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RESUMO

Procurando diminuir as incertezas a respeito do comportamento de estacas em perfis arenosos,
desenvolveu-se um campo experimental localizado em Araquari-SC, conduzido pela
Universidade Federal do Rio Grande do Sul, no qual foram executados (a) ensaios de campo
para definir as condicGes geotécnicas do solo, (b) estacas escavadas e hélice continua e (c)
provas de carga estdtica nos elementos estruturais. O presente trabalho tem como objetivo
estudar as varidveis que intervém no mecanismo de transferéncia de carga ao solo. Mediante
ensaios de laboratdrio, caracterizou-se o solo presente no campo experimental, definiram-se 0s
parametros de resisténcia, mineralogia, forma, distribui¢éo e tamanho das particulas, para serem
usadas na retro analise do coeficiente de pressdo de solo (ks) das provas de carga. Para esta
finalidade foram analisados os resultados medidos em estacas escavadas executadas com
bentonita e polimero. A retro analise foi realizada através do método beta (J3), abordagem que
permite a obtencdo da capacidade lateral das estacas construidas em perfis arenosos, baseado
nas tensdes verticais, no coeficiente de pressao de solo e no angulo de atrito da interface solo-
estaca. Devido a interacdo entre as particulas do solo e concreto da estaca, estas sdo mobilizadas
a elevados niveis de deformacdes, o angulo de atrito da interface é considerado préximo ao
angulo de atrito no estado critico da areia. O solo presente no campo experimental corresponde
a areia fina com lentes de silte. Assim, os parametros de resisténcia definidos foram o angulo
de atrito no estado critico e de pico com valores de 33,0° e 33,4° respetivamente. O angulo no
estado critico foi utilizado na retro anélise das provas de carga e como resultado foi obtido o ks,
para posteriormente ser comparado ao coeficiente de empuxo no repouso (ko). Os resultados
mostraram que com a profundidade o valor ks aproxima-se ao valor de ko, apresentado uma
relagdo de ks/ko proxima a unidade. Conclui-se que, o0 mecanismo de transferéncia de carga
entre 0 solo e a estaca pode ser avaliado em funcgdo das tensdes iniciais do depdsito, expressas

a partir de ko estimado com base nos ensaios de laboratorio.

Palavras-chave

Areia, estado critico, método beta, provas de carga, coeficiente de pressdo de solo, coeficiente
de empuxo no repouso



ABSTRACT

In order to reduce the uncertainties regarding the behavior of piles in sandy profiles, an
experimental field was developed by the Federal University of Rio Grande do Sul in Araquari-
SC, where were executed (a) field tests to define soil geotechnical conditions, (b) bored and
continuous flight auger piles and (c) static load tests on the structural elements. The aim of this
research was to study the variables that intervene in the soil load transfer mechanism. The soil
at the experimental field was characterized by laboratory tests, and parameters of resistance,
mineralogy, particle shape, distribution and size were obtained for use in the back analysis of
the soil pressure coefficient (ks) of the load tests. For this purpose, were analyzed the results
measured on bored piles executed with bentonite and polymer. The back analysis was made
using the beta method (B), which allows to estimate the lateral capacity of the piles constructed
in sandy profiles, based on vertical stresses, soil pressure coefficient and friction angle of the
soil-pile interface. Due to the interaction between the soil particles and the pile concrete, the
first are mobilized at high deformation levels, the friction angle of the interface is considered
close to the friction angle in the sand critical state. The soil present in the experimental field
corresponds to fine sand with silt lenses. Thus, the resistance parameters defined were the
critical state and peak friction angle with values of 33.0 ° and 33.4 ° respectively. The critical
state angle was used in the back analysis of the load tests, and as a result the ks was obtained,
to be subsequently compared to the at rest lateral earth pressure coefficient (ko). The results
showed that, with depth, the value ks approaches the value of ko, with a relation of ks / ko close
to unity. It is concluded that the load transfer mechanism between the soil and the pile can be
evaluated as a function of the initial stresses of the deposit, expressed from an estimated ko
based on the laboratory tests.

Key words

Sand, critical state, beta method, load tests, soil pressure coefficient, at rest lateral earth pressure
coefficient
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1 INTRODUCAO

O desenvolvimento das industrias e o rapido crescimento das cidades gerou a necessidade de
se projetar edificacdes maiores em altura, peso e area construida, em locais onde o solo é fraco
e as fundacges superficiais ndo representam a melhor alternativa. Por outro lado, as opcGes de
construcdo e instalagdo de estacas permitem o uso de uma grande variedade de solucdes de
acordo com o tipo de carga e perfil de solo. Além disso com o avanco da tecnologia foi possivel
a diminuicdo dos custos em projetos com fundagdes profundas. Assim as melhorias nos
métodos de projeto de estacas podem produzir impactos econdmicos positivos para futuras

obras.

Por conseguinte, o desenvolvimento de ferramentas que permitam avaliar o desempenho de
sistemas de fundacgdes profundas, em verdadeira grandeza sobre carregamentos, suscita o
interesse tanto do setor académico como do profissional. Devido a importancia do estudo deste
mecanismo, destacam-se a criacdo de campos experimentais desenvolvidos no Brasil,
concentrados em seis estados, Sdo Paulo, Rio de Janeiro, Distrito Federal, Parana, Pernambuco
e Rio Grande do Sul. Nestes locais foram instaladas estacas com instrumentagdo para ser
ensaiadas sob acdo de cargas axiais e laterais, gerando bancos de dados que permitem melhorar
0 entendimento das variaveis que controlam a interacdo solo-estrutura. Os perfis de solo
estudados sdo compostos por argilas organicas, solos ndo saturados, solos colapsaveis e

expansivos. (Cavalcante, 2006)

Deste modo, torna-se evidente a necessidade em ampliar os estudos da interacdo das estacas de
concreto instaladas em solos granulares. Devido as incertezas tanto no procedimento de
construcdo como no comportamento durante a vida Util destas estacas, a Universidade Federal
do Rio Grande do Sul (UFRGS) desenvolveu um espaco onde é possivel realizar pesquisas
pertinentes a0 comportamento dos solos ndo coesivos tanto nNo processo construtivo e sua
resposta a aplicacdo de cargas. Neste contexto, o presente trabalho pretende estudar o
mecanismo envolvido entre o solo (areia) e as estacas (concreto) do campo experimental
desenvolvido pela UFRGS, o qual é o primeiro campo experimental do pais criado em solos

arenosos.

O campo experimental da UFRGS esta localizado em Araquari-SC, na planicie costeira

brasileira, a qual € composta por depdsitos sedimentares constituidos por lentes arenosas ou

Estudo da interacdo solo-concreto das estacas escavadas do campo experimental de Araquari
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argilosas de espessuras variaveis. (Branner, 1904; Freitas, 1951; Bigarella, 1965; Suguio,
1985).

No campo experimental de Araquari foram realizadas provas de carga em estacas de concreto
isoladas escavadas com polimero e lama bentonitica para a estabilizacdo das paredes. Este
processo construtivo tem como propdsito diminuir ao minimo os disturbios nas condicbes
iniciais de tensdes do solo. Nestas estacas foram utilizadas instrumentagdes ao longo da
profundidade, obtendo como resultado dados quantitativos que permitiram avaliar o mecanismo

de transferéncia de carga entre 0 solo e a estaca.

Por conseguinte, procurou-se interpretar o comportamento na interacdo solo-estaca, com o
objetivo de gerar recomendacdes de interesse coletivo para diminuir as incertezas em relacao a

estimativa da capacidade lateral, a partir de ensaios em escala real.

Com a interpretacdo dos resultados das provas de carga estaticas, junto com a interpretacdo dos
ensaios de campo, foi determinada a capacidade axial ultima das estacas (Nienov, 2016). Os
valores da resisténcia lateral, estabelecidos ao longo da profundidade, foram utilizados na retro
anélise com o método de tensdes efetivas (Método B), usado em perfis com solo granulares.
Obtendo como resultado o coeficiente de pressao de solo (ks), que logo foi comparado com o
valor do coeficiente de empuxo em repouso (ko) do solo, representativo do estado de tensdes

geostéaticas do terreno.

O parametro B é fortemente influenciado pelo angulo de atrito do solo e o coeficiente de pressao
de solo, portanto, foi a principal variavel considerada neste trabalho. Com a anélise dos
resultados obtidos, estabeleceu-se a influéncia das propriedades intrinsecas do dep6sito no
mecanismo de transferéncia de carga durante a aplicacdo de carregamentos a compressao em
estacas, embasadas em solos granulares, especialmente no entendimento da interface solo-

estaca.

Com os parametros de laboratério obtidos com a presente pesquisa, foi possivel avaliar a
aplicabilidade do método B para a previsao de resisténcia lateral, usando como base os dados
estimados na interpretagdo das provas de carga. Atraves dos dados compilados e gerados neste
trabalho sdo apresentadas conclusdes e recomendacGes com o objetivo de contribuir as
pesquisas que estdo sendo realizadas em solos arenosos tanto para 0 campo académico como

para o profissional.
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1.1 JUSTIFICATIVA

O campo experimental de Araquari localiza-se em uma regido de depdsito sedimentar arenoso,
sendo assim, o unico campo experimental em areias do Brasil. O conjunto de ensaios in situ e
as estacas instrumentadas neste perfil fornecem um banco de dados unico para estudo e
entendimento do mecanismo na interacdo solo-estaca. Além disso, estudar as variaveis que
influenciam a ruptura das fundagGes profundas contribui ao desenvolvimento de
recomendacdes que ajudem a diminuir o custo e a aumentar a confiabilidade de projeto destes

elementos estruturais.

Por outro lado, observa-se que ha uma certa restricdo em relacdo a aplicabilidade das teorias de
capacidade axial ultima baseadas em métodos tedricos, como é o caso do metodo beta,
principalmente devido a incerteza associada a determinacdo de parametros representativos da
interface. A selecdo de valores apropriados para 0s parametros ndo é simples e € influenciada
por muitas varidveis; como tipo de solo, historia de tens@es, tipo e comprimento da estaca,
método de instalacdo e capacidade de carga maxima (e. g. Potts, 1982; Fleming, 2009;
Fellenius, 2002).

Rollins (2005) promoveu estudos no sentido de comparar as capacidades obtidas através dos
métodos tedricos (previsdo) com valores de provas de carga. Os resultados permitiram
determinar que na média as capacidades medidas foram 100% maiores que as tedricas, esta
diferenca justificada pelo autor devido a dificuldade de estabelecer com precisdo um valor

propicio para o coeficiente de pressédo de solo (ks).

Esta dificultade é associada com a determinacdo de estado de tensdes antes e apds a construcao
das estacas, devido que os ensaios de campo disponiveis alteram o equilibrio inicial durante a
execucao. Por outro lado, durante 0s ensaios de campo atualmente ha inconvenientes para a
extracdo de amostras indeformadas, portanto, os ensaios de laboratério desenvolvidos com
amostras construidas que tentam simular as condi¢cdes de campo em laboratério, permitem

estimativas de parametros representando aproximacao as condic¢des reais em campo.

Alem disso, tomando como base o comportamento real das estacas obtido por meio das provas
de carga e 0s ensaios de laboratorio, os métodos tedricos desenvolvidos a partir de casos

historicos, poderdo ser validados pelas medices in situ de carga e deformagé&o.
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1.2 OBJETIVO GERAL

O objetivo principal da dissertacdo foi caracterizar geotecnicamente o material granular do
campo experimental de Araquari, por meio de ensaios de laboratorio. A partir dos resultados

foi possivel determinar os parametros de resisténcia do perfil.

A partir da culminacdo do objetivo principal foi possivel definir objetivos especificos em
relacdo com as estacas escavadas construidas, para assim avaliar seu desempenho, estritamente

na mobilizagao da resisténcia lateral.

1.3 OBJETIVOS ESPECIFICOS

a) Verificar a distribuicdo com a profundidade dos parametros friccionais (angulo de atrito
interno);

b) Awvaliar os parametros que intervierem na mobilizacéo da resisténcia lateral ao longo do
fuste de estacas escavadas, identificando as varidveis que influenciam a interacao entre
as particulas de solo e o concreto da estaca em materiais granulares;

¢) Analisar os resultados das provas de carga em estacas escavadas do campo experimental
de Araquari, para estabelecer correlagbes entre o monitoramento das estacas
instrumentadas quando carregadas e os parametros geotécnicos do deposito;

d) Validar o método f corrente de previsdo da resisténcia lateral de estacas escavadas em

areias, com base na interpretagéo das provas de carga.

1.4 ORGANIZACAO DA DISSERTACAO

O primeiro capitulo foi desenvolvido com o propdsito de realizar uma contextualizacdo ao tema
de interesse por meio da introducdo, definindo o objetivo geral e os especificos, além da
justificativa. No segundo capitulo é apresentada a revisdo bibliogréafica iniciando com as
metodologias para realizar os ensaios de laboratério. Neste capitulo sdo também revisadas as
teorias de capacidade de carga axial Gltima de estacas, e sdo descritos os procedimentos gerais

para a execucdo de provas de carga estaticas em estacas.

No terceiro capitulo é apresentado o campo experimental de Araquari, incluindo a geologia, a
descricdo do perfil estratigrafico, o resumo dos ensaios de campo executados e as curvas carga-
deslocamento das provas de carga. Os materiais, métodos, equipamentos, procedimentos e 0

programa experimental dos ensaios, sdo apresentados no quarto capitulo.
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No quinto e sexto capitulo sdo mostrados os resultados obtidos dos diferentes ensaios de
laboratério, com suas devidas interpretacdes. Neste Gltimo é apresentada a analise dos ensaios
triaxiais efetuados. A retro analise para a obtencdo do coeficiente de pressdo de solo baseado
nos resultados das provas de carga € apresentado no setimo capitulo. Finalmente, as conclusées
e recomendagdes geradas durante o desenvolvimento do presente trabalho sdo apresentadas no

oitavo capitulo.
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2 REVISAO BIBLIOGRAFICA

No presente capitulo apresenta-se uma breve revisdo bibliografica de conceitos e metodologias
para a interpretacdo de resultados dos ensaios de laboratorio, defini¢do das teorias de resisténcia
de carga axial Gltima em estacas e uma breve descri¢cdo do procedimento das provas de carga

estaticas.

2.1 ESTUDOS PREVIOS

A influéncia do método de instalacdo das estacas afeta diretamente o comportamento de
transferéncia de carga, mostrando a necessidade de estudar a resposta do solo em termos de

tensdes apos a instalacdo e durante o carregamento. (Potts, 1982)

No caso de estacas escavadas (classificadas como elementos estruturais sem deslocamentos),
busca-se a menor mudanca possivel nas condic¢des do solo, evitando assim a descompressédo do
terreno, deslocamentos consideréaveis e interferéncia no estado de tensdes. Portanto, quanto
menor seja 0 tempo entre a finalizacdo da escavacdo e a concretagem da estaca, menor a
descompressao e, por conseguinte seram menores as alteracdes nas caracteristicas do solo.
(Salgado, 2008; Velloso, 2011)

Para a instalacdo de estacas escavadas em solos arenosos € necessario o uso de um tipo de
suporte. As camisas de suporte representam uma opg¢ao para o avango da escavacao, em algunos
casos este tipo de escavacao é auxiliada com uma estabilizacdo temporaria das paredes, e ser
executada com lama bentonitica ou polimero. Este Gltimo condiciona a rugosidade entre o
concreto da estaca e o solo, interferindo no processo de transferéncia de carga. Portanto, a
escolha do tipo de fluido estabilizante introduz uma variavel com respeito a mobilizacdo de

atrito lateral de estacas. (Fleming, 2009).

A interacdo entre 0 solo e o concreto da estaca vem sendo foco de estudo de diversos autores,
como é o caso de Loukidis (2008) que, por meio do desenvolvimento de um modelo em
elementos finitos de estacas sem deslocamentos em areias, definiram alguns pontos chaves para

futuras investigagoes:

a) O valor do coeficiente de presséo de solo (ks) no limite da resisténcia lateral mobilizada
aumenta com o incremento da densidade relativa e diminui com o aumento da tenséo

efetiva de sobrecarga inicial. Em areias fofas o valor de ks sera igual ao coeficiente de
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empuxo ao repouso (ko) e para areias densas em baixas tensdes de confinamento, é
maior que 1.

b) A relacdo ks/ko diminui com o incremento de ko, sugerindo que a pressao lateral deve
ser menor no caso de areias sobre adensadas.

c) O angulo de atrito na interface € independente da densidade relativa e do nivel de
tensoes efetivas.

O conceito de “profundidade critica” foi desenvolvido por Vesic (1967, 1970, 1975) e
Meyerhof (1963, 1974) mediante o estudo de estacas. Segundo as observacdes dos referidos
autores a resisténcia de ponta e lateral atinge um limite maximo em uma profundidade da ordem
de dez diametros em areias fofas e vinte diametros para areias compactas. Tal profundidade
estd caracterizada pelo fato que a resisténcia da estaca segue o principio da tensdo efetiva,
porém apos este ponto a resisténcia é constante e igual ao respetivo valor na profundidade
critica. Embora, ndo apresente comprovacdo através de ensaios em verdadeira grandeza

devidamente monitorados.

Fellenius (1995) apresentou uma discussdo que esclareceu o conceito incorreto da
“profundidade critica” estabelecido a partir da interpretacdo ndo apropriada de provas em escala
real em estacas, devido ao desprezo das cargas residuais geradas durante o carregamento e seus
efeitos nos modelos usados. Isto permitiu estabelecer uma tendéncia linear para uma certa
profundidade, determinada como o limite de resisténcia das estacas estudadas. Na Figura 2.1 é
apresentada a distribuicdo das cargas residuais antes da aplicacdo de cargas, a distribuicdo da
capacidade de carga axial ultima sem avaliar o efeito das cargas residuais e numa prova de

carga estatica.

Nas pesquisas realizadas por Vesic (1967, 1970, 1975) e Meyerhof (1963, 1974), as cargas
residuais ndo foram consideradas uma vez que a instrumentacao realizada durante as provas,
desprezou as cargas geradas anteriormente ao inicio da aplicacdo do carregamento. As cargas
residuais sdo cargas que sempre estdo presentes na estaca e seus efeitos sdo comumente
omitidos. Sao causadas por varios fendmenos por exemplo: deslocamentos ao longo da estaca,
readensamento do solo depois da instalacdo, variagdo de volume do concreto durante a cura,
entre outros fatores. Representam a soma de forgas cisalhantes devido ao atrito negativo ao
longo de uma porcdo superior da estaca necessaria para manter-se em equilibrio com a
resisténcia lateral e por ponta, sendo que deslocamentos muito pequenos sao suficientes para

gerar forcas cisalhantes entre a estaca e o solo. (Fellenius, 2002)
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Figura 2.1. (a) Distribuicéo das cargas residuais antes da prova de carga.
(b) Distribuicdo da capacidade de carga axial ultima omitindo os efeitos
das cargas residuais. (c) Distribuicdo da capacidade de carga axial
ultima numa prova de carga estatica. (Fellenius, 1995)

Para prever a capacidade de carga axial Gltima € necessaria a consideracao das cargas residuais.
Além disso, na interpretacdo das provas de carga, na projecdo da estaca, nos calculos de fatores
de seguranca, nos célculos de recalque de estacas isoladas e em grupo, também devem ser
consideradas (Siegel, 2009).

A mobilizacdo da capacidade de carga axial em estacas é determinada pela soma de
carregamentos ao longo do fuste até alcancar a resisténcia de ponta. Deste modo, 0s parametros
que influenciam a resisténcia ao cisalhamento e o comportamento tensdo-deformacéo da
interface concreto-solo, inclui a superficie rugosa do material de construcdo, as caracteristicas
geotécnicas do solo, a densidade relativa, a distribuicdo de tamanhos dos graos, a forma das
particulas do solo, conteldo de agua, a magnitude da tensdo normal, propriedades estruturais
da estaca e 0 método de instalagdo no terreno (Lashkari, 2013; Evgin, 1996; Gavin, 2002).

Por conseguinte, as incertezas existentes no mecanismo de transmissdo de carga e o
comportamento das estacas submetidas a cargas axiais em solos ndo coesivos cria a necessidade
de realizar novas pesquisas que aumentem o grau de confiabilidade nos projetos de fundacoes
profundas (Randolph, 1994).
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Conscientes destas necessidades, entes académicos no Brasil, desenvolveram campos
experimentais com o objetivo de avaliar o comportamento de estacas em condigdes especificas

de cada local, ao geral em solos coesivos, evidenciando a importancia do presente trabalho.

Com relacdo a caracterizacdo do solo do campo experimental de Araquari, 0 presente
documento € a primeira pesquisa que inclui ensaios de laboratorio para complementar os
ensaios de campo anteriormente realizados. O plano de ensaios de laboratorio efetuado teve a
finalidade de definir as propriedades intrinsecas dos gréos e os parametros de resisténcia.

Duas pesquisas anteriores foram concluidas, a primeira teve a intencéo de caracterizar o campo
experimental baseado nos ensaios de campo (Brochero, 2014) e a segunda interpretar as provas
de carga de duas estacas construidas com agentes estabilizantes diferentes (lama bentdnica e

polimero) e com instrumentacao (Nienov, 2016).

2.2 ENSAIOS DE LABORATORIO

Para cada projeto de geotecnia existe uma condicdo especial dada pelas condic¢bes do local,
logo se faz necessario uma eficiente campanha de ensaios de campo que devem ser
complementados com ensaios de laboratdrio e assim estabelecer as caracteristicas do solo.
Geralmente esta constituida por uma caracterizacdo basica dos gréos e pela avaliacdo do
comportamento tensdo-deformacdo, ensaios para determinar a mineralogia e estudo da
microestrutura do solo ndo sdo comunmente realizados mas para 0 caso de estudo atual, estes

permitiram realizar uma caracterizacdo detalhada do perfil de Araquari.

A seguir sdo apresentados principios basicos dos ensaios de laboratério. Como estas técnicas
sdo conhecidas, a discussdo € restrita a consideragfes gerais que servem para contextualizar a

analise futura dos resultados.

