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RESUMO

Este trabalho € parte integrante de uma linha de pesquisa destinada ao estudo de
viabilidade técnica de melhoramento artificial de camadas de solo. Objetiva-se com este
trabalho contribuir para a viabilizagdo de uso de solos melhorados para suporte de fundagdes
superficiais. O estudo baseou-se em resultados experimentais de provas de carga em placas
circulares de 0,30m e 0,60m de didmetro sobre camadas de solo melhorado com cimento (teor
de 5%) de 0,15m, 0,30m e 0,60m de espessura. Os didmetros das placas (D) e as espessuras
das camadas de solo melhorado com cimento (H) foram fixados de forma a obter-se trés
valores distintos da relagdao H/D, correspondendo a 0,5, 1 e 2. Os resultados, representados
adimensionalmente através de relacbes entre a tensdo normalizada e o recalque relativo,
demonstram a influéncia da espessura da camada de solo melhorado no comportamento de
fundagGes superficiais submetidas a carregamento vertical. Uma correlagdo de natureza semi-
empirica ¢ desenvolvida de forma a permitir a previsdo da magnitude de recalques e tensdes de
ruptura de sapatas a partir de resultados de ensaios de placa. Foram também avaliados a
aplicabilidade de modelos analiticos para fundagdes superficiais assentes em perfis de solos n3o
homegéneos com caracteristicas coesivo-friccionais. Neste sentido, apresenta-se uma
comparagdo quantitativa e qualitativa entre os diversos métodos de previsdo da capacidade de
suporte e recalques, bem como uma validagido das proposi¢Ges através de comparagdes entre
resultados calculados e medidos experimentalmente em campo. Os principais resultados
obtidos na pesquisa s@o: [a] melhora de desempenho das fundagdes quando apoiadas em solos
tratados, [b] dificuldade de previsdo das cargas de ruptura e niveis de recalques em fundagGes
apoiadas em solos estratifcados através de métodos analiticos, refletindo a complexidade deste
problema de interagdo solo-estrutura e [c] desenvolvimento de uma metodologia semi-empirica
para estimativa do comportamento de fundagSes superficiais com base em resuitados de

ensaios de placa.



ABSTRACT

The study of the technical viability of soil imprbvement with cement and its application to
support shallow foundations are the aims of the present research. Data are presented
comparing the load-settlement behaviour of circular steel plate loading tests 0,30m and 0,60m
diameter resting on improved layers (5% degree of cementation) 0,15m, 0,30m and 0,60m
thick. The diameter of the plates (D) and the thickness of the cemented layers (H) have been
selected in order to produce ratios of D/H of 0,5, 1 and 2. The results are expressed in terms of
dimensionless variables in a plot of normalised applied pressures versus relative settlements.
The influence of soil cemented layers on the load-settlement response of shallow foundations is
clearly demonstrated. A semi-empirical correlation is developed in an attempt to assess the
magnitude of settlements and to estimate bearing capacity of the plate loading test results.
Additionally, the existing analytical formulations for predicting the behaviour of shallow
foundations on stratified soil profiles of cohesive-frictional nature have been revised. A
comparison of the analytical predictions and experimental measurements was produced and
some parametrical study of the influence of the various parameters used in the analysis is
“presented. The main conclusions of the work are summarised as follows: [a] the benefits of
haﬁng an improved soil layer immediate below the foundation element was clearly
demonstrated by observing the overall behaviour of the load tests, [b] the existing closed form
solutions can not model precisely the load-settlement behaviour of such a complex soil-
structure interaction problem and [¢] the semi-empirical proposition developed to preaict the
behaviour of the load tests can be useful to estimate settlements and bearing capacity of

foundations on cohesive-frictional soil layers.



CAPITULO 1

INTRODUCAO

1.1 COMENTARIOS INICIAIS

As obras de engenharia sdo constituidas de duas partes: a superestrutura e o elemento
de fundagdo. A primeira é responsavel pela sustenta¢io das cargas oriundas do meio externo e
do peso proprio, € a segunda € responsavel pela transferéncia das cargas sustentadas pela

superestrutura para o terreno de fundag@o ao qual esta assentado.

A fundagio de uma obra de engenharia pode ser dividida em dois grandes grupos:
fundagio superficial e fundagdo profunda. O primeiro consiste em transmitir as cargas ao
terreno, apenas pelas tensdes distribuidas sob a base da fundag¢do. Neste caso a profundidade
de assentamento em relagdo ao terreno adjacente geralmente € inferior a duas vezes a menor
dimensdo do elemento de fundagdo. O segundo grupo € aquele em que o elemento de fundagdo
transmite as cargas ao terreno, pela superficie lateral ou por uma combinagdo das duas, e esta
assente em profundidades, em relagdo ao terreno adjacente, superiores ao dobro de sua menor

dimensdo. Em geral as fundagdes superficiais tém um custo menor que as fundagdes
profundas.

Os projetos de fundagdes sdo condicionados por critérios de ruptura e de
deslocamentos. No caso de fundagdes superficiais, abordagens de natureza semi-empirica sdo
freqientemente utilizadas devido a auséncia de modelos constitutivos apropriados a descrigdo
do comportamento do solo, a falta de dados experimentais para estabelecer correlagles entre
deformabilidade e grau de cimentag@o e a dificuldade de interpretagdo de resultados de ensaios

de campo (e.g. Maccarini, 1987; Bressani € Vaughan, 1989; Leroueil e Vaughan, 1990; Lunne
et al., 1995). '

Solos cimentados exibem comportamento distinto de solos sedimentares e os métodos
_de interpretagcdo aplicados a areias em condi¢Oes drenadas e a argilas em condigbes nio-

drenadas ndo sdo necessariamente validos para estes materiais. Projetos de fundag¢des parecem
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exigir abofdagens especificas para considerar os efeitos de quebra de estrutura, ruptura por

puncionamento, expansio ou colapso em ciclos de umidecimento, entre outros fatores.

Para a compreensdo dos problemas geotécnicos dos solos cimentados € necessario
desenvolver estudos de investiga¢do do subsolo, que podem ser realizados por meio de ensaios
de laboratorio e/ou ensaios de campo. Através desses ensaios obtém-se os parimetros de
projeto do solo a fim de propiciar, com auxilio de modelos constitutivos e técnicas analiticas,

uma quantificag¢@o e qualificag@o dos problemas envolvidos.

1.2 O PROBLEMA DE PESQUISA E SUA JUSTIFICATIVA

Segundo Ingles e Metcalf (1972) a utilizagdo do solo em projetos de engenharia pode
ocorrer em trés situagGes distintas:

- aceita¢do do material encontrado in situ, para o projeto proposto;

- remog¢do do material do local e reposi¢do por um outro com caracteristicas adequadas
a0 projeto em questdo;

- alterar as propriedades existentes no solo, criando um novo material capaz de

atingir as exigéncias de projeto.

Neste trabalho, estuda-se a viabilidade da terceira alternativa. O solo in situ, ndo
apresentando as caracteristicas adequadas ao projeto proposto, pode sofrer alteracdes, tais
que, lhe confira as propriedades satisfatorias para o seu uso. Estas alteragdes podem se dar por
diversas maneiras, dentre as quais incluem-se processos quimicos, que modificam as
propriedades do solo por meio de adigdo de materiais solidos ou liquidos que reagem
quimicamente com as particulas do solo, fisicos, que alteram as propriedades devido a
incidéncia ao solo de calor, eletricidade, entre outros; e mecanicos, que buscam melhorar o
solo pelo uso de outros materiais que ndo afetam quaisquer propriedades do solo. Devido ao
elevado grau de variabilidade dos solos, os métodos de alteragio de propriedades s3o limitados
entre si ao tipo de solo encontrado. Assim, € comum na pratica de engenharia a adog3o de
diferentes métodos para melhorar as propriedades de um solo, utilizando-se muitas vezes

diferentes métodos em conjunto para um mesmo solo.



Neste trabalho optou-se por adotar a adi¢do de cimento Portland ao solo estudado

(processo quimico) com controle de compactagio em campo (processo mecanico).

1.3 OBJETIVOS DA PESQUISA

1.3.1 OBJETIVO GERAL

O objetivo geral desta pesquisa € verificar o comportamento de fundagdes superficiais
assentes em perfis de solos ndo homogéneos. Descreve-se a condigio na qual a camada
" superior exibe pardmetros de resisténcia maiores que a camada subjacente, objetivando avaliar
a melhora de desempenho de fundagdes quando da colocagio de uma camada de solo

methorado com cimento.

1.3.2 OBJETIVOS ESPECIFICOS

- determinagdo do perfil estratigrafico do subsolo, incluindo a camada melhorada,
através de ensaios de campo;

- validagdo do ensaio de placa na previsio do comportamento carga-recalque de
fundacdes superficiais assentes em solos estratificados;

- determinagdo da influéncia da relacdo entre a espessura da camada melhorada (H) e o
didmetro da placa (D) no comportamento carga x recalque de fundagGes superficiais;

- estudo analitico dos métodos mais usuais de determinag¢do da capacidade de suporte
e recalques para solos estratificados;

- comprovagio do aumento de rigidez e capacidade de suporte do terreno de fundagéo

através da técnica de melhoramento de uma camada superficial de solo.

1.4 HIPOTESES DA PESQUISA

1.4.1 HIPOTESE PRINCIPAL
As caracteristicas de um solo podem ser melhoradas, em termos de resisténcia e

deformabilidade, atraveés de processos como compactagdo de uma mistura solo-cimento para o

uso em fundag¢des superficiais.
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1.42 HIPOTESES SECUNDARIAS

- o ensaio CPT fornece a estratigrafia do subsolo, permitindo a identificagdo das
diferentes camadas;

-0 enséio de placa fornece uma avaliagdo confiavel do comportamento carga-recalque

de funda¢des superficiais;

1.5 METODO DE DESENVOLVIMENTO DA PESQUISA

O estudo consiste em duas etapas, sendo a primeira experimental, realizada no Campo
Experimental de solo residual da UFRGS, localizado na Subesta¢do da Companhia Estadual de
Energia Elétrica, no municipio de Cachoeirinha, RS, e a segunda em um estudo analitico. Na
etapa experimental sio executados ensaios de placa e ensaios de penetragdo de cone in situ,
bem como ensaios triaxiais, ensaios de compress3o simples e compressio diametral. Os ensaios
de campo servem para verificar 0 comportamento das camadas de solo tratado, em conjunto
com o perfil de solo natural, no que refere-se a valores de resisténcia e deformabilidade. Os
ensaios de laboratério sdo fundamentais & determinagdo de pardmetros geotécnicos dos
materiais, permitindo um estudo mais apurado do comportamento verificado em campo,
através de métodos analiticos. Consequentemente, a etapa analitica destina-se a aplicagdo dos
métodos de previsdo de capacidade de carga e recalques em fundagdes superficiais assentes
sobre solos estratificados, com o objetivo de avaliar quantitativamente e qualitativamente os

métodos analiticos com as condigdes verificadas em campo.

O ensaio de penetragdo de cone tem um papel fundamental na analise estratigrafica do
perfil do terreno. Com seus dados, pode-se constatar o real aumento de resisténcia da camada
superficial de solo melhorado, além de verificar possiveis alteragdes no solo natural subjacente

a camada, devido ao processo de compactagdo da camada tratada.

Os ensaios de placa, consistem em submeter o solo a condigdes de carregamento
similares as reais, verificando o seu comportamento carga-recalque. S3o utilizadas placas
circulares rigidas, de aco, com 0,30m e 0,60m de diametro em camadas de solo melhorado de

diferentes espessuras 0,15m, 0,30m e 0,60m.



1.6 ESTRUTURA DO TRABALHO

A dissertagdo esta dividida em 7 capitulos. A seguir é apresentada uma descricdo dos

assuntos abordados em cada capitulo.

No capitulo 1 é mostrado um apanhado geral sobre a area mais ampla onde estd
inserido o tema da dissertacdo. Neste capitulo é apresentado o tema especifico da dissertagdo,
sua relevincia e listados os objetivos que se pretende atingir, bem como o método de

desenvolvimento da pesquisa.

No capitulo 2 € apresentada uma revis@o bibliografica dos principais topicos abordados
nesta dissertagdo. Dar-se-4 importdncia maior ao entendimento de principios e
comportamentos de solos estratificados, bem como de formulagdes tedricas de determinagio
da capacidade de suporte e recalques de fundagdes superficiais assentes nesses perfis de solos

ni3o homogéneos.

No capitulo 3 ¢ apresentada uma descrigdo e localizagido do local de estudo, bem como

alguns resultados de investigagGes geotécnicas ja realizadas no local.

No capitulo 4 é descrito o programa experimental em detalhe, com todos os

equipamentos e procedimentos adotados.

No capitulo 5 sdo apresentados e analisados os resultados experimentais. E dada énfase
a interpretagd@ao dos resultados dos ensaios de placa realizados no campo experimental da

UFRGS, bem como apresentada uma discussd@o sobre o comportamento verificado em campo.

O capitulo 6 destina-se a aplicagdo dos métodos de previsdo de capacidade de carga e
recalques em fundagdes superficiais assentes sobre solos estratificados. Descreve-se a condigio
na qual a camada superior exibe pardmetros de resisténcia maiores que a camada subjacente,
objetivando avaliar a melhora de desempenho de funda¢des quando da colocagdo de uma

camada de solo tratado.

No capitulo 7 sio apresentadas as conclusdes e sugestdes para futuras pesquisas.



CAPITULO 2

REVISAO BIBLIOGRAFICA

Neste capitulo € apresentada uma revis@o sucinta do estado do conhecimento
envolvendo aspectos relacionados a estabilizagdo e melhoramento de solos, bem como a
determinagdo da capacidade de suporte e previsio de recalques de fundagdes superficiais
assentes em perfis de solos nio homogéneos. Enfase é dada aos métodos analiticos de
determinagio da capacidade de suporte e recalque, analisando as caracteristicas, formulagGes

aplicagdes.

2.1 ESTABILIZACAO DE SOLOS

Entende-se por melhoria ou reforco de solos a utilizagio de processos fisicos e/ou
quimicos visando melhorar as propriedades mecéanicas dos solos. Basicamente procura-se,
~ através de algum procedimento, o aumento da resisténcia do solo tratado e a diminuig3o de sua
compressibilidade e de sua permeabilidade. Em geral, associa-se o termo “melhoria” de solos a
um tratamento de um macigo natural, enquanto que, o termo “refor¢o” esta mais associado a

utilizagdo de inclusdes em aterros ou taludes (ex: geossintéticos € grampos respectivamente).

Ingles e Metcalf (1972) definiram estabilizagdo de solos como a aplicagdo de processos
e técnicas que visam a alterag¢@o das propriedades mecanicas desses materiais, como 0 aumento

de resisténcia, rigidez e durabilidade, além da reducdo da condutividade hidraulica.

Vargas (1977) define como estabiliza¢do de solos o processo pelo qual se confere ao
solo uma maior resisténcia a cargas ou a erosdo, por meio de compactagdo, cOIre¢ao
granulométrica e da sua plasticidade ou de adi¢@o de substancias que lhe confiram uma coesio

proveniente da cimentagdo ou agiutinagdo de suas particulas.



O resuitado da estabilizagdo, é portanto, um novo material geotécnico, com
propriedades proprias, capaz de preencher de maneira adequada as exigéncias para sua

utilizacdo.

A melhoria das propriedades fisicas do solo podem ser obtidas de varias formas, como
por exemplo, por compactagdo, drenagem, estabilizagdo granulométrica, estabilizagdo por
processos fisico-quimicos, estabilizagio térmica, inje¢des de materiais estabilizantes, entre

outras (Vendruscolo, 1996).

Varnios autores distinguem os termos solo estabilizado, solo melhorado, solo
modificado e solo tratado, em fungdo do grau de alteragdo nas propriedades do material.
Nufiez (1991) utilizou os termos solo estabilizado e solo melhorado respectivamente para
designar: (1) misturas de solo e aditivo com caracteristicas de durabilidade e resisténcia que
permitam o seu emprego como base de pavimento rodowiario, e (2) misturas que, embora
experimentem alteragdes em suas propriedades mecénicas, ndo apresentam, devido ao baixo

teor de aditivo, caracteristicas suficientes para uso como base.

Segundo Ingles e Metcalf (1972), a adi¢do de pequenas quantidades de cimento, de até
2%, ira modificar as propriedades dos solos, enquanto que quantidades maiores alterardo

radicalmente as suas propriedades.

2.1.1 COMPACTACAO

Segundo Hilf (1975), compactagdo € o processo pelo qual uma massa de solo,
constituida de particulas sélidas, ar e agua, € reduzida em volume pela aplicagio de carga, tal
como rolamento, socamento, ou vibragdo. A compactagio envolve expulsdo de ar do sistema
sem significativa mudanga na quantidade de agua da massa de solo. Consequentemente, o teor
de umidade do solo, que € definido como a razio do peso de agua pelo peso das particulas
secas, € normalmente o mesmo para um solo no estado fofo e, apds a compactagido, no estado

denso.



Cada solo possui uma curva caracteristica propria de peso especifico aparente seco
maximo X teor de umidade para uma determinada energia de compactagdo. H4 uma umidade
Otima para a qual resulta um valor de densidade maxima, o que propicia uma menor variagdo

da resisténcia a penetragdo, obtida através da realizagdo do ensaio CBR.

Segundo Lambe ¢ Whitman (1979), para uma mesma energia de compactagdo € um
mesmo peso especifico seco, o solo tende a estar mais floculado quando a compactagéo se da

no ramo seco (umidade inferior & 6tima) do que no ramo umido (umidade superior a otima).

Vendruscolo (1996) verificou que o aumento da energia de compacta¢do causa um
aumento do peso especifico aparente seco maximo e reduz a umidade 6tima do solo residual
de argilito e da mistura solo-cimento. O mesmo autor também verificou que nio ha um padrio
definido quanto ao peso especifico maximo seco e umidade Otima para os ensaios de
compactacdo da mistura solo-cimento, para diferentes energias, quando comparadas as curvas

de compactagdo do solo residual.

2.1.2 ESTABILIZACAO COM CIMENTO

Pitta (1985) definiu solo-cimento como a mistura compactada e endurecida composta
de solo, cimento e agua, em proporgdes tais que confiram ao produto caracteristicas de

durabilidade e resisténcia mecanica.

Segundo Adaska (1991), solo-cimento € definido pela ACI SP-19, Cement and
Concrete Terminology, como uma mistura de solo, com certa quantidade de cimento Portland
e agua, compactada a uma determinada densidade. Pode também ser definido como o material
produzido pela combinagdo, compactagdo, e cura da mistura solo-agregado, cimento Portland,

e agua na forma de um material denso com propriedades geotécnicas especificas.

As reagdes que ocorrem no sistema solo-cimento podem ser divididas em reagdes
primarias e rea¢des secundarias. Em solos muito granulares e sem argila, a agdo cimentante se
da através dos produtos das reagdes primarias, ja em solos predominantemente argilosos, a

acdo cimentante se da através das reac¢des secundarias (% endruscolo, 1996).



Herzog e Mitchell (1963) sugeriram que o processo de endurecimento do solo-cimento
¢ devido a cimentagdo de particulas de solo pelos produtos da hidratagdo do cimento e pelos
produtos de reagdes secundarias. A rigidez e a resisténcia do solo-cimento sdo atribuidas a

formacdo de um esqueleto composto desses materiais através da massa de solo.

A particula de cimento Portland ¢ uma substancia heterogénea contendo fases
siicatadas (CsS, C,S) e fases aluminosas (C;A, C4AF), onde C = 6xido de calcio, S = silica, A
= ¢xido de aluminio e H = 4gua. Conforme descrito por Moh (1965), as reagdes solo-cimento

podem ser representadas como:

Reagdes primdrias
(hidrata¢do) cimento + H,O — CSH + Ca(OH),
(hidrolise) Ca(OH); — Ca~ + 2(OHy

Reagoes secundarias
Ca~ + 2(OH) + SiO; (silica do solo) — CSH
Ca™ + 2(OH) + ALOs (alumina do solo) — CAH

Pode-se observar que na fase de hidratagdo, nas rea¢des primarias, é produzida a cal.
Nas rea¢des secundarias, as substincias cimentantes sdo formadas sobre a superficie das

particulas de argila ou em sua vizinhanga, causando a floculagdo dos grios de argila

cimentados nos pontos de contato.

Segundo Ingles e Metcalf (1972), as propriedades de solos estabilizados com cimento
dependem primeiro do cimento e segundo da compactagdo. Vale ressaltar que a compactagio

realizada apos a hidratagdo do cimento torna-se praticamente ineficaz.

Segundo Vendruscolo (1996), com o aumento do teor de cimento, a resisténcia a
compressao € a capacidade de suporte aumentam, a durabilidade a ciclos umedecidos e
secagem aumenta e a condutividade hidraulica em geral diminui. A tendéncia a contragio pode

aumentar em solos granulares e a tendéncia a expansdo de solos argilosos diminui.



Nufiez (1991) observou uma relacio linear entre a resisténcia 4 compressio simples € o
teor de cimento, salientando que, quanto mais cimento disponivel houver, maior sera a
quantidade de produtos cimentantes primarios de hidratagdo e também maior a quantidade de

cal liberada para a formagéo dos produtos cimentantes secundarios.

Vendruscolo (1996) verificou que o aumento da energia de compactagio causou o
aumento do peso especifico aparente seco maximo e reduziu a umidade otima do solo residual
e da mistura solo-cimento. Todavia, o autor observou que ndo ha um padrdo definido quanto a
densidade e umidade 6tima para os ensaios de compactagio da mistura solo-cimento, nas

diferentes energias, quando comparadas as curvas de compactag@o do solo residual.

2.1.2.1 Influéncia de mistura solo-cimento nas propriedades fisicas do material

Com base nos estudos realizados pelo Departamento de Solo-Cimento (DESOL) da
Associacdo Brasileira de Cimento Portland, a adi¢do de cimento ao solo natural provoca certas
alteragGes as propriedades fisicas desse material. A seguir tem-se algumas conclusdes obtidas

neste estudo:

% a adi¢do de pequenos teores de cimento ndo modifica sensivelmente a granulometria

dos materiais granulares, porém tem forte influéncia nos materiais finos;

% tanto a quantidade de aglomerante, quanto o tempo de cura, tem grande importancia
na variacdo dos limites de Atterberg dos solos melhorados com cimento. Os solos finos
demonstram grande sensibilidade tanto ao aumento do teor de cimento, quanto do tempo de
mistura solta, enquanto que, para solos arenosos, as primeiras horas ja s3o suficientes para
fixar os valores definitivos dos limites fisicos, ndo ocorrendo grandes mudangas em relacdo a

estes indices quando se eleva a participagdo do cimento na mistura;
% ocorre a redugdo de plasticidade, ocasionada, provavelmente, pela liberag@o de ions

de calcio (Ca™) durante as primeiras rea¢des de hidratacdo. As particulas se tornam mais

eletricamente atrativas umas pelas outras e forma, por floculagio ou agregagio, novas
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-particulas de didmetros superiores aos das particulas originais. Assim, a particula agregada

“passa a comportar-se como silte ou areia, ndo plasticos pelo didmetro e pela forma dos grios;

& a adigdo de cimento Portland aos solos, independente da quantidade e do tempo de

cura, confere a mistura uma grande estabilidade volumétrica;

% o aumento do valor de ISC (indice de Suporte Califérnia) ¢ proporcional ao teor de
aglomerante, sendo mais notdvel em solos finos. O acréscimo indiscriminado do teor de
cimento traz aspectos de ruptura fragil ao corpo de prova de solo melhorado, qualquer que

seja 0 material natural ensaiado;

O maior ou menor grau e a velocidade de modificagdo das propriedades do solo
dependera das caracteristicas especificas do solo, do teor de aditivo, da quantidade de agua, do
tipo e do grau de compactagio, do tipo e do tempo de cura, do grau de pulverizagdo, no caso

de solos argilosos, e da eficiéncia da mistura.

