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AVALIACAO DA CAPACIDADE DE CARGA DE ESTACAS HELICE CONTINUA 

ATRAVES DE PROVAS DE CARGA 

RESUMO 

Este trabalho apresenta uma contribuicao para o conhecimento do 

comportamento de estacas helice continua executadas em oito obras na cidade 

de Recife. Alem de se mostrar as peculiaridades de suas execucoes, analisa-se e 

discute-se o comportamento destas estacas submetidas aos esforcos de 

compressao, atraves de provas de carga, comparando-se esses resultados com 

os valores de capacidade de carga avaliados pelos metodos semi-empiricos de 

Aoki-Velloso (1975), Decourt (1996), Antunes e Cabral (1996) e Alonso (1996; 

2000). Tambem sao comparados os recalques verificados nas provas de carga 

com os avaliados pelo metodo de Poulos&Davis (1968). A determinagao da 

capacidade de carga ultima da estaca foi determinada pelo metodo de 

extrapoiacao de Van der Veen (1953), quando a prova de carga nao atingiu a 

ruptura do sistema solo-estaca. Verifica-se que a utilizacao dos coeficientes de 

minoracao a iguais a 0,63 e 1870 na resistencia de ponta, dos metodos de 

Decourt (1996) e Alonso (1996;2000), fomeceram valores mais aproximados dos 

obtidos pelas provas de carga para a maioria das estacas ensaiadas. Estes 

coeficientes foram determinados a partir dos resultados obtidos nas provas de 

carga, em Recife-Pe. 

Palavras-Chave: Prova de carga, capacidade de carga de estacas, metodos semi-

empiricos, recalques, estaca helice continua. 
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EVALUATION O F THE LOAD BEARING CAPACITY O F FLIGHT 

AUGER PILES BY LOAD T E S T S CARRIED OUT IN R E C I F E - P E 

A B S T R A C T 

This thesis presents a contribution for the knowledge behavior of the flight 

auger piles executed on eight load tests Recife city. In addition, this thesis shows 

peculiarities of these piles execution and aims to analyze and discuss the behavior 

of these piles submitted to compression efforts through load tests and compared 

the results obtained by semi-empirical methods of Aoki-Velloso (1975), Decourt 

(1996), Antunes and Cabral (1996) and Alonso (1996, 2000). Also the settlement 

results obtained by load tests are compared with those obtained by Poulos&Davis 

(1968). The evaluation of the load bearing capacity was determined using Van 

der Veen (1953) extrapolation method, when the results obtained did not 

represents the ultimate failure of the system soil-pile. The Decourt (1996) and 

Aonso (1996, 2000) methods represented better results when compared with the 

values obtained by load tests on all the piles tested, when it was used the 

coefficient of minority a 0,63 and 1870 on the point resistance. The values for the 

minority coefficients a were obtained from those from load tests done in Recife-Pe. 

Key words: bearing capacity of piles - load tests - semi-empirical methods -

settlement 
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CAPITULO 1 

INTRODUCAO 

1.0 - Introducao 

A realizacao de uma prova de carga constitui-se na maneira mais 

acurada para determinar a capacidade de carga de urn elemento de fundacao. 

Quando realizada em estaca, por exemplo, a prova de carga possibilita a 

determinacao da capacidade de carga total da estaca, que geralmente se 

compoe de duas parcelas: a parcela decorrente da resistencia de ponta e a 

parcela devida ao atrito lateral. Dependendo do tipo de estaca e do tipo de solo 

onde a estaca e instalada, pode ser preponderante uma ou a outra parcela. 

Ha basicamente duas maneiras de medir as deformacoes decorrentes 

da aplicacao de cargas na estaca em teste: i) com instrumentacao colocada 

apenas no topo da estaca e, ii) com instrumentacao colocada simultaneamente 

no topo e ao longo do fuste. Na prova de carga em estaca com instrumentacao 

colocada ao longo do fuste, e possfvel avaliar isoladamente a parcela devida 

ao atrito lateral e a parcela devida a resistencia na ponta. 

Ha diversos tipos de estacas empregados na pratica da engenharia 

de fundacoes, muitos deles possuindo metodologias de previsao de 

comportamento plenamente consagradas, como e o caso, por exemplo, das 

estacas tipo Franki (Aoki-Velloso, 1975). Porem, tipos de estacas mais 

recentemente inseridas no mercado brasileira ainda demandam estudos 

cuidadosos para que se possa ter seu comportamento previsto com mais 

seguranga (Alonso, 2000A; Gotlieb et al., 2002). E o caso da estaca 

denominada de helice continua. Cabe ressaltar que Alonso (2002) relata a 

execucao de mais de 80 provas de carga nesse tipo de estaca em diversas 

cidades do Sul e do Sudeste brasileira. 

1 
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A estaca helice continua e um tipo de estaca moldada in-loco, atraves 

do torque aplicado a um trado continuo composto por helices em torno de um 

tubo central vazado, capaz de escavar o solo ate grandes profundidades (e.g. 

30,00 m) com predominancia de comprimentos na faixa de 10,00 m a 20,00 m 

e diametros que podem variar de 0,25 m ate 1,20 m, sendo usuais diametros 

entre 0,35 m e 0,80 m (Gotlieb et al., 2002). Apos sua introducao no solo ate a 

cota desejada, prevista para o apoio de ponta, o trado e extrafdo e 

simultaneamente e feita a injecao de concreto atraves do tubo central vazado. 

