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RESUMO

SOUZA, T. J. Previsdo da curva tensdo-recalque em solos tropicais arenosos a partir de
ensaios de cone sismico. 86 P. Dissertacdo de Mestrado. Escola de Engenharia de S&o Carlos,

Universidade de Sdo Paulo, Sdo Carlos, 2011.

Apresenta-se neste trabalho a aplicacdo de um método para a previsdo da curva tensao-
recalque de fundacgdes diretas assentes em solos tropicais arenosos a partir de resultados de
ensaios de cone sismico (SCPT). Os locais estudados foram os campos experimentais de
fundacbes da EESC/USP - Sdo Carlos e da UNESP-Bauru, onde existem resultados de provas
de carga realizados a diferentes profundidades, assim como resultados de ensaios SCPT. As
previsdes realizadas apresentaram bons resultados, apos ajustes dos parametros f e g, pois as
curvas tensao-recalque estimadas foram proximas a aquelas obtidas a partir de provas de
carga em placa, para as profundidades maiores que 1,5 metros. Verifica-se assim a
aplicabilidade do método, apos seu ajuste, para reproduzir a curva tensdo-recalque neste tipo
de solo, empregando uma abordagem mais racional, com menor dependéncia de correlacdes
empiricas. Destaca-se nesta pesquisa que existe uma variabilidade dos resultados de ensaios
SCPT e de provas de carga que esta relacionada com a mudanca de succao no solo. Para o
campo experimental de Sdo Carlos foi possivel ainda fazer uma avaliacdo da variabilidade nas
previsdes realizadas, pois existe maior nimero de resultados de ensaios de campo e provas de

cargas disponiveis.

Palavras-chave: Investigacdo do subsolo, solos tropicais, cone sismico, modulo de

cisalhamento maximo, fundacdes diretas, curva tensdo-recalque.



ABSTRACT

SOUZA, T. J. Prediction of stress-settlement curve on tropical sandy soils based on
seismic cone test. 86 P. Master Dissertation. School of Engineering at Sdo Carlos, University
of S&o Paulo, S&o Carlos, 2011.

It is presented in this dissertation the use of a method for predicting the stress-settlement
curve of shallow foundations on tropical sandy soils based on seismic cone (SCPT) test
results. The studied sites were the experimental research sites from USP - S&o Carlos, and
UNESP - Bauru, Brazil, where there are results from plate load tests conducted at various
depths, as well as SCPT test results. The stress-settlement curve predictions show good
results, after adjusting the parameters f and g, because the estimated curves were close to
those obtained from plate load tests, to depths greater than 1.5 meters. The applicability of the
method, after its adjustment, to reproduce the stress-settlement curve for this type of soil, was
verified employing a more rational approach with less reliance on empirical correlations. It is
highlighted in this research that there is variability on SCPT and plate load test results, which
is related to the change in soil suction. It was also possible to access the variability on the
prediction for the USP — S&o Carlos site, since there is a greater number of in situ and plate

load tests in this site.

Keywords: Site Investigation, tropical soils, seismic cone, maximum shear modulus, shallow

foundations, stress-settlement curve.



SUMARIO
L. INTRODUGAO ...ttt n et en s sn e 15
11 CONSIDERAQOES GERAIS ... 15
A @ = N I Y SO EEPRR 16
1.3 ORGANIZACAO E DISTRIBUICAO DOS ASSUNTOS .....coovvreererceeiereeeieieveeeiennen, 16
2. REVISAO DA LITERATURA ...t 16
2.1 ENSAIO DE PENETRACAQO DO CONE (CPT) wovovovieeeeeeieeeeeees e 16
2.2 ENSAIOS SISMICOS.......coiiiiiiiiieieieieieieie ettt 17
2.2.1 Ensaio de CoNe SISMICO (SCPT) ..eiieiiiieiiieiiee ittt 18
2.2.1.1 Metodos para a determinagéo do intervalo de tempo e da velocidade ......................... 22
2.3 FUNDAQOES D RET AS e 24
2.3.1 TIPOS 08 RUPTUIA . ....eeetie ettt ettt ettt 24
2.3.2 Calculo da Carga de FUPLUIA .........eveiieeeeiie et e e e e et a et e e stae e snaa e e snaaeeanaeeeenes 25
2.3.3 Recalque em Fundacdes Diretas na condicdo elastico-linear ..............ccccoveveeviieeiinnnnn, 26
2.3.3.1 Método de Schmertmann (1970 € 1978) .......cccveeeiiiieecie e 27
2.3.3.2 Método de MeYErNOT (1974) .....ooeiiiee et 29
2.3.3.3 ENSAIOS A8 PIACA .....cvviiiiieiiiieiie ettt 30
2.3.3.4 Prova de carga em placa com carregamento IeNt0 ...........cccvveiiiveiine e 31
2.3.3.5 Prova de carga em placa com carregamento rapido ..........cccvvveiiieeiiineciiee e, 31
2.4 COMPORTAMENTO NAO LINEAR .....coovvieeeeeteeeeee e es et 32
2.4.1 Degradacdo do MOAUIO ..........oooiieeiiii e 34
2.4.2 Proposta de Fahey e Carter (1993)........cccviiiiie et 38
2.4.3 Modelo de Mayne (2000) para a previsao da curva tensdo-recalque............ccccveevveeenne. 42
2.5 INFLUENCIA DA SUCGAO NOS PARAMETROS GEOTECNICOS DO SOLO.......... 43
3. MATERIAIS E METODOS ......oouitiieieeeieiee ettt s sttt an s sasen e 46
3.1 CONSIDERACGOES GERAIS ......coouieeieeeeeieeeeeeeetees e en ettt 46
3.2 CAMPO EXPERIMENTAL DE SAO CARLOS.......covovivevereeeeeeeeses e 48
3.2.1 ASPECLOS GEOIOGICOS .....vveeeiiee ettt et e e s e e et a e et e et be e et e e e saae e e anaee e 48
3.2.2 ENSAI0S A€ CAIMPO ....eeeiviieeiiee ettt ettt et e e st e e et a e et e e et e e e sna e e e saae e e ananeeanes 49
3.2.2.1 POSIGA0 A0S €NSAI0S A8 CAMPO ...eevieieiiiiieiiiieeitiee ettt e et e et e et e et e e sbb e e snbe e e anaeeeenes 49

3.2. 2.2 ENSAIOS U8 PIaCA ...cceeeeeeeeee et 49



10

3.2.3 ENSai0S A& LabOratOrio ........ccvveiiieiie ettt nre e 51
3.3 CAMPO EXPERIMENTAL DE BAURU .....cocooiiiiie ettt e 52
3.3.1 ASPECLOS GEOIOGICOS ...ttt ettt 52
3.3.2 ENSAIOS A8 CAMPO ...tttk ettt ettt e bbb 53
3.3.2.1 POSIGAOD A0S BNSAIOS .....cuveiitieiieiaiee et ettt et e bt e sttt e bt e st et e et e enbe et e anbe e 53
3.3.2.2 ENSAIOS 0E PIACA ......ceiviie ettt 54
3.3.3 ENSaios de LaboratOrio ..........c.eciveeiieiiee ittt 55
4. RESULTADOS E DISCUSSOES ...ttt 56
4.1 AJUSTE DOS PARAMETROS DO MODELO DE MAYNE (2000)..........cccccvvrvrerenne. 56
4.2 CAMPO EXPERIMENTAL BAURU ...t 58
4.2. 1 ENSAIOS 08 PIACA ......ccueeieiiii ettt e e 58
4.2.2 ENSAIOS 0E CONE SISIMICO ...vveeiviieeiiiieiiieeeiiee e sttt e e sstee e st aesntaaeataaeenntaeesnteeesntaeesnseeesnneeeas 58
4.2.3 Comparagdo entre Previsdo e Resultados de Provas de Carga .........ccccooevvvvenveenneinnnne 61
4.3 CAMPO EXPERIMENTAL SAO CARLOS ... oo 70
4.3. 1 ENSAIOS 08 PIACA ......ccuueeeiiiii ettt e e e 70
4.3.2 ENSAI0S & CONE SISIMICO ....vvieuiiiieiie ittt ettt ettt sttt sttt ettt nbe e 72
5. CONSIDERAGOES FINAIS ......ocvieeeeeceeee ettt 77

REFERENCIAS ....c.oe oot e et et e et e et e et et et e et e s e et et e et e eee et e s eeteseeaeee e st e sreaeaeereens 79



11

LISTA DE FIGURAS

Figura 2.1- Desenho esquematico de um ensaio crosshole (Luna e Jadi, 2000). .................... 18
Figura 2.2- Desenhos esquematicos dos ensaios (a) uphole e (b) downhole (Luna e Jadi,
2000). 1ttt ettt et et — e ettt ettt et e arbeearae e teeanteeareeereeanaee e 18
Figura 2.3- Piezocone sismico (SCPTU) (Davies e Campanella, 1995) ..........cccooevivencinnnn 19
Figura 2.4- Procedimento para realizagdo do cone sismico (adaptado de Rice, 1984) ........... 20
Figura 2.5- Martelo sismico utilizado no caminhdo de ensaios da UBC/Canada (Giacheti,
40 USROS 20

Figura 2.6- Parametros possiveis de serem obtidos em um ensaio de piezocone sismico
utilizados para caracterizacdo geotécnica em regido sujeita a terremoto (Mayne e Schneider,

400 ) SRRSO 21
Figura 2.7- Representacdo esquematica de um ensaio SCPT downhole (Campanella e Stewart,
1S RSO O PSP 22
Figura 2.8- Determinagdo do intervalo de tempo atraves do método do cross correlation no
dominio do tempo (Campanella e Stewart, 1992). ........cooiiiiiiiieiiieeee e 23
Figura 2.9- Modos de RUPtUra (VeSIC, 1975). .....uuiiiiiiiiiiieiie it 25
Figura 2.10- Fator de influéncia na deformacéo vertical (Schmertmann, 1970)..................... 27
Figura 2.11- Fator de influéncia na deformacéo vertical (Schmertmann, 1978)..................... 29
Figura 2.12- Cuidados na interpretacdo dos ensaios de placa: diferentes bulbos de pressao
(adaptado de Mello e Cepoling, 1978). ......ccccuieiiiie e 31
Figura 2.13 — Desenho esquematico de Sistema de reacdo para (a) cargueira, (b) tirantes, (c)
estacas (Cintra € AOKI, 2003) ....ccoiieiiiieeiiie e 33
Figura 2.14- comportamento tensdo deformacdo: a) elastico-linear, b) elastico ndo linear, c)
NAO HNEAN BIASTICO ...ttt e e 33
Figura 2.15- Comportamento linear do ago (a) e nao linear do solo (b) (adaptado de Nogueira,
1 ISP PSS 34
Figura 2.16- Curva tipica de carregamento e definicdo dos mddulos de deformabilidade
(PINTO, 1996) ....eiiieiieie ettt ettt ettt et ettt e e s e r et e et e e e n b e e n e e ne e re e ne e enes 35
Figura 2.17- Representacdo esquematica do efeito da amplitude de deformacdo no modulo de
cisalnamento (Stokoe, 1980). ......c.ueeiiiieeiiee e 35
Figura 2.18- Representacdo esquematica da curva de degradacdo do modulo (Giacheti, 2001).
............................................................................................................................................ 36
Figura 2.19- Curvas de degradacdo normalizada obtidas nos ensaios e confrontadas com duas
Propostas (GIaCheti, 2001) .......cccveeiiie e 36
Figura 2.20- Curva tensdo-deformacdo tipica de ensaios triaXiais. ...........cc.ccceveevivveeiivneennnen. 39
Figura 2.21- Funcdes Hiperbdlicas ndo lineares que relacionam o parametro de ajuste g e a
deformacdo normalizada para carregamento drenado em placa circular (Ealkim, 2005)........ 40

Figura 2.22 - Fun¢bes Hiperbdlicas ndo lineares que relacionam o parametro de ajuste g e a
deformacdo normalizada para carregamento drenado em sapata corrida (Ealkim, 2005). ...... 40



12

Figura 2.23- FuncGes Hiperbdlicas ndo lineares que relacionam o parametro de ajuste g e a
deformacdo normalizada para carregamento ndo drenado, para fundacgdo circular e fundagéo

em sapata corrida (Ealkim, 2005). ......ccuuiiiiiiiiie e 41
Figura 2.24- Representacdo da degradacdo para a areia do Toyoura do Japéo
(Teachavorasinskun et al., 1991) ......couiiiiiiiieiii e 41
Figura 2.25- Representacdo da curva carga-recalque para areia do College Station — Texas e
resultados de prova de carga (Mayne, 2000). .......cccueoiieiiieiiieie e 42
Figura 2.26— Representacdo da curva carga-recalque para um solo argiloso da Escocia e 0s
resultados de prova de carga (Mayne, 2000). .......cccueoiiriiieiiienie e 43
Figura 2.27- Variagdo do modulo de cisalhamento maximo com a sucg¢do em uma argila de
alta plasticidade (Marinho et al, 1995)........ccciiiiiiiiiiii e 44
Figura 2.28- Capacidade de carga em funcdo da succdo matricial (Fredlund e Rahardjo, 1993)
............................................................................................................................................ 45
Figura 2.29- Curvas tenséo x recalque de provas de carga sobre placa em solo ndo-saturado
com diferentes SUCCOES (COSta, 1999). ....cuuiiiiiiiieiiieriie e 45

Figura 3.1-Perfis tipicos e resultados de sondagens SPT realizadas nos campos experimentais

de (a) Bauru, (b) S&o Carlos (Giacheti et al, 2004). .........cooivreiiireiiie e 46
Figura 3.2- Faixa de variacdo das curvas granulométricas para os solos das duas &reas
investigadas. (adaptado de Giacheti, 1991).......cccocveiiiieiiiii e 47
Figura 3.3- Variacdo do tamanho das particulas com a profundidade para os solos das duas
areas investigadas (adaptado de Giacheti, 1991) .......ccoiiiieiiiieiiii e 47
Figura 3.4- Secdo esquematica da geologia de pequena profundidade em S&o Carlos
(20T 0] [0 Tood 1R < 1 ) PSSR 48
Figura 3.5- Posicdo dos ensaios de campo realizados no campo experimental da EESC/USP -
SO CANIOS. ..ottt bbb 49
Figura 3.6- Curvas caracteristicas de suc¢do do solo para a profundidade de 2,0m (Machado,
S ) TR USSP OPORR 51
Figura 3.7 - Curvas caracteristicas de succdo do solo para a profundidade de 5,0 m (Machado,
S ) TR USSP OPORR 52
Figura 3.8- Curvas caracteristicas de succ¢do do solo para a profundidade de 8,0 m (Machado,
1 TR PRSP STOP ORI 52
Figura 3.9- Desenho esquematico da formacédo geoldgica da cidade de Bauru (DAEE, 1976 in
e =T | = T 1o ) PSPPSR 53
Figura 3.10- Posicdo dos ensaios de campo realizados no campo experimental da UNESP -
Bauru (adaptado de Agneli, 1997 e Giacheti, 2001).........ccccccivviiiieeiiiiee e 54

Figura 3.11- Curva Caracteristica tipica de solos que ocorrem préoximo no campo
experimental de Bauru de uma amostra de solo coletada a 5,0m, (Giacheti e Rohm, 1996)...55

Figura 4.1 - Representacdo da degradacdo variando os parametros de ajuste (Ealkim, 2005) 56
Figura 4.2- Representacdo da curva de degradacdo do mddulo para o solo que ocorre no
campo experimental de SA0 Carl0S. ........uvviiiiiiiiii e 58



13

Figura 4.3- Resultados de provas de carga sobre placa em solo natural na profundidade 1m.

