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FERREIRA, C. V. Efeito da inundação do solo 110 comportame11to de estacas 

moldadas in loco, instrumentadas, em campo experimental de Bauru-SP. São 

Carlos, 1998. 160p. Tese ( Doutorado ) - Escola de Engenharia de S<'io Carlos; 

Universidade de São Paulo. 

Visando o estudo de diversos tipos de fundações implantou-se um Campo 

Experimental de Engenharia Civil na Unesp, campus de Bauru. Neste local foram 

realizados inúmeros ensaios ele investigação geotécnica cujo solo é uma areia fina 

argilosa ele baixa compacidade, com características colapsíveis, representativo ele 

uma grande área elo Estado. Neste trabalho apresentam-se os resultados de trinta 

provas ele carga à compressão, executadas neste campo experimental em dez estacas 

apiloadas, sendo doze provas em estacas instrumentadas com o uso de strain-gagcs. 

Em cada estaca executaram-se três provas de carga, sendo a terceira com inundação 

prévia do solo, para se verificar o efeito ela colapsibiliclacle na capacidade de carga. A 

instnanentação permitiu determinar a parcela ele carga res istida por atrito e pela 

ponta ela estaca. Os resultados são comparados a métodos empíricos normalmente 

utilizados no Brasil. Os resultados obtidos servem como subsídios para os projetistas 

desse tipo ele fundação de uso muito freqüente no interior elo estado ele São Paulo. 

Palavras chave: fundações; capacidade ele carga; estacas instnnnentadas; 

colapso do solo, transferência de carga. 
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FERREIRA, C. V. The injluence ofsoil soaking in lhe behavior of uncased cast in 

p/ace instrumented piles at experimental test site in Bauru-SP. São Carlos, 1998. 

160p. Tese ( Doutorado ) - Escola de Engenharia de São Carlos, Universidade de 

São Paulo. 

In ordcr to study diffcrcnt foundation types, the Uncsp (São Paulo State 

University) in Bauru, created an experimental field in Civil Engincering. Tn this site 

an extensivc soi l investigation program wcre carried out. The topmost soil is a claycy 

fine sanei with collapsible characteristic. The paper presents thc rcsults of thu1y 

eompression load tests carried out in teu uncased displacemcnt cast in place piles 

(pounded piles, called apiloadas in Brazil), where twelve Joaci tcsts were 

instmmented with electrical strain gages. In each pile tJu·ee Joaci test werc conducted, 

two in natural condition anel the tbircl aftcr soaking the soi l, in ordcr to evaluate the 

intluence of the soil collapsibi lity in the results. The iustmmcutation pennittcd the 

cvaluation of the ultimate bcaring, the skin frietiou, the end-bcaring strcss anel the 

Joaci transfer clistribution along thc pile lengtb. Comparation are made between 

results obtained anel preclictcd by empirical methocls that used SPT anel CPT rcsults. 

The rcsults obtaiuecl provides the basis for a more ratioual desigu proceclure anel has a 

major interest for those who are clealing with foundation design of this type, 

frequcutly usecl in the interior of São Paulo State which soil is similar from a 

geotechnical point ofview. 

Key-words: foundation; pile load test, collapsible soil, instnunentation, load 

transfer patterns. 



O solo de Bauru, representativo de uma grande área do Estado de São Paulo, é 

constituído por uma areia fina argilosa residual de arenito. A formação desse solo em 

clima tropical, em que ocorre alternância de estações chuvosas com estações de 

relativa seca, faz com que ocorra intensa lixiviação dos finos do horizonte 

superficial, criando uma cstrntura porosa e muito permeável, normalmente com nível 

freático profundo e espessas camadas de solo não saturado. 

Devido a esse processo de lixiviaçâo, boa parte do solo desta região apresenta 

SPT, variando de 2 a 6 golpes nos primeiros 6m, crescendo de fonna praticamente 

I inear com a profundidade até aproximadamente I O a 12m. A partir daí ocorre um 

crescimento mais acentuado até at ingir camadas impenetráveis à percussão, por volta 

de 20 a 25m (FERREIRA, 1991 ). 

Esse tipo de solo, devido a alta porosidade e nível freático geralmente profundo, 

permite que se executem faci lmente estacas moldadas in loco, sem revestimento. Nestas 

estacas, a abertma do fuste é executada por escavação elo solo, ou por apiloamento através 

da queda livre de um soquete, que produz uma abettura no teneno, compactando o solo 

ao redor. Nestas estacas, denominadas de escavadas c apiloadas, respectivamente, a 

concretagem do fuste é feita simplesmente lançando-se o concreto da superfície do 

terreno. 
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Este solo, com predominância de patiículas de areJa fina, cimentadas por 

gnnnos de argila coloidal e óxidos de ferro, apresenta-se numa forma instável. A 

inundação potencializa esta instabilidade c pode influir sig11ificativamente na 

capacidade de carga da fundação 

Quando ocorre um aumento no teor de umidade, sob tensão, há um 

enfraquecimento dos agentes cimentantes que reduz a resistência ao cisalhamento, 

provocando bmscas reduções de volume. Assim se torna impmiante verificar o 

comportamento de estacas, implantadas neste solo, quando ocorre inundação do terreno, 

pois o aumento no teor de umidade do solo pode influir significativamente na capacidade 

de carga desse tipo de fundação. 

As fundações da maioria das obras de pequeno pmie, executadas na cidade de 

Bauru e grande parte do Estado de São Paulo, são feitas com estes tipos de estacas, 

principalmente as apiloadas, com comprimento variando de 4 a 1Om. Atualmente, 

encontram-se em constmções inúmeros conjuntos residenciais em diversas cidades do 

interior paulista. Em Bam11, mm1 único conjunto residencial composto de 2.800 

apmiamentos, estão sendo executados aproximadamente 150.000 mehus de estacas 

apiloadas com diâmetro ele 0,20m. 

Por utilizar equipamentos simples c de fácil locomoção, além de mão de obra 

barata, o custo dessa estaca acaba sendo bastante competitivo. Apesar desse aspecto 

positivo, alguns projetistas têm evitado seu uso, face a pequena quantidade de trabalhos 

científicos divulgados sobre seu compmiamento, havendo também dúvidas em como 

enquadrá-la ao se utilizar, por exemplo, os fatores F 1 c F2 do método de AOIU & 

VELLOSO ( 1975 ). 

Embora as estacas apiloadas sejam largamente utilizadas na região de Bamu, a 

detetminação do comprimento e da previsão da carga última, geralmente, é feita através 

de métodos empíricos, utilizando-se principalmente os de AOKI-VELLOSO (1975) e 

DECOURT-QUARESMA (1978), que utilizam resultados de ensaios de penetração 

contínua ou sondagem a percussão e foram estabelecidos para outras estacas e para ouh·os 

tipos de solos. 
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No entanto, essas correlações foram obtidas a patiir de resultados de provas de 

carga executadas em outros locais, cujas características geotécnicas são diferentes do solo 

local, podendo não ser aplicáveis a outras regiões, conforme constatado por ALB1ERO 

(1990). 

A influência de diversos fatores, além da nanu·eza do solo, na capacidade de carga 

de estacas, não permite sua detenninação an·avés de métodos teóricos que utilizam 

resultados de ensaios de laboratótio ou de modelos reduzidos. Somente a realização de 

provas de carga permite a determinação ela capacidade de carga e ela curva cm·ga x 

recalque ele fonna confiável. 

A realização ele provas de carga em estacas instnunentadas possibilita o 

conhecimento ela distribuição de tensões ao longo elo fustc c conscqucntcmcntc pcnnitc a 

determinação ela parcela ele carga lateral c de ponta da estaca. 

O crescente número de obras civis executadas nesta área do Estado destaca a 

importância elo desenvolvimento ele pesquisas que permitam caractetizar c prever o 

compmiamento geotécnico elos solos desta região, assim como o compmiamento dos 

principais tipos de fundações, face as solicitações impostas pelas edificações. 

Considerando-se o largo uso de estacas apiloaclas na região de Baum, 

desenvolveu-se um projeto de pesquisa, objetivando-se esh1Ciar o comportamento deste 

elemento de fundação implantada neste tipo de solo. 

Visando a rea lização desta e outras pesquisas em Engenbaria Civil, a Unesp­

campus de Bauru, destinou uma área 52.000rn2, na qual implantou-se o Campo 

Experimental de Fundações. 

Neste campo experimental, está se clesenvolveudo um extenso b·abalho de 

pesquisa, visando-se prever o comportamento de estacas apiloadas de dimeusões mais 

correntemeutc utilizadas em Baun1. 

Face à exteusa área do Campo Experimental, foram realizados quatro programas 

de investigação geotécnica em épocas diferentes. 

No primeiro programa, em 1994, foram executados cinco ensaios SPT-T e cinco 

CPT até a profundidade de 25m cada wn. 
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No segundo programa, em 1995, foram realizados três ensmos SPT até a 

profundidade de 20m e um poço de inspeção e coleta de amostras. Na lateral deste poço 

foram retiradas amostras defonnadas e indefonnadas de solo até 20m de profundidade 

que foram submetidas a ensaios laboratoriais. 

No terceiro programa, em 1996, foram realizados três ensaios SPT-T e três 

ensaios CPT, até a profundidade de 20m .. 

Finalmente, em 1997, foram realizados um ensaio CPT e mn ensaio 

dilatométrico, DMT, até 20 metros de profundidade. Estes últimos ensaios fazem patie de 

um projeto de outros pesquisadores envolvendo as cidade de Baum, Campinas e São 

Carlos. 

Para a realização deste trabalho foram executadas, inicialmente, oito estacas 

apiloadas, sendo quatro de 0,32m de diâmetro e 12,0m de comprimento que, em conjunto 

com um perfil metálico com capacidade de 800kN, constituíram o sistema de reação das 

provas de carga e quatro com 0,25m de diâmetro, das quais mna ele 4,0m, urna de 7,0m c 

duas de l O,Om de comprimento. As quatro estacas de 0,25m de diâmetro, prevendo-se a 

execução de provas ele carga, foram insh1unentadas com strain gages em diversos níveis, 

diametralmente opostos, ao longo da profi.mdidade. 

Entretanto, segundo CJNTRA ( 1995 ), o nível de dispersão constatado nos 

resultados de diversas provas de carga analisadas parece indicar o número mínimo ele 

três ensaios a serem realizados em idênticas condições, em três elementos ele 

fundações semelhantes, para confiabilidade dos resultados obtidos. 

Assim, posteriormente foram executadas onze estacas apiloadas, sem 

instmmcntação, sendo cinco de reação com diâmetro de 0,32m e 12,0 m de 

comprimento e seis para ensaio à compressão, com diâmetro de 0,25m, sendo duas 

de 4,0m de comprimento, duas de 7,0m c duas de I O,Om de comprimento. 

Em cada uma das dez estacas foram realizadas três provas de carga à compressão. 

As duas primeiras provas foram conduzidas com o solo no estado natural e a terceira com 

inundação prévia do ten·eno. Assim, foram realizadas doze provas de carga nas estacas 

instmmentadas e dezoito provas de carga nas estacas sem insh1unentação, mm1 total de 

trinta provas de carga. 
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Neste trabalho, são apresentados resultados de ensatos SPT-T e CPT, as 

curvas carga x recalque das diversas provas de carga realizadas, as capacidades de 

carga obtidas c a influência da inundação no compmtamcnto deste tipo de fundação. 

A realização das doze provas de carga instrumentadas permitiu a 

determinação das curvas de transferência de carga ao longo da profundidade e do 

módulo de elasticidade do material da estaca. 

A partir dos resultados foram obtidas correlações entre a resistência de ponta 

e atrito lateral medido nas provas de carga com os resultados de ensaios SPT-T c 

CPT, que poderão ser úteis em projetos de fundações em estacas apiloadas. 

Os resultados permitirão um melhor conhecimento do compmtamento desse tipo 

de estaca, largamente utilizada em obras de pequeno pmte no interior do Estado de São 

Paulo, visto que as características geológico-geotécnicas desses solos são similares, 

quanto as origens e características do material pesquisado. 



O homem começou a ter contato com o solo desde suas primeiras habitações 

em cavernas, depois habitações sobre palafitas (primeiras habitações sobre estacas). 

Só depois, começou a edificar sobre o solo, encontrando inúmeras dificuldades com 

fundações nas grandiosas obras construídas no passado. As soluções e técnicas foram 

passando de boca a boca para constmtores c arquitetos (NÁPOLES NETO, 1970 ). 

No interior do Estado de São Paulo, o emprego de fundações profundas 

iniciou-se na década de 1930, com a constmção dos primeiros edificios. Nesta época 

eram utilizadas estacas pré-moldadas de concreto atmado, estacas moldadas in-loco 

do tipo Strauss e até mesmo estacas tipo Franki . 

Desde então inúmeros tipos de estacas foram paulatinamente introduzidas no 

meio geotécnico, visando obter-se segurança e economia nas edificações. Dentre elas 

surgiu a estaca apiloada, uma variante da estaca Strauss, que apesar de suas 

limitações, tornou-se uma boa opção para obras de pequeno e médio porte. 

Praticamente todos os tipos de fundações profundas têm sido utilizadas no 

interior do Estado de São Paulo, sendo que na região da capital e petio de grandes 

cidades, tem-se opção de alguns tipos de fundações que eram inicialmente inviáveis 

em outras regiões, devido ao custo de deslocamento ele equipamentos e pessoal 

(ALBIERO et ai. 1993). 

No interior de São Paulo um dos tipos de fundações profundas mais 

executadas, para obras de pequeno potie, são as estacas apiloadas. Na cidade ele 

Baum a maioria elas edificações, incluindo edit1cios residenciais de 3 a 7 pavimentos, 

tem sido executadas com estacas apiloadas, com comprimentos entre 4 e 12 metros. 
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2.1. ESTACAS APILOADAS. 

Segundo HECOURT ( 1996 ), as estacas usuais podem ser classificadas em 

duas categorias: estacas ele deslocamento e estacas escavadas. As estacas de 

deslocamento são aquelas introduzidas no terreno através de algum processo que não 

promova a retirada de solo. Enquadram-se nessa categoria as estacas apiloadas. 

Assim, as estacas api loadas, também conhecidas como estacas pilão ou 

soquetão, são consideradas estacas de deslocamento, moldadas iH-loco, sem 

revestimento, sendo sua execução possível apenas em terrenos porosos e não 

saturados, situação comum no interior do Estado de São Paulo. Segundo 

MACACARI ( 1994 ), este tipo ele estaca é muito executada na região centro-oeste 

do Estado de São Paulo, em obras de pequeno porte. 

Recentemente, constatou-se que além de inúmeros grandes centros do Estado 

de São Paulo, este tipo de fundação tem sido executado em Brasília/DF e Campo 

Grande/MS. A preocupação com esse tipo de estaca surgiu pelo fa to de que apesar de 

muito utilizada, raríssimos estudos a seu respeito estão disponíveis na literatura 

Na sua execução emprega-se o mesmo equipamento de estacas do tipo Strauss, 

exceto com relação a piteira e ao revestimento. A massa do soquete a ser escolhido 

depende do diâmetro da estaca a ser executada. Os diâmetros usuais variarn de 0,20m 

a 0,40m. 

Seguudo FALCONI ct ai. ( 1996 ), as estacas apiloadas são utilizadas apenas 

para pequenas cargas c, pelas limitações que os processos envolvem, têm aplicação 

bastaute reduzida ( sic ). No entanto, vários edificios de 4 a 7 pavimentos têm sido 

constmídos em Bauru, apoiados neste tipo de estaca. Os resultados obtidos por 

LOBO et al. (1991 ), FERREIRA et ai. ( 1997 ) e outros pesquisadores, através de 

provas de carga realizadas neste tipo de estaca, têm encorajado o seu uso nessas 

obras. O baixo custo desse tipo de estaca tem sido um fator determinante da sua 

utilização. 
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Na tabela 2.0 l, apresentam-se as faixas de variação do custo por metro linear, 

atualmente praticados pelas empresas de "bate-estaca" da região de Bauru, relativo à 

mão de obra, não sendo usual a cobrança de taxas de instalação e/ou mobilização do 

equipamento. 

TABELA 2.0 l.- Custos por metro linear de estacas apiloadas- mão de obra. 

0,20 

0,25 

0,32 

0,38 

2,00 

2,50 

3,00 

4,50 

2,50 

3,50 

4,00 

5,50 

As estacas apiloadas, embora largamente utilizadas em obras de pequeno 

porte, durante muitos anos, passaram despercebidas pelos pesquisadores que 

concentraram seus esforços em elementos de fundações utilizados principalmente em 

obras de grande porte. 

A lacuna na literatura , que geralmente omite esse tipo de fundação, não 

permitiu muitos avanços quanto à garantia de uma capacidade de carga nem a uma 

necessária e premente padronização na sua forma de execução, podendo-se afirmar 

que ainda hoje, em diversos locais, trata-se de uma estaca artesanal, com inúmeras 

variações no seu processo executivo. Alguns profissionais chamam-na, 

erroneamente, ele estaca Strauss. 

A NBR 6122/96, no item 3.1 6, apresenta: 

ESTACA APILOADA: tipo de fimdaçâo profimda executada 

por perfumçâo com o emprego de soquete. Nesta norma, este 

tipo de estaca é tratado também como estaca tipo broca. 

Nota: Tanto a estaca apiloada como a estaca escavada com 

il!ieção incluem-se num tipo especial de estacas que ntw são 

cravadas, nem totalmente escavadas. 
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Assim, oferece uma vaga definição de estaca apiloada, tratando-a inclusive 

como estaca tipo broca. Entende-se o termo broca, embora tecnicamente correto, 

como depreciativo, tendo-se em vista que em algumas localidades do interior de São 

Paulo, este tipo de fundação, popularmente se refere a uma escavação manual 

preenchida com concreto, atingindo 2 a 3 metros e, no máximo, para 20kN de carga. 

Destaque-se que o Depmtamento de Geotccnia da Escola de Engenharia de 

São Carlos da Universidade de São Paulo tornou-se um dos pioneiros no estudo 

desse tipo de fundação, oferecendo importantes contribuições ao meio geotécnico de 

São Paulo. 

2.1.1. Histórico de Estacas Âpiloadas e1n Bauru. 

Segundo MARJNGONI ( 1989 ), as primeiras estacas apiloadas, em Bamu, 

foram executadas por volta de 1950, quando começaram as construções dos 

primeiros edificios "altos" ( 8 a I O pavimentos ), apoiados em estacas Strauss e 

estacas escavadas a trado. 