Para evitar a entrada de solo ou agua no tubo central durante a insercao do 

trado, existe em sua face inferior uma tampa metalica. 

Esse tipo de estaca tern sido amplamente utilizada em obras de 

grande e medio porte, nos Estados de Sao Paulo, Minas Gerais, Rio de 

Janeiro, Espirito Santo, Parana e Rio Grande do Sul, principalmente quando se 

trata de obras com fins industrials onde o tempo e um fator preponderate de 

execucao. No Nordeste, as experiencias com a estaca helice continua sao 

relativamente escassas, destacando-se as cidades de Sao Luiz, Salvador, 

Maceio e Recife (Alonso, 2002). Por esta razao, a presente pesquisa dedica-se 

a avaliar o comportamento de uma serie de estacas helice continua executadas 

em obras na cidade de Recife. O primeiro lote deste tipo de estaca executada 

foi em 1993 e o segundo em 1998 com a realizacao de duas provas de carga 

na cidade de Recife. zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

1.2 - Objetivos da Pesquisa 

Esta pesquisa tern como objetivo avaliar o comportamento carga x 

recalque e verificar o processo de transferencia de carga da estaca para o 

solo, a partir de provas de carga realizadas em estacas do tipo helice continua 

executadas na cidade do Recife. 

Sao feitas analises da capacidade de carga obtida atraves de 

metodos de previsao propostos na literatura de engenharia de fundacoes, 

2 
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comparando com resultados das provas de carga executadas. Esse aspecto 

visa contribuir com a expansao do banco de dados sobre as estacas helice 

continua no Brasil, de forma que se tenha mais confiabilidade nas provisoes 

sobre o seu comportamento. zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

1.3 - Organizacao da Dissertacao 

A dissertacao esta dividida em sete capitulos e um apendice. No 

Capitulo 1 e feita a introducao e sao apresentados os principals objetivos da 

pesquisa. 

0 Capitulo 2 apresenta uma breve revisao bibliografica sobre os tipos de 

estacas, capacidades de carga e de recalque, metodos semi-empiricos de 

previsao de capacidade de carga, prova de carga em estacas e transferencia 

de carga de estaca isolada. E feita uma abordagem detalhada sobre estaca 

helice continua. 

No Capitulo'3 sao apresentadas relevantes caracteristicas geologicas e 

geotecnicas dos locais onde foram feitas as provas de carga e sao fornecidos 

dados importantes dos ensaios realizados. Ainda nesse capitulo sao relatadas 

as principais dificuldades encontradas durante a realizacao da campanha de 

ensaios. 0 Capitulo 4 e dedicado a apresentacao e analise de resultados, 

enquanto que as conclusoes mais significativas e as sugestoes para 

continuidade da pesquisa estao presentes nos Capitulos 5 e 6, 

respectivamente. 

Sao listadas as referencias bibliograficas consultadas ou referenciadas 

por outros autores consultados durante o desenvolvimento desta pesquisa. 

No Anexo sao apresentados os boletins das monitoracoes das 

execugoes. zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA
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C A P I T U L O 2 

REVISAO BIBLIOGRAFICA 

2.1 - Introducao 

As estacas sao elementos de fundacao profunda que transmitem a 

carga da superestrutura ao terreno atraves da base (resistencia de ponta), da 

sua superficie lateral (resistencia de fuste) ou por uma combinacao de ambas e 

que estao apoiadas em profundidades superiores ao dobro de sua menor 

dimensao em planta, e no minimo 3,00 m (NBR 6122,1996). 

As estacas sao executadas inteiramente por equipamentos ou 

ferramentas, sem que, em qualquer fase de sua execucao, haja descida de 

operarios. As estacas podem ser confeccionadas de madeira, dezyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA ago ou de 

concrete (NBR 6122, 1996). 0 tipo de material a ser utilizado na execucao da 

estaca vai depender de cada situacao: disponibilidade de equipamentos, 

cargas de projeto, perfil do subsolo, dentre outros. 

2.2 - Tipos de Estacas 

As estacas podem ser classificadas como de deslocamento ou 

escavadas. As estacas de deslocamento nao promovem a retirada do solo, sao 

colocadas no terreno por um processo qualquer (cravacao dinamica ou 

estatica), sendo comumente empregadas as estacas pre-moldadas de 

concreto, as de madeira e as metalicas. As estacas escavadas sao executadas 

"in loco" atraves da perfuracao do terreno por um processo de escavacao 

qualquer, com ou sem revestimento, com remocao do material, com ou sem a 

utilizacao de um fluido estabiiizante (Decourt 1993). O emprego de cada tipo de 

estaca tambem depende dos fatores citados ao final do paragrafo anterior. 

Em solos arenosos, onde a compacidade varia de fofa a mediamente 
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compacta, as estacas de deslocamento tendem a uma maior capacidade de 

carga, se comparadas as estacas escavadas executadas no mesmo local. 0 

mesmo nao se pode dizer no caso de solos tropicais argilosos e estruturados 

(Alonso, 2002). 

