -
mento de argila siltosa e na parte subjacente a esta, até aproximadamente 9,5 m de profundidade,
como sendo de comportamento de silte arenoso para silte argiloso. Na camada inferior, correspon -
dente ao saprolito, o material é classificado como sendo de comportamento de argila até 13,5 m e
como de comportamento de argila siltosa até 17,3 m.

Essa classificagdo ndo retrata fielmente a granulometria do material, especialmente daquele
constituinte da camada de solo evoluido, o qual, apesar de constituido essencialmente por argila,
apresenta um comportamento de material mais granular. Isto provavelmente se justifique em fun-
¢do da microestrutura do solo, isto é, da microagregacio resultante dos processos pedogenéticos
mais atuantes na camada superior.
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Fig. 105 — Resultados dos ensaios de penetragdo de cone elétrico (CPT) realizados na drea do campo
experimental de geotecnia da UEM — Maringd, PR.

3.10.3 — Experiéncia com fundacies

Foram realizadas somente duas provas de carga estdtica em estacas do tipo Strauss, de diame -
tro nominal de 25 cm, carga de trabalho prevista de 200 kN e comprimento de aproximadamente
15,3 m. No carregamento de 400 kN, as estacas apresentaram recalque de 4 mm e 2,5 mm respec-
tivamente, indicando tendéncia a ruptura somente na carga de 530 kN.

3.10.4 — Perspectivas

Encontram-se executadas sete estacas do tipo broca com didmetro nominal de 25 cm, sendo 4
estacas com comprimento de 6,0 m (contemplando a camada de solo evoluido) e 3 estacas de 11,5
m (contemplando as camadas de solo evoluido e de solo de alteracdo). Nessas estacas serdo reali -
zadas provas de carga estdtica, as quais serdo confrontadas com os resultados de ensaios de carrega-
mento dindmico, ja realizados.

3.11 — Campo experimental da UFPE

3.11.1 — Aspectos geologicos

Recife esta situado no litoral do Nordeste do Brasil e apresenta uma planicie sedimentar for -
mada no periodo Quaterndrio e de origem flivio-marinha. Depésitos de argila organica mole e mé -
dia s@o encontrados em cerca de 50% da drea da planicie, formados no periodo Holocénico, tendo
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uma idade média de cerca de 10.000 anos. O nivel do solo é préximo do nivel do mar, assim os
depdsitos de solo mole, em geral, estdo quase totalmente abaixo do lencol fredtico. A importancia
da acdo antrépica na conformagdo atual do depdsito € sentida principalmente, na realizagdo de
sucessivos aterros, realizados no propdsito de se preparar o terreno tendo em vista a sua utilizagao

como suporte a fundacdes de edificios e outras obras de engenharia.

A planicie sedimentar do Recife, particularmente a drea do depdsito do Sesi-Ibura caracteriza-
se geologicamente por estar compreendido no dominio dos dois terragos marinhos originados du -
rante a penultima transgressao (Periodo Pleistocénico) e a tltima transgressao (Holocénico) do mar,
sendo formado em ambiente flivio-lagunar e de mangue, localizando-se em posi¢do mais baixa,
relacionando-se com a atuacdo de antigos canais de maré, que cortam e ligam os terracos, receben-
do também, provavelmente, sedimentos finos € ndo consolidados oriundos de zonas de retrabalha-
mento da Formacgao Barreiras e da Formacdo Cabo.

3.11.2 - Caracterizacdo geotécnica

Uma extensa investigacdo geotécnica vem sendo realizada, no depédsito do Sesi-Ibura (Recife
Research Site 2 — RRS2), através de ensaios de laboratério e ensaios de campo. A Tabela 30
apresenta a quantidade de ensaios de laboratério e campo realizados. A Figura 106 mostra a drea
do Campo Experimental (RRS2) com a locac@o dos ensaios de investigagdo e das estacas cravadas
para pesquisas.

Vale ressaltar a existéncia de outro Campo Experimental também estudado pela UFPE, locali-
zado no Clube Internacional do Recife (Recife Research Site 1 — RRS1), o qual também foi alvo
de uma extensa caracterizagdo geotécnica (ver Coutinho e Oliveira, 1997).

3.11.2.1 — Ensaios de laboratorio

O perfil geotécnico representativo e resultados de caracterizagdo relativos ao depdsito do Sesi-
Ibura sdo mostrados na Figura 107. Este depdsito encontra-se subdividido em duas camadas
distintas, a primeira de 4 a 11,5 m e a segunda de 11,5 a 21 m.

Tabela 30 — Principais ensaios de laboratdrio e campo realizados no depésito do Sesi-Ibura.

Ensaio laboratério Quantidade Ensaio de campo Quantidade
Caracterizagdo 46 Amostragem Shelby 67
Adensamento vertical 36 Sondagem SPT 9
Adensamento radial 10 CPTU 3
Triaxial UU 44 DMT 3
Triaxial CIU 15 PMT 3
T™MO 46 Palheta de campo 3
Provas de carga 23

Os resultados das caracteristicas de compressibilidade podem ser vistos na Figura 108. A
camada 1 deste depdsito é normalmente adensada a levemente pré-adensada, apresentando valores
de OCR, em geral, menores que 3,0. J4 a camada 2 apresenta valores de OCR menores que 1. O
motivo deste possivel subadensamento pode ser a colocac@o de um aterro recente, o qual gerou um
excesso de poro-pressdes, que devido a baixa permeabilidade das camadas argilosas, pode ainda
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ndo ter sido totalmente dissipado e/ou a dificuldade na amostragem devido aos seguintes aspectos:
i) muita baixa consisténcia do material; ii) grande profundidade e iii) possivel presenca de artesia-
nismo e gases.