Campo Experimental da Unesp de Bauru, SP (Agnelli, 1997). .....cocciviiiiiieiiiiecee e, 59
Figura 4.4- Resultados de provas de carga sobre placa em solo natural na profundidade 2m.
Campo Experimental da Unesp de Bauru, SP (Agnelli, 1997). ......cccooiviiiiiiiiiiee e, 59
Figura 4.5- Resultados de provas de carga sobre placa em solo natural na profundidade 3m.
Campo Experimental da Unesp de Bauru, SP (Agnelli, 1997). ......cccooiiiiiiiniiee 60
Figura 4.6- Resultados de provas de carga sobre placa em solo natural na profundidade 4m.
Campo Experimental da Unesp de Bauru, SP (Agnelli, 1997). .....ccccooiiiiiiiiiiiie 60
Figura 4.7- Resultados de dois ensaios SCPT realizados no Campo Experimental da Unesp-
Bauru (adaptado de De Mi0, 2005)........cccuiiiieiiieiiieiie st 61

Figura 4.8 - Previsdo do comportamento de fundagdes diretas utilizando o ensaio SCPT, com
resultados das provas de carga em placa assentadas a 1m de profundidade para o campo
EXPEriMENtAl 08 BAUIUL. ......ocuviiiii ittt 62
Figura 4.9- Previsdo do comportamento de fundacdes diretas utilizando o ensaio SCPT, com
resultados das provas de carga em placa assentadas a 2m de profundidade para o campo
EXPEriMENtal 08 BAUIUL. ......cc.uiiiiiiiieiii ettt 62
Figura 4.10- Previsdo do comportamento de fundages diretas utilizando o ensaio SCPT, com
resultados das provas de carga em placa assentadas a 3m de profundidade para o campo
EXPEriMENtal 08 BAUIUL. ......ccuviiiiiiiieiie ettt 63
Figura 4.11- Previsdo do comportamento de fundag6es diretas utilizando o ensaio SCPT, com
resultados das provas de carga em placa assentadas a 4m de profundidade para o campo

eXPErimMeNtal de BaUIU. ......oooiiieiiiie et e st et e e e e e 63
Figura 4.12- Fator de influéncia (1z) para as profundidades estudadas ...............ccccceevrvveennen. 65
Figura 4.13- Curva tensdo-recalque para diferentes niveis de succdo na profundidade 1,5m
para o campo experimental de Sdo Carlos (Menegotto, 2004). ........cccceeviveeiieeeciie e 71
Figura 4.14- Curva tensdo-recalque para diferentes niveis de suc¢do na profundidade 4,0m
para o campo experimental de Sdo Carlos (Menegotto, 2004). ........cccceevveevieeeciie e, 71
Figura 4.15- Curva tensdo-recalque para diferentes niveis de succdo na profundidade 6,0m
para o campo experimental de Sdo Carlos (Menegotto, 2004). ........cccceeevieeevieeeciie e, 72
Figura 4.16- Resultados de ensaios SCPT, Downhole e Crosshole realizados no Campo
Experimental de S80 Carlos (Vitali, 2011). .....cocvveeiiie e 73

Figura 4.17- Representacdo da variacdo de valores de qc € Gmax €m ensaios SCPT e Cross-
Hole ao longo da profundidade bem como valores médios, média mais desvio, média menos
desvio e coeficiente de VariaGao (CV). ...oouieiiiieeiie sttt 74
Figura 4.18- Previsdo do comportamento de fundacdes diretas utilizando ensaio SCPT, com
resultados de provas de carga em placa assentadas a 1,5m de profundidade no campo
experimental de SA0 Carl0S. ........cveeiiuiiiiiie e 75
Figura 4.19- Previsdo do comportamento de fundacdes diretas utilizando ensaio SCPT, com
resultados de provas de carga em placa assentadas a 4,0m de profundidade no campo
experimental de SA0 Carl0S. ........cveeiiuiiiiiie e 75
Figura 4.20- Previsdo do comportamento de fundacdes diretas utilizando ensaio SCPT, com
resultados de provas de carga em placa assentadas a 6,0m de profundidade no campo
experimental de S0 Carl0S. .........ovieiiiiiii e 76



14

LISTA DE TABELAS

Tabela 2.1 - Fatores que afetam o mddulo de cisalhamento em solos arenosos e coesivos

(Hardin € DrNeVICH, 1972)......ccciiiiieiiieiie ettt 37
Tabela 2.2 — Valores tipicos do coeficiente de Poisson (Bowles, 1988). ........ccccccevviieiernnn. 40
Tabela 2.3 - Fator de influéncia (1) (adaptado de Perloff e Baron, 1976)...........cccccevvvvernnnnn 44
Tabela 3.1 - Caracteristicas das provas de carga em placa com diametro de 0,80m (Menegotto,
2004, et e — e — et e et Rae e te e e e e ar bt e te e e taeante e reeanree e 50

Tabela 3.2 - Indices fisicos médios para o campo experimental Sdo Carlos (Giacheti, 2001) 51
Tabela 3.3 - Indices fisicos médios para os solos que ocorrem no campo experimental de

Bauru (GIaChetl, 2001). .....ccueiiiieiiieiie ittt 55
Tabela 4.1 - Disperséo dos valores de G, obtidos em ensaios triaxiais com a profundidade e
0s valores da media € desVIO PAAIE0. ........eeiuiiiieiiieiie e 57
Tabela 4.2 - Deformagdo normalizada (X.) com a profundidade. ...........cccoovveiieiiieniiiennnn 57
Tabela 4.3 - Dados necessarios para o calculo de recalques aplicando-se o método de
SChMErtMANN (L978). .. ettt 64
Tabela 4.4 - Somatoria dos recalques das sub camadas a 1m de profundidade. ..................... 66
Tabela 4.5 - Somatoria dos recalques das sub camadas a 2m de profundidade. .................... 66
Tabela 4.6 - Somatoria dos recalques das sub camadas a 3m de profundidade. .................... 67
Tabela 4.7 - Somatoria dos recalques das sub camadas a 4m de profundidade. .................... 67
Tabela 4.8 - Aplicacdo do Método de Meyerhof (1974) nas profundidades estudadas. .......... 68
Tabela 4.9 - Valores de recalques segundo diferentes métodos e medidos em provas de carga
admitindo-se uma tensao aplicada de 65 KPa. .........ccccccovveiiiiiie i 68

Tabela 4.10 - Erro em relacdo a média das Provas de Carga. VValores em porcentagem. ........ 69



15
1. INTRODUCAO
1.1 CONSIDERACOES GERAIS

E de conhecimento geral que as principais fungdes da investigagcdo do subsolo
consistem em identificar detalhadamente o perfil estratigrafico e permitir a estimativa de
parametros mecanicos e hidraulicos de cada camada de um perfil de solo. De acordo com
Milititsky et al (2008) na etapa de analise e projeto de fundagdes, um dos motivos de
insucesso em obras geotécnicas, se d& pela representacdo inadequada do subsolo. A
experiéncia adquirida com a previsao do comportamento de um certo tipo de solo por meio de
modelos matematicos, faz com que o emprego das correlagdes empiricas sejam pertinentes,
contudo, generalizar essa questdo para todo o tipo de obra geotécnica, podera resultar em uma
representacdo do solo de maneira equivocada.

Em alguns casos, por exemplo, engenheiros de projeto contam apenas com resultados
de um Unico tipo de ensaio, para fornecer todos os dados de projeto, e isso é discutido por
alguns pesquisadores que propdem a realizacdo de ensaios que possibilitem a aquisicdo de
varios parametros em campo, a exemplo dos ensaios de cone sismico (SCPT), que além de
medir a resisténcia de ponta e o atrito lateral, mede parametros de deformabilidade a partir da
velocidade de propagacdo de ondas no solo, conforme discute Mayne (2000). Com a
instalacdo de sensores sismicos no interior de um cone padrdo, o0 SCPT permite determinar a
chegada de uma onda gerada pelo golpe de um martelo em uma fonte sismica situada na
superficie do local onde esta sendo realizado o ensaio. Dessa maneira, através desse ensaio, é
possivel prever, tanto a capacidade de carga de fundacbes utilizando-se os valores de
resisténcia de ponta (qc), como o recalque, empregando o modulo de cisalhamento maximo
(Gmax) determinado nesse ensaio. Um ensaio de campo que permite medir pardmetros de
resisténcia através de uma ponteira ao mesmo tempo em que mede velocidades de ondas
sismicas é um recurso interessante para o projeto de fundacGes. Destaque deve ser dado ao
fato de que o pardmetro de deformabilidade é determinado utilizando-se a Teoria da

Elasticidade sem a necessidade de empregar correlacdes empiricas.
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1.2 OBJETIVOS

O presente estudo tem por objetivo avaliar a aplicabilidade da abordagem proposta por
Mayne (2000) para a previsdo da curva tensdo-recalque de fundagdes diretas assentes em
solos tropicais arenosos, a partir de resultados de ensaios de cone sismico. Os locais estudados
foram os solos dos campos experimentais da UNESP de Bauru e da EESC-USP de S&o
Carlos. A principal contribuicdo desta pesquisa € mostrar que o ensaio SCPT é aplicavel para
reproduzir o comportamento de uma fundacdo direta em um solo de comportamento nao-
convencional ap6s ajustes dos pardmetros do modelo, empregando uma abordagem mais

racional.

1.3 ORGANIZACAO E DISTRIBUICAO DOS ASSUNTOS

A dissertacdo esta organizada em cinco capitulos: o primeiro, Introducdo, destaca a
importancia da pesquisa e seu objetivo; o segundo, Revisdo da Literatura, apresenta uma
sintese da literatura consultada; o terceiro, Materiais e Metodos, trata dos equipamentos
utilizados, dos ensaios realizados, da sua interpretacdo, bem como descreve os locais
estudados; o quarto Resultados e Discussdes, apresenta os resultados de ensaios sismicos
previamente realizados, apresenta os resultados das previsfes das curvas tensdo—recalque com
base no modelo empregado e 0s compara com o0s resultados de provas de cargas
disponiveis; finalmente no capitulo 5, sdo apresentadas as principais Conclusbes, com
destaque para a possibilidade de emprego da proposta do Mayne (2000) para a previsdo da
curva tensdo- recalque, em solos arenosos ndo saturados, apos devidos ajustes nos parametros

do modelo.

2. REVISAO DA LITERATURA
2.1 ENSAIO DE PENETRACAO DO CONE (CPT)

De acordo com Barentsen (1936), em meados da década de 30, a investigacdo
geotécnica na Holanda era fundamentada nos ensaios de cone. Ha registros histéricos de que
0s ensaios de penetracdo estatica foram realizados pela ferrovia estatal da Suécia, em 1917, e
pelas ferrovias dinamarquesas, em 1927, Cestari (1900). Estes primeiros equipamentos eram

mecanicos e apresentavam uma célula de carga posicionada no topo das hastes, medindo a
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forca necessaria para a cravagdo da ponteira. No Brasil, 0 ensaio de cone comegou a ser
empregado no final da década de 50 limitando-se a prospeccdo de petrdleo. Esta tendéncia foi
revertida na década de 90, observando-se um crescente interesse pelo uso do ensaio de cone
impulsionado por experiéncias de pesquisas desenvolvidas nas universidades brasileiras, De
Mio (2005). S&o inimeros os exemplos de pesquisa, desenvolvimento e relato de casos que
refletem a pratica brasileira (Rocha Filho e Alencar, 1985; Rocha Filho e Sales, 1994;
Almeida, 1996; Brugger e outros, 1994).

A introducdo da medida do atrito lateral atraves de uma luva metélica foi feita por
Beggemann (1963) seguidos dos primeiros cones elétricos, propiciando grande incremento no
uso a partir da década de 60, em funcdo da precisdo e rapidez na obtencdo dos resultados.
Estudos em grandes areas objetivando mapeamentos estratigraficos, e avaliagcbes de riscos
tém sido realizados com sucesso usando ensaio de cone com sensores adicionais, conforme
discutem Schneider et al. (2001) e Amorisi e Marchi (1999).