Existem varios tipos de estacas escavadas: escavada com injecao, tipo 

broca, tipo strauss, estacoes, barretes, estacas injetadas e helice continua. A 

seguir sera feita uma breve descricao dos principals tipos de estacas. zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

2.2.1 - Estacas Broca 

Estaca tipo broca e executada por perfuracao com trado e posterior 

concretagem, para cargas de 50,00 a 80,00 kN. Possuem pequeno diametro 

(0,25 a 0,30 m). A concretagem e simples com concreto jogado de cima e 

socamento manual, deixando as pontas de ferro na parte superior. 

2.2.2 - Estaca Strauss 

Estaca tipo Strauss e executada por perfuracao atraves de balde sonda 

(piteira), com uso parcial ou total de revestimento recuperavel e posterior 

concretagem (NBR 6122, 1996). Seu diametro normalmente varia entre 0,25 e 

0,55 m. O equipamento de execucao e simples, constituido de um tripe, tubos, 

soquete (3,00 kN), piteira e guincho com motor facilmente transportavel. 

2.2.3 - Estaca Escavada 

Estaca escavada e executada por escavacao mecanica, com uso ou 

nao de lama bentonitica, revestimento total ou parcial, e posterior concretagem, 

NBR (6122,1996). As estacas escavadas dividem-se em estacas escavadas a 

seco e as escavadas com fluido estabilizante. No primeiro grupo destacam-se 

as estacas broca, as Strauss e as escavadas mecanicamente. Como caso 

especial das estacas escavadas, destacam-se as estacas helice continua, que zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

5 
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apesar de serem executadas por processos de escavacao, seu 

comportamento, quanto aos ensaios de prova de carga, se assemelha as pre-

moldadas (Marques, 1997). As estacas escavadas com uso de lama podem ser 

circulares (estacao), ou alongadas (barrete ou paredes diafragma) e sao 

executadas com equipamento de grande porte. 0 uso da lama permite 

estabilidade da escavacao abaixo do nivel d'agua, podendo atingir grandes 

profundidades, da ordem de ate 80,00 m. Exige-se que o nivel da lama seja 

mantido acima do nivel d'agua duas vezes o diametro ou lado da maior estaca. 

A escavacao e feita por cacamba rotativa (circulares) ou "clam-shell" (barrete 

ou diafragma). zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

2.2.4 - Estacas Raiz 

Sao estacas de forma circular e diametro de ate 0,41 m, escavadas 

com perfuratriz e injetadas. Podem ser dispostas verticalmente ou inclinadas. 

Sao executadas com equipamento de rotacao ou roto percussao com 

circulacao de agua, lama bentonitica ou ar comprimido. Podem atravessar 

terrenos de qualquer natureza, como matacoes, rochas, concreto, etc... 

2.2.5 - Es tacas Prancha 

Estacas pranchas podem ser de madeira, de ago ou pre-moldadas de 

concreto armado usadas em obras de contencao, ensecadeiras, etc... As de 

madeira e concreto armado sao do tipo macho e femea, as metalicas sao 

fabricadas com varios tipos de desenhos e encaixes, com os mais variados 

momentos de inercia para a execugao de ensecadeiras ou valas de contengao. 

Dependendo de sua utilizacao e caracteristicas, podem ser estaveis sem 

escoramento interno ou exigir travamentos em um ou mais niveis. 

2.2.6 - Estaca Cravada por Percussao 

A propria estaca ou molde e introduzido no terreno por golpes de 

6 
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martelo - de gravidade, de explosao, de vapor ou ar comprimido. A vibragao e 

um fator negativo existente neste tipo de estaca, levando-se em conta as 

condigoes de vizinhanga e peculiaridades do local. Em alguns casos a 

cravagao pode ser precedida por escavacao ou "lancagem". zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

2.2.7 - Estaca Cravada por Prensagem ou Estaca Mega 

Neste tipo de fundacao a respectiva estaca ou um molde e introduzido 

no terreno por prensagem, atraves de um macaco hidraulico. Sao bastante 

utilizadas em obras de reforgo de fundagoes devido ao pequeno porte de seus 

equipamentos e ausencia de vibragao. 

2.2.8 - Estaca Mista 

Este tipo de estaca se caracteriza pela combinagao de dois materiais 

diferentes (madeira, ago, concreto pre-moldado e concreto moldado in loco). 

2.2.9 - Estaca tipo Franki 

Este tipo de estaca moldada "in loco" possui uma base alargada, com 

revestimento podendo ser recuperado. Atraves de golpes de um pilao, introduz-

se uma certa quantidade de material granular ou de concreto no solo formando 

o bulbo. O fuste pode ser moldado no terreno, constituido por um elemento pre-

moldado ou por revestimento perdido ou nao. Os diametros usuais variam entre 

0,30 m e 0,70 m, podendo atingir profundidades de ate 30,00 m. 

2.2.10 - Estaca Helice Continua 

Tipo de fundagao profunda moldada in loco e executada por meio de 

um trado continuo e injegao de concreto atraves da propria haste do trado. 

Dependendo do tipo de equipamento disponivel pode ser executado de 

7 
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200,00 mzyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA a 300,00 m de estaca por dia, em condicoes normals de terreno 

(Teixeira, 1996). As principals vantagens desta estaca e o controle continuo da 

qualidade na fase de execucao, ruidos e vibracoes sao extremamente baixas e 

permite execucao abaixo do nivel d' agua. Em razao de ser o tipo de estaca 

objeto do tema desta dissertacao, em itens posteriores serao detalhados 

aspectos importantes do seu comportamento. 