Os parametros de resisténcia ao cisalhamento foram obtidos em laboratdrio através de ensaios
triaxiais (UU-C e CIU-C, com s3 desde s’oct de campo até 300 kPa). A Figura 109 apresenta os
resultados das resisténcias ao cisalhamento ndo-drenada obtidas ao longo da profundidade compa-
rada com ensaios de campo. Os ensaios CIU-C foram realizados a partir de amostras indeformadas,
seguindo a metodologia de Coutinho (1986).

O grafico da Figura 110 apresenta os dados de Oliveira (2000), acrescidos dos dados de Soares
(2006), mostrando as envoltdrias de resisténcia transformadas obtidas a partir dos pontos corres-
pondentes a ruptura, para as duas camadas de argila do depésito estudado.
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Fig. 106 — Area do campo experimental do Sesi-Ibura com a locacio dos ensaios de investigacio
do subsolo e das estacas cravadas.

Os resultados das caracteristicas de compressibilidade podem ser vistos na Figura 108. A
camada 1 deste depdsito é normalmente adensada a levemente pré-adensada, apresentando valores
de OCR, em geral, menores que 3,0. J4 a camada 2 apresenta valores de OCR menores que 1. O
motivo deste possivel subadensamento pode ser a colocacdo de um aterro recente, o qual gerou um
excesso de poro-pressdes, que devido a baixa permeabilidade das camadas argilosas, pode ainda
ndo ter sido totalmente dissipado e/ou a dificuldade na amostragem devido aos seguintes aspectos:
i) muita baixa consisténcia do material; ii) grande profundidade e iii) possivel presencga de artesia -
nismo e gases.

Os parametros de resisténcia ao cisalhamento foram obtidos em laboratdrio através de ensaios
triaxiais (UU-C e CIU-C, com o5 desde o’ de campo até 300 kPa). A Figura 109 apresenta os
resultados das resisténcias ao cisalhamento nao-drenada obtidas ao longo da profundidade compa -
rada com ensaios de campo. Os ensaios CIU-C foram realizados a partir de amostras indeformadas,
seguindo a metodologia de Coutinho (1986).
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O grafico da Figura 110 apresenta os dados de Oliveira (2000), acrescidos dos dados de Soares
(2006), mostrando as envoltérias de resisténcia transformadas obtidas a partir dos pontos cor-
respondentes a ruptura, para as duas camadas de argila do depdsito estudado.
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Fig. 107 — Perfil geotécnico e resultados de ensaios de caracterizacdo com a profundidade — Sesi-Ibura
(Coutinho et al., 1999).
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3.11.2.2 — Ensaios de campo

Foram realizados diversos ensaios penetrométricos dos tipos: SPT, CPTU, Vane Test; DMT;
PMT, além de Amostragens Shelby. A Figura 106 mostra a localizagdo dos ensaios de campo
realizados no campo experimental do Sesi-Ibura. As sondagens com SPT deram origem ao perfil
geotécnico AA apresentado na Figura 111.
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Fig. 112 — Diagrama de classificagdo de solos. Efeitos do manto de cobrimento, razdo de pré-adensamento e
densidade (Lacasse e Lunne, 1988).
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a) Perfil geotécnico/estratigrafia

De acordo com Marchetti (1980) o tipo do solo pode ser identificado como a seguir: argila
(0,1<1<0,6), silte (0,6<I,<1,8) e areia (1,8<I,<10).

A Figura 112 sumariza as posi¢des dos solos testados pelo NGI na carta de classificacio dos solos
do dilatometro proposta por Marchetti e Crapps (1981) e modificada por Lacasse e Lunne (1988). A
informagdo mais nova permite ilustrar qualitativamente os efeitos do manto de cobrimento, da razao
de pré-adensamento e da densidade a partir do médulo dilatométrico. As posicdes dos depdsitos das
argilas moles do Recife estdo apresentadas também na Figura 112 e estdo de acordo com a carta.

Os valores dos ensaios de piezocone realizados no campo experimental da UFPE (Sesi-Ibura)
sao apresentados nos dbacos de Robertson (1990), mostrados na Figura 113. Nos dbacos q, x F,, e
q; x By, os resultados de piezocone na drea do Sesi-Ibura situaram-se basicamente na zona 3 que
corresponde a solos argilas/argilas siltosas, mostrando baixos OCR (préximo de normalmente
adensada) e com tendéncia a maiores valores de sensibilidade.
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Fig. 113 — Diagramas de classificacdo do tipo e comportamento do solo baseado nos resultados
normalizados de CPT/CPTU para o Sesi-Ibura (a partir de Robertson, 1990).

b) Historia de tensdes, estimativa do K0 e compressibilidade

A Figura 114a apresenta os resultados da tens@o vertical efetiva, tensdo de pré-adensamento
(0’p) determinada pelo método de Casagrande, e os valores da razdo de pré-adensamento, OCR. A
Camada 1 ¢ ligeiramente pré-adensada (OCR =< 3) e a Camada 2 ¢é praticamente normalmente
adensada (OCR = 1). A Figura 114b apresenta os valores médios do K, obtido pelas correlacdes e
mostram que os resultados sdo muito préximos dos resultados obtidos “em laboratério”, e que os
valores de K, pelo piezocone dependem da correlacdo usada (ver também Coutinho e Oliveira
1997). Todavia, a correlacdo de Sully e Campanella (1991) mostrou uma boa concordincia com os
resultados de laboratério. Lunne et al. (1990) estimaram que para argilas “jovens” a incerteza
associada com o K, pelo DMT ¢ cerca de 20%.