2.2.1 Caracterizacdo béasica

Durante a etapa de investigacdo geotécnica é realizada uma recuperacdo de parte do material
para efetuar ensaios de laboratério junto com as campanhas de ensaios de campo, nesta analise
realizaram-se uma descri¢do visual e tactil, que permite uma primeira descricdo do solo
encontrado. A caracterizacdo inclui a distribuicdo de tamanhos das particulas, os limites de
consisténcia, densidade aparente seca, peso especifico, indice de vazios, classificacdo do solo,
informacdes fundamentais de todo projeto de fundacOes, seja profundo ou superficial.
(Fellenius, 2016; Braja, 1999; Bowles, 1997)
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2.2.2 Comportamento tensdo-deformacao (ensaio triaxial)

Os ensaios triaxiais permitem obter a resisténcia e deformacdo do solo. No ensaio de
compressdo triaxial, os corpos de prova estdo submetidos a tensdes isotropicas aplicadas por
meio de um fluido, além do pistdo que aplica a for¢a vertical durante o cisalhamento. Assim,
se 0 pistdo aplica uma carga vertical de compressdo produz uma tensao vertical maior que a

tensdo radial aplicada pela camara triaxial. (Powrie, 2004).

Atualmente, a versdo moderna dos equipamentos para o0 ensaio triaxial contam com sistemas
automaticos de combinacdo entre os dispositivos de medicao (célula de carga, poro-presséo,
carga axial, deformacdo axial e volumétrica) e a aquisicdo de dados, 0 que permite varias

possibilidades na aplicagéo de padrGes para carga ou descarga. (Figura 2.2)

Os ensaios triaxiais convencionais geralmente sdo divididos em dois estagios. No adensamento
as tensGes aumentam até o valor que representa o ponto para o inicio do cisalhamento. No
cisalhamento, é aplicada uma tensdo vertical adicional. E assim a tensao de confinamento varia

de acordo com o objetivo do ensaio enquanto a carga vertical aumenta até a ruptura do CP.

Célula de carga

= “'N]

Pistip ———

Top cap [ » *]
O-ring — ) |
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Corpo de prova l

Valvula pressio
confiante
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= i I Transdutor pressdo confinante
| o
Pedestal —- T F :
g —— N

FH— 1 ﬁ,

1 s

Transdutor da I [_] Medidor deformag3o volumétnca
|

poro-pressao

+ Valvula

Motor t contrapressdo

Figura 2.2. Equipamento triaxial - esquematizacdo (Powrie, 2004)

Durante o ensaio triaxial, as valvulas de drenagem podem estar fechadas ou abertas de acordo
com o tipo de solo e os parametros que desejam ser obtidos. Nas fases de adensamento as
valvulas de drenagem sdo abertas, ja nas fases de cisalhamento a drenagem pode ser impedida.

Quando as valvulas sdo fechadas e 0 movimento da agua € impedido, para dentro ou fora do
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CP, 0 ensaio é chamado de ndo drenado. Nos ensaios em que o corpo de prova é adensado com
drenagem aberta e cisalhando com drenagem fechada é chamado de adensado néo drenado. O
ensaio em que ndo é permitida a drenagem de agua nem dentro ou fora do CP antes e durante o
cisalhamento, ou seja, ndo ha fase de adensamento, é conhecido como ndo adensado-ndo
drenado. Este ultimo é efetuado em amostras indeformadas extraidas em campo de solos

coesivos e para estimar a resisténcia ao cisalhamento ndo drenada do solo.

Nos ensaios ndo drenados, as deformacgdes sdo geradas sem variacdo do volume no corpo de
prova, confirmando a suposicao que as particulas do solo e a poro-pressdo séo incompressiveis.
Além disso, é gerado um desequilibrio ou excesso de poro-pressdo no cisalhamento. Este
excesso permite a analise em termos de tensdo efetiva. Outro aspecto importante é a velocidade
da aplicacdo da carga que deve ser suficientemente lenta para que seja distribuida a poro-

pressdo no corpo de prova, além de uniforme.

No processo de cisalhamento dos ensaios drenados, as amostras séo adensadas ao passo que a
carga vertical aumenta sem que exista excesso de poro-pressdo. Ao final do adensamento
verifica-se a saturacdo do corpo de prova a partir do parametro B de Skempton (1954). A
velocidade de cisalhamento deve ser controlada para ndo gerar uma de poro-pressao dentro do
corpo de prova. O tempo para o desenvolvimento do ensaio vai depender da permeabilidade e
0 tamanho do corpo de prova.

2.2.2.1 Teoria de estado critico

Por meio dos ensaios triaxiais € possivel chegar na condi¢do de variacdo volumétrica nula, ou
seja, estado critico. Devido ao interesse de estudar o mecanismo de transferéncia de carga solo-
estaca, foram obtidos os angulos de atrito no estado critico dos corpos de prova ensaiados,

portanto a seguir é apresentada uma breve introdugéo ao estado critico dos solos.

A Ultima condicdo em que o cisalhamento plastico pode continuar indefinidamente sem
mudangas no indice de vazios ou nas tensdes efetivas, é conhecida como estado critico (Wood,
1990). Esta condicao de plasticidade perfeita pode ser expressada por:

op° 0q ov 21)

o€ zdsqzdsqzo

q

Este estado critico é atingido com a seguinte relacdo de tensdes efetivas:
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% =MNes =M @2
O estado critico atingido pelo solo vai depender da tens&o normal efetiva aplicada para o qual
corpo de prova é cisalhado. Na Figura 2.3 € apresentada a aplicacdo de cargas para corpos de
prova com indice de vazios inicial iguais e diferentes tensdes normais efetivas. Na figura
verifica-se que no ensaio 1 a tenséo aplicada é menor e no ensaio 4 a maior, e a tensdo normal
é diferente para cada caso. A figura 2.3(a) mostra que quando a tensdo efetiva normal é
incrementada, 0 pico maximo atingido € reduzido, enquanto a relacdo de tensbes no estado
critico ndo ¢ afetada. A figura 2.3(b) mostra que quando o volume no estado critico é reduzido,
a tensdo normal efetiva é incrementada. A figura 2.3(c) mostra que a linha do estado critico

pode ser expressa pela equacao:

T=o0'tang’ . (2.3)

A equacdo 2.3 apresenta 0 angulo de atrito no estado critico do material, o qual ndo é dependente
da trajetoria de tens@es, do método de preparacéo do corpo de prova ou da densidade inicial. E

no entanto dependente das propriedades intrinsicas do material (mineralogia e forma dos graos).
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Figura 2.3. Resultados idealizados de ensaios de cisalhamento direto,
efetuados com diferentes tensdes normais efetivas sob 4 corpos de
prova com a mesma relagéo de vazios inicial (Powrie, 2014).
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A Figura 2.4 esquematiza a trajetoria dos materiais sob carregamento isotropico seguindo a
Linha Isotropica de Compressdo (LIC), no descarregamento o solo é mais rigido devido as

deformacdes geradas serem plasticas durante o primeiro carregamento. Pode ser expressa por:
v=N—-Alnp’ 24)
Onde N é o valor de v para p’=1kPa ¢ A € o valor do gradiante da LIC. A reta que representa a
curva de expansdo pode ser expressa pela equacgéo:
v = v, — k.lnp’ (25)

Onde vk é o valor de v para p'=1kPa e k é o valor do gradiente da curva de expansédo. Os
parametros A, k e N sdo constantes para cada solo, permitindo a defini¢cdo de uma linha Unica
LIC baseada nos mesmos.

Curva de expansdo

p' (log scale) ~

Figura 2.4. Representacdo da Linha Isotropica de Compresséo e Linha
do Estado critico. (Wood, 1990)

Como uso das equacdes é possivel obter o estado das amostras para qualquer instante durante
0 carregamento isotropico. Quando o solo €é carregado isotropicamente seguira a linha LIC e se

for descarregado, seguira a linha de expans&o, mas nunca ira se localizar na zona a direita da
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LIC. Assim, a LIC representa o condi¢do limite entre os possiveis estados a esquerda e

impossiveis a sua direita.

No espaco v:Inp " também é possivel tracar a Linha do Estado Critico (LEC), pode ser expressa

pela equacdo:

v=T-Alnp’ (2.6)

Onde r ¢ definido como o valor de v para p’=1kPa. Portanto, r define a localizacdo da LEC da

mesma forma que N define a posicédo da LIC.

No momento em que é atingido o indice de vazios no estado critico, o angulo de atrito que
controla a dilatancia e sobreposicdo de particulas se converte em zero, e 0 angulo de atrito neste
estado é denominado angulo de atrito para volume constate, o qual vai ser definido a partir da
reacomodac&o e dano de particulas (¢"p) e do angulo de atrito estabelecido com a mineralogia

propria dos gréos (¢ ), segundo a equacéo 2.4 (Bolton, 1986; Sadrekarimi, 2011).

¢ = d),u + ¢,p @7
A combinag&o do volume especifico, das tensdes normais efetivas e das tensdes cisalhantes no
estado critico permite o tracado da linha Unica de estado critico, a qual é independente da
trajetdria de tensdes, preparacdo do corpo de prova e das condicBGes de drenagem. Definir o
estado critico em areias ndo é simples, pois ndo é sempre possivel atingir grandes

deslocamentos para caracterizacao da condicdo Ultima, especialmente em areias densas. (Been,
1991).

2.2.3 Mineralogia e microestrutura

Com o uso dos ensaios de Microscopia eletrdnica de varredura e raios-X, é possivel determinar
a composicao quimica dos grdos no solo e, portanto, sua mineralogia. Adicionalmente, a analise
dos resultados, permite determinar a forma dos graos das amostras ensaiadas. A seguir sdo
apresentadas as metodologias e principios dos ensaios efetuados no solo do campo experimental

de Araquari.

2.2.3.1 Microscopia eletrénica de varredura (MEV)

O ensaio de microscopia eletronica de varredura (MEV) foi desenvolvido para aumentar a

resolucdo da imagem gerada por um microscopio convencional. Segundo Collins (1983) o
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ensaio MEV é extremadamente (til para o estudo das microestruturas na engenheira de solos,
especialmente quando € combinada com técnicas de micromorfologia, permitindo uma anélise

mais completa do solo de interesse.

De Blogie (1925) mostrou o mecanismo do conjunto onda-particula, assim, a energia usada
define o cumprimento da onda de um elétron. Logo, aplicando uma voltagem suficientemente
alta a onda transmitida as particulas é capaz de gerar imagens, num campo eletroestatico ou
eletromagnético. Como resultado é possivel encontrar equipamentos que permitem uma
ampliacdo de até 300.000 vezes, conseguindo uma aparéncia tridimensional da profundidade

de campo e rugosidade dos graos.

O MEV é uma das ferramentas que fornece rapidamente informac6es sobre a morfologia e
identificacdo de elementos quimicos de uma amostra sélida. Sua alta resolucdo é somada as
vantagens do ensaio, sendo capaz de conseguir valores entre 2 e 5 nandmetros, encontrando

instrumentos com até 1 nm (Nagatani, 1987).

Como principio de funcionamento € usado um feixe de elétrons de pequeno didmetro para
explorar a superficie da amostra. Assim, é transmitido um sinal do detector a uma tela catédica
cuja varredura esta perfeitamente sincronizada com aquela do feixe incidente. A imagem é
produto da interacdo do feixe incidente com a superficie dos gréos. O feixe de elétrons é
acelerado por uma tensdo que apresenta valores entre 1 a 50 kV. O feixe € acelerado pela alta
tensdo criada entre o filamento e o anodo. Quando o feixe interage com a amostra produz
elétrons e fotons que sdo coletados por detectores adequados e convertidos em um sinal de
video. Na Figura 2.5 é exibido os componentes basicos do equipamento, composto por uma
coluna Optico-eletrénica adaptada a uma camara com porta amostra aterrado, sistema

eletrnico, detectores e sistema de vacuo (Dedavid, 2007).

O feixe de elétrons de alta intensidade é gerado pela coluna éptica-eletrénica, com o uso de
bobinas de exploracdo eletromagnética de dupla deflexdo, localizadas no interior da lente final,
as quais sdo alimentadas por um gerador de varredura, assim o feixe faz uma exploracdo na
superficie da amostra, sequencialmente iluminando area de aproximadamente 10nm de
diametro (Swapp, 2007).
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Filamanta

Faixe da elstronz Console de controle

Porta amostra
Diatact Siztema de confrole

Figura 2.5. Esquema componentes basicos do MEV (Adaptacdo
Goldstein, 2007)

O compartimento para a disposicao das amostras € chamado de camara de amostras. A pressao
da camara é de aproximadamente 10 Torr ou menor, na pre-camara sio geradas pressdes de
10~ Torr. No exterior da cAmara é permitido a rotagdo da amostra e variar o deslocamento

segundo trés direcdes (X, Y, z), também podem ser modificados via software (Bozzola, 1999).

A fonte de elétrons € composta basicamente por trés elementos: filamento de tungsténio (W)
ou hexaboreto de lantanio (LaBe) + catodo (cilindro de Whenelt) + anodo. Ao aquecer o
filamento é produzido uma emissdo termidnica de elétrons. Os elétrons sdo atraidos para o
anodo e mantidos em potencial positivo em relacdo ao filamento na faixa de 1 a 30 kV. O
filamento consegue viajar devido a uma corrente elétrica, capaz de emitir espontaneamente 0s
elétrons que sdo acelerados por um campo elétrico que lhes confere energia suficiente para
atingir a amostra que esta localizada na camara. Durante o processo existem varios dispositivos

eletromagnéticos cuja funcéo € direcionar o feixe até seu objetivo (Dedavid, 2007).

Os detectores coletam o sinal emitido pelos diferentes tipos de intersecGes entre o feixe primario
e a amostra (elétrons secundarios ou retroespalhados, raios-X, elétrons Auger, etc), que estdo
conectados a uma tela de visualizagdo e um sistema de gravacao de imagens. Geralmente um
detector pode ser um cintilador polarizado positivamente, acelerando os elétrons sobre a area
reativa que é capaz de gerar um sinal guia de luz até os processadores, finalmente para o tubo
de raios catodicos. Os elementos dpticos: diafragma e lentes eletrostaticas ou magnéticas tém a

responsabilidade da correcdo na reducgédo do didmetro do feixe e a focalizacdo sobre o0 objeto.
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Por fim, o sistema de varredura composto por bobinas refletoras comanda o ponto de impacto
dos elétrons sobre a amostra (Goldstein, 2007).

De acordo com o tipo de ensaio existem detectores de elétrons secundéarios (SE) e elétrons
retroespalhados (BSE). Os primeiros permitem que os elétrons sejam atraidos para o interior do
detector devido a voltagem positiva. Logo os elétrons sdo acelerados até 10kV para um guia de
luz de quartzo coberto com material cintilador. Gerando fétons que percorrem o guia de luz até
o fotomultiplicador que produzira uma corrente de elétrons. Os BSE conseguem separar as
informacdes de composicéo e topografia. As imagens coletadas se caracterizam por seu aspecto
tridimensional e por niveis de cinza relacionados com a composi¢do da superficie da amostra,

sdo imagens de relativa facilidade de interpretacdo (Swapp, 2007).

Na cdmara é necessario criar um vacuo para a analise, geralmente € utilizado um conjunto de
bombas operando para gerar o vacuo primario (em torno de 10~ Torr). Dependendo do modelo
do microscépio eletrénico, podem ser usadas uma bomba mecénica seguida de uma bomba
turbo molecular ou difusora para a cdmara e uma ou duas bombas idnicas para a coluna do
MEV.

A profundidade maxima de deteccdo depende da energia com que 0s raios atingem o detector
ou sdo capturadas pelo mesmo. E o casso dos elétrons retroespalhados que operam na faixa de
energia maior e os elétrons secundarios operam na faixa de energia menor e assim o detector
identifica o sinal emitido. Produzir aimagem vai depender do tipo de sinal captado na varredura
eletronica e da ampliacdo da resposta obtida na interacdo entre o feixe eletrénico e o material
da amostra. Os sinais mais usados sdo originarios dos elétrons secundarios e/ou elétrons
retroespalhados (Kestenbach, 1994).

A resolucdo da imagem vai depender da tenséo de aceleracdo dos elétrons, da corrente da sonda
e a distancia de trabalho (é da distancia entre a amostra e a lente objetiva), quanto menor seja a
distancia de trabalho, melhor sera a resolucdo. Por outro lado, quanto maior a distancia de
trabalho tanto maior seré a profundidade de campo obtida. Mesmo que o didametro do feixe seja
de somente alguns nandmetros, o feixe se espalha dentro da amostra sofrendo choques
(Goldstein, 2007).

Os elétrons secundarios sao poucos energéticos, eles ndo podem percorrer um trajeto comprido

dentro do material. Em contraste, os elétrons retroespalhados possuem uma energia que permite
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ter maior resolucdo baixo uma tensdo mais fraca. Mas é preciso salientar o fato de que se

produzem menos elétrons retroespalhados & medida que a tensao diminui.

O procedimento que mais influencia os resultados é a secagem dos grdos, uma vez que 0
processo pode gerar mudancas nas condi¢des iniciais da amostra. Em termos de composicao
quimica o ensaio apresenta limitacGes, sua representatividade € baixa, pois a analise é efetuada
em apenas pequenas areas ndo permitindo uma generalizagdo dos resultados. Geralmente é
usado uma camada de material condutivo que permita o passo da energia gerada no momento

do ensaio (Bozzola, 1999).

2.2.3.2 Difracdo de raios-X

Representa uma das tecnologias desenvolvidas para desvendar a estrutura do ADN, a técnica
funciona em cristais, um tipo de molécula com uma estrutura regular e repetitiva. Consiste em
desviar ou difratar 0s raios-X que passam através de uma amostra, em direcOes diferentes,
dependendo das posi¢cdes dos atomos da amostra e a direcao final dos raios-X, e pode ser
registrada em filme (Bastin, 1984).

Uma vez que os raios-X, devem viajar no meio de muitas camadas de &tomos, é importante que
0S 4tomos ocorram sempre no mesmo arranjo cristalino. Caso contrario os raios-X seriam
difratados em padrées sobrepostos, obtendo como resultado um borrao difuso e indistinto. No
entanto, se a estrutura tem um arranjo atbmico que se repete periodicamente, a resposta sera a
criacdo de pequenos pontos claros e bem definidos. Em caso de diferentes estruturas atbmicas

0s raios-X dispersam-se em padrdes caracteristicos diferentes.

Durante a aplicacdo de um feixe de elétrons a uma regido microscdpica nas amostras é gerada
uma resposta em raios-X, conhecida como microandlise eletrénica. As linhas de raios-X
representam o nimero atbmico da amostra e 0 seu comprimento da onda ou sua energia sdo

usados para identificar o elemento que esta emitindo a radiacdo (Goldstein, 2007).

A resposta do ensaio consiste em espectros dos elementos encontrados durante a analise, assim,
é possivel gerar espectros para todos os elementos da tabela periddica, com excegdo do
hidrogénio. Por outro lado, os primeiros dez elementos de baixo numero atdmico, apresentam
um nivel pequeno de energia onde as perdas de absor¢do nao permitem sua detencdo de maneira
simples. Logo, elementos como carbono, oxigeno e nitrogénio sdo determinados por

estequiometria (Geller, 1997).
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Os raios-X emitidos pela amostra sdo detectados pelo espectrémetro convencional de cristais
ou pelos dispositivos de estado solido. O feixe de elétrons é suficientemente energético para
ionizar camadas profundas dos atomos e produzir também a emisséo de raios-X, como também
a emissao de elétrons retroespalhados utilizados na formacdo da imagem. A natureza do
material e a energia do raio-X, serdo os condicionantes para a resolucdo espacial da analise. Na
Figura 2.6 é apresentado de forma esquematizada, o processo de aplicacdo do feixe de elétrons

na amostra, para a producéo de raios-X.

Atraveés da analise dos picos obtidos no espectro, sdo determinados os elementos presentes na
amostra, com o cuidado de observar se existe do pico de ionizacao do Silicio, quando se utiliza
o0 detector de estado solido. Dois tipos de detectores que captam raios-X caracteristicos podem
ser utilizados: por dispersdo de energia (EDS) ou por dispersdo em comprimento de onda
(WDS). A espectroscopia por dispersdo de energia (EDS), é largamente utilizada (Cocherie,
2001).

Técnica de difracdo

de raios-x Tubo de raios-x

Marcas da

difragde de Tela de Chumbo
raios-x

Sélido cristalino
como ADN

Marca
do feixe
de

raios-x Chapa

fotografica

Figura 2.6. Esquema aplicacdo de feixe de elétrons para a difracdo de
raios-X (Projeto saber ciéncia, 2016)

Segundo Goldstein (2007), o método tem 3 principais vantagens. A primeira consiste em
conseguir realizar uma analise sob um pequeno volume de solo, o feixe de elétrons
convencional, dependendo da energia inicial gerada e o niUmero atbmico da amostra, ou seja, a
analise pode ser efetuada em volumes com 10°*2 cm®. Como o ensaio realizado ndo é destrutivo,
a segunda vantagem do ensaio € que as amostras podem ser analisadas com outros tipos de

procedimentos sem perder suas caracteristicas iniciais. O nivel de precisao disponibilizado pelo
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ensaio é altissimo, ja que o existe o objetivo de determinar os elementos presentes nas amostras,

que em termos de estatistica tem nivel de exatiddo de 1-2%.

2.3 INTRODUCAO AS FUNDACOES PROFUNDAS

A ABNT NBR 6122 (2010), apresenta o conceito de fundacdo profunda como o sistema que
permite transmitir a carga ao solo pela base (resisténcia de ponta) e por sua superficie lateral
(resisténcia de fuste) ou por uma combinagao das duas, e estd assente em profundidade superior

ao dobro de sua menor dimensdo em planta e no minimo 3m.

Os sistemas de fundacdes profundas estdo sujeitos a momentos, cargas axiais e transversais. No
caso de cargas axiais podem ser de compressao ou tracdo. Estes elementos estruturais tém
diferentes aplicacdes como pontes, plataformas offshore ou edificacBes com cargas laterais.
Assim, de acordo com o tipo de solicitacdo serdo dimensionados o0s sistemas de fundacéo.
Portanto, as estacas devem responder a seguranca necessaria para atender os possiveis modos
de colapso (estado limite ultimo) e deslocamentos em servigo aceitaveis (estados limite de
utilizacdo). (Bowles, 1997).