Segundo Saxena e Lastrico (1978), a resisténcia ao cisalhamento dos solos é
compreendida em trés componentes: coesdo, dilatdncia e fricgdo. A coesdo inclui qualquer
cimentagdo natural ou artificial ou ligagGes entre particulas. A fricgdo e a dilatancia sdo dificeis
de separar, mas ambas sdo fungdo direta da pressdo efetiva normal atuante no plano de
cisalhamento. No caso de solos cimentados, a parcela da coes3o é predominante para pequena:
deformagdes. Apos certo nivel de deformagdo, ha uma gradual quebra das cimentacSes e a
resisténcia friccional comega a predominar. Apés a ruptura, com a quebra total da matriz de

cimentacdo, a resisténcia ao cisalhamento € de natureza inteiramente friccional.

Segundo Pitta (1985), a retragdo dos solos argilosos tratados com cimento € muito
mais lenta do que nos solos granulares, ou seja, estes atingem a estabilidade de volume logo
nas primeiras idades. Quanto maior a fragdo argilosa de um solo, tanto maior serid a sua
tendéncia a retragdo. O autor concluiu que um dos fatores mais influentes na retragdo do solo-
cimento € o conteido de dgua no momento da compactacdo. Segundo ele, para obtengdo da
menor retragdo total, a compactagdo deve ser efetuada levemente abaixo da umidade 6tima.
Outro fator que interfere na retragdo do solo-cimento é o aumento do grau da energia’de
compactacao, que provoca a reducio da retragio.

COLA DE ENGENHARIA 11
BIBLIOTECA



Na Tabela 2.1 sd3o apresentados os pesos relativos dos diferentes pardmetros
intervenientes na retragdo do solo-cimento, segundo estudos realizados pelo DESOL. Os pesos
relativos indicam a influéncia do parimetro relacionado a capacidade de aumentar (para os
valores positivos) ou reduzir (para os valores negativos) o efeito da retra¢do na mistura solo-
cimento, quando comparada com a retragio observada em uma mistura solo-cimento
- considerada padrdo pelo DESOL. Assim, quando utilizam-se solos argilosos, com grande
quantidade de caulinita, a retragdo da mistura solo-cimento torna-se cinco vezes maior quando

comparada a mistura solo-cimento padrio.

Tabela 2.1: Pardmetros intervenientes na retragdo do solo-cimento (Pitta, 1985).

Parimetro Peso relativo

1. Tipo de solo:

- fino . +5

- granular +2
2. Tipo de argila:

- ilita +2

- caulinita +5

- bentonita -5
3. Porcentagem menor do que 2um:

- entre 5% e 10% +3

- entre 11% e 20% +10

- entre 21% e 30% +15

- entre 31% ¢ 50% +20

- acima de 50% +25
4. Cura:

- normal +3

- superficie saturada +1
5. Umidade de compactagao:

- igual a umidade 6tima ' +2

- maior do que a umidade étima +5

- menor do que a umidade Gtima +1
6. Massa especifica aparente maxima seca:

- igual a massa especifica aparente maxima seca +2

- maior do que a massa especifica aparente maxima seca +1

- menor do que a massa especifica aparente maxima seca +3
7. Teor de cimento:

- igual ao indicado pela norma de dosagem +2

- maior do que o indicado pela norma de dosagem +1

- menor do que o indicado pela norma de dosagem +3
8. Finura do cimento:

- igual a da NBR 5732 +1

- até 3400 cm/g +2

- maior do que 3400 cm’/g +4
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2.2 CAPACIDADE DE SUPORTE DE FUNDACOES SUPERFICIAIS

Define-se capacidade de suporte de uma fundagdo a tensio de cisalhamento que iguala
Ea resisténcia ao cisalhamento do solo, em todos os pontos vizinhos ao elemento de fundagio
E:(Vargas, 1977). Ela pode ser avaliada através de diversos métodos, dos quais destaca-se o
Método do Equilibrio Limite por ser o procedimento mais difundido na pratica de Engenharia
~de Fundag¢des. Outras abordagens, como o Método das Linhas de Escoamento, Analise Limite,
Expansdo de Cavidade e Elementos Finitos sdo também utilizadas na analise da capacidade de
suporte de fundagdes superficiais. A seguir, serd apresentado um breve resumo sobre as
principais caracteristicas de cada um dos métodos de andlise da capacidade de suporte da
fundagdo:

& Meétodo de Equilibrio Limite: baseia-se no estabelecimento prévio da superficie de
ruptura (plana, circular ou espiral logaritmica), e o equilibrio do meio passa a ser estudado
como um problema de isostatica. A exatiddao dos resultados obtidos depende de quanto a
superficie adotada se aproxima da superficie real de ruptura. O método de equilibrio limite nio
considera a relagdo tens3o x deformacgdo do solo, idealizando o mesmo como um material
rigido-perfeitamente plastico. A grande dificuldade na aplicagdo deste método consiste em
estimar o estado de tens@o ao longo da superficie de ruptura, principalmente sabendo que este
varia consideravelmente ao longo da superficie de ruptura. A teoria de capacidade de suporte
desenvolvida pelo método de equilibrio limite parte de hipoteses que:

a) afundag@o € de largura finita e comprimento infinito (estado plana de deformacio);

b) as cargas sdo aplicadas axialmente e verticalmente;

¢) o solo é considerado um material homogéneo, rigido-plastico e isotropico;

d) abase da fundagio e a superficie do terreno sdo horizontais;

€) atensdo cisalhante inicial no solo € zero;

e) a fundagdo estd totalmente submersa, ou o nivel do lengol freatico esta abaixo da

zona de plastificaggo.

A partir da solu¢do basica obtida através dessas hipoteses simplificadoras foram

introduzidos parametros corretivos de natureza empirica ou semi-empirica com a finalidade de
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incluir na analise a influéncia dos diversos fatores como: embutimento, forma, nivel d’agua,

inclina¢do da carga, nio homogeneidade do solo, entre outros.

% Meétodo de Linhas de Escoamento: combina o critério de ruptura de Mohr-Coulomb
com as equagdes de equilibrio. Com um resultado obtém-se uma familia de equagdes
diferenciais nfo lineares hiperbolicas, que sdo usadas para determinar as tensdes no solo abaixo
da area carregada. Este método considera o material como rigido plastico. Segundo Costa
(1981), uma critica voltada a esta teoria € devido a negligéncia da relagdo tensdo x deformagio
do solo, somente as condigdes de equilibrio sdo consideradas. Outra critica apontada pelo
autor, refere-se a n3o garantia que este campo de tensdes que esta em condigSes de equilibrio
e escoamento em todos os pontos do lado interno da superficie de ruptura se estenda
satisfatoriamente para o lado de fora desta superficie. O método de linhas de escoamento
requer uma solugdo individual para cada combinagio de c, ¢, q e y tornando-o extremamente
trabalhoso. Diante disso, varios autores apresentaram abacos para casos especificos facilitando

enormemente a determinag@o da capacidade de suporte.

& Meétodo de Andlise Limite: € baseado em dois teoremas que definem os limites
inferior e superior do valor da carga de ruptura, que consideram um material elastico
perfeitamente plastico. Os teoremas da analise limite podem ser estabelecidos para um corpo
qualquer se 0 mesmo possui as seguintes propriedades:

a) o material exibe uma perfeita plasticidade, isto €, a perda de resisténcia ndo ocorre;

b) as variagdes na geometria do corpo que ocorrem devido a carga limite s3o

insignificantes, assim as equagdes de trabalho virtual podem ser aplicadas.

Uma grande dificuldade apresentada por este método consiste na discrepancia entre as
propriedades de deformagio plastica de um material ideal comparada a um material real, o qual
exibe freqilentemente uma perda ou ganho de resisténcia. Esta discrepancia pode ser melhor
observada na Figura 2.1, onde € apresentada uma comparagdo de comportamento tensdo x
deformagdo entre o material hipotético, que exibe a propriedade de um escoamento

perfeitamente plastico, € um material real.

O método da analise limite permite que, através de simplificagbes introduzidas, se

obtenham limites inferior e supeiior para as cargas de ruptura. Contrariamente ao método das
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linhas de escoamento, este método pressupde uma relagdo tensdo-deformagdo para o material

caracterizada pela condi¢io de normalidade ou lei do escoamento associada.

Tenséo

PICO

PERFEITA PLASTICIDADE

RESIDLUAL
/ PERDA DE RESISTENCIA

Deformagdo

Figura 2.1: Relacdo tensdo x deformagdo para um solo real e ideal (Costa, 1981)

Y Meétodo de Expansdo de Cavidade: este método foi inicialmente desenvolvido com
o intuito de determinar a tensdo necesséria para produzir um puncionamento profundo em um
meio elasto-plastico. Ao contrario dos estudos de Prandtl, que levavam em consideragio
somente as caracteristicas de ruptura do material, 0 método de expansio de cavidade considera
com facilidade o comportamento tensdo x deformagao, como também pode ter como variaveis
dependentes, fatores como tempo e temperatura. O método estabelece certas simplificagdes
como o material ser homogéneo, isotropico, comportamento como perfeitamente plastico em
uma regido em torno da cavidade e como linear elastico fora desta regido. O efeito da variagdo
de volume na regido plastica tem sido considerado nas formulagfes analiticas devido ao
embasamento em dados experimentais da relagdo tensdo x deformagio e deformagio x

variagdo volumétrica.

Costa (1981) apresentou um estudo comparativo entre os diversos métodos de
determinacdo da capacidade de suporte de solos. Segundo o autor, uma das diferencas
fundamentais entre os métodos de linhas de escoamento e equilibrio limite comparados com o
método de analise limite € que este Gltimo considera a relagdo tensdo x deformagdo do solo de
uma maneira idealizada. Outra caracteristica, apontada pelo autor, é que o método de
equilibrio limite geralmente utiliza a forma de ruptura determinada pelo método de linhas de

escoamento e generaliza para qualquer condi¢do de contorno. Assim, um estudo de capacidade
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de suporte através do método de equilibrio limite passa a ser apenas um estudo de equilibrio

através da isostatica, das cunhas separadas por superficies de ruptura.

Uma breve revisdo da literatura foi realizada nesta pesquisa, no sentido de escolher a
metodologia mais adequada a previsdo de capacidade de suporte de fundag¢Ges em solos

estratificados. Uma discussio especifica € apresentada no Capitulo 6.

2.2.1 CAPACIDADE DE SUPORTE PARA SOLOS ESTRATIFICADOS

A capacidade de suporte de fundagdes superficiais, carregadas verticalmente, assentes
em solos homogéneds pode ser facilmente estimada utilizando a teoria equilibrio limite,
adotando valores apropriados dos fatores de capacidade de suporte e dos pardmetros
geotécnicos do solo. Este tipo de calculo € baseado na hipotese implicita que o solo é rigido-
perfeitamente plastico com caracteristicas de resisténcia devidas a coesdo e ingulo de atrito.
Segundo Burd e Frydman (1995), para solos homogéneos, esta aproximagdo € bem sucedida,

porém, em geral, nio pode ser usada para os casos onde o solo varia suas propriedades com a
profundidade.

Burd e Frydman (1995) estudaram a capacidade de suporte de fundagdes superficiais
planas em solos estratificados, onde camadas de areia s3o sobrepostas a perfis de solos
argilosos. A espessura da camada de areia € comparavel a largura da fundagio rigida apoiada
em sua superficie. Segundo os autores quando a espessura da camada superior € maior que a
largura da sapata, estimativas realisticas da capacidade de suporte podem ser obtidas utilizando
a teoria da capacidade de suporte convencional com base nas propriedades da camada

superior. Se a espessura da camada superior for similar a largura da sapata, entdo, esta

aproximag¢do ndo € apropriada.

A nao homogeneidade de uma massa de solo pode ser dar por diferentes aspectos: o
primeiro consiste na ndo homogeneidade propriamente dita da massa de solo, ou seja um solo
composto de uma granulometria totalmente variada, com a presenga de lentes e camadas
irregulares de pequena extensio. Uma massa de solo com estas caracteristicas requer um

estudo mais aprofundado para obtengdo de pardmerwros e verificagdo do comportamento real
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através de ensaios de campo. O segundo aspecto seria a ndo homogeneidade de um solo com a
mesma caracteristica, mas com a resisténcia ao cisalhamento variando com a profundidade.
Neste caso, a capacidade de suporte € calculada através de uma resisténcia ao cisalhamento
média existente a uma profundidade de 2/3 da menor dimensio da fundac3o, desde que a
resisténcia dentro desta profundidade ndo varie mais que 50% da resisténcia média. O terceiro
aspecto trata-se de um caso muito comum de nio homogeneidade, que seria o caso da
camadas supérpostas com caracteristicas diferentes. Neste caso, a capacidade de suporte -deve
ser calculada utilizando os parametros de resisténcia de cada camada, considerando as

condi¢Ges de geometria verificadas no sistema.

Muitos autores (Button, 1953; Reddy e Srinivasan, 1967, Brown e Meyerhof, 1969;
Purushothamaraj e outros, 1974; Vesic, 1975, Meyerhof e Hanna, 1978; Hanna, 1981;
Florkiewicz, 1989; Michalowski e Shi, 1995; e outros) tém estudado teoricamente e
experimentalmente o problema da capacidade de suporte de sapatas assentes em solos
estratificados. A maioria dos estudos de determinagdo da capacidade de suporte de fundacdes
superficiais assentes em solos estratificados baseia-se no método de equilibrio limite. Como
descrito anteriormente, estes métodos partem de uma solugdo basica obtida através das
hipoteses simplificadoras e sdo introduzidos alguns pardmetros corretivos de natureza empirica
ou semi-empirica de forma a incluir na analise a influéncia dos diversos fatores como: ndo
homogeneidade do solo, embutimento, forma, presenga do nivel d’4dgua, inclinagio e

excentricidade da carga, entre outros.

Os métodos de previsdo da capacidade de suporte de fundagdes superficiais nio
consideram necessariamente a natureza coesivo-friccional da camadas de solo. Normaimente ¢
feita referéncia apenas a sistemas de dupla camada de argilas ou areias, considerando cada
camada como perfeitamente n3o-drenada (Su; e Su;) ou totalmente drenada (¢, e ¢2)

respectivamente.

Tejchman (1977) estudou a capacidade de suporte de sapétas corridas assentadas em
solos estratificados. Em seu estudo, o autor procurou investigar trés problemas principais: o
efeito do subsolo por meio de uma camada de solo mole na capacidade de suporte da
fundagdo; o efeito da excentricidade e inclinagdo das cargas na capacidade de suporte da

fundacdo; e o efeito da heterogeneidade do subsolo no recalque das fundagdes. Para tal,
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aplicou cargas de compressdo centradas e excéntricas, com inclinagdes de 0° e 30° com a

vertical, conforme mostrado na Figura 2.2. Dois tipos de solos foram utilizados neste

programa: um perfil homogéneo de solo nio coesivo e um perfil estratificado com uma camada

mole introduzida ao perfil homogéneo. A camada de solo mole, com espessura igual a 0,5B,

foi colocada em diferentes profundidades z = 0,5B; 1B; 1,5B e 2B, onde B € o lado do modelo

da sapata e z € a profundidade da parte superior da camada mole. O modelo de sapata corrida

consistia em uma placa metalica rigida, de 0,2m de lado e 1m de comprimento, de forma que a

razdo do comprimento com o lado (L/B) seja igual a 5. Na Figura 2.3 sio apresentadas as

condi¢des dos solos estudadas por Tejchman, esquematizando as composi¢cdes de perfis de

solo estudados pelo autor.

I i r

B/2 =10 cm | e=1/6B D a=30°
C C C
S S S

B = largura da placa; e = excentricidade da carga; a = inclinagio da carga;

Figura 2.2: Sistemas de carregamentos aplicados nos ensaios (Tejchman, 1977)

1 2 4
_1 z S 40
| s 30 20
S h |k 1 10 SCE 10 10
80 cm S 30 S 30 S 30
2/B=2 zZ/B=1,5 zZB=1
h=0,5B

S=areia; C = argila mole
z = profimdidade de assentamento da camada de argila mole; h = espessura da camada de argjla mole

Figura 2.3: Condigdes dos perfis de solo estudados (Tejchman, 1977).

5

S 10

S 30
2/B=0.5
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Na Figura 2.4 sdo apresentados os resultados da carga tltima relacionados com a
condi¢do de solo ensaiada e com o sistema de carregamento. Nota-se, pela Figura 2.4 a), que o
valor da carga ultima decresce, com a redugdo da espessura da camada mais resistente
sobreposta a camada mole, para qualquer tipo de carregamento. Quanto & anélise da Figura 2.4
b), percebe-se um decréscimo do valor da carga Wltima em funcio da excentricidade e

inclinagdo da carga aplicada, para uma mesma condi¢io de solo.

a) b)
Carga Ultima (kgf) Carga Ultima (kgf)
2006 2000

I 1
lsoow & 18001 N
16007 \

1600~
1400+ \ 1400+ \
12004~ X

10004 1000

I
\ 2
800 -1~
117

I

T

|-

12001~

800 1T

N
N
I\

600 - 600~ \
400 'IV\\ \ 400+ | 4 -
200+ 200+ |5~
oL Condigdo oL Sistema de
1 2 4 5 oS ! I i [y ST
Figura 2.4: Relacdo entre carga ilitima e a) condigdo do solo, ou b) sistema de carregamento
(Tejchman, 1977).

As conclusdes do autor foram que a excentricidade e inclinagio das cargas causam uma
reducdo de 50 % da capacidade de suporte em perfis de solos homogéneos, em comparacgdo
com a carga axialmente aplicada. Uma outra constatagdo do autor foi que o efeito essencial da
capacidade de suporte de perfis estratificados ¢ fun¢do da profundidade de assentamento da
camada mole. Observou-se uma redugdo de 50% do valor da resisténcia do perfil de solo para
os casos onde a camada de argila mole encontrava-se a uma profundidade z = 2B. Quando z =
B, a capacidade de suporte pode ser algumas vezes menor que a capacidade de suporte de
perfis homogéneos e um consideravel crescimento nos recalques foi verificado. Quando z <
0,5B, em principio a resisténcia da camada mole controla a capacidade de suporte do perfil de

solo. A maxima redugdo nos valores da capacidade de suporte é devida & estratificagdo do solo
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onde se tem a carga axialmente aplicada; a excentricidade e a inclinagio das cargas provocam

pequena redugdo.
2.2.1.1 Modelos de Ruptura

Ao contrario dos perfis de solos homogéneos, onde a forma da superficie de ruptura
geralmente ¢ bem definida e segue basicamente um dos trés modelos classicos (ruptura
generalizada, localizada ou por puncionamento), os perfis de solos ndo homogéneos podem
apresentam distintas formas para a superficie de ruptura. As propriedades geotécnicas de cada
camada, suas dimensdes ¢ as condi¢Oes de carregamento, sdo algumas das variaveis que

dificultam a identifica¢@o e previsdo da superficie de ruptura em perfis de solos estratificados.

Para os casos de perfis de solos ndo homogéneos, constituidos de camadas de solo de
diferentes caracteristicas, geralmente faz-se uma analise de comportamento distinta quando
tem-se uma camada de menor resisténcia sobreposta a um estrato de resisténcia maior (Figura
2.5 a) e quando esta camada de menor resisténcia esta subjacente ao estrato mais resistente
(Figura 2.5 b). A primeira situag@o ocorre quando a sapata rigida ou flexivel é assentada sobre
uma camada de argila mole sobreposta a um estrato de argila rija ou rocha. A segunda situagdo
¢ freqiientemente encontrada quando, por exemplo, uma sapata ¢ assentada sobre uma camada
de argila rija ou areia sobreposta a um depdsito de solo mole. Vesic (1975) verificou a forma
de ruptura para ambos os casos. Segundo o autor, a forma de ruptura para a primeira situagio
ocorre, pelo menos em parte, por um fluxo plastico lateral similar ao que ocorre em um sélido
exprimido entre duas placas rugosas paralelas. Na segunda situagio € basicamente uma ruptura

por puncionamento, com superficies de deslizamento verticais.

Figura 2.5: Perfis tipicos de solos ndo homogéneos de dupla camada (Vesic, 1975)
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Dembicki e Odrobinski, 1973 (Apud Tejchman, 1977) apresentaram analise qualitativa
das deformagdes e modelos de rupturas em perfis de solos estratificados. Os estudos
basearam-se a partir da interpretagdo de dados quantitativos provenientes de resultados de
ensaios de canégamentos em modelos reduzidos. Foram montados diferentes perfis de solos,
onde uma camada de solo mole, de espessura h = 0,5B, sendo B o lado menor da placa
carregada, foi colocada a diferentes niveis de profundidade z. Sobreposta a esta camada de
solo mole, foi assentado uma camada de areia, com caracteristicas mais resistentes que a
camada mole. Uma placa metalica de lado B, simulando uma sapata corrida, foi carregada
axialmente por uma carga Q. As linhas de deslizamento, também conhecidas como superficies
de rupturas formadas em cada condi¢@o foram fotografadas e sio apresentadas de forma
esquematica na Figura 2.6. Quando a profundidade da camada de solo mole € igual a 2B (Fig.
2.6 a), para o caso estudado, as tensGes transmitidas ao solo de fundagdo ficam concentradas
basicamente na primeira camada, constituida de um solo mais resistente. Neste caso, o modelo
de ruptura verificado € generalizado. Quando a camada de solo mole encontra-se a uma
profundidade 0,5B < z < 2B (Fig. 2.6 b e c¢), o cisalhamento vertical ocorre na camada superior
de solo, causando na camada de solo mole uma ruptura por puncionamento € consideraveis
deformagdes. Quando a camada de solo mole encontra-se a uma profundidade z < 0,5B (Fig.
2.6 d), entdo ocorre uma deformagio simultinea no corpo das camadas, de forma a causar

suas rupturas.

a) <)

z<1B
¥

I
S
:J\

\ / 22038 —
~ N - e ———
2= (15NIB - T —— =
X, — < b ==

Figura 2.6: Mecanismos de rupturas em solos estratificados (Tejchman, 1977).
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2.2.1.2 Msétodos Analiticos de Determinacdo da Capacidade de Suporte em Solos
Estratificados

Como descrito anteriormente, varios autores estudaram a capacidade de suporte de
-perfis de solos estratificados. A seguir serdo apresentados alguns meétodos analiticos de
calculo, que representam o avango do conhecimento ao longo do tempo nesta area,

fundamentais para o entendimento atual do comportamento deste tipo de material.

Varios métodos foram analisados e sua aplicabilidade verificada para as condi¢des de
contorno desta pesquisa. O primeiro método de analise € atribuido a Button (1953), cujo valor

histérico deve ser destacado.