Em relacdo ao ensaio de palheta, a proposta de Wroth (1984) apresenta maiores valores do que
a proposta de Aas et al. (1986). Os valores de K, estimados a partir do método de Aas et al. (1986)
sd0, em geral, os que mais se aproximam dos valores de KO estimados em laboratdrio (através de
correlagdo empirica).
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Fig. 114 — a) Comparacdo de ensaios de OCR in situ e laboratério; b) Comparagdo KO: edométricos,
palheta, DMT e CPTU - Sesi-Ibura (Coutinho et al., 1999; Oliveira, 2000; Coutinho e Oliveira, 2002).

A Figura 108 apresenta também os valores obtidos do médulo oedométrico (M) correspon-
dente a tensao vertical efetiva de campo a partir de ensaios de laboratdrio e através de correlagdes
propostas para o DMT. A correla¢do proposta por Marchetti (1980) para argilas (I, < 0,6) foi utili-
zada. Os resultados mostraram que, em geral, os valores do My, foram ligeiramente maiores
(cerca de 20%) do que os resultados edométricos (RRS2 — camada 1 e 2). A experiéncia tem reve-
lado que o My, € altamente repetitivo e, nos locais investigados estd variando na faixa de 04 a
400 MPa. Comparando ambos em termos de Mpyr — Migerencia © €M termos de recalques previstos
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Fig. 115 — Resultado a) DMT, CPTU e vane; (b) DMT, vane e ensaio triaxial; (c) PMT, CPTU e ensaio
triaxial (Coutinho et al., 1999)
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versus medidos tem mostrado que, em geral, My, € razoavelmente acurado e possivel de uso em
projetos da pratica (Marchetti et al., 2001).

¢) Resisténcia nao-drenada

No campo experimental Sesi-Ibura, a resisténcia ndo-drenada foi também obtida através de
ensaios de piezocone, palheta de campo, pressidmetro e dilatobmetro. A Figura 115 apresenta o
perfil de variacdo da S, através de ensaios de laboratério de compressao triaxial tipo UU e CIU,
através dos ensaios de campo citados e por meio de correlagdes.

Na Figura 115a estdo apresentados os valores de S, obtidos através dos ensaios com o
piezocone, dilatdmetro e com a palheta de campo. A Figura 115b mostra os resultados dos ensaios
triaxiais, bem como, os resultados da palheta de campo e DMT. Na Figura 115¢ observa-se os
resultados dos ensaios triaxiais e os valores médios de S, obtidos através do piezocone e PMT.
Maiores informagdes sobre os resultados obtidos podem ser encontradas em Coutinho et al. (1999),
Coutinho et al. (2000), Oliveira e Coutinho (2000) e Coutinho e Oliveira (2002).

3.11.3 — Experiéncia com fundagoes

O Campo Experimental do Sesi-Ibura passou a ser estudado apds o acidente que causou a rup -
tura geral de uma estrutura de concreto armado, de um pavimento, sobre estacas metdlicas (3 trilhos
tipo TR-25), 21 anos apds ser construida, sem apresentar nenhum sinal prévio de ruina. Ocorreu um
recalque repentino de cerca de 1 m s6 numa das extremidades da edifica¢do, ficando a configuracao
deformada aproximadamente linear.

De posse do perfil geotécnico do subsolo do local e pelas caracteristicas do acidente, levantou-se
a hipétese do acidente ter sido provocado por movimento lateral lento da camada de argila orga-
nica, que ao longo do tempo teria provocado um deslocamento lateral na estaca (Figura 116), que
em adico a carga vertical (peso proprio + atrito negativo) levou a estaca a ruina (flambagem).
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Fig. 116 — Perfil Geotécnico — Esforco horizontal (Braga, 1998).
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Este lento movimento lateral do solo teria sido causado pela diferenca de espessura observada
na camada de aterro existente sobre a camada de argila orgénica, com a camada de argila tendendo
a se mover do seu ponto de menor espessura (1,3 m — SP3) em direcdo ao ponto de maior espessura
(18 m — SP2).

Com o objetivo de estudar o comportamento de estacas cravadas no depésito do Sesi-Ibura
foram realizadas provas de carga horizontal em estacas metdlicas e provas de carga vertical em
estacas pré-moldadas centrifugadas.