A classificacdo das estacas geralmente é baseada no material e 0 processo construtivo. De
acordo a0 método de execucdo sdo classificadas como: “de deslocamento” e “‘sem
deslocamento”. No caso das estacas cravadas em geral, o volume de solo que a estaca ocupara
é mobilizado, assim sdo classificadas como estacas de deslocamento. Por outro lado, nas estacas
escavadas, 0 volume de solo é removido para a execucdo do elemento estrutural, com o objetivo
de diminuir ao minimo as perturbacfes nas tens@es iniciais, e sdo conhecidas como “sem

deslocamentos” (Velloso, 2011).

2.3.1 Classificacdo das estacas

As estacas podem ser dividias segundo diferentes critérios. De acordo com o material, podem
ser classificadas em estacas de madeira, concreto, aco e mistas. De maneira geral, a divisdo dos
processos construtivos é feita em estacas cravadas, as quais sao classificadas como de grande
deslocamento, e estacas escavadas, em que ndo ha uma variacao significativa das tensfes no

solo e sdo evitados os deslocamentos para o interior da escavagao.

No entanto, as estacas sdo também dividas de acordo com o mecanismo de transferéncia de

carga ao solo (Figura 2.7), assim podem ser agrupadas em trés categorias:
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a) Estacas de atrito em solos finos de baixa permeabilidade, logo, a resisténcia da carga de
servico é suportada principalmente pela interface solo-estaca. Isto sucede no caso que
ndo ha presenca de um estrato rochoso ou de alta capacidade de carga ao qual possam
ser transmitidas as cargas da estrutura (estacas flutuantes).

b) Estacas de atrito em solos granulares, sdo elementos cravados que auxiliam no aumento
da compacidade do solo mais proximo a superficie. Seu comprimento depende da
densidade relativa do solo antes da compactacédo, da densidade relativa desejada apés
de compactar e da profundidade requerida de compactacéo (estacas de compactacgéo).

c) Estacas de ponta transferem as cargas & camada de maior resisténcia do perfil e esta
situada a uma profundidade consideravel e razodvel da base da estrutura.

4 A

L FAN BN . ;
Nivel de agua
LS T aN L __d r__..-::
B i Solo

Estaca i 1 ; /_ compressivel / r ——  Solo de baixa
4 Estaca _| capacidade de
1 1 r caraa
=§ Camada resistente
I
I | |
(a) (b)

Figura 2.7. Classificacdo de estacas pelo mecanismo de transferéncia
de carga (a) estacas de ponta (b) estacas por atrito. (Abebe, 2009)

2.3.1.1 Estacas de deslocamento

Os métodos de instalacdo de estacas cravadas produzem deslocamentos no solo devido ao uso
de golpes com martelos até atingir a profundidade planejada. Em solos granulares pouco ou
medianamente compactos, durante o processo de instalacdo é gerado um aumento na
compacidade, diminuindo o indice de vazios, este efeito é benéfico para 0 comportamento de
resisténcia da estaca, reduzindo a magnitude dos recalques. Para os casos em que o solo se
encontra muito compacto ndo haverd aumento na compacidade, porem os deslocamentos
gerados poderiam eventualmente ser prejudiciais para outras estruturas existentes. (Tomlinson,
1996; Shamsher, 1990)
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Devido a baixa permeabilidade dos solos granulares, durante o processo de cravacgao pode ser
gerado algum excesso de poro pressdo, mas a dissipacdo desses excessos ocorrera apds o
termino da execucdo da estaca, completando a densificacdo do solo. Em perfis argilosos de
baixa permeabilidade ocorre um amolgamento do solo, especialmente nas argilas normalmente
adensadas ou pouco sobre adensadas, durante a dissipagéo das poro-pressdes geradas durante a
execucdo da estaca. A dissipacdo dos excessos de poro-pressdo ocorre em um processo de
adensamento radial e ha uma recuperacéo parcial da estrutura do solo, o0 adensamento é benéfico

devido a diminuicdo no indice de vazios e ao amento nas pressoes efetivas (Velloso, 2011).

2.3.1.2 Estacas sem deslocamentos

O método de instalacdo € feito através da escavacdo do volume do solo de forma cilindrica que
seguidamente serd preenchida com concreto. Durante o processo de escavacdo existem duas
metodologias: em estado seco ou Umido. A escolha do método dependera do nivel da 4gua e do
perfil do solo, deve-se garantir a estabilidade das paredes com tipo de suporte, pode ser um
fluido estabilizante (lama bentonitica ou polimeros), ou reforco em aco. (Tomlinson, 1996;
Braja, 1999)

O processo de escavagdo gera uma descompressdo do terreno, com magnitude que depende do
tipo de suporte. Conforme a estabilidade do perfil de solo é definida o tipo de suporte. Em solos
com porcentagem de finos e acima do nivel de agua, geralmente ndo é necessaria a instalacédo
de sistemas de contencdo das paredes. Em contraste, se as condi¢des do solo fazem necessario
0 uso de camisas metalicas, com um avance praticamente igual ao nivel da ferramenta de
escavacdo. E no meio de estas opcOes estariam as estacas escavadas com auxilio de algum tipo

de estabilizante.

Quanto menor o tempo decorrente entre 0 término da escavacao e a concretagem da estaca,
menor descompressao e, consequentemente, menor a deterioracdo das caracteristicas do solo.
No caso de estabilizacdo com fluidos a reducdo do tempo na concretagem também permite uma
variacdo minima na umidade natural do solo, assim o contato entre o fluido e as particulas sera
reduzido o maximo possivel, evitando condi¢des que modifiquem as caracteristicas inicias do
solo. (Bowles, 1997)

2.3.2 Estacas escavadas com uso de fluido estabilizante
Na construcdo de estacas escavadas, os fluidos estabilizantes tém sido usados como suporte das

paredes durante a escavacao em solos instaveis até a concretagem. A bentonita foi usada para
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este propdsito por Veder (1953). Em contraste, fluidos a base de polimeros foram utilizados

com sucesso na industria a partir da década dos noventa.

As significativas diferencas entre a bentonita e o polimero em termos fisicos e quimicos, séo
tema de discussao devido aos efeitos de seu uso na construcao de estacas. A norma NBR 6122
(2010) apresenta o procedimento executivo para a construcdo de estacas com uso de fluido
estabilizante que pode ser lama bentonitica ou polimero sintético para sustentacdo das paredes
de escavacdo. Para guiar a escavagdo da estaca deve ser cravada uma camisa metalica, maior
em 5 cm ao didmetro da estaca projetada e deve ser embutidas no terreno com um comprimento

ndo inferior a 1m, assim a escavacao € realizada simultaneamente ao lancamento do fluido.

2.3.2.1 Lama bentonitica

Bentonita € o nome usado para a argilas que € dispersa em agua e consegue aumentar seu
volume e criar um gel de ligagdo. Esta denominagéo nasceu a partir da descoberta do tipo de
argilaem Benton, no século XI1X. Portanto, € importante reconhecer que as propriedades variam
de acordo com a fonte da bentonita usada.

Existem trés tipos comuns de bentonita a saber:

a) Bentonita de sodio natural
b) Bentonita de célcio natural

c) Bentonita ativada por sodio

Na industria o tipo mais utilizado é a bentonita ativada por sédio. Esta é produzida pela adi¢do
de sodio soltvel ao célcio da bentonita, gerando uma mudanca na superficie das particulas da
argila substituindo iones de célcio por sddio, representa o tipo mais utilizado. Bentonita de
sodio natural apresenta um custo muito alto e rara vez € usada, de outro lado a bentonita ativada

por sédio geralmente ndo se encontra disponivel. (Federation of Piling Specialists, 2006)

A pesar das diferencas nas propriedades fisicas e quimicas das bentonitas disponiveis, devem

atender as seguintes fungoes:

1. Suportar a escavacgdo exercendo pressdo hidrostatica nas paredes

2. Permanecer na escavagdo e nao fluir através do solo

3. Suspender detritos e evitar que as camadas de lama de depuracdo fiquem acumuladas
na base da escavacao
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4. Permitir um limpo deslocamento do concreto

5. Facil bombeamento

Adicionalmente, por razGes econdmicas e ambientais deve se garantir o reuso maximo do

produto e 0 minimo do material devera ser descartado.

A mistura que surge a partir da argila e a &gua deve se transformar em substancia gelatinosa
capaz de criar uma fina camada nas paredes da escavacdo, denominada cake. Permitindo

melhorar a interface solo-estaca. (O'Neill, 1999)

O cake é formado a partir de dois fendmenos, a filtracéo na superficie e com a profundidade da
lama bentonitica nos poros do solo mais préximo da borda na escavagdo. Portanto, deve ser
fino e impermeavel, pois ndo deveria haver fugas da lama para o solo. Cake espesso e pouco

resistente é facilmente removido pelas ferramentas de escavacao. (Jefferis, 2011)

2.3.2.2 Polimero sintético

Em comparacdo com a bentonita os polimeros oferecem beneficios operacionais e ambientais,
devido que é uma solucdo aquosa com quase a mesma densidade da agua, mas muito mais
viscosa. Os beneficios incluem sua mistura é relativamente facil, requer menos processos antes
de ser reusado, baixos custos de disposi¢do e menor impacto ambiental. (e.g. Schiinmann, 2004;
Lennon, 2006)

Os polimeros usados derivados do petroleo exibem uma alta variedade de caracteristicas, 0s
mais usados consistem em moléculas de hidro carburo de cadeia longa, que se comportam, em
alguns aspectos como particulas minerais de argila, em especial nas interacdes entre si e na

forma em que estabilizam as paredes da escavacao. (Brown, 2010)

Quando é produzido o contato entre o polimero e as particulas do solo, é criada uma membrana
que impede a perda de fluido e permite ao polimero interatuar com as particulas do solo por
adesdo quimica, melhorando a estabilidade e formando um efeito de unido.

Por outro lado, o uso de polimero poderia comprometer a estabilidade da base aumentado o
risco de diminuir a resisténcia da estaca na ponta, isto porque o fluido a base de polimero
contem particulas de baixa densidade. Nas estacas com polimero as particulas do solo em
suspensdo no fluido, sdo sedimentadas mais rapido se acumulam na base da escavagdo durante

a insercao do aco de reforgo. (Fleming, 2009)
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Embora, Lam (2014) demonstrou a partir de ensaios em estacas escavadas construidas com
polimero que com o uso de aditivos na mescla do fluido conseguiram prevenir o assentamento
de particulas para a formacdo da base fraca. Junto com Jefferis (2013) se chegaram a

recomendacdes que impediriam ocorrer falhas, tais como:

1. Concentracdo de polimero inferior ao recomendado pelo fabricante
2. Perda de viscosidade por recirculacéo do fluido

3. Incompatibilidade de &gua presente no subsolo

4. Perda de concentracdo do polimero ativo

2.4 CAPACIDADE DE CARGA AXIAL ULTIMA

Os modelos fisicos e matematicos propostos por diferentes autores foram desenvolvidos com o
intuito de simular a ruptura em fundacbes profundas, baseados no comportamento dos
elementos de fundacéo durante o carregamento (axiais e laterais), as quais geram deformacoes
e deflexdes. Um método eficaz de previsdo da capacidade de carga de estacas deve ter uma

resposta satisfatdria de projeto.

As cargas de servico devem ser limitadas para a carga maxima de projeto. Esta é estabelecida
com base em critérios de tensbes maximas suportadas pelo elemento, ou de deformacGes

maximas. Em geral, as metodologias para estimar a capacidade de carga axial seguem:

1. Anaélises estéaticas utilizando a resisténcia do solo
2. Analises empiricas baseadas em ensaios de campo
a. SPT
b. CPTu
c. Pressiometro

3. Provas de carga em escala real

Os métodos empiricos representam uma alternativa que oferece uma estimativa grosseira da
capacidade axial de uma estaca, servem apenas para uma previsdo inicial. As provas de carga
representam a melhor opgéo para determinar as curvas carga-deslocamento para um local e
estaca especifico. Estes resultados junto com a instrumentacdo permitem caracterizar o
conjunto e possibilitam uma generalizacdo dos resultados para solos semelhantes. (Fleming,
1992).
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Desde a instalagéo das estacas séo geradas mudancas na densidade relativa do solo, assim a
capacidade de carga axial é determinada com base nas propriedades do solo apds a construcéao
das estacas. Embora, estas mudancas produzidas pela instalacdo das estacas sdo dificeis de
predizer, isto devido a complexa interacdo entre 0 solo e a estaca durante e no termino da

construcdo da estaca. (Shamsher, 1990)

A metodologia baseada em tensdes totais usando a resisténcia ao cisalhamento néo drenada (Sy)
conhecido como método alpha (a). Tem sido denominado como inadequado um vez que o
mecanismo de transferéncia de carga solo-estaca é comandado pelo comportamento das tensées
efetivas e Sy ndo é o Unico parametro representativo do solo. Ainda assim, este parametro tem
certa facilidade para ser obtido e 0 método continua sendo usado. Portanto, o método
denominado beta (B) que inclui as tensdes efetivas embutidas no sistema solo-estaca, representa
0 método mais aplicavel. Por outro lado, os parametros do solo necessarios para 0 uso do
método representam incertezas e devem ser estimados com precaucdo. (Fellenius, 2016; O
Neill, 2001; Olson, 1988)

O projeto de estacas para carga axial comeca com a avaliacdo do mecanismo de transferéncia
de carga ao solo. Este é usualmente efetuado com metodologias estaticas e considerando a
estimativa dos recalques, devido a diferenca das fundacdes superficiais a transferéncia de carga
ao solo em estacas abrange tanto a analise dos recalques como a previsdo da capacidade carga
axial. Além das condicdes de carga, existem outros fatores que influenciam o comportamento
do sistema de fundacdo: geometria, tipo e método de instalacdo das estacas e perfil do solo
(homogeneidade e anisotropia) (Randolp, 1994).

Geralmente, para estacas inseridas em areia, a carga incrementa continuamente como a base
assenta-se, portanto, ndo ocorre uma ruptura repentina por afundamento e um Unico pico de
capacidade de carga ndo pode ser definido. Assim, a ruptura € apresentada como um pico de
carregamento aplicado durante a prova de carga, porém este pico pode ser condicionado por

um critério de recalque. (e. g. Davisson, 1973)

O sistema de fundacao profunda deve ser capaz de sustentar cargas axiais e laterais sem sofrer
danos estruturais e ndo devem gerar deformacdes ou deflexdes excessivas. Portanto, segundo
API (2002) a capacidade de carga de uma estaca € geralmente definida a partir de duas
componentes: a carga suportada na base e a capacidade mobilizada através do fuste. (Equagéo
2.5).
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Qult = Qp + Q] = qp-Ap + QI-AI (2.8)
Sendo:

Quit  Capacidade de carga axial Gltima da estaca
Qp Capacidade de carga por ponta
Qi Capacidade de carga lateral

Op Resisténcia Ultima de ponta
o] Resisténcia Ultima lateral
Ap Area da secdo transversal da ponta da estaca

Al Area lateral da estaca

Na Figura 2.8 é apresentado um esquema do sistema de cargas aplicado numa estaca durante a

vida Util da estrutura.

Qu!t = Qp + Q!

Capacidade da estaca

N S
@
Capacidade lateral
L p
Capacidade por ponta

Figura 2.8. Esquema sistema de carga nas estacas.
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Em projetos sem estratos resistentes disponiveis para apoiar os elementos de fundagdo, as
estacas séo conhecidas como estacas flutuantes e sdo mobilizadas por atrito. A resisténcia lateral
das estacas geralmente é mobilizada em sua totalidade antes de alcancar a resisténcia de ponta,
apos este ponto todo acréscimo de carga € transmitido diretamente a base. (Franke, 1993;
Fleming, 1992).

A capacidade lateral de uma estaca é mobilizada sob deslocamentos muito pequenos (0,5 a 2%
do didmetro da estaca), enquanto para atingir o valor maximo da capacidade na base deve ser
produzido um deslocamento de minimo 5% do didmetro da estaca. (Fleming, 2009; O'Neill,
2001)

2.4.1 Capacidade de carga axial Ultima em areias

A estimativa da capacidade axial mobilizada em estacas instaladas em solos arenosos, vem
sendo abordada por meio de duas estratégias: (i) usando o método de elementos finitos e (ii)
simplificando a analise com base em mecanismos de transferéncia de carga. Além das
simplificacBes adotadas, o desafio é definir a resisténcia mobilizada por unidade de area para

cada estagio de carga transferida, em funcdo do deslocamento axial da estaca (Lashkari, 2013).

Diante desta problematica sao desenvolvidas abordagens baseadas em observacdes empiricas e
mecanismos fundamentados em modelos constitutivos da interface entre a estaca e solo. Nestes
modelos devem ser incluidas as influéncias da resisténcia e deformabilidade do solo, além de
fatores como didmetro da estaca, rugosidade, densidade e espessura do solo em torno da estaca.
(Rollins, 2005)

2.4.1.1 Resisténcia de carga por ponta

As metodologias para o calculo da capacidade por ponta tém sido desenvolvidas a partir de duas
premissas, a primeira sugere que o angulo de atrito do solo diminui com 0 aumento das tensdes
efetivas de confinamento (Bolton, 1986) e segunda que o indice de rigidez decresce com o
aumento do nivel de tensGes. Por conseguinte, a resisténcia de ponta, pode ser expressa em

termos da tensdo vertical efetiva e o fator de capacidade de carga Ng:
qp = Nqo"v (2.9)

Nq é estabelecido a partir do correspondente mecanismo de ruptura e das provas de carga ou
ensaios de campo e tem implicitos os efeitos nas mudancas nas condicdes do solo pela
construcdo da fundacdo. Os valores de Nqg s&o dependentes do &ngulo de atrito ¢*, do método

de instalacdo da estaca e da cota de apoio e diametro da estaca. (Kulhawy, 1990)
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Segundo Bolton (1986) a magnitude de ¢~ é dependiente da densidade relativa, assim para solos
fofos o valor serd menor em comparagdo com areias densas. O autor também discutiu como a
resisténcia e a dilatancia para altas tensbes de confinamento em solos arenosos, interveem no
angulo de atrito de pico que estara associado com a resisténcia ao cisalhamento sem variagédo

volumétrica.

Por outro lado, é importante notar como o valor de Nq para depositos homogéneos (areia densa)
diminui rapidamente com a profundidade, isto devido a em profundidade o angulo de atrito de
pico descrece por causa do aumento da tensédo normal principal, ou seja incrementa a tensao de
confinamento. (NCHRP, 1977)

Valores para ¢~ podem variar de 25° para mica e acima de 40° para feldspato. Em locais com
presenca de particulas de silte o valor do angulo de atrito raramente alcancara valores acima de
30° para o estado critico. Para estes valores, a resisténcia de ponta ndo vai exceder os 20 MN/m?,
mesmo quando a estaca € apoiada em estratos de areias densas. (Fleming, 1992).

Na Figura 2.9 sdo mostradas as solu¢fes que supdem os diferentes mecanismos de ruptura do
solo abaixo da base da estaca. De acordo com o mecanismo de transferéncia de carga ao solo,

serao desenvolvidos bulbos de pressdo na camada mais proxima a base da estaca.

A teoria de Terzaghi (1943) ndo leva em consideracdo as tensdes cisalhantes que sdo geradas
ao longo do fuste, devido ao solo acima da ponta poderia ser mais compressivel em relacdo ao
solo embaixo da ponta. (Figura 2.9a) Meyerhof (1953) aperfeicoa a teria de Terzaghi
acrescentando a analise com a inclusdo da resisténcia ao cisalhamento ao longo da estaca.
(Figura 2.9b)

Berezantzev (1961) analisou o problema da capacidade de carga e a partir dos resultados de
provas de carga propds uma teoria. Em caso de que a estaca seja cravada o solo deslocado sera
compactado, portanto o equilibrio limite na ponta da estaca corresponde aos deslocamentos de
zonas de ruptura, desenvolvidas na zona compactada. Logo a sobrecarga na ruptura podera ser

obtida com base no esquema da Figura 2.9c.

Vesic (1975) usando a teoria de expansdo de cavidade, mostrou que as deformacdes produzidas
na zona mais proxima a base da estaca podem ser geradas em condicdes plasticas, enquanto a

zona concéntrica é caracterizada por pequenas deformacoes elésticas. (Figura 2.9d)
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Figura 2.9. Figuras de ruptura das diversas solucGes tedricas. (a)
Terzaghi (b) Meyerhof (c) Berezantzev (d) Vesic.

Na Figura 2.10 é apresentada a relacdo entre Ng com uma funcéo do angulo de atrito de pico,
proposta por diferentes autores. Logo, é necessario escolher um valor apropriado consistente
com o tipo de solo, a densidade relativa, e a média de tensdes no momento da ruptura, além do

método construtivo.

A revisdo das curvas apresentadas indica que o mecanismo de ruptura da estaca, ainda nao é
entendido totalmente e difere bastante para cada caso. Embora, estas metodologias estabelecem
escenarios tedricos usados para fins de projetar que resultan bastante proximos as rupturas reais,
de acordo com Meyerhof (1976) e Coyle (1981). Em consequencia, as mudancas ocorridas no
mecanismo de ruptura influenciaram diretamente o valor de Ng para a previsdo da capacidade

de carga por ponta.