Segundo Mayne (2000) tanto o avanco da eletrdnica como a rapida evolugdo da
informéatica vem proporcionando o desenvolvimento de equipamentos mais apropriados,
menores, mais robustos e econdémicos, permitindo assim o projeto e a construcdo de novas
ferramentas mais adequadas para a obtencdo de parametros do solo. Neste contexto destaca-se
o CPT, que se caracteriza por constituir uma ferramenta que possibilita a descricdo continua
do perfil geotécnico, defini¢do do nivel d’agua e do regime hidrologico e para a estimativa de
parametros mecanicos do solo. O mesmo autor diz que aos poucos o CPT tem tido maior
aplicacdo, como um ensaio mais rapido, mais pratico, mais confiavel e com a possibilidade de
trabalhar com sensores adicionais para a medicdo de outros parametros, a exemplo do

piezocone, cone Gptico, cone pressiomeétrico, cone resistivo e 0 cone sismico.

2.2 ENSAIOS SiSMICOS

De acordo com Barros (1997), a determinacdo de parametros dinamicos pode ser feita
realizando ensaios crosshole e downhole. Esses ensaios impdem niveis baixos de deformacéo
do solo, com amplitudes de deformacdes cisalhantes inferiores a 0,001%. Segundo esse
mesmo autor esse nivel de deformacao permite determinar o modulo de cisalhamento maximo
(Gmax)-

Para o0 ensaio cross-hole sdo necessarios pelo menos dois furos de sondagem, e consiste
em medir a velocidade de propagagéo de uma onda gerada no interior de um furo para o outro

com o receptor. A Figura 2.1 ilustra o ensaio.
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Figura 2.1- Desenho esquematico de um ensaio crosshole (Luna e Jadi, 2000).

Os ensaios downhole e uphole séo outras alternativas para a determinacéo da velocidade
de propagacéo de ondas no solo, poréem para estes ensaios sao necessarios apenas um furo de
sondagem. O ensaio downhole se diferencia do uphole pelo posicionamento da fonte geradora
das ondas, que é colocada na superficie e 0 sensor que € instalado em vérias profundidades no
interior do furo de sondagem. Ja, no ensaio uphole, a posicdo do sensor €é fixa na superficie e

as ondas sdo geradas em diferentes profundidades. A Figura 2.2 ilustra esses dois ensaios.
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Figura 2.2- Desenhos esquematicos dos ensaios (a) uphole e (b) downhole (Luna e Jadi, 2000).

2.2.1 Ensaio de cone sismico (SCPT)

Segundo Davies e Campanella (1995), o ensaio de cone sismico foi desenvolvido pela
empresa Fulgro Inc. com a parceria da UBC (University British of Columbia) no inicio da

década de 80. A adicdo de transdutores sismicos (geralmente geofones ou acelerdmetros) ao
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cone padrdo do ensaio CPT deu origem ao cone sismico. O ensaio é conhecido por SCPT
(Seismic Cone Penetration Test), conforme Robertson et al. (1986). A Figura 2.3 ilustra a
ponteira, onde nela existe também um sensor para medida de poropressdo, sendo, portanto,
um piezocone sismico.
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Figura 2.3- Piezocone sismico (SCPTU) (Davies e Campanella, 1995)

O ensaio SCPT ¢ realizado da mesma forma que é feito com o cone elétrico no que diz
respeito ao procedimento de preparacdo e medidas de resisténcia de ponta (qgc) e atrito lateral
(fs). O ensaio downhole com a utilizacdo do SCPT consiste em 3 etapas: medida do tempo de
chegada das ondas S, determinacéo da velocidade da onda S (Vs) para cada profundidade de
ensaio e calculo do modulo de cisalhamento maximo (Gmax) para cada uma dessas
profundidades.

A determinacdo da velocidade de propagacédo das ondas pode ser feita a cada parada de
penetracdo do cone, seja tanto no momento da cravacdo, como no momento da sua retirada.
Quando nao se conhece o perfil do terreno, a realizacdo do ensaio sismico a medida que o
cone € retirado apresenta vantagens. A Figura 2.4 apresenta um diagrama do procedimento
passo-a-passo para realizacdo desse ensaio.

Para facilitar a identificacdo da chegada das ondas é recomendado utilizar uma fonte
que tenha capacidade de gerar grande quantidade de ondas S, tenha repeticao permita reversao
e seja de facil transporte. Na Figura 2.5 pode-se ver um esquema de como é uma fonte
sismica, composta de um martelo e uma placa de ago, a qual é golpeada em ambos os lados do

caminhdao.
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—>|| Acione otrigger e o osciloscdpio

|
|| Gere 3 onda aplicando o golpe na fonte I
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||Repita o golpe no outro lado da fonte para inversdo da polaridade do sinal I

|| Corpare os dois registros ||—

4|-|-Avan ce ou retire o cone até a profundidade de interesse para continuar ||

Figura 2.4- Procedimento para realizacdo do cone sismico (adaptado de Rice, 1984)

Armado para o golpe
== == Golpeando a base

Disparador

Lateral do caminh@o

- 4 Base do caminhéo

Figura 2.5- Martelo sismico utilizado no caminh&o de ensaios da UBC/Canada (Giacheti, 2001)

Mayne e Schneider (2000), estudando a liquefacdo do solo causada por terremoto

(Figura 2.6), apresentam as informacdes possiveis de serem obtidas a partir do ensaio SCPT:
- Tipo de solo e estratigrafia (qr, Rf = f/qr.100);

- Medida direta da velocidade de ondas cisalhantes (Vs), e conseqlientemente 0 modulo
de cisalhamento maximo (Gmax);

- Suscetibilidade a liquefagdo através de analise direta (qc e Vs);
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- Estimativa de pardmetros geotécnicos para emprego em projetos ( coesdo, angulo de

atrito, densidade relativa, OCR e outros parametros).

Estimativa de Pyt

Rigidez ao cisalhamento

Gmax = st2

e
Y

ke
v

e
=

S
w

e
N

e
o

=
°

T m=75

FC (%) =3515<5

Caracteristico
de liquefagio
|

/}

A
/Néo
caracteristico
de liquefagao

o

200 300

RAZAO DE RESISTENCIA CICLICA (CCR)

v

NIVEIS SIMPLIFICADOS DE DEFORMAGAO

CARTA SIMPLIFICADA DA VELOCIDADE
DE ONDA CISALHANTE Vg

a 0..T
}/ =1 ()65 \ max ~ vo'd
(G/Gm;n )

G

max

=
=)
>

-2
=)
T

ou
PERFIL DE VIBRAGAO

isténcia de Ponta 9 ( MPa)

amax

<+

Camada 1. Vg1

/

CLASSIFICAGAO DE SOLOS
QUANTIDADE DE FINOS

0.6

0.5

0.4

a max

E0.65——| —
8

CSR

Caracteristico

s
ye liquefagdo

0.3

Nao
caracteristico
de liquefagao

0.2+

Camada 4, Vs4 013

falha
deslizamento

Figura 2.6- ParAmetros possiveis de serem obtidos em um ensaio de piezocone sismico utilizados para
caracterizacdo geotécnica em regido sujeita a terremoto (Mayne e Schneider, 2000).
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N&o obstante haver referéncias apontando um custo relativamente mais baixo quando
comparado a outras técnicas sismicas de prospeccdo, e a obtencdo pontual em alguns
trabalhos cientificos de valores das velocidades de propagacdo das ondas cisalhantes, quando
comparados com, por exemplo, a técnica do cross-hole sismico, alguns autores Roberston et
al (1986), e Davies e Campanella (1995) assinalam a importancia de um julgamento rigoroso
qguanto a equivaléncia entre as diferentes técnicas, atendendo as heterogeneidades e as
condicdes de anisotropia envolvidas.

De acordo com Vitali (2009), o procedimento de cravacdo do cone proporciona um

contato mecanico bastante eficiente entre o solo e o geofone, permitindo uma excelente
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recepcao do sinal. Além disso, a orientacdo do geofone pode ser controlada, para garantir a
qualidade dos registros sismicos e identificacdo exata do momento de chegada das ondas
sismicas.

Um arranjo tipico utilizado no ensaio SCPT envolve um circuito disparador, um martelo
e um osciloscopio digital com recurso de armazenamento de dados. Como fonte sismica,
utiliza-se uma das bases niveladoras do equipamento de cravagdo, que proporciona um
excelente contato com o solo devido as elevadas tensdes estaticas ali presentes (Figura 2.7).
Os detalhes do equipamento, bem como 0s procedimentos para a execucdo do ensaio e a
interpretacé@o dos resultados encontram-se em Vitali (2011).

Osciloscoépio

Gatilho do circuito

Geofone / L2

Vg=1(lz -L1)itz -t9)

c:g\\“

Cravagéo do
Cone Sismico

Figura 2.7- Representacdo esquematica de um ensaio SCPT downhole (Campanella e Stewart, 1992).

A etapa mais importante da interpretacdo do ensaio downhole € a medida precisa do
tempo de chegada da onda S. A velocidade de onda cisalhante (Vs) pode ser determinada
dividindo-se a diferenca das distancias percorridas pela onda S, para duas profundidades

diferentes, pela diferenca de tempo entre dois sinais registrados.

2.2.1.1 Métodos para a determinacéo do intervalo de tempo e da velocidade

De acordo com Butcher et al (2005), o intervalo de tempo pode ser determinado
utilizando dois ou mais transdutores posicionados em profundidades diferentes (intervalo
verdadeiro de tempo) ou utilizando apenas um transdutor posicionado em diferentes

profundidades sucessivamente (pseudo-intervalo de tempo).
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Rice (1984) comparou os resultados empregando o intervalo verdadeiro e o pseudo
intervalo e obteve diferenca inferior a 1,5%, o que indica que os métodos sdo equivalentes
desde que o trigger e as ondas geradas sejam repetitivos. Contudo, de acordo com 0 mesmo
autor, caso ndo se tenha um trigger adequado, a utilizacdo do pseudo intervalo ndo é
confiavel.

Para a determinacdo de Vs existem trés métodos, que sdo discutidos detalhadamente por
Vitali (2011): métodos do primeiro tempo de chegada, do cross over e do cross correlation.

De acordo com Campanella e Stewart (1992), o método cross correlation ndo ¢ afetado
por distor¢des localizadas no sinal sendo considerado pelos autores o que conduz a resultados
mais confiaveis e consistentes. Entretanto, € um método muito mais complexo que requer o
emprego de um software para sua utilizacdo. Esses mesmos autores dizem que o método pode
ser aplicado tanto no dominio dos tempos como no dominio das freqiiéncias. No dominio dos
tempos, este método consiste em deslocar no eixo das abscissas (tempo) um sinal em relagéo
ao outro, o intervalo de tempo que fornecer a maior correlagdo entre os sinais € o intervalo de

tempo utilizado para o calculo de Vs. A Figura 2.8 ilustra a aplicacdo deste método.
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Figura 2.8- Determinacéo do intervalo de tempo através do método do cross correlation no dominio
do tempo (Campanella e Stewart, 1992).

Os registros antecessores e posteriores ao pulso principal da onda S interferem na
interpretacdo dos resultados, sendo conveniente remove-los. Campanella e Stewart (1992)

recomendam selecionar uma revolugéo completa do pulso principal da onda S e destacam que
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esse método assume semelhanca entre os dois sinais registrados em profundidades
subsequentes. De acordo com 0s autores, para distancias menores ou iguais a um metro isto

normalmente ocorre.

2.3 FUNDACOES DIRETAS

De acordo com a NBR 6122/2010, fundacdo direta é aquela em que a carga é
transmitida ao solo, predominantemente pelas tensdes distribuidas sob a base do elemento
estrutural de fundacdo. Exemplo de elementos de fundacGes diretas sdo as sapatas, blocos,
radiers, baldrame e etc.

2.3.1 Tipos de Ruptura

Terzaghi (1943) diferencia dois mecanismos de ruptura em fundacdes: a ruptura geral,
para solos compactos e rijos, e a ruptura local para solos mais compressiveis. Posteriormente
Vesic (1975) acrescenta um terceiro modo de ruptura aqueles definidos por Terzaghi que € a
ruptura por puncionamento, muito comum em solos moles e fofos.

De acordo com Vesic (1975), a ruptura geral € caracterizada pela existéncia de uma
superficie de deslizamento continua que vai da borda da base do elemento estrutural de
fundacdo e vai até a superficie do terreno, conforme mostra a Figura 2.9 a. A ruptura é
repentina e a carga é bem definida. Observa-se deslocamento do solo na superficie e a ruptura
é acompanhada por tombamento do elemento estrutural de fundacéo.

A ruptura local é claramente definida apenas na base do elemento estrutural de
fundacdo, conforme mostra a Figura 2.9b e apresenta caracteristicas dos outros modos de
ruptura. Trata-se, portanto, de um caso intermediario.

J4, a ruptura por puncionamento, de acordo com o mesmo autor, é o contrario da ruptura
geral. O solo externo a area carregada praticamente ndo € afetado e ndo ha movimentacdo do
solo na superficie, conforme mostra a Figura 2.9c. Com a aplicacdo da carga, o elemento

estrutural tende a penetrar continuamente em decorréncia da compressao do solo subjacente.
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Figura 2.9- Modos de Ruptura (Vesic, 1975).

Em solos arenosos, Vesic (1975) mostra que ao aumentar suficientemente a
profundidade de apoio da base do elemento estrutural de fundag@o ocorrera apenas a ruptura
por puncionamento, qualquer que seja o solo. A forma tipica da curva carga-recalque para os

trés tipos de ruptura, também pode ser visto na Figura 2.9.