2.2.11 - Estaca tipo Omega 

Segundo Bustamante & Gianeselli (1998), citados por Albuquerque et 

al. (2001), ela e considerada como estaca de deslocamento de ultima geracao. 

O processo executivo da estaca omega favorece teoricamente a resistencia por 

atrito lateral. O torque disponivel da maquina usada para sua execucao deve 

ser superior a 150 kN.m, com comprimento de haste da ordem de 30,00 m. O 

diametro do fuste pode variar entre 0,31 m e 0,66 m. 

A diferenca entre a estaca tipo helice continua e a do tipo omega esta 

relacionada ao transporte do solo a superficie: a estaca do tipo omega nao 

retira o solo, que permanece comprimido ao redor do fuste de estaca 

(Albuquerque et al., 2001). 

A forma conica do elemento de perfuracao e a variacao do passo do 

parafuso oferecem a caracteristica peculiar de movimentar o solo para baixo e 

para os lados (Albuquerque et al., 2001). 

2.2.12 - Estacas Pre-moldadas 

Podem ser de concreto armado ou concreto protendido, vibrado ou 

centrifugado, e concretadas em formas horizontais ou verticals (NBR 6122, 

1996). 

8 
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2.3 - Capacidade de Carga de Estacas 

A capacidade de carga de uma estaca pode ser obtida por metodos 

estaticos, provas de carga e metodos dinamicos. 

Os metodos estaticos podem ser teoricos, quando o calculo e feito de 

acordo com teoria presente na Mecanica dos Solos, ou semi-empiricos, quando 

sao usadas correlacoes com ensaios "in situ" (NBR 6122, 1996). 

Os metodos dinamicos sao baseados na previsao e/ ou na verificacao 

do seu comportamento sob agao de carregamento dinamico. Entre os metodos 

dinamicos estao as chamadas "Formulas Dinamicas" e os metodos que usam a 

"Equacao de Onda". As "Formulas Dinamicas" baseadas na nega visam 

apenas garantir a homogeneidade das fundacoes, conforme consta na NBR 

6122(1996). 

2.3.1 - Metodos Teoricos 

Uma estaca submetida a um carregamento vertical ira resistir as 

solicitacoes impostas, parte pela resistencia ao cisalhamento gerada ao longo 

de seu fuste e parte pelas tensoes normais geradas ao nivel de sua ponta. 

A capacidade de carga Qu e definida como a soma da capacidade de 

carga do fuste Q s e da capacidade da ponta ou base Q p , ou seja (ver Figura 

sendo: 

q s e q p _ S a o as tensoes limites de cisalhamento ao longo do fuste e normal 

ao nivel da base, respectivamente; 

2.1): 

Qu = Qs +zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA QP 

Qu = qsAs + qpAp 

(2.1a) 

(2.1b) 

9 
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As e Ap - Area lateral da estaca e da secao transversal na ponta, 

respectivamente. zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

- Dt ASf t At t A HE 

E5 f OHCOzyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA HOU-

UAt NA ESTACA 

• ATMTO LATERAL «U zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA
mtamooetmmt-
MEKT 0 OAf STAC*  

fsote zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA
q szyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA OBHEHBE* — Tipode 

Estaca 

CARBA T OT AL 

TRANSWt Tl OA AO 

3 OL 0 WR ATRI TO 

OO DOFUSTE 

AO 9QLO PELA PON-

TA OA ESTACA 

Figura 2.1 - Transferencia de carga de uma estaca isolada (Alonso, 2000). 

Em solos arenosos, tem-se: 

q p = N q x 0 n ' (2.2) 

onde o n ' e a tensao vertical efetiva atuante no nivel da ponta da estaca e N q o 

fator de capacidade de carga. 

Para a estimativa do atrito lateral unitario de estacas em areia usa-se: 

qs = o'ntg8 (2.3) 

sendo: 

a ' n = a tensao normal efetiva atuando ao redor do fuste da estaca; 

5 = o angulo de atrito entre a estaca e o solo; 
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K = coeficiente cie empuxo. 

0 valor de K depende do coeficiente de empuxo em repouso (ko), do 

processo de execucao da estaca e do fndice de compacidade inicial da areia 

(Berezantsev, 1961, citados por Decourt, 1996). 

A capacidade de estacas em argilas pode aumentar com o tempo, 

devido a recuperacao da resistencia apos sua execucao. 0 aumento da 

capacidade pode ser explicado pelo volume deslocado, produzindo aumento de 

poro-pressao. Apos o alivio das poro-press5es a consolidacao do solo em torno 

da estaca tende a elevar o atrito/adesao estaca-solo. A consolidacao tende 

tambem a aumentar o diametro efetivo da estaca de 5,00% a 7,00% do valor 

inicial. Esse aumento e responsavel por um acrescimo na capacidade de carga 

da estaca (Bowles, 1996). 