A seguir, Reddy e Srinivasan (1967) estenderam a solu¢3o de Button (1953) para solos
anisotropicos, definidos pelo coeficiente de anisotropia do solo imediatamente abaixo do
elemento de fundag@o. Segundo os autores, muitos solos apresentam anisotropia com respeito
a certas propriedades, como resisténcia ao cisalhamento, permeabilidade, compressibilidade,
etc. Quanto a anisotropia referente a resisténcia ao cisalhamento, normalmente amostras
retiradas do solo sdo ensaiadas com a tensdo principal maior aplicada na diregdo vertical e
considera-se o valor da resisténcia como sendo igual para todas as outras diregdes. Isto pode
ndo ser verdadeiro quando o solo possui caracteristicas anisotropicas em relagdo a sua
resisténcia e, € exatamente neste ponto que este meétodo avalia a condi¢do de capacidade de

suporte de perfis de solos estratificados.

Brown e Meyerhof (1969) apresentaram os resultados de uma série de modelos de
ensaios de placas em perfis de duas camadas de solos argilosos. Eles estudaram o
comportamento de uma camada rigida sobreposta a uma camada espessa de solo mole, bem
como o comportamento de uma camada mole sobreposta a uma camada rigida. Através da
analise dos resultados dos ensaios de carregamento em placas, onde os autores observaram a
forma da superficie de ruptura, o formato da curva tensio-deformacgio, além de outros
aspectos relevantes ao entendimento do comportamento da fundagdo em perfis de solos
estratificados, propuseram equagdes que interpretassem, em termos de comportamento fisico,

a capacidade de suporte tltima da fundagio.
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Datlueles encontrados na bibliografia, apenas trés métodos foram utilizados no estudo
analitico de previsdo da capacidade de suporte de fundagdes superficiais assentes em solos
estratificados de caracteristicas coesivos-friccionais. S3o eles: os métodos propostos por
Purushothamaraj, Ramiah e Rao (1974), por Vesic (1975) e por Meyerhof ¢ Hanna (1978).
Por fazerem parte da etapa analitica do referente trabalho, é apresentado a seguir o

desenvolvimento analitico de cada uma destas trés metodologias:

Meétodo de Purushothamaraj; Ramiah e Rao:

Purushothamaraj, Ramiah e Rao (1974) investigaram solu¢des para o problema de
sapatas corridas assentes em perfis de solos de duas camadas de caracteristicas coesivo-
friccionais, através do segundo teorema de Drucker e Prager (kinematic consideration). O
teorema de Drucker e Prager baseia-se no método de analise limite, determinando os limites
superior e inferior da carga ultima ou carga de colapso. Para o desenvolvimento analitico da
solugdo, os autores assumiram as seguintes hipoteses:

a) o mecanismo de Prandtl - Terzaghi para uma sapata corrida de base rugosa € valida;

b) o solo em cada camada € homogéneo e isotropico,

c) o segundo teorema de Drucker e Prager é verdadeiro para perfis de solos

estratificados;

O mecanismo de ruptura consiste em uma cunha central com angulo a, uma zona de
cisalhamento radial, no formato de uma espiral logaritmica, e uma cunha lateral com angulo B,

conforme pode ser visto na Figura 2.7.

Camada 1
b7

Camada 2
o 23 72 2

Figura 2.7: Mecanismo de ruptura assumido para perfil de solo de duas camadas (Purushothamaraj,
Ramiah e Rao, 1974).
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Caso I: Formagcdo da cunha central somente na camada superior (d > b/2 . tana):

7J' /1fﬁf

llilc

Camada 1
;¢ 11

D E
Camada 2 X2
o2 425 12

Figura 2.8: Detalhes da superficie de ruptura para o caso 1 (Purushothamaraj et al., 1974)

A energia necessaria envolvida na movimentagdo da massa total de solo, capaz de
provocar a superficie de ruptura idealizada na Figura 2.8, é obtida através da soma dos
trabalhos realizados para a movimentagdo de cada bloco rigido devido ao efeito do peso
proprio do solo e da sobrecarga atuante. Através do uso da equagdo geral da capacidade de
suporte de fundagdes superficiais em solos homogéneos (ver Equagdo 2.1), pode-se estimar o
valor da tensdo ultima de para o caso em questdo, onde a cunha central encontra-se totalmente

na camada de solo superior.

Qut = Cl.Nc+’}’1.Df.Nq+O,5_'}'1.b.N7 Eq[21]

onde,
N., Nq e N, sdo fatores adimensionais em fungdo de ¢./d,, ci/ca, Y1/72, d/b, a e B. A

Figura 2.9, apresenta um exemplo de grafico que correlaciona N, para diferentes valores de

angulo de atrito interno do solo.

Purushothamaraj, Ramiah ¢ Rao (1974) apresentam diversos graficos, semelhantes ao
apresentado na Figura 2.9, que exprimem o comportamento e valores dos fatores de
capacidade de suporte (N.) para diferentes valores do angulo de atrito, da relagdo entre as
coesdes das camadas e da relagdo entre a espessura da camada superior de solo e o diametro

ou lado da sapata.
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Figura 2.9: Valores de N, para diferentes angulos de atrito interno do solo (Purushothamaraj,
Ramiah ¢ Rao. 1974).

Caso 2: Formac¢do da cunha central estendida até a camada inferior (d < b/2 . tana)

A cunha central penetra na segunda camada de solo quando 0, torna-se igual a zero

(ver Figura 2.10).

Bl

a a B

L

Camada 1
o b1

C (D) E
61=0
Camada 2 Br<m—(a+P)
< $2; 12

Figura 2.10: Detalhes da superficie de ruptura para o caso 2 (Purushothamaraj et al., 1974).




A energia dissipada ao longo da superficie AC ¢ modificada em relagdo ao caso 1, e

deve ser expressa em funcdo do:

Trabalho realizado ao longo da superficie AC =

(b/2)~tanoc-—d
=, - V, - 08¢, +
sena

d
-V, - ¢y - cosd, Eq. [2.2]
xL

Trabatho realizado devido ao peso do solo em ABC =
=WV, - sen{c — ¢, ) + W, "V, - senfa - ¢, )] Eq. [2.3]

onde, Wy’ e W, sio os pesos das cunhas de solo da camada superior e inferior,

respectivamente.
Trabatho externo realizado = 0,5-q-b-V; Eq. [2.4]
onde,
VO
Vi =—2-—-[sen(a~¢1)+sen(oc—¢2)+2-cosa] Eg. [2.5]

A formulacdo da capacidade de suporte dltima € idéntica ao do caso 1, porém as

modificagdes referentes a condi¢do 6, = 0 devem ser satisfeitas.

Método de Vesic: .

Vesic (1975) apresentou um estudo sobre a capacidade de suporte de fundages
superficiais. Neste trabatho, Vesic relatou o comportamento carga-recalque, os modelos de
ruptura, os critérios para determinagdo da carga ultima, os fatores que influenciam o
comportamento das sapatas durante um carregamento (inclinagdo da carga, excentricidade,
presenca de agua, heterogeneidade do perfil de solo, etc.), entre outros. No que se refere a
heterogeneidade do solo, Vesic apresentou uma resumo histérico das pesquisas desenvolvidas

neste campo, apontando as linhas gerais dos trabalhos e avangos alcangados por estes.

No ano de 1970, Vesic estudou a capacidade de suporte de fundagdes superficiais em

solos estratificados, onde, baseado em analises experimentais, formulou e equacionou o
- 26



problema, identificando suas varidveis e utilizando os pardmetros que lhe eram pertinentes.
Segundo suas conclusdes, de um modo geral, sapatas apoiadas no topo de uma camada de solo
‘resistente, com parametros c; € ¢, sobreposta a uma camada de solo de menor resisténcia,
com pardmetros ¢, e ¢, considera-se a formagdo de superficies verticais de deslizamentos,
localizadas abaixo da sapata carregada, semelhante a ruptura tipica por puncionamento,

conforme apresentado na Figura 2.11.

—2—

po ey

Camada superior H
cLhrem .
AT
Camada mferior - 9o .
o, dey:

Figura 2.11: Superficies verticais de deslizamento - ruptura por puncionamento (Vesic, 1975).

De forma geral, a capacidade de suporte de fundagdes superficiais, segundo Vesic

(1975), pode ser expressa da seguinte maneira:

Lol -2 (8] 2 ’
Qui =| o™ ) €1 ~0otd; jexp n (g ) oo Eq. [2.6]

onde,

(l—senzcbl)

K=(1+s,en2 ¢1) ma B

qo~ = capacidade de suporte da fundagdo, devido a a¢do de uma sapata ficticia, de
mesmo tamanho da sapata atual, apoiada no topo da camada inferior de solo. Neste caso, para
o calculo de qo”, deve-se utilizar a equag¢do geral da capacidade de suporte para solos

homogéneos (ver Equagdo 2.8) com os pardmetros referentes ao solo da camada inferior.
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" . . 1 .
q,"=¢-N, - i, +y-D;-N_-C i, +E-y-B-N,-§, S Eq. [2.8]

Caso a camada superior seja composta por material com propriedades ndo coesivas

(c1 = 0) com 25 < ¢; < 50° entdo, a Equacdo 2.6 pode ser reduzida a:

Qo =90 exp{0,67 -{1 T(—Eﬂ . (—EJ} Eq. [2.9]

Segundo Vesic (1975), esta expressdo pode ser usada para encontrar a profundidade
critica da camada superior, onde a capacidade de suporte sera ligeiramente afetada pela

presen¢a da camada inferior, conforme vé-se na Equagio 2.10.

(E) 3-1n{g,'/4,")

B = 2-[1+(B/L)] | Eq. [2.10]

onde,

go’ € a capacidade de suporte da camada superior em uma massa infinita de solo. Para

determina-la, usa-se a Equacio 2.10 com os parametros do solo da camada superior.

Meétodo de Meyerhof e Hanna:

A capacidade de suporte de funda¢des usualmente € estimada sob hipdteses de
homogeneidade do solo e zonas de deformagéo situadas sob a fundagdo. Quando a fundagdo €
sujeita a cargas inclinadas, a influéncia da n3o-uniformidade, incluindo anisotropia do solo,
torna-se mais evidente sobre a carga vertical. Meyerhof € Hanna (1978), analisaram diferentes
modelos de ruptura do solo através da comparagio de modelos de ensaios de carregamento em
sapatas circulares e corridas, utilizando perfis de solos estratificados de duas camadas (uma

camada densa ou rigida sobreposta a uma camada fofa ou mole, e vice-versa), conforme é

apresentado a seguir:
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Caso I: Camada rigida sobreposta a uma camada mole (Figura 2.12):

Camada rigida (q;)
c,L 4, N
H
—w
Camada mole (qz)
Ca2, ¢27 Y2

Figura 2.12: Superficie de ruptura do solo abaixo da sapata devido a um carregamento inclinado
{(Meyerhof ¢ Hanna, 1978).

Observando a Figura 2.12, verifica-se uma ruptura por puncionamento na camada
superior do solo, onde as forgas atuantes equivalem a ades3o total C, e ao empuxo passivo P,
atuando com uma inclinagfo § ao eixo perpendicular 4 superficie de ruptura. Considerando que
a carga € aplicada com uma inclinagdo a com a vertical, a componente vertical da capacidade

de suporte ultima g € dada por:

e =4, - cosa Eq. [2.11]
. cosa
q\:v=qbv+2'(ca +Pp'sen6)'_—B——71'HSQtv Eq. [2.12]

onde,

Qv € Qv S30 as componentes verticais da capacidade de suporte Gitima da fundagio,
devido a acgdo das cargas inclinadas atuantes no topo das camadas superior e inferior de solo,

respectivamente. Para ambos os casos, considera-se o perfil homogéneo de solo.

sendo,

$ =6, Eq. [2.13]
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. cosa) K
P, = 0,5-7,-H2-(1+2-Df- j

P
H J cosé
Eq. [2.14]
onde,

c. € a adesdo unitaria e K ¢ o coeficiente de empuxo passivo. Segundo os autores, na
pritica € conveniente utilizar fatores de inclinagdo i, e i, obtidos a partir do grafico
apresentado na Figura 2.13, em conjunto com a adesdo c, € o coeficiente de cisalhamento por
puncionamento K, obtidos, respectivamente, pelas curvas apresentadas nas Figuras 2.14 e

2.15, de forma que, a capacidade de suporte ultima possa ser determinada através da seguinte

- eXpressao:

' tan
cosa] : 4 _ v,-H<q, Eq [2.15]

. H
qw=qbv+2-Ca-la'E+}/l-H2-(1+2-Df' I -K -0 - 3

A analise para sapatas corridas pode ser estendida a sapatas circulares:

H tan
9w =qbv+4-c,,~ia-sa-E+2-y1-H2-(1+2-Df-°°sa)-K s, B H<g,

H 5 s $ B

Eq. [2.16]
onde,

Sa € S sdo os fatores de forma para a resisténcia ao cisalhamento por puncionamento

numa superficie cilindrica.

As capacidades de suportes Gltimas gy € qw podem ser representadas pelas seguintes

equagoes:

G, =C N,-i,:5,+7, -(Df +H)-qu By S, +05%,-B-N,,-i,,-5,, Eq[217]
Gy =€ Ny iy S,+7-Dp-Nyyoiyy-5,+05%,-B-N, -i,-s, Eq. [2.18]
onde,

N., Ny e N, sdo os fatores de capacidade de suporte para sapatas corridas submetidas a

um carregamento vertical, i e s sdo os fatores de inclinag@o e forma da capacidade de suporte,
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respectivamente, e o subscrito 1 e 2 indica a camada superior e inferior do solo,

respectivamente.

1.0
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INCLINACAODA CARGA «

FATORES DE INCLINACAO i, e i;

Figura 2.13: Fatores de inclinagdo para a resisténcia ao cisalhamento por puncionamento
(Meyerhof e Hanna, 1978).
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Figura 2.14: Pardmetros do cisalhamento por puncionamento através de um carregamento vertical
(Meyerhof e Hanna, 1978).
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Figura 2.15: Coeficientes de resisténcia ao cisathamento por puncionamento através de um
carregamento vertical (Meverhof ¢ Hanna, 1978).

Na Figura 2.16, sd3o apresentadas as curvas de capacidade de suporte ultima (qy) pela
razio entre espessura da camada inferior e a largura da sapata (H/B) obtidas pelo método de
Meyerhof e Hanna. Observa-se que o valor da capacidade de suporte € diretamente
proporcional ao valor da razio H/B e da profundidade de assentamento da sapata. Em

contrapartida, € inversamente proporcional a inclinagdo da carga aplicada.
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Figura 2.16: Resultados tipicos da capacidade de suporte para perfis de solos estratificados
(Meyerhof e Hanna, 1978).
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Caso 2: Camada mole sobreposta a uma camada rigida (Figura 2.17):

—
SENAEEST

Camada mole (q;) ,\I:
e, b 7 g 7
7 @ \ /
Vs
/ /I H
II /l
-~ AR VA
Camada rigida (q2) Iy

o, $2, 72

Figura 2.17: Superficie de ruptura do solo abaixo da sapata devido a um carregamento inclinado
(Meyerhof e Hanna, 1978).

Neste segundo caso, onde q»/q; >> 1, a superficie de ruptura forma-se em sua
totalidade dentro da massa de solo que compde a camada superior. Esta camada, por estar
confinada entre uma camada de solo de maior capacidade de suporte e a sapata carregada,
concentra em sua massa as tensdes transferidas pelo carregamento, provocando um
deslocamento lateral da massa de solo e, por consegiiéncia, a formagio da superficie de

ruptura conforme apresentada, qualitativamente, na Figura 2.17.

A capacidade de suporte tltima pode ser estimada através de uma aproximagio da

seguinte relacdo semi-empirica:

( Y
v = dn-{ G — ) -tl —E-J 2q, Eq. [2.19]

onde,

Hs € a profundidade da superficie de ruptura na camada superior de solo, em um ponto
abaixo da sapata, e as capacidades de suportes gy € G 530 determinadas através das Equagdes
2.17 e 2.18, respectivamente. A razio Hy¢B, para sapatas corridas, sob um carregamento
vertical, varia. de 1, para solos argilosos e areias fofas, a 2, para areias densas. Entretanto, para

sapatas circulares, pode-se adotar o valor igual a 1 para todos os tipos de solos. O valor desta
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razdo decresce com o aumento da inclina¢io da carga e pode ser zero quando a ruptura se da

por puncionamento puro.

Hanna e Meyerhof (1979), estenderam o método de determinacdo da capacidade de
suporte de fundagdes sobre solos de duas camadas para solos com trés camadas. Neste estudo,
o solo estratificado era composto por trés camadas de areias com compacidades diferentes.
Segundo os autores, se duas camadas de solos rigidos sdo sobrepostos a um depésito de solo
mole, a capacidade de suporte ultima do sistema para uma ruptura por puncionamento pode
ser estimada através da extensdo da teoria estabelecida para rupturas por puncionamento em
perfis de duas camadas. A teoria € alguns ensaios em sistemas de trés camadas mostraram que
a capacidade de suporte Gltima da fundag8o cresce rapidamente com o aumento das espessuras
das camadas rigidas superior e média, atingindo um valor maximo, quando tem-se uma camada

superior rigida de grande espessura.

Destacam-se ainda duas outras metodologias de analise disponiveis para solos
coesivos-friccionais, cujo desenvolvimento € discutido a seguir. Entretanto, ndo foi possivel
sua utilizagdo devido a impossibilidade de determinagio de alguns dos paridmetros

constitutivos necessarios a analise.

Meétodo de Florkiewicz:

Florkiewicz (1989), desenvolveu um estudo sobre a capacidade de suporte de perfis de
solos estratificados baseado no método de aproximagio cinematica de andlise limite
(kinematical approach of limit analysis). Este método consiste na determinagdo da carga
limite superior para os casos de deformagio plana (capacidade de suporte de sapatas corridas)
em perfis de solos estratificados, conforme observa-se na Figura 2.18. O método ¢
fundamentado pelo teorema de analise limite, desenvolvido por Drucker e outros, em 1952,

que adota a let de escoamento associado e um comportamento perfeitamente plastico dc

material:

A o A20 Eq. [2.20]
€.. = . — AZ . .
Y Sc

>
ij

onde,
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€& € Oy sdo os tensores de deformagdo e tensdo, respectivamente, € A ¢ um

multiplicador escalar nfio negativo.
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Figura 2.18: Sapata corrida em um perfil de solo de duas camadas (Florkiewicz, 1989).

Em seu estudo, Florkiewicz utilizou somente o teorema da analise limite superior. A
aplicagdo deste teorema requer a elaboragdo de um mecanismo de ruptura para o sistema, tal
que, o limite superior seja obtido através do equilibrio de forcas de trabalho externo e
dissipagdo de energia. O autor aponta como grande dificuldade para a aplicagio deste método,

a elaboragdo de um mecanismo de ruptura admissivel ao teorema (kinematically admissible).

Considera-se somente o mecanismo de movimento rigido dos blocos, a interface
deslizante entre os blocos pode ser considerada como uma camada delgada de material Mohr-
Coulomb. A velocidade de dissipagdo de energia D por unidade de area desta interface pode

SET exXpressa como:

D=c-[V]-cosd Eq. [2.21]

onde,

¢ € a coesdo do material, ¢ € o dngulo de atrito interno, e [V] representa a diferenga de

velocidade entre dois blocos separados pela interface.
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Camada 1
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Figura 2.19: Mecanismo de ruptura de sapatas corridas (Florkiewicz, 1989).

O mecanismo de ruptura, estabelecido pelo autor, para sapatas ucorridas ¢ apresentado
na Figura 2.19. Usando a equagdo de equilibrio de energia com o trabatho de dissipagdo ao
longo da descontinuidade descrito pela Equagdo 2.21, a expressdo especifica para a carga

limite P, pode ser escrita como:

1 M N M T-1 N
B =7’ C, - cosd, -{Zai Vi + Zai "Vi+ Zbi '[Vil +1] +Z(bi - hi) ) [Vil +1] +Zbi [Vll +1]:\
0 1 T+1 1 M+1 T

M T N
-q-by - Vy -cosOy — v, -{Zsi -V, - cosb; +S’M+1 - Viay €080y, + Zs{’ -Vi' -cosB; +Z:Si -V, -cosei}

1 , M+2 T+1
[T T-1 T 1 [ T :
+C, - COSd, -l.Zai -V + Zhi -[Vi2 +1] + Zri [Vf]J— Y, -[Sfm - Vigyp - €080y, + Zsi -V, - cos6;
M+1 M1 M+2 M+2 '
+ D S, '0056;}}
M+2
Eq. [2.22]
onde,

a;, bi, hi e r; sd3o os comprimentos das descontinuidades, conforme vé-se na Figura

2.19, S; e S;” sdo as areas dos blocos e V; e V;™ sdo suas velocidades. As velocidades de saltos
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entre dois blocos sio denotadas como [V;i'], [Vi] e [V;'], ao longo das descontinuidades b; ou
(b; - h;) nacamadal, h; nacamadall e 1; na camada II, respectivamente. Os comprimentos

das descontinuidades a;, b;, h; e r; podem ser expressos em fun¢do da largura B da sapata e dos
angulos o e Bi.

Na Figura 2.20, é apresentado uma comparagio de resultados experimentais com os

valores encontrados por Florkiewicz, utilizando o método tedrico. Analisando a figura,

percebe-se uma excelente aproximacdo entre os resultados experimentais teoricos,

comprovando a eficiéncia deste método para as condi¢des verificadas.
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Figura 2.20: Resultados experimentais e tedricos para uma camada de solo no-coesivo sobreposta a

uma camada de solo mole (Florkiewicz, 1989).

Método de Michalowski e Shi:

Michalowski e Shi (1995) estudaram o comportamento de funda¢des superficiais
assentes em perfis de solos estratificados de duas camadas. Assim como Florkiewicz, os
autores também fundamentaram seus estudos na teoria da analise limite, utilizando os

principios da kinematic approach of limit analysis.
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Os autores estabeleceram dois mecanismos distintos de ruptura do solo. O primeiro
mecanismo, apresentado na Figura 2.21a), consiste no deslocamento de blocos rigidos, tal que
a velocidade de trabalho devido a um esfor¢o desconhecido de tragdo abaixo da metade da
sapata é igual a P.Vo.B/2 onde V), representa a magnitude da velocidade vertical da sapata. O
teorema do limite superior ¢ usado para calcular a pressio limite média p ao longo da
superficie OA, com agdo do esforgo de tragdo q ao longo de AF. A tragdo média pode ser

escrita como:

'[.[)Gij'sij'du“,';%'Vi'dS‘J:)Yi'Vi'd‘-’] Eq. [2.23]

onde,

g; e Vi sdo, respectivamente, o tensor de velocidade de deformagdo e o vetor de
velocidade no mecanismo de ruptura cinematicamente admissivel; o; € o tensor de tensdo; gr
€ o vetor de tragdo na superficie S (representada por AF); v; € o vetor do peso especifico do

solo; v € o volume de massa envolvida no colapso.