Com o objetivo de simplificar a execução destas estacas, que eram muito 

demoradas, eliminou-se a abertura a Irado c o uso da sonda, passando-se a executar o 

furo com o próprio soquete, que era utilizado para apiloar o concreto. Algumas 

estacas, nessa época, foram executadas com formato telescópico, utilizando-se três 

soquetes de diâmetros diferentes para cada terço das estacas. 

O formato da parte infer ior do soquete parece desempenhar um importante 

papel na abettura do fuste. A figura 2.0 l dá uma idéia da grande variab il idade de 

fmmato dos soquetes utilizados em Baum. 

Alguma empresas preferem a parte inferior do soquete plana, por entenderem 

ser mais fácil manter a verticalidade do furo, outras utilizam a pmte inferior 

arredondada. MARINGONJ ( 1989 ), realizou provas de carga em estacas apiloaclas, 

utilizando soquete com a ponta em "ogiva", concluindo que esse tipo de soquete 

melhora a capacidade de carga das estacas. 
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2.1.2. Processo Executivo. 

O equipamento para execução de estacas apiloadas, denominado de "bate­

estaca", é constituído de um tripé, soquete e motor, tal como na estaca Strauss. O 

tripé formado por tubos metálicos desmontáveis apresenta altura da ordem de 6,0m. 

O soquete, geralmente de f01ma cilíndrica, apresenta massa de 200 a 600kg e 

comprimento bastante variável. Seu diâmetro varia de acordo com o diâmetro 

nominal da estaca, sendo usualmente 0,02 a 0,03m menor que o diâmetro nominal de 

projeto da estaca. O motor pode ser a diesel, gasolina ou elétrico assentado sobre um 

estrado de madeira. 

A abettura do furo é iniciada com a queda livre do soquete de pequena altura. 

A medida que a profundidade aumenta, a altura de queda do soquete vai crescendo 

até atingir 2 a 3 metros de altura. Segue-se apiloando o solo, deslocando-o 

lateralmente e para baixo, f01mando ao redor do fuste um anel de solo compactado, 

que mantém a estabilidade do furo. A perfuração prossegue até a cota desejada ou até 

atingir-se camadas de difícil penetração do soquete, senão impossível. lmportante 

destacar que não é utilizado nenhum tipo de revestimento, durante as etapas ele 

execução, exceto algumas vezes em que se utiliza um tubo guia, metálico, apenas nos 

primeiros metros ela estaca. Algumas empresas efetuam, inicialmente, a abertura ele 

um furo (pré-furo), da ordem ele l ,Om, conl cavadeira manual, com intuito ele reduzir 

o risco de trincas ou rachaduras nas construções vizinhas. 

Em solos argilosos, a coesão pode ocasionar a aderência de material no corpo 

do pilão, prejudicando a eficiência da perfuração. Neste caso é usual adicionar areia 

ao furo facilitando o avanço da perfuração. Em perfurações que atingem camadas 

próximas do nível d'água, é usual o lançamento ele cerca de 20 litros de areia grossa 

no furo, evitando que o solo "prenda" o soquete. 

O traço elo concreto produzido na obra é, sem dúvida, o item que apresenta a 

maior variabilidade. Num recente trabalho de pesquisa, envolvendo alunos do curso 

de Engenharia Civil da Unesp/Bamu, com o objetivo de acompanhar a execução de 

estacas apiloadas em Baum, constatou-se concreto variando de quase seco a bastante 

plástico. A tabela 2.02 fornece uma idéia da grande dispersão observada. 
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01 170 
02 180 
03 100 120 1 : 2,8 : 3,3 

04 1 80 80 1:2,2:2,2 
05 1 120 180 1 : 3,3 : 5,0 

06 72 180 I :2,0: 5,0 

07 160 160 1 : 4,4 : 4,4 

08 90 11 o 1 : 2,5 : 3,0 

09 145 145 I: 4,0:4,0 
lO 180 240 I :5,0: 6,7 

I 1 220 220 1 : 6, l : 6,1 
12 90 180 I : 2,5: 5,0 

13 120 240 1 : 3,3 : 6,7 

Terminada a perfuração, efetua-se o lançamento do concreto a partir da 

superfície do terreno. Sua concretagem varia muito em função da empresa executora. 

Algumas costumam fazer uma bucha utilizando concreto com baixo fator 

água/cimento ( quase seco ) ou brita na ponta, concretando o fuste em camadas com 

discreto apiloamcnto do concreto, à medida que o fustc vai sendo preenchido; outras 

empresas simplesmente lançam o concreto plástico da superfície, com auxílio de 
funil, sem apiloamento. 

Considera-se mais apropriado o procedimento da concretagem sem 

apiloamento, pois se elimina a possibilidade do contato do soquete com a parede do 

furo e a conseqüente contaminação do concreto, com a mistura de solo.Entretanto, 

pesquisas mais recentes ( PEREZ, 1997) com estacas Strauss revestidas, com e sem 

apiloamento do concreto, tem indicado que o apiloamento é benéfico em termos de 

módulo de Y oung retroanalisado do solo, visto que o mesmo aumenta as tensões 

laterais ao longo do fustc c consequentemcnte a sua rigidez. 

Freqüentemente esta estaca recebe uma armadura nos primeiros 2 a 3 metros 

do topo, principalmente em locais aterrados. O mais comum é colocar uma ou duas 

barras de diâmetro 8 a 1 Omm espetados na cabeça da estaca, com cerca de l m de 
comprimento, cuja função é ligar a estaca ao bloco. 

Acredita-se que a colocação destas barras servem mais como uma advertência 

ou lembrete ao construtor, de que ali existe uma estaca, para que este proceda a 

devida limpeza da cabeça da estaca, antes da concretagem das vigas baldrames. 
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A foto 2.0 I mostra o conjunto guincho mecânico, motor e chassi de madeira, 

responsável pelo acionamento/deslocamento do soquete, destacando-se o soquete 

sendo posicionado sobre o piquete de locação da estaca a ser executada. 

As fotos 2.02a, 2.02b e 2.02c mostram a seqüência da perfuração do terreno 

pelo soquete, durante a execução de uma estaca. Na foto 2.02a, observa-se o soquete, 

em destaque, posicionado sobre o piquete e pronto para iniciar a perfuração da estaca 

apiloada. As fotos 2.02b e 2.02c mostram o progresso da perfuração da estaca. 

A foto 2.03 mostra uma perfuração pronta para concretagem, onde se constata 

a limpeza e a praticidade do uso deste tipo de fundação. Na foto 2.03a, o furo acabou 

de ser executado enquanto que na 2.03b, a perfuração está pronta para concretagcm. 

A foto 2.04 mostra, numa seqüência, os tipos de funis normalmente utilizados 

durante a concretagem. Na foto 2.04a, mostra uma placa de madeira com furo central. 

Na fotos 2.04b, observa-se a utilização de um funil de madeira e concreto usinado e 

na foto 2.04c, o funil é metálico e o concreto produzido na obra. 

Segundo CJNTRA et ai. ( J 997 ), é presumível que o método executivo da 

estaca influencie consideravelmente o seu compmtamento perante a colapsibilidade. 

As estacas de deslocamento, por exemplo, provocam uma compactação do solo ao 

redor elo fustc c sob a ponta, causando uma dimin uição do índice de vazios c, 

abrandando as conseqüências nefastas do colapso. 

2.1.3. Cotnprimento Limite. 

A falta de informações acerca deste tipo de fundação não permite aval iar com 

segurança até que profundidade ou até que valores de SPT este método de abe1tura 

do furo tem eficiência. Indubitavelmente, quanto maior a massa do soquete, maior 

profundidade é possível atingir-se. Tem-se observado que um soquete de 500 a 

600kg, com diâmetro de 0,20 a 0,30m, é eficiente para valores de SPT limitados a 

cerca de 12, correspondente a I O a 12 metros de profundidade na região de Baum. 
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FOTO 2.01: Vista do conjunto de acionamento/deslocamento do soquete. 

Q 

FOTO 2.02: Seqüência da perfur1IÇ~o do terreno pelo soquete. 
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FOTO 2.03:. Vistas de uma perfuração pronta para concretagem. 

FOTO 2.04: Vistas dos tipos de funil utilizados para concretagem das esta~. _ 
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A partir deste valor, devido ao aumento das pressões confinantes, o solo 

deslocado tende a fechar o furo e começar a prender o soquete, diminuindo 

sensivelmente o rendimento. Este é um fm1e indicativo de que atingiu-se o 

comprimento limite deste tipo de estaca. 

2.1.4. Vantagens e Desvantagens. 

Todos os tipos de fundações apresentam vantagens e desvantagens, quanto a 

sua escolha. Neste item são apresentados os aspectos negativos e positivos da 

execução de estacas apiloadas. 

a ) Aspectos negativos. 

o A execução deste tipo de estaca está limitada a solos porosos e acima do 

nível d'água. 

• Por se tratar de uma estaca de deslocamento, provoca vibrações no 

terreno que podem resultar em danos nas edificações vizinhas, 

dependendo da distância da estaca até a edificação, da idade da 

construção e do sistema construtivo utilizado. 

• Profundidade limitada a cotas com SPT próxima de 12, em virtude do 

baixo rendimento da abcrhtra do furo. 

• Pode ocorrer consumo de concreto de 20 a 30% superior ao estimado, 

resultante de variações significativas entre o diâmetro real e o diâmetro 

nominal da estaca. 

• Tem-se observado uma significativa variação nos traços do concreto 

executados pelas diversas empresas executoras desse tipo de fundação. A 

tabela 2.02 indica que não existe nenhum critério na determinação do 

traço, bem como não há uniformidade na forma de lançamento desse 

concreto no fuste da estaca. É notório que os profissionais responsáveis 

pela obra devem dedicar uma especial atenção nesse aspecto, de forma 

inclusive a atender as recomendações da NBR 6122/96, quanto ao fck 

mínimo do concreto a ser utilizado. 
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b ) Aspectos positivos. 

• Baixo custo, devido ao pequeno número de operários ( 2 ) e a 

simplicidade do equipamento. 

• Facilidade de locomoção dentro da obra, em virtude de utilizar 

equipamentos leves. 

• Possibilidade de executar estacas próximas às divisas, diminuindo a 

excentricidade dos blocos. 

• Possibilidade de montar o equipamento em telTenos de pequenas 

dimensões. 

• Método executivo que conserva a obra limpa. 

• Faixa de capacidade de carga na qual outro tipo de estaca convencional 

seria antieconômico 

f 

2.2. SOLOS COLAPSIVEIS. 

Segundo AOIG ( 1982 ), no caso de fundações profundas é cada vez mais 

importante a preocupação com o controle de qualidade. Na característica de maior 

significado para fins de engenharia, a capacidade de supmte de fundação, entra uma 

variável que escapa ao controle, é o solo de fundação tal como a natureza legou ou já 

perturbado pelo homem. 

Muitas vezes o solo pode se encontrar instável ou ainda em processo de 

estabilização, quando se inicia a implantação de um elemento estmtural de fundação. 

Pode acontecer de um elemento de fundação, implantado num certo tipo de solo se 

comportar de forma satisfatória durante muito tempo e, devido a um aumento no teor 

de umidade do solo ao redor da estaca, esta fundação vir a sofrer um repentino 

deslocamento, em função de uma brusca redução no volume de solo. Esse tipo de 

solo, bastante freqüente no mundo, recebe o nome de colapsível. 
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O solo colapsível é aquele que, quando sob tensão, apresenta acentuada 

redução do índice de vazios quando submetido ao umedecimento, conseqüência do 

enfraquecimento das ligações existentes entre as partículas. Ao se processar a 

redução do índice de vazios, ou colapso, as propriedades de resistência e deformação 

do solo são inteiramente modificadas c são funções, entre outros, do teor ele umidade. 

A presença desses solos no mundo tem trazido aos engenheiros de fundações 

uma preocupação crescente, constituindo-se num grande desafio. 

Até o final elos anos 70, a comunidade geotécnica brasileira dispunha de 

poucos relatos e contribuições sobre a ocorrência de solos colapsíveis no Brasil. 

Neste período encontram-se, dentre outros, os trabalhos de QUEIROZ ( 1959); 

SCHERRER ( 1965); VARGAS ( 1970 ); WOLLE ct ai. ( 1978) e VILAR ( 1979). 

No início dos anos 80, VlLAR et ai. ( 1981 ) apresentam uma importante 

contribuição relatando as condições básicas para ocorrência de solos colapsíveis c 

fomecendo um resumo dos vários critérios existentes para identificação desse tipo de 

solo. Posteriormente, inúmeros pesquisadores dedicaram especial atenção ao estudo 

dos solos colapsíveis. Apresentam importantes contribuições os trabalhos de 

ARAGÃO & MELLO ( 1982 ); BENVENUTO ( 1982 ); GEHLJNG et ai. ( 1982 ); 

NAI<AO & RICCÓ ( 1982 ); LIMA SOBRJNHO ( 1983 ); FERRE IRA & 

MONTEIRO ( 1985 ); NOGUEiRA ct ai. ( 1985 ); VlLAR ( 1985 ); COSTA (1986); 

LOPES ( 1987 ); NEVES ( 1987 ); MIRANDA ( 1989) e FERREIRA & TEIXEIRA 

( 1989 ). 

Na década de 1990, estudos envolvendo solos colapsíveis foram realizados 

por AFLITOS et al. ( 1990 ); CARVALHO & SOUZA ( 1990 ); FERREIRA (1990); 

FERREIRA & BENVENUTO ( 1990 ); MENDONÇA ( 1990 ), SILVA ( 1990 ); 

PEREIRA et ai. ( 1990 ); AGNELLI ( 1991 ), LOBO et ai. ( 1991 ); SOUZA ( 1993 ); 

MARlZ ( 1993 ); TEIXEIRA ( 1993 ); CAMPELO ( 1994 ); CARNEIRO ( 1994 ); 

CARVALHO ( 1994 ); PAIXÃO et ai., (1994 );CAMAPUM DE CARVALHO 

(1994); MENEZES et ai., (1994 ) CINTRA (1995); AGNELLI (1997); ARAKI 

(1997). 
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Segundo CTNTRA ( 1995 ), nessa vasta bibliografia, encontram-se boas 

revisões bibliográficas no Brasil, tais como: VILAR ( 1979 ); BENVENUTO (1982); 

MENDONÇA ( 1990 ); MARJZ ( 1993) e CARVALHO ( 1994 ). 

No Brasil, a maioria das fundações são projetadas com base exclusivamente 

nos valores do SPT. A grande experiência acumulada, aliada à rapidez de execução e 

seu baixo custo justifica c estimula essa prática. Entretanto, não se tem dado muita 

atenção ao fato de que, em solos colapsíveis, havendo aumento no teor de umidade 

do solo, haverá naturalmente uma redução no valor do SPT. Esse aumento no teor de 

umidade pode ocorrer por elevação na posição elo nível d'água freático, por 

vazamentos de tubulações de água ou esgoto ou infiltração de águas pluviais. 

Apesar de existirem vários métodos ele previsão ela capacidade ele carga ele 

estacas, para o projetista ele fundações é muito clificil estimar qual a influência ela 

infiltração de água nos valores do SPT e qual seria a redução provocada, por este 

efeito, na capacidade ele carga de uma fundação, no caso de um solo colapsível. 

A realização ele provas de carga, com o solo no estado natural e com 

inundação atiifícial, constituem-se na forma mais eficiente e confiável para 

determinar a capacidade de carga e quantificar a influência elo colapso de uma 

fundação, implantada nesse tipo ele solo. 

A necessidade de conhecer a capacidade de carga e o desenvolvimento de 

recalques, tanto dos elementos de fundação isolados como em grupos, quando ela 

implantação de uma obra civil, sempre foi um desafio para os engenheiros civis, 

(MASSAD, 1985 ). 

2.3. PROVAS DE CARGA EM ESTACAS. 

Apesar do progresso alcançado nos métodos semi-empíricos para a estimativa 

ela capacidade ele carga de estacas, a prova de carga, principalmente a estática, ainda 

é um dos meios mais confiáveis e indiscutíveis ele se avaliar a carga que uma 

determinada estaca pode sup01iar ( ALONSO, 1997 ). 
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Basicamente, a prova de carga consiste em carregar a estaca em incrementos 

progressivos de carga aplicada no topo e medir os deslocamentos correspondentes. 

Obtém-se assim, segundo BURIN & MAFFEI ( 1989 ), a trajetória de equilíbrio do 

conjunto estaca-solo, genericamente chamado estaca. 

No Brasil, uma das primeiras provas de carga em estacas foi realizada na 

estação da estrada de ferro Noroeste do Brasil em Baum, em fevereiro de 1936. 

Segundo MASSAD ( 1985 ), as primeiras provas de carga executadas no Brasil 

foram feitas sem uma metodologia definida e sem conhecimento prévio do solo onde 

as estacas iriam ser instaladas. 

Neste item, são indicados diversos trabalhos nos quais se realizaram provas 

de carga em estacas snhmetio(ls (I esforços de compressão, com inundação atiificial 

do terreno, em solos colapsíveis. 

Um dos pioneiros trabalhos foi realizado por HOLTZ & GIBBS ( 1953 ), em 

Ncbraska, EUA. Posteriormente, ABELEV & ASKALONOV (1957), executaram 

provas de carga em estacas, em solos loéssicos. Em seguida, novos resultados de 

provas de carga em solos colapsíveis foram apresentados por GRJGORJAN ( 1970 ); 

NADEO & VIDELA ( 1975 ); MELLIOS ( 1985 ); MONTETRO ( 1985 ): MORAES 

et ai. ( 1985 ); CARVALHO & SOUZA ( 1990 ); SILVA ( 1990); TEIXEIRA 

(1993); SEGANTINI & CARVALHO ( 1994) c CARNEIRO ct ai. ( 1994 ). 

CTNTRA ( 1995 ) apresenta um estudo detalhado, analisando c discutindo os 

trabalhos acima mencionados, constituindo-se numa obra de referência obrigatória. 

2.4. PROVAS DE CARGA EM ESTACAS APILOADAS. 

Desde o início da década de 1970, o Depatiamento de Geotecnia da Escola de 

Engenharia de São Carlos da Universidade de São Paulo tem-se preocupado com o 

estudo dos solos colapsíveis. A partir do início da década de 1990, esse 

Departamento tem dedicado especial atenção ao estudo das fundações implantadas 

nesse tipo de solo. Assim, vem sendo estudado a influência da inundação do solo no 

comportamento de diversos tipos de fundações executados no Estado de São Paulo, 

dentre elas, as estacas apiloadas, face ao seu largo uso. 
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Nesta seção, são apresentados os estudos efetuados sobre a influência da 

inundação do solo no comportamento de estacas apiloadas, submetidas a esforços 

verticais de compressão. 