— Prova de carga horizontal

As provas de carga horizontal fazem parte de um estudo sobre o comportamento de estacas
metdlicas carregadas lateralmente em camadas espessas de argila mole, e consiste de uma parte
experimental e outra analitica (Braga, 1998). Na parte experimental, foram realizadas provas de
carga lateral em uma estaca metdlica, cravada no depdsito de argila orginica, onde ocorreu o
acidente mencionado. Na parte analitica foram feitas previsdes dos deslocamentos horizontais no
topo da estaca e estimativas para a carga de flambagem de uma estaca metdlica em argila muito
mole, obtidas a partir de andlise linear e ndo-linear do problema, pelo método dos elementos finitos.
O solo foi modelado por curvas p-y obtidas a partir de resultados de ensaio dilatométricos (DMT)
e pressiométricos (PMT) realizados no local do acidente e préximos a estrutura danificada, sendo
os pontos destas curvas dados de entrada do programa ANSYS (ANSYS, 1989), que possui um ele-
mento forca-deformacdo. Foram consideradas as seguintes hipdteses: a estaca totalmente na verti-
cal e a estaca com excentricidade da carga vertical, ou seja, com deformacao lateral inicial.

Uma prova de carga lateral em uma estaca metdlica foi realizada no local, préximo ao acidente
descrito, com um macaco hidrdulico agindo entre duas estacas segundo a norma ASTM D 3966
(1990). A estaca analisada trata-se de uma estaca metdlica tubular com diametro externo de 120 mm,
didmetro interno de 108 mm, espessura de 6 mm e modulo de elasticidade E = 21x10” kN/m?. Essa
estaca foi utilizada na prova de carga lateral citada.

Foram realizadas comparagdes entre os deslocamentos horizontais (§,) medidos no topo da
estaca com previsdes utilizando as andlises linear e ndo linear.

Com relag@o a carga critica de flambagem, foram realizadas andlises para estimativa desta,
através do método dos elementos finitos (MEF) utilizando o programa ANSYS, considerando o
caso de estaca totalmente enterrada em trés diferentes camadas de solo (ver Figura 116. Os
deslocamentos horizontais (8,) medidos e previstos pela andlise linear e ndo linear, no nivel do ter -
reno apos escavacdo versus carga aplicada, sio mostrados na Figura 117 e sumarizados na Tabela
31. Observa-se que os resultados das andlises estdo proximos um dos outros.

Os resultados encontrados pelas andlises realizadas no ANSYS encontram-se na Tabela 32.
Foi assumido que a estaca possuia deslocamentos horizontais apresentando a forma de uma para-
bola do segundo grau. Estes deslocamentos foram provocados por cargas laterais nodais, nos valo-
res de 10, 20, 30, 50, e 100 mm em L/2. Os resultados desta andlise realizada no ANSYS estdo su -
marizados na Tabela 33.

Observa-se que a carga critica sofre consideravelmente o efeito dos deslocamentos acidentais
caindo bruscamente de valor. O caso analisado retrata a situacdo real do acidente, a capacidade de
carga, segundo a analise da curvas p-y (DMT) € reduzida em 70%, para um deslocamento acidental
de 10 mm, alcancando uma reducéo de 98% para um deslocamento acidental de 50 mm.

191



12

10 PN

A}
Curva Média

Carga (kN)
o

T T T T T
0 20 40 60 80 100 120

Deslocamento (mm)
B Medido (Inclinémetro)

A Previsto (DMT) X Previsto (PMT) @ Anélise Linear

Fig. 117 — Deslocamentos (3,) medidos e previstos (Braga, 1998; Coutinho et al., 2005).

Tabela 31 — Deslocamentos (9,) medidos e previstos (Braga, 1998; Coutinho et al. 2005).

H=25kN

H=50KkN

H=75kN

H = 10,0 kN

Desloc. (mm)

Desloc. (mm)

Desloc. (mm)

Desloc. (mm)

Andlise linear 2595 519 77,85 103,81
DMT 9,22 27,09 56,85 108,56
PMT 10,32 33,52 63,27 106,74

Medido 18,59 27,86 68,71 109,65

Tabela 32 — Estimativa da carga critica de flambagem (Braga, 1998; Coutinho et al., 2005).

Representacao do Solo

Carga Critica de Flambagem (kN)

Topo Livre Topo Rotulado
Curvas P-Y (DMT) 2.988.64 2.988.,64
Curvas P-Y (PMT) 1.925,11 1.925,11

Tabela 33 — Carga critica devido ao desloc. acidental (Braga, 1998; Coutinho et al., 2005).

Carga Critica (kN)
Curvas p-y (DMT) Curvas p-y (PMT)
Deformagdo (mm) Topo Livre Topo Rotulado Topo Livre Topo Rotulado

0 2.988.,64 2.988.,64 1.925,11 1.925,11

10 1.738,18 1.738,18 1.877.44 1.877.44

20 1.183,99 1.183,99 510,21 510,21

30 360,29 360,29 98.86 98,86

50 58,19 58,19 70,89 70,89
100 46,25 46,25 56,90 56,90
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A capacidade de carga da estaca em andlise foi calculada pelo método Aoki-Velloso (1975)
utilizando os dados das sondagens com SPT realizadas no local. De acordo com o método mencio-
nado, a carga de ruptura (Q,,,) da estaca isolada foi 373 kN, sendo 228 kN igual a parcela do atrito
(Q)) e 145 kN a parcela de ponta (Q,). A carga de trabalho para a estaca seria de 186.,5 kN e estaria
dentro do intervalo que determina a carga limite para ocorréncia de flambagem correspondente a
um deslocamento acidental entre 30 e 50 mm, conforme mostrado na Tabela 33.