O segundo mecanismo de ruptura, apresentado na Figura 2.21b), consiste no

movimento dos blocos AGDOA e AGEJA como corpos rigidos, e a regido GDE deformando

de forma continuamente.

a) Mecanismo de ruptura por movimento b) Mecanismo de ruptura com deformagdo
de blocos rigidos continua na camada de argila

Figura 2.21: Mecanismos de ruptura para perfis de solos de duas camadas (Michalowski e Shi, 1995).
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Michalowski e Shi (1995) apresentaram, em forma de ibacos, correlagdes entre a
capacidade de suporte da fundagdo com os pardmetros de resisténcia do solo (C, = resisténcia
ndo drenada da camada de argila; ¢ = angulo de atrito interno da camada de areia) e com as
condi¢des de contorno estabelecidas pelos autores (B = largura da sapata; t = espessura da
camada superior) e a presenca ou ndo da agio de sobrecarga (q). Os resultados sdo
apresentados na forma adimensional, utilizando-se como divisor o termo yB (y = peso
especifico do solo). O coeficiente adimensional §/yB, que representa a tensdo limite média
atuante debaixo da sapata, e, por conseqiiéncia, a capacidade de suporte da fundagdo, pode ser

determinado através do uso de abacos semelhantes ao apresentado na Figura 2.22.

Na Figura 2.23, ¢ apresentado um grafico comparativo entre os valores obtidos por
Michalowski e Shi (1995) com os resultados experimentais encontrados por Meyerhof e Hanna
(1978) e valores obtidos com o uso dos &bacos propostos por Hanna e Meyerhof (1980).
Observa-se um comportamento semelhante entre os trés metodos, com valores da tensdo limite

média bem proximos.

2 (a) : (b)
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Figura 2.22: Tensdo limite média em solos estratificados - g/yB =0 (Michalowski e Shi. 1595).
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Figura 2.23: Comparagdo entre resultados calculados e experimentais em sapatas de
B=0,05m eq=0 (Michalowski e Shi, 1995).

Método de Burd e Frydman:

Burd e Frydman (1995) apresentaram um estudo sobre a capacidade de suporte de
fundagdes corridas em perfis de solos estratificados. Neste estudo, os autores analisaram e
discutiram alguns métodos analiticos de calculo da capacidade de suporte, além de modelos
numeéricos. Os autores apontaram como relevante a utilizagio de coeficientes de
puncionamento, proposto por Meyerhof e Hanna (1978), e os métodos baseados no teorema
da andlise limite, estudados por Florkiewicz (1989) e por Michalowski € Shi (1995). Todavia,
seus estudos concentraram-se principalmente nos modelos numéricos, que permitem um maior
compreensdo do comportamento da fundagdo, além de permitir simulagGes para diferentes
condi¢Oes. Para tal, deve-se logicamente ter parametros confidveis do solo e um modelo

constitutivo compativel com o comportamento verificado em campo.

2.3 PREVISAO DE RECALQUES

O recalque de uma fundagdo consiste basicamente de trés partes: recalque imediato,
recalque por adensamento e recalque secundario ou creep. O recalque imediato ocorre durante
a aplicacdo da carga, como resultante das deformagGes elasticas do solo com variagdo do

volume de agua contida. O recalque por adensamento é resultante da reducdo de volume do
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solo devido a dissipagdo do excesso de poro-pressdo. Por ultimo, o recalque secunddrio ou
creep ocorre por um longo periodo de anos, depois de ocorrida toda a dissipagdo do excesso
‘de poro-pressdo no solo e, ¢ causado pela resisténcia de contato entre as particulas do solo
submetidas a um esfor¢o de compressdo. O recalque final € a soma das trés parcelas. Na Figura
2.24, ¢ apresentado um diagrama ilustrando os varios estigios de movimentacdo e recalques

do solo durante o processo de execugio de uma obra.

Escavagio completada Construgio completada

’

g
J

}

A
g
5

-

Tempo

Figura 2.24: Relagdo carga-recalque x tempo para uma estrutura (Tomlinson, 1996).

No caso de fundagdes em areias medianamente densas a densas, os recalques imediatos
e por adensamento sdo relativamente de pequena ordem. Uma proporgdo elevada do recalque
total ocorre com o tempo, apds a completa transferéncia de carga. Similarmente, uma elevada
propor¢do dos recalques em uma fundagdo, assentada em areias fofas, ocorre no momento

seguinte a aplicagdo da carga.

Um grande numero de procedimentos empiricos tem sido utilizado por diferentes
autores para estimar o recalque de fundagbes superficiais. As equagdes matematicas propostas
foram derivadas de andlises estatisticas de provas de carga executadas em campo e em
laboratério (modelos reduzidos) e a partir de um grande nimero de casos histéricos estudados.
Basicamente, os métodos consideram que, para um mesmo nivel de tensdes, a relacdo entre o
recalque de modelo e do protétipo € uma fungio da relagdo entre a largura B do protétipo e
do modelo:
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ii=f&§i Eq. [2.24]
/]

A expressdo mais difundida para estimar o recalque de fundagdes superficiais a partir

de provas de carga em placa foi introduzida por Terzaghi e Peck (1967) e tem a seguinte
forma:

p {2.BY
po—LB+03

Eq. [2.25]

Bjerrum e Eggestad (1963), baseados em um estudo estatistico de casos historicos e
provas de carga, verificaram que a correlagio entre o recalque e a dimensdo da area carregada
apresenta uma apreciavel dispersdo. Os autores propdem envoltoria de valores maximos,

minimos e médios da relagdo B/by x p/po, que correspondem a areias de densidade alta, baixa e

média, respectivamente.

Barata (1966) em seus trabalhos experimentais contorna o problema da opgdo e
definicio sobre o tipo de moédulo mais conveniente para aplicagio nas formulas. O autor
desenvolveu um método de determinago indireta e in situ do médulo E, que se baseia, em
primeiro lugar, na existéncia de uma correlagdo entre o médulo de elasticidade (E) e a

resisténcia de ponta (qc) do ensaio de cone, representada através da Equagdo 2.26.

E=a- q. Eq. [2.26]

onde,

a = Coeficiente de corre¢do (Coeficiente de Buisman), fungfio do tipo de solo,

conforme apresentado na Tabela 2.2:

Tabela 2.2: Valores do coeficiente de Buisman (Barata, 1966).

Tipo de Solo Coeficiente de Buisman
Silte Arenoso pouco Argiloso 1.15

Areia Siltosa 1.20

Silte Argiloso 240
Aterro Argiloso Compactado 3.40
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Shultze e Sherif (1973) estabeleceram uma relagdo empirica entre o valor N-SPT, a
dimensdo da fundagdo e o fator de embutimento, para determinar os recalques de uma

fundagdo superficial apoiada em areias.

Burland e Burbidge (1985) estabeleceram outra correlagio empirica, baseada no ensaio
de penetragdo a percursdo (SPT), para o calculo dos recalques em fundagbes superficiais
assentes em solos arenosos e pedregulhosos. Quando o valor de N-SPT cresce linearmente
com a profundidade, como no caso de areias normalmente adensadas, o método proposto por
Burland e Burbidge (1985) tende a dar valores elevados de recalques para solos moles com N-
SPT < 10 comparado aos valores obtidos pelo método proposto por Shultze e Sherif (1973).
Isto ocorre devido a0 método ser baseado no valor de N-SPT encontrado na profundidade de
assentamento da fundagdo. Convencionalmente, o método proposto por Burland e Burbidge

(1985) apresenta valores menores de recalques para solos com N-SPT > 30.

Schmertmann, Hartman e Brown (1978) estabeleceram uma correlagio entre a
resisténcia de cone (qc) € o modulo elastico do solo (E), de forma a permitir a determinagédo
dos niveis de recalques em fundagGes superficiais. Segundo os autores, para uma relagdo entre
as dimensdes do elemento de fundagdo (L/B) igual a 1, adota-se E; = 2,5q. e, para a relagdo
(L/B) maior que 10, adota-se E; = 3,5q.. Lunne e Christoffersen (apud Tomlinson, 1996)
estabeleceram, para areias normalmente adensadas, outras correlagbes entre o modulo de

elasticidade do solo e a resisténcia de cone:

E =4q. (MN/m?) para g, <10 MN/m*
E=(2q.+20) MN/m® para 10 < q, < 50 MN/m?
E =120 (MN/m? para  g.> 50 MN/m®

Para areias pré-adensadas com OCR > 2, Lunne e Christoffersen estabelecem que:

E =5q, para g <50 MN/m?
E =250 (MN/m?) para g > 50 MN/m*
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2.3.1 CALCULO DE RECALQUES PELA TEORIA DA ELASTICIDADE

Apesar do comportamento dos solos ndo ser perfeitamente elastico linear, a utilizagdo
da Teoria da Elasticidade ¢ amplamente difundida na pratica de Engenharia. Isto se deve,
principalmente a existéncia de solugdes fechadas que contemplam as condigdes de contorno

usuais na pratica de Engenharia.

Correlagdes semi-empiricas, obtidas através de resultados de ensaios de placa e analise
de diversos casos historicos, além do uso de modelos numéricos, foram desenvolvidas para as
mais diversas condi¢des de carregamento e contorno (ex: relagio entre moédulos de
elasticidade das camadas de solo, geometria do problema). Elas s3o freqiientemente utilizadas
na determinacdo dos valores de recalques elasticos em funda¢Ges superficiais. Steinbrenner
(1934), Palmer e Barber (1940), Odemark (1949), Ueshita e Meyerhof (1968), Vesic (1963),
Thenn de Barros (1966) sao exemplos de solugdes elasticas apresentadas por Poulos e Davis

(1974), para a determinacdo de recalques elasticos em sistemas de multiplas camadas.

Na Figura 2.25 ¢ apresentado um desenho esquemaético que ilustra as condigdes
supostas nas solugdes elasticas, descritas por Poulos e Davis (1974), que serdo a seguir
apresentadas. Algumas destas solugdes servirdo como ferramenta para a analise da

deformabilidade do solo estudado desenvolvido neste trabalho e apresentado no Capitulo 6.
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Figura 2.25: Carregamento vertical uniformemente distribuido em uma area circuiar
(Poulos € Davis, 1974).
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Método de Steinbrenner:

Steinbrenner (1943) [Apud Poulos € Davis, 1974] sugere uma distribuicdo de tensdes
ao longo da massa de solo idéntica a distribuigio de Boussinesq em perfis de solos
homogéneos e semi-infinitos. Para um perfil de camada simples, o recalque é dado pela
seguinte equagio:

p-B
P=—E—-I Eq. [2.27]

onde,

I = + Eq. [2.28]

B = lado menor do retiangulo

F, e F; = fatores propostos por Steinbrenner - consideram a geometria do problema

(Figura 2.26).

A Equagdo [2.27] pode ser estendida para perfis de muitiplas camadas (n), conforme é

apresentado na Equacgdo [2.29]:

acif] 1
p=p-B- Z(_Eﬂ._lpi_‘_lm Eq. [2.29]

onde,
E;, v; sdo os parimetros elasticos da camada de solo i;

I;; € o fator de influéncia do deslocamento vertical, obtido através da Figura 2.26.

VALORES DE F; e F2
0 01 02 03 04 OS5 06 07 08

N
TN

Figura 2.26: Fatores F, € F, propostos por Steinbrenner (Poulc: e Davis, 1974).

FATOR DE PROFUNDIDADE d=h/B

0
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Meétodo de Palmer ¢ Barber:

Para um sistema de duas camadas de solo, Palmer e Barber (1940) [Apud Poulos e
Davis, 1974] supdem que a camada superior, de espessura h, médulo de elasticidade E, e
L = v, deve ser substituida por uma camada de espessura equivalente h, com o material da

camada inferior de solo (médulo =E; e v = vy):

O recalque ¢ obtido através da soma do deslocamento vertical da camada de solo
equivalente entre as profundidades z = 0 e z = h,, sendo para o deslocamento vertical até a
profundidade he como uma massa semi-infinita. Por exemplo, para o caso de uma sapata
circular (raio = a) apoiada em um}sistema de duas camadas, tendo v; = v; = 0,5, o recalque p;

na profundidade h, é:

b, = 7 Eq. [2.31]

_E2 15-p-a
e Eq. [2.32)
1

15-p-a | a
p: .

{1 —f“lJ +E . Eq. [2.33]
%1% E,) E _
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Metodo de Thenn de Barros:

Este método foi desenvolvido para determinar o recalque em sistemas de trés camadas.
Sendo as duas camadas superiores substituidas por uma camada de espessura h; + hy, o

modulo equivalente determinado através da seguinte expressio:

E _{hl %/E"‘hz %/E}s

Eq. [2.34]
h, +h,
O recalque elastico ¢ determinado através do uso da seguinte expressio:
1.755-p-a
p=—"""1, Eq. [2.35]
E‘Z

onde,

I, = fator de deflexio, determinado através da Figura 2.27, onde o médulo E; = E.,

obtido através da Equacgdo [2.34], e o modulo E; = modulo elastico da terceira

camada.

Para perfis de duas camada, adota-se E; = modulo elastico da camada superior de solo
e E; = mddulo elastico da camada inferior de solo, ndo sendo necessério o calculo do modulo
equivalente apresentado na Equacgdo [2.34].

1-0
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; 0-2
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g
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E 01 ] ! ; ;
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0-08 | : : E‘/)A&\\ Lo
. | 1 (3 \&\ :
R ; | (02NN
‘ P ’ BN RN
[oR} Q-2 o4 06 0210 2-0 4C 60 8¢C
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Figura 2.27: Recalques obtidos no centro de uma area circular carregada. vl = v2 = 0,35
(Poulos e Davis, 1974).
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Meétodo de Ueshita e Meyerhof:

Ueshita e Meyerhof (1967) estudaram de forma tedrica e experimental as deformacdes
em sistemas de solos estratificados carregados por uma area circular. Eles verificaram a
validade da teoria da elasticidade aplicada nos problemas de deformagdes de sistemas de solos
estratificados. Na analise dos dados experimentais, foi suposto que a deformagdo abaixo da
placa circular rigida € igual a deflexio média de uma area circular flexivel uniformemente
carregada, como € aproximadamente o caso para uma camada elistica semi-infinita. O
equipamento utilizado foi um modelo reduzido de ensaio de carregamento em placas, € os
materiais utilizados foram argila, areia e solo-cimento. Os autores apresentaram diversas
curvas carga x recalques de perfis de solos com duas e trés camadas, tendo como variaveis os
seguintes fatores: Ei/E, =2, 10 e 100; Eo/E;=2,10€ 100; v;=v,=v3;=0,5; T/a=0,5, 1,
2e4 t/T=0 02 04, 06, 08 e 1. Sendo, E;, E; ¢ E; 0 médulo de elasticidade
correspondente a primeira, segunda e terceira camadas, respectivamente; v;, U2 € L3 O
coeficiente de Poisson correspondente a primeira, segunda e terceira camadas,
respectivamente; T = espessura total da primeira e segunda camadas; t; = espessura da

primeira camada.

A Figura 2.28, apresentada por Ueshita e Meyerhof (1967), mostra um grafico entre o
coeficiente de modulo equivalente (1/F.,) e o fator de espessura (T/a), para um perfil de solo
de duas camadas. Percebe-se, que para um mesmo fator de espessura e maior relagdo entre os
modulos de elasticidade (Ei/E;), maior serd o valor coeficiente de médulo equivalente. Este
coeficiente € posteriormente utilizado para o calculo do médulo equivalente E. (ver Equacdo

2.37), que nada mais € o mddulo de elasticidade representativo da uniio das duas camadas.

F°°=j2-(1—uc;) 1 Eq. [2.36]
I
1

E.=—E, Eq. [2.37]

onde, F., = fator de deflexdo no centro da area carregada
Weo = deflexdo no centro da area carregada

E. e v, = médulo de elasticidade e coef. d= Poisson da camada de solo inferior
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Figura 2.28: Relagio tedrica entre o coeficiente de méodulo equivalente e o fator de espessura para um

sistema de duas camadas (Ueshita e Meyerhof, 1967).
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CAPITULO 3

CARACTERIZACAO DO LOCAL DE ESTUDO

A Universidade Federal do Rio Grande do Sul, em parceria com a Companhia Estadual
de Energia Elétrica (CEEE), mantém no Municipio de Cachoeirinha, RS, um campo
experimental onde vem sendo desenvolvido um amplo programa de pesquisas que abrange as
mais diversas questdes e problemas geotécnicos. Tal programa envolve o estudo de
caracterizacdo e comportamento de solos lateriticos, a determinagio de pardmetros
geotécnicos in situ viabilizando possiveis estudos analiticos e numéricos, a analise do
comportamento de torres para linhas de transmissdo, o estudo do comportamento de solos
melhorados para o uso em projetos geotécnicos, além de estudos relacionados ao
comportamento de estacas e micro-estacas, analise de integridade e mecanismos de interagdo

solo-estrutura.

Seguindo a linha de pesquisa que estuda o comportamento de solos melhorados para o
uso em fundagBes superficiais € em pavimentag@o, este trabalho busca contribuir para o
desenvolvimento do conhecimento através da realizagio de ensaios de placa apoiadas em solos

tratados.

3.1 LOCALIZACAO

O local de estudo situa-se no Campo Experimental da Universidade Federal do Rio
Grénde do Sul, localizado no municipio de Cachoeirinha, RS, junto a subesta¢io da
Companhia Estadual de Energia Elétrica (CEEE), proximo a rodovia estadual RS 020,
conforme mostrado na Figura 3.1 (Cudmani, 1994).

E apresentado na Figura 3.2 o levantamento topografico do Campo Experimental da
UFRGS, onde tem-se uma visio da disposi¢ao dos ensaios de campo ja realizados no local e

dos ensaios realizados neste trabalho.
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3.2 CARACTERIZACAO GEOLOGICA E PEDOLOGICA

A regido apresenta uma formagdo geologica constituida pelas Formagdes Rosario do
Sul e Rio do Rastro (Prezz, 1990). A Rosario do Sul apresenta arenitos médios a finos, siltitos
argilosos e lamitos de cores vermelha a cinza-amarela e branca. A formagdo Rio do Rastro,
estratigraficamente inferior & da Rosario do Sul, é formada por uma alternincia de siltitos,
siltitos arenosos, arenitos de coloracdo vermelha a roxa, lamitos e siltitos vermelhos com

intercalagdes de arenitos finos, micaceos, calciferos, de cor vermelha a amarelo-claro.

Pedologicamente, o solo é classificado como Podzolico Vermelho Amarelo (PV)
pertencente a Unidade de Mapeamento Gravatai (Lemos, 1973). Estes solos sdo
caracterizados por ndo apresentarem minerais expansivos nem lengol freatico nos horizontes A
e B e, devido ao processo de iluviagdo de argila do horizonte A para o horizonte B. O
horizonte A € mais arenoso e o horizonte B é mais argiloso. Sdo solos profundos e bem

drenados, pobres em matéria orgénica.

O horizonte A (0 - 0,8m) € formado por solos areno siltosos, ligeiramente plasticos e
pegajosos. E poroso, friavel e de transigio gradual e plana para o horizonte B, com presenga

abundante de raizes. Sua colorag@o predominante € bruno-escura.
O horizonte B (0,8 - 3,0m) ¢ formado por solos argilosos de coloragio bruno
avermelhado escura a vermelho escura, franco argiloso ou argiloso, com aspecto de macigo

poroso, ligeiramente duro, friavel, ligeiramente plastico e pegajoso.

O horizonte C ¢ formado in situ por solos oriundos de argilito ¢ siltito. E argiloso de
coloragdo vermelho-amarela, com mosqueados grandes acinzentados, sendo que o lengol

freatico ocorre neste horizonte.

O levantamento pedologico da regido foi descrito minuciosamente por Dias (1987).
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3.3 ENSAIOS DE CARACTERIZACAO DO SOLO NATURAL

A seguir sdo apresentados alguns resultados de ensaios de campo e de laboratério

obtidos por diversos pesquisadores, em trabalhos anteriormente realizados nesta Universidade.

3.3.1 ENSAIOS DE CAMPO

Meksraitis (1988), Matos (1989) e Ramires (1993) realizaram provas de carga em

estacas escavadas € Luzzardi (1987) realizou provas de carga em sapatas quadradas. Cudmani

(1994) e Vendruscolo (1996) realizaram ensaios de placa em solo natural e solo melhorado

respectivamente. Mantaras (1995) e Nakahara (1995) realizaram ensaios pressiométricos,

utilizando o pressiometro de Ménard, e Prezz (1990) e Averbeck (1996) realizaram ensaios de

cone mecanico € elétrico respectivamente.

Na Figura 3.3 s3o apresentados varios perfis de resisténcia do solo natural do Campo

Experimental, obtidos através de resultados de ensaios de cone elétrico e mecénico, penetragdo

a percussio (SPT) e o pressidmetro de Ménard. E possivel observar que os diferentes tipos de

ensaios apresentaram resultados semelhantes em termos de variagdio de resisténcia com a

profundidade. Observa-se ainda uma clara variag3o nos valores da resisténcia a penetragdo nos

trechos de transi¢do entre os horizontes B e C.
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Figura 3.3: Perfil de resisténcia do solo
natural (Averbeck, 1996).
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3.3.2 ENSAIOS DE LABORATORIO

O Campo Experimental serviu como local de ensaios para diversas teses desenvolvidas
na UFRGS, logo um grande nimero de ensaios de caracterizagdo e determinagdo de
propriedades foi realizado para o solo natural da regido. Serdo apresentados a seguir alguns

resultados considerados importantes para o conhecimento do material testado neste trabalho.

3.3.2.1 Indices Fisicos

Nakahara (1995) determinou valores dos indices fisicos do solo natural que sio
apresentados na Tabela 3.1, onde tem-se os valores médios da umidade in situ, do peso
especifico natural, do peso especifico aparente seco e do indice de vazios, nas profundidades
de 0,5 a 4,0m. Nota-se que o lengol freatico foi encontrado a 3,5m de profundidade. Outros
autores, como Matos (1989) e Mantaras (1995), realizaram ensaios de SPT, pressiometro e
cross-hole aos quais verifica-se que o nivel do lengol freatico varia de acordo com o local do
ensaio e a época do ano em que o ensaio foi executado. Como uma cota média do nivel do

lengol freatico, pode-se admitir como sendo 4,0m.

Tabela 3.1: Valores de indices fisicos para o solo natural (Nakahara, 1995).

Profund. m) | Horiz. | ouatuat (%) | Yeu GNm’) | y4 &N/m®) e Sr (%)
0,5 A 17,1 17,5 15,0 0,77 59,1
1,0 A-B 21,1 17,7 14,3 0,85 74,9
1,5 B 25,4 17,7 14,3 0,86 75,5
2,0 B 25,9 18,2 14,8 0,79 77,3
2,5 B 272 18,3 14.4 0,84 85,6
3,0 B 26,7 18,7 14,7 0,80 88,8
35 C 23,5 20,4 16,7 0,58 100.0
4,0 C 23,3 20,4 16,8 0,58 100,0

3322 Anéljée Granulométrica

Vendruscolo (1996) apresentou um quadro resumo com as analises granulométricas
realizadas por Meksraitis (1988), Nakahara (1995) e Rohlfes Jr. (1996) onde observa-se 0s
teores de argila, silte e areia ao longo da profundidade do perfil do solo natural. Os ensaios
foram realizados com a adi¢do de defloculante. Analisando os teores determinados, pode

concluir-se que o horizonte A sofreu processo de eluviagdo (Averbeck, 1995), o que lhe
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confere uma porcentagem maior de areia. O horizonte AB sofreu processo de iluviagdo,
conferindo-the uma estrutura menos porosa e uma porcentagem de argila maior do que a do
horizonte A. O horizonte B apresentou-se como o mais argiloso. No horizonte C, a
porcentagem de argila aliada as caracteristicas visuais observadas em campo, sugerem que este
é formado a partir do intemperismo da rocha de argilito subjacente. Na Tabela 3.2 sio

apresentados resultados de analises granulométricas realizadas no solo natural estudado.