Das abordagens anteriores é possivel estabelecer que dentre todos os fatores Ng, € o de maior
relevancia em fundacgdes profundas. Devido as variagdes no seu valor representam ajustes na

capacidade carga da base, levando a dispersdes consideraveis na tensao final de ruptura.
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Figura 2.10. Variacdo de Ng com o angulo de atrito de pico
(Berezantzev et al. 1961)

2.4.1.2 Resisténcia de carga lateral

Com base em principios estabelecidos por Burland (1973) a capacidade lateral é calculada a
partir da tensdo aplicada sobre o fuste da estaca em contato com o solo. Durante o processo de
carga a resisténcia do fuste pode aumentar, diminuir ou manter-se constante, dependendo das
caracteristicas tensdo-deformacéo do solo e da interacdo da interface solo-estaca. Desta forma,
a capacidade lateral pode ser expressa pelo produto da tenséo normal (¢*;, = Ko’y ) na interface

e o coeficiente de atrito do sistema solo-estrutura, conhecido como método beta (API, 2002):

q; = ks.o’, tand = Bo’, B = ks.tan$ (2.10)

Sendo ks € o coeficiente de pressao de solo, & é o angulo de atrito na interface solo-estrutura e
o’y pressdo efetiva vertical. O parametro B ¢ influenciado pela densidade relativa, magnitude
da tenséo vertical, mineralogia, tamanho do grao, distribuicdo granulométrica, forma do gréo e

as propriedades fisicas do elemento estrutural. (Kulhawy,1990; Turner, 1994; Lashkari, 2013)
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Na Figura 2.11 é apresentado a defini¢cdo do problema da aplicagéo da carga axial numa estaca.
A resisténcia mobilizada pelo fuste, envolve ao solo que se encontra periférico da superficie da
estaca, até atingir alcancer a ruptura por cisalhamento. As tensées de cisalhamento do solo estdo
controladas pelas tensdes normais horizontais ao longo do fuste no momento da carga, assim a
dificuldade é avaliar o estado de tensdes, embora esta pode ser obtida a partir da tensdo efetiva
vertical e o coeficiente de presséo de solo. (O'Neill, 2001)

Figura 2.11. Resisténcia por atrito lateral em solos arenosos. (Braja,
1999)

Os parametros que influenciam a resisténcia ao cisalhamento e o comportamento tenséo-
deformacdo da interface estaca-solo, inclui a superficie rugosa do material de construcéo, a
composicdo do solo, a densidade relativa, a distribuicdo de tamanhos do grdo, a forma das
particulas do solo, a umidade do solo a magnitude da tensdo normal e a taxa de cisalhamento.
(Evgin, 1996)

A mobilizacdo e o Gltimo valor da resisténcia pelo fuste sdo controlados pelo comportamento
do solo mais préximo ao concreto da estaca, sendo que o mecanismo de transferéncia de carga
através da interface esta comandada pela rugosidade gerada na interacdo. A espessura de solo
sujeito a grandes deslocamentos junto na interface pode varia entre 2 a 5 para estacas lisas e 10
a 15 para estacas rugosas, vezes o valor de Dsp (Fioravante, 2002; Yoshimi e Kishida, 1981;
Foray, 1995; Garnier e Konig, 1998).

Na Figura 2.12 é mostrado a interface solo-estaca e como a interagdo entre o solo e concreto
cria uma rugosidade que pode representar 0s mecanismos de ruptura na interface. Num deles a
superficie é lisa e podem acontecer deslizamentos entre o solo e o fuste da estaca, assim a carga

mobilizada lateral € menor que a maxima resisténcia ao cisalhamento. A segunda op¢éo € uma
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quebra interna do solo mais proximo a estaca, logo, a carga mobilizada lateral resulta préxima

ao maximo de resisténcia ao cisalhamento na interface. (Uesugi, 1989; Jardine et al., 1993)

Portanto, para uma interface com superficie lisa sdo esperados valores baixos da resisténcia ao
cisalhamento e ndo havera dilatancia. Em caso de uma interface totalmente rugosa € esperado

altos valores de resisténcia ao cisalhamento, onde pode acontecer dilatancia.

D

F'I

—

L,

Figura 2.12. Definicdo de rugosidade maxima Rt e rugosidade relativa
Rn. (Fioravante, 2002)

Fellenius (2008) baseado em diferentes casos historicos apresenta a Tabela 2.1 , na qual séo
mostradas as faixas de valores caracteristicos para o pardmetro . Destaca-se que 0s valores
indicados, ndo contemplam solos residuais, formacdes calcarias, solos organicos e outros de

condicdes especiais.

Tabela 2.1. Faixa de valores para 3
Tipodesolo ¢ (°) ]

Argila 25-30 0.15-0.35
Silte 28-34 0.25-0.50
Areia 32-40 0.30-0.90

Pedregulho 35-45 0.35-0.80

Rollins (2005) a partir dos resultados de provas de carga efetuadas em pedregulhos arenosos e
areias com presenca de pedregulho, fez uma regressdio com base nos dados compilados,
demostrando que o aumento do valor de B € proporcional ao incremento da fragdo grossa no

solo. (Figura 2.13).
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Figura 2.13. Valores de B calculados a partir de provas de carga
efetuadas em perfis arenosos e com presenca de pedregulho. (Rollins,
2005)

Expressdes que permitem obter o valor de p foram criadas a partir das curvas apresentadas
por Rollins (2005):

f =2.0—0.152%75 025<p <138 (2.11)
Proposta em solos onde mais do 50% do tamanho de grao seja pedregulho:
B = 3.4¢(~0:0852) 025<B<3.0 (2.12)

O angulo de atrito entre o solo e & estaca controla a resisténcia ao cisalhamento disponivel na
interface (Kulhawy, 1990). Na literatura podem ser encontradas faixas de valores que servem
de estimativa inicial, como em API (2002), na qual sdo propostos valores para & segundo a
densidade da areia, cuja faixa de varia¢do varia de 15° a 35°. Cabe salientar que os valores
indicados pela API se constituem em recomendacdo geral, porém ndo excluem a necessidade
de realizar os ensaios de campo e laboratdrio pertinentes para determinar o valor adequado de
acordo ao caso em estudo. Deste modo a APl apresenta na Tabela 2.2 valores guia das principais
variaveis que participam no calculo da capacidade Gltima lateral de estacas construidas em solos

arenosos.
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Tabela 2.2 Parametros de disefio para solos granulareis (API, 2002)

Densidade relativa Descricéo do Solo-estaca angulo de Limite atrito no
solo atrito é (°) fuste (kPa)

Muito fofa Areia

Fofa Areia siltosa 15 47,8

Média Silte

Fofa Areia

Média Areia siltosa 20 67,0

Densa Silte

Média Areia

Densa Areia siltosa 25 81,3

Densa Areia

Muito densa Areia siltosa 30 95,7

Densa Grava

Muito densa Areia 35 11438

Salgado (2008) expbe que no caso de estacas sem deslocamentos ndo hd maior mudanca no
estado de tensdes em relagdo as condi¢es iniciais. Segundo o autor qualquer efeito produzido
pela escavacdo serd corrigido se a fluidez do concreto € suficiente para estabelecer a tenséo
horizontal na condicdo natural. Entretanto, para Fleming (1992) nas estacas construidas com

concreto de fluidez alta é possivel adotar um valor de ks inicial um pouco maior que ko.

Para estacas sem deslocamentos, dado o contato rugoso da interface que produz o cisalhamento
no solo localizado na borda da estaca, os valores de d podem ser expressos em termos do angulo
de atrito no estado critico (¢ cv), isto baseado em ensaios de cisalhamento direto efetuados em
solos com diferentes tamanhos de particulas. Por este motivo as deformacdes geradas no contato
concreto e solo sdo suficientemente grandes para produzir condi¢fes de volume constante sob
a resisténcia Ultima do solo. Geralmente os valores oscilam entre 0,8 ¢ cv - ¢ cv. (Salgado, 2008;
Lehane et al. 1993; Jardine e Chow, 1998; Uesugi, 1989)

Assim para casos de estacas escavadas com razoaveis condic¢des de instalacdo, a rugosidade na
interface, seré superior ao didmetro médio dos graos e, por consequéncia o cisalhamento ocorre
no solo junto a estaca, e ndo na interface, que resultando em 6/ ¢"=1. Contudo em técnicas de
construcdo com baixa qualidade o valor € reduzido para 0,8 ou menos. (Randolph, 1994; Jardine
e Chow, 1996; Olson, 1984).
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Os valores de ks sdo influenciados pelo estado de tensdes iniciais (ko), método de instalacdo da
estaca e da densidade relativa inicial. Por conseguinte, valores de ks sdo afetados pelo processo
construtivo, sendo maiores para estacas com deslocamentos que para estacas sem

deslocamentos durante o processo construtivo. (Fleming, 2009).

Segundo Kulhawy (1990) estabelecer o valor apropriado para a relacdo entre a tensao efetiva
horizontal e vertical é a tarefa mais complexa na resolucdo do problema, uma vez que esta
relacdo depende do estado de tensdes inicial do estado de tensdes apos a instalacdo da estaca,
além da sua variagdo com a profundidade. A faixa de valores oscila entre 0,1 e pode chegar até
uma magnitude de 5. De acordo com API (2002), para estacas de deslocamento parcial sob
carga de compressdo e tracdo em areias o valor de ks ¢ 0,8 e para estacas de grandes
deslocamentos 1,0. Kraft (1990), propds uma relagdo entre o0 método de instalagdo e densidade

relativa para obter o valor de ks (Figura 2.14).
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Figura 2.14. Variagdo da relacdo de tensfes a partir da densidade
relativa, para estacas com e sem deslocamentos. (Kraft, 1990)

A influéncia de ks no célculo da resisténcia de fuste da estaca € alta por ser uma funcéo direta
de ko (histdria de tensdes), pardmetro que permite avaliar a sobre carga do solo e, portanto, o
efeito da historia de tensdes. Conhecer o historico de tensdes pode permitir uma previsao mais
conservadora da capacidade lateral em solos que por exemplo na superficie podem ser pre-
adensados e com a profundidade diminuem até condi¢cBes normalmente adensadas. (Rollins,
2005).
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Desta discussdo é possivel indicar que a relacdo ks/ko, auxilia na estimativa de ks a partir dos
valores das tensdes iniciais no terreno. Por consequente, para areia com baixa densidade relativa
os valores de ks sdo mais proximos a ko, diferentemente para areias densas a muito densas que

ks pode ser significativamente maior do que ko. A Figura 2.15 representa esse comportamento.
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Figura 2.15. Calculos de valores de ks na resisténcia lateral em estacas
sem deslocamento (Salgado 2008)

No mecanismo de transferéncia de carga, caso a areia tenha comportamento dilatante, o
cisalhnamento ocorre com expanso, cuja magnitude sera determinada pelo estado de tensdes. A
medida que a areia é impedida de expandir-se pela presenca da estaca, a tensdo normal entre a
estaca e areia aumenta. Baseado em um modelo de elementos finitos Salgado (2006a,b)

estabeleceu a seguinte expressao:

Ks o, (2.13)
— = 0,7exp {[0,0114 — 0,0022In (—)] DR}
Ko Pa

A Figura 2.16 mostra a comparacdo entre ks/ko para estacas de deslocamento e sem
deslocamento. E possivel observar que o comportamento de ks'ko para estacas sem
deslocamento é semelhante com a profundidade, com excecdo ao caso de maior densidade, o
qual converge somente em profundidades mais elevadas. J& para as estacas de deslocamento a

convergéncia com o aumento das tensdes verticais ocorre para todas as densidades avaliadas.
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Figura 2.16. Valores de ks/ko para (a) estacas sem deslocamento e (b)
de deslocamento pela tensdo vertical efetiva de 10 a 300kPa e para trés
densidades relativas (20, 50 e 80%) (Salgado 2008)

O objetivo central do presente trabalho consistiui-se em contribuir para a presente desicusséo,
apresentando valores da razao entre ks/ko para estacas escavadas testadas no Campo

Experimental de Araquari.

2.5 PROVAS DE CARGA ESTATICA

Durante um projeto deve-se determinar o comportamento dos elementos estruturais que
compdem o sistema de fundacdo profunda. Deste modo, as provas de carga estaticas, sdo

executadas com os seguintes objetivos, segundo Poulos (1980):

a) Garantir que ndo ocorrera ruptura das estacas devido a carga aplicada no ensaio, sendo
esta a carga de trabalho vezes um fator de seguranca.

b) Estimar a capacidade de resisténcia ultima como um controle sob o valor obtido por
meio dos métodos tedricos ou com base nos dados da investigacdo geotécnica.

c) Determinar o comportamento tensdo-recalque da estaca, especialmente para a carga de
trabalho definida. Esta analise pode ser usada para previsao dos recalques dos grupos
de estacas ou estacas individuais do projeto.

d) Awvaliar a rigidez estrutural da estaca.

Além disso, as provas de carga permitem obter informacGes que podem ser utilizadas na propria

fase de projeto visando diminuir os custos e as incertezas, devido & obtencgdo direta da carga de
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servico. Dependendo do porte do projeto, o numero de provas de carga devera ser definido, os
ensaios permitem avaliar os métodos teodricos usados durante a previsdo da carga, devido a
baixa confiabilidade destes (Braja, 1999).

O tipo de prova de carga mais comum é a compressdo, embora existam modificaces para
efetuar provas de arrancamento, cargas laterais e cargas torcionais. O procedimento é
relativamente simples, consiste na aplicacdo de sucessivos incrementos de carga, até que a carga
proposta de trabalho seja atingida. Deve-se assegurar que a carga durante cada estagio seja
constante e para aplicagdo da carga seguinte os deslocamentos gerados devem estar
estabilizados. Para aplicar o incremento de carga sdo usados critérios da NBR 12131 (1990),
esta especifica que a carga deve ser mantida no minimo 30 minutos e até a estabilizacdo dos
deslocamentos. A norma ASTM D1143, sugere que o intervalo de tempo maximo deve ser de
duas horas para aplicar o seguinte incremento de carga, uma vez que teoricamente os recalques
produzidos numa estaca sdo imediatos e em intervalos relativamente curtos, estes
deslocamentos devem ser acetaveis e ndo podem se aproximar aos niveis de ruptura. Também
sdo medidos os deslocamentos verticais, (recalques produzidos a cargas axiais) e 0S
deslocamentos laterais quando cargas horizontais sdo aplicadas. As provas de carga estaticas
sdo classificadas de acordo com a origem da carga, faixa de aplicacdo da carga, método de

aplicacdo de carga e presenca ou nao de instrumentacéo.

Com os dados gerados a partir da aplicacdo sucessiva de carga é plotada a curva carga-
deslocamento da estaca. Deste modo, o recalque pode ser avaliado através da obtencdo da
resisténcia méxima da estaca como elemento estrutural. As curvas carga-recalque, podem ser
obtidas por diferentes metodologias: provas de carga em escala real, modelagem numeérica e
provas com camaras de calibracdo. As provas de carga executadas em campo representam a
melhor opcdo para conhecer as condi¢cdes de carga-recalque de um sistema estrutura-solo
especifico.

Por outro lado, os resultados duma estaca isolada, ndo podem ser extrapolados diretamente a
previsdo do comportamento de um grupo de estacas ou outras estacas. O volume de solo
influenciado por uma estaca € menor em comparacdo ao de um sistema de grupo de estacas,
assim a influéncia da carga para as camadas compressiveis ndo serd afetada ao mesmo nivel

que se fosse um grupo de estacas (Davis, 1980).
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Antes de iniciar o ensaio devem-se definir as condigdes da estrutura como o fator de seguranca
da estaca e o significado da carga ultima que suportaria o sistema, assim € possivel assegurar
que o nivel de recalque se mantenha nos limites previstos (Tomlinson, 1996). Neste contexto,
a norma NBR 6122 (2010), permite uma reducdo do fator de segurangca em obras com provas
de carga realizadas antes do inicio do estaqueamento e em numero representativo. As estacas
escolhidas para o ensaio devem fazer parte da estrutura e ndo podem ser pré-definidas, devendo

ser adotadas uma amostra de no minimo 1% do total das estacas.

Na Figura 2.17 é apresentado o esquema dos componentes necessarios para efetuar a prova de
carga em campo. Sob cargas de compressdo, 0s incrementos de carga sdo aplicados por meio
de um macaco hidraulico, sendo que ap6s cada incremento é esperado um periodo de tempo
com a finalidade de permitir os deslocamentos na estaca. Para a medicdo de recalques sé&o
utilizados defletdmetros.

—Luva de travamento
Célulade carga ——__

__—~ Macaco
- Viga de reagdo
| L | Bomba _ Bloco
Reldgio comparador [ —
| V0
Estaca teste Estaca de reacéo

Luva

Figura 2.17. Esquema executivo da prova de carga, em compressao
axial. (Filho, 2010)

Os recalques gerados na cabeca da estaca podem ser medidos diretamente com uma referéncia
fixa ou dispositivos instalados na viga de suporte, longe do sistema de reacdo da estaca para
gue ndo seja afetada pelo deslocamento do solo. As normativas locais definem os detalhes de
execucao dos ensaios de prova de carga. No Brasil, a norma NBR 12131 (1990) especifica as
condigdes tais como: distancia minima dos tirantes ou estacas de reagcdo em relacéo ao elemento
a ensaiar, excesso de capacidade de carga do sistema de reacdo em relacdo a carga maxima

prevista no ensaio. Além disso deve-se assegurar que durante a execucao as vigas de referéncia,
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que servem de apoio para os defletdbmetros, ndo provogquem erros nos resultados devido a sua

deformacgéo ou movimentacao.

Com a finalidade de gerar informacdo completa da reacdo da estaca durante a prova de carga,
sdo instalados strain gages com a profundidade que permitem uma melhor interpretacdo dos
resultados, embora sejam um motivo para gque a estaca tenha mudancas na seccdo transversal e
assim nas suas propriedades elasticas. Devem-se aplicar as cargas do ensaio por meio de
sistemas que minimizem erros devidos a excentricidade, a verticalidade ou a calibragdo. O
problema de centralizagdo é particularmente critico em estacas de pequeno didmetro, em que
pequenos erros podem produzir grande excentricidade, acarretando erros significativos na

interpretacdo de resultados (Tomlinson, 1996).

Da mesma forma, na norma NBR 12131 (1990) é definida a magnitude da carga para cada
estagio e tempo de periodo entre sucessivos estagios de carga. Os incrementos de carga
definidos segundo a normativa, ndo devem superar o0 20% da carga de trabalho para ensaios de
carregamentos lentos e o tempo de espera deve ser no minimo 30 minutos entre cada estagio.
No caso de carregamentos rapidos, o incremento de carga nao deve ser superior a 10% da carga
de trabalho e o tempo de esperar entre estagios é de 5 minutos. A prova de carga deve chegar
até pelo menos uma carga de duas vezes a carga de trabalho proposta, depois de atingir a carga

desejada a estaca deve ser descarregada gradualmente no minimo por 4 estagios.

A partir da curva carga-recalque apresentada na Figura 2.18, é obtido o deslocamento méaximo
admissivel para a solicitacdo de carga de acordo com o projeto, assim a resisténcia e deformacao
maxima da estaca é determinada baseadas nas provas de carga executadas em campo. A norma
NBR 6122 (2010) estabelece que a capacidade de carga de estaca na prova de carga deve ser
definida quando ocorrer ruptura nitida caracterizada por crescimento continuo do recalque sob

uma carga constante.
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Figura 2.18. Curva carga-recalque produto da prova de carga. (Braja,
1999)

Porém a ruptura nitida nem sempre ocorre durante a prova de carga, devido a duas
circunstancias: quando a carga que se pretende aplicar é inferior a capacidade de carga estaca
(limitacdo de reacdo) e quando a carga aplicada na estaca produz recalques consideraveis, mas
0s quais ndo representam a ruptura nitida do elemento.

Nessas duas circunstancias deve-se extrapolar a curva carga-recalque para avaliar a carga de
ruptura, o que deve ser feito por critérios baseados na Engenharia Geotécnica. Nos casos em
gue a estaca atinge a ruptura nitida, a norma NBR 6122 (2010), apresenta a equacdo 2.11, para
a determinacdo da carga limite de trabalho. A equacdo é utilizada para a determinagdo do
recalque maximo da estrutura e respectiva carga admissivel. A determinacdo € feita através da
observacao do ponto onde a reta obtida pela equagdo encontra a curva carga-recalque (Figura

2.19), a carga vertical P desde ponto sera a carga maxima de ruptura.

_PxL D (2.14)
A= —
AXE 30
Sendo:
A, Recalque da ruptura convencional
P Carga da ruptura convencional
L Comprimento da estaca
A Area da secgdo transversal da estaca
E Maodulo de elasticidade da estaca (estrutural)
D Diametro do circulo circunscrito a estaca ou, no caso de barretes, o didmetro do
circulo de &rea equivalente ao da secdo transversal desta
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Figura 2.19. Carga de ruptura convencional (NBR 6122 (2010))

Na interpretagdo da prova de carga, devem ser consideradas a natureza do terreno, a velocidade
de carregamento e a estabilizacdo dos recalques, conforme previsto na NBR 6122 (2010), uma
prova sem estabilizacdo dos recalques s6 indica a carga de ruptura. Além disso, deve-se garantir
que durante a prova de carga o atrito lateral seja sempre positivo, ainda que venha a ser negativo
ao longo da vida util da estaca.

De acordo com Whitaker (1970) deve-se estimar a capacidade de carga adequada as condigdes
de carga e reacdo do sistema, para definir o mecanismo de ruptura e, portanto, a capacidade de
carga ultima poderia ser reconhecida. As definigcdes mais comuns para capacidade de carga

ultima sao:

1. A carga que produz recalques iguais a 10% do diametro da estaca (Terzaghi, 1942).
2. A carga na qual a taxa dos recalques continua sem incrementos na carga. Exceto taxas

de recalque muito lentas que podem ser decorrentes do adensamento do solo.
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3 CAMPO EXPERIMENTAL ARAQUARI

Nesta seccdo sdo apresentadas as informacdes gerais do campo experimental, geologia e
localizagdo, assim como os resultados dos ensaios de campo efetuados e por fim um resumo
das provas de carga. Informacdes que foram desenvolvidas em pesquisas anteriores, no trabalho
de mestrado apresentado por José Luis Rodriguez Brochero (2014) e na tese de doutorado do
Fabiano Alexandre Nienov (2016). Os autores apresentam a interpretagéo dos resultados da
investigacao geotécnica e na tese foram analisados os resultados das provas de carga das estacas

escavadas com carregamento estatico.

3.1 LOCALIZACAO

O campo experimental localiza-se no minucipio de Araquari-SC. Foi procurado um local com
condicGes razoaveis para efetuar ensaios de campo e sob estacas com a finalidade de avaliar o
comportamento de materiais ndo coesivos. Logo, foram construidas estacas que permitissem

avaliar sua capacidade de carga axial e 0 comportamento da interacao solo-estaca.

Brochero (2014) apresenta as caracteristicas geoldgicas, regionais e geograficas da area de
estudo. No presente trabalho serdo abordados os ensaios de laboratério que complementam a

pesquisa realizada no campo experimental.

Nas Figura 3.1 é apresentada a localizacdo regional do campo experimental. A cidade mais
préxima é Joinville. Para chegar no local deve-se seguir as seguintes instru¢des. Na margem
direita do sentido norte da rodovia BR-101 situa-se o local, assim ingressando pela rodoviaria
municipal Ipiranga, depois virando a direita pegando a Rua Jodo Luis Filho, avancando
aproximadamente 900m e virando a esquerda numa estrada que leva até uma fazenda a 500m
deste cruzamento. A éarea usada para realizar os trabalhos de pesquisa foi de aproximadamente
0,3 km?, ver Figura 3.2.
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Figura 3.1. Localizacdo geral de Araquari-SC (Google maps, 2016).