A partir destes dados, duas conclusdes podem ser destacadas: i) os deslocamentos laterais
reduzem drasticamente a capacidade de carga vertical de uma estaca isolada; e ii) os deslocamentos
laterais obtidos pela andlise ndo-linear utilizando as curvas p-y obtidas a partir dos ensaios de DMT
e PMT, mostram-se bastantes coerentes com os resultados medidos na prova de carga lateral (Braga,
1998).

— Prova de carga vertical

No campo experimental Sesi-Ibura, uma pesquisa de doutorado (Soares, 2006) foi desenvol-
vida através do estudo de provas de cargas verticais instrumentadas realizadas em estacas pré-mol-
dadas flutuantes no depésito de solo mole. Nesse estudo, foi também incluido se a verificagdo do
aumento da resisténcia com o tempo (o efeito “set-up”) pode ser considerado em projetos de fun-
dagdes na cidade do Recife, o qual pode fornecer em alguns casos uma aprecidvel economia devido
a espessura das camadas de solos moles.

Para o estudo, foram cravadas 12 estacas de rea¢do pré-moldadas protendidas (EPH28 - D,
=280 mm /L =9 m) e 4 estacas provas pré-moldadas centrifugadas (EC350 - D = 350 mm / L=9,70
m), sendo realizadas 22 provas de carga estdtica instrumentadas ao longo do tempo.

A Figuras 118 (a e b) apresentam os resultados de 10 (Estacas E1 e E2) provas de carga rdpi-
das realizadas no campo experimental do Sesi-Ibura, de um total de 22 efetuadas. A Figura 119
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L e o o o — \ 0 ppmt S =
20 [ 2 | Rew® 120N
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N"'."‘-..' Fros = 114 N Wt aug o Ram1TN
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i tegeses, R = 111 W E :_"::3::
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-
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Fig. 118 — Resultados provas de carga rdpidas: a) estaca E1; b) estaca E2 (Soares, 20006).
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apresenta previsdes da capacidade de carga das estacas localizadas no campo experimental do Sesi-
Ibura, utilizando-se os métodos semi-empiricos de Aoki e Velloso (1975), A-V, Décourt e Quaresma
(1978), D-Q, Teixeira (1996), Tex, e tedricos (a, B e A) baseados nos pardmetros do solo retirado
de ensaios de campo e laboratério comparados com os resultados da capacidade de carga médias
das estacas E1 e E2 que foram instrumentadas.

Verifica-se um comportamento ndo tdo comum, ao analisar o desempenho geral ao longo do
tempo das estacas cravadas no RRS2. A capacidade de carga (resisténcia maxima) e também a
resisténcia residual diminuem até um determinado limite, a partir do qual a capacidade de carga
comega a crescer ao longo do tempo.

Observa-se também que, aumentando o intervalo entre uma prova de carga e outra, ocorre um
ganho de resisténcia significativo. A realiza¢@o da prova de carga amolga o solo ao redor da estaca.
Caso sejam realizadas provas de cargas seqiienciadas, poderd ocorrer uma capacidade de carga
menor ou igual ao ensaio anterior.

Conclui-se que a cravacdo das estacas causam amolgamento do solo e provavelmente um au-
mento das poro-pressdes. Houve reducdo na capacidade de carga devido a sensibilidade média,
baixa permeabilidade além da espessa camada de argila existente, ao se realizar provas de carga
com até 7 dias em relag@o ao ensaio anterior, exigindo um tempo para recuperar a perda ocorrida.
Todavia, aumento o tempo entre os ensaios, a capacidade de carga cresce de 15% no tocante a resis-
téncia maxima e 24% em relaca@o a resisténcia residual.

Com relac@o aos métodos de previsdo da capacidade de carga das estacas no Sesi-Ibura (Figura
119), o método tedrico que apresentou os melhores resultados foi o método 3 (Burland, 1973),
mostrando um valor de capacidade de carga total 21,3% maior do que o medido. Para os métodos
semi-empiricos, os baseados no PMT (Clarke, 1995) e no DMT (Powell et al., 2001) apresentaram
os melhores resultados, mostrando uma diferenga da ordem de 3,4% maior e 6,9% menor do que o
medido, respectivamente.

Comparacéo dos Resultados com PrevisGes
300
+213% 254 265

249

250 | 298 +34%

-69 %
20
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100
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PCE PCE AV DQ Tex CPTu PMT DMT
o Cargade Ponta @ Carga Lateral g Carga Total

Fig. 119 — Previsao da capacidade de carga baseado em métodos tedricos e semi-empiricos (Soares, 2006).
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3.11.4 — Perspectivas

Pretende-se dar continuidade e ampliar as pesquisas no campo experimental do Sesi-Ibura nas
seguintes dreas:

a) Ensaios de Laboratdrio e Campo:

— Estudos detalhados da Geologia e formacao da drea;

— Ampliacdo dos estudos de andlise quimica e mineraldgica;

— Ensaio de compressibilidade com velocidade de deformacdo controlada;
— Ensaios triaxiais especiais (adensamento k,, estudo de anisotropia, etc);
— Campanha de ensaios T-Bar em parceria com a COPPE/UFRJ.

b) Fundagdes:

— Provas de cargas em estacas tubadas instrumentadas com transdutores de poro-pressao
e strain-gages,
— Prova de carga dindmica em estacas metdlicas.