2.3.2 Célculo da carga de ruptura

Muitos autores tém trabalhado no desenvolvimento de métodos da capacidade de carga
de fundacBes por sapatas, partindo de hipoteses um pouco diferentes das de Terzaghi e as
vezes, tratando de casos especificos, como a proposta de Meyerhof (1956). Este método
utiliza de maneira direta os resultados do ensaio de penetracdo de cone (CPT), bem como 0s
resultados do ensaio de placa, sem a necessidade empregar correlagdes empiricas para o
calculo da carga ultima (qur).

Para determinacdo da carga de ruptura de um elemento de fundacéo direta utilizando-se

os resultados do ensaio de cone, 0 método de Meyerhof (1956) é dado pela equacéo abaixo:

ult — Mc
12,2 B (eq. 1)
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Sendo:

g, = média aritmeética dos valores de qc, variando da cota de apoio, até a profundidade

1,5.B abaixo da sapata;
B= didmetro ou lado da sapata;

D¢ = profundidade de apoio da sapata.

A tensdo atuante na base da sapata ou em tubuldes é admitida uniformemente
distribuida. Esta deve ser sempre menor ou igual a tensdo admissivel do solo considerando

seus respectivos fatores de seguranca.

2.3.3 Recalque em Fundacdes Diretas na condicdo elastico-linear

A expressdo conveniente para a estimativa do recalque imediato de fundagéo direta do
tipo sapata admitindo o mddulo de elasticidade de solo (Es) constante, é dado pela seguinte
expressdo, oriunda da Teoria da Elasticidade (Timoshenko e Goodier, 1951):

S5 g.B.1
E

: (ea. 2)
Onde:
o= Recalque;
g= Q/S= Tens&o liquida da sapata;
Q= forga axial;
S= éarea de apoio da sapata;
B= menor lado da sapata retangular ou diametro da sapata circular;
I= fator de influéncia que leva em consideracdo a profundidade da camada impenetravel
do solo, arigidez da fundacéo e o coeficiente de Poisson do solo (Poulos e Davies, 1974);

Es= mddulo de deformabilidade do solo.

Existem varios métodos para o céalculo de recalques imediatos em fundagdes diretas.
Nesta pesquisa sera apresentado as seguintes propostas classicas: os métodos de
Schmertmann (1978) e 0 método de Meyerhof (1974).
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2.3.3.1 Método de Schmertmann (1970 e 1978)

Dado um carregamento que induz no solo uma tensdo vertical (c) atuando na superficie
de um semi-espaco elastico, isotrépico e homogéneo com o mddulo de elasticidade Es, a

deformacé&o vertical ¢, a profundidade z, sob o centro do carregamento, pode ser expressa por:

s (eq. 3)

Onde:
I,= fator de influéncia na deformacéo.

Por meio de analises tedricas, estudos em modelos, e simulacGes pelo método dos
elementos finitos, Schmertmann, (1970) observou que a deformacdo méxima ndo ocorre no
contato com a base da sapata, mas a uma certa profundidade, em torno de z = B/2, onde B ¢ a
largura da sapata. A partir dessa profundidade, as deformacgdes diminuem gradualmente e
podem ser desprezadas para profundidade z=2B.

Como conseqliéncia disso, o autor propde uma distribuicdo triangular do fator de
influéncia na deformacéo, para o calculo de recalque de sapatas rigidas em areias, conforme

apresentada na Figura 2.10.

B2

et

Profundidade #
a partir da base da sapata

2B

Figura 2.10- Fator de influéncia na deformac&o vertical (Schmertmann, 1970).
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Considerando que um maior embutimento da sapata no solo pode reduzir o recalque em

até 50%, o autor define um fator de corre¢do do recalque C;, dado por:

C, =1—o,5( q*jz 05
¢ (eqt. 4)

Onde:

q = tensdo vertical efetiva (yxz);

o = tensdo liquida aplicada pela sapata (¢ =o - q)

Portanto, essa reducdo ndo ocorre quando a sapata se encontra a superficie do terreno

(9=0) e é méxima quando a profundidade de embutimento resulta q = /2 (ou g=c).

O monitoramento do comportamento das sapatas em areia mostra que além do recalque
imediato, outra parcela de recalque se desenvolve com o tempo, como um fenémeno de creep,
ou a semelhanca da compressdo secundaria em argilas. Por isso, o autor também adota um

outro fator de correcdo C, dado por:

t
C,=1+0,2log| —
~Le02ig

(eq. 5)

Onde:

t=tempo expresso em anos.

Finalmente, o recalque de sapatas rigidas em areia é dado pelo somatério das

deformacdes:

(1
Zpi :ClCZO- Z E—AZ
AT (ed. 6)

Onde:
I, = fator de influéncia na deformacdo a meia altura da i-ésima camada (com no
maximo duas decimais);

E; = médulo de deformabilidade da i-ésima camada;



29

Az = espessura da i-ésima camada;
C, = fator de correcgéo do recalque;
C, = parcela de recalque que se desenvolve com o tempo;

o = tensdo liquida aplicada pela sapata.

Deve-se destacar que o uso da tensdo liquida é justificAvel porque a parcela
correspondente a sobrecarga q representa a reposicdo do alivio de tensdes provocado pela
escavacao e, portanto, ndo deve gerar recalque.

Em 1978, Schmertmann introduziu modificacdes para aperfeicoar o método sugerido
por ele em 1970. Essas modificacOes, confirmadas por Schmertmann et al. (1978), tém como
objetivo principal separar os casos de sapata corrida e de sapata quadrada.

Para isso, dois novos diagramas para a distribui¢do do fator de influéncia na deformacéo
sdo propostos (Figura 2.11). Para sapatas retangulares intermediarias (1 < L/B < 10), o autor

recomenda que se calcule pelos dois casos e que se faga a interpolacéo.

Fator de Influéncia I,

0 0.1 0.2 0.3 0.4 0.5 0.6

Profundidade z a partir da base da sapata

4B

Figura 2.11- Fator de influéncia na deformacao vertical (Schmertmann, 1978).
2.3.3.2 Método de Meyerhof (1974)

Meyerhof (1974) sugeriu que o recalque total S pode ser calculado usando a formula:
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__ApB
20 (med) (eq. 7)

Onde:

S=recalque;

Ap= tensao liquida aplicada;

B= dimensdo da sapata;

dc (meédy= Média dos valores da resisténcia de ponta do cone (qc), na cota de apoio da
sapata, até a profundidade Z = B.

2.3.3.3 Ensaios de Placa

De acordo com Decourt e Quaresma Filho (1996) a forma mais adequada para definir as
caracteristicas da curva tensdo-recalque, ¢ a realizagcdo do ensaio de placa. Este € considerado
um dos primeiros ensaios “in situ” para avaliar a deformabilidade do solo, Lancellota (1995).
A curva tensdo-recalque obtidos no ensaio de placa ou em sapatas, serve como principal fonte
de informacéo para o projeto de fundagdes superficiais, Reznik (1995).

Teixeira (1966) afirma também que a execucdo de carregamento em solo por meio de
placas, para dimensionamento de fundacdes, € um dos mais antigos ensaios de campo. De
acordo com Barata (1984) as publicacdes pioneiras sobre o ensaio no Brasil pertencem ao
professor Domingos José da Silva Cunha, de 1920.

E importante salientar que o ensaio de placa é aplicavel para solos razoavelmente
uniformes em profundidade, pois o bulbo de pressées mobilizado pela placa € bem menor que
o0 bulbo gerado pelas sapatas, Cintra et al (2003). O ensaio deve reproduzir as condicGes de
funcionamento previstas para a estrutura, Mello e Cepolina (1978). A Figura 2.12 mostra 0s
diferentes bulbos de pressdes gerados pelas placas, com diferentes dimensdes, atingindo e
camadas distintas do subsolo solos.

Se o0 bulbo de pressbes da placa e da sapata estiverem inseridos em solos com mesmas
caracteristicas de resisténcia e deformabilidade, o resultado da prova de carga, € equivalente
de uma fundacdo real, Alonso (1991). Portanto, é necessario o conhecimento adequado do

perfil geotécnico do terreno para evitar interpretaces inadequadas.
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Figura 2.12- Cuidados na interpretacao dos ensaios de placa: diferentes bulbos de pressao (adaptado
de Mello e Cepolina, 1978).

2.3.3.4 Prova de carga em placa com carregamento lento

No Brasil este ensaio é normatizado pela NBR 6489/84 a qual especifica que, numa
prova de carga em placa, o carregamento é realizado em estagios de carga com incrementos
de no maximo 20% da carga admissivel prevista (no minimo 10 estagios se ndo houver
ruptura). As leituras de recalque em cada estagio devem ser realizadas apos a aplicacdo da
carga nos tempos 0, 2, 4, 8, 15, 30, 60, 90, 120 minutos até se atingir a estabilizacdo. Em cada
estagio, a carga deve ser mantida por no minimo 30 min.

Assume-se que a estabilizacdo dos recalques ocorre quando a diferenca entre as leituras
realizadas nos tempos t e t/2 corresponder a, no maximo, 5% do deslocamento total do
estagio.

O descarregamento deve ser feito em, no minimo, 4 estagios. Cada estagio deve ser
antido até a estabilizacdo dos deslocamentos, seguindo o mesmo critério para a fase de

carregamento.

2.3.3.5 Prova de carga em placa com carregamento rapido

No Brasil ndo ha uma norma especifica para a realizacdo do ensaio rapido em placa, por
isso, costuma-se adotar as recomendacdes da NBR 12131/2006 a qual especifica que, numa
prova de carga em placa, o carregamento € realizado em estagios de carga com incrementos
de no maximo 10% da carga admissivel prevista (no minimo 20 estagios, se ndo houver
ruptura). Em cada estéagio, a carga deve ser mantida por pelo menos 5 min, independente da
estabilizacdo dos recalques. Os recalques devem ser lidos no inicio e no final de cada estagio.
O descarregamento deve ser feito em, no minimo, 4 estagios. Cada estagio deve ser mantido

também por pelo menos 5 min.
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Existe também o0 ensaio misto onde a primeira parte do ensaio é realizada tal como o

ensaio lento e a segunda como ensaio rapido.

Os esforcos podem ser aplicados axialmente tanto de compressao ou de tragdo. Os tipos

de sistema de reacdo para 0s ensaios de compresséo sao:

(a) Plataforma carregada- A carga na plataforma pode ser transmitida pelo peso de
diversos materiais (blocos de concreto pré-fabricado, tanques de &gua, pecas de aco,
areia). A massa total deve superar a carga maxima prevista para a prova em pelo
menos 15%.

(b) Estacas de reacao — Estruturas fixadas no terreno séo projetadas com capacidade de
carga a tracdo ao menos 1,5 vezes maior que a capacidade prevista para o ensaio.

(c) Tirantes — Conjunto de tirantes ancorados no terreno é projetado com a capacidade
de carga a tracdo de 1,2 vezes maior a capacidade prevista na prova.

Os trés sistemas de reacdo podem ser vistos na Figura 2.13.

2.4 COMPORTAMENTO NAO LINEAR

A curva tensdo-deformacdo de um solo é afetada por varios fatores: composicdo
granulometrica, indice de vazios, grau de saturacdo, permeabilidade e trajetdria de tensdes.

Em algumas situagdes, para determinacdo direta da curva tensdo-deformacéo, pode-se
realizar ensaios, de compressao triaxial, cisalhamento simples, que podem chegar a niveis de
deformacdo de 0,01 a 0,05%. Os resultados assim obtidos podem ndo ser muito precisos. Por
conta disso, para 0 estudo da curva tensao-deformacdo, é necessario o auxilio da Teoria da
elasticidade, embora o solo ndo seja um material elastico perfeito, pois com o
descarregamento, as deformacdes ndo sdo recuperaveis, ou entdo sdo parcialmente reversiveis.
O emprego desta teoria se justifica por ser razodvel a hipotese do comportamento tensao-
deformacdo linear até as tensbes admissiveis suficientes afastados da ruptura.

E importante entender que um material pode ser elastico-linear, elastico ndo linear e
linear ndo elastico como mostra a Figura 2.14 mediante a comparacdo das curvas de

carregamento e descarregamento.
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Figura 2.13 — Desenho esquematico de Sistema de reacdo para (a) cargueira, (b) tirantes, (c) estacas

(Cintra e Aoki, 2003)

a) €

b)

Figura 2.14- comportamento tensdo deformacdo: a) elastico-linear, b) elastico ndo linear, c) ndo linear

eléstico
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De acordo com Nogueira (2005), diferentemente do aco e do concreto, que podem ser
considerados materiais mais homogéneos, em face do processo de fabricacdo, o solo é um
material heterogéneo. A Figura 2.15 mostra uma representacdo esquematica da tensdo e
deformac&o e da rigidez com o nivel de deformacéo para 0 aco que é constante, enquanto que

para o solo a relacdo é ndo linear.

L L

Ago

Ragidez

L J
v
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B
-

f::.
=
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+ Rigdez

L 4

: 4

-
":III" I!
Figura 2.15- Comportamento linear do aco (a) e ndo linear do solo (b) (adaptado de Nogueira, 1995)

Segundo Mayne (2000), o comportamento tensdo-deformacdo ndo linear do solo €
funcdo do tipo descarregamento, da anisotropia do solo, da histéria de tensdes e,
principalmente, do nivel de deformacdo. Segundo Campanella e Robertson (1986) essa
relacdo pode ser estabelecida conhecendo o médulo de cisalhamento maximo e a resisténcia
ao cisalhamento do solo. Esses parametros podem ser obtidos atraves da realizacdo de um

ensaio hibrido, como o ensaio de cone sismico (SCPT).