Tavenas & Audy (1975), citados por Bowles (1996), comprovaram um 

aumento na capacidade de carga com o tempo mesmo em areia, 

principalmente no primeiro mes apos a execucao da estaca. 0 aumento da 

resistencia, neste caso, nao deve ser atribuido a dissipacao de poro pressao, 

mas ao envelhecimento dos contaminantes quimicos presentes no solo 

(primariamente o carbonato), causando fortalecimento dos contatos intergraos 

e a adesao das particulas do solo com a estaca. zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

2.3.2 - Metodos Semi-empiricos de Previsao de Capacidade de Carga 

Deve-se ter em mente que todo metodo empirico ou semi-empirico nao 

e universal, devendo ser utilizado de maneira cautelosa (Alonso, 1996A), de 

acordo com a experiencia confirmada no local de execucao da presente 

pesquisa. Essa opiniao e compartiihada pela autora da presente dissertacao, 

visto que o processo de formacao de um determinado deposito de solo (que 

depende dentre outras coisas, do regime pluviometrico local) tern uma 

significativa parcela de responsabilidade no comportamento de engenharia 

11 
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deste solo. zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

2.3.2.1 - Metodo de Aoki-Velloso (1975) 

No Metodo de Aoki-Velloso, tanto a tensao limite de ruptura de ponta 

(q p), quanta o atrito lateral unitario (q s ) sao avaliadas em funcao da resistencia 

de ponta (q c) do ensaio de penetracao do cone (CPT). 

Os coeficientes Fi e F 2 foram definidos no intuito de levar em conta as 

diferencas do comportamento entre as estacas (prototipo) e o cone (modeio). 

Para correlacionar o atrito local do cone da ponteira Begemann com a 

tensao de ponta, utiliza-se o coeficiente a estabelecido por Begemann. Foi 

proposto um artificio matematico, no intuito de obter um mesmo resultado 

pratico no uso da luva de Begemann mais proximo da pratica, atraves da 

seguinte correlagao: 

f s = a . q c (2.5) 

onde f s e a adesao medida na luva de Begemann. 

Anteriormente utilizavam-se os valores de a usados por Begemann 

correspondente a area lateral da luva (150 cm 2). Posteriormente foi percebido 

que estes valores eram elevados quando comparados com os valores medidos 

na haste do CPT. Dessa forma, para contornar o probiema adotou-sezyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA F2 = 2Fi 

e a area lateral da luva de Begemann passou a ter o dobro da teorica (300 

cm 2). 

9c 
(2.4a) 

(2.4b) zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

12 
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No caso de nao se dispor do ensaio de cone, podem-se usar 

correlagoes existentes entre os valores de q c e os valores dezyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA NSPT (Equagao 

2.6). Deve-se lembrar que o uso de co r re la tes deve ser feito.sempre de 

maneira muito cautelosa. 

q c = K NSPT (2.6) 

Os valores de K (kgf/cm2) e a (%) sao apresentados na Tabela 2.1, 

para diversos tipos de solo. zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

Tabela 2.1 - Valores dos coeficientes K ezyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA a propostos por Aoki-Velloso (197S). 

TIPO DE SOLO K(kgf/crrf) a (%) 

Areia 10,0 1,4 

Areia Siltosa 8,0 2,0 

Areia Silto-argilosa 7,0 2,4 

Areia Argilosa 6,0 3,0 

Areia Argilo-siltosa 5,0 2,8 

Silte 4,0 3,0 

Silte Arenoso 5,5 2,2 

Silte Areno-argiloso 4,5 2,8 

Silte Argiloso 2,3 3,4 

Silte Argilo-arenoso 2,5 3,0 

Argila 2,0 6,0 

Argila Arenosa 3,5 2,4 

Argila Areno-siltosa 3,0 2,8 

Argila Siltosa 2,2 4,0 

Argila Silto-arenosa 3,3 3,0 

Este metodo so deve ser utilizado para os tipos de estacas estudadas 

pelos autores: estacas tipo Franki, pre-moldadas, metalicas, as estacas 



CAPITULO 2 REVISAO BIBLIOGRAFICA 

escavadas com auxilio de lama bentonitica, e para locais com formacoes 

geologicas similares as estudadas pelos autores. 

Segundo os autores, os valores de Fi e F 2 sao validos para a estaca 

padrao e estaca metalica. Entende-se, portanto, que para outro tipo de estaca 

esses parametros deverao ser ajustados. Um ajuste desse tipo foi feito, por 

exemplo, por Albuquerque et al. (2001) para estacas apiloadas executadas em 

solos vermelhos porosos do interior de Sao Paulo. Esses autores obtiveram um 

valor medio para F 2 igual a 1,47, numero bem abaixo do limite inferior (3,00) 

proposto por Monteiro (2000), para o caso de estaca Franki com fuste apiloado 

(Tabela 2.2). zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

Tabela 2.2 - Valores dos coeficientes e F 2 propostos por Aoki-Velloso 

(1975). 

Tipo de estaca zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBAFi F2 

Franki 
Fuste apiloado* 2,30 3,00 

Franki 
Fuste vibrado* 2,30 3,20 

Metalica 1,75 3,50 

Pre-moldado de Cravada* 2,50 3,50 

concreto Prensada* 1,20 2,30 

Escavada 

Pequeno diametro 3,00 6,00 

Escavada Grande diametro 3,50 7,00 Escavada 

Com lama bentonitica* 3,50 4,50 

Raiz* 2,20 2,40 

Strauss* 4,20 3,90 

Helice Continua* 3,00 3,80 

•Valores sugeridos por Monteiro (2000) 

Substituindo-se nas Equacoes 2.4a e 2.4b os parametros Fi e F 2 

tirados da Tabela 2.2 para o caso de estaca metalica, tem-se: 

1,75 

3,5 

(2.7a) 

(2.7b) 

14 
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Para estacas tipo Franki relacionada com a estaca de referenda: 

q p F = 0,83q p (2.8a) 

q s F = 0,83q s (2.8b) 

onde qzyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBAPF e qSF sao a tensao de ruptura de ponta e de atrito lateral para este tipo 

de estaca. 