LOBO ( 1991 ), em sua tese de doutoramento, apresenta os resultados obtidos 

em provas de carga vet1icais realizadas em sete estacas escavadas, nove apiloadas e 

quatro reapiloadas, num total de vinte estacas executadas na cidade de Bauru-SP. 

Apresentam-se as características, a metodologia e os resultados das provas de 

carga realizadas em seis das nove estacas apiloadas executadas, denominadas de 

E.22; E.33; E.25; E.27; E.29 c E.31. Nessas estacas, os ensaios foram conduzidos 

com o terreno no estado natural c após inundação do solo ao redor da estaca, 

objetivando-se verificar a intluência da inundação do solo na carga última das 

estacas. 

As estacas foram executadas num solo residual constituído de uma areia fina 

argilosa, fofa a pouco compacta, de alta porosidade, com índice de resistência à 

penetração nos primeiros cinco metros variando de 2 a 4 golpes . 

Ao redor da estaca comprimida foi feita uma escavação de formato quadrado 

em planta, de lado 1,30m e profundidade 0,40m. Em cada canto da escavação, 

executou-se um furo com trado manual de diâmetro O, l Om e comprimento 

aproximadamente igual ao comprimento ela estaca. Esses furos foram preenchidos 

com areia grossa lavada para permitir melhor infiltração d'água no teneno. 

Após a realização da ptimeira prova de carga, com o terreno nas condições 

naturais, canegava-se a estaca até próximo de 50% da carga atingida no primeiro 

carregamento, e inundava-se a escavação ao redor da estaca, mantendo-se uma 

lâmina de água ele O, I O a 0,30m por 48 horas, fazendo-se leituras de recalques a cada 

hora, quando então a estaca era descarregada. 

Mantendo-se sempre o terreno inundado ao redor da estaca, iniciava-se nova 

prova ele carga até se atingir a mptura, normalmente da estaca comprimida. Algumas 

provas ele cargas foram interrompidas sem atingir mptura da estaca comprimida, 

devido a mptura da ligação estaca-solo das estacas tracionadas, quando a umidade 

atingia o fuste dessas estacas. 
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Na tabela 2.03, apresentam-se as dimensões das estacas ensaiadas e uma 

comparação entre as cargas de ruptura e as cargas de colapso, obtidas pelo método de 

Van der Veen, e as perdas de resistência provocadas pela inundação, nas estacas 

recarregadas. 

TABELA 2.03: comparação de cargas de ruptura e cargas de colapso(LOBO, 1991). 

ESTACAS L D Qu Qc REDUÇÃO 
( m) ( m) (%) 

22 2 0,25 186 121 35 

33 2 0,25 198 153 23 

25 4 0,25 216 167 23 

27 4 0,25 362 246 32 

29 6 0,25 564 394 30 

31 6 0,25 606 425 30 

PERDA DE"RESISTÊNCIA MÉDIA = 29% 

As figuras 2.02 a 2.04 apresentam as curvas carga x recalque, para as estacas 

apiloadas ensaiadas com o terreno natural c com inundação do solo. obtidas por 

LOBO( 1991 ). 

-

16F~--==i==~==::;======1 

L = 2m. D= 0,25m. 
20+---.----.---r---.---.----~------~--~----l 

FIGURA 2.02: Provas de carga sem e com inundação - estacas E 22 c E 33 

( apud LOBO. 1991) 
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FIGURA 2.04: Provas de carga sem e com inundação -estacas E 29 e E 31 

( apud LOBO, 1991 ) 
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CARNEIRO ( 1994 ), em sua dissertação de mestrado, apresenta os 

resultados de provas de carga realizadas no Campo Experimental de Fundações da 

Escola de Engenharia de São Carlos da Universidade de São Paulo. 

Foram realizadas provas de carga em seis estacas apiloadas de 0,20m de 

diâmetro. Três destas estacas, com 6,0m de comprimento, foram executadas com o 

fuste embutido na camada superficial e com ponta na transição para o solo residual, 

enquanto as outras três de comprimento 9,0m apresentam-se embutidas 3,0m no solo 

residual. 

Inicialmente, as estacas foram submetidas a provas de carga do tipo rápido 

com o solo na umidade natural. Após o descarregamento, estas estacas foram 

reensaiadas com inundação do solo na carga de serviço. 

A inundação do solo foi feita através de cava, de din1ensões l,OOm x l,OOm x 

0,40m, aberta em torno da cabeça das estacas. A inundação foi mantida por 48h, 

quando então prosseguiu-se a prova de carga até ser atingida a carga de colapso. 

Na tabela 2.04, são apresentadas as dimensões das estacas, bem como os 

valores de carga últinla ( Qu ), carga de colapso ( Qc ) e a redução verificada na 

capacidade de carga devido a intmdação do terreno. 

Tabela 2.04: Redução da capacidade carga (apud CARNEIRO & CINTRA, 1994). 

-r;~ D Q_!!_ Qc REDUÇÃO~-
ESTACA- -

~(m) ( m) ( kN=') ( kN) --~(%)-

01 6,0 0,20 232 184 21 

02 6,0 0,20 200 150 25 

03 6,0 0,20 150 120 20 

04 9,0 0,20 255 196 23 

05 9,0 0,20 312 270 13 

06 9,0 0,20 270 225 17 

Esta tabela, de acordo com CINTRA ( 1995 ), mostra que as estacas mais 

longas sofi'eram uma redução da capacidade de carga ligeiramente inferior às estacas 

mais curtas, pois os percentuais médios de redução são 18 e 22%, respectivamente. 
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CINTRA ( 1995 ) também destaca que os dados desta tabela permitem 

deduzir a importância de se ensaiar pelo menos três estacas com características 

idênticas para se detectar o 1úvel de dispersão dos resultados. 

As perdas observadas nas estacas apiloadas à compressão estão situadas na 

faixa de 20%, devido ao colapso. O apiloamento do solo não foi suficiente para 

eliminar a propensão ao colapso das estacas, quando inundadas, mas serviu para 

prorrogar a ocorrência da colapsibilidade da ligação solo-estaca. CARNEIRO et ai. 

(1994). 

As figuras 2. OS ~ 2. 06 musil a111 as Cut v as carga x deslocamento típica das 

provas de carga realizadas em duas das seis estacas ensaiadas de comprimentos 6,0m 

e 9,0m, respectivamente. 

Dependendo do comprimento da estaca e da espessura da camada colapsível, 

isto é, do nível de embutimento no estrato inferior, parece conclusivo que as estacas 

apiloadas sofrem uma redução na capacidade de carga de 20 a 30% em conseqüência 

da inundação do terreno. Po1ianto, o processo do apiloamento é eficiente para 

impedir a ocorrência do colapso na carga de trabalho, mas não suficiente para eliminar 

completamente o efeito da colapsibilidade ( CINTRA et ai. 1997 ). 

Seria interessante que diversos pesquisadores utilizassem os mesmos critérios 

para execução das provas de carga com inundação, de tal forma que o número de 

variáveis seja reduzido, possibilitando uma comparação de forma mais realística dos 

resultados obtidos. 
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Dentro da linha de pesquisa "Geotccnia da Região de Batm1", com apoio da 

FAPESP, CNPq c CAPES, foram desenvolvidas inúmeras pesquisas no intuito de 

caracterizar o solo e, através de provas de carga c ensaios laboratmiais, possibilitar a 

previsão do compm1amento de vários tipos de fundações fl-cqücntcmente utilizados nessa 

região, quer seja nas condições do terreno natural ou na situação de terreno inundado. 

FERREIRA ( 1991 ), coletando amostras em três locais diferentes, denominados 

de l, 2 c 3, (figura 3.0 I ). na cidade de Baunt, afastados cerca de 4.000m do Câmpus da 

Unesp, desenvolveu um programa de ensaios laboratoriais, obtendo infonnaçõcs sobre 

compressibilidade, penneabilidade e resistência ao cisalhamcnto, no intuito de possibilitar 

a caracterização gcotécnica do solo desta região e oferecer resultados que proporcionem 

um mellior conhecimento deste material c de seu provável compo11amcnto, quando de 

sua utilização em obras de engenharia civil. 

LOBO ( 1991 ) realizou inúmeras provas de carga sobre estacas apiloadas e 

escavadas, com o terreno natural e após inundação, verificando a influência do modo 

executivo e do encharcamento do solo no valor ela carga última das estacas. Esses valores 

foram comparados aos previstos por fónnulas empíricas, que usam resultados ele 

sondagens de simples reconhecimento. Um programa de laboratólio foi desenvolvido, 

para caracterizar o solo do local das provas, neste trabalho denominado de local 4, 

afastado cerca de 2.500m do Câmpus da Unesp, c verificar a influência da inundação nos 

parâmetros de resistência c compressibilidade do solo. 
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GIACHETI ( 1991 ) estudou o compmtamcnto dinâmico dos solos que oconem 

no local 4, a pattir de resultados de ensaios sísmicos "cross-hole" c coluna ressonante. 

AGNELLl ( 1992 ) executou provas de carga direta com o terreno natural e 

inundado, verificando a influência do cncharcamento do solo no valor da pressão de 

mptma c na magnihtde do recalque. Os valores foram comparados aos previstos pela 

temia e fórmulas empíricas que usam resultados de sondagens à percussão. Um programa 

de laboratótio foi desenvolvido para caracterizar o solo local, e verificar a influência ela 

inundação nos parâmetros de compressibilidade do solo. Essa pesquisa foi desenvolvida 

no campus ela Unesp/Baum, neste trabalho denominado ele local 5. 

A figura 3.0 I mostra uma planta parcial ela cidade onde são indicados os locais 

investigados I a 5. 

A maioria dessas pesquisas foi executada em terrenos patticularcs, algumas vezes 

com restrições dos proprietários, o que nem sempre permite condições ideais para o seu 

desenvolvimento, bem como inviabiliza o acompanhamento ou continuidade de outras 

pesqmsas, cujos resultados poderiam ser cmrclacionados entre si. Assim, tomou-se 

premente n ncccssidndc de uma árcn experimental, onde fosse possível o 

desenvolvimento e acompanhmnento ele pesquisas com um adequado planejamento e 

com melhor conhecimento das propriedades do subsolo. 

Para a viabilização c a realização ele outras pesquisas, a Uncsp/Bauru destinou, em 

1991 , uma área de aproximadamente 52.000m2 para a implantação ele um campo 

experimental do Depmtamento de Engenharia Civil , em local desprovido de qualquer 

infra-estrutura, inclusive com necessidade de execução de estrada de acesso em terra. 

Nessa área implantou-se um campo experimental ele fundações. 

O estabelecimento efetivo deste campo experimental ocotrcu, graças aos recursos 

da Faculdade de Engenharia de Baunt ( FEB/Unesp ) e ele auxílio pesquisa obtido junto à 

Fundação de Amparo à Pesquisa elo Estado ele São Paulo ( FAPESP ). Em 1995, a 

FAPESP, através de programa destinado a melhoria de infra-estrutura, incrementou a 

instalação de condições mínimas para a utilização deste Campo, o que possibilitou a 

rea lização deste trabalho e, posteriormente, de outras pesquisas. 
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FIGURA 3.01: Planta parcial da cidade de Bauru, com destaque aos locais pesquisados 

( apud FERREIRA ct ai., 1996 ). 
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O desenvolvimento desta pesqmsa, aliado ao estabelecimento deste campo 

experimental, viabilizou a formação' de uma equipe de pesquisadores geotécnicos, 

envolvendo as três Universidades Estaduais Paulistas, permitindo que se realizem csh1clos 

sobre o solo típico da região. As provas de carga em elementos de fundações, usualmente 

utilizadas, poderão contribuir para o aprimoramento e adequado dimensionamento de 

fundações em Bamu. 

Recentemente, DECOURT & QUARESMA FILHO (1996) realizaram 

investigações neste Campo Experimental. Segundo os autores, o objetivo dessa campanha 

foi enriquecer de dados um local que foi e continua sendo intensamente utilizado para 

pesquisas e onde o solo local é característico de uma grande região elo Estado ele São 

Paulo. 

Alm~ja-se que no fuh1ro, outras Universidades, pesquisadores c empresas 

executoras de fundações no Brasil venham utilizar este Campo Experimental e possam 

contribuir para que se cshtcle o compmtamento ele outros tipos ele fundações consagrados 

em nosso país, neste tipo de solo. 

3.1. IMPLANTAÇAO DO CAMPO EXPERIMENTAL. 

Inicialmente, para desenvolvimento deste trabalho, foi proposta uma área para 

ser implantado o Campo Experimental do Departamento de Engenharia Civil da 

FEB!Unesp-Bauru, local 5 da figura 3.0 I, onde foram realizados 6 furos de 

sondagem, abertura de um poço de I ,20 m de diâmetro c 14 metros ele profundidade, 

com coleta de 2 amostras indeformadas de 0,25m x 0,25m x 0,25m a cada metro. 

Neste local, foram executadas provas de carga sobre placa cujos resultados foram 

publicados por AGNELLI ( 1992 ). 

Posteriormente, foi sugerida pela Prefeitura do campus uma nova área, muito 

próxima do local 5, que, além de contar com maior facilidade de acesso, contava com 

infra-estrutura, água e luz, mais próximos elo que do campo anterior, além de situar­

se em local de maior segurança. Destaca-se que o campus da UNESP de Bauru 

possui uma área total próxima ele 5 milhões ele metros quadrados, dos quais cerca de 

20% encontram-se desmatados. 
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Esta transferência acarretou uma série de atividades que não estavam 

previstas, no sentido de proporcionar as condições mínimas para o pleno 

desenvolvimento do projeto proposto, em vütudc deste campo estar localizado numa 

mata, sem nenhuma infra-estrutura. 

Para a implantação elo Campo Experimental, foi efetuado um estudo para 

promover uma utilização racional da área, procurando preservar ao máximo a flora e a 

fauna existentes. Para execução de infra-estrutura elo campo experimental, procedeu­

se a inúmeros serviços preliminares, tais como os listados abaixo. 

a) Abettura de estrada de acesso; 

b) Limpeza da área: 

c) Extensão da rede elétrica e instalação de água; 

d) Levantamento topográfico; 

c) Projeto e construção de obra para apoio/depósito no campo 

experimental. 

f) Colocação de marcos referenciais: cotas e coordenadas. 

Nesta exaustiva etapa dos trabalhos foi marcante a contribuição de inúmeros 

alunos elo curso ele Engenharia Civil , bolsistas ele Iniciação Cientifica, orientados 

pelo autor deste trabalho, que permitiu a implantação desta área ele pesquisa. 

A toto 3.0 I mostra patte do campus ela Unesp-Bauru, onde pode ser vista wna 

clareira do lado esquerdo, aproximadamente circular, reservado ao lPMet - Instituto de 

Pesquisas Meteorológicas, para lançamento de balões, a clareira ao centro, pettencentc à 

Fazenda Experimental do Depmtamcnto de Engenharia Mecânica e elo lado direito, com 

formato retangular, se nota uma mata mais fechada, onde se localiza o Campo 

Experimental de Fundações. 

A foto 3.02 mostra as características elo ambiente onde se implantou o campo 

experimental. A figura 3.02 apresenta a área do novo campo experimental e o local onde 

já foram executados di versos ensaios inclusive com realização de provas ele carga em 

estacas apiloadas e sobre placas a di versas profundidades. Essa nova área dista cerca de 

400 metros do local 5. 
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FOTO 3.01: Vista aérea de parte do campus da Unesp de Bauru, onde se nota na 

parte inferior direita a localização do campo experimental. 

FOTO 3.02: Destaque das características do ambiente de implantação do campo 
experimental de fundações. 
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FIGURA 3.02: Implantação do Campo Experimental- sem escala. 
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Após dotar o campo experimental de condições mínimas de uso, iniciou-se a 

pesquisa ele campo. Numa etapa inicial, foram desenvolvidas investigações 

gcotécnicas, visando caracterizar o solo local. 

F 

3.2. ASPECTOS GEOLOGICOS. 

A cidade de Bauru-SP, localizada na parte central do Estado de São Paulo, dista 

aproximadamente 300km da capital. Geologicamente, a região de Baum se encontra 

totalmente localizada no Planalto Ocidental Paulista. A área é cobctta 

predominantemente, segundo CA V AGUTI ( 1981 ), por sedimentos do Gmpo Bauru ( 

Fonnação Marília e Fotmação Adamantina ) existindo uma relação genética entre o solo 

e a litologia presente. 

O Grupo Bauru é ele idade cretácea supenor. Em alguns locais ocmTem 

sedimentos cenozóicos c aluviões quaternários. O Gntpo Baum coJTcsponcle a um quarto 

ciclo de deposição mesozóica, sendo de deposição fluvial. Este Gmpo pode ser 

subdividido nas Fonnaçõcs Caiuá, Santo Anastácio, Admnantina e Marília. 

A formação Adamantina, de idade cretácea média a superior, está subdividida em 

duas fácics: Ubirajara ( inferior) e Taciba ( superior ). Esta fonnação é constituída por 

areuitos de granulação média a tina, siltitos m·cnosos micáceos, mcnitos micáceos, 

argilitos e arenitos conglomeráticos c, raramente, arenitos com nódulos cm·bonáticos. A 

fração arenosa é rosada c avennelhada, com boa seleção e atredondamcuto regular. 

A distribuição horizontal da Formaçüo Adamantina desenvolve-se genericamente, 

por toda a área. Sua espessura é muito variável, em função das irregularidades 

topográficas do substrato, entretanto sua espessura máxima na área é infelior a 200 m. 

Quanto à origem, as freqüentes estruturas hidroclinâmicas mostram que a Formação 

Aclamantina foi depositada por rios meandrantcs com extensas plauícies ele inundação, 

onde eram comuns as lagoas. Os bancos de arenito foram depositados por canais e os 

bancos ele siltitos em planícies de transborclamcuto, baixos de inundação c lagoas. 
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A Formação Marília, de idade cretácea supenor, é constituída por arenitos, 

conglomerados e lamitos, intercalados entre si. Os conglomerados apresentam seixos de 

composição variada, geralmente de qum1zo, calcedônia, quat1zito e arenito e, algumas 

vezes, de calcário c argilito. 

Esta Fonnaçào aflora por toda a região, ocupando, topograficamente, as cotas 

mais altas ( em média, cotas superiores a 540 m ). Apresenta-se bastante lixiviado, 

originando solo avcnnelhado de grande espessura. A espessura máxima encontrada na 

região é da ordem de 80 a 90 m. 