2.4.1 Degradacdo do Modulo

Segundo Pinto (1996), com base na curva tensdo-deformacéo, dois procedimentos tém
sido empregados para determinar o modulo de cisalhamento: o modulo tangente (Gy) que
indica a relacdo tensdo deformacdo no ponto considerado e o mddulo secante (Gsec), que
indica a relacdo tensdo deformacdo entre dois pontos. Na origem os dois mddulos sdo

coincidentes caracterizando o médulo tangente inicial (Go) como mostra a Figura 2.16.
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Tensao Cisalhante T (kPa)

Deformacao Cisalhante y (%)

Figura 2.16- Curva tipica de carregamento e definicdo dos médulos de deformabilidade (Pinto, 1996)

O simbolo Gsg indica que 0 mddulo corresponde a um acréscimo de tensdo igual a 50%
onde ocorre a ruptura, isto €, a deformabilidade do solo quando solicitado por um fator de
seguranca igual a dois.

De acordo com Stokoe (1980), a medida que a amplitude de deformacéo (y) aumenta
aléem dos 0,001%, tém-se a diminuicdo gradativa do médulo de cisalhamento (G), conforme

mostra a Figura 2.17.

L 4

0,0001 0,001 0,01 0,1 1
7 (%)

Figura 2.17- Representacdo esquematica do efeito da amplitude de deformac&o no médulo de
cisalhamento (Stokoe, 1980).

E comum representar a variacido do mddulo de cisalhamento normalizado pelo madulo
de cisalhamento maximo (G/Gma) com a amplitude de deformacdo através de um gréafico
(Figura 2.18), e a curva resultante é denominada curva de degradacdo do médulo, conforme
mostra Giacheti (2001).
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Figura 2.18- Representacdo esquematica da curva de degradacdo do médulo (Giacheti, 2001).

Para representar a curva da degradacdo do médulo, existem varios modelos. A Figura
2.19 mostra curvas de degradacdo normalizada para dois solos do interior de Sdo Paulo
obtidos a partir de resultados de ensaios de coluna ressonante. Observa-se na Figura 2.19 que
a curva sugerida para areias apresenta uma degradacdo muito inferior a de todas as amostras

ensaiadas.
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Figura 2.19- Curvas de degradagdo normalizada obtidas nos ensaios e confrontadas com duas
propostas (Giacheti, 2001)

Conforme mostra a Tabela 2.1, hd uma diversidade de fatores que afetam o mddulo de
cisalhamento dos solos. No entanto, alguns exercem mais influéncias que os outros, Giacheti
(2001). Hardin e Drnevich (1972) agruparam estes fatores em 3 (trés) categorias: fatores
muito importantes (V), de menor importancia (L), e relativamente sem importancia (U e R).
Este agrupamento baseia-se em resultados da pesquisa de Hardin e Drnevich (1972) bem

como em outros trabalhos desenvolvidos na época.
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Tabela 2.1 - Fatores que afetam o médulo de cisalhamento em solos arenosos e coesivos (Hardin e
Drnevich, 1972)

Moédulo Cisalhamento

Fatores Areias Sol_os
Limpas Coesivos
Amplitude de deformacéo Vv Vv
Tensdo normal efetiva octaédrica \Y/ \Y/
indice de vazios \Y; \Y;
n° ciclos de carregamento R R
grau de saturagéo R \/
Razéo de sobreadensamento R L
Envoltdria de resisténcia efetiva L L
Tens&o cisalhante octaédrica L L
Frequiéncia vibracdo ( >0,1 HZ) R R
Efeitos do tempo R L
Caracteristicas dos graos R R
Estrutura do solo R R
Variacdo do volume devido a deformacéo cisalhante U R

Para representar a degradacdo do mddulo, a conhecida expressdo de Ramberg-Osgood
requer quatro pardmetros, mas resulta em tensbes de cisalhamento que aumente
indefinidamente sem limite, Burghignoli et al. (1991).

Uma funcdo periodica logaritmica também foi proposta por Jardine et al. (1986), e
Puzrin e Burland (1998) apresentaram uma funcdo logaritmica para representar o
comportamento tensdo-deformacdo para solos e rochas que utiliza um, trés ou quatro
parametros, dependendo das informacGes disponiveis.

Tais modelos sdo bastantes empregados na simulacdo do comportamento dinamico de
macicos terrosos e interacdo dindmica solo-estrutura através de métodos numéricos como
elementos finitos, Fahey (2001). A hipérbole simples de Kondner (1963) precisa de apenas
dois parametros: (1) mddulo de cisalhamento maximo, Gmax, € (2) tensdo maxima de
cisalhnamento, ou a resisténcia ao cisalhamento, tmax. Notavelmente, a hipérbole simples néo é
adequada para representar o comportamento completo e complexo de solos na maioria dos
casos em toda a gama de tensbes, Tatsuoka e Shibuya (1992). Fahey e Carter (1993) sugere
um modelo ndo linear concebido para solos arenosos e € interessante para ser utilizado em
ensaios SCPT.
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2.4.2 Proposta de Fahey e Carter (1993)

A equacdo da hipérbole modificada proposta por Fahey e Carter (1993) para areias é
uma maneira de representar a degradacdo do modulo a baixas amplitudes de deformacéo
(Gmax) aos valores de rigidez secantes (G) correspondentes aos diferentes niveis de
deformacdo. A equacdo dessa hipérbole assume a seguinte forma:

g
G :1_f( T )
Gmax T max

Onde: f e g sdo parametros de ajuste que controlam a ndo linearidade da curva tenséo-

(eq. 8)

deformacdo, G = modulo de cisalhamento = E / [2 (1 +v)] e o coeficiente de Poisson (v) que

pode ser assumido em funcgéo do tipo de solo.

Para uma hipérbole simples os parametros de ajuste seriam f = g = 1. J4, para um
carregamento monoténico em solos ndo-estruturados e nao cimentados os resultados de
ensaios triaxiais e ensaios de cisalhamento simples levaram a valores de f =1 e g = 0,3,
Mayne (1995).

Ealkim (2005) propGe a determinacdo dos parametros de ajuste f e g atraves do célculo

da deformacéo normalizada (X\):

(eq. 9)

Sendo que 0 Gmax pode ser obtido nos ensaios sismicos, como o cross-hole ou de cone
sismico.

O valor de Gpin pode ser determinado a partir de resultados de ensaios triaxiais obtendo-
se Emin € assumindo-se o coeficiente de Poisson (v). O valor do modulo secante ao ponto onde
ocorre a tensdo maxima (o;—c3), €m um ensaio triaxial, corresponde a rigidez minima (Enmin),

conforme mostra a Figura 2.20.
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Figura 2.20- Curva tensao-deformacao tipica de ensaios triaxiais.

Com base na tensdo desviadora e na deformacdo axial, € possivel calcular 0 En, através

da seguinte equacéo:

(eq. 10)
Para o calculo do Gy, relaciona-se 0 médulo de deformabilidade (Emin) € 0 coeficiente

de Poisson (v) pela expressao:

) 2(1+v) (eq. 11)

Costuma-se assumir para v valores indicados na literatura como os da Tabela 2.2
sugeridos por Bowles (1988).

Para a condicdo drenada, considerando a placa circular, Ealkim, (2005) sugere a relagcdo
entre X, com o parametro de ajuste g, para os angulos de atrito de 30°, 35° e 40°. A Figura
2.21 mostra a relacdo proposta. Para sapata corrida a Figura 2.22 mostra a relacdo do g com a
deformacdo normalizada (X.). Pode-se observar nessas Figuras que o valor do parametro g
diminui com o aumento da deformacdo normalizada.

A variacdo do parametro g com a deformacdo normalizada X, tanto para fundacdes em
placa circular e fundacdes em sapata corrida é plotada na Figura 2.23, para a condi¢cdo nao

drenada.
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Tabela 2.2 — Valores tipicos do coeficiente de Poisson (Bowles, 1988).

Tipo de Solo v
Argila saturada 0,40-0,50
Argila parcialmente saturada 0,10-0,30
Argila arenosa 0,20-0,30
Silte 0,30-0,45
Areia comum 0,30-0,4
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Figura 2.21- Fun¢bes Hiperbolicas ndo lineares que relacionam o parametro de ajuste g e a
deformacdo normalizada para carregamento drenado em placa circular (Ealkim, 2005).
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Figura 2.22 - FungOes Hiperbdlicas ndo lineares que relacionam o parametro de ajuste g e a
deformacdo normalizada para carregamento drenado em sapata corrida (Ealkim, 2005).
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deformacdo normalizada para carregamento ndo drenado, para fundagéo circular e fundacdo em sapata

corrida (Ealkim, 2005).

O valor do parametro f varia de acordo com o angulo de atrito, e com a deformacéo

normalizada (X.), sendo que Ealkim (2005) sugere valores de f variando de 0,99 a 1.

Usando o modelo hiperbdlico proposto por Fahey e Carter (1993), resultados de ensaios

de laboratorio de cisalhamento simples mostram que a diminuicdo da rigidez € maior em

ensaios de carregamento monotdnico. Este fato é demonstrado para as areias da praia do

Toyoura, na cidade de Yamagushi, no Japao (Figura 2.24).
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Figura 2.24- Representacdo da degradacdo para a areia do Toyoura do Japdo (Teachavorasinskun et

al., 1991)
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2.4.3 Modelo de Mayne (2000) para a previsao da curva tensdo-recalque

Para considerar a ndo linearidade a partir do modulo de deformabilidade a pequenas
deformacdes (Emax), determinados em ensaios sismicos utiliza-se a hipérbole modificada de
Fahey e Carter (1993), cuja equacdo € mostrada abaixo:

g
E, = Ep 1—(3}
Qult

De acordo com Mayne (2000), através da Teoria da Elasticidade, e do modelo

(eq. 12)

hiperbolico proposto por Fahey e Carter (1993), para recalque nédo linear em sapatas, tém-se a
seguinte expressao:

5 - Ql _
B.Emxf1—(Q/Qy )’ |

(eq. 13)

A Figura 2.25 mostra os resultados de prova de carga em conjunto com a previsao da
curva carga-recalque empregando o modelo proposto por Mayne (2000), para solo arenoso,

cujo valores de Enmax foram determinados através do ensaio crosshole.
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Figura 2.25- Representacéo da curva carga-recalque para areia do College Station — Texas e resultados
de prova de carga (Mayne, 2000).
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Na Figura 2.26 est4 demonstrada a comparacdo de resultados de provas de carga com a
previséo da curva tensdo recalque por meio do modelo de Mayne, onde o valor de Gmax € de
Tmax foram obtidos a partir do ensaio de cone sismico. O solo estudado foi uma argila mole da

Escocia.
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Figura 2.26— Representacdo da curva carga-recalque para um solo argiloso da Escécia e os resultados
de prova de carga (Mayne, 2000).

Para o calculo do fator de influéncia sob sapatas um grande ndmero de solugdes
analiticas e numericas estdo disponiveis. Poulos e Davis (1974), Mayne e Poulos (1999) e
outros autores, sugerem diversas solucGes para avaliacdo de fatores de influéncia do
deslocamento de apoios de vérias formas (circular, quadrada, retangular), distribuicdo de
carga (uniforme, parabdlica, triangular), a rugosidade da fundacéo, o coeficiente de Poisson,
homogeneidade do solo (mdédulo de deformabilidade do solo constante ou variavel com a
profundidade), profundidade da camada incompressivel, multicamadas, as condi¢bes de
drenagem e rigidez da fundacgdo, bem como outras variaveis. Na Tabela 2.3 tém-se os valores

do fator de influéncia para diferentes tipos de fundacéo.

2.5 INFLUENCIA DA SUCCAO NOS PARAMETROS GEOTECNICOS DO SOLO

E de conhecimento geral que a succdo altera a rigidez do solo, Marinho, Chandler e
Crilly (1995). A Figura 2.27 mostra que o modulo de cisalhamento maximo cresce com o
aumento da succ¢do até um valor critico, passando entdo a decrescer ou manter-se constante, e

que este valor critico esta associado ao valor de entrada de ar no corpo de prova.
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Tabela 2.3 - Fator de influéncia (1) (adaptado de Perloff e Baron, 1976).

Sapata Flexivel

Sapata Rigida

Forma Centro Canto Médio
Circular 1,00 0,64 0,85 0,79
Quadrada 1,12 0,56 0,95 0,99
L/B=1,5 1,36 0,67 1,15 -
2 1,52 0,76 1,30 -
3 1,78 0,88 1,52 -
5 2,10 1,05 1,83 -
10 2,53 1,26 2,25 -
100 4,00 2,00 3,70 -
e
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Figura 2.27- Variacdo do modulo de cisalhamento maximo com a suc¢do em uma argila de alta
plasticidade (Marinho et al, 1995).

Juca e Escario (1991) em seus estudos em solos argilosos compactados, verificaram o
aumento do mddulo de deformabilidade do solo com a succéo, sugerindo um relacdo linear

entre esses dois parametros, contudo esses mesmos autores chegaram a conclusao que para

SUCCAO (kPa)

succoes elevadas essa relacdo ndo € tdo nitida.

Para o célculo da capacidade de carga em fundac@es rasas, Fredlund e Rahardjo (1993)
mostram o efeito da variacdo da succdo matricial na capacidade de carga de fundagdes por
sapatas, utilizando a equacdo de Terzaghi. Com a adog¢do de parametros geotécnicos para o

solo (c, ¢’, O, ¢b, v) e considerando sapatas corridas de 0,5 e 1,0 m de lado, apoiadas a 0,5 m

de profundidade, s&o obtidos os resultados apresentados na Figura 2.28.



Capacidade de Carga (kPa)

Figura 2.28- Capacidade de carga em funcdo da suc¢do matricial (Fredlund e Rahardjo, 1993)
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Em algumas provas de carga realizadas no campo experimental da EESC/USP em Séo

Carlos/SP, foi constatado a influéncia da sucgdo na curva tensdo-deformacdo, conforme

mostra a Figura 2.29.