Na utilizacao deste metodo e exigida uma correta caracterizacao do 

perfil de solo, o que as vezes e dificil de se configurer na pratica. zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

2.3.2.2 - Metodo de Decourt (1996) 

Este metodo tern por base o valor de NSPT para o processo de 

avaliacao da capacidade de carga de estacas. 

Os valores de NSPT podem ser aqueles medidos diretamente com o 

SPT tradicional ou os valores do Neq obtidos a partir do torque do SPT-T. De 

acordo com Decourt (1991), o valor de Neq e definido como o valor do torque 

em kgf.m dividido por 1,2: 

N e q = T m a x ( kg f .m) /1 ,2 (2.9) 

Para estacas de deslocamento tem-se: 

Qu = qpAp + qsAs 
(2.10) 

A tensao de ruptura da ponta e dada por: 

q p - K X NSPT (2.11) zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA
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sendo Kfuncao do tipo de solo, conforme mostrado na Tabela 2.3. 

O atrito lateral unitario e dado por: 

q s = 1 0 ( N S P T /3+1) [kN/m 2] (2.12) zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

Tabela 2.3 - Valores de K em funcao do tipo de solo (Decourt, 1987). 

TIPO DE S O L O KCkN/m*) K(tf/mz) 

Argila 120 12 

Silte Argiloso 

(Solo Residual) 

200 20 

Silte Arenoso 

(Solo Residual) 

250 25 

Areia 400 40 

Nao se adotando valores dezyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA NSPT inferiores a 3 nem superiores a 15, 

nem considerando os valores de NSPT que serao utilizados na avaliacao da 

resistencia de ponta. Decourt (1982) estende o limite superior de 15 para 50 

para estacas de deslocamento e estacas escavadas com bentonita, mantendo 

N < 15 para estacas Strauss e tubuloes a ceu aberto. O limite inferior N = 3 nao 

e alterado. Assim, tem-se: 

Q u = a Q p + pQs (2.13) 

Os valores de a e p sao apresentados nas Tabelas 2.4 e 2.5. Dessa 

forma, a tensao admissivel deve atender simultaneamente as duas equacoes 

seguintes: 

(2.14a) 
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Qa= — (2.14b) zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

Tabela 2.4 - Valores dezyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA a propostos por Decourt (1996A). 

Solo 
Escavada 

em geral 

Escavada 

(bentonitica) 

Helice 

Continua 
Raiz 

Injetada 

sob altas 

pressoes 

Areias 0,50 0,50 0,30* 0,50* 1,00* 

Argilas 0,85 0,85 0,30* 0,85* 1,00* 

Solos 

Intermediario 

s 

0,60 0,60 0,30* 0,60* 1,00* 

*valores apenas indicativos, diante do reduzido numero de dados disponiveis. 

Tabela 2.5 - Valores de p segundo Decourt, 1996A (com excecao dos valores de 

estacas escavadas em geral). 

Tipo de solo Escavada 

em geral 

Escavada 

(bentonita) 

Helice 

Continua 

Injetada 

(raiz) 

Injetada 

sob altas 

pressoes 

Argilas 0,80 0,90* 1,00* 1,50* 3,00* 

Solos 

Intermediario 

s 

0,65 0,75* 1,00* 1,50* 3,00* 

Areias 0,50 0,60* 1,00* 1,50* 3,00* 

*valores apenas orientativos diante do reduzido niirnero de dados disponiveis. 

2.3.3 - Prova de Carga 

Uma prova de carga consiste em aplicar esforcos estaticos e 

crescentes, registrando-se os deslocamentos correspondentes. Geralmente e 

utilizada uma ou mais vigas de reacao presas a tirantes devidamente 

dimensionados para aplicar os esforcos a estaca testada (ver Figura 2.2). 

17 
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Na pratica, uma prova de carga se constitui na melhor maneira de 

determinacao da carga capaz de provocar a ruptura ou a deformacao 

excessiva do solo sob o elemento de fundacao, fornecendo dados importantes 

reiativos ao comportamento e a interacao solo-elemento de fundacao (Ferreira 

e Minette, 2000). 

Na execucao de uma prova de carga a compressao, a estaca e 

carregada ate a ruptura ou ate duas vezes o valor previsto para sua carga de 

trabalho (NBR 12131, 1991). 

Aoki e Alonso (1992) definiram como carga de ruptura de uma estaca 

aquela que provoca um escoamento estrutural da estaca ou do solo que Ihe da 

suporte. A carga de ruptura e obtida pelo menor dos dois valores. 

Segundo Decourt (1996), pode-se definir a ruptura fisica de fundacoes 

em geral com base no conceito de rigidez. Define-se rigidez de uma fundacao 

(R) como sendo a relacao entre a carga a ela aplicada e o recalque zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

18 
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correspondente. Segundo o autor, para qualquer tipo de fundacao, a rigidez 

diminui a medida que os recalques aumentam. Quanto menor a rigidez atingida 

no ensaio, mais acurada sera a estimativa da carga de ruptura. 