A cobertura cenozóica, quando presente, é fonnada por sedimentos 

inconsoliclaclos de difícil distinção dos solos residuais. É constituída por areias de 

granulomctria diversificada, pouco coerentes c mal selecionadas, com porcentagens de 

silte e argi la variadas, refletindo de maneira geral a litologia das rochas locais .. 

Oconcm aluviões nas planícies de inundação e leitos dos atuais cursos de água, 

sendo constituídos por areias e cascalhos inconsolidados e, localmente argilosas. 

A figura 3.03 apresenta pat1e do vasto perfil geológico da região de Baunt. 

~ I 

3.3. CARACTERIZAÇAO GEOTECNICA 

Para a investigação do subsolo, foram executados cnsmos de sondagens de 

simples reconhecimento ( SPT c SPT-T ), de penetração contínua ( CPT ), ensaio 

dilatométrico (DMT ), ensaios ele infiltração c abertura de um poço de inspeção e coleta 

de amostras. 

Neste trabalho são analisados apenas os ensaios SPT-T e CPT, executados no 

local das provas de carga realizadas, pois são os mais diretamente cotTclacionados ao 

compm1amento de estacas. 

3.3.1. Ensaios in situ. 

Na área do Campo Experimental foram realizados quatro programas de ensaios, em 

épocas diferentes, para investigação do subsolo. A seguir são apresentados os diversos 

programas de ensaios efchtados. 
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a. ano de 1994 

• 5 sondagens ele simples reconhecimento com aplicação ele torque (SPT-T) 
com 25m de profundidade cada; 

• 5 ensaios de penetração contínua ( cone penetration test - CPT ) com 25m 
ele profimcliclaclc cada. 

b. ano de 1995 

• 3 sondagens de simples reconhecimento ( SPT ) com 20 m de 
profundidade cada furo. 

c. ano de 1996 

• 3 sondagens SPT-T com 20m de profundidade; 

• 3 ensaios de peneh·ação contínua ( CPT ), com 20m de profundidade cada. 

d. ano de 1997 

• I ensaio DMT com 20m de profimdidade; 

• I ensaio de penetração contínua ( CPT ), com 20m de profundidade. 

Os ensaios da campanha de 1996 ( item c ), foram realizados no local escolhido 

para a realização elas provas de carga. A locação dos pontos de sondagens foi feita sob a 

forma ele tm1 triângulo equilátero de lado 20 metros. Na área intema desse triângulo, 

foram executadas as estacas apiloadas relativas ao presente trabalbo. 

Os valores médios elos resultados dos ensaios SPT-T c CPT, rea lizados no local 

elas provas de carga, são mostrados nas tabelas 3.0 I c 3.02. Essas tabelas foram 

divididas em dois trechos, considerando-se que a partir ele l Om, o solo apresenta 

significativas mudanças nas suas características. Para a obtenção dos valores de qc e 

fc, de metro em metro, efetuou-se uma interpolação linear entre os valores 

imediatamente acima c abaixo da cota inteira, na profuudidade pesquisada. 

A figura 3.04 mostra o perfil típico ela região pesquisada. As figuras 3.05 a 3.08 

mostram as vmiaçôes de N, T, fc c qc em função da profimdidacle 

Os resultados indicam um perfil típico de solo residual de arenito, constituído por 

camadas de areia fina argilosa de SPT crescente, de forma praticamente linear com a 

profundidade. O nível d'água não foi enconh·ado até o limite dos fi.tros de sondagem. 
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Tabela 3.01 -Valores de N e T obtidos nos ensaios SPT-T. 

I 2 3 3 2,7 8,2 16,4 18,0 

1º 2 2 2 3 2,3 8,2 17,0 30,0 18,4 

3 3 3 3 3,0 26,5 19,6 20,0 22,0 

T 4 4 4 4 4,0 40,0 20,0 28, 1 29,4 

R 5 4 3 4 3,7 37,5 27,0 30,0 31,5 

E 6 6 6 5 5,7 40,0 30,0 47,9 39,3 

c 7 6 8 8 7,3 27,6 50,0 48,9 42,2 

H 8 8 5 8 7,0 38,3 52,9 50,0 47, 1 

o 9 9 7 9 8,3 46,9 50,0 78,3 58,4 

lO 7 7 9 7,7 55, 1 60,0 56,3 57,1 

li lO lO 14 11 ,3 70,0 68,5 67,0 68,5 

2º 12 li 13 15 13,0 80,0 80,0 120,0 93,3 

13 li 12 14 12,3 120,0 70,0 130,0 106,7 

T 14 15 14 18 15,7 180,0 157,0 280,0 205,7 

R 15 16 13 20 16,3 210,0 220,0 290,0 240,0 

E 16 15 13 20 16,0 200,0 160,0 260,0 206,7 

c 17 20 19 24 2 1,0 230,0 290,0 300,0 273,3 

H 18 19 19 31 23,0 380,0 340,0 390,0 370,0 

o 19 25 18 22 21,7 370,0 230,0 370,0 323,3 

20 22 22 19 21 ,O 260,0 260,0 240,0 253,3 

3.3.2. Ensaios laboratoriais. 

No intuito de melhor caracteriwr a áreo do compo experimental. foi aberto um poço de 

inspeção e coleta de amostras de profimdidade 2 I metros. O poço de amostrogem foi executado 

na área situada entre os pontos de sondagens. com 20,0m de profimdidade e com seção 

transversal de tal fonna que as amostras tossem coletadas na parede lateral. A cada metro 

escavado toram coleta das duas amostras indetonnadas, retiradas manualmente, na forma de bloco 

cúbico com 0,25m de aresta. Igualmente também, foram coletadas amostras defonnadas. 

acondicionadas em sacos plásticos. 
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Tabela 3.02 -Valores ele qc e fc obtidos nos ensaios CPT. 

2 800 2600 2800 2065 21, I 28,2 21 ,1 23,5 

3 1533 2233 2967 2247 28,2 42,3 42,3 37,6 

4 

5 

6 

7 

8 

9 

lO 

1767 2633 3433 2612 28,2 68, I 39,9 45,5 

2200 2800 3800 2935 28,2 35,2 42,3 35,2 

2467 2767 4333 3188 42,3 42,3 56,3 46,9 

3533 3000 2633 3055 32,9 32,9 42,3 36,2 

4800 4600 3800 4400 77,5 91,5 56,3 75, I 

6000 5600 5733 5778 56,3 I 08,0 56,3 73,6 

4467 5233 5533 5075 108,0 110,3 96,2 104,8 

~ l :~ :::: :::: . :~:: ~::: ::::: :~::: ::::: :~::: 
º . 1!,, 13 8000 8800 5500 7433 164,3 244,1 237, 1 215,0 

14 7400 7200 9400 8000 197,2 140,8 239,4 192,5 

: [ :: :::: :::: J

9

o

0

s

6

:3 :~ ~~ ~~: :: ::: :: ~:::: :~::~ 
E 17 8200 8700 7400 8 100 225,4 274,6 394,4 298, I 

c 18 11933 5133 6200 7753 218,3 28 1,7 286,4 262,1 

H 19 7400 6800 11600 8600 385,0 225,4 474,2 361,5 

o 20 11000 9800 10400 10400 528,2 253,5 295,8 359,2 

As amostras deformadas e inclefonnadas de solo coletaclas foram submetidas a 

ensaios de caracterização, adensamento, permeabilidade e ensaios químicos. Os 

resultados obtidos encontram-se em AGNELLT ( 1997 ). 
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FIGURA 3.04: Perfil geotécuico típico do solo da região de Bauru-SP. 
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FIGURA 3.05: Variação de Nned com Z. 
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Na tabela 3.03, são apresentadas as faixas ele variação de parâmetros gcotécuicos 

do solo típico da região c representativo elo campo experimental, até 15m de 

profundidade (apucl FERREIRA ct ai. 1994 ). A figura 3.09 apresenta a variação com a 

profundidade ela granulometria, limites ele consistência c índices ftsicos do local. 

Tabela 3.03 -Faixa de variação das propriedades índices. 

AREIA MÉDIA % lO 5 

AREIA FINA % 52 78 69 

SILTE % 7 20 11 

ARGILA % 10 25 15 

INDICES FISICOS 

TEOR DE lHv1IDADE (W) % 8,0 15,2 10,1 

MASSA ESPECÍFICA (p) to·' kg/m3 1,6 1 1,92 1,77 

MASSA ESPECÍFICA SÓLIDOS (Ps) to·' kg/nr' 2,64 2,72 2,68 

MASSA ESPECÍFlCA SECA ( Pct) 103 kg/m3 1,47 1,72 1,61 

ÍNDICE DE VAZIOS (e) 0,57 0,83 0,67 

GRAU DE SATURAÇÃO (Sr) % 27 64,9 41,8 

LIMITES DE CONSISTENCIA 

LIMITE DE LIQUIDEZ (LL) % 16,8 29,1 22,3 

ÍNDICE DE PLASTICIDADE (IP) % 4,0 8,5 6,1 

COMPACTAÇAO 

UMIDADE ÓTIMA ( Wot) % 9,7 15,1 11,4 

MASSA ESP. SECA MÁX.(Pctmáx) J ' I O kg/nr 1,83 1,98 1,93 

RESISTENCIA 

RESIST. COMPR. SIMPLES (Rc) kPa 13 84 39 
COESÃO (c') kPa o 49 14 

ÂNGULO ATRITO INTERNO ( ~') o 25 34 30 

ADENSAMENTO 

ÍNDICE de COMPRESSÃO ( Cc) 0,02 0,19 0, 11 

PRESSÃO PRÉ-ADENSAM ( cr'act) kPa 27 220 133 

PERCOLAQAO 

COEF. de PERMEABILIDADE ( k) 10·5 m/s- 0,1 7,5 1,2 
COEF. de INFILTRAÇÃO ( CT) Vnl/dia 50 120 83 
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3.4. CORRELAÇOES. 

Na engenharia de fundações, a estimativa dos parâmetros para projeto de 

fundações e obras de terra, tem sido rotineiramente efetuada, a partir de correlações 

obtidas com resultados de ensaios pcnctrométricos e ensaios de caracterização do 

solo. 

Nos projetos de fundações , o atrito lateral e a resistência ele ponta, em estacas, 

geralmente, são previstos a pattir de correlações com resultados de ensaios 

penetrométricos. AOKl & VELLOSO ( 1975) utilizam resultados dos ensaios de cone 

pela expressão fsu = fc/F2, em que F2 está relacionado ao processo executivo ela 

estaca. 

Não se dispondo elo cnsmo de cone, os autores sugerem a estimativa do 

parâmetro fc através elos resultados do ensaio SPT, pela correlação fc = akN, em que 

a c K dependem do tipo de solo. 

O fator F2 é tabelado pelos autores, para as estacas mais executadas no Brasil. 

Para as estacas api loadas, pelo processo executivo, esse fator deveria situar-se entre 

os va lores da estaca escavada ( F2 = 6,0 ) e o da pré-moldada ( F2 = 3,5 ). Neste 

trabalho, procurou-se determinar o valor de F2 para esse tipo ele estaca. 

O atrito estaca solo é determinado com maior confiabilidadc a pmiir de provas 

de carga instrumentadas, o que nem sempre é possível, face, principalmente, ao seu 

alto custo. Desta forma, torna-se importante a estimativa dessa propriedade através 

de ensaios mais comumente utili zados, como o SPT e CPT e recentemente o ensaio 

SPT-T. São propostos valores para os parâmetros utilizados nesta fórmula, para 

estacas apiloadas, implantadas no solo arenoso em estudo. 

Os va lores de IT foram obtidos a partir do ensato SPT-T, utilizando-se a 

fórmula apresentada por RANZINI ( 1994), dada por: 

lOOT 
fT=-----

0,41 h - 0,032 
sendo IT em kPa, T em kgf.m e h em em ( 3.01 ) 
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3.4.1. Tratatnento dos resultados. 

Para uma melhor análise dos resultados obtidos, dividiu-se o solo pesquisado 

em duas camadas. Na primeira, considerou-se o trecho de I a I Om de profundidade e 

na segunda camada, de I O a 20m de profundidade. Posteriormente os dados foram 

agrupados formando um único conjunto, de I a 20m, representativo de toda a 

profundidade pcsquisada. Tal consideração se prende ao fato do solo apresentar 

comportamento bastante característico e diferenciado em ambos os trechos, conforme 

pode ser constatado através das figuras 3.05 a 3.08. 

Considerando-se os parâmetros obtidos e normalmente utilizados em fórmulas 

empíricas, toram tcitas as seguintes correlações: qc = f ( N ); fc = f ( qc ); qc 

= f ( fc ); fc = f ( ff ). Também foram determinadas as relações a = fc/qc e K = 
qc/N. 

Na determinação das diversas correlações, utilizou-se a média dos valores de N 

e T, correspondente aos três ensaios SPT-T. Nas correlações envolvendo os 

parâmetros do ensaio CPT, foram determinadas as médias de qe c fc, dos três ensaios 

realizados c posteriormente, através de inteq)olação linear, obteve-se uma média a 

cada metro de profundidade. 

A · correlações obtidas, na fa lta de ensaios espec íficos c na fase preliminar de 

projetos, poderão fornecer uma estimativa dos parâmetros deste solo. 

3.4.2. Correlações obtidas. 

A scgtm, são apresentadas as di versas correlações obtidas, envolvendo os 

parâmetros do solo do campo experimental. 

Nas figuras 3.1 O a 3.13, são mostradas as conelações obtidas envolvendo o SPT e 

o torque, do ensaio SPT-T e a resistência de ponta c o atrito na luva de Begemann, do 

ensaio CPT, em função da profundidade pesquisada. 

Nas figuras 3.14 a 3 .16, são destacadas as correlações obtidas entre IT, fc e qc 

com o SPT. A figura 3.17, apresenta as correlações entre fc e ff. 
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Nas figuras 3.18 a 3.20, representam as variações de K, fc/qc e T/N com Z. A 

figura 3.21, destaca as correlações entre fc e qc. 
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Nas figuras 3.22 e 3.23, são apresentadas conelações obtidas entre K e a com N. 
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3.4.3 . Análise dos resultados. 

O ensaio SPT-T representa um recente e significativo impulso em relação ao 

tradicional ensaio SPT, praticamente sem custo adicional e mantendo sua 

simplicidade. Na falta de ensaios CPT e DMT, a possibilidade de obter o atrito solo­

amostrador poderá ser um parâmetro importante na estimativa do atrito entre o solo e 

a luva de Begemann no ensaio CPT, bem como na estimativa da resistência lateral de 

estacas. 

Constata-se que o solo desta região apresenta SPT e torque crescendo de fonna 

praticamente linear com a profundidade até, aproximadamente, 1 O a 12 m. A partir desta 

cota ocone um crescimento acentuado até atingir-se camadas impenetráveis a percussão, 

devido, provavelmente, a lixiviação de finos para camadas mais profundas do solo. A 

análise do SPT para toda a profundidade confirma pesquisas anteriores nas quais N ~ Z. 
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A análise dos resultados desses cnsmos mostrou ser o solo local, muito 

próximo do que se considera típico da cidade ele Baum c representativo de grande 

área do Estado ele São Paulo. 

O valor de qc cresce linearmente com a profundidade até cerca de 15m, enquanto o 

valor de fc apresenta-se praticamente constante até 7m, crescendo a pattir daí com a 

profundidade. 

Constata-se, que a relação qc/N decresce com o atmlento da compacidade, tal como 

vcriticado por MARTINS & FURTADO (1963), NARAHARI & AGGARWAL (1967) 

e DANZIGER & VELLOSO ( 1986). 

Ao longo de toda a pronmdidade estudada, K apresenta um valor médio de 573 

kPa/golpe. Esse valor está coerente com os propostos por COSTA NUNES & FONSECA 

(1959), MARTINS & FURTADO (1963), NARAHARJ & AGGARWAL (1967) e 

DANZIGER & VELLOSO (1986), que obtiveram para diversas areias com a presença de 

argila, a relação qc/N entre 500 e 700kPa/golpc. O valor obtido é próximo de 600 

kPalgolpc proposto por AOKJ & VELLOSO (1975), para este tipo ele solo. 

Constata-se que a relação fc/qc aumenta com a profundidade. Ao longo de toda a 

profundidade pcsquisacla, os valores de a apresentam um valor médio de 2,32%, que é 

consistente com os proposto. por AOKI & VELLOSO ( 1975), que obt iveram para 

diversas areias a relação fc/qc entre I ,4 e 3,0% e para areia argilosa 3%. 

Os va lores do atrito latera l obtidos através do torquc elo ensa1o SPT-T 

correlacionam-se com os valores de atrito obtidos através do ensaio ele cone, até a 

profundidade de I O metros, através de um fator, dado por: 

IT = 0,55. fc ........ .. ........ .. .......................................... ( 3.02) 

Para toda a profundidade pesquisada, de l a 20m, a correlação é dada por 

ff = 0,50. fc .............................................................. ( 3.03) 
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Pelas relações obtidas ent re atrito do torquc ( IT ) e atrito do cone (fc) e 

correlações entre atrito do torquc, verifica-se a grande potencialidade de utilização 

das sondagens SPT-T. 

As correlações apresentadas visam fornecer uma indicação de prováveis 

valores de alguns parâmetros para este tipo de solo c possibilitar uma orientação em 

outros programas de investigação, visto que as camadas de cobcrh1ra de uma grande 

área do Estado de São Paulo são similares, quanto a origem c características 

gcotécnicas. 

Na prática estas correlações podem ter um valor relativamente limitado, 

sobretudo devido ao fato de que outros fatores não considerados, podem exercer 

influência no parâmetro estimado. Sua utilização deve ser feita com a máxima 

cautela e julgamento e de forma nenhuma dispensa ou substitui a realização de 

ensaios mais precisos c infelizmente mais caros, tais como o CPT e DMT . 
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As pesquisas iniciaram-se com a investigação geotécnica da área, tendo-se 

realizado quatro campanhas de ensaios, no período de 1994 a 1997. Nestas 

campanhas, foram realizados ensaios SPT, SPT-T, CPT, DMT e ensaios laboratoriais 

em amostras coletadas em poço de 20m de profundidade. 

Após a caracterização local do Campo Experimental, escolheu-se uma área 

para a locação elas estacas previstas em projeto, para teste e reação nas provas de 

carga . 

Neste capítulo, descrevem-se as estacas ensaiadas, os materiais empregados e 

os métodos utilizados na condução dos ensaios. 