Recalque (mm)

Figura 2.29- Curvas tensdo x recalque de provas de carga sobre placa em solo ndo-saturado com
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diferentes sucgdes (Costa, 1999).



46

3. MATERIAIS E METODOS
3.1 CONSIDERACOES GERAIS

Foram realizados ensaios de cone sismico (SCPT) no campo experimental da
EESC/USP e no campo experimental da UNESP em Bauru que permitiram determinar os
perfis de variagdo da resisténcia de ponta, do atrito lateral, e da velocidade de ondas
cisalhantes com a profundidade.

Em S&o Carlos, provas de carga ja executadas nessa area também foram utilizadas com
a finalidade de comparar a previsdo realizada com base nos resultados dos ensaios SCPT,
empregando-se 0 método de Mayne (2000). Em Bauru, as provas de carga utilizadas para
comparacdo foram executadas por Agnelli (1997). A Figura 3.1 mostra resultados de
sondagens de simples reconhecimento (SPT), que permite uma visualizacdo do perfil

geotécnico presente nestes dois campos experimentais.

Perfil N Perfil N
Tipico (SPT) (golpes/30 cm) Tipico (SPT) (golpes/30 cm)
0 10 20 30 0 10 20 30
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Vermelha 18- 7

Areia Fina
t Pouco Argilosa -
Vermelha

| 21

21

(a) Bauru

Figura 3.1-Perfis tipicos e resultados de sondagens SPT realizadas nos campos experimentais de (a)
Bauru, (b) Sao Carlos (Giacheti et al, 2004).

Atraves da Figura 3.2, pode-se visualizar a faixa de variagdo das curvas granulométricas para 0s

solos dos campos experimentais de Bauru e S&o Carlos e na Figura 3.3 tém-se a varia¢do do tamanho
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das particulas segundo a escala da ABNT/NBR-7181/84 com a profundidade, para os solos das duas

areas investigadas.
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20| 180

g 30 1470

& 400 60
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Figura 3.2- Faixa de variacdo das curvas granulométricas para os solos das duas areas investigadas.
(adaptado de Giacheti, 1991)

Figura 3.3- Variacdo do tamanho das particulas com a profundidade para os solos das duas areas
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3.2 CAMPO EXPERIMENTAL DE SAO CARLOS

3.2.1 Aspectos Geologicos

A cidade de S&o Carlos estéa situada na zona de transicdo das unidades geomorfoldgicas,
das cuestas basalticas e do planalto ocidental a cerca de 800m em relagdo ao nivel do mar,
assenta-se sobre as rochas do grupo sédo Bento, compostas por arenito da formagdo Botucatu e
Piramboia e derrames de efusivas basalticas da formacdo Serra Geral. A Figura 3.4 mostra um
perfil tipico da geologia de pequena superficie da area urbana de S&o Carlos, com descrigdo

da geologia predominante.

CAMPUS DA USP

AREIA ARGILOSA

LN ARGILA ARENOSA

SEDIMENTO CENGOZOICO

AREIA ARGILOSA - GRUPO BAURU

ARGILA SILTOSA ,

IE SIL'TE ARENOSO ALTERACAO X0 BASALTO ::"':Iﬁ*{t;fz“
BASALTO

{27271 ARENITO - FORMAGAO BOTUCATU

Figura 3.4- Secdo esquematica da geologia de pequena profundidade em Séo Carlos
(Bortolucci,1983).
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3.2.2 Ensaios de Campo

3.2.2.1 Posicao dos ensaios de campo

Vérias campanhas de ensaios foram realizadas no campo experimental da EESC-USP,
Sé&o Carlos. Executaram-se dois ensaios downhole (DH1 e DH2) com o sistema desenvolvido
por Vitali (2011), um SCPT (SCPT3) com um cone sismico comercial e trés ensaios CPT
(CPT1, CPT2 e CPT3). Dispbe-se ainda dos resultados de dois ensaios crosshole (CH1 e
CH2) e de dois ensaios SCPT (SCPT1, SCPT2 e SCPT3) conforme mostra a Figura 3.5. Um
esquema com a posicdo das provas de carga no Campo Experimental também é apresentado
na Figura 3.5.

Calcada

i

(;’1313 Q3 LEGENDA :

935 934 @ PROVAS DE CARGA |

|

331 Ms3  SS3 & scor I
Q4 |

@ s o s (@ CROSS HOLE . l
Qs @ % e ¢ d CPT e DOWN HOLE 0@2 |
s2 |
Fﬂ.‘31.882 Qgg Ms2 o |
® .@ > :
* CH1 |

i

|

5m i

|

‘5 1m i

|

N i

CETH |

|

CPT3 |

e DH2 :

chz y SCPT2 i

SCPT1 B, :

|

e DH1

Figura 3.5- Posi¢do dos ensaios de campo realizados no campo experimental da EESC/USP - Séo
Carlos.

3.2.2.2 Ensaios de Placa

Os resultados dos ensaios de placa com diametro de 0,8m realizados no campo
experimental EESC/USP foram utilizados neste estudo para avaliar a aplicabilidade do
modelo hiperbolico proposto por Mayne (2000). Foram realizadas 21 provas de carga em
placa de 0,8m de didmetro por diversos pesquisadores do departamento de Geotecnia da

EESC/USP, no campo experimental desta instituicdo. Os ensaios foram executados com
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placas assentadas no terreno a 1,5m, 4,0m e 6,0m por Costa (1999), Macacari (2001),
Menegotto (2004), dentre outros pesquisadores.

Para determinacdo da succdo matricial média do solo abaixo da placa, nos ensaios nao
inundados, foram instalados tensidmetros no solo do fundo das cavas nas profundidades de
0,1 m, 0,3 m, 0,6 me 0,8 m abaixo da cota de assentamento da placa. A maior profundidade
de instalag&o dos tensidmetros correspondeu ao didmetro da placa. Onze desses ensaios foram
executados com inundacdo por um periodo minimo de 4horas, utilizando agua potavel
proveniente da rede publica. Quanto ao modo de carregamento aplicado durante as provas de
carga foram realizadas cinco do tipo lento (SML), doze do tipo rapido (QML) e quatro do tipo
misto (MML). A Tabela 3.1 mostra as principais caracteristicas de cada ensaio, bem como a
sua designacdo. Mais detalhes sobre os ensaios de placa, bem como o0s equipamentos e
materiais usados no campo experimental da EESC/USP podem ser consultadas em Menegotto
(2004).

Tabela 3.1 - Caracteristicas das provas de carga em placa com didmetro de 0,80m (Menegotto, 2004).

Informaco6es Ensaio de Placa

Profundidade  Ensaio Modalidade Succéo (kPa)
1,5 SS1 Lento Inundado 0
1,5 SS2 Lento Inundado 0
1,5 SS3 Lento Inundado 0
15 S1 Lento 10
15 S2 Lento 31
1,5 Qs1 Rapido Inundado 0
1,5 Qs2 Rapido Inundado 0
1,5 Q1 Rapido 15
1,5 Q2 Rapido 22
1,5 Q3 Rapido 33
1,5 MS1 Misto Inundado 0
1,5 MS2 Misto Inundado 0
1,5 MS3 Misto Inundado 0
1,5 M1 Misto 28

4 QsS3 Rapido Inundado 0
4 Q4 Rapido 18
4 Q5 Rapido 28
6 Qs4 Rapido Inundado 0
6 QS5 Rapido 0
6 Q6 Rapido 12
6 Q7 Rapido 15
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3.2.3 Ensaios de Laboratorio

Nesse campo experimental foram feitos diversos ensaios de laboratérios, a fim de
caracterizar os solos que ocorrem nesse local. A Tabela 3.2 mostra os valores médios de

indices fisicos dos solos que ocorrem ao longo do perfil do campo experimental de Séo
Carlos.

Tabela 3.2 - Indices fisicos médios para o campo experimental S&o Carlos (Giacheti, 2001)

Profundidade Y W ° " 31
(m) (kN/m?°) (%) () (%) (%)

1 14,2 137 1174 54 38

2 15,6 146 0993 50 52

3 16,0 158 0965 50 58

4 16,7 168 0943 49 70

5 148 164 0882 47 60

As Figuras 3.6 a 3.8 apresentam as curvas caracteristicas para os solos do campo
experimental de Sdo Carlos para as profundidades de 2,0; 5,0 e 8,0 m. Pode-se observar na
Figura 3.6 que os valores de entrada de ar nesta profundidade é muito baixa, assim como em
outras profundidades pesquisadas por Machado (1998). Para amostra coletada a 5m de
profundidade (Figura 3.7), a umidade volumétrica do solo saturado € igual a 47,5 % e a
succdo correspondente ao teor de umidade residual é de aproximadamente 20 MPa. Isto
ocorre porque o solo ensaiado apresenta estrutura com macro-poros de grande diametro,

visiveis a olho nu.
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Figura 3.6- Curvas caracteristicas de succdo do solo para a profundidade de 2,0m (Machado, 1998).
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Figura 3.7 - Curvas caracteristicas de suc¢do do solo para a profundidade de 5,0 m (Machado, 1998).
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Figura 3.8- Curvas caracteristicas de suc¢éo do solo para a profundidade de 8,0 m (Machado, 1998).
3.3 CAMPO EXPERIMENTAL DE BAURU

3.3.1 Aspectos Geoldgicos

A regido de Bauru € constituida predominantemente por sedimentos do Grupo Bauru
(Formac6es Marilia e Adamantina), recobrindo as rochas vulcanicas da Formacéo Serra Geral
que afloram em direcdo ao vale do Rio Tieté. A Figura 3.9 mostra um perfil tipico da geologia
da area urbana de Bauru.

A geologia do campo experimental é a mesma que predomina na cidade de Bauru. De
acordo com Cavaguti (1981), pode-se constatar uma primeira camada de 52m da Formacéo
Marilia, seqguida de 98m da Formacdo Adamantina e, abaixo, encontra-se a Formacdo Serra
Geral.

A Formacdo Marilia é constituida por arenitos, conglomerados e lamitos intercalados
entre si. A Formacdo Adamantina é composta por arenitos de granulacdo média a fina, siltitos
arenoso, micaceos, arenitos micéaceis, argilitos e arenitos conglomeraticos. Geologicamente, a

regido de Bauru se encontra totalmente localizada no Planalto Ocidental Paulista. A area €
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coberta, predominantemente, segundo Cavaguti (1981), por sedimentos do Grupo Bauru
(Formacdo Marilia e Formacdo Adamantina), existindo uma relacdo genética entre o solo e a
litologia presente.
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Figura 3.9- Desenho esquematico da formacéo geoldgica da cidade de Bauru (DAEE, 1976 in
Ferreira, 1991).

De acordo com Cavaguti (1981) o solo que ocorre no campo experimental de Bauru é
constituido por uma areia fina pouco argilosa, porosa, colapsivel, cuja compacidade aumenta
com a profundidade. Esta camada de areia fina, resultante da decomposicdo do Arenito Bauru,

apresenta comportamento lateritico até cerca de 13 m de profundidade e ndo lateritico a partir
dai.

3.3.2 Ensaios de Campo

3.3.2.1 Posicao dos ensaios

No campo experimental de Bauru foram realizadas duas campanhas distintas de ensaios
de cone elétrico (CPT) e duas de cone sismico (SCPT), no ano de 2004. A Figura 3.10 mostra

a posicdo dos ensaios, assim como das provas de carga realizadas nesse campo experimental.
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Figura 3.10- Posicao dos ensaios de campo realizados no campo experimental da UNESP - Bauru
(adaptado de Agneli, 1997 e Giacheti, 2001).

3.3.2.2 Ensaios de Placa

Foram obtidos resultados de provas de cargas em placas, realizadas no Campo

Experimental da UNESP de Bauru, no periodo de 22/02 a 14/06/1996, por Agnelli (1997), nas
profundidades de 1, 2, 3 e 4 metros.

Com base em resultados de sondagens SPT realizadas no local, Agnelli (1997) estimou
as tensdes admissiveis para o solo, na ordem de 40, 60, 80 e 100 kPa, respectivamente nas
profundidades de 1, 2, 3, 4 metros, remetendo para as tensdes de “ruptura” valores na faixa de
80 a 200 kPa.

As Provas de Carga realizadas por Agnelli (1997) tiveram uma duracdo de 15 minutos

Os
deslocamentos, em cada estagio de carregamento, foram registrados no instante zero

para cada estdgio de carregamento, o que enquadra o ensaio no tipo “rapido”.

(imediatamente apds a aplicacdo da carga) e nos tempos de 1, 2, 3, 6, 9, 12 e 15 minutos.
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3.3.3 Ensaios de Laboratério

Foram feitos diversos ensaios de laboratérios para caracterizar os solos que ocorrem na

area. Na Tabela 3.3 tém-se indices fisicos médios para as profundidades de 1, 2, 3e 4 m.

Tabela 3.3 - Indices fisicos médios para os solos que ocorrem no campo experimental de Bauru
(Giacheti, 2001).

Profundidade Y W e porosidade Sr
(m) (kN/m?) (%) () (-) (%)
1 16,2 9,6 0,653 0,40 32
2 16,0 9,8 0,704 0,41 25
3 16,5 9,8 0,632 0,39 23
4 17,8 9,5 0,634 0,39 22

A Figura 3.11 apresenta a curva caracteristica de um solo coletado em um local proximo
ao campo experimental de Bauru obtida para a profundidade de 5,0 m por Giacheti e Rohm
(1996). Pode-se observar que nesta figura, a pressao de entrada de ar deste solo € da ordem de
2 kPa. Aparentemente, 0s intra-poros comecam a ser drenados com suc¢do matricial da ordem
de 20 a 50 kPa.