Define-se a ruptura ffsica (zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBAQUF) como a carga correspondente a um 

valor de rigidez nulo: 

QUF = limite de Q quando r->zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA a> 

e portanto R = Q/r ->zero (2.15) 

A ruptura convencional (Que) pode ser definida como sendo a carga 

correspondente a um deslocamento da ponta (ou do topo) da estaca de 

10,00% de seu diametro, no caso das estacas de deslocamento e de estacas 

escavadas em argila, e de 30,00% de seu diametro, no caso de estacas em 

solos granulares, (Decourt, 1996). 

Quanto a velocidade de aplicacao das cargas a estaca, o ensaio pode 

ser realizado de duas formas: carregamento lento e carregamento rapido. 

No metodo de execucao do ensaio lento o carregamento e feito em 

estagios iguais e sucessivos. A carga aplicada em cada estagio nao deve ser 

superior a 20,00% da carga de trabalho prevista para a estaca ensaiada. As 

leituras sao realizadas no instante da aplicacao e apos 2 min, 4 min, 8 min, 15 

min e 30 minutos contados a partir do infcio de cada estagio. Nao sendo 

atingida a ruptura da estaca, a carga maxima do ensaio deve ser mantida 

durante um tempo minimo de 12 horas, entre a estabilizacao dos recalques e o 

inicio do descarregamento. Apos o descarregamento total, que deve ser feito 

em no minimo quatro estagios, as leituras dos deslocamentos devem continuar 

ate a sua estabilizacao (NBR 12131,1991). 

No ensaio rapido, o carregamento e feito tambem em estagios iguais e 

sucessivos. A carga aplicada em cada estagio nao deve ser superior a 10,00% 

19 
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da carga de trabalho prevista para a estaca ensaiada. Em cada estagio a carga 

deve ser mantida durante 5 min, independente da estabilizacao dos 

deslocamentos. Atingida a carga maxima do ensaio, o descarregamento deve 

ser feito em quatro estagios, cada um mantido por 5 min, com aje i tura dos 

respectivos deslocamentos. Apos 10 minutos do descarregamento total, deve 

ser feita uma leitura final (NBR 12131,1991). 

Na verificacao da carga admissivel a partir do recalque por prova de 

carga, a carga admissivel nao pode ser superior a 1/1,5 daquela que produz o 

recalque admissivel, medido no topo da estaca (NBR 6122, 1996). zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

2.3.3.1 - Determinacao da Capacidade de Carga da Estaca 

i) Criterio da Norma Brasileira 

A capacidade de carga da estaca e diretamente definida quando ocorre 

uma ruptura nitida do sistema estaca-solo. Se o carregamento da estaca nao 

indicar uma carga de ruptura nitida, pode-se proceder a uma extrapoiacao da 

curva carga x recalque atraves de metodos disponiveis. A Figura 2.3 mostra 

um procedimento recomendado pela NBR 6122 (1996), para o caso em que a 

curva carga-recalque apresenta um crescimento continuo do recalque com a 

carga. Neste caso, a carga de ruptura (convencional) e definida como aquela 

capaz de produzir um recalque correspondente a 1/30 do diametro da estaca 

mais a parcela de encurtamento elastico do elemento de fundacao, conforme a 

Equacao 2.16: 

(2.16) 
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Figura 2.3 - Procedimento para determinacao da carga de ruptura convencional a partir 

de uma prova de carga a compressao em estaca (NBR 6122,1996). 

sendo: 

A r = recalque de ruptura convencional; 

Que = carga de ruptura convencional; 

L = comprimento da estaca; 

A p = area da secao transversal da estaca; 

E = modulo de elasticidade do material da estaca; 

Dj = diametro do circulo circunscrito a estaca. 

il) Metodo de Van der Veen (1953) 

Tern sido amplamente utilizado no Brasil o procedimento proposto por 

Van der Veen (1953) para extrapoiacao da curva carga x recalque de uma 

prova de carga sobre estaca nao levada a ruptura (Vianna e Cintra, 2000). 

21 
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Segundo Decourt e Niyama (1994), citados por Vianna e Cintra (2000), 

o criterio de Van de Veen somente e aplicavel se o ensaio atingir pelo menos 

dois tercos da carga de ruptura. Entretanto, nao se pode assegurar qual a 

proporcao que a carga de ruptura foi atingida para uma prova de carga nao 

rompida. 

0 metodo de Van der Veen parte de duas hipoteses basicas: i) a forma 

da curva carga x recalque e exponencial e ii) a ruptura e do tipo ffsica, o que 

conduziria a recalques teoricamente infinitos. Se as duas hipoteses citadas nao 

forem satisfeitas, o metodo nao deve fornecer resultados satisfatorios. zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

Figura 2.4 - Equacao proposta por Van der Veen (Vianna e Cintra, 2000). 

A formula de Van der Veen foi modificada por Aoki (1976), conforme 

citado por Vianna e Cintra (2000), para evitar que a curva carga x recalque 

ajustada obrigatoriamente passasse pela origem dos eixos. Para isso foi 

desenvolvida a seguinte expressao matematica: 

Q= Q u(1-e-< a r + b )) (2.17) 
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sendo: 

Q = carga correspondente a um recalque r da curva carga x recalque; 

Q u = carga de ruptura (ruptura ffsica) que se pretende calcular; 

a = coeficiente que define a forma da curva; 

b = intercepto no eixo dos recalques. 