4.1. ESTACAS DE ENSAIO. 

Em abril ele 1995, com auxílio ela FAPESP através elo Processo 94/0515-8, 

foram executadas quatro estacas instrumentadas c uma outra com 1Om de 

comprimento, em condições ele ser fuhtramentc instrumentada. Esta instrumentação 

foi efetuada em março de 1997 com apoio da Unicamp. 

Posteriormente, em outubro ele 1997, procurando-se obter um maior número de 

dados para complementar as análises e atender as recomendações de CINTRA 

( 1995), foram executadas seis estacas sem instrumentação. 

Para a viabilização elos ensaios, em ambas as fases, foram executadas 7 estacas 

de tração que serviram como reação nas provas de carga. Na tabela 4.0 I são 

apresentadas as dimensões e o número de estacas executadas nas duas fases elo 

projeto: 
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TABELA 4.01: Características das estacas apiloadas . 

Reação 0,32 12,0 4 3 7 
···············································································-··································· .. ································ .. ················································································ 

Ensaio 0,25 4,0 2 3 

de 

Compressão 

0,25 

0,25 

7,0 

10,0 2 

4.2. ESTACAS DA 1ª FASE 

4.2.1. Execução das estacas 

2 

2 

3 

4 

Na primeira fase, a abe1tura do furo, por apiloamento do solo, para as estacas 

de ensaio à compressão, foi efetuada com soquete, de ponta plana, ele massa 

aproximada de 400kg e diâmetro 0,22m ele tal forma que resultasse um diâmetro 

nominal de 0,25m. Antes da concretagem, procedeu-se a uma cuidadosa verificação 

elo diâmetro real elo fuste, descendo-se, através de arame, um disco de madeira, 

tendo-se constatado diferenças muito pequenas em relação ao diâmetro nominal. 

Estas estacas foram executadas com uma armadura construtiva composta por 

quatro barras de aço ele Rmm, dispostas ao longo de todo o comprimento. Estas 

barras permitiram a fixação, ao longo ele toda a armadura, de duas bainhas de aço 

cormgado de 50nun de diâmetro, que posteriormente, receberam as barras 

instnnnentaclas, solidarizadas à estaca através da injeção de nata de cimento. Essas 

bainllas foram dispostas em posições diametralmente opostas ao longo de todas as 

estacas. 

A fixação das bainhas às armaduras conferiram-lhes uma maior rigidez que 

aliada aos cuidados que foram tomados com sua colocação no furo abctto para 

execução da estaca, obrigaram a confecção de uma estrutura metálica treliçada, ele 

0,30x0,30x7 ,Om-', onde foi soldado um tubo metálico de 1 ,SOm ele comprimento, 

provido de roldana. 
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Essa treliça foi colocada no topo ele um andaime tubular de I 2m de altura, 

formando um tipo ele "gma", montada exclusivamente para pennitir o levantamento e 

a descida, a pnuno, das armaduras das estacas a serem ensaiadas à compressão. Face 

a elevada altura, a estabilidade do conjunto foi mantida com a utilização de inúmeras 

cordas, que funcionaram como "espias". 

Durante a descida das armaduras, foi colocado um tubo guia no interior do 

furo, de 2,0m de comprimento, para centralização da armadura e garantir a 

integridade do furo. 

A foto 4.0 l dá uma idéia do conjunto utilizado na elevação e colocação das 

armaduras, a pnuno, no furo das estacas instnnnentadas. As foto 4.02a c 4.02b 

mostram a colocação da armadura provida de bainhas, direcionada pelo tubo 

metálico. 

Nesta primeira fase, o concreto foi fabricado na obra, traço l :2:2,5 com relação 

água/cimento igual a 0,40 e lançado da supcrficie do terreno. Com o objetivo ele 

torná-lo auto aclensável foi efetuada a adição de super plastificante, na proporção de 

0,4% em peso. O fck do concreto das estacas de ensaio, obtido através de ensaios 

laboratoriais, foi de 33MPa. 

Durante a concretagem, utilizou-se como forma da parte superior das estacas ele 

ensaio, um tubo de PVC de diâmetro 250mm c 0,80m de comprimento, objet ivando­

se garantir a homogeneidade c a constância da seção transversal ( seção de 

referência), para uma maior precisão na dctenninação do módulo de elasticidade da 

estaca, através da instmmentação interna c uma maior facilidade para colagem de 

strain gages na parte externa do fuste, também objetivando-se a determinação do 

módulo de elasticidade da estaca. 

As fotos 4.03a e 4.03b mostram uma es taca concretada, onde se observam as 

bainhas c parte do PVC utilizado como forma elos primeiros 0,80m da estaca e a 

forma final do fuste 

A foto 4.04 mostra a seção de referência da estaca, onde se observa a posição 

dos strain gages instalados externamente ao fuste. 
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FOTO 4.01: Vista do conjunto utilizado para içar, aprumar e descer as armaduras 
nos furos das estacas. 

FOT04.02: Vistas da colocação da armadura no furo de uma das estacas 
instrumentadas. 

55 
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FOTO 4.03: Vistas de uma estaca concretada, onde se observa a forma final do 
fuste. 

FOTO 4.04: Vista do strain gage instalado na seção de referência. 

56 
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As bainhas das estacas foram prolongadas no interior do bloco, através de 

tubos de PVC de 50nun. Com auxílio de um tê de 50mm, de PVC, efetuou-se uma 

derivação, fazendo para cada bainha uma saída de topo para instalação da 

instmmentação e injeção da nata e outra lateral para passagem da fiação. 

Nesta primeira fase, para ancoragem da viga de reação, ut ilizada nas provas de 

carga, foram executadas estacas apiloadas de 0,32m de diâmetro e 12m de 

comprimento. As estacas de reação foram armadas com seis barras de aço de 16mm e 

uma barra de aço especial ST -85/105, tipo "Dywidag", ele 32nun ele diâmetro c 6m 

de comprimento, centrada com o furo, para atirantamento do sistema de reação. 

Todas as estacas de reação foram alinhadas e posicionadas a uma distância mínima 

de 1 ,5m da estaca ensaiada mais próxima. Para abertura do furo, foi utilizado um 

soquete de diâmetro 0,28m c massa de 615kg. 

No topo das estacas foram executados blocos de coroamento, com dimensões 

0,50m x 0,50m x 0,50m. No interior de cada bloco, das estacas de reação, além ela 

armadura, foi introduzido um PVC de 1 OOmm de diâmetro e 0,20m de comprimento, 

concêntrico com o tirante. 

O concreto dos blocos c das estacas de reação foi feito na obra, com traço 

: 2,5 : 4,5 com relação água/cimento igual a 0,40 c adição ele super plastificante na 

proporção de 0,4%. O fck do concreto das estacas de reação, obtido através de 

ensaios laboratoriais em corpos de prova, foi de 12MPa. 

Antes da confecção dos blocos de coroamento de todas as estacas, procedeu-se 

ao rebaixamento do terreno, utilizando-se placas de muro para contenção do tcncno 

lateral do corte, transformando a área numa "sa la de ensaios". 

A figura 4.0 I mosb·a a locação das estacas e suas posições em relação às 

sondagens mais próximas efeh1adas no campo experimental. Os véti iccs do triângulo 

corresponclem ao ponto médio dos ensaios SPT-T e CPT realizados. Foi mantida uma 

distância de 1 ,Om enb·e cada furo desses ensaios. A estaca E-0 1, instnunentada, foi 

submetida a provas ele carga à tração e carregamento horizontal, fora elos objeti vos deste 

trabalho. As estacas E-08, E-09, E-10, E- 14 e E-15, sem instnunentação, são relativas a 

outro projeto de pesquisa em andamento. 
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FIGURA 4.01: Distribuição das sondagens e locação das estacas. 

4.2.2. Instrumentação das estacas da 1 a fase. 

Visando obter informações relativas à transferência de carga em 

profundidade, as estacas ensaiadas à compressão, na primeira fase, foram 

instrumentadas. 
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A instmmentação consistiu de cxtcnsômetros elétricos de resistência (strain 

gages- tipo KFC2-Dl6- ll- Kyowa), colados nas armaduras c instalados aos pares no 

mesmo nível, em posições diametralmente opostas. O tipo de ligação utilizada foi 

"ponte completa". 

Foram utilizadas barras de aço do tipo CA-50A, com 12,5mm de diâmetro e 

0,60m de comprimento, para a instalação dos extensômctros elétricos. No centro da 

barra, local de instalação dos extensômctros elétricos, procedeu-se a retirada das 

nervuras das barras, numa extensão de 80mm, com auxílio ele tomo mecânico. Sobre 

os extensômetros, foi feita uma proteção contra umidade e choques mecânicos. 

Testes em barras instrumentadas protegidas de forma semelhante, submetidas a 

pressão de água de I ,OMPa, durante o período de uma semana, imlit;aram a eficiência 

deste tipo de proteção. Todas as barras, após instnunentação, foram calibradas no 

laboratório da Fcagri-Unicamp. 

Postcrionnente, à medida que 1am sendo introduzidas nas bainhas, essas 

barras instrumentadas foram acopladas a outras de mesmo material e diâmetro, com 

comprimentos de I, I Om, I ,55m e I ,75m, através de luvas ele aço. Formaram-se assim 

barras contínuas de 4,0m, 7,0rn e lO,Om, respectivamente, nas estacas a serem ensaiadas. 

O acoplamento das ban·as instmmentadas foi realizado através de roscas feitas nas 

pontas das barras e unidas por luvas metálicas confeccionadas nas oficinas da Uncsp­

Bauru, utilizando barras de aço de 22mm. 

Ao final desses procedimeiJtos, para solidari zação do conjunto, foi injetada na 

bainha, de baixo para cima através de mangueira, nata de cimento, com pressão de 

200kPa, suficiente para o preenchimento ela bainha de forma suave. Após a nata 

preencher toda a bainha foi feita a retirada da mangueira. 

Na preparação da nata utilizou-se uma batedeira composta de supmte, motor e 

recipiente acrílico para homogencizaçào da mistura, com capacidade para 50 litros, 

especialmente projetado para esta pesquisa, utilizando-se para injeção um cilindro 

metálico, com capacidade para 60 litros, conectado a um compressor de ar. 



60 

Inicialmente, nas estacas de 4,0m e 7 ,Om, utilizou-se uma nata com traço 

l : 0,38 : 0,35 ( cimento, água, aditivo expansor - em peso ). Para a primeira estaca de 

IO,Om, preferiu-se não utilizar o expansor, devido ao grande aumento de volume te 

provocado problemas de contenção da nata no interior da bainha, verificados nas estacas 

de 4,0m e 7 ,Om. Para a segunda estaca de l O,Om, inst:J.umentada dois anos após a 

primeira, utilizou-se para a nata o t:t·aço I : 0,45 (em peso ), em razão de pesquisas 

laboratoriais realizadas pela Unicamp ( Fcagri ), indicarem ser este o melhor t:t·aço para 

esse fim. 

Com o objetivo de se detem1inar o módulo de elasticidade da estaca, foram colados 

na pmte externa de cada uma das estacas E-02, E-03 e E-06, dois strain-gages, em 

posições diametralmente opostas, sendo a ligação em meia ponte. A instalação foi feita na 

seção de referência, numa posição situada a 0,30m do topo da estaca. 

As fotos 4.05a e 4.05b mostram a instalação da instmmentaçâo nas bainhas e a 

estaca pronta para receber a injeção de nata de cimento. A foto 4.06 fornece uma 

visão geral do local das provas de carga instrumentadas. 

A figura 4.02 mostra a seção transversal típica das estacas e a distribuição dos 

inshumentos instalados ao longo da profundidade, fornecendo informações de 

diferentes níveis do subsolo. 

A preparação das barras instmmentadas foi feita no laboratório de materiais da 

Feagri-Unicamp. Todo o processo de instalação c proteção dos extensômetros foi 

efetuado de acordo com os procedimentos e recomendações apresentados por 

Carvalho ( 1991 ). 

4.2.3. Provas de carga realizadas na 1 ªfase. 

Em cada uma das quatro estacas apiloadas, instnnnentadas, executadas para 

ensaio, foram realizadas três provas de carga, à compressão, sendo as duas primeiras 

com o solo no estado natural e a terceira com inundação prévia do solo. 
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FOTO 4.05a: Vista da Instalação da FOTO 4.05b: Vista da estaca com a 
instrumentação na estaca. instrumentação instalada. 
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As provas de carga à compressão realizadas foram do tipo rápido, de acordo com 

a NBR 12131, e conduzidas até atingir-se um recalque mínimo de 50 mm. As cargas 

foram aplicadas em estágios iguais e sucessivos, utilizando-se o tempo de incremento de 

carga de 15 minutos, segundo FELLENIUS ( 1975 ). 
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Em cada estágio de carga, foram efetuadas leituras nos tempos O, I, 2, 3, 6, 9, 12 e 

15 minutos. Após o último estágio da fase de carregamento da prova procedia-se ao 

dcscatTcgamcnto da estaca em quatro estágios de 15 minutos. 

As leituras de deslocamentos foram feitas através de 8 relógios comparadores 

de 75mm de curso, fixados em réguas metálicas de metalon com 4,0m de 

comprimento e instalados nos blocos de coroamento, sendo 4 na estaca de 

compressão, segundo dois eixos ortogonais, e 2 em cada estaca de reação, em 

posições diametralmente opostas. 

Após as leituras dos relógios comparadorcs, correspondente aos 12 minutos de 

cada estágio, foram feitas leituras da instnunentação embutida no fuste, bem como 

dos strain-gages colados na lateral externa do fuste. 

As leituras da instrumentação e células de carga foram feitas através de caixas de 

leituras ( dial indicator ) para 1 O e 28 canais, pettencentes a Feagri-Unicamp e EESC­

USP, respectivamente. 

As provas de carga instnunentadas, nessa pruneu·a fase, foram realizadas no 

período de junho a novembro de 1995. A aplicação de cargas foi feita com macaco 

hidráulico, com capacidade de 1200kN reagindo contra viga metálica, seção I, ancorada 

nas estacas de reação. Entre a viga metálica ele reação e o macaco hidráulico, instalou-se 

uma rótula e wna célula de carga de 800kN, para controle de aplicação das cargas. A 

célula de carga e o macaco utilizados pettcnccm ao Deprutamento de Gcotecnia da 

Escola de Engenharia de São Carlos da Universidade de São Paulo. 

A figura 4.03 apresenta o esquema de montagem utilizado nas provas de carga. 

A foto 4.07 mostra uma prova de carga pronta para ser iniciada, onde se nota a 

posição da réguas de referência, macaco, relógios e caixas de leituras da 

instrumentação. 

Atendendo às prescrições da NBR 6 121, para a proteção dos dispositivos de 

referência das leituras contra as intempéries (insolação) e outros fatores que 

poderiam interferir nos resultados das provas de carga, foi projetada e construída uma 

barraca metálica dcsmontável de 7,0m x 5,0m, cuja coberh1ra foi feita com lonalevc. 

A foto 4.08 mostra uma prova de carga em andamento, onde se observa o amplo 

espaço proporcionado pela barraca projetada para abrigo dos ensaios. 
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Após a realização das duas primeiras provas de carga com o solo natural, em 

cada estaca, executou-se a prova com inundação prévia do terreno. O sistema para 

inundação foi composto de mangueiras tipo "conduite preto", adaptadores, 

hidrômetros, bóias e conexões de PVC. 

Rel6gio 
Comparado r 

Esque1n.a do sistetna de reaçã.o 

·•········································· 
~---···· ··-

I .511 1.50 
'1 l 

·1 

Yig~ •k 
Rcfc,.,ndo 

Medidas 
em metros 

FIGURA 4.03: Esquema de montagem utilizado nas provas de carga 

Para o processo de inundaçào, ao redor de cada uma das estacas a serem 

ensaiadas, executou-se uma cava, na superfície do tctTeno, com dimensões aproximadas 

de 0,70x0,70x0,40m3
, para possibilitar a realização de provas de carga com inundação do 

solo e não petmitir o contato dos blocos das estacas de compressão com o solo. As cavas 

foram revestidas lateralmente com madcirit c no fundo com uma camada de O, I Om de 

brita. 
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FOTO 4.07: Vista do esquema de montagem de uma prova de carga. 

FOTO 4.08: Vista de uma prova em andamento com destaque do sistema de 
proteção dos ensaios. 
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Visando possibilitar o efetivo encharcamento ao longo de todo o fuste e ponta, 

foram abcttos ao redor de cada estaca, com auxílio de trado manual, quatro drenes 

com diâmetro de 1 OOnm1 e profundidade equivalente a 80% do comprimento da 

estaca a ser ensaiada. Os drenes foram preenchidos com cascalho. 

A inundação do solo foi mantida por 72 horas, tendo-se determinado o volume 

de água infiltrado no terreno, em cada uma das provas, através de leitura de 

hidrômetro. Completado o tempo ele inundação, imediatamente, clava-se início a 

realização ela prova de carga inundada. 

4.3 . ESTACAS DA 2ª FASE. 

4.3 .1. Execução das estacas. 

A exceção ela inshumentação que não toi efetuada, a abetiura elo fustc c as 

armaduras das estacas, nesta segunda fase, foram executadas de forma análoga às da 

primeira etapa. 

Na concretagem das estacas, utilizou-se concreto usinado com fck 20MPa. A 

execução elos blocos de capeamcnto na cabeça das estacas foi efetuada através de 

forma metálica com diâmetro de 0,28m e altura 0,35m. 

Para ancoragem ela viga de reação, utilizada nas provas de carga, foram 

executadas estacas apiloadas com diâmetros c comprimentos idênticos aos das 

estacas da primeira fase. Estas estacas foram armadas com sete barras de aço CASO­

A ele 12,5mm, sendo três ao longo de toda profundidade, duas de 8,0m e 2 de 4,0m. 

No centro da mmadura de cada estaca de reação foi colocado uma barra de aço ST-

85/1 05, tipo "Dywidag", de 32mm de diâmetro e 2,5m de comprimento para 

atirantamento do sistema de reação. Considerando o pequeno comprimento do tirante 

para ancoragem da reação, procedeu-se neste uma emenda com duas barra de aço de 

12,5nun de diâmetro e 4,0m de comprimento, fixadas diretamente no tirante, a l ,Om 

da ponta e com transpasse de l ,Sm. 
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Nas estacas de reação ( tração ), não foram efetuados blocos de coroamento. 

Entretanto para melhor distribuição dos esforços atuantes na cabeça da estaca para a 

armadura periférica, foi dimensionada uma annadura de fendilhamento (fretagem), 

utilizando aço CA60-B com 4,0mm de diâmetro. Essa armadura foi distribuída nos 

0,30m iniciais, em 6 camadas dispostas petvendieularmentc à direção da carga, com 

respectivos estribos a cada 0,06m. 