Tabela 3.2: Andlise granulométrica do solo natural (Vendruscolo, 1996)

Meksraitis (1988) A Nakahara (1995) Rohlfes Jr. (1996)

Prof. | Arg | Silte | Areia (%) | Arg | Silte | Areia (%) [Ped.| Arg | Silte | Areia
m [(H){ (%) | F MG (%) (%) FIM|GI{(%)] (%) | (%) | (%)
05 | 15 ] 30 [50]5]0] 20 | 22 {40}15| 3| - | 23 15 62
1,0 | 24 | 32 |38|6fo0) 40 | 17 |30j11]2] - - - -
12 - -1 -1-1 - - bl -1 - 45 12 43
15 - - - - - 41 17 |31 9 2 - - - -
1.8 - - - - - - - - - - - 42 14 44
2,0 30 28 381410 36 18 351 9 2 - - - -
2,5 - - - - - 32 17 138311 ] 2 - - - -
3,0 22 28 451 5 0 20 22 14411 2 - - - -
32 25 30 40! 5 0 - - - - - - - - -
3,7 20 30 41 6 0 - - - - - - - - -

3.3.2.3 Limites de Atterberg e Atividade Coloidal

A Figura 3.4 apresenta os valores dos indices plotados em relagio a profundidade. Nela
verifica-se que os valores de IP decrescem com a profundidade, o que resulta em uma reducio
nos valores da atividade coloidal do solo. Segundo Skempton (1953), a medida da atividade da
fragdo argilosa no solo é definida pela Equagdo 3.1.

IP

Ia = 3.
: Y%argila <2p Eq- 31}

Este indice indica a maior ou menor influéncia das propriedades mineraldgicas e
quimico-coloidal da fragdo argila nas propriedades geotécnicas de um solo argiloso. Na Tabela
3.3 tem-se os valores do indice de atividade coloidal determinados para o solo natural. Como
pode-se observar, os valores s3o baixos. Segundo Vargas (1978), para valores de Ia entre 0,75
e 1,25 o solo apresenta atividade normal e valores acima de 1,25 o solo é considerado ativo,

indicando que este solo apresenta uma baixa capacidade de atividade coloidal. Além disso, os
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valores baixos confirmam a presenca dominante de argilas do tipo caolinita. Rohifes Jr. (1996)
realizou ensaios de Difragdo de Raios-X em amostras de solo natural, glicolada e calcinada e

observou a predominancia dos argilo-minerais caolinita € clorita.

Tabela 3.3: Indice de atividade coloidal versus profundidade (Nakahara, 1995)

Profund. (m) Ia
1,0 0,9
1,5 0,5
2,0 0,7
2,7 0,4
3,0 0,9
4.0 0.5
indices Fisicos (%)
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Figura 3.4: Indices fisicos versus profundidade

3.3.2.4 Medidas de Sucgio

Os solos lateriticos apresentam consideravel variagdo de porosidade e elevados valores
de indices de vazios, conferindo-lhes um alto indice de condutividade hidraulica. Associado as
condigdes climiticas, sio freqientemente ndo saturados, apresentando uma poro pressio
negativa denominada sucg@o. Esta suc¢do pode ser dividida em duas parcelas: uma decorrente

das forgas capilares e de absorgio ocorrentes na dgua do solo, denominada de sucgio matricial
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ea segunda parcela é referente as forgas osmoéticas que ocorrem na agua, denominada de
suc¢do osmotica. A importincia que cada parcela da sucgdo tem na analise de comportamento
e determinacdo de propriedades dos solos lateriticos tem sido estudada por diversos autores. A
analise em tensdes efetivas e n3o em tensdes totais vem sendo uma pratica cada vez mais
comum no meio técnico-cientifico da Mecénica dos Solos para resolver problemas praticos de

geotecnia.

Nakahara (1995) mediu valores de sucg@o para o solo natural através de uma célula de
pressdo. Os ensaios foram realizados sobre amostras moldadas em anéis cortantes, mantendo-
se sua estrutura natural e condi¢des iniciais. Na Figura 3.5 tem-se a curva caracteristica do

solo natural obtida por Nakahara.

Para os valores de umidade in situ, entre 23% e 26% os valores de sucg¢do sdo
pequenos, variando entre 50 e 10 kPa e, ndo foram considerados em analises posteriores. Esta
simplificagdo, traz como consequéncia a hipotese de que o comportamento do solo é

condicionado pelas ligagdes fisico-quimicas devido a cimentagdo.
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Figura 3.5: Curva caracteristica do horizonte B (Nakahara, 1995)

3.3.2.5 Ensaios Triaxiais

Foram realizados ensaios triaxiais consolidados drenados do tipo CID em amostras

saturadas por aplicacdo de contra-pressio nas tensdes de confinamento de 20, 60 e 100 kPa
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(Rohlifes Jr., 1996). Os ensaios triaxiais foram realizados com medi¢do interna de deformacg3o
axial, utilizando instrumentag3o interna, a base de sensores de efeito Hall. A aplicagdo da
pressdo confinante e da contra-pressdo € feita através de um sistema de potes de 6leo. A partir
desses ensaios, obteve-se os valores dos parimetros de resisténcia do material como sendo:
coesdo de 18,7 kPa e angulo de atrito interno de 24,2 graus. Esses ensaios sd0 mostrados na
Figura 3.6, onde observa-se também as curvas de varagdo volumétrica em relagio a
deformacdo axial. Nota-se que para as trés tensdes de confinamento o solo ndo apresenta
tensdes de pico; a rigidez inicial varia com o nivel das tensdes de confinamento. Sugere-se que,
para tensdes de confinamento de 60 e 100 kPa, houve quebra de estrutura cimentante gerando

incertezas quanto a medicdo da rigidez para as condigdes in situ.

300

sola naturel

(=5~ 20 KPa
A~

:._.v_ 60 KPp

200

‘S 100 KPa

150

Tensao Desvio {kPa)

100

S0

. ) J RO I —
o (L,_rj[%l{._: I ) N

2 4 (5} 8 10 12 14 16 18 20 22
Deformagio Axial (%)

Deformagdo Volumétrica (%)

[ T N R B

0 2 4 6 8 0 12 14 16 18 20 22
Deformagao Axial (%)

Figura 3.6: Curvas tensdo - deformagdo axial - variacio volumétrica (Rohlfes Jr., 1996).
3.3.2.6 Ensaios de Resisténcia & Compressao Simples

Rohlfes Jr. (1996) realizou ensaios de compressdo simples em amostras retiradas do

campo. O valor médio determirado da resisténcia & compressdo simples € de 50,2 kPa.
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3.4 ENSAIOS NA CAMADA DE SOLO MELHORADO

Com a finalidade de entender o comportamento mecinico e definir as propriedades da

camada de solo melhorado com cimento, foram realizados diversos ensaios de campo e

laboratério. A seguir, sdo apresentados alguns resultados desses ensaios neste trabalho e por

outros pesquisadores, em dissertagdes de Mestrado e Doutorado desta Universidade.

3.4.1 ENSAIOS DE CAMPO

Na Figura 3.3 foram apresentados perfis de cone mecinico e elétrico, além de

resultados de ensaios pressiométricos € SPT realizados no solo natural. Na Figura 3.7 sdo

novamente apresentados os perfis da Figura 3.3, com a inclusdo do perfil de cone elétrico

realizado sobre a camada de solo melhorado com cimento. Através de uma simples analise do

perfil, percebe-se a influéncia da presenga da camada de solo methorado no valor da resisténcia

medida no ensaio. Entre 1,2 a 1,9m aproximadamente, onde localiza-se a camada tratada,

verifica-se um aumento significativo do valor da resisténcia de ponta, quando comparam-se 0s

ensaios realizados antes e depois da constru¢do da camada (Qegatura) = 1,5 MP2 € Qoqratada) =

10,0 MPa).

Figura 3.7:
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3.42 ENSAIOS DE LABORATORIO

3.4.2.1 Ensaios de compactagdo

Vendruscolo (1996) realizou ensaios de compactagdo em laboratdrio no solo natural e
no solo melhorado com cimento nas energias Proctor Normal, Intermediario ¢ Modificado.
Seus resultados sdo mostrados na Tabela 3.4, onde pode-se constatar que, com o aumento da
energia de compactagdo, hd um aumento da densidade e uma redugéo da umidade otima, tanto
para o solo natural como para o solo melhorado com cimento. Rohifes Jr. (1996) realizou
ensaios de compactagdo neste solo e determinou um peso especifico aparente seco maximo de

16,2 KN/m’ e uma umidade 6tima de 19% na energia Proctor Normal.

Tabela 3.4: Caracteristicas da compactagdo (Vendruscolo, 1996)

Teor ' Proctor Normal Proctor Intermediario Proctor Modificado
de Ya Dot Ya Dot ° Ya Dot
Cimento (KN/m®) (%) (KN/m®) (%) (KN/m®) (%)
0% 16,5 19,4 13,4 14,2 19,0 13,2
5% 16 .8 184 179 14,0 18.6 13.0

3.4.2.2 Ensaios triaxiais

Vendruscolo (1996) realizou ensaios triaxiais saturados drenados (CID) em amostras
retiradas de campo nas tensdes de confinamento de 20, 40 e 60 kPa. Semelhante ao ensaios
triaxiais realizados com amostras do solo natural, os ensaios triaxiais com amostras do solo
melhorado foram realizados com medigdo interna de deformagio axial, utilizando
instrumentacdo interna, a base de sensores de efeito Hall. A aplicagio da pressio confinante e
da contra-pressdo é feita através de um sistema de potes de déleo. Os resultados dos ensaios
triaxiais sdo apresentados em forma de curvas tensio x deformag¢io axial, conforme Figura 3.8.
Neste caso, observa-se que as curvas apresentaram um comportamento de pico bem definido,

com o acréscimo da tensdo desvio maxima e da rigidez com 0 aumento da tensio confinante.

A Tabela 3.5 mostra um resumo dos pardmetros de resisténcia para o solo natural e o
solo methorado com cimento e, na Figura 3.9, s3o apresentadas as trajetorias de tensdes dos
ensaios triaxiais realizados com o solo melhorado cor cimento.
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Tabela 3.5: Parimetros de resisténcia obtidos a partir dos ensaios triaxiais.

Tipo C ()
de (KN/m%) (graus)
Solo Pico Residual Pico Residual
Solo natural 18.7 124 242 26.0
Solo melhorado 27.0 14,8 47.9 426
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Figura 3.8: Curvas tensdo x deformagio para o solo methorado com cimento.
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3.4.2.3 Ensaios de resisténcia a compressdo simples

Os ensaios de resisténcia 4 compress3o simples serviram para verificar a eficiéncia do
processo de mistura da camada de solo melhorado com cimento realizado em campo,
comparando os resultados de resisténcia obtidos das amostras indeformadas retiradas de

campo com as amostras confeccionadas em laboratorio realizados por Rohlfes Jr. (1996).

A Figura 3.10 apresenta os resultados plotados de q. para os cinco ensaios de
resisténcia & compressao simples realizados no laboratério de Mecénica dos Solos da UFRGS.
A partir destes resultados, adotou-se o valor médio de 230 kN/m’ como o valor representativo

da resisténcia a compressao simples para a camada de solo melhorado com cimento.
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Figura 3.10: Valores da resisténcia a compressio simples

Na Figura 3.11 ¢€ apresentado a variagdo da resisténcia & compressdo simples com o
teor de cimento e, pode-se verificar também, a variagio da resisténcia no mesmo teor de

cimento (5%) para processos de mistura de campo e laboratério.

Ao analisar a Figura 3.11, verifica-se que a resisténcia é menor para amostras
misturadas em campo comparadas com as amostras moldadas em laboratério. Isto pode ser

explicado pelo fato de que, em campo, o volume de solo e o volume de cimento envolvidos no
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processo de mistura sio muito maiores do que os volumes misturados em laboratério, o que
dificulta a garantia de pleno espalhamento do cimento na massa de solo envolvida. Além disso,
o mecanismo utilizado para realizar a mistura em campo, o uso de pas manuais, ndo garante a
mesma eficiéncia que obtém-se em misturas de manuais, com espatulas ou colheres, em
pequenos volumes. Um outro fator relevante para esta analise, € o fato de n3o conseguir em
campo a mesma densidade obtida nos corpos de prova moldados em laboratorio. O peso
especifico do material cimentado em campo é de 16,2 kN/m’, enquanto que os corpos de
prova moldados em laboratérios varia entre 16 e 18,5 kKN/m’. Apresentando um peso

especifico inferior, as amostras de campo tornam-se mais compressiveis e, portanto, menos

resistentes.
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Figura 3.11: Resisténcia & compressio simples x teor de cimento

3.4.2.4 Ensalos de resisténcia a compressao diametral:

Foram determinadas as resisténcias a compressio diametral de amostras indeformadas,
retiradas de campo, com o objetivo de comparar os resultados com os encontrados em
amostras moldadas em laboratorio. Na Tabela 3.6, sdo apresentados os valores médios da
resisténcia a compressdo diametral, além da razio entre as duas resisténcias (Res/qu), para

amostras de campo e laboratério. Percebe-se, uma diferenga significativa entre os valores da
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razdo Res/qu para os dois casos. Fato este, possivelmente explicado pela eficiéncia dos

processos de compactagdo (campo e laboratério) e grau de homogeneidade deferida pelo

processo de mistura. A eficiéncia dos processos de compactagdo esta ligada a capacidade do

compactador de gerar energia suficiente, capaz de atingir valores desejaveis de densidade e

umidade ao material, o que dificilmente € verificado em amostras compactadas em laboratério.

Tabela 3.6: Valores de resisténcia a compressio diametral e da razdo R.4/q. para amostras de campo e

laboratorio.
Amostra qu_(kN/m®) Res (kN/m®) Res /qu (%)
Laberatério 450 40 8,89
Campo 230 55 23.91
) Rohlfes Jr. (1996)
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CAPITULO 4

DESCRICAO DO PROGRAMA EXPERIMENTAL

Neste capitulo, sdo apresentadas as etapas que compdem a etapa experimental do
presente trabalho, descrevendo os ensaios, equipamento e métodos adotados em sua execuczo.
Enfase maior é dada ao ensaio de placa, onde descreve-se o equipamento utilizado, o método

de ensaio e o processo de constru¢do da camada de solo melhorado com cimento.

4.1 INTRODUCAO

Este trabalho é composto de duas etapas diferenciadas: uma experimental e outra
analitica. A etapa experimental, que compreende os ensaios de campo e laboratdrio, objetivou
a determina¢io do comportamento da camada de solo melhorado condicionado a critérios de
carregamento, bem como a determinagdo de pardmetros geotécnicos do perfil de solo
estudado. A etapa analitica visou determinar o mecanismo de interagdo entre a camada de solo
solo methorado e o solo natural, na condi¢do de ruptura. Entendidos os aspectos basicos de
comportamento, foram avaliados os métodos de previsio da capacidade de suporte que melhor
satisfizessem as condigOes verificadas em campo. Um estudo semelhante foi desenvolvido para
avaliar a deformabilidade das camadas, incluindo o uso de solugdes elasticas aos resultados

encontrados experimentalmente.

A seguir ¢ apresentada uma descricdio detalhada do programa experimental

desenvolvido neste trabalho.
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4.2 ENSAIOS DE CAMPO

O uso de solo methorado com cimento, como material de suporte, foi validado através
de provas de | carga estaticas, considerada técnica insubstituivel & determina¢dio do
comportamento carga X recalque de elementos de fundagdes.

O processo de dosagem e preparagdo da mistura solo-cimento em campo foi
detalhadamente descrito por Vendruscolo (1996). A seguir é apresentado um resumo dos
principais topicos envolvendo este procedimento, uma vez que, neste trabalho, utilizou-se o

mesmo material.
42.1 DOSAGEM DA MISTURA SOLO-CIMENTO

A determina¢do do teor de cimento a ser misturado ao solo foi definido através do
método fisico-quimico descrito por Ceratti € Casanova (1988). Estudos realizados por Rohlfes
Jr. (1996) comprovaram que, para o solo natural de Cachoeirinha, um teor de cimento de 7% é
o ideal sob o ponto de vista fisico-quimico e, qualquer adi¢do de cimento acima deste teor
pode aumentar a resisténcia da mistura, mas o aditivo ndo reagira fisico-quimicamente com as

particulas do solo.

Rohlfes Jr. (1996) realizou também ensaios de compressdo simples em amostras
moldadas em laboratério com diferentes teores de cimento (1%, 3%, 5%, 7%, 9%, 11%, 13%,
15% e 17%). Na Figura 3.11, foram apresentados os valores obtidos de resisténcia a
compressdo simples, para 7 dias de cura, em fun¢do do teor de cimento. Nota-se, que o
aumento dos valores de resisténcia é mais significativo para teores de cimento acima de 3%,

tornando-se consideravelmente elevados para teores acima de 5%.

Com base nestes resultados, Vendruscolo (1996) adotou um teor de cimento de 5%
para a execugdo da camada de solo melhorado. O autor salienta que o objetivo ndo é

estabilizar o solo, e sim, apenas melhorar suas caracteristicas quanto a resisténcia e
deformabilidade.
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4.2.2 PREPARACAO DA CAMADA DE SOLO MELHORADO

Foi escavada uma vala de 5.0 m de comprimento por 1.5 m de largura ¢ 1.8 m de
profundidade. O objetivo da escavagdo foi a retirada da camada superficial de solo,
correspondente ao horizonte A, que apresenta alteragdes em suas propriedades devido a agdo
de intempéries. Dessa forma, somente o solo do horizonte B seria mobilizado durante o
processo de carregamento. Esta camada apresenta uma estratigrafia homogeénea, livre dos
efeitos de intemperismo e mantém as propriedades do solo provenientes de sua formagio

geologica e pedoldgica. As caracteristicas do solo foram descritas no capitulo 3.

O cimento utilizado foi o Cimento Portland CP-IV, classe 32, de marca comercial

Cimbagé, produzido na cidade de Bagé, RS (Vendruscolo, 1996).

Na Figura 4.1 s3o apresentadas as curvas de compactagdo da mistura solo-cimento
realizadas por Vendruscolo (1996), onde verifica-se os valores 6timos de densidade e umidade
para trés energias distintas de compactagio. E também apresentada a densidade e umidade
médias obtidas em campo, que correspondem a 16.0 kN/m’ e 22.6% respectivamente.
Segundo o autor, devido ao intenso periodo de chuvas na época da realizagdo da compactagio
da mistura , ndo foi possivel atingir a umidade 6tima. Isto era esperado, pois com a adi¢do de
cimento ha um aumento do peso seco do solo, consequentemente, ha um decréscimo no teor

de umidade, além de perdas de agua devido a hidratagédo do cimento.
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Figura 4.1: Curvas de compactagio da mistura solo-cimento (Vendruscolo, 1996).
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Primeiramente o solo € o cimento foram misturados manualmente até atingir-se uma
coloragdo uniforme em toda a massa. Posteriormente, acrescentou-se igua em pequenas
quantidades, a fim de garantir a homogeneidade da mistura. Cabe salientar que a proporgao de
cimento (5%) foi relacionada ao peso de solo seco e a proporgio de agua em relagdo ao peso
da mistura solo-cimento. A seguir, a mistura foi colocada no fundo da vala em camadas de 0.2
m de espessura e aplicada uma pré-compactagdo com soquetes manuais, a fim de obter uma
base mais firme para a posterior passagem do compactador a percussdo do tipo “Sapo”,
mostrado na Figura 4.2. Foram realizadas 3 passagens com o Sapo, perfazendo uma camada

de solo melhorado com cimento de 0.6 m de espessura.

Ensaios realizados em camadas de 0,15 ¢ 0,30 m de espessura exigiram a escavac¢do
cuidadosa da camada original, de forma a evitar possiveis danos as propriedades do material. O
volume de material escavado era o suficiente para o assentamento da placa na cota desejada,
com espagamentos laterais ao perimetro da placa de aproximadamente 0,1m. Na Figura 4.3 sdo
apresentados desenhos esquematicos do assentamento das placas nas camadas de solo

methorado, bem como a camada original preparada por Vendruscolo (1996).

CP70/BS62Y__

Figura 4.2: Compactador tipo Sapo da marca Wacker (Vendruscolo, 1996)
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Figura 4.3: Desenhos esquematicos do assentamento das placas na camada de solo melhorado
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4.2.3 ENSAIO DE PLACA
4.2.3.1 Consideracdes inicias

O ensaio de placa é reconhecido pelo meio técnico de Engenharia Civil como a
ferramenta mais eficaz e confiavel para auxiliar o engenheiro na tomada de decisdo sobre a
escolha de fundag¢des superficiais para uma obra civil. O ensaio € normatizado pela ABNT -
Associagdo Brasileira de Normas Técnicas através da NBR - 6489/84 “Prova de Carga Direta
Sobre Terreno de Fundagdo”. Os ensaios de placa realizados neste trabalho seguem em geral
estas recomendagdes; no que se refere a metodologia do ensaio e analise e interpretagio dos
resultados, segue-se as recomendagdes descritas na Norma Brasileira. Quanto ao tamanho da
placa, definida pela NBR - 6489/84 como nio inferior 4 0,5 m® de 4rea, Kogler (1933) [Apud,
Ferreira (1996)] sugere que em solos arenosos € com placas circulares que o menor didmetro

aceitavel seria de 0,30m, valor este adotado como minimo as placas utilizadas neste trabalho.

Ferreira (1996) apresenta uma analise critica da Norma NBR 6489/84, onde sdo
discutidos os pontos mais relevantes a serem considerados na execucdo e interpretacdo de
ensaios de placa que seguem a Norma Brasileira, tais como: a) profundidade de execugio do
ensaio; b) tamanho e forma da placa; c) estagios de carregamento e descarregamento;
d) pressao limite ou deformagdo limite a ser atingida; ¢) esquema de reagdo a carga aplicada;

f) curva pressdo x recalque; g) interpretagdo dos resultados e sua aplicagio.

4.2 3.2 Equipamento de ensaio

Foram realizados ensaios em placas circulares de 0,30m e 0,60m de didmetro sobre
camadas de solo melhorado com cimento de 0,15m, 0,30m e 0,60m de espessura. Os
didmetros das placas (D) e a espessura da camada de solo melhorado (H) foram fixados de

forma a obter-se trés valores distintos da relagdo H/D, correspondendo a 0,5, 1 € 2.

O equipamento utilizado nos ensaios de placa € constituido basicamente por trés

sistemas: sistema de reagdo; sistema de transmissdc de cargas e sistema de leitura e aquisi¢do
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de dados. A seguir € apresentada uma descri¢do dos trés sistemas que compde 0 equipamento
da UFRGS.