Succao Matricial (kPa)
10000 ¢

1000 |

100 |

10 |

0.1

T T T T T T T
0 10 20 30 40 50 60 70 80 90 100

Grau de Saturagdo - Sr (%)

Figura 3.11- Curva Caracteristica tipica de solos que ocorrem proximo no campo experimental de
Bauru de uma amostra de solo coletada a 5,0m, (Giacheti e Rohm, 1996).
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4. RESULTADOS E DISCUSSOES
4.1 AJUSTE DOS PARAMETROS DO MODELO DE MAYNE (2000)

Quando o modelo do Mayne (2000) foi concebido, os parametros de ajuste foram
fixados em f=1 e g=0,3 j& que a experiéncia desse autor foi para solos ndo estruturados e ndo
cimentados. Em 2005, Ealkim propds, determinar os parametros de ajuste desse modelo,
conforme ja discutido no item 2.4.3 deste trabalho empregando um parametro denominado
deformacdo normalizada (X.). A Figura 4.1 mostra curvas de degradacdo do mddulo para
diferentes parametros de ajuste.
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Figura 4.1 - Representacdo da degradagao variando os parametros de ajuste (Ealkim, 2005)

Para possibilitar a determinacdo do Gmin para os solos estudados calculou-se o
parametro X,. Esse parametro foi determinado a partir de resultados de ensaios triaxiais
realizados por Machado (1998) em corpos de prova coletados a 2, 5 e 8m. Na Tabela 4.1 tem-

se 0s valores de Gp,in calculados segundo descrito no item 2.4.3 desse trabalho.
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Tabela 4.1 - Disperséo dos valores de G, obtidos em ensaios triaxiais com a profundidade e o0s
valores da média e desvio padrao.

Gmin (kPa)
Z (m) Média Desvio padréo
2 408 236
5 841 385
8 2188 1362

Os valores de Gmax necessario para o calculo do parametro X, foram determinados a
partir de resultados de ensaios de cone sismico. Com os valores de Guax € Gmin Calculados, foi

possivel determinar o parametro Xy megio COMO mostra a Tabela 4.2.

Tabela 4.2 - Deformacéo normalizada (X.) com a profundidade.

2m 4m 6m

XL 168,17 191,39 77,70

Com base nas funcBes hiperbdlicas descritas no item 4.2.3 deste trabalho
(especificamente a Figura 2.20, ja que se trata de carregamento drenado em placa circular), o
valor médio da deformacao normalizada (X.medio) foi de 145,75 nas profundidades 2, 4 e 6m e
considerando o angulo de atrito de 30°, chegou-se assim a valores de f e g respectivamente
iguais a 0,99 e 0,03 para os solos do campo experimental de S&o Carlos.

Para o campo experimental de Bauru, ndo existe disponiveis resultados de ensaios
triaxiais para os locais que foram feitos os ensaios de cone sismico, por isso foram assumidos
0S mesmos parametros de ajuste g e f determinados para os solos de Sdo Carlos, quais sejam
f=0,99 e g=0,03 uma vez que esse solo tem caracteristicas semelhantes ao campo
experimental de Sdo Carlos.

Na Figura 4.2 tem-se a representa¢do da curva E/Emax Versus g/qui; para os parametros
de ajustes definidos para os solos estudados. Percebe-se que em um certo ponto a rigidez cai
bruscamente. Acredita-se que a fraca cimentacdo, que resulta em elevado Gn.x a baixa
amplitude de deformagdo, é o principal fator que causa esse fendmeno, conforme discutido
por Giacheti (2001).



58

1,2
0=0,3
1,0 — — —  g=02
——————— 0=0,1
g=0,01
08 |
s N
g :
LIJ 0,6 _ \
0 \
L \
~\ AN
_ ~
047 -
~
N ~— _
~ ~ —— —_—
0,2 - T —
0,0 T T T T
0,0 0,1 0,2 0,3 0,4 0,5

q/qult

Figura 4.2- Representacdo da curva de degradacdo do moédulo para o solo que ocorre no campo
experimental de Séo Carlos.

4.2 CAMPO EXPERIMENTAL BAURU
4.2.1 Ensaios de Placa

As Figuras 4.3 a 4.6 apresentam as curvas tensdo-recalque das provas de carga em placa
realizadas por Agnelli (1997) nas profundidades 1, 2, 3 e 4m em terreno na umidade natural,

no campo experimental da Unesp de Bauru.

4.2.2 Ensaios de cone sismico

Na Figura 4.7 sdo apresentados resultados dos ensaios SCPT utilizados na previsdo da
curva tensdo-recalque. Os dois ensaios realizados mostram que a resisténcia de ponta (qc) tem
pouca variacdo até 5m de profundidade, aumentando gradativamente a partir dai. A
velocidade da onda cisalhante (Vs) e conseqlientemente o0 médulo de cisalhamento maximo do
solo (Gmax), tem 0 comportamento praticamente crescente com a profundidade, e as maiores
diferengas entre os valores de Gnax determinados a partir dos resultados dos dois ensaios

SCPT realizados ocorrem a 1 m de profundidade.
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Figura 4.3- Resultados de provas de carga sobre placa em solo natural na profundidade 1m. Campo
Experimental da Unesp de Bauru, SP (Agnelli, 1997).
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Figura 4.4- Resultados de provas de carga sobre placa em solo natural na profundidade 2m. Campo
Experimental da Unesp de Bauru, SP (Agnelli, 1997).
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Figura 4.5- Resultados de provas de carga sobre placa em solo natural na profundidade 3m. Campo
Experimental da Unesp de Bauru, SP (Agnelli, 1997).
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Figura 4.6- Resultados de provas de carga sobre placa em solo natural na profundidade 4m. Campo
Experimental da Unesp de Bauru, SP (Agnelli, 1997).
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Figura 4.7- Resultados de dois ensaios SCPT realizados no Campo Experimental da Unesp-Bauru (
adaptado de De Mio, 2005).

4.2.3 Comparacao entre Previsdo e Resultados de Provas de Carga

As comparacdes entre resultados de prova de carga e a previsao do comportamento de
fundacdo direta em solo arenoso utilizando resultados de ensaio SCPT, estdo representadas
nas Figuras 4.8 a 4.11. Os parametros adotados para representacdo da curva tensao-recalque
foram =0,99 e ¢g=0,03, conforme apresentado no item anterior. O fator de influéncia foi
assumido igual a 0,79, ja que se trata de uma placa rigida com secdo circular, Perloff & Baron
(1976 apud Cintra et al, 2003) e o coeficiente de Poisson adotado foi de 0,3, conforme a
proposta de Bowles (1988) abordada na Tabela 2.2.

Comparando-se os resultados das duas provas de carga realizadas (PC1 e PC2) e a
previsdo da curva tensdo-recalque obtida através dos ensaios SCPT (SCPT1 e SCPT2),
constata-se que no primeiro metro de profundidade o ajuste entre curva prevista e medida ndo
foi tdo bom quanto nas demais profundidades. Em ensaios sismicos downhole, que é a técnica
empregada para obter Gnax, @ aquisi¢cdo de sinal para determinacdo dessa velocidade nédo é
muito boa, pois existem as interferéncias causadas pela onda de superficie, conforme discute
Vitali (2011). A partir do segundo metro de profundidade observa-se uma melhor relacédo

entre as curvas medidas e previstas.
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Figura 4.8 - Previsdo do comportamento de fundacdes diretas utilizando o ensaio SCPT, com
resultados das provas de carga em placa assentadas a 1m de profundidade para o campo experimental
de Bauru.
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Figura 4.9- Previsdo do comportamento de fundagdes diretas utilizando o ensaio SCPT, com
resultados das provas de carga em placa assentadas a 2m de profundidade para o campo experimental
de Bauru.




63

Tenséo (kPa)
0 40 80 120 160 200 240 280 320

/

N
So -+ - - - pc1
PC2
SCPT1
SCPT2

10 —

20 —

30 —

Recalque (mm)

50 —

Figura 4.10- Previsdo do comportamento de fundagdes diretas utilizando o ensaio SCPT, com
resultados das provas de carga em placa assentadas a 3m de profundidade para o campo experimental
de Bauru.
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Para calcular o recalque correspondente a uma tensdo vertical de 65 kPa empregando o
método de Schmertmann (1978) elaborou-se a Tabela 4.3, 0o que contém as informacdes
necessarias para esse calculo. Considerando que o método de Schmertmann (1978) é bastante
difundido no meio geotécnico, este foi utilizado para comparar a previsdo de recalques.

Tabela 4.3 - Dados necessarios para o calculo de recalques aplicando-se 0 método de Schmertmann

(1978).
Prof. (m) g (kPa) o (kPa)  o* (kPa) C1 C2 IZmax
1 14 65 51 0,86 1,0 0,70
2 30 65 35 0,57 1,0 0,64
3 46 65 19 0,50 1,0 0,62
4 62 65 3 0,50 1,0 0,61

Na Figura 4.12, tem-se os gréaficos para a determinacao do fator de influéncia (I,max) nas
profundidades 1, 2, 3 e 4m, que sdo utilizados para o calculo de recalques pelo método de
Schmertmann (1978), descrito no item 2.3.3.1 do trabalho.

As Tabelas 4.4, 4.5, 4.6 e 4.7 contém os coeficientes necessarios para a aplicacdo desse
método nas profundidades de 1, 2, 3 e 4m, respectivamente. O resultado da previsdo do
recalque em cada profundidade, que provém da multiplicagdo do coeficiente C1, C2, c*, e da
somatoria da ultima coluna da tabela, esté apresentado logo abaixo das tabelas de coeficientes
em cada profundidade. Para a estimativa do modulo de deformabilidade (Es), podem ser
tomados os valores do coeficiente o que sdo multiplicados pela resisténcia de ponta obtida no
ensaio CPT. Os valores do coeficiente o obtidos na literatura técnica variam, usualmente,
entre 1,5 e 8, sendo que os valores mais baixos estdo associados aos solos arenosos e valores
mais altos abrangendo solos plasticos e compressiveis.

Para a adocdo do o nesta pesquisa, utilizou-se a proposta do Teixeira e Godoy ( 1996 ):

o=3 para solos arenosos, a=5 para solos siltosos e a=7 para solos argilosos.
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Figura 4.12- Fator de influéncia (1z) para as profundidades estudadas
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Tabela 4.4 - Somatéria dos recalques das sub camadas a 1m de profundidade.

N° da AZ 1Z0mss Qe Es  1Zmax.AZ/
camada (mm) (MPa)  (MPa) Es
1 200 0,252 0,877 3,068 16,4
2 200 0,557 0,968 3,389 32,9
3 200 0,650 0,980 3,430 37,9
4 200 0,532 1,101 3,854 27,6
5 200 0,413 1,210 4,236 19,5
6 200 0,293 1,250 4,374 13,4
7 200 0,177 1,324 4,634 07,6
8 200 0,059 1,401 4,904 02,4
>=1,6m 2=157,7

0=0,86 x 1,0 x 0,051 x 157,7 = 6,9mm

Tabela 4.5 - Somatoria dos recalques das sub camadas a 2m de profundidade.

e AZGum)  Zms ac(MP) E(MPa) 1ZmAZ
1 200 0,235 1,250 4,374 10,7
2 200 0,505 1,324 4,634 21,8
3 200 0,587 1,401 4,904 23,9
4 200 0,480 1,352 4,732 20,3
5 200 0,373 1,601 5,605 13,3
6 200 0,226 1,454 5,088 8,9
7 200 0,160 1,344 4,705 6,8
8 200 0,053 1,634 5,719 01,9
¥=1,6m >=107,6

£=0,57 x 1,0 x 0,035 x 107,6 = 2,2mm
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Tabela 4.6 - Somatdria dos recalques das sub camadas a 3m de profundidade.

N° da

camada AZ (mm) |Zrmax A (MPa) Es
1 200 0,230 1,454 5,088 9,0

2 200 0,490 1,344 4,705 20,8

3 200 0,568 1,634 5,719 19,9

4 200 0,465 2,028 7,097 13,1

5 200 0,361 2,382 8,338 8,7

6 200 0,258 2,359 8,257 6,2

7 200 0,155 1,579 5,526 5,6

8 200 0,052 1,844 6,454 1,6
>=1,6m 85,0

£=0,5x1,0x0,019 x 85,0 =0,81mm

Tabela 4.7 - Somatoria dos recalques das sub camadas a 4m de profundidade.

e AZGm) lzes ac(MP) E(Mp  IZmxAZl

1 200 0,228 2,359 8,257 5,5
2 200 0,483 1,579 5,526 17,5
3 200 0,559 1,844 6,454 17,3
4 200 0,457 1,420 4,971 18,4
5 200 0,355 2,765 9,679 7,3
6 200 0,254 2,779 9,726 5,2
7 200 0,152 2,879 10,078 3,0
8 200 0,051 4,860 17,010 0,6

¥=1,6m 74,9

p=0,5x1,0x0,003x74,9=0,11mm
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Na Tabela 4.8 tem-se os dados necessarios e 0s resultados da previsdo do recalque
imediato (assumindo-se uma solicitacdo de 65 kPa), empregando-se agora o método de
Meyerhof (1974) nas profundidades de 1, 2, 3 e 4m. A escolha pelo método de Meyerhof

(1974) se deve ao fato de utilizar de maneira direta resultados de ensaios CPT.

Tabela 4.8 - Aplicacdo do Método de Meyerhof (1974) nas profundidades estudadas.

Prof.(m) o* (KPa) Qc med (MPa) Recalque (mm)
1 51 0,99 20,6
2 35 1,33 10,5
3 19 1,61 4,7
4 3 1,80 0,7

Com base nos resultados obtidos empregando os métodos classicos (Shmertmann, 1978
e Meyerhof, 1974) e nas provas de carga executadas por Agnelli (1997), fez-se um estudo
comparativo com a previsdo feita empregando o método de Mayne (2000). Para a
comparacdo entre os resultados dos métodos de previsdo do recalque com aqueles das provas

de carga, foi elaborada as Tabelas 4.9 e 4.10, que contém todos os valores obtidos.