As fotos 4.09a e 4.09b apresentam detalhes do sistema de aplicação de cargas e 

da montagem da ancoragem nas estacas de reação. Na foto 4.1 O, são mostradas as 

armaduras de fendilhamento utilizadas nas estacas de reação. 

O processo de inundação do solo utilizado foi idêntico ao realizado nas estacas da 

primeira fase. Na tabela 4.02, apresenta-se a vazão e o volume de água consumido em 

cada uma das provas inundadas, após 72 horas de encharcamento. 

TABELA 4.02: Consumo de água verificado nas provas-solo pré-inundado. 

23110195 E-02 4,0 La o I T ecnobrás 34,89 0,135 

30110195 E-06 7,0 Lao I Tccnobrás 35,56 0,1 37 

08/11195 E-03 10,0 Lao I Tccnobrás 36,59 0,141 

29105197 E-04 10,0 Lao/Tecnobrás 36,43 0,141 

09112197 E-16 4,0 Turbimáx 24,26 0,094 

10112197 E-13 4,0 Tecnobrás 21,00 0,081 

11112197 E-12 7,0 La o 24,07 0,093 

12112197 E- 11 10,0 Turbimáx 19,10 0,074 

13112197 E-07 7,0 Tccnobrás 8,40 0,032 

15112197 E-05 10,0 La o 6,18 0,024 
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FOTO 4.09a: Vista do sistema de FOTO 4.09b:Vista do sistema usado nas 
aplicação das cargas. estacas de reação. 

FOTO 4.10: Armadura de fendilhamento utilizada nas estacas de reação da 2a fase. 
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4.3.2. Provas de carga realizadas na 2ª fase 

Em cada uma das seis estacas apiloadas, sendo duas de 4,0m, duas de 7,0m e 

duas de lO,Om, foram realizadas três provas de carga, sendo as duas primeiras com o 

solo no estado natural e a terceira com inundação prévia do solo. 

As provas de carga realizadas foram conduzidas de fonna idêntica às da primeira 

fase, à exceção da insbumentaçâo, visto que as mesmas não eram insb1uncntadas. As 

dezoito provas de carga da segunda etapa foram realizadas no período de outubro a 

dezembro de 1997, dois anos após a execução das provas da primeira fase. 

4.4. CONSIDERAÇÕES SOBRE OS ENSAIOS. 

As provas de carga em escala real reservam inúmeras smpresas. Só quem já 

planejou, organizou e executou provas ele carga, consegue aval iar a complexidade dos 

fatores que revestem c intctfcrcm no sucesso desse tipo de ensaio. A simples mudança da 

viga de reação, de massa da ordem ele 800kg, feita manualmente nas trinta provas de 

carga realizadas, necessitou de no mínimo doze pessoas para sua movimentação. 

A garantia de execução de uma boa prova de carga se deve principalmente à 

organização, planejamento, equipamentos/instnuncntos de precisão e mna equipe de 

técnicos c pessoas, abnegadas, capazes e conscientes de suas responsabilidades. 

Graças aos recmsos recebidos da FAPESP, aos equipamentos cedidos pela 

EESC/USP c Fcagri/Unicamp, aliada à integração das h·ês universidades paulistas, pode­

se executar provas ele carga contando com intercâmbio ele tecnologia e uso comum de 

equipamentos modernos c devidamente aferidos. 

A realização dessa pesquisa motivou a visita de inúmeros alunos dos cursos de 

Engenharia Civil e Arquitetura, que acompanharam a realização dos ensaios 

penetroméh·icos c provas de carga. Essas visitas serviram para despertar em muitos 

alunos o interesse pela pesquisa científica. 
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A barraca de proteção, com 35m2 de área interna, tornou-se um ambiente 

adequado e conf011ável para uma situação de campo, o que conttibuiu para o sucesso da 

realização das provas de carga, constituindo-se num verdadeiro laboratório didático de 

campo. 

A avaliação da fidelidade c coufiabilicladc na qualidade elos resultados obtidos é 

uma tarefa extremamente complexa, entretanto, os fatores acima citados, a qualidade da 

equipe e dos instnunentos utilizados, permite, numa análise superficial dos resultados, 

acreditar que as provas de carga foram realizadas com sucesso. 
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5. AP SENT AÇA E ANAL SE 

OS RJES U AD S. 

Neste capítulo, são apresentados e an_::tlisados os resultados obtidos nas trinta 

provas de carga realizadas. Foram ensaiadas quatro estacas apiloadas instmmentadas, de 

0,25m de diâmetro, sendo uma de 4,0m, uma de 7,0m e duas de 10,0m. Sem 

instrumentação foram ensaiadas seis estacas de 0,25m de diâmetro, sendo duas de 4,0m, 

duas de 7 ,Om e duas de 1 O,Om. Cada estaca foi submetida a duas provas de carga com o 

solo no estado natural, e a uma terceira prova com pré-inundação do terreno. 

Na tabela 5.01, apresentam-se as características das provas realizadas, o número 

de estágios e a duração de cada prova, bem como os valores máximos de carga axial 

aplicada e de deslocamento vertical medido no topo de cada estaca ensaiada. 

A seguir, são apresentados e analisados os resultados obtidos para cada grupo de 

estacas, de acordo com o seu comprimento. Posteriormente, é feita uma análise conjunta 

dos resultados obtidos. 

5.1. CURVAS CARGAxDESLOCAMENTO. 

Neste item são apresentadas e analisadas as curvas carga-recalque obtidas nas 

trinta provas de carga realizadas. 

Na figura 5.01 apresenta-se o conjunto das curvas carga-deslocamento obtidas 

nas provas de carga realizadas nas estacas, E-02; E-13 e E-16, de 4,0m de 

comprimento. 
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TABELA 5.01 Resumo das Erovas de cru·8a realizadas. 

No 
L Condição No Duração Carga Deslocamento 

ensaio Estaca 
(m) do Solo estágios da prova Máxima Máximo 

(h) (kN) ( nun) 

OI natural 39 9:45 136 51,88 

02 E-02 4,0 natural 47 11 :45 172 56,26 

07 inm1dado 22 5:30 72 74,88 

21 natural 44 11:00 156 53,55 

22 E-13 4,0 natural 48 12:00 172 50,05 

26 inundado 33 8:15 112 50,06 

23 natural 38 9:30 132 52,51 

24 E-16 4,0 natural 44 11:00 156 51,92 

25 inundado 30 7:30 104 61,42 

03 natural 43 10:45 304 52,80 

04 E-06 7,0 natural 47 11:45 336 57,43 

08 inundado 39 9:45 280 58,74 

13 natural 48 12:00 344 5014 
.... 14 E-07 7,0 natural 54 13:30 392 50,00 

15 inundado 50 12:30 360 53,65 

16 natural 53 13:15 384 53,72 

17 E-12 7,0 natural 57 14:15 416 50,40 

18 inundado 43 10:45 304 57,24 

05 natural 35 8:45 464 78,79 

06 E-03 10,0 natural 48 12:00 672 53,10 

09 inundado 37 9:1 5 512 50,86 

22 natural 27 6:45 304 57,85 

23 E-04 10,0 natural 31 7:45 400 51,60 

24 inundado 24 6:00 304 52,97 

25 natural 45 11:15 640 15,98 

26 E-05 10,0 natural 20 5:00 672 10,62 

27 inundado 49 12: 15 688 53,85 

28 natural 55 13:45 800 10,71 

29 E-li 10,0 natural 47 11:45 672 3,52 

30 inundado 27 6:45 736 5,29 
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A figura 5.02 mostra o conjunto das curvas carga-deslocamento obtidas nas 

provas de carga efetuadas nas estacas, E-06; E-07 e E-12, de 7,0m de comprimento. 

Na figura 5.03, representa-se o conjunto das curvas carga-deslocamento 

obtidas nas provas de carga realizadas nas estacas, E-03; E-04 E-05 e E-11, de 10,0m 

de comprimento. 

No anexo 01, são apresentadas as curvas carga-deslocamento, agrupadas por 

estaca ensaiada. 

Na primeira prova de carga de cada estaca de 4,0m a curva carga­

deslocamento, apresenta uma inflexão, indicando o início de uma maior mobilização 

da resistência de ponta. Nas estacas de 7,0rn, a inflexão é notada de forma acentuada 

na E-06, ut: maut:ita discreta na E-07 e praticamente inexiste nu estaca E-12. Nas 

estacas de I O,Om não é observado tal comportamento. 

Na segunda prova de carga, em todas as estacas, os recalques são muito 

pequenos até valores próximos da carga máxima da prova anterior. A partir daí há 

uma tendência da curva seguir um prolongamento da curva da primeira prova. 

Nas provas com pré-inundação do solo, constata-se a ocorrência de recalques 

elevados, a partir de um determinado nível de carga, indicando uma perda significativa 

de resistência da estaca, devido a influência da água. 

Exceção ao que foi dito, ocorre com a estaca E- li , de 1 O,Om de 

comprimento, que apresentou um comportamento diferenciado, com alta capacidade 

de carga, conduzindo a wna interrupção da prova em 800kN e recalque 10,7lmm, 

não sendo possível bem definir a curva carga-deslocamento. Esse comportamento 

pode ter sido provocado pela troca de soquete efetuada durante a perfuração da 

estaca, tendo em vista que o mesmo apresentava diâmetro menor que o especificado. 

Ao se introduzir o novo soquete, de maior diâmetro, houve um alargamento 

da perfllração iniciada, cujo solo desprendido das laterais acumulou-se no fundo do 

furo e ao ser novamente socado provocou um reapiloamento do solo na ponta da 

estaca, melhorando sua capacidade de carga. LOBO ( 1991 ), ensaiando estacas 

apiloadas de 4,0m de comprimento, constatou um acréscimo de 30% na capacidade 

de carga dessas estacas devido ao seu reapiloamento. É de se esperar que em estacas 

mais longas este efeito seja mais acentuado. 
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FIGURA 5.01. Conjunto de curvas carga-deslocamento para as estacas de 4,0m. 
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Analisando-se as curvas carga-deslocamento obtidas a partir das provas de 

carga realizadas em cada estaca, principalmente as duas primeiras com o solo no 

estado natural, não se observa uma nítida definição de ruptura. Desta forma não foi 

possível uma interpretação matemática das curvas carga-recalque. 

A análise da instrumentação aliada as leis de Cambefort indicaram uma 

ruptura, nas estacas instrumentadas, para um recalque da ordem de 26mm. Assim 

adotou-se, para todas as estacas ensaiadas, a carga correspondente a um 

deslocamento equivalente a 1 0% do diâmetro ( 25mm ) como carga de ruptura 

convencional. 

Na tabela 5.02 são apresentadas as cargas de ruptura convencional, Qu~, Qu2, 

Qc e Qu3*, obtidas para cada prova de carga realizada, segundo o critério adotado, 

para todas as estacas ensaiadas. São também indicadas as perdas de resistência, 

estimadas devido a pré-inundação do terreno, efetuada antes da terceira prova. 

O valor Qtl3* foi obtido a partir do prolongamento estimado da curva carga­

deslocamento do segundo ensaio, simulando uma terceira prova de carga com o solo 

no estado natural. A determinação desse valor permitiu estimar a redução da 

capacidade de carga provocada pelo encharcamento do solo. 

O valor Qu1 igual a l.400kN, relativo a estaca E-11, foi obtido a partir do 

prolongamento da curva carga-deslocamento, pois o recalque máximo na prova foi 

irtferior a 25mm. Esse valor é muito discrepante daqueles obtidos para as estacas de 

mesmo comprimento, motivo pelo qual não foi considerado no cálculo da média e 

demais análises efetuadas para as estacas de I O,Om de comprimento. 

Na tabela 5.03, a título de comparação, são apresentadas as cargas de ruptura 

convencional, Qu~, Qu2, Qc e Qu3*, bem como os respectivos recalques, obtidos para 

cada prova de carga realizada, segundo o critério da NBR 6122/96. 

Observa-se pelos dois critérios apresentados, que os percentuais de redução na 

capacidade de carga, provocada pela inundação do solo, são muito próximos. 
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TABELA 5.02. Valores da carga de ruptura convencional para as estacas ensaiadas. 

ESTACA 
L 

(m ) 
Qu1 

( kN) 
Qu2 

( kN) 
Qc 

( kN) 
QuJ* 
( kN) 

PERDA 
( % ) . 

E- 02 : 4,0 97 155 67 184 . 63 
.. - . ... ........ - ......... -:-- ...... -.... ..... ........ .. .... .. . .. .......... ...... ·:- .... - .... - .... .. .... . .. .. ! .... ........ - ........ - .. .. -:- .. . - - .... ........ --- - ~ .... - .............. - .. ---

E-13 : 4,0 135 : 165 : 109 : 177 : 38 
---- .......... --- .. - .. ..C • .... --- ...... --- .... - ...... - .... -- .. -- ...... - ~-- - --- .... - .. .... - -- ... .. .. .. -- .. ........ .... - ·>---- .. - - - .. - - - .... · - - .... .. - .. - --- - - .. .. 

E- 16 i 4,0 55 i 145 i 100 i 164 . 39 

"MÉDIA 96 155 92 175 47 
. 

E- 06 : 7,0 : 209 : 300 : 264 . 360 : 27 
.. -- - .... - .... - .... .. .... ~- .- .. .. .. - ................ ! ... - ... -- ...... - .... .. ·:· .... - ...... - ............ -! ....... .. .. .. .... ...... ... -~ ............ ...... - .. - .... ~ - .............. -- ....... -

E-07 : 7,0 285 : 363 : 342 : 414 : 17 --- .... ------.. ...... -c----- ........ --- .. -.... ----- .... --------·----- ........ --- .. -....... --- .. .. .. --- .. -.. ·~ .... ---- .. -- -.. -.... ·-- .. ---- .... --- ...... 
I t I I I I 

E- 12 : 7,0 : 337 : 396 : 292 : 432 : 32 

"MÉDIA 277 353 299 402 26 

E- 03 10,0 3 10 540 483 772 37 
.. - -- ........ -- .... - .... -:- ... .. -- - - .... - .. .. .. -! .... - .. - .. - .. - .. - .... - ·:- .. ----. 6 6.- .. ... -!.- .. ..... ----.---- -~ -. - --- .... - .. --- ... ~ ... - 6 .. ----- .. -- --

E- 04 : 10,0 : 238 : 358 : 237 : 438 : 45 
.. - .. --- .. -- ...... - .. ... ..t • .. - .......... - ...... ........... -- .......... -- .... .. -~ -- -- ......... ..... .... . .. - .... .. - ...... -- .... --~ .... - .. --- ....... - - .. .. .......... - ................ .. 

E-05 i 10,0 i 652 i i 639 i 983 i 35 
......................... ~---············ ,-·-····· ··· ··· · ,· · ··· ·········· y ·········· ·····r ·············· ,- ·-···· ······· · 

E-11 ~ 10,0 l 1400** l ; l l 
"MÉDIA 400 449 453 73 1 39 

TABELA 5.03. Carga de ruptura convencional e recalques - NBR 6122/96. 

L Qu. ~ri Qu2 ~r2 Qc ~r3 Qu3* ~r3 * PERDA 
ESTACA (m) (kN) (nun) (kN) (mm) (kN) (mm) (kN) (mm) ( % ) 

E - 02 4,0 4 1 i 8,4 i 141 : 8,5 65 8,4 i 173 8,8 62 
.. -.. --..... -........ - .. -- -.. .. .. .... -........ -, ............ -.- . .. .. .. .. .. .. . -...... -.... - .... -.... -. .. .. .. ---- .. -..... .. . . . .. .. .. .. .. .. .. .. .. .. - .. ---...... -...... .. 

E- 13 4,0 53 : 8,5 : 156 8,8 105 8,7 : 170 8,8 38 
................................... ............... J ............ --·--- ........ -------- ............... -- - ------·--------- ................ ------ ..... .. 

E- 16 4,0 31 i 8,4 i 135 . 8,8 97 8,7 i 154 8,7 37 

MÉDIA 4,0 42 8,4 144 8,7 89 8,6 166 8,8 46 

E- 06 7,0 125 8,8 274 9,6 253 9,7 325 9,2 22 . . . . .. .. -........ -.... -.... -............. -...... .... -,-.-- .. -.. --.-.... ..... -...... -- .... -.......... -..... .. .. -....... --.-.......... -- .... -- - ....... -........ -...... -... 

E- 07 7,0 150 : 9,3 : 330 10,4 322 10,4 : 384 10,7 16 
-------------- -- ---- -------- -: -- ------ -:-- -- ------ ......................................... .... ·: ------ -----··· ------------

E- 12 7,0 236 : 9,8 : 372 10,6 280 10,1 : 407 11,0 31 

:MÉDIA 7,0 170 9,3 325 10,2 285 10,1 372 10,3 23 

E- 03 10,0 250 10,2 : 483 11,9 456 11,8 : 724 13,9 37 . . . . .. .. .. .. -................. ---- .......... -.... -.. -.--- .. -...... ·.- ................ -...... --- - -..... . --- .......... -...... , ........ -...... -.......... ...... -...... -.... -- . .. 
E- 04 10,0 195 : 9,8 : 330 10,9 218 10,1 : 415 11,6 47 

.. --- .. -........... -.. . -- .. -.. .. ........... -~· ...... -.... -:-............... .. ....... --- ...... -... -.. .. .. -.......... -:- ........ -...... .. - .. -....... .. ....... .. -- ...... .. 

E- 05 10,0 416 : 12,1 : 598 13,7 : 832 15,5 28 

"MÉDIA 10,0 287 10,7 406* 11,4* 424 11,9 657 13,7 35 
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Os valores do módulo de elasticidade de cada estaca, obtidos para possibilitar 

a anáHse e interpretação da instrumentação, são indicados na figura 5.04, onde são 

apresentadas as curvas tensão x deformação, correspondente a seção de referência de 

cada estaca. 

Neste item, são apresentados e analisados os resultados das provas de carga 

executadas nas quatro estacas instrumentadas, sendo uma de 4,0m; uma de 7 ,Om e 

duas de 1 O,Om. 

5.2.1.ESTACA DE 4,0m. 

Na figura 5.05, são apresentadas as cw-vas de transferência de carga ao longo da 

profundidade, relativas as três provas de carga realizadas. Na terceira prova, com solo pré­

immdado, foram perdidas as informações do nível intermediário, Z = -2,0m, face a defeitos 

apresentados nos instrumentos instalados nessa posição. 

As figmas 5.06 e 5.07 mostram as curvas reação de ponta x deslocamento da 

ponta e atrito lateral médio x deslocamento do topo da estaca, para cada prova de carga 

executada. 