Figura 3.2. Mapa de localizacdo do campo experimental da UFRGS
(Google Earth, 2016).

3.2 GEOLOGIA LOCAL

A planicie costeira norte de Santa Catarina € constituida de duas unidades geoldgicas: o
embasamento cristalino e as bacias sedimentares marginais de Pelotas e Santos. O primeiro
caracteriza o arcabouco geoldgico-estrutural das regides norte e central do estado. Este
embasamento que aflora representa as terras altas da provincia costeira, na forma de elevacdes,
macigos rochosos, promontdrios pontuais e ilhas continentais. As bacias de Santos e Pelotas
estdo localizadas na zona sul do estado. A cidade de Araquari se encontra no norte do estado e
faz parte do embasamento (Horn Filho e Diehl, 1994; Horn Filho 1997).

Segundo Horn (2003) a superficie de interesse na presente pesquisa esta formada por

sedimentacgdo a partir das variacOes relativas do nivel do mar e dos deslocamentos de corpos de
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agua de grandes dimensdes, representadas comumente por faixas de terrenos compostos por
sedimentos marinhos, continentais, fluvio-marinhos e lagunares da idade quaternaria, sendo as

rochas mais antigas da costa do estado.

O mapa geologico apresentado na Figura 3.3 foi desenvolvido pelo servigo geoldgico do Brasil
(CPRM), onde é possivel conhecer a estratigrafia propria do campo experimental, descrita como
Q2ma, “Depositos de planicie de Maré: Areais quartzosas e silto-argilosas, mal selecionadas,
cores cinza a creme, ricas em matéria organica, retrabalhadas pela agdo das marés acima do

nivel dos mangues atuais”.

2849

7 _M"Q

Figura 3.3. Mapa geoldgico de Santa Catarina — zona norte. (CPRM —
Servigo geoldgico do Brasil)

3.3 INVESTIGACAO GEOTECNICA

Mediante a analise de resultados da investigacdo de campo e extracdo de amostras para
caracterizacdo em laboratdrio foi possivel a definicdo do perfil representativo do solo
encontrado durante a investigacao geotécnica executada e interpretada em pesquisas anteriores.
(Brochero, 2014 e Nienov, 2016). Os ensaios realizados foram Standart Penetration Test (SPT),
Piezocone (CPTu) e Dilatdbmetro (SDMT). Depois da interpretacdo foram realizadas a
classificacdo do solo, determinacdo de parametros de resisténcia e densidades relativas de

campo, modulos de deformacao, histdria de tensdes e o indice de pressdo lateral.

Foram realizadas duas campanhas, a primeira mais geral foi executada para abarcar 3.600m?
(maiores detalhes em Bochero, 2014), enquanto na segunda foram executados 7 ensaios de
CPTu e 3 ensaios do tipo SPT, localizados no eixo de cada estaca teste em uma area de 225m?.

Na Figura 3.4 sdo apresentadas as plantas do campo experimental com a localiza¢ao dos ensaios
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realizados in situ (CPTu e SPT). Os ensaios do tipo SPT foram realizados pela empresa
Geoforma Engenharia Ltda. Os ensaios de penetragdo utilizando piezocone (CPTu), foram

executados pela empresa Fugro In Situ Geotecnica.

Baseado nos resultados dos ensaios de campo foi possivel plotar os golpes obtidos em
profundidade. (Figura 3.5).
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Figura 3.4. Planta do campo experimental com localizacdo dos pontos
dos ensaios SPT, CPTu e SDMT.
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Figura 3.5. Variacdo dos valores de NSPT individual e umidade ao
longo da profundidade (Nienov, 2016)

A partir da Figura 3.5 € possivel observar a divisdo das camadas encontradas, o perfil de
sondagem, este composto pela maior parte de areia, intercalado por um estrato de argila silte
arenosa dos 18 a 22m. O nivel da 4gua encontra-se 2,15 a 2,77m da superficie do terreno.

O perfil gerado a partir do namero de golpes, os quais foram corregidos quanto a energia de
cravacao e ao nivel de tensdes. Esses valores de N corrigidos foram usados para a estimativa

de pardmetros de resisténcia de solos arenosos. Metodologias apresentadas por Nienov (2016).

Na Figura 3.6 observa-se uma areia fofa a pouco compacta até os 4,0m. Seguidamente até os
11,0m uma camada de areia compacta, que perde densidade com o aumento da profundidade
até os 18,0m, onde aparece uma argila silte arenosa que permanece até os 22,0m. Logo apos,
novamente aparece uma camada de areia média a grossa passando por uma compacidade media

a compacta até os 30,0m. A umidade encontra-se numa faixa do 10% ao 70%. Este perfil sera
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revisado posteriormente nesta dissertacdo e analisado a luz dos resultados obtidos nos ensaios
de laboratério.
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Figura 3.6. Perfil geotécnico baseado nos ensaios SPT (Nienov, 2016)

Com a interpretacdo do ensaio SPT, foi possivel estimar os parametros de resistencia segundo
as propostas de Bolton (1986) e De Mello (1971), métodos que permitem obter a variacdo do
valor de angulo de atrito com a profundidade tomando como base o nimero de golpes. Segundo
a proposta de Bolton (1986), a primeira camada apresenta valores de 35° a 40°. Para segunda
camada mais compacta a faixa fica entre 40° a 45°. E apds o valor permanece constante de 37°.
Da metodologia de De Mello (1971), a camada superior o angulo de atrito interno fica entre 30°
e 35° para entre 4 e 11m o valor varia entre 40° e 55° e o restante do perfil entre 30° e 35°.
(Mais detalhes em Nienov, 2016).

A densidade relativa foi obtida a partir da metodologia estabelecida por Skempton (1986) que
relaciona o numero de golpes obtidos durante a execucdo dos ensaios SPT com o nivel de
tensdes verticais do perfil. Na Figura 3.7 s@o apresentados os valores correspondentes ao perfil

do campo experimental.
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Figura 3.7. Determinacédo da densidade relativa por meio do ensaio de
SPT. (Nienov, 2016)

Os resultados dos ensaios CPTu, foram plotados ao longo da profundidade com as medidas
fornecidas: resisténcia de ponta (qc), atrito lateral (fs) e poropressdo (u2). A resisténcia de ponta

deve ser corrigida devido ao efeito de poropressdo para obter a resisténcia de ponta (q).

Na Figura 3.8 é possivel observar a mudanca nos valores de resisténcia de ponta devido a
profundidade, tem-se uma camada de solo de baixa resisténcia até os 4,0m, carateristica de solo
fofo. Na faixa de 4,0m até os 11,0m, a resisténcia de ponta oscila entre 10 e 25 MPa, a excecéo
da profunidade aos 7,0m aparece uma resisténcia em torno dos 5 MPa diminuindo a capacidade
da camada. Com o avanco da perfuracdo a resisténcia vai diminuindo chegando a valores de 3
MPa, para uma profundidade de 22,0m, ap6s deste ponto o ganho de resisténcia de ponta

aumenta e é constate até o fim do perfil (30,0m) com valores em torno de 8 a 10 MPa.
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O atrito lateral (fs) obteve registros de pico para a camada de maior densidade (4,0 — 11,0m),
com valores entre 50 a 250 kPa. Apds essa camada os valores apresentam certa homogeneidade
entre 25 e 50 kPa, até os 27,0m de profundidade e o trecho seguinte registrou valores médios
de 60 kPa.
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Figura 3.8. Parametros inicias gt, u, u0 e fs. (Nienov, 2016)

O perfil da poro-pressdo apresenta varios picos com a profundidade, 0 maior se encontra na
camada entre os 18,0m e 22,0m com valores de excesso de poro-pressdo, chegando a 1000 kPa.
Na camada dos 12,0m mostra um aumento de poro-presséo, atingindo um valor de 400 kPa, o
seguinte pico aparece na profunidade 17,0m chegando a valores préximos de 600 kPa.

3.4 PROVAS DE CARGA ESTATICAS

O procedimentos durante as provas de carga foi submeter cada elemento a uma carga vertical a
compressdo, com a finalidade de avaliar o comportamento carga — deslocamento e estimar a
capacidade de carga ultima. O procedimento consistiu na aplicagdo de cargas estaticas

crescentes por intervalos até atingir a ruptura nitida.
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Mediante a instrumentacg&o das estacas foi possivel aferir o mecanismo de transferéncia de carga
para o solo, conseguindo obter resposta do comportamento da estaca em termos de atrito lateral,
capacidade por ponta e recalques. Os principais resultados destas provas de carga sdo
apresentados neste item, na medida em que serdo usados posteriormente para avaliar a

transferéncia de carga nas estacas com base em ensaios de laboratorio.

3.4.1 Descricdo das estacas executadas

As provas de carga efetuadas no campo experimental foram executadas em estacas escavadas
com fluido estabilizante nas paredes (lama bentonitica e polimero). O tipo de carregamento foi
estatico e dindmico. Na Tabela 3.1 apresenta-se um resumo das caracteristicas das estacas

objetivo de estudo na presente pesquisa.

Tabela 3.1. Resumo das estacas executadas no campo experimental.

NUmero Escavadas Diametro (m) ~ Comprimento Tipo de
(m) carregamento

ET2 com uso de 0,7 15,0 Estatico /
polimero Dinamico

ET4 com uso de 1,0 24,0 Estatico
polimero

ET5 com uso de 1,0 24,0 Estatico
bentonita

ET6 com uso de 1,0 24,0 Estatico com uso
polimero de O-cell

As estacas foram executadas pela empresa Brasfond Fundacgdes Especiais. A instalacdo do
sistema de instrumentacdo foi feita pela empresa Fugro In Situ Geotecnia. O controle
tecnolégico do concreto e o apoio logistico foram realizados pela empresa Geoforma
Engenharia Ltda. Além das estacas listadas foram realizadas estacas hélices que ndo foram
objeto de estudo da presente dissertacdo, assim se-procuraba obter um banco de dados com
diferentes tipos de estacas para em diferentes pesquisas analizar o comportamto de estacas

construidas em perfis arenosos.

Para a complementacéo dos dados foram executados ensaios de integridade nas estacas, ensaio
de tipo PIT, TIP e Cross-Hole. Na Figura 3.9, os pontos denominados como R representam as
estacas de reacdo tipo hélice de 80 cm de diametro com 24 m de comprimento. As estacas
denominadas como ET1 e ET3 néo foram objeto de estudo no presente trabalho, sdo do tipo

hélice, variando a profundidade e diametro, 70 cm e 100 cm, 15 m e 24 m, respectivamente.
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Figura 3.9. Localizacdo das executadas no campo experimental.
(Nienov, 2016)

Apbs as devidas medicdes em campo, foram determinadas as profundidades reais atingidas por

cada um dos elementos (Tabela 3.2).

Tabela 3.2. Profundidades atingidas pelas estacas.

Estaca Diametro (m) Comprimento (m)

ET2 0,70 15,70
ET4 1,0 24,10
ETS5 1,0 24,4
ET6 1,0 24,3

3.4.2 Instrumentacéo

A instrumentacg&o das estacas foi descrita pelo Nienov (2016):

Com a colaboracdo da empresa Fugro In Situ Geotecnia foi desenvolvida a
instrumentacdo dos elementos. Para instrumentacdo em profundidade foram usados
extensémetros (VW Rebar Strainmeter, "Sister Bar", #4 rebar) modelo 4911-4 da
Geokon ao longo do fuste com distancias pré-definidas. Os dispositivos tinham as
ferramentas necessarias para conseguir medi¢des de deformacdes e de temperatura do

concreto durante e ap()s a cura do concreto.
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Os extensdémetros foram instalados por niveis e na Tabela 3.3 é apresentada de forma resumida
0 numero de dispositivos usados por estaca em cada profundidade. Para mais detalhes da

construcdo das estacas, instalacao da instrumentacéo e aplicacao

Tabela 3.3. Niveis de instrumentacdo ao longo da profundidade das
estacas (Nienov, 2016).

ET2 ET4 ETS ET6
Nivel [ cota Geokon | Cota Geokon | Cota Geokon | Cota Geokon
(m) 4911-4 | (m) 4911-4 | (m) 4911-4 | (m) 4911-4
N1 0,5 2 0,5 2 0,5 2 0,5 2
N2 | 4,0 4 |40 4 |40 4 |40 4
N3 7,0 2 7,0 2 7,0 2 7,0 2
N4 | 10,5 4 11,0 4 11,5 4 11,0 4
N5 | 145 2 14,0 2 14,5 2 14,0 2
N6 - - 18,5 2 18,5 2 19,0 2
N7 - - 21,5 2 22,0 2 22,0 2
N8 - - 23,5 2 23,5 2 23,5 2

3.4.3 Apresentacao curvas carga-deslocamento
Nienov (2016) apresenta a interpretacdo das provas de carga das estacas escavadas executas
com polimero e bentonita, assim a interpretacdo das outras estacas serdo realizadas em

pesquisas futuras. Portanto um resumo das andlises realizadas serdo mostrados acontinuacao.

As curvas carga-deslocamento das estacas deste estudo sdo apresentadas nas Erro! Fonte de
referéncia ndo encontrada. e Figura 3.10. Posteriormente serdo usados os dados da
interpretacdo com o objetivo de comparar os resultados de carga para atrito lateral em campo,
com os parametros estimados a partir dos ensaios de laboratério, usando os métodos tedricos

consagrados.

Na estaca com uso de polimero obtiveram-se valores de deslocamentos no topo da estaca de
9,84% de seu didmetro e a carga unitaria mobilizada de 1714 kN/m?.

Para a estaca com bentonita se chegaram em deslocamentos no topo da estaca de 6% de seu
didmetro com a carga unitaria mobilizada de 1462 kN/m?. O carregamento foi detenido pela
dificultade em manter a carga constante, por causa de ndo havia estabilizacdo dos

deslocamentos no topo da estaca.
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Figura 3.10. Curva carga-deslocamento estaca ET-4 (Polimero)
(Nienov, 2016).

Carga de Ponta: Estaca com uso de Bentonita
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Figura 3.11. Curva carga-deslocamento estaca ET-5 (Bentonita).
(Nienov, 2016)
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4 PROGRAMA EXPERIMENTAL

Neste capitulo é apresentado uma descricdo dos materiais empregados na pesquisa, a
preparacdo das amostras, técnicas e procedimentos relevantes a execucdo do programa
experimental e os equipamentos utilizados. Os resultados e interpretagdo dos mesmos serdo

analisados nos capitulos posteriores.

41 MATERIAIS

Durante a execucdo dos ensaios da investigacdo geotécnica e a partir do amostrador do SPT
foram coletadas amostras para a caracterizacdo das diferentes profundidades, na area de
localizacdo das estacas que foram estudadas na presente pesquisa. No total os ensaios foram
realizados em 23 amostras. As profundidades das amostras vdo desde os 3,0m até os 24,0m,

provenientes do campo experimental de Araquari-SC.

4.2 PROGRAMA EXPERIMENTAL

O plano de ensaios de laboratério para caracterizacdo do material, foi desenvolvido no
Laboratorio de Engenharia Geotécnica e Geo-ambiental (LEGG) da Universidade Federal do
Rio Grande do Sul. Com o proposito de efetuar ensaios para determinar a mineralogia, forma e
tamanho dos gréos, foram executados no Instituto de Geociéncias da UFRGS ensaios de
difracdo raios-X e na Universidade de Passo Fundo (UPF) no laboratério do programa de Pés-
graduacdo em Engenharia Civil e Ambiental (PPGENG-UPF) ensaios de MEV. Na Tabela 4.1

é apresentado um resumo dos ensaios executados.

Tabela 4.1. Resumo execuc¢do de ensaios de laboratdrio.

Material Etapa Ensaio Realizado

Anélise granulométrica 23

por peneiramento
Anélise granulométrica 23

Caracterizagao dos _ alaser
Solo extraido do materiais Limites de Atterberg 2
campo experimental Massa especifica real 8
dos graos

Indice de vazios 23

minimo e maximo
Analise fisico- MEV 9
mineralogia Difracéo raios-X 7
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deformacéo, resisténcia CID
ao cisalhamento

18

4.3 METODOLOGIAS DAS INVESTIGACOES

4.3.1 Caracterizagdo dos gréos

Os ensaios realizados para a caracterizacdo do material em laboratorio foram de determinacéo
da massa especifica real dos gréos, indice de vazios minimo e maximo, granulometria e limites
de Atterberg.

4.3.1.1 Massa especifica real dos gréos

A massa especifica real dos grédos foi obtida de acordo com os procedimentos estabelecidos na
norma NBR 6508 (1984).

4.3.1.2 Indice de vazios minimo e maximo
O indice de vazios minimo e maximo foi determinado segundo o que preconiza a norma NBR

9895 (1987), calculado o volume e peso para preencher o molde.

4.3.1.3 Granulometria por peneiramento e sedimentacéao
O ensaio de granulometria foi realizado de acordo com os procedimentos estabelecidos na
norma NBR 7181 (1984), em amostras na superficie e ao longo da profundidade. O ensaio de

sedimentac&o foi realizado para a amostra na profundidade 19.0m.

4.3.1.4 Granulometria a laser

Para a caracterizagdo do tamanho dos fino do solo foi utilizado o equipamento CILAS particle
size analyser, modelo 1180 Liquid, (CILAS, Orleans, Franca) (Figura 4.1), equipamento que
permite a analise do tamanho de particulas a Laser. O equipamento permite uma faixa de analise
entre 0,04 a 2500um. Os ensaios foram executados no Laboratério de materiais ceramicos
(LACER).
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Figura 4.1. Equipamento CILAS1180.

4.3.1.5 Limites de Atterberg
O procedimento foi feito segundo a norma NBR 6457 (1986) para a preparacdo do material, 0s
limites de liquidez e de plasticidade foram obtidos com o uso da norma NBR 6459 (1984) e
7180 (1984), respectivamente.

4.3.2 Microscopia eletrénica de varredura (MEV)

O equipamento usado para efetuar as analises do MEV foi o Silicon Drift Detector X-maxN
desenvolvido pela Universidade de Oxford, tem a capacidade de detectar tamanhos dos graos
na faixa de 150mm?até 20mm?. O uso do software AZtec permite a realizacio do ensaio MEV,
usando a metodologia EDS, que proporciona a andlise qualitativa dos elementos quimicos da
amostra. Na Figura 4.2 é apresentado o equipamento usado. Na Figura 4.3 é mostrada a cdmara
que para aplicacdo do material condutor do feixe de elétrons, para o presente trabalho foi

utilizado ouro.

(a) (b)

Figura 4.2. (a) Coluna Optico-eletrénica, (b) Camara de amostra com
fixac&o dos suportes metalicos.
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Apos inseriu-se as amostras em cadmara de vacuo e estas foram submetidas a um feixe de
elétrons emitidos por uma coluna Optico-eletrénica, cuja interacdo e deteccdo posterior é
responsavel pela geracdo de imagens. Utilizaram-se imagens no modo elétrons retroespalhados,
principalmente para conhecer a forma dos graos e para isso as imagens passaram por diferentes
ampliacBes. Observou-se, através de detector de raios X-EDS, por mapeamento, a composi¢ao
quimica para porgdes especificas nos grdos, com a finalidade de definir os elementos quimicos

das amostras com a comparacdo dos resultados obtidos com a difracdo de raios-X.

Figura 4.3. Camara para a aplicacdo do material condutor.

4.3.3 Difracdo de raios-X

O equipamento utilizado foi um difratdbmetro SIEMENS — BRUKER- AXS D5000 (Figura 4.4)
com gonidémetro 26 do laboratério de Difracdo de Raios X do Instituto de Geociéncias da
UFRGS com o intuito de determinar a composicdo dos argilominerais presentes no solo
estudado. Um goniébmetro € um instrumento que mede o angulo entre as superficies refletoras
de um cristal ou prisma. No laboratério de Difragdo de Raios X do instituto de Geociéncias da
UFRGS, os resultados obtidos sdo interpretados através do programa DIFRAT plus 2001 EVA
7, com base de dados JCPDS (1989).
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Figura 4.4. Equipamento SIEMENS — BRUKER- AXS D5000.

A técnica da difratometria de raios X representa uma das principais ferramentas que procura a
caracterizacdo micro-estrutural de materiais cristalinos, em especial para a identificacdo e
estudo de argilominerais. O principio da técnica é baseado na dispersdo de raios X pelos cristais
num processo onde sdo espalhados pelos elétrons dos 4&tomos, sem mudanca de comprimento
de onda, assim o féton muda sua trajetoria, mas mantem a mesma fase e energia de foton
incidente (Kahn).

Quando algumas condi¢bes geométricas sdo satisfeitas, o feixe difratado é produzido por
espalhamento e, portanto, sdo gerados os maximos. Fendmeno descrito pela Lei de Bragg, onde
n A =2dsen 0, sendo “A” 0 comprimento de onda da radiagdo incidente, “n” um numero inteiro
correspondente ao numero de ordem de difragdo, “d” a distancia interplanar, e “0” o angulo de

incidéncia dos raios X. (Figura 4.5) (Bragg, 1962)
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Figura 4.5. Lei de Bragg (Ozols, 2009)

Os planos de uma familia, formados pelos atomos da amostra, sdo todos paralelos e possuem
uma distancia interplanar d, constante e caracteristicos para cada grupo de argilomineral.
Assim, este Ultimo representa a varidvel incognita na equacdo da Bragg. Portanto, o
difratograma resultante é comprado com valores de argilominerais padrdo, armazenados em

software especificos, para identificar os argilominerais presentes na amostra.

A técnica de difracdo de raios X trata da interpretacéo dos difratograma obtidos na difracdo de
raios X pelas espécies cristalinas. A estrutura cristalina € que determina a intensidade e a

posicao do feixe espalhado.

Os argilominerais séo filossilicatos hidratados, ou seja, possuem sua estrutura cristalina em
camadas e com moléculas de OH- ou mesmo H20 nos espacos interlamelares. Devido a isto,
seus espacos interlamelares podem sofrer reducéo ou expansado de acordo com as caracteristicas
dos mesmos. Portanto, sdo preparados diferentes tipos de amostras: amostras naturalmente
orientadas, glicoladas e calcinadas, que permitem diferenciar as modificagcdes nas estruturas
dos argilominerais, para serem detectadas no difratograma.