¢) Acompanhamento de obra:

— Acompanhamento de recalque de constru¢des na drea.
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Stress
Wave

Lisbon | 2008

OO0

8-10 | September

The 8th International
Conference on the

Science, Technology
and Practice

Welcome to

Instituto Superior Técnico,
Universidade Técnica de Lisboa, Portugal
(High Technical Institute,
Technical University of Lisbon, Portugal)

Invitation

The International Society for Seil Mechanics and Geotechnical Engineering
(ISSMGE), the Portuguese Geotechnical Society (SPG) and Instituto Superior
Técnico of the Technical University of Lisbon (IST/UTL), invite you to participate in
the Bth International Conference on the Application of Stress Wave Theory to Piles
that will be held in Lisbon from Sept. 8-10th, 2008.

Objectives and Themes

The main objective of the conference is to create a forum for exchange of ideas and
experience between researchers, equipment manufacturers and practicing
engineers regarding the application of stress-wave theory to piles and other
relevant problems and developments on dynamic testing and its relation to the
foundation engineering.

In order to widen the contribution of all participants, the conference format will
comprise parallel sessions. State-of-the-art presentations of technological
developments will also be featured. The conference will also include invited
keynote lecturers and presentation and discussion of selected papers in plenary
5ess1ons.

Themes will address the following:
. Wave mechanics applied to pile engineering
2. Relationship between static resistance to driving and long-term static soil
resistance
. Case histories involving measurement and analysis of stress waves
Dynamic monitoring of driven piles
. Dynamic soil-pile interaction medels. Numerical and physical modelling
High-strain dynamic load test
. Low-strainintegrity test
. Rapid-load test
9. Monitoring and analysis of vibratory driven piles
10. Correlation of dynamic and static load tests
I'l. Quality assurance of deep foundations using dynamic methods
12. Incorporation of dynamic testing into design codes and testing standards
13. Ground vibrations induced by pile motions

Call for Abstracts

Prospective authors are asked to submit a one-page abstract of between 250-500
words, before June |st, 2007. Detailed instructions can be found at the conference
web page.

Prof. Jaime Santos

Instituto Superior Técnico, DECivil

Av. Rovisco Pais 1049-001 Lisboa— PORTUGAL
Tel: (+351)21 841 8418; Fax: (+351) 21 841 8427
Email: sw2008@civil.ist.utlpt

Webpage: www.civil.ist.utl.pt/sw2008




Tecnologia de Ponta  Specialists in Geotechnical In-Situ Tests and Instrumentation

ENSAIOS IN-SITU IN-SITU TESTS

SISMICO: Seismic CPT
PIEZOCONE - Cordless CPT system

PALHETA - Electrical field vane apparatus
PRESSIOMETRICO - Menard pressuremeter set De'ta Ge

o

DILATOMETRICO: Machetti dilatometer G eotechni
INSTRUMENTM}HI GEOTECNICA GEOTECHNICAL INSTRUMENTATION

Estudo

Projeto

Instalagao de Instrumentagao de auscultagao
(importacao direta)

0800 979 3436

www.deltageo.com.br
deltageo@deltageo.com.br

Phone: +55 11 8133 6030

Skype: lcgarab

Radio: 55*7*58920 Nextel

MSN: i_cgarah@mmaii.cum

208, cj. 65, Capital Federal St., Sumaré
Sao Paulo SP 01259-010

PROFISSIONAL T8

Patologia das Fundagbes
Jarbas Milititsky Patorocia

Nile Consoli a5

Fernando Schnaid FunnacoEs

PROFISSIONAL
Instrumentagio e
Seguranga de Barragens
de Terra e Enrocamento
Jodo Francisco A, Silveira

Comprehensive books on Brazilian
Geotechnical Engineering (in Portuguese).
Professional and text books.

We also publish books on Geology, Geography,
Environment and Remote Sensing.

Editora determinada a consolidar e divulgar
a extraordinaria experiéncia brasileira
em Engenharia Geotécnica.

Textos universitarios e profissionais. DE MECANICA
Conheca também nossos livros em DRSBPLPE. 25
Geologia, Geografia, Meio Ambiente e

Sensoriamento Remoto.

PROFISSIONAL

100 Barragens Brasileiras:
Casos Historicos, Materiais de
Construgdo, Projeto (2* ed.)
Paulo Teixeira da Cruz

UNIVERSITARIO

Curso Bésico de Mecinica

Tel.: +55 (11) 3085-7933 dos Solos com Exercicios
v . Resolvidos (3" ed.)
Site: www.ofitexto.com.br Carlos de Sousa Pinto




A Geogrelha certa para cada apllcagao

Fortrac’

- Geogrelha com elevada resisténcia ncnrgus de Iongu duru o,
ideal para reforco de obras geotéenicas como aterros sobre
solos moles, muros de contendo e taludes ingrimes.

HaTelit

Geogrelha resistente & fodiga, com =
revestimento betuminoso altamente =
aderente ds comadas asfdlticas, ideal
para o reforo de concreto asfaltico em
recapeamentos e pavimentos novos.

Fornit’

Geogrelha com elevado médulo de rigidez inicia, ideal
para o reforo de bose de pavimento e estrutura
submetida a cargas ciclicas ou de curta duragdo.