Tabela 4.9 - Valores de recalques segundo diferentes métodos e medidos em provas de carga
admitindo-se uma tensédo aplicada de 65 kPa.

Recalque - Valores em mm

Prof. ~ Schmertmann  Meyerhoff Mayne PC
(m) (1978) (1974) (2000) (Agnelli, 1997)
(medio) (medio)
1 6,9 20,6 20,5 10,0
2 2,2 10,5 4,2 55
3 0,8 4,7 3,3 2,6
4 0,1 0,7 2,2 2,8
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Tabela 4.10 - Erro em relagdo a média das Provas de Carga. Valores em porcentagem.

o g e 2500
média

' 3 11 105

2 54 o1 y

3 68 81 .

4 96 75 ’

Conforme observado nas Tabelas 4.9 e 4.10, o0 método de Schmertmann (1978) levou a
valores de recalques variando entre 31 a 96% inferiores aqueles determinados nas provas de
carga. O método de Meyerhof (1974) resultou em recalques maiores do que as provas de
carga, com erro relativo variando de 11 a 91%. Analisando-se os resultados obtidos pela
aplicacdo do método de Mayne (2000), constatou-se, nas profundidades de 2, 3 e 4m, um
recalque estimado muito proximo daqueles medidos nas duas provas de carga realizadas.
Observa-se também que para qualquer tenséo a ser adotada os recalques medidos pela prova
de carga ficam bem proximos dos recalques previstos pela proposta do Mayne (2000).

SO no primeiro metro observou-se uma grande discrepancia entre os resultados (erro
relativo de 105 %). Portanto, a aplicacdo desse método para a estimativa da carga de ruptura e
do recalque em camadas proximas a superficie podem estar prejudicados.

Assumindo-se um recalque de 25 mm para a comparacdo entre os resultados dos
métodos de previsdo das tensdes com aqueles das provas de carga, foi elaborada as Tabelas
4.11e4.12.

Analisando-se as Tabelas 4.11 e 4.12, constatou-se, nas profundidades de 2, 3 e 4m,
uma tensdo estimada muito proxima daquelas medidas nas duas provas de carga realizadas.
SO no primeiro metro observou-se uma significativa discrepancia entre os resultados (erro
relativo de 52 %). Constatou-se, portanto, que apos o ajuste nos parametros g e f da proposta
de Mayne (2000), o método empregado levou a uma melhor estimativa da curva tensdo-
recalque, pois foi 0 que apresentou um menor erro relativo quando comparado aos demais

métodos empregados, para profundidades superiores a 1m.
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Tabela 4.11 - Valores de tensdes segundo diferentes métodos e medidos em provas de carga
admitindo-se um recalque de 25mm.

Prof. Mayne PCmedio Omedida/
(m) (2000) (Agneli, Oprevista
1997)
1 100 66 0,66
2 163 128 0,79
3 216 220 1,01
4 316 266 0,84

Tabela 4.12 - Erro em relagdo a média das Provas de Carga. Valores em porcentagem.

Mayne
Prof. (m) (2000)

52
27
7
19

B WD

4.3 CAMPO EXPERIMENTAL SAO CARLOS
4.3.1 Ensaios de Placa

Nas Figuras 4.13 a 4.15 tém-se as curvas tensao-recalque das provas de carga em placa
realizadas por varios pesquisadores nas profundidades 1,5, 4,0 e 6,0 m a diferentes niveis de

sucgdo no campo experimental da EESC/USP.
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Figura 4.13- Curva tensdo-recalque para diferentes niveis de succdo na profundidade 1,5m para o
campo experimental de Sdo Carlos (Menegotto, 2004).
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Figura 4.14- Curva tensdo-recalque para diferentes niveis de sucgdo na profundidade 4,0m para o
campo experimental de Sdo Carlos (Menegotto, 2004).
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Figura 4.15- Curva tensdo-recalque para diferentes niveis de suc¢do na profundidade 6,0m para o
campo experimental de Sdo Carlos (Menegotto, 2004).

4.3.2 Ensaios de cone sismico

Na Figura 4.16 estéo representados os resultados dos ensaios CPT e SCPT utilizados na
previsdo da curva tensdo-recalque. Apresentam-se também resultados de ensaios cross-hole
realizados na area, representado apenas para mostrar que os valores de Gmax determinados
pelas duas técnicas (cross-hole e SCPT) estdo na mesma ordem de grandeza. Vitali (2011)
discute com detalhes as diferencas observadas em ensaios SCPT e cross-hole para a
determinacdo da velocidade de propagacdo de ondas de cisalhamento. Os resultados dos
ensaios apresentados na Figura 4.16 indicam a grande variabilidade nos valores da resisténcia
de ponta do cone (qc) até 2 m de profundidade, que diminui a partir dai. Observa-se também
grande variabilidade nos valores de Gmax, que se intensifica proximo a linha de seixos, devido
a uma provavel reflexdo de ondas, que afeta a interpretacdo dos resultados de ensaios SCPT.

Para possibilitar um melhor entendimento da variabilidade do solo que ocorre no campo
experimental de S8o Carlos, e pelo fato de varios ensaios SCPT e cross-hole terem sido
realizados em diferentes épocas na darea, representa-se a curva de variagdo com a
profundidade de qc € Gmax (Figura 4.17) incluindo ainda nessa figura a variagdo de valores

médios, média mais desvio, média menos desvio e coeficiente de variagdo (CV).
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Figura 4.16- Resultados de ensaios SCPT, Downhole e Crosshole realizados no Campo Experimental
de Séo Carlos (Vitali, 2011).

Observa-se na Figura 4.17 que a 1,5 m de profundidade ha uma maior variacdo em
valores de Gmax (CV=44,9%) e em q. (CV=49,9%). Nota-se que para as profundidades de 4,0
e 6,0m, hd uma menor dispersdo em relacdo a média, tanto na resisténcia de ponta como no
maddulo de cisalhamento maximo.

A variacdo no modulo de cisalhamento maximo (Gmax) até a profundidade de 1,5 m
pode estar associado a variacdo na compactacdo da camada superficial de solo, na sua
composicao, na variacdo da suc¢do matricial bem como numa possivel interferéncia de ondas

de superficie na interpretacdo dos valores de Vs.
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Figura 4.17- Representacdo da variacdo de valores de g € Gmax €m ensaios SCPT e Cross-Hole ao
longo da profundidade bem como valores médios, média mais desvio, média menos desvio e

procurou-se avaliar a variabilidade dos parametros necessarios para a previsao da curva
tensdo-recalque assim assumiu-se os valores médios com seus respectivos desvios, tanto para
0 médulo de cisalhamento maximo como para a resisténcia de ponta, afim de fazer a previsdo
da curva tensdo-recalque que, por sua vez, indicou um comportamento similar as curvas

obtidas na prova de carga, com diferentes suc¢des e diferentes modalidades de ensaios (lento,

Com base nos resultados de dois ensaios de cross-hole, e cinco ensaios de cone sismico,

coeficiente de variacdo (CV).

rapido e misto), conforme mostram as Figuras 4.18 a 4.20.
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Figura 4.18- Previsdo do comportamento de fundagGes diretas utilizando ensaio SCPT, com resultados
de provas de carga em placa assentadas a 1,5m de profundidade no campo experimental de S&o Carlos.
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Figura 4.19- Previsdo do comportamento de fundagdes diretas utilizando ensaio SCPT, com resultados
de provas de carga em placa assentadas a 4,0m de profundidade no campo experimental de Sdo Carlos.
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Figura 4.20- Previsdo do comportamento de fundag8es diretas utilizando ensaio SCPT, com resultados
de provas de carga em placa assentadas a 6,0m de profundidade no campo experimental de S&o Carlos.

Comparando-se os resultados das provas de carga em placa e a previsdo da curva
tensdo-recalque obtida através dos resultados dos ensaios SCPT, constata-se que na
profundidade de 1,5m (Figura 4.18) as curvas previstas ndo estdo totalmente dentro das faixas
de valores das curvas obtidas nas provas de carga. Uma possivel justificativa para esse fato é
gue em ensaios sismicos downhole, que é a técnica empregada para determinacdo da
velocidade de propagacdo de onda S, a qual permite o célculo de Gnax, a aquisicao de sinal
para determinacdo dessa velocidade ndo é muito boa, pois existe interferéncias causadas pela
onda de superficie conforme discutido por Vitali (2011). Além disso, outras variaveis como a
compactacdo do solo superficial, ressecamento e succdo matricial influenciam esses
resultados. Portanto, a aplicacdo desse método para a estimativa da carga de ruptura e do
recalque em camadas proximas a superficie podem estar prejudicados. Ja, nas profundidades
de 4m e 6m observa-se uma boa relacdo entre as curvas previstas e medidas (Figuras 4.19 e
4.20) que demonstra a aplicabilidade da proposta de Mayne (2000) ap0s ajuste dos parametros
f e g, mesmo para o solo de comportamento ndo convencional. Destaca-se, portanto, que 0S
ensaios sismicos tém vantagens interessantes por trabalharem a baixos niveis de deformacéo e
que resultam em parametros medios reduzindo assim os efeitos da variabilidade do macico.
Além disso, evitam 0s inconvenientes dos processos de amostragem necessarios aos ensaios
laboratoriais, vantagem que se intensifica quando se pretende fazer a previsdo do

comportamento de estacas.
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5. CONSIDERACOES FINAIS

Neste trabalho avaliou-se a aplicabilidade de um modelo para previséo da curva tensao-
recalque de fundacOes diretas a partir dos resultados de ensaios SCPT. Optou-se pelo uso
desse ensaio, pois € possivel determinar o modulo de cisalhamento maximo (Gmax) 20 mesmo
tempo em que se mede resisténcia de ponta (qc) e o atrito lateral (fs).

Pelas peculiaridades do comportamento de solos tropicais foi necessario definir novos
parametros de ajuste do modelo empregado a partir de resultados de ensaios sismicos (cross-
hole e SCPT) e triaxiais realizados nos solos que ocorrem no campo experimental de S&o
Carlos. Assim, 0os novos parametros de ajuste determinados para o modelo foram f=0,99 e
g=0,03. Atribui-se o baixo valor do parametro g ao efeito da cimentacéo e da suc¢do matricial
na rigidez dos solos arenosos lateriticos no local estudado. Esses solos apresentam elevada
rigidez a baixa amplitude de deformacéo, representada por Gmax, €ntretanto sua degradacéao &
intensa e rapida, conforme discutida por alguns autores, como Giacheti (1991) e Barros
(1997).

Os estudos realizados para o campo experimental de Bauru mostraram que as previsoes
das curvas tensdo-recalque pelo método de Mayne (2000) foram melhores que aquelas feitas
com outros métodos classicos para as profundidades de 2, 3 e 4m. Constatou-se, portanto, que
apos o ajuste nos parametros g e f que o modelo empregado levou a uma melhor estimativa da
curva tensdo-recalque, pois foi 0 que apresentou um menor erro relativo quando comparado
aos demais métodos empregados. S6 a um metro de profundidade observou-se uma maior
discrepancia entre os resultados, fato que deve estar associado a deficiéncia na aquisicdo dos
registros das ondas S, por conta da interferéncia das ondas de superficies a baixas
profundidades, conforme discutido por Vitali (2011). Além disso, acredita-se que outras
varidveis como a compactacdo do solo superficial, ressecamento e suc¢do matricial
influenciam também influenciam esses resultados.

Para o campo experimental de S&o Carlos, os resultados dos ensaios indicam a
variabilidade nos valores da resisténcia de ponta do cone (gc), muito intensa até 2 m de
profundidade, que diminui a partir dai. Observa-se também grande variabilidade nos valores
de Gmax até 1,5 m de profundidade, que também se intensifica proximo a linha de seixos,
devido a uma provavel reflexdo de ondas, que afeta a interpretacdo dos resultados de ensaios
SCPT.

As previsdes das curvas tensdo-recalque para o campo experimental de S&do Carlos foi

representada de modo a incorporar a curva média e o desvio padrdo nas trés profundidades
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estudadas, de modo a poder levar em conta a variabilidade dos pardmetros Gmax € Qc. Os
resultados mostram que todas as previsdes, em termos de média e desvio, se encontram dentro
da faixa das provas de carga para diferentes suc¢des matriciais. Também para esse campo
experimental as previsdes foram melhores para 4 e 6 m de profundidade. Para 1,5 m de
profundidade, Menegotto (2004) mostra a grande variagdo no comportamento de fundacdes
diretas devido ao efeito da sucgdo. Destaca-se que a determinagdo de Gmax a partir de ensaios
SCPT apresenta limitacdes na aquisi¢do dos registros das ondas S, por conta da interferéncia
das ondas de superficies, o que dificulta o0 emprego dessa técnica para baixas profundidades.

Concluiu-se que o método de Mayne (2000) para a previsdo da curva tensdo-recalque
com base em resultados de ensaios de cone sismico levou a resultados proximos aqueles
obtidos nas provas de carga, apds os ajustes nos parametros g e f do modelo.

Apos a realizacdo dessa pesquisa ficam as seguintes sugestdes para trabalhos futuros:

e Avaliar a influéncia da succao nos valores de Gmax € de tmax para possibilitar um melhor
entendimento do comportamento tenséo-recalque de solos tropicais.

e Por se tratar de um trabalho pioneiro no Brasil, € necessario realizar ensaios SCPT em
outros tipos de solos tropicais, a fim de melhor avaliar a aplicabilidade dessa proposta
para estimativa de recalques em solos de comportamento ndo convencional.

e Estender esse estudo para avaliar o comportamento de fundacdes profundas a partir de

resultados de ensaios SCPT em solos tropicais.
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