Desta forma, a reducgé@o pode acontecer durante o aquecimento a temperaturas que eliminem a
agua ou expansdo ao adicionar liquido seja agua ou glicol e glicerina. Além disso, caso esses
minerais aparegcam em concentragdes muito pequenas, poderia ser uma limitac&o para definir o

teor de argilominerais. (Ramakrishnan, 2000)

Na preparacdo das amostras no estado natural € seguido 0 seguinte processo que permite a

separacao das fracdes granulométricas (Exemplo: fragdo < 4pum):
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a) Concentracdo da suspenséo por centrifugacdo na velocidade e no tempo requerido para
0 assentamento de particulas maiores que 4um: velocidade angular = 5.000 rpm e tempo
=5 min.

b) Com a fracdo granulométrica separada, faz-se laminas especiais para analise por
Difracdo de raios-X . Tem-se a amostra orientada em Laminas;

c) Repeticdo do processo para as demais amostras. ApoOs este processo descrito acima,

teremos a fragdo < 4um orientada natural.

A amostra orientada natural é saturada com etileno glicol para verificar a existéncia ou ndo de
argilominerais expansivos. Para isto, € borrifada na amostra com etileno glicol e o0 excesso
retirado com papel absorvente. Chama-se amostra glicolada. A amostra orientada natural
também é aquecida a 550°C durante duas horas para avaliar argilominerais que colapsam a sua
estrutura nestas condicGes (ex.: argilominerais do Grupo das Caolinitas) permitindo uma

identificacdo mais precisa. Chama-se amostra calcinada. (Brindley, 1980)

A velocidade e o intervalo de varredura do gonidmetro para cada tipo pode ser apresentada de

seguinte forma:

a) Amostra do PA: 1 segundo para 0,020 de degrau do gonidmetro de 20 a 720 26.

b) Amostra Orientada Natural: 2 segundos para 0,020 de degrau do goniémetro de 20 a
280 26.

¢) Amostra Orientada Glicolada: 3 segundos para 0,020 de degrau do goniémetro de 20 a
280 26.

d) Amostra Orientada Calcinada: 2 segundos para 0,020 de degrau do goniémetro de 20
a 280 20.

4.3.4 Ensaios triaxiais

Foram realizados ensaios de compressao triaxial consolidados isotropicamente dreanados
(CID), de acordo com a norma BS 1377 (1990), com a finalidade de se estabelecer a resisténcia
e 0 comportamento tensdo-deformacdo e variacdo volumétrica das amostras ensaiadas. Os
corpos de prova foram consolidados e cisalhados em compressdao com drenagem aberta e sob

taxa de deformacéo controlada.

Este método permite a obtencdo das tensdes principais, deformacdo axial e variacOes
volumétricas. Assim, € possivel estabelecer a envoltéria de resisténcia Mohr-Coulomb, e,

portanto, os parametros de resisténcia do solo.
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Na Figura 4.6 é apresentado o equipamento usado nesta pesquisa, marca Geonor, possui
deformacéo controlada, permite monitoramento da pressdo interna do corpo de prova e da
pressdo confinante atraves de dois transdutores de pressdo acoplados a base da camara triaxial,
calibrados linearmente para um intervalo de 500 kPa de pressao e com resolu¢do menor que 0,1
kPa. A célula de carga que permite a medicdo do carregamento tem uma capacidade de 10 kN
(1000 kgf) e resolugdo de 0,005 kN (0,5 kgf), posicionada externamente & camara triaxial.

As deformag0es axiais foram medidas com o uso de dois sistemas independentes. Um sistema
interno, constituido por um sensor de efeito Hall que permite a medigdo com alta presigédo
(menor que 1um), e um sistema externo convencional, constituido por um transdutor de
deslocamento linear (resolucdo menor que 10um) medindo o deslocamento relativo entre a

camara triaxial e o pistdo de carga. (Figura 4.7)

Figura 4.6. Prensa triaxial. (LEGG)
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Deformacéo axial

Figura 4.7. Sistema de medicdo interno de deformacdes.

A deformacdo axial foi determinada considerando-se a medicdo interna até o final do intervalo
de calibragéo do sensor de efeito Hall, e a partir deste ponto, a medicao externa de deformacdes
obtida pelo transdutor de deslocamento linear. A transi¢cdo de um sistema para outro foi feita
subtraindo-se dos valores medidos pelo transdutor de deslocamento o valor correspondente a
diferenca entre as medidas externa e interna no ponto de transicéo. O processamento das leituras
dos transdutores de pressdo, da célula de carga, dos sensores de efeito Hall e do transdutor de
deslocamento linear foi feita por um sistema de aquisicao de dados composto por um conversor

de sinal analdgico/digital (datalogger).

O procedimento do ensaio consistia principalmente em duas etapas, na primeira era feita a
saturacdo do corpo de prova e na segunda o carregamento axial até a ruptura do corpo de prova.
A saturacgdo foi realizada por estagios, o primeiro consistia na percolacdo do dobro de volume
de vazios do corpo de prova sob uma pressao de 15 kPa na base e 0 kPa (pressdo atmosférica)
no topo. Durante esta etapa era mantida uma tenséo confinante efetiva de 20 kPa.

Ap0s a percolacdo, sob incremento de contra-pressao foi aplicada 500 kPa no topo do corpo de
prova. Cada incremento de pressdo era de 50 kPa tanto na confinante como na contrapressao,
embora sempre mantendo uma tenséo efetiva de 20 kPa. Devido a composicao do solo ensaiado,
este processo tinha uma duracgdo de aproximadamente 24 horas. O monitoramento da saturagdo

foi feito através da medigéo do parametro B (Skempton, 1954):

_ Au (4.1)
Ao,
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Sendo: Au representa 0 excesso de pressao de agua nos poros e Aag; corresponde ao incremento

de presséo na camara aplicado.

Além do sensor de efeito Hall para deformac6es axiais foi instalado um sensor no diametro do
corpo de prova para obter as deformacdes radias e, portanto, as volumétricas (internas). Com o
medidor de deformacdes externas, durante o adensamento foi possivel a medicéo do volume de
agua extraido durante o adensamento. Por conseguinte, foi possivel determinar as deformacdes

volumétricas externas e internas durante as fases do ensaio.

O cisalhamento foi iniciado depois de concluidas as etapas descritas, sob uma taxa de

deslocamento axial constante de 1mm/h (CID).

4.3.4.1 Corpo de prova

Devido a dificuldade para se retirar amostras indeformadas em perfis com solos arenosos,
especialmente em areias fofas (e. g. Robertson, 1986), foi necessario reproduzir as condi¢des
em campo segundo as propriedades obtidas com base nos ensaios de campo. A moldagem do
corpo de prova para a realizacdo dos ensaios triaxiais, ndo foi feita por meio de amostras
indeformadas devido ao objetivo da presenta pesquisa, o qual é conhecer o comportamento do
material no estado critico. Para a preparacdo do material foi necessario definir pardmetros
inicias como o indice de vazios minimo e maximo e a massa especifica dos gréos, assim foi

possivel reproduzir a densidade relativa obtida a partir da investigacdo geotécnica.

A moldagem dos corpos de prova para 0s ensaios triaxiais foi realizada em um molde tripartido,
para corpos de prova de dimensfes de 100mm de altura e 50mm de didmetro. O processo foi
iniciado com a mistura do material, seguida pela adi¢do da agua destilada. Para obtencdo de
amostras homogéneas que permitam a andlise paramétrica dos resultados foi adotada a
metodologia de compactacdo proposta por Ladd (1978). Uma vez com a membrana no molde,
o material foi compactado em trés camadas. Sobre o pedestal da prensa triaxial, as amostras
eram desmoldadas com aplicacdo previa de 5kPa de succdo, mantida até completar o
preenchimento da cdmara triaxial. Na Figura 4.8 ¢é apresentada a sequéncia de moldagem dos

corpos de prova.

A densidade relativa foi estimada a partir dos ensaios de campo, utilizando para cada

profundidade os valores médios estimados mostrados na Figura 3.7.
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Figura 4.8. Moldagem corpos de prova ensaio triaxial.

85

Estudo da interacdo solo-concreto das estacas escavadas do campo experimental de Araquari



86

5 ENSAIOS DE CARACTERIZACAO

Nesta secdo do documento sdo apresentados os resultados dos ensaios de laboratérios

realizados.

5.1 ENSAIOS DE LABORATORIO

Definido o perfil de solo de acordo com os ensaios de campo, foi necessario o planejamento
dos ensaios que complementavam a investigacdo geotécnica, portanto nesta se¢do serdo

apresentadas as metodologias e os resultados obtidos durante a execuc¢ao dos ensaios.

5.1.1 Propriedades fisicas dos gréos

A seguir serdo apresentados os resultados do plano de ensaios de laboratérios para o
desenvolvimento da presente pesquisa. Durante esta etapa foram realizados ensaios para
determinar a distribuicdo do tamanho das particulas do solo por meio de granulometrias com
peneiras, sedimentacéo e difracdo a laser, densidade méxima e minima, limites de Atterberg e
finalmente a obtencdo da massa especifica dos graos.

5.1.1.1 Granulometrias

A distribuicdo do tamanho dos gréaos foi determinada por meio das curvas granulométricas que
mostraram homogeneidade com a profundidade permitindo assim fazer divisdes de camadas
em relacdo as curvas obtidas. Além da divisdo de 5 camadas feita pelos resultados dos golpes
no ensaio SPT, foi possivel separar 0s estratos de acordo com a homogeneidade estabelecida

com a distribui¢do granulometrica.

De 3,0m a 10,0m é uma areia fina, com presenca de aproximadamente de 15% de finos (Figura
5.1). Da profundidade 12,0m até 17,0m aparece uma areia fina com uma porcentagem de finos
de 25% (Figura 5.2).

Na camada de silto-argilosa apresentada dos 18,0m até os 22,0m, a distribuicdo de tamanhos
em estado seco apresenta uma fragédo de silte de quase 60%, portanto, nesta camada foi feita a
granulometria por sedimentagéo na fragéo fina (Figura 5.3). Na camada seguinte até os 24,0m,
aparece uma areia de média a grossa com uma porcentagem de finos de aproximadamente um
20% (Figura 5.4).

Também foram realizados ensaios de granulometria a laser, no LACER da UFRGS. Na

sequéncia sdo apresentadas as curvas granulométricas obtidas pela granulometria a laser, para
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a divisdo de profundidades mencionada anteriormente. As curvas realizadas apartir de
granulometria por peneiramento foram executadas até o nimero 200 (0,074), as curvas que

incluem todos los tamarios foram obtidas com o ensaio a laser.

Para a profundidade de 12,0m até 17,0m a porcentagem fina aumenta e atinge um valor de
aproximadamente 35%. Para a camada de argila que aparece aos 18,0m, os valores da fracédo
fina aumentam até 80% para a amostra localizada aos 21,0m, porém para a profundidade aos
18,0m a porcentagem de finos é do 30%, mostrando que na camada de dois metros existe uma
variacdo grande de finos. Na camada mais profunda a porcentagem de finos atinge quase o
30%.

A comparacdo entre 0s métodos permite observar que as curvas se complementam
(granulometria por peneiramento e a laser) o que permite realizar uma analise completa da
distribuicdo de grdos nas diferentes camadas.

Para a identificacdo das amostras foi utilizada a nomenclatura correspondente a localizagéo do
furo com respeito as estacas, assim AM quer dizer amostras ET 02, ET 05 e ET 06, representam

0 nome da estaca segundo a Tabela 3.1.

Porcentagem que passa (%)

=AM 3.00- ET 02
== AM 5.00 - ET 05
=H=AM 6.50 - ET 06
=== AM 8.50 - ET 06
AM 10.70 -ET 06

==AM 3.20-ET 02
=AM 6.00-ET 02
=@=AM 8.00- ET 05
=AM 10.00 - ET 02
AM 12.00 - ETO 5A

30 === AM 3.00 - ET 02 ==AM 3.20- ET 02
20 AM 5.00 - ET 05 AM 6.00- ET 02
10 AM 6.50 - ET 06 AM 8.00-ET 05
0 ==fem AN 10.00 - ET 02 AM 10.70 -ET 06
0.001 0.010 1.000 10.000 100.000

Diametro {(mm)

Argila
<0,002 mm

Silte
0,002 20,06 mm

Média

Grossa Fina
0.2a06mm 0.6a2 mm 2a6mm

Areia

Médio Grosso
6a20 mm 20 a 60mm
Pedregulho

Figura 5.1. Comparacdo entre os métodos usados. (3,0 e 10,7m)
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(%}

2

o =f=AM 12.00 -ETO 5B =AM 12.40 - ET 06

g == AM 14.00 -ET 02 == AM 15.40 - ET 06

g =@-—AM 16.00 - ET 05 et AM 17.10 - ET 06

oo = AM 18.80 - ET 06 e AM 12,00 - ETO 5A

£ AM 12.00 -ETO 5B =AM 12.40 - ET 06

8 =—=AM 14.00 -ET 02 AM 15.40 - ET 06

g AM 15.40 - ET 06 AM 16.00 - ET 05

AM 17.10 - ET 06
1.000 10.000 100.000
Diametro (mm)
Fina Média Grossa Fino, ‘ Médio ‘ Grosso .
Argila Silte 0,06a0,2 mm 0,2a06mm 06a2mm 2a6mm 6a20 mm 20 a 60mm
<0,002 mm 0,002 20,06 mm
Areia Pedregulho
Figura 5.2. Comparacao entre os métodos usados. (12,0 e 17,10m)

Porcentagem que passa (%)

=f—AM 19.00 ET 05 A

== AM 21.00 ET-05
=f==AM 18.80 - ET 06
AM 21.00 ET-05

=== AM 19.00 ET 05 B
=== AM 21.00 - ET 06
=0=AM 19.00 ET 05 A

AM 21.00- ET 06

1.000

100.000

0.001 0.010 0.100 10.000
Didmetro (mm)
Fina Média Grossa Fino Médio Grosso
Argila Silte 0.06a0,2mm 0.2a0,6 mm 0.6a2mm 2a6mm ‘ 6a20mm ‘ 20 a 60mm
<0,002 mm 0,002 a 0,06 mm
Areia Pedregulho

Figura 5.3. Comparacao entre os métodos usados. (18,8 e 21,0m)

Na fracdo fina da camada aos 18,0m foi executado o ensaio de sedimentacdo segundo a horma

NBR 7181 (1984), (Figura 5.5). Os resultados comparados com a granulometria obtida pelo

laser, indicam que a porcentagem de argila presente aumenta até 20%, devido a utilizacdo do

defloculante. Isto permite fazer uma andlise das particulas mais real da composigdo nos

tamanhos da amostra.

Laura Vanessa Araque Lavalle (lauraaraquelavalle@gmail.com) Dissertacdo — Porto Alegre: PPGEC/UFRGS 2017



mailto:lauraaraquelavalle@gmail.com

89

100
§ 90 /—
= 80 /
w
i o7
2 /
v 60
=
E’ 50 1
& 90 ——AM 22.50ET 06
m
‘s’ 30 i AM 24.00 - ET 06
;g jg = —4—AM 2250 ET 06
4.—0""’ =AM 24.00 - ET 06
(]
0.001 0.010 0.100 1.000 10.000 100.000
Didmetro (mm)
Fina Média Grossa Fino Médio Grosso
Argila Silte 0.06a0,2 mm ‘ 02a06mm ‘ 0,6a2mm 2a6mm ‘ 6a20mm ‘ 20 a 60mm .
<0,002 mm 0,002 2 0,06 mm
Areia Pedregulho
Figura 5.4. Comparacdo entre os métodos usados. (22,5 e 24,0m)
CURVA GRANULOMETRICA
19,0 m
100,00 ” S o-cs L= S A
90,00 y &
80,00
S 7 4
cg)ﬁ) 70,00 /,‘
2 60,00
()
=}
©50,00 £
= =
240,00 —/ f
g E 7 +— Granulonetria laser H
8 ,
530’00 =a 52 Sedimentagdo H
a S= 7 i
20,00 == —# 4~ Granulometria por peneramento -
10,00
0,00 :
0,001 0,010 0,100 1,000 10,000 100,000
Diametro (mm)
; Fina Média Grossa Fino Médio Grosso
for%loaz Silte 0,06 a0,2mm | 0,2a0,6 mm 0,6 a2 mm 2a6mm ‘ 6a20 mm 20 a 60mm
o 0,002 a 0,06 mm .
Areia Pedregulho

Figura 5.5. Granulometrias para a profundidade 19,0m.
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5.1.1.2 Indice de vazios minimo e maximo

Durante os ensaios de campo foram determinadas as densidades relativas por meio dos ensaios
CPTu e SPT. Esta anélise foi necesséria para a moldagem dos corpos de prova, também foram
obtidos os indices de vazios minimos e maximos utilizando a norma ASTM D 5243-00 e a
ASTM D 5244-14. (Tabela 5.1).

Tabela 5.1. Pardmetros de compacidade do solo.

Prof, Feso  Peso , ,

Max. Min. emin emax enat Gs Dr (%)
M (kNim3)  (kN/m?)
3,00 13,99 13,0 0,76 0,88 0,83 251 42,29
3,20 13,62 1283 081 0,92 087 251 41,98
500 13,88 1280 040 0,65 045 2,67 81,43
6,00 14,11 1331 086 097 089 267 70,71
6,50 14,45 13,10 081 1,00 0,87 267 71,85
8,00 15,00 13,04 0,75 1,01 081 267 7595
8,50 14,22 1265 084 1,07 0,88 267 8248
9,00 14,33 13,07 0,84 1,02 087 269 6256
10,00 14,39 13,12 083 1,01 089 2,69 66,28
10,70 14,66 11,65 0,70 1,14 1,04 254 2247
12,00 14,62 12,13 0,70 1,05 0,99 254 1751
12,00 13,11 11,96 0,90 1,08 1,04 254 2212
12,40 14,66 11,31 0,70 1,20 1,08 254 2536
14,00 11,98 10,24 1,08 143 136 254 2200
15,00 13,78 11,78 0,89 122 108 266 41,55
16,00 13,26 1142 097 129 1,17 266 37,80
17,10 14,48 10,42 0,80 151 1,24 266 37,44
18,80 16,22 11,78 042 095 0,85 2,34 18,83
19,00 15,15 9,25 051 148 129 234 19,57
21,00 13,32 11,67 0,82 1,08 1,01 247 2494
21,00 13,34 11,76 0,82 1,06 1,00 247 24,89
22,50 14,82 1325 0,71 091 085 258 30,89
24,00 16,09 1409 057 080 0,74 258 32,20
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5.1.1.3 Massa especifica real dos gréos
Na Tabela 5.1 sdo apresentados os valores obtidos segundo o procedimento especificado na
norma ASTM D 854-14, o valor da massa especifica foi usada para determinar o indice de

vazios maximo e minimo.

5.1.1.4 Limites de Atterberg

Uma camada argilosa foi encontrada entre os 18,0m e 21,0m. Para conhecer suas caracteristicas
fisicas foram realizados os ensaios de consisténcia (Limites de Atterberg). Assim, foi realizado
0 procedimento para determinar o limite de plasticidade e determinar a classificagéo do solo
USCS (Classificacdo unificada), de acordo com as normas NBR 7180 (1984), 6459 (1984) e

6457 (1986). Os resultados sdo apresentados na descricao do perfil do solo.

Figura 5.6. Ensaio de limite liquido e limite plastico, para a amostra de
19,0m.
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Figura 5.7. Ensaio de limite liquido e limite plastico, para a amostra de
21,0m.
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Figura 5.8. Curva de fluidez para 19,0m de profundidade.
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Figura 5.9. Curva de fluidez para 21,0m de profundidade.

Tabela 5.2. Resumo limites de Atterberg

Profundidade LL LP IP

(m) % % %
19,0 29 16 13
21,0 26 200 6

5.1.2 Microscopia eletronica de varredura (MEV)

Por meio dos ensaios de MEV foram geradas ferramentas que permitiram determinar a forma
dos graos com o uso de fotografias a diferentes amplitudes. Como procedimento complementar
usando a metodologia EDS, no mesmo equipamento, foram identificados alguns dos elementos
qguimicos que conforman pequenas areas no grdo. Foram ensaiadas 9 amostras as quais as
fotografias obtidas do ensaio séo apresentadas nas Figura 5.10, Figura 5.11, Figura 5.12, Figura
5.13, Figura 5.14, Figura 5.15, Figura 5.16, Figura 5.17 e Figura 5.18.
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Figura 5.12. Fotografias MEV — 10,0 m
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Figura 5.15. Fotografias MEV — 16,0 m
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Figura 5.18. Fotografias MEV — 24,0 m

Segundo a forma dos grdos é possivel conhecer quais foram os processos de transporte e
deposicao dos gréos. O arredondamento indica um bom indice de maturidade de um sedimento.
De uma maneira geral, o grau de arredondamento, aumenta com a duracdo do transporte e
retrabalhamento (Barros, 2007).
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Existe uma certa homogeneidade no grau de arredondamento quando os sedimentos ndo séo
derivados de sedimentos pré-existentes e onde o transporte ocorre por uma curta distancia. Por
outro lado, os produtos de abrasdo prolongada, mostram diferengcas marcantes entre os graus de
arredondamento das diferentes granulagdes, pois as particulas maiores sdo mais bem

arredondadas que os grdos menores (Suguio, 1973)

Portanto, para o perfil de solo do campo experimental localizado em Araquari, 0S gréos
apresentam um grau baixo de arredondamento em parte pelo tamanho dos gréos (areia fina) e
seguramente pelos processos intensos de abrasdo que podem conduzir a quebra das particulas
formando gréos angulosos. De acordo com as fotografias anteriores € possivel observar a

angulosidade dos grédos presentes em todas profundidades estudadas.