% Sistema de Reagdo: consiste de duas sapatas de concreto armado na qual se
engasta uma coluna formada por dois perfis U, perfazendo um peso de 20 kN para cada
sapata; uma viga metélica de perfil H, fabricada com chapa de ago de 24mm com peso de 20
kN; e como sobrecarga 14 blocos de concreto com um peso aproximado de 10 kN cada.
Somando todos os pesos, tem-se uma reagao maxima de 200 kN. Detalhes deste sistema é

mostrado na Figura 4.4.

% Sistema de transmissdo de cargas: consiste de um macaco hidraulico, da marca
ENERPAC, com capacidade de 300 kN, uma célula de carga, da marca KRATOS, com
capacidade de 200 kN; elementos de tubos metalicos que transmitem as cargas da estrutura de
reagdo a placa; e duas placas metalicas de didmetros 0,3m e 0,6 m e, ambas de espessura de

24mm.

% Sistema de leitura: as medidas de deslocamentos da placa sdo executadas em dois
pontos diametralmente opostos. Uma estrutura de referéncia, composta de duas vigas de
madeira apoiadas em sapatas de madeiras ancoradas ao solo em pontos onde nio sofrem
influéncia da agdo da estrutura de reagdo, serve como ponto de apoio para fixagdo dos
dispositivos que permitem ler os deslocamentos ocorridos na placa. Estes dispositivos
possibilitam que o recalque ocorrido na placa provoque um ascenso de pesos sobre os quais
sdo colocados os defletdmetros. Dois fios de ago sdo conectados a placa, passam pelas polias e
sdo presos ao peso. O defletémetro € fixado na barra rosqueada e conectado ao peso de modo
que, com o recalque da placa, o peso sobe e causa um movimento do cursor do defletémetro.
Os defletometros usados sdo da marca MITUTOYO, com precisio de 0.01 mm e 50 mm de
curso. Na Figura 4.5 é apresentado um desenho esquematico do sistema de transmissio de

cargas e medigdo dos deslocamentos.

Maiores detalhes do equipamento do ensaio de placa da UFRGS pode ser encontrado
em Cudmani (1994) e Vendruscolo (1996).
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4.2.3.3 Método de ensaio

Inicialmente, para a realizacdo de cada ensaio € necessario instalar o sistema de reacio.
Para tal, utiliza-se um caminhdo Munck que transporta o sistema de um ponto a outro da cava.
Ap0s isso, regulariza-se o solo no local onde a placa sera assentada e montam-se os sistemas
de aplicagdo de carga e medi¢do dos deslocamentos. Por fim, instalam-se os equipamentos
eletronicos (fonte e multimetro) que efetuam as leituras das cargas aplicadas. Este
procedimento leva em média trés a quatro dias, sendo necessario mais um dia para a execugdo

do ensaio propriamente dito.

O ensaio ¢ realizado em estagios sucessivos de carregamentos. Os valores das tensdes
nos estagios de carregamentos seguiram as recomendagdes da NBR 6489/84, que limita o
carregamento a tensdes de no maximo 20% da tensdo admissivel prevista para o solo
estudado. Para a camada de 0,6m de espessura do solo melhorado com cimento adotou-se a
tensdo admissivel similar a de solos concrecionados, que € de 1,5 MPa. Nos ensaios realizados
com placa de 0,3m de didmetro, adotou-se um estigio de carregamento de 20 kN, o que
equivale a uma tensdo de 283 kPa. Nos ensaios realizados nas camadas de 0,3m e 0,15m de

espessura, adotou-se estagio de carregamento de 10 kN, para ambas as placas.

Figura 4.4: Sistema de reagdo do equipamento de ensaio de placa
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Figura 4.5: Desenho esquematico dos sistemas de transmissio de carga e medigdo de deslocamentos
(Cudmani, 1994)

As leituras dos defletometros foram feitas em intervalos de tempo de 1, 2, 4, 8, 15,30 e
60 minutos apos a aplicagdo da carga. A aplicagdo do novo estigio de carregamento so era
realizada apos ser verificado o critério de estabilizagdo dos recalques dado pela MB-3472/91
ou apos a leitura dos 60 minutos. A MB-3472/91 estabelece que:

Ly-Lan<5% (Is - L) Eq. [4.1]
onde: L, =leitura do instante “n” qualquer

Ln1y = leitura imediatamente anterior a leitura L,

L, = primeira leitura apés a aplicagdo do estagio de carregamento
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CAPITULO 5

ENSAIOS DE PLACA - RESULTADOS EXPERIMENTAIS
E INTERPRETACAO

Neste capitulo, sdo apresentados os resultados dos ensaios de placa realizados nesta
pesquisa, além dos resultados de ensaios de outros autores, que complementam o banco de
dados experimentais para a elaboragdo da analise desenvolvida neste trabalho. Os resultados,
representados adimensionalmente através de relages entre a tensdo normalizada e o recalque
relativo, demonstram a influéncia da espessura da camada de solo melhorado com cimento no
comportamento de fundagdes superficiais submetidas a carregamento vertical. Uma correlagio
de natureza semi-empirica € desenvolvida de forma a permitir a previsdo da magnitude de

recalques e tensdes de ruptura de sapatas a partir de resultados de ensaios de placa e ensaios

de cone.

5.1 CONSIDERACOES GERAIS

Os resultados experimentais s3o inicialmente apresentados na forma de graficos carga x
recalque. Os graficos correspondentes aos ensaios de placa de didmetro 0,30 m sdo
apresentados na Figura 5.1, enquanto que aqueles referentes as placas de didmetro 0,60 m sio
apresentados na Figura 5.2. Nestas figuras sdo também apresentados resultados de ensaios de
placa realizados por Cudmani (1994) e Vendruscolo (1996), que fardo parte da analise

desenvolvida neste trabalho.

A nomenclatura adotada permite identificar as condi¢des de contorno que envolvem os
ensaios realizados neste trabalho. Para os ensaios realizados sobre a camada de solo melhorado
utiliza-se PLTDxHy, onde “PLT” significa Plate Load T est, “D” refere-se ao didmetro da placa
e “X” indica didmetro nominal da placa em centimetros e “H” refere-se a espessura da camada
melhorada, sendo “y” o valor desta espessura em centimetros. Para os ensaios realizados no
solo natural utiliza-se a nomenclatura PLTDxnat, onde “pat” indica solo natural (sem a

presenca da camada de solo melhorado).
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Nota-se, nas Figuras 5.1 € 5.2 que o comportamenfo carga x recalque varia conforme
-previsto: a carga de ruptura cresce com o aumento do didmetro da placa e/ou com a espessura
da camada tratada, enquanto a magnitude dos recalques associada s cargas maximas reduz
significativamente com o aumento da espessura da camada tratada. O beneficio de utilizar
solo-cimento, mesmo em camadas de pequena espessura, fica claramente ilustrado através da
simples observagd@o do comportamento carga x recalque apresentado. Por exemplo, para
recalques da ordem de 10 mm em placas de 0,30 m de didmetro, a relagdo entre cargaicamada
trataday CATZ8(solo natural) € A2 Ordem de 2,8, 4,2 e 7,8 para camadas de espessura de 0,15m, 0,30m e

0,60 m, respectivamente.

O aumento de capacidade de carga € parcialmente explicado pelo mecanismo de
interacdo solo-estrutura verificado durante o carregamento. Em geral, fundagdes assentes em
material natural, fracamente estruturados, rompem por puncionamento, enquanto que assentes
em solos fortemente cimentados ocorre ruptura generalizada. Este ndo foi, no entanto, o
mecanismo mobilizado nos ensaios de placa realizados no Campo Experimental da UFRGS.
Durante os ensaios, foi verificado que, em placas assentes sobre a camada de solo melhorado
com cimento, a forma de ruptura se deu também por puncionamento. Este mecanismo de
ruptura foi caracterizado pela formagdo de um volume tronco-cOnico seccionado do restante
da placa, fissuragdo intensa e desplacamento superficial do solo. Isto foi observado em quase
todas as provas de carga, com excegdo dos ensaios PLTD30H60 ¢ PLTD60H60 que nio
foram levados a ruptura devido a limitagdes no sistema de reagdo. O aumento da capacidade
de carga deve ser explicado de maneira distinta do modelo elaborado para ruptura por
puncionamento € generalizada. Quando se tem a composi¢do de um perfil de solo em duas
camadas, a camada superior atua como uma placa que recebe e redistribui as cargas
provenientes da fundagdo ao solo subjacente (Burd e Frydman, 1995). Estes mecanismos de
recebimento e redistribuicdo das cargas sdo dependentes da relagdo entre a rigidez das duas
camadas (E,/E;) e da relagdo entre a largura ou didmetro do elemento de fundagdo e a
espessura da camada superior (D/H) [Burmister (1945); Ueshita e Meyerhof (1967); Poulos e
Davis (1974); Tejchman (1976)].
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Figura 5.1: Curvas carga x recalque com placa de 0,30 m de diAmetro
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Figura 5.2: Curvas carga x recalque com placa de 0,60 m de didmetro

77



5.2 IDENTIFICACAO DA CARGA DE RUPTURA

A defini¢@o da carga de ruptura para fundag3es superficiais poderia ser idealizada para
uma condi¢do na qual, para qualquer incrementb de carga aplicado, os recalques gerados
aumentam de forma indefinida. Se a relagdo carga-recalque de uma fundagio superficial €
represeritada em um grafico, tal que, as cargas (P) representam o-eixo das abscissas e os
deslocamentos (S) o eixo das ordenadas, a carga de ruptura seria a carga (P) correspondente a
(AP/AS) = 0. Esta defini¢3o € valida para os casos onde a ruptura se da na forma generalizada,

condic@o esta raramente atingida, sendo necessario definir a carga a partir de algum método de
extrapolagdo.

Nos ensaios realizados, a forma de ruptura observada apresentou um comportamento
caracteristico de ruptura por puncionamento, observando-se valores finitos de (AP/AS),

mesmo para grandes deslocamentos. Dessa forma, a ruptura do solo ndo fica perfeitamente

definida pela simples observag@o das curvas carga-recalque.

Distintos critérios de definigdo da carga de ruptura foram estudados por varios autores
[Jiménez Salas (1981); Gutiérrez et al (1993); Cudmani (1994)]. A maioria dos métodos
apresentados foram desenvolvidos para fundagdes profundas, onde a determinagdo da carga de
ruptura € a condicionante principal no dimensionamento de projetos de funda¢do. Ao contrario
das fundagdes profundas, as fundagbes superficiais tem como condicionante principal a
verificagdo dos recalques maximos ocorridos. Diante desta diferenca de analise de
comportamento, Cudmani (1994), sugere que deve ser estudada a adequabilidade destes

critérios quando aplicados a fundagGes superficiais.

Outro cuidado que se deve ter na analise da carga de ruptura de fundagdes superficiais,
a partir de resultados de ensaios de placa, € que, em geral, as velocidades de carregamento
nestes ensaios sdo maiores do que € verificado na situagdo real de uma sapata. Isto conduz a
uma menor dissipagdo das pressdes neutras desenvolvidas durante o carregamento da placa,
em solos de matriz argilosa. Assim, a tendéncia geral ¢ de que sejam obtidos limites inferiores

tanto para os deslocamentos quanto para a carga de ruptura (Milititsky, 1991).
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Como diferentes critérios resultam em valores distintos da carga de ruptura, optou-se

por fazer um estudo comparativo entre alguns métodos, permitindo assim, obter uma faixa de

variagdo dos valores experimentais.

A seguir sdo listados os critérios utilizados neste trabalho:

% Critério N°. 1: método proposto pela Norma Brasileira NBR 6489/84, onde se limita
o recalque maximo ao valor igual a D/30. A carga correspondente a este recalqué ¢ a carga de
ruptura,

% Critério N°. 2: a carga de ruptura € obtida pelo ponto de intersegdo das tangentes
dos trechos inicial e final da curva carga-recalque;

% Critério N°. 3: a carga de ruptura é obtida pelo ponto de inflexdo da curva log(P) x
log (p);

% Critério N°. 4: critério que considera o fator tempo. Proposto pelo Laboratoire
Central des Ponts et Chaussées, este método requer que, cada incremento de carga deve ser
mantido durante um certo tempo, monitorando-se os recalques ocorridos durante este periodo.
Para cada incremento de carga, os valores de recalque x tempo s3o plotados num gréfico log
simples (tempo), onde observa-se um comportamento linear e determina-se a inclinagdo (at)
dessa linha. A inclinagdo (@) € posteriormente plotada com a correspondente carga, onde os
valores resultam em duas linhas aproximadamente retas, e a interseg@o entre elas define a carga

de ruptura.

A aplicagdo dos quatro critérios para definir a carga de ruptura dos ensaios de placa
sdo ilustrados nas Figuras 5.3, 5.4, 5.5, 56, 5.7, 58, 59 e 5.10. As Tabelas 5.1 e 5.2

apfesentam os valores das cargas e recalques na ruptura, para cada ensaio, obtidos segundo os

critérios utilizados.

Nos ensaios PLTD30H60, PLTD30H60(*) e PLTD60H60, onde nio foram alcangadas
as cargas de ruptura, estas foram determinadas através da extrapolagdo grafica das curvas
carga-recalque. A extrapolagdo da curva carga-recalque, embora aceito e freqiientemente
utilizado na prética, pode gerar margens de erro no valor da carga prevista. Para eviiw
ambiguidades nos critérios de extrapolagdo, as curvas carga-recalque apresentadas neste
trabalho foram caracterizadas como Polinomial de ordem 3 e 4, com excegdo do ensaio

PLTD60H60, no qual, adotou-se uma linha dc tendéncia do tipo exponencial.
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Tabela 5.1: Valores da carga de ruptura (P;;) em kN.

Ensaios Critério N°. 1 | Critérieo N°. 2 | Critério N°. 3 { Critério N°. 4
PLTD30nat (codman 20 20 18 23
PLTD30H15 56 56 60 49
PLTD30H30 84 85 75 72
PLTD30HG0 172 159 105 116
PLTD30H60 v eadruscoio) 142 135 100 , -
PLTD60DAL (Crimani) 76 61 45 76
PLTD60H30 171 140 110 . 106
PLTD60H60 - - - -

Procurando adotar um critério Unico para a determinagio da carga de ruptura em todos
os ensaios de placa realizados neste trabatho, o critério N°. 2 foi 0 que apresentou, em geral,
valores menos dispersos para a carga de ruptura, situando-se quase sempre num valor médio
(ver Figura 5.12). Assim, sempre que houver referéncia a carga de ruptura, sabe-se o valor
apresentado foi obtido através da intersecido das tangentes dos trechos inicial e final da curva

carga-recalque.

Tabela 5.2: Valores dos recalques (mm) correspondentes a carga de ruptura

Ensaios Critério N°. 1 | Critério N°. 2 | Critério N°. 3 | Critério N°. 4
PLTD30H1S 10.0 10.0 12.0 6.9
PLTD30H30 10.0 12.0 55 4.8
PLTD30HG0 10.0 75 19 2.4

PLTD30H60 (vepdrascoto) 10.0 8.5 3.0 -
PLTD60nat (cpdmani 20.0 57 5.0 20.0
PLTD60H30 20.0 8.9 4.0 3.6

PLTD60HG0 20.0 - - -

Em nenhum dos critérios adotados foi possivel identificar a carga de ruptura para o

ensaio PLTD60H60. Este ensaio, devido a limitagdo do sistema de reacdio, atingiu pequenas
deformagdes plasticas, situando-se basicamente no trecho elastico da curva carga-recalque. No
entanto, para o desenvolvimento da analise, foi adotado como carga de ruptura, o valor de

350kN, obtido pela extrapolagio da curva de tendéncia apresentada na Figura 5.11.
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Figura 5.6: Aplicacdo do Critério N°. 2 nos ensaios com placas de 0.6m de dizmetro

82



Carga (kN)

O T Torppeeppy s p

~ ~ @
g S 2
W 2 m § 2 g g 2
EpEgil 1
-
& = @ & @ @ §3
- ao o + ™ Wn\r
i [
__.([1 T 1T I .L!_—N
L —t—tt
e 8 8 8
s - E g

(ww) snbjeocsy

Figura 5.7: Curvas carga x recalque de placas com 0.3m de didmetro

em escala logaritmica (Critério N°. 3)

Carga (kN)

10

T T 1 T LA R T
S i S R x\._.‘_.::(:_|(_‘
1 foor Y RIS B
E I R I | -
[ m m.u
1= r 0 m 8
N w© m m 2
1 [ Q m
U & £ & &
J -y =1 [ Wv o a
e T4 40
170 T
o '
Lo 1
U |
100 g
o 1
o |
| '
Vot ]
] '
o1 ]
] T T T
|

- -

1~ i [
| 1 1L
| | {
1l 1 L
| t |
| |
....... 1 _A_ L
| 1 1
{ { ]
| ] I

- Loy Ly
| [ 2 | | [ ] | t
! | I | | ottt | |
{ [ { [ R R R ] )
| | I [} [ ] | |
| [ 1 [ N [} 1
i [ | | [ A ] { ]
—_— - -H 4

o - (=]
=]

{unu) enbjeoay

Figura 5.8: Curvas carga x recalque de placas com 0.6m de didmetro

em escala logaritmica (Critério N°. 3)
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Figura 5.11: Determinagio da carga de ruptura para o ensaio PLTD60H60
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5.3 ASPECTOS DE COMPORTAMENTO

Para a analise de comportamento de fundagdes superficiais através de ensaios de placa
deve-se considergr os efeitos da forma da fundagio, histéria de tensdes do solo de fundagio,
da influéncia da compressibilidade do solo e efeito de escala, da rigidez da base da fundagdo,
influéncia do nivel de tensGes atuantes na base da fundagdo, do nivel do lencol freatico, da
velocidade de carregamento, entre outros, no calculo da carga admissivel do solo [e.g.
Terzaghi e Peck (1948), Vésic (1973), Ramiah e Chickanagappa(1990)]. Modelos teéricos
classicos, desenvolvidos para a interpretagdo da carga de ruptura de funda¢des superficiais
demonstram ainda a necessidade de considerar fatores de forma da sapata e inclinagio da
sapata e/ou carregamento [e.g. Terzaghi (1943); Meyerhof (1951); Skempton (1951); Vésic
(1973)]. A formula geral para previsdo da carga de ruptura considera diversos fatores que
influem no problema de carga limite do solo, como por exemplo: fatores de forma, fatores de
inclinagdo do carregamento, fatores de profundidade da fundacdo, fatores de inclinacdo da
fundagio e fatores de inclina¢do do terreno superficial (Hansen, 1968).

Para eliminar parte das dificuldades associadas a previsio de comportamento de
fundagdes superficiais, pode-se adotar como procedimento de projeto a realizagdo de ensaios
de placa. Neste caso, as condi¢des de ensaio sdo semelhantes ao caso real, no que se refere aos
fatores que influem na carga limite do solo. Os ensaios de placa reproduzem com grande
confiabilidade o comportamento de fundagdes superficiais, devendo-se apenas considerar o
efeito de escala envolvido, sendo necessario garantir que os niveis de tensdes transferidos ao
solo atinjam os mesmos estratos que a fundagdo futura. Para perfis de solos homogéneos ¢
isotrépicos, onde o modulo elastico nio varia com a profundidade, o efeito de escala entre a
placa ¢ a fundagio ndo ¢é evidenciado [Comsoli e Schnaid (1997)]. Porém, para perfis
heterogéneos (por exemplo, moédulo crescente com a profundidade caracterizado pelos estudos

de Gibson (1974)) este efeito € claramente evidenciado durante a analise dos resultados.

O uso de placas de didmetros reduzidos para prever o comportamento de fundagdes de
grandes dimensdes em um perfil de solo estratificado, € o objetivo principal da presente
pesquisa. A interpretacio dos resultados experimentais € realizada utilizando métodos semi-

empiricos, analisando-se propostas existentes na literatura e propondo-se correlagdes com base
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nos resultados obtidos. O uso do método de elementos finitos poderia também ser empregado

na analise, porém esta abordagem esta fora do escopo do presente trabatho.

Tentativas de interpretacdo de resultados de ensaios de placa em solos homogéneos

empregam a normalizagio dos resultados através da relagdo: razdo entre tensio aplicada e

nivel de tensSes geostaticas versus recalque relativo, sendo este definido como a razio entre o

recalque e o didmetro da sapata. O emprego desta normalizagio pode ser explicada, de forma

simples, através da teoria da elasticidade. Neste caso, a distribuicdo de tensbes abaixo do

elemento de fundagdo ocorre em um solo de comportamento uniforme e homogéneo, cujos

recalques elasticos podem ser expressos como:

onde:
p = recalque vertical imediato
Cq = fator de forma e rigidez (também denominado de fator de influéncia)
q = tensdo vertical atuante
D = diametro ou largura da fundagdo
u = coeficiente de Poisson
E = modulo de elasticidade do solo
E .
sendo, C. = C, = coeficiente de deformagdo

pode-se re-escrever a equagado [5.1] na forma:

p=q- of ——
q C.

Eq. [5.1]

Eq. [5.2]

Eq. [5.3]
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Sendo Cq = func3o da (forma; rigidez) e C; = funcdo do (modulo de elasticidade;
coeficiente de Poisson), pode-se estabelecer uma relagdo entre nivel de tensdes (q) e recalques
relativos (p/D) e a distribuigdo de tensdes ao longo do perfil. Evidentemente, a equagio [5.3]
sO pode ser aplicada a perfis homogéneos, ndo sendo possivel justificar teoricamente seu uso

generalizado a macigos estratificados.

Conhecidas as limitagdes desta abordagem, buscou-se na normalizagdo proposta
(tensdo x recalque relativo) uma forma de investigar possiveis padrdes de comportamento aos
resultados de ensaios realizados. O comportamento medido estd apresentado na Figura 5.13,
onde € possivel verificar que resultados de ensaios de igual relagdo H/D apresentam
comportamento semelhante tanto para a rigidez inicial como para as tensdes de ruptura. A
dispersdo observada ¢ fun¢do da variabilidade nas propriedades dos terrenos natural e tratado,
bem como da influéncia dos fatores inerentes a ensaios de placa decorrentes de pequenas

excentricidades, inclina¢do, amolgamento do solo imediatamente abaixo da placa, entre outros.

As evidéncias experimentais observadas na Figura 5.13, parecem indicar que no ha
influéncia significativa do efeito de escala sobre o comportamento de uma fundag@o assente em
uma camada de solo fortemente cimentado colocada na superficie de um material de natureza
coesivo-friccional, para relagdes H/D entre 0,5 e 2,0. O aumento da relagio H/D ¢é

acompanhada por um aumento significativo da capacidade de carga das sapatas e uma redug@o

dos recalques para um dado nivel de tensées.

Na Figura 5.14, sdo apresentadas as curvas médias que refletem o comportamento q x
p/D dos ensaios que guardam a mesma relagdo entre espessura da camada de solo melhorado e
o dimetro da placa. Nota-se, claramente, a melhora de desempenho da fundagdo pela 'presenca

de uma camada cimentante superficial e pelo aumento da espessura desta camada.
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5.3.1 NORMALIZACAO DOS RESULTADOS

Uma vez identificada a potencialidade do uso de uma camada de solo melhorado,
procurou-se estabelecer formas de normaliza¢do ou adimensionalizagdo dos resultados. Busca-
se, com isto, investigar a possibilidade de obten¢do de tendéncias definidas entre resultados de
ensaios com placas de diferentes didmetros, na tentativa de estabelecer diretrizes de projeto de

fundagGes superficiais assentes em solos cimentados.