A Huesker fornece a mais completa linha de geogrelhas,:
fabricada a partir de poliéster, polipropileno, PVA e aramida,
especificas paracada tipo de aplicacao. :

Acerte na escolhu.;.g
HUESKER

Consulte nossos engenheiros. Germany: +49 (2542) 7010 - Brazil: +55 (12) 3903-9300
www.huesker.com - info@huesker.de - huesker@huesker.com.br




CONSULTORES DE ENGENHARIA E AMBIENTE

GEOLOGIA E GEOTECNIA

Hidrogeologia » Geologia de Engenharia » Mecénica das Rochas « Mecanica de Solos
Fundacées e Estruturas de Suporte s Obras Subterrdneas ¢ Obras de Aterro
Estabilidade de Taludes « Geotecnia Ambiental « Cartografia Geotécnica

Planeamento de Recursos Hidricos

Aproveitamentos Hidréaulicos

Producdio e Transporte de Energia Eléctrica

Abastecimento de Agua e Saneamento Bésico

Agricultura e Desenvolvimento Rural

Infra-estruturas Rodovidrias, Ferroviarias e Aeroportudrias

ﬁ Qualidade do Ambiente
; a o Estruturas Geotécnicas
kaFCEI'r mliNetS . siq de Informag@o Geogréfica

Controle de Seguranca e Reabilitagdo de Obras
Gestao e Fiscalizagéio de Empreendimentos
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TERRAMESH® SYSTEM
estruturas em solo refor¢ado

* Facilidade construtiva;

+ Econbmicas;

* Flexiveis;

* Versateis;

Baixo impacto ambiental.

MACCAFERRI

BRASIL PORTUGAL
Phone: 55 (11) 4589-3200 Phone: {351) 263 858 030
Fax: 55 (11) 4582-3272 Fax: {351) 263 858 036
e-mail: maccaferri@maccaferri.com br e-mail: maccafern@mail telepac.pt

Site: www.maccaferr.com.br Site: www.maccaferri.pt




FISCALIZACAO DE OBRAS GEOTECNICAS
CENORGEO - Engenharia Geotécnica, Lda
Grupo CENOR www.cenor.pt

Rua das Vigias - Lote 4.25.01A - Piso 1 Parque das Nagoes 1990 - 506 Lisboa BUREAU VERITAS
Tel. 218437300 - Fax 218437317 cenorgeo@cenorgeo.pt CRioRoe
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Son' and Rock. Mech,

Parque Qriente, Bloco 4, EN10 ‘
2699-501 Bobadela LRS

Tel. 219958000

Fax. 21 995 80 01 Geo nt l
e.mail: mail@geocontrole.pt Co r o e
www.geocontrole.pt Geotecnia e Estruturas de Fundagdo SA




GEOMEC

Ensaios Dinamicos em Consultoria em Engenharia
Fundacoes Profundas Geotécnica e de Fundagées

Av. Brasil, 691 - 11° andar - Sta. Efigénia - CEP: 30140-000
Belo Horizonte/Minas Gerais/Brasil
Fone: 55 (31) 3222-1970 - Fax: 55 (31) 3213-7204
Email: geomec.bhz@terra.com.br - Site: www.geomec.com.br
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Entivacoes

Geotecnia

SEDE
Edificio Edifer

do 4= gi
2610 - 171 Amadora - PORTUGAL

Tel. 00 351 21 475 90 00 / Fax 00 351 21 475 95 00

Escritério Madrid

Calle Rodriguez Marin, N® 88 1° Dcha

28016 Madrid - ESPANHA

Tel. 00 34 91 745 03 64 fFax 00 34 91 411 31 87

Escritério Angola

Rua Alameda Van-Ddnem, n.? 265 Rfc

Luanda - ANGOLA

Tel. 00 244 222 443 559 / Fax 00 244 222 448 843

Injeccoes
Jet Grouting

Injeccoes de Compensacao

C%Tecnasol

Engenharia Geotécnica

Escritério do Porto

Rua Eng. Ferreira Dias, n® 161 2° Andar

4100-247 Porto - PORTUGAL

Tel. 00 351 22 616 74 60 / Fax 00 351 22 616 74 69

Escritorio Barcelona

Calle Comte d" Urgell, 204-208 6.9 A

08036 Barcelona - ESPANHA

Tel. 00 34 93 419 04 52 / Fax 00 34 93 419 04 16

www.tecnasolfge.com

Reabilitacdo
Instrumentacgado

Pré-esforco

Estacas

Microestacas

Obras Subterraneas

Impermeabilizacbes

Escritério da Madeira

Rampa dos Piormnais, n.? 5 - Sala 1

9000-248 Funchal - PORTUGAL

Tel. 00 351 291 22 10 33 / Fax 00351 291 22 10 34

Escritério Sevilha

Poligono Industrial de Guadalquivir, C/ Artesania, 3
41120 Gelves (Sevilla) - ESPANHA

Tel. 00 34 955 762 833 / Fax 00 34 95576 11 75
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' CURITIBA _PR: 41 3345 1424
l VARZEA PAULISTA_SP: 11 4596 5921
G CNIA

www.insitu.com.br
7 EOTE

insitu@insitu.com.br

INVESTIGACE)ES GEOTECNICAS:
Sondagens CPTu com Ensaios de Dissipacdo, Ensaios de Palheta (Vane Test), Coleta de Amostras

CONTROLE TECNOLOGICO DE FUNDACOES:

Prova de Carga Estatica em estacas, Prova de Carga Dinamica (PDA) em estacas, Ensaios de
Integridade (PIT) em estacas, Tomografia de estacas e Prova de Carga em Placa para Fundacgbes e
Piso Industrial.