Com o tratamento das amostras EBS foram definidos espectros da composi¢do quimica de uma
por¢édo do gréo, e o resultado obtido deve ser validado com outros ensaios para confirmar 0s
resultados gerados. (Figura 5.19, Figura 5.20, Figura 5.21, Figura 5.22, Figura 5.23, Figura 5.24
e Figura 5.25)
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Figura 5.19. Espectro de composi¢cdo quimica para a profundidade
3,0m.
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Figura 5.21. Espectro de composi¢cdo quimica para a profundidade

10,0m.
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De acordo com os gréficos anteriores a composi¢do quimica dos gréos esta baseada em silicio
e aluminio, que representam os elementos que definem o quartzo, segundo a geologia do local,
os perfis arenosos fazem parte de solos quartzosos, porém estas analises devem ser conferidas
com os resultados da difracdo de raios — X, para definir a mineralogia do solo estudado na

presente pesquisa.

5.1.3 Difragéo de raios — X
A andlise dos difratogramas de Raios-X demonstrou que as amostras distribuidas com a
profundidade, apresentam uma relativa homogeneidade na composi¢do da fracdo argila e da

fracdo areia.

A fracdo areia apresenta ampla predominancia de quartzo, com pequena proporcéo de feldspato

potassico, em todos perfis e fragdes granulométricas analisadas (Figura 5.28 e Figura 5.29).

A fracdo argila mostra ampla predominéancia de ilita, sendo bem menos abundante a caolinita.
Os dois argilo-minerais possuem boa cristalinidade, que dizer a diposicdo da estrutura
molecular apresenta um modelo trimimensional ordenado e repetitivo. Como demonstra a
forma aguda dos picos no difratograma ao natural, embora a caolinita possa ter esta propriedade
prejudicada, devido a sua baixa plasticidade. Numa Unica amostra observa-se que a caulinita é
mais abundante, segundo os picos obtenidos (Figura 5.31). Em qualquer dos casos, sendo estes
argilo-minerais ndo expansivos, as propriedades geotécnicas devem ser decorrentes unicamente
da proporcao e da distribuicdo de argilas no solo (Figura 5.26, Figura 5.27, Figura 5.30 e Figura
5.32).
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Figura 5.26. Difratograma para a profundidade 3,0m.

1800

1700

1500

1400

1300

1200

Lin (Counts)

600

500

400

300

200

100

1600 —|

Caolinita

002 Caolinita

/QU&I‘IZO

002 llita

10.054

Natural

d

12 14

2-Theta - Scale

15

Figura 5.27. Difratograma para a profundidade 6,5m.
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Figura 5.28. Difratograma para a profundidade 10,0m.
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Figura 5.29. Difratograma para a profundidade 14,0m.
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Figura 5.30. Difratograma para a profundidade 18,0m.
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Figura 5.31. Difratograma para a profundidade 21,0m.
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Figura 5.32. Difratograma para a profundidade 24,0m.

5.2 PERFIL ESTRATIGRAFICO

O perfil de solo foi criado com base na investigacdo geotécnica. O nivel da agua encontra-se a

2,15 e 2,75m. A estratigrafia média encontrada a partir do nivel do terreno é:

Tabela 5.3. Perfil estratigréfico.

Cota Descrigdo Figura de referéncia

0,0 -10,0m Areia argilosa fina de cor variavel entre marrom Figura 5.33
escuro na superficie, vai diminuindo a intensidade
da cor com a profundidade até os 8 m, aonde é
encontrada uma cor amarela e termina quase aos
11lm com marrom escura novamente, de
densidade muito fofa a média. O ensaio de SPT

apresentou valores entre 2 e 12 golpes. A umidade
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natural média varia entre 12 e 32%. A
classificacdo USCS é SP.

10,0-17,0m  Areia fina a grossa com presenca de silte, de cor Figura 5.34
marrom escuro e cinza, de densidade muito fofa a
média. O ensaio de SPT apresentou valores entre
3 e 22 golpes. A umidade natural média varia
entre 15 e 33%. A classificacdo USCS ¢é SP.

18,0—-21,0m  Argila silte arenosa de cor preto e cinza, de Figura5.35
consisténcia mole a firme. O ensaio de SPT
apresentou valores entre 7 e 21 golpes. A umidade
de campo varia entre 80 e 85%. A classificacdo
USCS éCL.

22,0 -24,0m  Areiafinade corcinza, de densidade fofaa média. Figura 5.36
O ensaio de SPT apresentou valores entre 8 e 13
golpes. A umidade de campo varia entre 16 e
31%. A classificacdo USCS é SP.
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Figura 5.33. Registro fotogréfico de amostras entre os 3 e 10 m de
profundidade.

Figura 5.34. Registro fotografico de amostras entre os 10 e 17 m de
profundidade.
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Figura 5.35. Registro fotografico de amostras entre os 18 e 21 m de
profundidade.

Figura 5.36. Registro fotografico de amostras entre os 22 e 24 m de
profundidade.

O resumo dos resultados apresentados no presente documento, sdo mostrados na Tabela 5.4

com as propriedades e caracteristicas das camadas descritas nos capitulos anteriores.
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Tabela 5.4. Resumo das propriedades do perfil de solo de Araquari.
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Distribuicao tamanhos
dos gréos (%)

canfada Prof (m) Dg(s)csr(i)(lgjo (Nﬂga) Nspt60 LL PL (3:;) e (kmr;”@) Areia Silte Argila
1 00-30 Areiafina 45 6 - NP 4213078 2482 8945 938 117
2 ‘?186 arg“AJSe;aﬁna 125?0‘ 30 - NP 7582061 12306 7873 184 287
3 o argﬁ;ﬁ;ﬁcina % 7 - NP 2178079 20017 5967 3588 445
4 1?’1%‘ ﬁlgt'&%a;‘g: 35 5 28 18 2215095 24402 165 7384 9,66
5 221;80_ Arela meia a 8186 9 - NP 2712078 36619 6398 3033 569
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6 ENSAIOS TRIAXIAIS

Os ensaios CID (consolidados isotropicamente drenados) tém por objetivo o estudo do
comportamento tensdo-deformacdo do solo presente no campo experimental, assim como a
determinacdo dos parametros de resisténcia representativos deste comportamento. Os corpos

de prova foram cisalhados em condic¢des drenadas com medida de variacdo volumétrica.

S&o apresentadas e analisadas as curvas tensdo-deformagéo do solo, discutindo os resultados
com base nos graficos em funcdo da deformacdo distorcional e da variagdo volumétrica em
funcdo da deformacéo distorcional. Igualmente, sdo definidas as envoltorias de ruptura dos

materiais estudados.

6.1 DEFINICOES E NOTACOES BASICAS

O critério de ruptura Mohr-Coulomb implica s6 a maoir e a menor tensédo principal efetiva e
ndo leva em conta o valor da tensdo intermediaria principal efetiva, portanto, sdo definidos os
parametros basedos num sistema de deformacgfes planas. Ao desenhar o circulo de Mohr,
utilizando as tensdes principais menor e maior, obtém-se a geometria, portanto, é possivel
definir o raio (o1 — 03/2) ¢ o centro (o1 + 63/2). S0 representados pelos simbolos t e s

respectivamente:

t=(0'1— 0'3)/2 6.1)

s"=(0'1+ d'3)/2 (6.2)

Sendo
o1 tensdo principal maior

o3 tensdo principal menor

Estas variaveis sdo usadas para determinar trajetorias de tensdes para uma grande variedade de
situacdes geotécnicas em deformacdes planas. Onde se espera que as mudangas ocurram nas

tensdes horizontais e verticais de acordo com um estado inicial, sub tensdes de compressao.

A tensdo principal efetiva estad definida por s e t representa a maxima tensdo no plano de
cisalhamento. Estes parametros oferecem indicacGes das tensdes ao cisalhamento e normais, e

juntamente com o indice de vazios definem o estado do solo.
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Nas condigdes de um triaxial convencional, a tenséo intermediaria o2 ¢ igual a tensdo menor 63,
assim as tensoes efetivas séo obtidas da mesma forma para todas as direcdes. Geralmente, se a
tensdo intermediaria é conhecida e as deformacgdes ndo sdo planas, é usada a denominacéao de

invariantes de tensdo em trés dimensGes paragep’.

Os invariantes de tensdo p~ (tensao efetiva media normal) e g (tensdo desvio), e 0s parametros
de deformabilidade, ev (deformagdo volumétrica) e &s (deformagao distorcional), utilizados na

apresentacdo grafica dos resultados, sdo definidos como:

1 (6.3)

P =3(0+20%)
q=(0'qg—0}) (6.4)
& = (&4 + 2¢;) (6.5)
(6.6)

& = § (&q — &)
Sendo:

o’a e o’y 580 as tensdes efetivas axial e radial, respectivamente,

€a © &rS80 as deformag0es totais axial e radial, respectivamente.

6.2 COMPORTAMENTO TENSAO-DEFORMAGCAO

Com a anélise dos resultados dos ensaios triaxiais podem ser definidos os angulos de atrito para
a condicdo de cisalhamento de pico e no estado critico. Os angulos de atrito de pico, tendem a
diminuir com o aumento da tensdo de confinamento, uma vez que o incremento na tensdo
confinante limita a capacidade dilatante do solo. No estado critico, o angulo de atrito, ndo
depende do indice de vazios incial no corpo de prova ou da tenséo confinante aplicada durante
o cisalhamento, o angulo de atrito nesta condicdo, sera resultado da resisténcia pelo atrito dos

gréos.

A envoltdria de ruptura que permite definir o angulo de atrito é estabelecida por meio de trés
ensaios triaxiais em diferentes tens6es de confinamento, sendo que para o presente trabalho
foram usadas as tensdes de 50, 100 e 150 kPa. Usando a equacéo 6.7 é possivel tracar a reta que

apresenta o comportamento do solo, com base nos resultados dos ensaios.
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T=c"+0" tang’ (6.7)

Devido ao interesse de estimar os angulos de atrito no estado critico das profundidades
estudadas, foram plotados os gréficos no espago g/p’:dew/des. Onde M corresponde ao valor

g/p"no estado critico quando dev/des = 0.

_ bseng’ (6.8)
"~ 3 —sen¢’
A equacéo 6.9 permite estimar o angulo de atrito interno no estado critico, usando o valor de

M:

3IM (6.9)
6+ M

Ty

¢ oy = sen”

Os resultados dos ensaios realizados nas profundidades escolhidas sdo apresentados a seguir,
cada uma das figuras mostram as curvas de resisténcia em funcdo da deformacdo axial,
volumeétrica e distorcional, para as diferentes tensdes confinantes efetivas. Além da envoltdria

de resisténcia.

Em termos de deformacdo axial foram alcancados valores em torno de 10%. Nos graficos da
deformacéo volumeétrica é visualizado como ao final da curva se apresenta uma tendéncia linear
permitindo concluir que os ensaios conseguiram chegar num estado de variagcdo volumétrica

nula.

Os picos maiores de resisténcia foram apresentados na profundidade de 5,0m, neste nivel o
corpo de prova foi moldado com uma densidade relativa de 80%, portanto, esperava-se que
chegasse nos niveis mais altos de tensdo. (Figura 6.2) Na profundidade 12,0m a resisténcia
atingiu valores perto aos 160 kPa, nesta profundidade ha uma alta presenca de finos que
poderiam afetar o comportamento do corpo de prova, devido a resisténcia do contato entre

particulas atinguira valores menores. (Figura 6.4)

Apesar das granulometrias que definiam o solo encontrado como granular, em alguns corpos
de prova houve presenca de intercepto coesivo devido ao ajuste realizado para tragar a
envoltoria de resisténcia. Como foi o caso do corpo de prova na profundidade 24,0m que
apresentou um intercepto coesivo de 16 kPa, sendo o valor maior dos ensaios efetuados. (Figura
6.6) O corpo de prova que apresentou dilatacdo durante o cisalhamento foi aquele moldado com

uma densidade reativa de 80% mostrando uma expansdo na curva de deformacdo axial —
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deformacdo volumétrica. Nos ensaios restantes 0s corpos de tiveram um comportamento de

compressédo durante o cisalhamento.

As tensOes de confinamento utilizadas tiveram a intengéo de simular as tensdes suportadas pelo
solo em campo, portanto, se procurava simular as condi¢des de sobrecarga, para as diferentes
profundidades que estdo em contato com as estacas. Devido as tensfes aplicadas pode se dizer
que ndo houve quebra de gréos, segundo Been (1991) para que ocorra um fracionamento das
particulas as tensdes devem ser maiores a 1MPa. Portanto, na presente pesquisa foi possivel
reutilizar o material para fazer os ensaios sem mudar as condigdes intrinsecas do solo estudado.
(Lee e Farhoomand, 1967; Hardin, 1987)

Os corpos de prova foram moldados usando um procedimento definido para ser repetido
durante todos 0s ensaios, assim, a metodologia para a execucdo dos ensaios (trajetoria de
tensbes, drenagem e método de carregamento), permitiu diminuir as diferencas no

desenvolvimento dos ensaios, conseguindo a comparagéo dos resultados.

A dilatancia pode ser definida como a raz&o entre os incrementos da deformag&o volumétrica e
os incrementos de deformacéo distorcional. Este andlise € apresentado no grafico g/p” e dev/des
que permite obter o valor de M (equacdo 6.8) que corresponde ao valor no estado critico
(quando dev/des = 0). De acordo com a profundidade as curvas apresentam valores diferenciados
pela qualidade dos grdos e a distribuicdo das particulas, assim na profundidade 12,0m foi
atingido o valor menor M=0,89 e em contraste, 0 corpo de prova com a densidade maior alcanco
M=1,46.

Portanto, no corpo de prova de maior densidade relativa se obteve o valor mais alto de angulo
de atrito, isto devido aos ensaios submetidos a baixas tensdes de confinamento ndo havera
quebra de gréos. Logo, para que as iniciais estruturas de areias densas e fofas cheguem no
mesmo estado de arranjo de particulas, os corpos de provas devem ser cisalhados com tensdes
isotropicas muito altas, assim conseguem atingir o estado de variacdo volumétrica nula.
Embora, houver quebra de particulas a original estrutura ndo desaparecera por completo. Assim,
a densidade inicial terd influéncia de acordo com o nivel de tensdes no carregamento. (Wood,
1990; Vesic e Clough, 1968)
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Figura 6.1. Curvas tensdo-deformacdo axial, volumétrica e distorcional para 3,0m.
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Figura 6.3. Curvas tensdo-deformacéo axial, volumétrica e distorcional para 9,0m.
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Figura 6.4. Curvas tensdo-deformacéo axial, volumétrica e distorcional para 12,0m.
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Figura 6.6. Curvas tensdo-deformacdo axial, volumétrica e distorcional para 24,0m.
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Os gréficos que mostram as curvas da tensdo com a deformacdo distorcional chegam a zero nos
eixos das tens@es, portanto, é confirmado o estado critico para os corpos de prova durante 0s

ensaios, apesar de que as deformac@es axiais ndo tinham atingido valores muito altos.

Segundo a divisdo feita por camadas com a similaridade na granulometria foram plotados
graficos comparativos das profundidades 3,0m, 5,0m e 9,0m, em outro grafico 12,0m e 15,0m.
(Figura 6.7 e Figura 6.8)

25
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Figura 6.7. Curva tensbes normais — taxa de dilatacdo para as
profundidades 3,0, 5,0 e 9,0m.

De acordo com a separacao estabelecida segundo as semelhancas na granulometria é possivel
observar como 0s ensaios com similaridades se encontram numa faixa muito pequena que
permite realizar uma média dos dados estimados nas diferentes profundidades. Logo, para fins
de analise, um angulo de atrito no estado critico sera definido tendo como base a proximidade
dos dados, assim sera possivel definir um Unico angulo de atrito para o perfil encontrado no

campo experimental.
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As curvas da profundidade 24,0m néo foi comparada com as outras profundidades devido a sua
semelhanga com os resultados obtidos é baixa e a magnitude da coesdo é muito alta para as

envoltorias estabelecidas de acordo com as trajetorias.
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Figura 6.8. Curva tensGes normais — taxa de dilatacdo para as
profundidades 12,0 e 15,4m.

De acordo com Lambe (1963) para areias densas e fofas pode se esperar 0 comportamento
apresentado na Figura 6.9, onde para areias com alta densidade relativa ocorre uma ruptura no
plano 45°+¢ /2, referente ao plano principal méximo (tensdo normal) em funcdo do angulo de
atrito interno do material, devido & dilatancia desenvolvida durante o cisalhamento. No caso
das areias fofas aumenta o diametro e diminui a altura do corpo de prova apos a aplicacdo das
cargas. Assim, na Figura 6.10 séo apresentadas as amostras ap6s a execu¢do dos ensaios, tanto
nas condic¢des de densidade relativa alta (Figura 6.10a) como baixa (Figura 6.10b). Mostrando
que o comportamento obtido corresponde as condi¢fes tedricas para amostras de areias

cisalhadas sob cargas de confinamento triaxiais.
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(@) (b)

Figura 6.9. Comportamento tipico dos corpos de prova em ensaios
triaxiais. (a) Areia densa (b) Areia fofa.

Figura 6.10. Comportamento durante o cisalhamento das amostras. (a)
Areia densa (b) Areia fofa.

6.3 ANALISE ANGULO DE ATRITO NO ESTADO CRITICO

Os resultados obtidos por meio dos ensaios triaxiais permitiram definir os valores do angulo de
atrito no estado critico, para as camadas arenosas. Este parametro sera utilizado para analisar a
capacidade lateral das estacas escavadas no campo experimental de Araquari, portanto, deve-
se garantir uma adequada estimativa e assim serem comparados com ensaios de resisténcia de

diferentes areias em condigdes semelhantes.

Na Tabela 6.1 é apresentado um resumo dos resultados obtidos por meio dos ensaios efetuados,
tanto para a resisténcia de pico como no estado critico da areia. Verifica-se que o valor de ¢cs'

variaentre 32,5° e 33,7°, aexcecao do ensaio correspondente a profundidade de 5m que resultou
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em valor superior e em desconformidade com as demais medic¢des. Os ensaios realizados na
profundidade correspondente a 12m séo representativos de materiais finos (argila-silto-
arenosa), apresentando ¢cs' em torno de 23°. Nesta profundidade pode ter acontecido
inconvenientes na medicdo das deformacgdes volumétricas durante o processo de saturacéo o
que leva a erros na interpretacdo dos resultados, que ndo permitiram obter valores tipicos para

areia, os quais deveriam estar em torno de 30°.

Tabela 6.1. Resumo dos ensaios triaxiais.

Parametros de resisténcia

Profundidade (m) Densidade relativa (%0)
Ppico’ (°) s (©) c' (kPa) M

3,0 40 33,7 32,9 0,0 1,3
50 80 38,0 35,9 0,0 15
9,0 60 34,0 33,6 3,0 1,4
12,0 20 23,3 22,8 6,5 0,9
15,4 40 32,8 32,5 2,4 1,3
24,0 30 33,1 32,9 16,1 1,3

Na  Tabela 6.2 sdo apresentadas estimativas do angulo de atrito no estado critico para areias,
estabelecidos a partir dos resultados do ensaio pressiométrico. A distribuicdo de tamanho dos
gréos foram o pardmetro usado na metodologia apresentada em Robertson (1986). Definindo
uma faixa de valores para condi¢des especificas. Por outro lado, a metodologia também usa a
forma dos gréos, assim para graos arredondados o valor serd menor, e para graos angulares o
angulo de atrito alcancara um valor mais alto, uma vez que a aplicagéo de cargas produzira uma
quebra dos gréos, em particulas angulares havera um melhor arranjo das particulas durante o

cisalhamento. (Coop, 2011)

De acordo com o perfil apresentado na secdo 5.2 do presente documento, o tipo de solo
encontrado no campo experimental corresponde a uma areia fina, a forma dos graos é angular,
portanto, segundo o critério apresentado uma apropriada estimacéo é 33,04° como angulo de
atrito no estado critico.
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Tabela 6.2. Valores para o angulo de atrito no estado critico.
(Robertson, 1986)

Solo o cs (°)
Pedregulho-areia-silte bem gradada 40
Areia grossa uniforme 37
Areia média bem graduada 37
Areia média uniforme 34
Areia fina bem graduada 34
Avreia fina uniforme 30

Adicionalmente, na Tabela 6.3 sdo apresentados os parametros base de areias estudadas no
campo académico a nivel mundial. Em todos os casos foram usados ensaios de resisténcia e
caracterizagcdo em laboratdrio. As areias escolhidas exibem semelhancas com o solo encontrado
no campo experimental, assim € possivel comparar os resultados gerados na presente pesquisa.
Uma condicdo geral dos solos selecionados é a mineralogia, a composicdo quimica das

particulas é quartzo.

Em comparacéo as areias de Hostun e Toyoura, com semelhantes indices de vazios permite
concluir que a densidade relativa ndo é um parametro que influencie o estado critico do solo.
As areias anteriormente mencionadas, conseguem uma alta compacidade, porém a areia que

atinge um valor maior de angulo de atrito € aquela que possui graos angulares.

As areias com gréos arredondados apresentam uma resisténcia menor em comparagao aos graos
angulares, porém no caso da areia de Monterey mostrou uma estrutura de solo compacto fino
que consegue preencher os vazios para aumentar seu desempenho durante o carregamento,
obtendo valores maiores, em comparagdo com as areias de graos arredondados. No entanto, a
areia de Ottawa, o tamanho médio das particulas € maior e diminui a resisténcia, embora seus
indices de vazios sejam tipicos de uma areia com alta compacidade, 0s grdos nao apresentam a
suficiente resisténcia para atingir um angulo de atrito maior, evidenciando a influéncia do
tamanho das particulas. Assim, para areias com particulas de grdos menores o0 solo conseguira

ter um angulo de atrito no estado critico maior.

Por outro lado, as areias de Araquari, Toyoura e Hostun, apresentam condic¢Oes semelhantes,
mas o angulo de atrito para a areia de Toyoura atinge um valor menor se comparado. Neste caso

0 tamanho médio dos gréos esta influenciando o comportamento do solo. Embora, a diferenca

Laura Vanessa Araque Lavalle (lauraaraquelavalle@gmail.com) Dissertacdo — Porto Alegre: PPGEC/UFRGS 2017



mailto:lauraaraquelavalle@gmail.com

125

entre as areias de Araquari e Hostun, seja baixa no tamanho dos gréos, o valor que conseguem

é parecido, evidenciando que talvez a forma dos grdos tem mais impacto que o tamanho.