O principal método da abordagem adotada consiste em normalizar os resultados atraveés
do recalque relativo, p/D. Desta forma, foi possivel observar a methora no comportamento da
fundacdo para diferentes valores de H/D. Fica portanto, estabelecido um padrio de
comportamento, independente do didmetro da placa e da espessura da camada de solo

melhorado, i.e. 0 aumento de capacidade de carga ¢ identificado através da razio H/D.

A principal dificuldade, em contrapartida, reside na possivel forma de normalizar as
medidas de tensSes (q). Visando determinar a influéncia do aumento da espessura da camada
de solo melhorado a partir de diferentes propriedades do solo natural, utilizaram-se 2 formas
distintas para a normaliza¢@o das tensdes: a primeira consiste no uso da tensio de ruptura do
solo natural obtida a partir da Figura 5.14; e a segunda forma de normalizar as tensdes foi
através do valor da resisténcia de ponta obtida no ensaio de cone elétrico realizado no solo

natural. A seguir sdo apresentados os métodos de normalizagio adotados nesta pesquisa:

a) TENSAO DE RUPTURA (Grp):

Consiste em normalizar as tensGes através dos valores das tensdes de ruptura de
ensaios de placa realizados em solo natural. Este valor pode ser definido através do
procedimento discutido no Item 5.2. Desta forma, as tensdes de ruptura das placas em solo
natural, expressas em um grafico q/Gupnanraty X p/D, tendem a unidade. Os valores obtidos para
diferentes relagdes de H/D s3o maiores que 1 e permitem uma avaliagdo imediata do percentual
de aumento da capacidade de carga em relagdo ao ensaio realizado no solo natural. Como
verificou-se na Figura 5.14, quando plotam-se curvas de ensaios de placas na forma tensdo
versus recalque relativo, o comportamento dos ensaios que guardam a mesma relagio H/D s3o

bem aproximados, permitindo a adogdo de curvas médias para cada relagio H/D. Procurando
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estabelecer este mesmo comportamento para as curvas de tensdo normalizada versus recalque

relativo, adotou-se como tens3o de ruptura do solo natural o valor extraido da Figura 5.14,

onde os ensaios com placas de 0,3 e 0,6m de didmetros s3o representados por uma curva

média, refletindo um tinico valor para a tensdo de ruptura. Este procedimento permite prever o

aumento de resisténcia para diferentes valores de H/D, possibilitando analises para outras

placas de diferentes didmetros assentadas sobre camadas de solo melhorado de diferentes

espessuras, além daquelas estudadas neste trabalho. Na Figura 5.15 sdo apresentadas as curvas

Q/Qrpmataca) X P/D, onde se pode verificar o comportamento descrito anteriormente, isto €, o

acréscimo significativo da resisténcia para valores maiores da relagdo H/D.
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b) RESISTENCIA DE PONTA A PENETRAGAO (qo):

O ensaio de cone € uma ferramenta de grande poder que permite a obtengio de
pardmetros geotécnicos do solo, além de possiveis correlagdes diretas com o comportamento
de estacas. Um‘ terceiro objetivo, € a classificagdo e estratigrafia de um perfil de solo. A
resisténcia de ponta (q.), determinada através do ensaio de cone, representa um parimetro de
resisténcia gerado pelo solo, durante a cravagio de uma ponteira conica, em velocidade
constante. Por tratar-se de um ensaio relativamente barato e de facil execucdo e interpretagio,
optou-se por normalizar as tensdes medidas nos ensaios de placa pelo valor da resisténcia de
ponta obtida pelo ensaio de cone, realizado no solo natural. Espera-se, com esta metodologia,
determinar a influéncia da espessura da camada de solo melhoradd no valor de q, além de
permitir a determinagdo dos niveis de tensdes gerados nos ensaios de placa, a partir de um
perfil de ensaid de cone. Como discutido no Capitulo 3, onde foram apresentados perfis de
ensaios de cone realizados no solo natural e na camada de solo melhorado, o aumento do valor
de q., verificado pela presenga da camada de solo melhorado, € significativo e claramente

evidenciado na simples observagdo da Figura 3.7.

~ Na Figura 5.16 s3o apresentadas curvas q/Quuansay X /D, onde as tensdes medidas nos
ensaios de placa foram normalizadas pela resisténcia de ponta (q.), determinada pelo ensaio de
cone realizado no solo natural. Este procedimento de adimensionalizagio das tensdes contribui
no sentido de permitir uma comparagdo imediata do comportamento de placas assentes em
perfis de solos naturais e em camadas de solos melhorados de diferentes espessuras. Esta
comparagao se da a partir de resultados de ensaios de cone realizados no local onde se

pretende apoiar o elemento de fundagdo.
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penetragio, medida no ensaio de cone realizado no solo natural)

A possibilidade de apresentar resultados de ensaios de placa na forma de tensdo
normalizada versus recalque relativo permite uma avaliagio critica e qualitativa do
comportamento de fundagdes superficiais assentes sobre perfis de solos naturais, neste
trabalho, com caracteristicas coesivo-friccionais, e sobre camadas de solos melhorados de
diferentes espessuras. A utilizagdo de pardmetros de resisténcia do solo natural (por exemplo,
tensdo geostatica, tensdo de ruptura e resisténcia de ponta), para a normalizacio das tensdes
medidas nos ensaios de placa, mostrou-se o meio mais eficaz para descrever o comportamento
de camadas de solos melhorados sobrepostas a este material encontrado in situ. Qutros
pardmetros de resisténcia podem ser utilizados para normalizar as tensdes, como por exemplo,

a press3o limite determinada em ensaios pressiométricos, ou mesmo, o numero de golpes de

um ensaio de SPT, entre outros.
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5.4 ESTUDO DA INFLUENCIA DA RELACAO H/D

Como discutido anteriormente, a relagio entre a espessura da camada tratada (H) e o
didmetro do elemento de fundagio (D) tem influéncia decisiva no comportamento tensdo-
deformacgio de fundagdes superficiais assentes em solos estratificados. No item anterior foram
apresentados métodos de normalizag3o de resultados de ensaios de placa, que visavam reduzir
a influéncia da relagdo H/D no comportamentos das placas, quando submetidas a um
carregamento vertical de compressdo. Procura-se, neste item, estabelecer correlagdes entre o
nivel de tensdo e a relagdo entre a espessura da camada e o didmetro da placa, que permitam
determinar essa influéncia da relagdo H/D, para diversos niveis de recalques relativos, e propor
um estudo paramétrico envolvendo essas trés varidveis (relagdo H/D, recalques relativos (p/D)

e niveis de tensoes (q)).

A partir da Figura 5.13, na qual apresenta-se curvas tens3o x recalque relativo para
ensaios realizados sobre a camada de solo melhorado com cimento e no solo natural
definiram-se quatro niveis de recalques relativos (0,5%, 1%, 1,5% e 2%) para os quais este
estudo se concentrard. Segundo Berardi e Lancellota (1991), como projetos de fundacdes
superficiais so dimensionados com fatores de seguranca nio inferiores a 2, as deformagdes
relativas sdo normalmente proximas a 1%. Motivo pelo qual adotaram-se os valores de

recalque relativo anteriormente citados.

Para um melhor entendimento, na Figura 5.17 s3o apresentadas as curvas da Figura
5.13 em escala ampliada, facilitando a anélise de obten¢do dos valores da tensido para a
realiza¢io do estudo paramétrico. Fixando-se um valor de referéncia para o nivel de recalque
relativo (por exemplo: 1%), obtém-se os valores correspondentes de tensdes em cada um dos
ensaios. Em seguida, os valores das tensGes s3o plotados contra o valor da relagio H/D,
correspondente. O resultado desta abordagem ¢€ apresentada na Figura 5.18, no qual observa-
se que ha uma relagdo aproximadamente linear crescente entre a tensio medida e a razio H/D,
para um recalque relativo p/D = 1%. Esta mesma metodologia € aplicada para os outros niveis
de recalques relativos, sendo que o resultado final € apresentado na Figura 5.19. Na Tabela 5.3
s3o apresentados os valores absolutos e relativos da tensdo, para um recalque relativo de 1%,

extraidos das curvas médias de H/D, apresentadas na Figura 5.18. Os valores relativos,
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referem-se ao aumento do valor da tensdo, nos ensaios realizados sobre a camada tratada,

quando comparada com resultados medidos sobre o solo natural.

A tendéncia observada para p/D = 1% fica igualmente caracterizada para diferentes
valores de recalques relativos. Embora a relagio q x H/D seja linear para qualquer valor de
p/D, o gradiente que define a reta aumenta com a diminui¢do de p/D. As equacbes das retas

representam a tendéncia de comportamento, sendo representada de forma generalizada como:
H
B:A-q+B Eq. [5.6]

onde, A e B sdo constantes, e seus valores s3o determinados experimentalmente pelas curvas

dos ensaios.

A adog@o de correlagbes empiricas aplicadas a previsdo de recalques de fundagdes
superficiais € pratica corrente na engenharia de fundagGes. CorrelagGes estabelecidas para
areias sio correntemente utilizadas em solos cimentados, possivelmente no entendimento de
que, em ambos os solos, os recalques ocorrem imediatamente apos a aplicagdo das cargas. Na
auséncia de estudos especificos e sistematicos a solos cimentados, espera-se que a equagdo
[5.6] possa ser utilizada na extrapolacio de ensaios de placa aplicados & previsio da

capacidade de carga e recalques de fundagdes submetidas a carregamento vertical.

E evidente que, com os limites de recalques relativos estudados, nfo se pode garantir
que este comportamento seja o mesmo para casos onde a relagdo entre a espessura da camada
e o didmetro da placa atinge valores elevados, na ordem de 10 a 20. Sugere-se aqui-que esta
relagd@o so € valida para os casos em que o mecanismo de ruptura ocorre por puncionamento.
Casos nos quais H>>D, a ruptura sera generalizada, ocorrendo inteiramente dentro da camada

tratada (ver Capitulo 6). E improvavel que, nestes casos, a equagio [5.6] possa ser utilizada.

Observa-se ainda na Figura 5.19, pontos plotados de tensio (q) x relagdo (H/D)
retirados das curvas de ensaios realizados no solo natural. Para critério de coordenadas, o
valor da relagdo H/D para estes casos foi dado como igual a zero, denotando a auséncia da

camada tratada.



E interessante notar-se que, uma vez realizado um ensaio de placa em um solo natural

de natureza coesivo-friccional é possivel, através da equag@o [5.6], estimar o valor da carga, a

diferentes niveis de recalques relativos, para fundag¢3o assentes sobre uma camada de solo

melhorado. Esta abordagem, de consideravel interesse a pratica de engenharia, deve ser testada

a outros programas experimentais, a fim de ser validada.
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Figura 5.17: Curvas Tensdo x Recalque Relativo (escala ampliada)
Tabela 5.3: Valores absolutos e relativos da Tensdo (q) para um recalque relativo de 1%, verificado
nas curvas médias para cada relagdo H/D.
Tensio Solo Natural H/D=05 HD=1,0 H/D=2,0
Absoluto (kN/m?) 175 460 900 1500
Relativo 1,00 2.63 5,14 8,57
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5.5 ESTUDO DE CASO

A seguir sera apresentado um estudo de caso desenvolvido a partir de dados obtidos
nos estudos de Ueshita e Meyerhof (1967). Neste estudo de caso, aplicar-se-4 a metodologia

de normaliza¢do das curvas carga-recalques para comprovag¢io da mesma em outros resultados

experimentais.

Ueshita e Meyerhof (1967), estudaram deflexdes de sistemas multiplos de camadas de
solos sob uma area circular carregada. Os estudos foram realizados através de cimaras de
calibragdo, em perfis estratificados de trés e duas camadas. Um dos perfis executados pelos
autores, consistia num sistema de dupla camada, sendo que a camada superior de solo-cimento
(teor de cimento = 10%). Foram estudados dois perfis, com diferentes espessuras para a
camada de solo-cimento, um deles com 1,0 in. (25,4 mm) e outro de 1,5 in. (38,1 mm). Em
ambos os casos, tinha-se um material argiloso subjacente. Os resultados dos ensaios de

carregamento s3o apresentados na Figura 5.20.

Na Figura 5.21, tem-se as curvas plotadas no grafico tensdo (q) x recalque relativo
(p/D). Percebe-se que ha uma clara tendéncia de redugio das tensdes aplicadas com a
diminui¢do da razdo H/D para um mesmo nivel de recalque relativo. As curvas com relagio
H/D =~ 1 indicam claramente a auséncia de efeito de escala para resultados plotados no espago

qxp/D.

Visando determinar a influéncia da relagio H/D no comportamento dos ensaios
realizados pelos autores, sdo apresentadas na Figura 5.22 as curvas tensdo (q) x relagdo H/D.
Nota-se um comportamento linear, crescente da tensdo com a relagio H/D para cada nivel de
recalque relativo. Este comportamento, novamente vem comprovar a possibilidade do uso da

equacdo [5.6] na extrapolagdo de resultados de ensaios de placa quando submetidos a um

carregamento vertical.

Os comportamentos verificados neste estudo de caso vém contribuir para a abordagem
desenvolvida neste trabalho. Apesar dos dados terem sido obtidos de ensaios que guardam
diferentes caracteristicas, um de campo e o outro de laboratério, um conjunto de ensaios tendo

argila como solo de base e outro solo de natureza coesivo-friccional, e relagbes H/D
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diferentes, contatou-se uma semelhanca muito grande no comportamento geral dos ensaios. As
técnicas de normalizacio mostraram-se eficientes e confidveis para a determinacdo de
comportamentos de ensaios de placa e, por conseguinte, de fundagdes superficiais, de
diferentes didmetros assentes em solos estratificados. Estas evidéncias parecem ser validas para
condi¢des de contorno nas quais uma camada mais rigida € sobreposta a um perfil semi-infinito

de solo homogéneo menos rigido.
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Figura 5.20: Curvas Tensdo x Recalque (Ueshita and Meyerhof, 1967)
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CAPITULO 6

ESTUDO ANALITICO

6.1 INTRODUCAO

Este capitulo destina-se a aplicagdo dos métodos de previsdo de capacidade de carga e
recalques em fundagdes superficiais assentes sobre solos estratificados. Descreve-se a condigdo
na qual a camada superior exibe pardmetros de resisténcia e rigidez maiores que a camada
subjacente, objetivando avaliar a methora de desempenho de fundagdes quando da colocagio

de uma camada de solo tratado.

Busca-se aqui, avaliar a aplicabilidade dos modelos analiticos para fundagdes
superficiais assentes em solos coesivo-friccionais. Neste sentido, apresenta-se uma comparagao
quantitativa e qualitativa entre os diversos métodos de previsio de capacidade de suporte e
determinacgdo de recalques, bem como uma validagdo das proposi¢bes através de comparagdes

entre resultados tedricos e experimentais.

6.2 PREVISAO DA CAPACIDADE DE SUPORTE

Como o solo estudado apresenta caracteristicas coesivo-friccionais, procurou-se entdo,
adotar os métodos que utilizavam as parcelas de resisténcia devido & coesdo e ao atrito interno
do solo. Dentre os varios métodos encontrados (ver Capitulo 2), os métodos propostos por
Purushothamaraj et al. (1974), Vesic (1975) e Meyerhof ¢ Hanna (1978) foram os que mais

aproximavam-se as condi¢des verificadas em campo.

Definidos os métodos a serem aplicados, procurou-se entio identificar suas variaveis e,
baseado nas hipOteses apresentadas, utilizar de forma coerente os pardmetros do solo
estudado. Buscou-se manter a forma original de cada método, sem propor modificagdes.

Assim, os resultados calculados da tensio de ruptura reproduzem os conceitos definidos em
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cada método sem alteracdes ou simplificacdes. Detalhes sobre os usos dos métodos sio

descritos adiante, em forma de comentarios sobre o uso e resultados dos métodos referidos.

Os pardmetros de resisténcia adotados nos calculos da capacidade de suporte através
dos métodos teoricos sdo mostrados na Tabela 6.1. Maiores detalhes sobre as caracteristicas e

propriedades do solo estudado podem ser encontrados no Capitulo 3 deste trabalho.

Na Tabela 6.2 s@o apresentados os valores da tensdo de ruptura (qu:), definida a partir
de resultados experimentais através da aplicag@o do critério de defini¢do da carga de ruptura
escolhido no Capitulo 5 (Critério N° 2), bem como os valores calculados a partir dos métodos
tedricos. Na Tabela 6.3 s@o apresentados os valores da relagdo entre a tensio ultima de ruptura

calculada, através do uso dos modelos tedricos, e os valores encontrados experimentalmente.

No grafico apresentado na Figura 6.1 s3o plotadas curvas qu x Razio H/D, obtidas
através dos ensaios experimentais ¢ aquelas determinadas pelo uso dos métodos tedricos. Na
Figura 6.2 sdo apresentados os resultados das previsGes realizadas através de trés formula¢des
anteriormente referidas. Nas ordenadas € apresentada a relagio entre o valor calculado € o
valor medido da tensdo ultima de ruptura (qu/qesp); Nas abcissas a razdo entre a espessura da

camada de solo melhorado (H) e o didmetro da fundago (D).

Tabela 6.1: Valores dos pardmetros reais de resisténcia das camadas de solo estudadas.

Camadas Valores reais Valores reduzidos | y (kN/m?)
6 C) [c GNmM) [ ¢ | ¢ &N/m?)
Solo melhorado 47,9 27,0 36,4 18,0 19,61
Solo natural 24,2 18,7 16,7 12,5 17,50

Tabela 6.2: Valores da tensdo ultima de ruptura,

Tensio de ruptura (Gu:) - kN/m’
Denominac¢io | Experimental | Meyerhof e Hanna Vesic Purushothamaraj et al.

(1978) (1975) (1974)
PLTD30H60 1909,86 130495 4777,15 1205,15
PLTD30H30 1202,50 1107,70 1176,42 874,59
PLTD30H15 792.24 942,25 528,11 831,39
PLTD30nat 282,94 213,90 213,90 252,91
PLTD60H60 1237,87 1028,02 1315,52 898,31
PLTD60H30 495,15 875,23 584,12 841,98
PLTD60nat 215,74 219,21 192,90 268,22
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Tabela 6.3: Valores da tensdo dltima de ruptura calculada / experimental.

Vesic Purushothamaraj et al.

Denominac¢io | Meyerhof e Hanna
(1978) (1975) (1974)
PLTD30H60 0,68 2,50 0,63
PLTD30H30 0,92 0,98 0,73
PLTD30H15 1,19 0,67 1,05
PLTD30nat 0,76 0,76 0,89
PLTD60H60 0,83 1,06 0,73
PLTD60H30 1,77 1,18 1,70
PLTD60nat 1,02 0,89 1.24
G (KN/nf)
0 500 1000 1500 2000
00 - ! 1 _t ]

H/D

0.5 -

25

Purushothamaraj et al.

Vesic (1975)

Curva experimental média
(1974)

Meyerhof e Hanna (1978)

Figura 6.1: Relag3o entre a tensdo de ruptura (q) € a relagio entre a espessura da

camada superior (H) e o didmetro da placa (D).
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Figura 6.2: Valores da relacdo entre tensio de ruptura calculada / experimental

A partir da observagdo dos resultados apresentados nas Tabelas 6.2 ¢ 6.3 e dos

comportamentos verificados nas Figuras 6.1 e 6.2, fazem-se os seguintes comentarios:

e O método proposto por Vesic (1975) apresentou, para relagdes H/D < 1, resultados
da tensio de ruptura proximos aos valores experimentais medidos. Porém, para valores de
relagio H/D > 1, o método resulta em valores extremamente elevados da tensdo de ruptura,
uma vez que o método adota uma formulagdo basica exponencial. Este comportamento foi

também observado por Vesic (1975) e relatado em seu trabalho.

e Vesic (1975) adotou como hip6tese em seu método, a forma de ruptura como sendo
por puncionamento, com a formagio de linhas verticais de ruptura ao longo da camada inferior
de solo (Figura 2.11). Para a determinagdo da parcela de resisténcia devido & capacidade de
suporte da camada inferior de solo, supde-se a agdo de uma sapata ficticia, d¢ mesma forma e
tamanho que a original, apoiada sobre a camada inferior de solo, adotando os pardmetros desta
camada no calculo da capacidade de suporte. Entretanto, nos ensaios experimentais que foram
conduzidos a ruptura, constatou-se a formagio de superficies de ruptura inclinadas ao longo da
camada de solo melhorado com cimento, conforme ¢ demonstrado na Figura 6.3. Fez-se uma
medigio aproximada do angulo de inclinagdo da superficie de ruptura (8) verificado em campo,
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chegando a valores proximos a 45°. Uma tentativa de aplicagdo do método de Vesic, utilizando
diferentes valores de 6 entre 0° e 60°, € apresentada na Figura 6.4. Objetiva-se neste exercicio,
verificar a influéncia do 4dngulo 6 na estimativa mais realista dos valores da capacidade de
suporte medidos em campo. Previsdes de qu, para 8 = 45° s3o aceitaveis para razdes H/D
menores que a unidade. Para valores de H/D superiores a unidade o método de Vesic ndo

produz resultados compativeis com os medidos experimentalmente.

e A reducgdo dos pardmetros geotécnicos proposta por Terzaghi, para levar em
consideragdo a ruptura por puncionamento, conduz a melhores previsdes dos valores
experimentais utilizando o método proposto por Vesic (1975). Esta observacio é também
verdadeira para o método proposto por Purushothamaraj, Ramiah e Rao (1974) que, embora
ndo citem em seu trabalho a redugdo dos pardmetros, a aplicagio deste artificio reduz os
valores da tensdo ultima de ruptura, aproximando-os aos valores experimentais medidos. Para
o método proposto por Meyerhof e Hanna (1978), é aplicado um coeficiente de
puncionamento (K;), de forma a ajustar os pardmetros 4 forma de ruptura idealizada no
método. Assim, a reducdo dos pardmetros geotécnicos conduz a valores inferiores da tensdo

de ruptura, ndo sendo, portanto, recomendada para este método.

TTT T

Camads de solo ,-"t"" ‘ (o] i---""‘..
melhorado comcimemo - @ .8

/—Sapm ficticia -

-l -

T

—
M

D”=D+2.H.tanb

Figura 6.3: Forma da superficie de ruptura idealizada para as condigdes de campo.
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Figura 6.4: Variagio do comportamento gy X H/D para diferentes valores do angulo 6.

¢ O método proposto por Purushothamaraj, Ramiah e Rao (1974), conforme descrito
no Capitulo 2, é baseado na teoria da andlise limite, utilizando o teorema do limite superior.
Utilizando os pardmetros geotécnicos reduzidos, os valores calculados da tensdo de ruptura
foram proximos aos valores experimentais medidos, além do comportamento qu: X Razdo H/D
ser semelhante ao verificado em campo. Para valores reais dos parimetros ¢ e ¢, de ambas as
camadas, os resultados da tensdo de ruptura tornam-se elevados, fato este esperado, uma vez
que o meétodo € baseado no teorema do limite superior. Na Figura 6.5, sdo apresentadas curvas
tensdo x razdo H/D utilizando os pardmetros reais e reduzidos do solo, em conjunto com a

curva experimental.