As figuras 5.08 e 5.09 apresentam o comportamento da reação da ponta com o 

deslocamento da ponta e do atrito lateral médio com o deslocamento do topo da estaca E-

02, de 4,0m, submetida a sucessivas provas de carga. 

a. Carga de ponta. 

Na primeira prova de carga, com o solo no estado natural, obset-vam-se grandes 

deslocamentos para a mobilização da resistência de ponta. Até cerca de 15mm a 

mobilização foi muito pequena. A partir desse ponto, há um crescimento até próximo de 

25mm, quando ocorre uma inflexão na cm-va e uma diminuição do crescin1ento com o 

deslocamento. Para o deslocamento de 25nun, a reação de ponta é da ordem de 400kPa, 

conforme figura 5.06. A pequena mobilização da carga de ponta para deslocamentos até 

cerca de 15mm pode ser devida a queda de solo no furo antes da concretagem. 
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Para a segunda prova de carga, com o solo natural, há mobilização de resistência 

de ponta para pequenos deslocamentos, ocorrendo a saturação para aproximadamente 

3mm, conespondendo, segundo a figura 5.06, a wna reação de 920kPa. 

Para a terceira prova de carga, com pré-inundação do terreno, o comp011amento é 

semelhante à prova anterior, com saturação da resistência de ponta a partir de 1 mm, 

correspondendo a 11 OOkPa, de acordo com a figura 5.06. Este valor indica não haver 

perda da resistência de ponta com a inundação do solo. Deve se considerar porém, que 

devido as duas primeiras provas de carga, a ponta da estaca já havia deslocado 

aproximadamente 11 Omm, provocando a compactação do solo da região da ponta e 

consequentemente afetando suas características de colapsibilidade. 

Na análise da variação da carga de topo em função da carga da ponta, nota-se 

pouca carga na ponta nos primeiros carregamentos da primeira prova de carga, ocorrendo 

uma maior mobilização da ponta na segunda e terceira provas realizadas. 

b. Atrito lateral 

Para a primeira prova de carga, com o solo no estado naturaJ, ocorre um 

crescimento do atrito lateraJ médio com o deslocamento do topo, tendendo a uma 

saturação a partir de 28mm, correspondendo a cerca de 32kPa, conforme figura 5.07. 

Para a segunda prova de carga, com o solo natmal, observa-se wn rápido 

crescimento do atrito lateral médio com o deslocamento do topo, atingindo, de acordo 

com a figura 5.07, uma saturação a partir de 2mm com valor da ordem de 30kPa. 

Para a terceira prova de carga, com o solo pré-inundado, o valor do atrito lateral 

se mantém entre 3,0 a 4,0kPa, indicando uma bmtal redução da ordem de 90%, 

comparativan1ente com o solo no estado naturaJ. 

Para a carga de ruptura adotada, correspondendo a wn deslocamento do topo de 

D/1 O ( 25mm ), o atrito lateral médio, na primeira prova de carga com o solo natmal 

conforme figura 5.07, é da ordem de 29kPa. 

Na distribuição de atrito lateral por trechos da estaca, observa-se um valor maior 

de atrito mobilizado no trecho superior da estaca, para as duas primeiras provas de carga 

com o solo no estado natural. Na terceira prova, não foi possível efetuar a distribuição do 

atrito por trechos, por falta de informações confiáveis do nível intermediário. No anexo 02 

são apresentadas as curvas de distribuição do atrito lateral médio por trechos 

instrumentados. 
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5.2.2.ESTACADE 7,0m 

Na figura 5.1 O, são apresentadas as curvas de transferência de carga ao longo da 

profundidade, relativas as três provas de carga realizadas na estaca E-06 de 7,0m de 

comprimento. Os instmmentos instalados no segundo nível, 2,45m, apresentaram defeitos, 

não permitindo a obtenção dos esforços nesta cota. Na terceira prova, com solo pré­

inundado, também foram perdidas as informações do terceiro nível 4,60m, face ao mau 

funcionamento dos instmmentos instalados nessa posição. 

As figuras 5.11 e 5.12 mostram as curvas reação de ponta x deslocamento da 

ponta e atrito lateral médio x deslocamento do topo, para cada prova de carga realizada na 

estaca E-06 de 7,0m de comprimento. 

As figuras 5.13 e 5.14 apresentam o comportamento da reação da ponta com o 

deslocamento da ponta e do atrito lateral médio com o deslocamento do topo da estaca E-

06, de 7,0m, submetida a sucessivas provas de carga. 

a. Carga de ponta. 

Na primeira prova de carga, com o solo no estado natural, são necessários grandes 

deslocamentos para a mobilização da resistência de ponta, havendo um indicativo de 

saturação da ponta em tomo de 40mm, correspondente a uma reação de 2500kPa. Para o 

deslocamento de 25mm, a reação de ponta é da ordem de 1800kPa, conforme figura 5 .11 . 

Na figura 5.11, para a segunda prova de carga, com o solo natural, observa-se a 

mobilização de resistência de ponta para pequenos deslocamentos, oconendo a saturação 

em tomo de 3mm, correspondente a cerca de 2.000kPa. 

Para a terceira prova de carga, com pré-intmdação do terreno, ocorre tm1 

comportamento semelhante, com saturação da ponta a partir de 2nm1, havendo uma 

estabilização em 2700kPa, após um pico em 3.300kPa. O solo da ponta indicou não sofi·er 

efeito do colapso, provavelmente pelo fato deste solo já ter sido compactado nas duas 

primeiras provas de carga, devido a um deslocamento de 11 Omm. 
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Nos primeiros carregamentos da primeira prova de carga, apenas wna pequena 

parcela da carga aplicada no topo é transferida para a ponta, havendo uma 

correspondência maior na segtmda e terceira provas realizadas. 

b. Atrito lateral 

Para a primeira prova de carga, com o solo no estado natural, ocorre um 

crescimento rápido do atrito lateral médio até um deslocamento do topo da ordem de 

3mm, quando há wna inflexão da cmva tendendo a wna satmação, passando a pat1ir daí, 

conforme figma 5.12, a um crescimento menos acentuado. Pru·a um deslocamento de 

25nun, o atrito lateral médio mobilizado é da ordem de 28kPa. 

De acordo com a figtlra 5.12, pru·a a segw1da prova de cru·ga, com o solo natural, 

há um rápido crescimento da mobilização do atrito médio, até 2mm de deslocamento, para 

a pm1ir daí ocorrer uma saturação em um valor da ordem de 31kPa. 

Pru·a a terceira prova de cru·ga, com o solo pré-inundado, trunbém nota-se um 

crescimento rápido da mobilização do atrito lateral médio até cerca de 3mm de 

deslocrunento, quru1do há wna inflexão da curva indicando a sua saturação em tomo de 

24kPa. 

Na distribuição de atrito lateral por trechos da estaca, nota-se um valor maior de 

atrito mobilizado no trecho superior da estaca. As figuras da distribuição de atrito lateral 

médio por trechos instrun1entados encontrrun-se no anexo 2. 
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5.2.3.ESTACA DE IO,Om- E-03 . 

Na figura 5.15, são apresentadas as curvas de transferência de carga ao longo da 

profundidade, relativas as três provas de carga realizadas na estaca E-03 de 1 O,Om de 

comprimento. Os instmmentos instalados no terceiro níve~ 5,00m, apresentaram defeitos a 

pru1i.r da segtmda prova, não permitindo a obtenção dos esforços nesta cota. Na terceira 

prova, com solo pré-inwtdado, foram perdidas as informações de todos os níveis 

intermediários, 2,65; 5,00 e 7,35tn, face aos prováveis danos ocorridos nos instmmentos 

instalados nessas posições. 

As figmas 5.16 e 5.17 mostram as cwvas reação de ponta x deslocan1ento da 

ponta e atrito lateral médio x deslocrunento do topo, para cada prova de cru·ga realizada na 

estaca E-03 de lO,Om de comprimento. 

As figmas 5.18 e 5.19 apresentrun o compm1amento da reação da ponta com o 

deslocrunento da ponta e do atrito lateral médio com o deslocamento do topo da estaca E-

03, de 1 O,Om, submetida a sucessivas provas de cru-ga. 

a. Carga de ponta. 

Na primeira prova de cru·ga, com o solo no estado natural, obsetva-se uma 

crescente mobilização tla resistência de ponta, com o deslocrunento. Para um 

deslocamento de 25mm obtém-se, da figura 5.16a, mna resistência de ponta de 2.1 OOkPa. 

Pru·a deslocan1entos em torno de 80mm a reação de ponta atinge cerca de 7000kPa. 

Pru·a a segunda prova de cru-ga, com o solo natural, figma 5.16b, a resistência ele 

ponta cresce até cerca de 2.300k.Pa, com pequenos deslocamentos, tende a saturação da 

ponta, mas em seguida continua a ocorrer um awnento com o deslocamento, atingindo wn 

máximo de 7000kPa para um deslocrunento próximo de 35mm 

Pru·a a terceira prova de carga, com pré-inundação do teneno, após um 

crescimento rápido da resistência de ponta pru·a pequenos deslocamentos, até da ordem de 

2mm, obsetva-se um indicativo de satmação da ponta pru·a um valor próximo de 

5.000kPa, mas em seguida há uma retomada do crescimento, até próximo de 7000kPa. 
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b. Atrito lateral 

Para a primeira prova de carga, com o solo no estado natural, observa-se na figura 

5.17a, uma rápida mobilização do atrito médio até um deslocamento do topo da ordem de 

2 a 3rnm, quando ocorre uma saturação em cerca de 24kPa. Para um deslocamento de 

25mm, o atrito lateral médio mobilizado é cerca de 27kPa. 

Para a segunda prova de carga, com o solo natural, figura 5.17b, há uma rápida 

mobilização do atrito lateral médio, até 2mm de deslocamento, para após haver sua 

saturação em 40kPa. 

Na figura 5.17c, para a terceira prova de carga, com o solo pré-inundado, observa­

se uma mobilização máxima do atrito médio em 30kPa para tun deslocamento de 3rnm, 

para depois haver uma estabilização em cerca de 28kPa, indicando uma perda de 30% en1 

relação a segunda prova de carga. 

Na distribuição de atrito lateral por trechos da estaca, confonne figuras em anexo, 

observa-se tun valor maior de atrito mobilizado no trecho superior da estaca. 
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5.2.4.ESTACA DE 1 O,Om- E-04. 

Na figura 5.20, são apresentadas as curvas de transferência de carga ao longo da 

profimdidade, relativas as três provas de carga realizadas na estaca E-04 de 1 O,Om de 

comprimento. 

As figuras 5.21 e 5.22 mostram as curvas reação de ponta x deslocamento da 

ponta e atrito lateral médio x deslocamento do topo, para cada prova de carga realizada na 

estaca E-04 de 1 O,Om de comprimento. 

As figuras 5.23 e 5.24 apresentam o compmiamento da reação da ponta com o 

deslocamento da ponta e do atrito lateral médio com o deslocamento do topo da estaca E-

04, de 1 O,Om, submetida a sucessivas provas de carga. 

a. Carga de ponta. 

Para a primeira prova de carga, com o solo no estado natura~ observa-se uma 

discreta mobilização da resistência de ponta com o deslocamento. De acordo com a figura 

5.21a, para 25mm, obtém-se uma resistência de ponta de 220kPa. 

Para a segunda prova de carga, com o solo natura~ não ocorre a saturação da 

ponta, observando-se um crescimento progressivo da resistência de ponta com o 

deslocamento. Segundo a figura 5.21 b, para esta prova, com 25mm de deslocamento, 

obteve-se reação de ponta de 350kPa. Para deslocamento de 50mm a reação na ponta 

atinge 600kPa. 

Observa-se tanto na primeira quanto na segunda prova, que a carga aplicada foi 

quase que totalmente absorvida por atrito lateral, sendo resistida pela ponta menos de 

10% do total aplicado no topo. Nota-se que próximo da ruptura o atrito é praticamente 

uniforme ao longo do comprimento da estaca. 
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Na terceira prova de carga, o efeito da inundação do teneno não se fez notar na 

ponta, continuando a crescer a reação de ponta com o deslocamento, não se definindo 

uma saturação, atingindo uma tensão de 3000kPa para deslocamento de 50nun. 

Nessa prova nota-se que até 13nun, a carga transmitida para a ponta é muito 

baixa. A pru1ir desse valor, observa-se que todo incremento de cru·ga é transferido pru·a a 

ponta. 

b. Atrito lateral 

Para a primeira prova de carga, com o solo no estado natmal, observa-se pela 

figura 5.22a, unm rápida mobilização do atrito lateral médio pru·a pequenos deslocan1entos 

do topo até cerca de 3nun. A partir daí, continua aumentando a mobilização, porém com 

grandes deslocamentos. Para 25nun, o atrito médio é da ordem de 30kPa, atingindo 

38kPa pru·a deslocamentos da ordem de 57nun 

Na figura 5.22b, pru·a a segunda prova de cru·ga, com o solo natmal, obsetva-se 

um acentuado crescin1ento do atrito médio, até 3nm1 de deslocan1ento, pru·a a partir daí 

haver unm tendência a saturação, com valor entre 40kPa e 50kPa. 

Na terceira prova de cru·ga, com o solo pré-inundado, figura 5.22c, observa-se um 

crescimento do atrito médio até 3mm, pru·a após haver unm saturação em 26kPa, 

indicando urna redução de 35% devido a inundação do solo, em relação a segunda prova 

de cru·ga. 

Na distribuição do atrito lateral médio por trechos, figuras em anexo, verifica-se 

gra11de mobilização nos trechos superiores da estaca E-04 de 1 O,Om de comprimento. 
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5.3. ANÁLISE GLOBAL DOS RESULTADOS 

5.3 .1. ATRITO LATERAL 

Observam-se rápidas mobilizações do atrito lateral médio para pequenos 

deslocamentos, para após um deslocamento da ordem de 2 a 3mm apresentar uma 

inflexão da curva, tendendo a uma assíntota horizontal. Na tabela 5.03, são 

apresentados os valores de atrito lateral médio obtidos nas três provas de carga de 

cada estaca, para um deslocamento do topo de25mm. 

TABELA 5.04. Valores do atrito lateral médio na ruptura para as estacas ensaiadas. 

ESTACA L fsu, fsu2 fsu3 fsu2/fsu, fsu3/fsu2 
( m 2 (kPa} ( kPa 2 ( kPa 2 

E- 02 4,0 28,5 37,0 3,5 1,30 0,09 
..... ------- .. ---- .. ----- .. --.- .. --- .. - ...... ---.. -.... ---- .. -........ -- .. -- .. -.............. ------ .. ------- ...... --- .. -- .... ---· --- .. -- ..... . 

E- 06 7,0 28,0 36,5 25,0 1,30 0,68 

E- 03 10,0 28,0 41,0 26,5 1,46 0,65 
.. ------------- .. ----- .. - .. ------------------- .... -- .... -- .. --- .. -- .. ------- ...................... -- ...... -.............. .. .. .... ----- ...... -.. -· 

E- 04 10,0 30,5 46,0 25,0 1,51 0,54 

MÉDIA 28,8 40, 1 20,0 1,39 0,49 

Pelos dados obtidos observa-se que, na primeira prova de carga reaJjzada em 

cada estaca, o atrito lateral médio ao longo do fuste apresenta pequena dispersão com 

o comprimento da estaca, com um valor médio da ordem de 29kPa. 

Na segunda prova de carga realizada, observou-se um acréscimo no valor do 

atrito lateral médio, de 30% a 50%, sendo maior a variação para as estacas mais 

longas. 

Na terceira prova de carga, com o solo previamente inundado, observa-se um 

atrito lateral médio mobilizado de 25,5kPa, à exceção da estaca de 4,0m, indicando 

reduções de 32 a 46%. Para todos os valores obtidos a redução média foi da ordem 

de 50%, em relação à segunda prova de carga. 
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Na distribuição do atrito lateral médio por trechos da estaca, a maior parcela 

do atrito é mobilizado no trecho superior. Tal fato se deve, provavelmente, ao 

ressecamento, que confere um significativo acréscimo da resistência da camada 

superficial desse solo, fato que não é detectado nos valores do SPT, cuja primeira 

amostragem ocorre entre as cotas -1 ,Om e -1 ,45m. 

5.3.2. REAÇÃO DE PONTA. 

Na primeira prova de carga, executada em cada estaca instrumentada, 

observa-se a necessidade de grandes deslocamentos para mobilização da resistência de 

ponta. 

Nas estacas de 4,0 e 7,0m, para a segunda prova de carga, ocorre a saturação 

da resistência de ponta para deslocamentos da ordem de 3,0mm. Para as estacas de 

1 O,Om, na segunda prova de carga, não ocorre a saturação da resistência de ponta, 

havendo um aumento progressivo desta resistência com o deslocamento. 

Na terceira prova de carga, estando o solo previamente inundado, não houve 

indícios, em nenhuma das estacas, de uma diminuição da resistência de ponta, devido 

a colapsibilidade do solo. Isto provavelmente se deve ao tàto do solo na região da 

ponta já ter sido modificado pelas duas provas anteriores. É de se esperar que numa 

estaca virgem, pré-inw1dada, o encharcamento provoque reduções na resistência de 

ponta. 

Observa-se um comportamento diferenciado da estaca E-04, tanto na primeira 

como na segunda prova de carga, apresentando uma reação de ponta muito baixa, 

provavelmente, devido ao processo executivo da estaca, como o acúmulo de solo 

solto no fundo do furo, antes da concretagem. 

Apresenta-se na tabela 5.04 as resistências de ponta mobilizadas, para um 

recalque de 25mm em cada prova de carga realizada. No cálculo das médias foi 

desprezado os valores relativos a estaca E-04. 
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TABELA 5.05. Valores da reação da ponta na ruptura convencional. 

ESTACAS L 
(m) 

qu1 
( kPa) 

qu2 
( kPa) 

E- 02 4,0 400 1070 1150 2,68 1,07 
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·····------------------ ------------ --- --- --- -- ---- -- -- ----------- -- ·---------- ------------ -- --· ·-------- ----
E- 06 7,0 1800 2320 2780 1,29 1,20 

E- 03 10,0 2100 3800 5800 1,81 1,53 
.. -- .... -.. -.. -- .. -.. -...... -- -.. --- .. -.. -- -- .. --- --...... .. -------.--- .. ----- --- .... -.. -........ ---------- .. ----------- .. ----------- .. --

E- 04 10,0 220 350 940 1,59 2,69 

MÉDIAS 1433 2397 3243 1,93 1,27 

Todas as relações qu2/qu1 e qu3/qu2 apresentam valores acima da unidade 

devido ao recarregamento das estacas. Nota-se, de forma geral, uma redução na taxa 

de crescimento da reação de ponta à u1edida que a estaca é submetida a novos ciclos 

de carga. Na estaca E-04, ocorre uma evolução contúma da mobilização da 

resistência de ponta. 