Uma possivel explicagdo pode ser devido ao fato que o contato entre os grdos é mais
influenciado pela forma e sua aproximacéo ao estado critico. Os pontos de contato ndo devem
ser suficientemente fortes para gerar a quebra dos gréos, portanto ao parar a quebra dos graos
aproxima-se do estado critico. Situacdo que também pode ocorrer na areia de Monterrey, 0s
gréos sao subarrendondados e os contatos junto com a dureza dos graos permitiu que o estado
critico fosse alto em comparacao a outras areias de gréos arredondados ou subarrendondados.

Em condigBes gerais as varidveis que estdo mostrando representatividade para determinar a
dependéncia do angulo de atrito no estado critico é a mineralogia, o indice de vazios e a forma
e tamanho dos grdos. Durante a aplicacdo de tensdes, 0s grdos terdo uma resposta as cargas,
solos com grdos angulares conseguem ter um 6timo arranjo, alcangardo valores de angulo de
atrito mais altos em comparagdo com as particulas arredondadas que ndo permitem o

intertravamento.

Tabela 6.3. Parametros areias de diferentes locais.

Areia ¢'cs(®) M Formadosgrdos D50 (mm) Gs emin e max Referéncia
Araquari 33 1,33 Angular 0,15 265 0,74 1,05 Presente pesquisa
Hostun 32 1,29 Angular 0,35 2,65 063 1,01 Herle (1998)
Reid Bedford 32 1,29 Subangular 0,24 2,66 055 0,87 Collins (1992)
Toyoura 31 1,24 Subangular 0,17 2,65 0,60 0,98 Ishihara (1993)
Ticino 32 1,29 Subangular 0,58 2,67 058 0,93 Bellotti (1996)
Karlsruhe 30 1,20 Subarredondados 0,25 2,65 053 084 Herle (1998)
Kogyuk 30 1,20 Subarredondados 0,35 2,65 0,53 0,86 Beenand Jefferies (1985)

Monterrey 32 1,29 Subarredondados 0,37 2,65 056 0,85 Beenand Jefferies (1987)
Osorio 31 1,24 Arredondados 0,20 2,65 0,60 0,87 Consoli (2016)

Ottawa 29 1,16 Arredondados 0,70 2,63 0,39 0,68 Sadrekarimi (2011)
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Com os dados da tabela anterior foram plotados os &ngulos de atrito no estado critico contra 0s
indices de vazios e definidos quais sdo as variaveis que mais influenciam que o solo alcance o
estado critico a partir de ensaios efetuados em laboratorio. Segundo Harin (1985) a deformacéo
volumétrica consegue se estabilizar s6 quando a quebra de particulas ndo acontece mais e uma
gradacdo estavel foi atingida. A gradacdo estavel é definida como o momento em que as tensdes

normais entre os contatos ndo séo suficientemente grandes para causar a quebra dos gréaos.
A quebra das particulas vai depender dos seguintes fatores:

a) Distribuicdo do tamanho das particulas
b) Forma das particulas

c) Dureza das particulas

Portanto, como é visivel na Figura 6.11 ha uma tendéncia de acordo com a forma dos gréos e a
distribuicdo do tamanho das particulas que sdo capazes de preencher os vazios, indicando
indices de vazios menores para areias com graos arredondados, com angulos de atrito no estado

critico nas mesmas faixas de valores.
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o X 4 .
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Figura 6.11. Distribuicdo do angulo de atrito com a relacdo de vazios.
(Referencias na Tabela 6.3)
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De outra parte, para uma determinada rugosidade na estaca, havera um angulo de atrito na
interface, que podera ser adotado como o &ngulo de atrito no estado critico do solo. Portanto,
Alawneh (1999) obteve uma curva que apresenta a variacdo do angulo na interface contra o
D50 dos solos estudados. (Figura 6.12)

40 T e

3+
©
(@}
o
S
G
o~ 30} -
S @
S
S
S
) =
v O
O\_/
c 3
o @©
=2 'c 20k ]
= 2
© c
o =
°
o
B
(2 10 ! L N | L M R B R R
0.01 0.1 1

D50 (mm)

Figura 6.12. Variacdo do angulo de atrito na interface com o tamanho
D50. (Alawneh, 1999)

A partir dos dados de areias coletados na presente pesquisa foi plotado o angulo de atrito no
estado critico contra o D50. A tendéncia da curva mostra que os solos com as particulas de
menor tamanho atingem angulos de atrito maiores. O tamanho médio de particulas influencia a
rugosidade criada na interface e diretamente a resisténcia lateral da estaca. Segundo Uesugi
(1989) quando a superficie rugosa da estaca excede um valor critico normalizado que depende

do D50, o cisalhamento ocorre dentro da massa de solo.
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Figura 6.13. Variacdo do angulo de atrito no estado critico com D50
para as areias estudadas.
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7 PREVISAO DA RESISTENCIA DE CARGA LATERAL

A partir da interpretacdo das provas de carga efetuadas nas estacas construidas no campo
experimental da UFRGS, foi obtida a capacidade de atrito lateral. A analise das estacas

realizadas é apresentada por Nienov (2016).

Na Tabela 7.1, s&o apresentados os valores de atrito lateral mobilizado pelo solo, tomando como
deslocamento no topo da estaca de 5%D, isto apresentado por O"Neill e Resse (1999), nos casos

em que a ruptura fisica da estaca nao fica evidente.

Com o objetivo de comparar 0 estado de tensdes antes e apos a construcdo das estacas foi
definido o valor de ko segundo Mayne (1982). Os valores do angulo de atrito de pico foram

determinados a partir dos ensaios triaxias. (Equacao 7.1)

K0 =1—sen¢’ (7.1)
Com uma retro andlise das capacidades do fuste, foram obtidos os valores para ks em campo.
Tomando como angulo de atrito da interface o angulo de atrito no estado critico obtido com 0s
ensaios triaxiais. (Equacéo 7.2)

ql
Ks=——
o'v*tand

(7.2)

Com o método beta € possivel a obtengdo da capacidade lateral de estacas construidas em perfis
arenosos. Na interacdo das particulas do solo com o concreto da estaca, a solicitacdo gerada no
solo, leva os grdos mais proximos a estaca comportarem-se no estado critico, devido ao nivel

de deformacdes geradas durante o carregamento.

As analises incluidas a seguir ndo levaram em conta as cargas residuais, devido a que segundo
Fellenuis (2002), estas se apresentam mais em estacas cravadas e 0s casos estudados mostraram

que as estacas escavadas ndo exibiam cargas geradas durante a construcéo.

Os elementos estruturais que serdo discutidos no presente trabalho séo as estacas 4 e 5 da Tabela
3.1, aestaca 4 foi construida com polimero e a estaca 5 com bentonita, a seguir séo apresentados

os valores da capacidade lateral de carga.
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Tabela 7.1. Valores de atrito lateral mobilizado pelo solo para 5%D.
(Modificada de Nienov, 2016)

Bentonita Polimero
Camada (m) gl (kPa) |Camada (m) gl (kPa)
1,3-38 61 1,2-4,0 135
38-6,5 5 4,0-7,0 50
6,5—-10,8 60 7,0-115 120
10,8-13,8 10 11,5-145 10
13,8-18,3 42 14,5-18,5 60
18,3- 21,3 48 18,5-22,0 52
21,3-24,0 70 22,0-23,5 80

Na tabela anterior, na camada aos 10m surge um valor de zero na capacidade lateral para as
duas estacas, devido a interpretacdo das provas de carga, portanto, em funcdo das andlises
complementares naquela profundidade o valor da mobilizacdo do solo pela aplicacdo de cargas

sera tomado como 10 kPa.

Com os valores de capacidade lateral obtidos pela interpretacéo das provas de carga, e usando
aequacdo 2.7, foram estimados os valores de ks. Os valores de angulo de atrito no estado critico
usados foram os apresentados na Tabela 6.1. Dentro do mecanismo de transferéncia de carga,
sdo desenvolvidos cisalnamentos entre o concreto da estaca e os grdos do solo. Se a areia é
dilatante vai tentar expandir, porém nao conseguira pela presenca da superficie da estaca por
um lado e mais solo pelo outro. Assim, a areia ndo terd como expandir, deste modo a tensdo
normal entre a estaca e a areia, aumentard. Como resultado, para areias fofas ou de pouca
compacidade, o valor de ks permanecerd proximo ao valor de ko, diferentemente para areias

altamente densas, ks pode ser significativamente maior que ko. (Salgado, 2008)

A distribuicdo de ks € apresentada nas Figura 7.1 e Figura 7.2, tanto para estaca 4 (polimero)
como para a estaca 5 (bentonita). A literatura mostra uma significativa variagdo de valores,
iniciando pelo coeficiente de pressao de solo ativo até o coeficiente de pressao de solo passivo,

e numericamente desde 0,1 até atingir um valor de 5. (Altaee, 1993)

Nos dois casos a distribuicdo € semelhante, valores altos na superficie, descendo
constantemente ao longo do fuste da estaca, alcangando o valor menor perto da ponta. Perto do
final da estaca a tensao horizontal aplicada contra a estaca tem um valor muito préximo de zero,
quer dizer que reduz drasticamente ks e tem um efeito importante na capacidade lateral durante

a ruptura da estaca. De acordo com o perfil estabelecido a partir da investigacdo geotécnica
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realizada no campo experimental, encontrou-se uma areia densa entre os 4 e 10m de
profundidade, por esta raz&o a curva que representa os valores de ks mostra-se separada de ko.
Isto pode ser explicado pelo comportamento tedrico de ks, é estabelecido que com o aumento
da profundidade o valor diminui e incrementa com o aumento da densidade relativa da areia.
(Alawneh, 2001)

ks - Polimero ks - Polimero
0 2 4 6 8 10 0,0 0.5 1,0 LS 2,0
0 0
m [ ]
[ | n
10 10
£ £
= | = |
Q o]
215 3 15
8 n 5 m
° °
& &
20 20
n [ ]
u n
25 25
ks ks
mko mko
30 30
(a) (b)
Figura 7.1. (a) Valores de ks e ko para a estaca 4 (Polimero) (b) escala
expandida.

Embora, com o aumento da profundidade ks aproxima-se ao ko, para a estaca construida com
polimero (estaca 4) aproxima-se ainda mais. Para a estaca 5 (bentonita), o valor de ks torna-se
um valor menor que ko. Uma possivel explicacdo para os altos valores de ks perto da superficie
(baixas pressdes de confinamento) é que o solo tenta expandir contra a superficie da estaca
durante o cisalhamento (deformagdes com volume constante) e isto causa um incremento
significativo nas tensdes horizontais contra a estaca, o que traduz altos valores de ks. Com o

aumento da profundidade, analogamente a tenséo de confinamento aumenta e evita a dilatagéo
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durante o cisalhamento, deste modo o incremento da tensdo lateral sera menor. Assim, este

mecanismo tenta explicar a tendéncia da diminui¢cdo do valor de ks com a profundidade.

(Rollins, 2005)

Ks - Bentonita Ks - Bentonita
2 3 0,0 0,5 1,0 1,5 2,0
0 0
5 5
10 10
£ £
s E
2 2
c S
& &
20 20
25 25
ks ks
kO k0
30 30
(b)
Figura 7.2. (a) Valores de ks e ko para a estaca 5 (Bentonita) (b) escala
expandida.

A relagdo ks/ko apresentada na Figura 7.3, exibe como as duas estacas conseguem ter um

comportamento semelhante. Na superficie os valores sdo maiores devido a resposta do solo

durante o carregamento vertical & compressdo, com o aumento da profundidade a relacdo

aproxima-se a 1,0, reforcando que a relagdo depende diretamente do método construtivo e dos

distdrbios gerados nas tensdes iniciais. (Kulhawy,1990)
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Estudos com diferentes estacas em condigdes parecidas permitem concluir que a execucao 0s
valores atingidos pela relacdo ks/ko em estacas escavadas sdo 0,73, 0,97 e 1,03 para fluidos

estabilizantes, estruturas estabilizantes e constru¢do em seco respetivamente. (Chen, 2011)

Para o caso das estacas estudadas no presente trabalho, classificam-se como estacas construidas
com fluidos estabilizantes, os valores de ks/ko com a profundidade sdo da ordem de 0,74 e 0,79
para a estaca construida com bentonita e polimero, respetivamente. Estes valores apresentam-

se apos a estabilizacdo das tensGes, proxima da profundidade 13m.

ks/k0 ks/k0
0 5 10 15 20 0 1 2 3 4
0 0
5 . 5 ¢
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s | ¥ Pt *
- =
g =
3 15 g 15
= =
% s
o a
20 20
1 *
4 .
25 . 25
Bentonita Bentonita
4 Polimero ¢ Polimero
30 30
(a) (b)

Figura 7.3. (a) Relacéo ks/ko para as duas estacas (b) escala expandida.

Portanto, durante o processo construtivo 0os maiores distlrbios gerados nas tens@es iniciais
ocorreram até uns 12m de profundidade, nesta se¢do o solo sofreu mudancas devido ao

carregamento, perda de &gua ou mesmo pela construcao das estacas. (Rollins, 2005). Embora o
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material de estabilizacdo usado para as duas estacas seja diferente, 0 comportamento com a
profundidade mostra-se semelhante, evidenciando que com o aumento da profundidade o
equilibrio entre a interface concreto-solo diminui a importancia do material usado para a

estabilizacdo das paredes durante a construcéo.

Na Figura 7.4, é apresentada a distribuicdo dos valores de p com a profundidade, para as estacas
estudadas no presente trabalho, o método B é razoavelmente aplicavel e confiavel para estacas

longas, ou seja, comprimentos maiores a 20m e baixo carregamentos drenados. (Chen, 2011)
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Figura 7.4. (a) Valores de B para as duas estacas (b) escala expandida.
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Assim sendo, € possivel avaliar 0 uso do parametro beta para examinar o mecanismo de
transferéncia de carga de estacas embutidas em areias, baseados na interpretacdo de provas de
carga, avaliando o método construtivo e a aplicacdo de cargas, devido a resposta dos valores
obtidos na retro analise, a distribuicdo dos valores de beta se comportaram com uma tendéncia

esperada.
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8 CONCLUSOES E RECOMENDACOES

O estudo realizado permitiu chegar as seguintes conclusdes e recomendacdes.

8.1 CONCLUSOES

As conclusdes geradas apoiadas na interpretacdo dos resultados de laboratorio efetuados e na

retro analise das provas de carga realizadas no campo experimental sdo apresentadas a seguir.

8.1.1 Com relacdo aos ensaios de laboratorio

A partir da interpretacdo dos resultados dos ensaios de laboratério realizados no depdsito do
campo experimental localizado em Araquari-SC, foi possivel definir as caracteristicas dos graos
da areia, assim, a mineralogia das particulas é quartzo, a forma é angular, caracterizado por ser
uma areia fina com lentes de argila e silte. O angulo de atrito da areia para o estado critico é
33,0° e 0 angulo de pico drenado é 33,4°, obtidos através de ensaios triaxiais efetuados em

diferentes profundidades.

Com a unido de duas técnicas a composicdo quimica dos grdos das camadas arenosas, foi
estabelecida, usando os métodos da MEV com a difracdo de raios-X. Os espectros e
difratogramas mostraram picos com silica e aluminio, os elementos quimicos que compdem o
mineral quartzo, além de uma pequena proporc¢ao de feldspato potassico. Embora a geologia da
zona seja determinada como areias quartzosas, foi possivel confirmar esta premissa com o0s
ensaios efetuados a diferentes profundidades. Aparecem outros elementos em menores

quantidades como oxigéno e carbono.

As fotografias obtidas por meio do ensaio MEV mostraram que as particulas de areia estavam
cobertas por uma camada de finos que com o uso da difracdo de raios-X, foi determinada que
aquela parcela de solo correspondia a uma fracdo de argila mostrando uma ampla
predominancia de ilita, sendo bem menos abundante a caolinita. Os dois argilo-minerais

possuem boa cristalinidade e sdo classificados como nédo expansivos.

A partir das fotografias do ensaio MEV, foi estabelecida a forma dos grdos como angular, isto
para todas as camadas de areia. A possivel explicacdo para este fendbmeno sdo 0s processos de
sedimentacdo e deposicdo dos gréos, para areias finas 0 mais provavel seja sofrer transporte e
contato com agentes naturais, minimos. Os graos arredondados tendem a ter tamanhos maiores

e ter processos de abrasdo mais intensos.
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As variaveis que influenciaram na obtencdo do angulo de atrito no estado critico, estdo
condicionadas pelas propriedades intrinsicas dos gréos, ou seja, o tamanho das particulas, a
forma e a mineralogia sdo a base para determinar a resisténcia do solo no estado sem
deformacdes volumétricas. Durante a aplicacdo da carga ocorre a quebra dos gréos, até atingir
uma estavel gradacao das particulas e o contato entre as particulas ndo seré suficiente para que
as cargas aplicadas continuem a quebra das particulas. Assim, a distribui¢do de particulas néo
representa uma variavel importante para chegar no estado critico. Por outro lado, a densidade
relativa e a tensdo de confinamento também néo representam variaveis que influenciem o valor

do &ngulo de atrito no estado critico.

8.1.2 Com relacdo ao mecanismo de transferéncia de carga

Com os resultados de laboratorio e a interpretacdo das provas de carga, foi possivel avaliar o
método [ para a previsao da capacidade de carga lateral para estacas construidas em areias. O
método P apresenta resultados mais congruentes em estacas de comprimento maior a 20 m e
em condi¢cOes de carregamento drenados. As varidveis que influenciaram no mecanismo de

transferéncia de carga foram:
a) O angulo de atrito da interface solo-estaca

Devido a interacdo entre as particulas do solo e as deformacdes geradas pela imposicdo de
cargas durante as provas de carga ou a vida Util das estacas, 0 angulo de atrito da interface
converte-se no angulo de atrito no estado critico do solo, portanto, a presente pesquisa buscou
definir este valor, baseado no comportamento tensdo-deformacdo das camadas arenosas no
ensaio triaxial, assim determinar o valor mais adequado e efetuar a analises com seguranca nos

resultados.

As medigdes locais realizadas com a instrumentagédo das tensdes no fuste da estaca confirmam
que a resisténcia lateral é controlada pelo angulo de atrito para volume constante na interface,
sendo independente da densidade relativa. A melhor alternativa para estimar este parametro é
por meio de ensaios de laboratorio, metodologia que permite observar como outras variaveis

interveem no céalculo, como o tipo de areia, o nivel de tensdes, e a rugosidade na interface.
b) Coeficiente de pressdo de solo (ks)

O coeficiente de pressao de solo foi determinado a partir de uma retro analise das provas de

carga, porém esta variavel depende diretamente do processo construtivo e das condicdes inicias
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das tensdes, portanto, era necessario a determinacao do coeficiente de empuxo no repouso (ko).
O qual foi estimado usando o &ngulo de atrito de pico determinado através dos ensaios triaxiais.
Os valores de ks/ko com a profundidade séo da ordem de 0,74 e 0,79 para a estaca construida

com bentonita e polimero, respetivamente.

Com estas duas varidveis foi possivel estabelecer o valor de beta, conseguindo validar a
metodologia, ndo s6 na previsdo da capacidade de carga, mas também o comportamento da
estaca em campo. Com a avaliagéo da tendéncia do ks com a profundidade, encontrando valores
que se encontram nas faixas da literatura e corroborando o trabalho em campo e laboratorio.
Assim como também a distribuicdo da resisténcia por atrito das estacas baseados nos

parametros que determinam o comportamento da interface.

Baseado nas figuras da relagdo ks/ko das estacas construidas com bentonita e polimero, foi
possivel observar que 0s valores para as curvas se encontram préximos, mostrando que o agente
estabilizante ndo representa uma variavel influente na mudanca do estado de tensdes apos a

construcdo da estaca com a profundidade.

As estacas conseguiram durante a construcdo gerar o minimo de disturbio nas condi¢es iniciais
de tensdes e, portanto, o valor de ks aproxima-se bastante ao ko, evidenciando uma satisfatoria

instalacdo e aplicacé@o de carga durante os ensaios de campo.

Em termos de capacidade de carga foi desenvolvido um melhor desempenho para a estaca com
polimero que atingiu valores de resisténcia maiores, isto devido seguramente a maior
rugosidade gerada na interface, que permitiu mobilizar a resisténcia do solo perto do concreto
da estaca. Se € possivel manter as condicdes inicias das tensdes apds a construcdo das estacas
0 comportamento vai estar comandado por uma rugosidade efetiva e as resisténcia atingiram

valores mais altos.

De acordo com os valores obtidos de ko a areia do depdsito no campo experimental €
normalmente adensada devido ao critério apresentado pelo Lee (1999), estes devem variar entre
0,39 e 0,50.

8.2 RECOMENDACOES

No campo experimental foram construidas estacas além das apresentadas na presente pesquisa,
gue ainda nao foram comparadas com resultados de laboratdrio, portanto, nas futuras pesquisas

poderiam ser realizados as retro analises correspondentes. Deste modo, se tera uma analise do
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mecanismo de transferéncia de carga entre o fuste e o solo de todas as estacas desenvolvidas no

campo experimental e havera uma unido entre os trabalhos de campo e laboratdrio executados.

Na compilacdo dos dados da interpretacdo das provas de carga seré possivel definir a influéncia
da rugosidade, tomando como base os valores de D50 apresentados na presente pesquisa.
Assim, compreender a influéncia da rugosidade nos valores da mobilizacao do atrito lateral que

afeta diretamente a resisténcia axial da estaca.

Mediante ensaios de laboratdrio de resisténcia, tais como ring shear, permitiram complementar
a presente pesquisa e 0 angulo de atrito no estado critico poderia ser avaliado, para determinar

um valor baseado em mais de uma fonte e tipos de ensaio.

Com a conclusdo das andlises realizadas em todas as estacas construidas no campo
experimental, sera possivel definir uma faixa de valores para beta (B=ks.tand), baseados tanto

nas provas de carga como nos ensaios de laboratorio.

Qual o fator que leva a resisténcia por fuste da estaca venha ao valor zero, é outra questdo em
aberto do comportamento das estacas tanto com polimero e bentonita construidos em perfis

arenosos.

Realizar as devidas anélises com a inclusdo das cargas residuais, ignorar os efeitos destas na
interpretacdo leva a sobre estimacdo da capacidade lateral e a subestimacdo da capacidade na
base, para estacas cravadas. Porém, como caso de estudo poderia ser interessante analisar quais

sdo os efeitos das cargas residuais para estacas escavadas em areia.
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