¢ A definicdo da geometria da superficie de ruptura, para o método proposto por
Purushothamaraj, Ramiah e Rao (1974), ¢ de vital importancia a determinacdo da capacidade
de suporte da fundagdo. Quaisquer alteragdes nos valores dos angulos que formam os blocos
rigidos 9y, 0, 63, a e B, resultam em modifica¢Ses significativas no valor da tensdo de ruptura
e incertezas na aplicabilidade do método. Na Figura 6.6, é apresentado um desenho
esquematico da forma da superficie de ruptura adotada, indicando os valores dos 4ngulos

referidos. A forma da superficie de ruptura original apresentada pelos autores, pode ser

observada na Figura 2.7.
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Figura 6.5: Variagdo do comportamento tensdo de ruptura (¢u) X razdo H/D para diferentes
valores de coesdo (c) e dngulo de atrito interno (¢), através do método analitico
proposto por Purushothamaraj, Ramiah e Rao (1974).

b2 Ve=q.b

p=".Dr E
_JBL L)
AN \VE p
Camada 1
e dnn 8, d
L/D Valores adotados:

Camada 2 6, = 92 =0
o 02 72 ¢ a=90°

B =45°

9; =45°

Figura 6.6: Hipdtese adotada para geometria da superficie de ruptura, no calculo da capacidade
de suporte da fundagdo, através do método proposto por Purushothamaraj, Ramiah
e Rao (1974).

107



¢ O método proposto por Meyerhof e Hanna (1978) foi o que melhor representou o
comportamento verificado experimentalmente. Nao somente os valores da tensdo de ruptura
sdo realistas, como também a tendéncia de comportamento qu x H/D aproxima-se dos

resultados dos ensaios de placa.

e Através da andlise da Figura 6.1, pode-se confirmar a observa¢do anteriormente
descrita, de que os métodos propostos por Meyerhof e Hanna (1978) e por Purushothamaraj,
Ramiah e Rao (1974) foram os que apresentaram valores de tensdo de ruptura mais proximos
aos valores experimentais medidos. O método proposto por Vesic (1975) apresentou para
relagdes H/D < 1,0 valores inferiores de tensdo de ruptura. Diferentemente o que foi
determinado para relagdes H/D > 1,0 onde os valores da tensdo de ruptura tornaram-se

elevados, de forma a inviabilizar o uso deste método para estes casos.

6.3 ANALISE DE DEFORMABILIDADE

A previs@o dos recalques foi realizada através de métodos semi-empiricos baseados na
Teoria da Elasticidade. Para a previsdao de recalques de fundagdes superficiais através da
Teoria da Elasticidade € suficiente conhecer-se o modulo de elasticidade, o coeficiente de
Poisson do solo e as caracteristicas geométricas do problema. Na pratica, a geometria €
conhecida e o coeficiente de Poisson pode ser estimado, sendo, portanto, o0 modulo de
elasticidade a incognita principal do problema. Assim, a previsio de recalques da fundagio esta
associado a obtencdo do modulo de elasticidade do solo. Para o caso de perfis de solos
heterogéneos, o0 modulo que se procura, refere-se a um Modulo de Elasticidade Eqﬁivalente,
que reflete o comportamento em conjunto de todas as camadas de solo submetidas ao esforgo
aplicado. Este modulo equivalente € basicamente determinado em funcio da relagido entre os

modulos das camadas envolvidas no problema.
Visando reproduzir o comportamento dos ensaios experimentais, pProcurou-se

determinar, através de solugdes elasticas, os valores dos modulos de elasticidade equivalentes.

Para tal, estudou-se a influéncia do valor do médulo de elasticidade da camada de solo
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melhorado no comportamento tensio x recalque e comparou-se os resultados calculados com

os resultados verificados em campo.

Os modulos de elasticidade foram inicialmente determinados ‘a partir de resultados de
ensaios triaxiais do tipo CID, com tensdao de confinamento de 20 kPa. Na Tabela 6.4 sdo
apresentados valores de médulos de elasticidade para trés niveis de deformagdo. Adotou-se o
modulo a 0,1% de deformagdo com base nos estudos desenvolvidos por Burland (1989), para
argilas pré-adensadas, e por Berardi e Lancellotta (1991), para solos granulares, onde, para
ambos 0s casos, o nivel de deformagdo de 0,1% representa um limite maximo permitido para
se evitar danos estruturais as obras de engenharia. Logicamente, este limite esta diretamente
ligado ao tipo de solo e as caracteristicas do projeto em questdo. Quanto aos valores dos
coeficientes de Poisson, foi adotado o valor de 0,2 para ambas as camadas. Para os ensaios
triaxiais realizados com amostras do solo natural, n3o foram medidas as deformagdes radiais e,
portanto adotou-se o coeficiente de Poisson obtido por Mantaras (1995), através de ensaios
pressiométricos. Para o solo melhorado com cimento, o coeficiente de Poisson foi obtido

através dos resultados dos ensaios triaxiais, com tensdo confinante de 20 kPa.

Tabela 6.4: Valores dos mddulos de elasticidade e coeficiente de Poisson.

Camadas E.c 005%) | Eic 01%) | E.c ©,15%) | Coef. de Poisson
(MPa) (MPa) (MPa)
Solo natural 53 45 36 0,2
Solo melhorado com cimento 231 160 131 0,2

Na Figura 6.7 sdo apresentados varios graficos de curvas tens3o x recalque, obtidos a
partir de solugdes elasticas desenvolvidas para as mais variadas situagdes de carregamento e
condi¢bes de contorno, como o didmetro da placa, a espessura das camadas, a relac;io entre
modulos de elasticidade, entre outras. Em conjunto, sdo apresentados os pontos experimentais
determinados em campo, permitindo assim, uma analise comparativa entre os valores de
recalques medidos e os calculados, além da comparagdo entre as diversas solugdes elasticas

adotadas.
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Com base nos resultados apresentados na Figura 6.7, faz-se os seguintes comentarios:

¢ Os métodos de previsdo utilizados apresentam uma pequena faixa de dispersdo para

valores de H/D = 2. A dispersdo entre os métodos aumenta significativamente com a redugio
da razdao H/D.

e Em geral, os métodos propostos por Palmer e Barber (1934) [Apud Poulos e Davis
91974)] e por Ueshita ¢ Meyerhof (1967) apresentaram valores de recalques elasticos
relativamente proximos entre si, com uma razoavel aproximagdo aos niveis de recalques
verificados em campo. Ambos os métodos foram desenvolvidos para a determinagido de
recalques elasticos em sistemas de duas camadas, utilizando os parametros de deformagdo (E e
v) da cada camada e adotando uma area circular carregada, condi¢des estas, semelhantes as

verificadas em campo.

e O meétodo proposto por Steinbrenner (1934) [Apud Poulos e Davis (1974)]
apresentou, em alguns casos, valores de recalques consideravelmente inferiores aos medidos

nos ensaios de placa (ex.: ensaios com razdo H/D = 0,5).

¢ Comprovadamente, 0 método proposto por Thenn de Barros (1966) [Apud Poulos e
Davis (1974)] foi o que apresentou valores de recalques elasticos mais elevados. Como o
método foi desenvolvido para estimar recalques em sistemas de trés camadas, a aproximag¢ao
para um sistema de duas camadas resultou, neste caso, em uma superestimac¢do dos valores

dos recalques. Assim, este método n@o sera utilizado em futuras analises deste trabalho.

Dando continuidade ao estudo de determinagio do moédulo elastico equivalenté a partir
do uso das solugOes elasticas, repetiu-se o estudo anterior, porém aumentando a magnitude do
modulo de elasticidade da camada de solo melhorado com cimento, para verificar sua
influéncia. Na Figura 6.8 ¢ apresentado um grafico comparativo entre o comportamento
verificado experimentalmente em campo, representado pelo ensaio PLTD30H60, e os
resultados de recalques determinados a partir do método proposto por Palmer e Barber (1934)
[Apud Poulos e Davis (1974)], para diversos valores do modulo de elasticidade da camada de

solo melhorado.
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Figura 6.8: Influéncia da variagio do médulo eldstico da camada de solo melhorado com cimento no
comportamento tensdo x recalque.

Percebe-se, através da analise na Figura 6.8, que o valor de 300 MPa para o médulo de
elasticidade da camada de solo melhorado, resulta em uma melhor previsdo do modulo elastico
inicial obtido experimentalmente. Neste caso, a relagdo entre modulos (Ei/E;) a ser adotada
nos métodos de calculo € proxima de 6,7, valor superior ao medido em ensaios triaxiais para

confinante de 20 kPa e deformagdo axial de 0,1% (Ei/Ez = 3,6).

Expandindo a analise anterior para os demais ensaios de placa, sio apresentadas na
Figura 6.9 as curvas tensdo x recalque obtidas com o uso das demais solugdes elasticas
estﬁdadas, conjuntamente com 0s pontos experimentais medidos, adotando os valores de
modulos iguais a 300 MPa e 45 MPa para as camadas de solo melhorado com cimento e solo

natural, respectivamente.
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Cdm base nos resultados apresentados na Figura 6.9, pode-se fazer alguns comentarios:

e Em geral, os valores dos recalques elasticos calculados com base na relagdo entre
modulos (Ei/E,) ~ 6,7 foram melhores que aqueles determinados a partir dos modulos obtidos

através dos ensaios triaxiais, onde a relagdo entre modulos (Ey/E;) = 3,6.

e A dispersdo nos resultados evidencia as dificuldades em prever, de forma realistica,
os valores medidos experimentalmente. O alcance desta solugdes elasticas na pratica de
engenharia deve ser avaliada criteriosamente, caso a caso, sendo as estimativas apenas um

indicativo da magnitude média dos recalques.

Sdo apresentados na Tabela 6.5 os valores dos mddulos elasticos equivalentes obtidos a
partir dos ensaios experimentais e os modulos determinados através das solugdes elasticas
propostas por Palmer e Barber (1934) [Apud Poulos e Davis (1974)] e por Ueshita e Meyerhof
(1967). Devido ao comportamento ndo linear verificados as curvas dos ensaios experimentais,
inclusive para niveis baixos de tensdo, e aos problemas de acomodamento da placa no inicio do
ensaio, que afetam os deslocamentos nos estagios de carregamento iniciais, o valor do médulo
tangente inicial pode ndo ser muito representativo para fins da previsdo de recalques. Por isso,

foram comparados valores de mddulo secante para dois niveis de deformagdo: 0,5 e 1,0%.

Tabela 6.5: Valores de modulos elasticos equivalentes obtidos experimentalmente e através do

uso de solugdes eldsticas.
E. (MN/m?)
Ensaios Experimental Palmer e Ueshita e
0,5 1,0 Barber Meyerhof
(%) (%) (1934) (1967)
PLTD30H60 185 131 110 125
PLTD30H30 100 69 110 90
PLTD30H15 61 40 10 68
PLTD60H60 110 78 95 90
PLTD60H30 53 34 95 63

Na Figura 6.10 s3o plotados os valores dos médulos elasticos equivalentes obtidos
experimentalmente, em dois niveis de deformagdo (0,5 € 1%), além de linhas de tendéncia
referentes a duas solugles elasticas distintas [Ueshita e Meyerhof (1967) e Palmer e Barber

(1934)]. O comportamento verificado indica um acréscimo no valor do médulo elastico com o
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aumento da relagdo H/D. Isto é perfeitamente esperado, pois para maiores valores da relagio
H/D, maior sera a influéncia da camada melhorada com cimento no comportamento geral do

sistema.

Moduio Equivaiente (E,) [MPa}

0 50 100 150 200 250 300
0,0 ! -
0,5 L 0 i - \ Pontos experimentais:
| oo s deform 05%
1,0 - e ia e deform 1,0%
| |
! 1
1,5 + v
| v
i Vo
a | | BN
:I\: 2,0 - I '.\ A
I ,.‘ X
i v//l‘ -
2,5 - /,/ \ ~
A . Ueshita Meyerhof (1967)
! /
30 +
/ Palmer e Barber (1934)
35 2
!
4,0 -

Figura 6.10: Variagdo do valor do modulo eldstico equivalente (E.) com a relagio entre a
espessura da camada de solo melhorado (H) € o diimetro da placa (D).

Entre as solugGes elasticas aplicadas, a proposta por Ueshita e Meyerhof (1967) foi a
que apresentou um comportamento mais proximo aquele verificado experimentalmente, com
valores de modulos proximos aos medidos em campo e crescentes com o aumento da relagio
H/D. Em geral, a adogdo do conceito de mddulo equivalente de recalques pode ser util a

estimativas de recalques de fundagGes apoiadas em solos estratificados.
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CAPITULO 7

- CONCLUSOES FINAIS E SUGESTOES

Neste capitulo sd3o apresentadas as conclusdes gerais deste trabalho. Essas conclusdes
refletem o entendimento conceitual do problema de interagido solo-estrutura e os objetivos
atingidos na pesquisa, baseados no método aplicado e nos resultados das analises efetuadas.

S3o também apresentadas algumas sugestdes para futuros trabalhos, que objetivam aprofundar

os estudos nesta mesma linha de pesquisa.

7.1 CONCLUSOES FINAIS

As principais conclusGes desta pesquisa, algumas das quais ja citadas no decorrer do

trabalho, s3o apresentadas resumidamente a seguir:
1. Ensaios de placa: adequabilidade e comportamento observado.

a) O ensaio de placa, como ferramenta para o estudo do comportamento carga x
recalque de fundacGes superficiais assentes em perfis de solos estratificados, demonstrou ser
adequado e confiavel. Os resultados obtidos permitem a determinagio dos niveis de recalques

e da capacidade de suporte da fundagio, além da identifica¢do da forma de ruptura.

b) A Norma Brasileira NBR-6489/84, que normatiza o ensaio de placa, apresenta
determinados itens relacionados ao tamanho da placa e profundidade de execugdo do ensaio.
Estas recomendagdes da Norma Brasileira geram dificuldades na execugdo do ensaio e
montagem do equipamento, principalmente no que se refere a estrutura de reagdo.
Recomenda-se que a Norma Brasileira seja revista e que modificagdes sejam implementadas no

sentido de tornar o ensaio de placa um ensaio de facil execugdo e mais popular no meio técnico

de Engenharia.
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c) 'Comparando as curvas tens3o X recalque do solo melhorado com cimento com as
curvas do solo natural, verifica-se que a adicio de cimento resulta em um acréscimo
significativo da capacidade de carga ¢ uma reducdo consideravel dos recalques, fato este

também verificado por Vendruscolo (1996).

d) Os ensaios de placa permitem a observagdo do comportamento do sistema solo-
estrutura in situ, com base neste comportamento € possivel desenvolver um procedimento
analitico para a interpretag@o dos resultados e para a previsdo do comportamento de fundagdes

reais.
2. Ensaios de cone (CPT): adequabilidade e comportamento observado

a) O ensaio conepenetrometrico (CPT) permite identificar o perfil estratigrafico de
forma precisa e continua, com valores de resisténcia de ponta e atrito desenvolvidos ao longo
do processo de cravagdo. A identificagdo da camada de solo melhorado com cimento, bem
como suas caracteristicas de resisténcia e homogeneidade, podem ser obtidos através da

analise dos resultados do ensaio de cone.
3. Avaliacao da carga de ruptura em ensaios de placa

a) E necessario definir um critério objetivo para estimar a carga de ruptura de ensaios
de placa a partir da observagdo do comportamento carga x recalque. O critério proposto pela
Norma Brasileira, que limita a carga de ruptura a um nivel de recalque de D/30, apresentou,

em geral, valores mais elevados para a carga de ruptura quando comparados com outros

critérios utilizados internacionalmente.

b) As curvas carga x recalque, plotadas em escala logaritmica, apresentaram valores
baixos para a carga de ruptura, fato este também observado por De Beer (1967) e por
Cudmani (1994). Assim, na pratica, a adog@o deste critério conduz a valores conservadores da

tens@o de ruptura, garantindo recalques de pequena magnitude.
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c) O critério que considera o fator tempo, proposto pelo Laboratoire Central des Ponts
et Chaussées, apresentou uma variabilidade acentuada dos resultados, atingindo valores

‘maximos € minimos quando comparado com outros Critérios.

d) O método que considera a carga de ruptura como sendo o ponto de interse¢do das
tangentes dos trechos inicial e final das curvas carga x recalque foi o0 que apresentou valores
menos dispersos, situando-se proximo a valores médios, quando comparados com outros
critérios. Por este motivo, este critério € adotado neste trabalho para definir a carga de ruptura

experimental, cuja magnitude € comparada com estimativas obtidas através de métodos
analiticos.

4. Normalizacio dos resultados

a) As curvas carga x recalque obtidas experimentalmente, através de ensaios de placa,
quando plotadas na forma tensdo x recalque relativo (p/D) para ensaios que guardam a mesma

relagdo H/D, apresentam um comportamento similar entre si, fato este também observado por

Briaud e Jeanjean (1994).

b) Neste trabalho, procura-se normalizar as tensGes medidas, através da tensdo de
ruptura (qu:) € da resisténcia de ponta (q.), ambas obtidas do solo natural, apresentadas na
forma de curvas tensdo normalizada x recalque relativo (p/D). Este procedimento permite
avaliar a influéncia da camada de solo melhorado com cimento no comportamento geral do
sistema. Percebe-se que hd uma clara evidéncia de aumento nos valores das tensdes
normalizadas com o acréscimo da razio H/D, para um mesmo nivel de recalque relativo. Este
incremento no valor da tensdo normalizada indica o ganho de capacidade de carga da fundacgo
quando da ocorréncia de uma camada de solo melhorado com cimento sobreposta ao perfil de

solo natural.

c) A forma adimensional de apresentar resultados de ensaios de placa ou provas de
carga, através das curvas tensdo normalizada x relagdo H/D € de grande valia a pratica de
engenharia. Desta forma € possivel prever o comportamento de fundagGes reais através de
modelos de dimensdes inferiores, porém guardando o mesmo valor da razio H/D, sendo a

camada de sub-base semi-infinita e homogénea.
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s. Determihacz'lo da capacidade de suporte em placas

a) A forma de ruptura verificada em campo, através dos ensaios de placa, foi por
puncionamento. Foi também observado a formagdo de superficies de ruptura inclinadas ao
longo da camada de solo melhorado com cimento que, segundo medig¢des aproximadas
efetuadas em campo, mede 45°. A formagdo de possiveis trincas de tragdo, ao longo da
espessura da camada de solo melhorado, foram desconsideradas nas analises deste trabatho,
uma vez que sdo de dificil medicdo em campo e requerem um estudo mais cuidadoso para

avaliar seus efeitos e quantifica-los.

b) Vanos sdo os métodos analiticos de calculo da capacidade de suporte de fundagdes
superficiais assentes em perfis de solos estratificados encontrados na bibliografia. Todavia, a
escotha do método a ser aplicado requer a adogZo de critérios especificos. O tipo de material
(ex.: areia, argila), as condigdes de geométricas (ex.: dimensdo da fundag3o, espessura das
camadas), tipo de carregamento, efeito de embutimento, forma de ruptura, sdo algumas das

variaveis envolvidas no problema, e devem ser consideradas na escolha do método a ser

aplicado.

¢) O método proposto por Meyerhof e Hanna (1978) foi o que melhor representou os
resultados experimentais. Ndo somente os valores da tensdo de ruptura sfo realistas, como

também a tendéncia de comportamento qu x H/D aproxima-se dos resultados medidos

experimentalmente.

d) O método analitico de calculo da capacidade de suporte proposto por Vesic (1975)
apresenta resultados confiaveis da tensdo de ruptura para sapatas que apresentam a razio H/D
< 1. Para sapatas que apresentam razio H/D > 1, o método resulta em valores extremamente

elevados da tensdo de ruptura, uma vez que este adota uma formulag3o basica exponencial,

incompativel com as medidas obtidas in situ.

e) Purushothamaraj, Ramiah e Rao (1974), propuseram um método de determinagdo
da capacidade de suporte baseado na teoria da analise limite, utilizando o teorema do limite

superior. Para valores reais dos pardmeiios ¢ € ¢, de ambas as camadas, os resultados da
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tensdo de ruptura sdo elevados, fato este ja esperado. Ao adotar-se a reducdo dos parametros
geotécnicos, proposto por Terzaghi, para considerar o efeito de puncionamento na ruptura do
solo, os valores da tensdo de ruptura sdo reduzidos, aproximando-os aos valores medidos
experimentalmente. Este método é de dificil aplicagdo, pois alteragdes na geometria da
superficie de ruptura, pode implicar em alteracdes significativas no valor final do calculo,

causando incertezas na aplicabilidade do método.
6. Andlise de recalque de placas

a) As solugbes elasticas propostas por Palmer e Barber (1934) [Apud Poulos e Davis
91974)] e por Ueshita e Meyerhof (1967) apresentaram valores de recalques elasticos
relativamente préoximos aos medidos em campo, através dos ensaios de placa. Deve-se
salientar, porém, que a variabilidade do modulo de elasticidade em funcdo do nivel de

deformagdes cisathantes limita a aplicabilidade de modelos elasticos-lineares.

b) Os valores dos modulos de elasticidade obtidos atraves de ensaios triaxiais, a 0,1%
de deformagio, utilizando modelos elasticos-lineares, nem sempre conduzem a valores realistas

de recalques.

c) A dispersdo nos resultados evidencia as dificuldades em prever, de forma realistica,
os valores medidos experimentalmente. O alcance das solugdes elasticas lineares na pratica de
engenharia deve ser avaliado criteriosamente, caso a caso, sendo as estimativas apenas um

indicativo da magnitude média dos recalques.

d) A variagdo do modulo elastico equivalente (E.), medido experimentalmente, através
dos ensaios de placa, indica um comportamento linear crescente com o incremento da razio
H/D. Assim, quanto maior for a espessura da camada de solo melhorado com cimento, mais
rigido € o comportamento do sistema, € menores serdo os recalques verificados para uma

futura fundaggo.
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7.2 SUGESTOES PARA FUTUROS TRABALHOS

Procurando desenvolver e ampliar os conhecimentos referentes ao comportamento de
fundagdes superficiais assentes em perfis de solos estratificados, sdo apresentadas as seguintes

sugestdes:

a) Realizagdo de provas de carga em placas de diferentes didmetros, com camadas de

solo melhorado com espessuras variadas, ampliando o intervalo de estudo da razio H/D;

b) Realizagdo de provas de carga em verdadeira grandeza (sapatas de concreto) para

corroborar a metodologia proposta;

c) Realizagdo de ensaios de placa em laboratério com modelos reduzidos, a fim de
verificar o comportamento das camadas de solo situados abaixo da area carregada.

Identificagio da forma de ruptura, trincas de tragio, interagdo placa-solo e entre camadas;

d) Aprimorar o processo de mistura de solo e cimento em campo com a utilizagfo de

equipamentos mais adequados, de modo a obter uma melhor homogeneizagio da mistura;

e) Com base nos ensaios realizados € em extrapola¢bes efetuadas com simulagdes
numericas, confeccionar abacos para o dimensionamento de fundagdes superficiais assentes em

perfis de solos estratificados;

f) Estudo de camadas tratadas com diferentes teores de cimento, além da utiliza¢do de

outros aditivos.

g) Medir sucgdo em camadas de solo melhorado, apds a compactagdo em campo.
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