5.3.3. CARGAS DE RUPTURA. 

a) Valores Obtidos. 

As curvas carga-recalque obtidas através das provas de carga com o solo 

natural não indicaram uma clara defuúção da ruptura. As aná)jses efetuadas nos 

resultados da instrumentação e na aplicação das leis de Cambefort indicaram, para as 

estacas instrumentadas, uma ruptura para um recalque em torno de 26nun. Assim, 

adotou-se, para todas as estacas ensaiadas, como carga de ruptura convencional 

aquela correspondente a um deslocamento de 10% do diâmetro, equivalente a 25mm. 

Dos valores apresentados na tabela 5.02, verifica-se que: 

• para as estacas de 4,0m, na primeira prova de carga, a carga de ruptura variou de 

55kN a 135kN, com um valor médio de 96kN; 

• para as estacas de 7,0m a carga de ruptura variou de 209kN a 337kN, com valor 

médio de 277kN; 

• para as estacas de 1 O,Om a carga de ruptura vanou de 238kN a 652kN, 

apresentando um valor médio de 400kN. 
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A figura 5.25 mostra os valores da carga de ruptura convencional em função 

de seus respectivos comprimentos. São também representados os limites superior e 

inferior destes valores. A variação do valor médio da carga de ruptura é 

aproximadamente linear com o comprimento da estaca. 
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FIGURA 5.25: Valores de carga de ruptura em fimção do comprimento da estaca. 

Na estaca E- 11 , o máximo deslocamento atingido foi da ordem de 11 nun, para 

uma carga aplicada de 800kN, equivalente a máxima capacidade de carga do sistema 

de reação. A estin1ativa da carga de ruptura, correspondente a 25mm, obtida através 

de prolongamento da curva carga-recalque, fornece o valor de 1400kN, muito 

superior aos valores obtidos nas outras provas e esperado para esse comprimento de 

estaca. 

As cargas de ruptura obtidas, para as primeiras provas de carga, apresentaram 

uma grande dispersão. Este fato pode ser devido a anomalias do solo na região da 

ponta da estaca ou solo solto no fundo do furo , proveniente da queda de solo 

eventualmente ocorrida quando da colocação da armadura. Também, a vibração do 

tripé e cabo de aço podem produzir pequenas excentricidades do soquete em relação 

ao eixo da estaca, resultando uma perfuração com alguma conicidade ou 

irregularidade nas paredes do furo. 
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Valores discrepantes neste tipo de estaca também foram obtidos por LOBO 

(1991); CARNEIRO ( 1994) e SEGANTINI & CARVALHO ( 1994 ). Estes fatos 

indicam o cuidado e destacam a cautela que deve nortear a determinação da 

capacidade de carga para este tipo de fundação 

Devido a inundação prévia do terreno, a redução da carga de ruptura da 

segunda para a terceira prova de carga, para as estacas de 4,0m, 7,0m e 10,0m foram 

em média, respectivamente, 47%, 26% e 39%. Considerando-se que nestas provas 

com o solo inundado, a resistência de ponta já havia sido previan1ente mobilizada, é 

de se esperar que para uma primeira prova de carga na estaca, nestas condições, a 

redução na capacidade de carga seja maior que os valores encontrados. 

b) Valores Previstos. 

Dos métodos de estimativa da carga últin1a de estacas, consagrados na 

mecânica dos solos, nenhum foi feito para as estacas apiloadas. Assim, com algumas 

adaptações, tem sido fi:eqüente a utilização dos métodos de AOKI & VELLOSO 

(1975) e DECOURT-QUARESMA (1978), para previsão da capacidade de carga 

deste tipo de estaca. 

Na tabela 5.06, são fornecidos os valores médios do atrito lateral (fsu), na 

ligação estaca-solo obtidos nas provas de carga, os valores do atrito na luva de 

Begemaru1 através do ensaio de cone ( fc ), o atrito obtido a partir do torque no 

ensaio SPT-T e os atritos previstos pelos métodos de Décourt-Quaresma e Aoki­

Velloso. Para o segundo método, adotou-se os coeficientes FI e F2 de estacas pré­

moldadas. 

TABELA 5.06: Valores médios do atrito lateral obtidos nas provas de carga, nos 
ensaios SPT-T e CPT e os atritos previstos por métodos empú·icos. 

L fuDQ fU AV,SPT fuAV ('f>T . IT f c fsu 

{ m ) ( kPa 2 ( kPa) { kPa ~ ( kPa 2 ( kPa) { kPa } 

4,0 20,0 15,4 9,3 16,0 35,5 28,5 
................ -.. --- ... -- .. -.... -.... -- ...... -- .. ....... -...... -................ -.. -..... -.. -......... --- .. -.. --- ........ -.. -.... -- .......... --.... -- -.. ......... -.. .... -- .. -.... ---

7,0 23,6 2 1,1 lo, 1 22,9 37,5 28,0 
.... -........ -.... .. .... .. -.. --- ........ -........................... -................................ -........ .. .... -- ........ -.. -.. .. ..... -...... .. .... .. .. .. .... -................ .. .... .. ........... 

10,0 27,3 26,7 14,3 31,0 53,1 29,3 

MÉDIAS 23,6 2 1,1 11 ,2 23,3 42,0 28,6 
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Na tabela 5.07, apresenta-se uma comparação dos atritos medidos nas provas 

de carga ( fsu ), com os valores médios obtidos pelos ensaios CPT (fc) e SPT-T ( ff) 

e com os previstos por Decomi-Quaresma e Aoki-Velloso. 

TABELA 5.07: Relações entre os atritos laterais medidos e obtidos através de ensaios 
e métodos empíricos. 

L 
(111) 

4,0 

7,0 

10,0 

1vfÉDIA 

fsu/ fc fsu/IT 

0,80 1,78 

0,75 1,22 

0,55 0,95 

0,70 1,32 

tT/fc fsu/fuDQ fsu/ fttAv,sPr fsu/fu.wcvr 

0,45 1,43 1,85 3,06 

0,61 1,19 1,33 2,77 

0,58 1,07 1,10 2,05 

0,55 1,23 I ,41 2,63 

Das tabelas 5.06 e 5.07, para os valores médios, observa-se que: 

• os valores obtidos pelo método de Décourt-Quaresma, são os que mais se 

aproximam dos valores obtidos nas provas de carga, tendo em vista ser o único 

método apücável a este tipo de estaca. Destaque-se que o método de Aoki­

Velloso, não contempla este tipo de estaca, tendo-se efetuado adaptaçôes para sua 

utiüzação. 

e os valores do atrito obt idos através do torque e cone, nos ensaios SPT-T e CPT, 

respectivamente, se relacionam através da expressão: 

fF = 0,55.fc 

• os valores de atrito lateral ( fsu ) obtidos nas provas de carga através de 

instrumentação relacionam-se com os valores de atrito obtidos na luva de 

Begemann ( fc ) pela expressão: 

fsu = 0,70./c 
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• Os valores de atrito lateral ( fsu ) obtidos nas provas de carga através de 

instrwnentação relacionam-se com os valores de atrito obtidos através do tm·que 

do ensaio SPT-T pela equação: 

fsu = 1,32./I' 

• pelo método de Décourt-Quaresma os atritos médios são dados pela relação: 

fsu = 1,23.fuDQ 

• os valores de atrito lateral ( fsu ) obtidos relacionam-se com os valores de atrito 

estimados pelo método de Aoki-Velloso ( SPT ), pela expressão: 

fsu = 1,43.fuAV SPT , 

• os valores de atrito lateral médio ( fsu ) obtidos relacionam-se com os valores de 

atrito estimados pelo método de Aoki-Velloso ( CPT ), pela equação: 

fsu = 2,63.fu AV CPT , 

Na tabela 5.08, são apresentados os valores da resistência de ponta previstos 

pelos métodos de Décourt-Quaresma e Aoki-Velloso, bem como os obtidos at ravés 

das provas de carga realizadas. 

TABELA 5.08: Valores da resistência de ponta previstos por métodos empíricos e 
obtidos em provas de carga. 

r, 
(m) 

4,0 

7,0 

10,0 

MÉDIAS 

quDQ 
( kPa) 

1427 

2667 

3640 

2578 

qUAVSP f 

( kPa) 

1372 

2504 

2641 

2 172 

qUAVCJ>T qc qu 
( kPa ) ( kPa) ( kPa) 

1493 2612 400 

1746 3055 1800 

2900 5075 2100 

2046 3581 1433 
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De forma geral, os valores da resistência de ponta obtidos, para a primeira 

prova de carga em cada estaca instrumentada, são menores que os previstos pelos 

métodos utilizados. Tal fato se deve, provavelmente, pela pequena mobilização de 

ponta verificada nos primeiros ensaios. 

Na tabela 5.09, são apresentados os valores da carga de ruptura convencional . 

obtidos nas provas de carga e os valores previstos pelos métodos de Aoki-Velloso e 

Décourt-Quaresma . 

. TABELA 5.09: Valores da carga de ruptura obtida das provas de carga e os previstos 
por Aoki-Velloso e Décourt-Quaresma. 

L 
(m) 

4,0 

7,0 

10,0 

QuoQ 
( kN) 

125 

252 

381 

QuAV,SPT 

( kN) 

109 

23 1 

329 

QUAV,CI'T 

( kN) 

98 

138 

248 

Qu1 

( kN) 

96 

277 

400 

Na figura 5.26 são representados os valores previstos pelos métodos de Aoki­

Velloso e Décourt-Quaresma em relação as cargas de ruptura obtidas nos ensaios. 
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FIGURA 5.26: Comparação da capacidade de carga previstas por métodos 
empíricos e os obtidos em provas de carga. 



., 

112 

Verifica-se que a capacidade de carga prevista pelo método de Décourt­

Quaresma apresenta valores próximos dos obtidos nas provas de carga. Uma 

comparação com os valores estimados pelo método de Aoki-Velloso fica prejudicada, 

tendo em vista adaptações efetuadas para sua aplicação neste tipo de estaca. 

5.4. DESEMPENHO DA INSTRUMENTAÇÃO. 

Na figura 5.27, são apresentadas curvas típicas das cargas médias nos cinco 

rúveis instrumentados, em função da carga aplicada no topo da estaca, para a primeira 

prova de carga, executada na estaca E- 04, com lO,Om de comprimento. 

3 so rr==.c=~.::x; ~---.­
E-04 L = IO,Om 

300 t• prova de carga r-- t-----------t-,---t­

solo natural 

~ 250 +---+----+--~--+----+-

"' o 
c 

"' 5 100 

50 

o 40 80 120 

CARGA TOPO ( kN) 

240 280 320 

-+-Nível1 

-o-- Nível2 

- ·- Nível3 

- Nível4 

~NíveiS 

- •- Topo 

FIGURA 5.27: Variação da carga média nos rúveis instrumentados, em 
função da carga aplicada no topo da estaca. 

Nas figuras 5.28a a 5.28e, são representadas as curvas típicas das cargas 

médias obtidas nos pares de instrumentos instalados nos cinco rúveis, nas bainhas I e 

J, da estaca E-04, em função da carga aplicada no topo da estaca. Nesta estaca não se 

perdeu nenhum instrumento, em virtude do aprimoramento da nata utilizada. 

Pela coerência dos valores de módulo de elasticidade obtidos e pela 

concordância das curvas apresentadas nas figuras, constata-se o bom desempenho da 

instrumentação utilizada. 
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FIGURA 5.28: Variação da carga média por bainha e por nível instrumentado 
em função da carga aplicada no topo da estaca. 
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1. O solo desta região apresenta SPT e torque crescendo de forma praticamente linear 

com a profimdidade até aproximadamente 1 O a 12m A partir desta cota ocorre um 

crescimento mais acentuado até atingir-se camadas impenetráveis a percussão, 

devido, provavelmente, a lixiviação de finos para camadas mais profimdas do solo. 

2. O valor de qc cresce lineannente com a profimdidade até cerca de 15m, enquanto o 

fc apresenta-se praticamente constante até 7,0m, crescendo a partir daí com a 

profimdidade 

3. As investigações geotécnicas realizadas indicam ser o solo do campo experimental 

de fimdações representativo do solo típico da região de Bauru e grande área do 

Estado de São Paulo. 

4. Os valores de k = qc/N e u = fc/qc obtidos para o solo local, apresentam boa 

concordância com os existentes na literatura, principalmente com os propostos 

por AOKI-VELLOSO (1975). 

5. Os valores do atrito obtidos através do torque e cone, nos ensaios SPT-T e CPT, 

respectivamente, se relacionam através da expressão: 

JT= 0,55./c 

6. Os valores de atrito lateral ( fsu ), obtidos nas provas de carga através de 

instrumentação, correlacionam-se com os valores de atrito obtidos na luva de 

Begemann ( fc ) através da expressão: 

fsu = O, 70. fc 
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Os valores de atrito lateral ( fsu ), obtidos nas provas de carga através de 

instrumentação, relacionam-se com os valores de atrito obtidos através do 

torque do ensaio SPT-T pela equação: 

fsu = 1,32.JT 

8. As cw'Vas carga-deslocamento, obtidas através de provas de carga rápida realizadas, 

não apresentam uma clara defuúção de mptma. Nwna segw1da prova de carga, na 

mesma estaca, a CW'Va carga-deslocamento, praticamente, não apresenta 

deslocamentos até a carga máxima aplicada na prova anterior, para a partir dai 

seguir o prolongamento da direção da CW'Va da primeira prova. 

9. Os valores da carga de ruptura convenciona~ conespondente a D/10, obtidos a 

prutir da primeira prova de carga em cada estaca, varirun de 55 a 135k:N, com valor 

médio de 96k:N, pru·a as estacas de 4,0m; de 209 a 337k:N, com valor médio de 

277k:N, pru·a as estacas de 7,0m e de 238 a 652k:N, com média de 400k:N pru·a as de 

1 O,Om. Essa dispersão verificada indica a necessidade de cautela na definição de 

uma carga de trabalho pru·a este tipo de fundação. Generalizações devem ser 

evitadas quando se dispõe de wn pequeno número de provas de carga. 

1 O. A inundação prévia do teneno, efetuada na terceira prova de carga, provocou 

reduções médias de 47%, 26% e 39% nas cargas de mptura das estacas de 4,0, 7,0 

e 10,0m, respectivamente, com um valor médio de 37%. Como na situação destas 

provas, o solo da ponta já havia sido alterado devido as provas anteriores, é de se 

esperru· que estas reduções sejam maiores, em um caso prático, em que um elemento 

de fundação não foi submetido a ciclos de cru·ga e descru·ga. 

11 . O atrito lateral médio, obtido através das estacas instmmentadas, sofi:e acréscimos 

significativos pru·a pequenos deslocamentos, pru·a depois atingir a satmação. Pru·a as 

primeiras provas de carga, os valores obtidos para a carga de mptura convencional, 

recalque conespondente a 10% do diâmetro, são: 28,5kPa; 28,0kPa; 28,0kPa e 

30,5kPa, com média de 28,8kPa. Esses valores praticamente não apresentam 

dispersão, independentemente do comprimento das estacas. 
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12. A perda de atrito lateral médio devido a inundação do terreno foi de 90,5%, para a 

estaca de 4,0m, indicando o grande perigo da utilização de estacas cw1as nesse tipo 

de solo. Para as estacas de 7,0m e as duas de lO,Om , a redução, em relação a 

segw1da prova de carga, devido ao encharcamento do terreno foi de 31,5, 35,4% e 

., 45, 7%, respectivamente. 

13. A distribuição do atrito lateral médio por trechos instrumentados, apresenta valores 

maiores no trecho superior das estaca, diminuindo com a profundidade, 

contrariando as expectativas em virtude do SPT ser crescente com a profi.mdidade .. 

14. Para a primeira prova de carga, realizada em cada estaca, observou-se a necessidade 

de grandes deslocamentos, maiores que l 0% do diâmetro, para mobilização plena 

da resistência de ponta. 

15. Na segw1da prova de carga de cada estaca, os recalques são muito pequenos até 

atingir-se um valor correspondente a carga máxima aplicada na prova anterior, e a 

partir de cerca de 3mm de deslocamento, nota-se uma significativa evolução na 

carga de ponta mobilizada. 

16. A previsão da capacidade de carga pelo método de Décourt-Quaresma apresenta 

boa concordância com os valores médios obtidos nas provas de carga. 

17. Os valores médios de K e a propostos para este tipo de solo são: 

K = 570kPa a. = 2,3°/o 

18. Para a previsão da capacidade de carga, pelo método de Aoki-Velloso, para estacas 

apiloadas, os valores de Fl e F2 propostos são: 

F1 = 0,7 e 

O desenvolvimento desta pesqutsa possibilitou a implantação do Can1po 

Experimental de Engenharia Civil no Câmpus da Unesp de Bauru. Seu desenvolvimento 

foi possível graças ao envolvimento de pessoal e equipamentos das três Wliversidades 

estaduais paulistas. 

Os resultados obtidos nesta pesquisa, para este tipo de estaca, largamente utilizada 

no interior de São Paulo e outros estados, son1an1-se a outros trabalhos desenvolvidos na 

Escola de Engenharia de São Carlos, pioneira no estudo de estacas apiloadas. 
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FIGURA A2 .. 07: Distribuição do atrito lateral médio ao longo do fuste da estaca 
E-03 L = IO,Om Pl - solo natural. 
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FIGURA A2.08: Dtstnbwção do atnto lateral médto ao longo do fuste da estaca 
E-03 L = lO,Om P2 - solo natural. 
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FIGURA A2.09: D1stnbuição do atnto lateral méd1o ao longo do fuste da estaca 
E-03 L = lO,Om P3 - solo pré-inundado. 
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FIGURA A2.1 0: DJstnbutção do atnto lateral méd1o ao longo do fuste da estaca 
E-04 L = lO,Om P l - solo natural. 
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FIGURA A2.11: Distnbwção do atrito lateral médio ao longo do fuste da estaca 
E-04 L = 1 O,Om P2 - solo natural. 
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FIGURA A2. 12: Distribuição do atrito lateral médio ao longo do fuste da estaca 
E-04 L = I O,Om P3 - solo pré-inundado. 
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FIGURA A3.01: Curvas carga no topo x carga na ponta - estaca E-02;E-06; E03 e E-04. 
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