INSTRUMENTA(;KO DE OBRAS:
Inclinémetros, Piezometros Elétricos e Casagrande, Extensémetros, Perfilometros, Medidores de
Nivel de Agua, Monitoramento de Recalque e Pogos de Monitoramento.

LABORATORIOS DE SOLOS E PAVIMENTO:

Controle Tecnoldgico de Campo, Ensaios de Solos e Ensaios de Pavimentos.




INSTRUCOES PARA APRESENTACAO DE ORIGINAIS

Os trabalhos a publicar na revista sdo classificados como “Artigos”, “Notas Técnicas” e “Discussdes” de
artigos anteriormente publicados na revista Geotecnia. Artigos que descrevam o estudo de casos de obra envol-
vendo trabalho original relevante na pratica da engenharia civil sdo particularmente encorajados.

Entende-se por “Nota Técnica” a descricdo de trabalho técnico-cientifico cujo grau de elaborag¢@o ndo estd
suficientemente avancado para dar lugar a um artigo, ndo devendo ter mais do que 10 pdginas.

A decisdo de publicar um trabalho na revista compete a Comissdo Editorial, competindo-lhe também a
respectiva classificagdo. Cada trabalho serd analisado por pelo menos trés revisores. Os pareceres dos revi-
sores serdo apresentados no prazo de dois meses.

A submissdo dos trabalhos a revista Geotecnia deverd ser efectuada através da pagina electrénica com o
endereco http://www.revistageotecnia.com. Através dessa plataforma, far-se-4 a comunicagdo entre a direccio
da revista, o corpo editorial e os autores para a revisdo dos trabalhos.

A redac¢a@o dos trabalhos deverd respeitar os seguintes pontos:

1.
2.

Os trabalhos devem, como regra, ser apresentados em portugués e redigidos na terceira pessoa.

O trabalho deve ser enviado em suporte informatico. Estd disponivel na pdgina electrénica anterior-
mente referida um “template” para Microsoft Word que o autor poderd utilizar. O titulo, o(s) nome(s)
do(s) autor(es) e o texto do artigo (incluindo figuras, tabelas e/ou quadros) devem ser guardados no
suporte informdtico em ficheiro tnico e devidamente identificado.

. O Titulo do trabalho nao deve exceder 75 caracteres incluindo espacos, devendo ser apresentado em

portugués e inglés.

. A seguir ao titulo deve(m) ser indicado(s) o(s) nome(s) do(s) autor(es) e em rodapé um maximo de

trés referéncias aos seus graus académicos ou cargos profissionais.

. Cada artigo deve iniciar-se por um resumo informativo que néo deve exceder as 150 palavras, e que

serd seguido de tradug@o livre em inglés (abstract). Logo a seguir ao resumo/abstract devem ser indi-
cadas trés palavras-chave que indiquem o contetido do artigo.

. Em principio os artigos ndo devem exceder as 30 pdginas.

. As figuras devem ser fornecidas incluidas no ficheiro do artigo e na sequéncia adequada. As figuras

devem ser a preto e branco. Os autores deverdo garantir, na sua prepara¢do, que linhas e simbolos sdo
legiveis no formato de impressao.

. As equagdes devem ser numeradas junto ao limite direito da folha.

9. Todos os simbolos devem estar, dum modo geral, em conformidade com a lista publicada no volume dos

10.

11.

12.

13.

14.

“Proceedings of the Nineth International Conference on Soil Mechanics and Foundation Engineering”
(Téquio 1977) e com a lista de simbolos organizada em Marco de 1970 pela “Commission on Terminology,
Symbols and Graphics Representation” da Sociedade Internacional de Mecanica das Rochas.

As referéncias bibliogréaficas no meio do texto devem ser feitas de acordo com a Norma Portuguesa
NP-405 de 1996, indicando o nome do autor (sem iniciais) seguido do ano de publicacd@o entre parén-
tesis [por exemplo: Skempton e Henkel (1975) ou Lupini et al. (1981)]. No caso de mais de uma refer-
éncia relativa a0 mesmo autor e a0 mesmo ano, devem ser usados sufixos a), b), etc.

O artigo deve terminar com uma lista de referéncias bibliograficas organizada por ordem alfabética do
nome (apelido) do primeiro autor, seguido do(s) nome(s) do(s) outro(s) autor(es), e caso o(s) haja, do ano
de publicagio, do titulo da obra, editor e local (ou referéncia completa da revista em que foi publicado).
S6 serdo aceites discussdes de artigos publicados até seis meses apds a publicacdo do nimero da
revista onde este se insere. As discussdes serdo enviadas ao autor, o qual poderd responder. “Discus-
sdes” e "Respostas” serdo, tanto quanto possivel, publicadas conjuntamente.

O titulo das discussdes e da resposta € o mesmo do artigo original, acrescido da indicagdo “Discus-
sdo” ou “Resposta”. Seguidamente, deve constar o nome do autor da discussdo ou da resposta, de
acordo com o estabelecido no ponto 4.

As instrucdes para publicaciio de discussdes e respostas sdo idénticas as normas para publicac@o de artigos.

Outras informagdes e esclarecimentos podem ser pedidos para:

Secretariado da Sociedade Portuguesa de Geotecnia — SPG, a/c LNEC
Av. Brasil, 101

1700-066 Lisboa — Portugal

E-mail: spg@Inec.pt