Arbitrando-se valores de Q u , com base na Equacao 2.17, obtem-se a 

curva e calculam-se as carga Q para estes valores correspondentes de r, 

conforme mostrado na Figura 2.5. zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

Figura 2.5 - Procedimento de extrapoiacao da curva carga x recalque proposto por Van 

der Veen (Alonso, 1991). 

Hi) Metodo de Mazurkiewicz (1972) 

Este criterio de extrapoiacao relativamente simples, e baseado na 

hipotese de que o trecho final da curva carga x recalque se comporta como 

uma parabola. Dessa forma, utiliza-se o procedimento grafico ilustrado na 

Figura 2.6 para determinacao da carga de ruptura de estacas. zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA
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De acordo com o procedimento sugerido por Mazurkiewicz (1972), a 

partir da curva carga x recalque experimental da estaca, sao tracadas retas 

paralelas ao eixo das cargas, com espacamentos constantes e iguais a Ar ate 

tocar a curva experimental. A partir do ponto de interseccao entre as retas 

horizontal's e a curva experimental, sao tracadas retas perpendiculares ao eixo 

das cargas ate os pontos 1, 2, 3 etc. (ver Figura 2.6). Por estes pontos, sao 

tracadas retas inclinadas com 45° em relacao ao eixo das cargas, obtendo-se 

dessa forma, os pontos 1', 2' e 3' etc., os quais, quando unidos geram uma 

reta, que ao tocar o eixo das cargas fornece a carga de ruptura (Q u) da estaca 

testada. zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

Figura 2.6 - llustracio do metodo de Mazurkiewicz (1972) para extrapoiacao da carga de 

ruptura de estacas. 

2.3.3.2 - Forma da Curva Carga x Recalque 

Segundo Aoki (2000), a partir de provas de carga estatica e dinamica 

reaiizada sobre uma estaca, e possivel prever o comportamento do recalque 

dessa estaca. 
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Segundo Aoki (2000), uma carga aplicada e considerada estatica 

quando o nivel de carregamento (Q) e atingido em diferentes estagios de 

duracao infinita, em incrementos infinitesimals (AQ). Portanto, a frequencia de 

um carregamento estatico e igual a zero. Todavia, na pratica, os incrementos 

da carga (AQ) e o tempo de duracao de um estagio de aplicacao de carga (At) 

sao finitos, nao existindo, do ponto de vista conceitual, carga plenamente 

estatica. 

Os materiais de todas as partes componentes do sistema se deformam 

durante a aplicacao de uma carga estatica. Ao final do carregamento maximo 

(Q), o deslocamento do ponto de aplicacao da carga e o recalque (r), que 

corresponde ao ponto A nas Figuras 2.7(a,b). A reacao (R) do sistema solo-

estaca e dita estatica, e resulta da integragao das tensoes atuantes ao longo 

do fuste (Ri) e sob a ponta da estaca, R b, (Aoki, 2000). zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

a) final do carregamento 
b) final do descarregamento 

Figura 2.7 - Curva carga-recalque do carregamento estatico (Aoki, 2000). 

A energia potencial de deformacao (V) acumulada no sistema ao final 

do carregamento Q, no ponto A, e representada pela area OABO sob a curva. 

A energia complementar (V c) e representada pela area OACO, podendo ser 

estimada a partir da Equacao 2.18: zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA
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Vc=Qxr-V (2.18) 

SezyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA a condicao inicial de carga igual a zero for atingida nas mesmas 

condicoes do carregamento estatico, o descarregamento e a resposta do 

sistema podem ser considerados estaticos. A energia de deformacao 

acumulada (V) pode ser reversivel (elastica) ou permanente, dependendo do 

comportamento reologico dos materiais envolvidos. Apos o descarregamento 

esse comportamento podera ser conhecido, a medida que a energia de 

deformacao acumulada V se transforma em energia de deformacao elastica 

(V e) e em trabalho realizado pelas forcas nao conservativas (W). 0 

deslocamento total (r), por sua vez, pode ser decomposto em duas parcelas: i) 

uma parcela elastica (r e) e ii) uma parcela permanente (r p), conforme mostra 

Aoki (2000). 

Dessa maneira, a forma da curva expressa pela relacao entre as 

parcelas elastica e permanente da energia de deformacao (apos o 

descarregamento), servem de base para o estabelecimento da capacidade de 

carga ultima, conforme sugere Vesic (1975A). 

Em se tratando de estaca isolada, a forma da curva carga x recalque e 

funcao basicamente das propriedades dos materiais (da estaca e do solo) e da 

geometria do sistema (comprimento e diametro da estaca, das inclinacoes e 

espessuras das diversas camadas de solo). A forma da curva carga x recalque 

da estaca isolada podera ser diferente da curva tensao x deformacao do solo 

(Aoki, 2000). 

2.3.3.3 - Carga Admissivel 

De acordo com as recomendacoes da norma (NBR 6122, 1996), a 

carga admissivel de uma estaca deve oferecer seguranca a ruptura e garantia 

de recalques com a funcionalidade e nao fissuramento das edificacoes. zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA
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A NBR 6122 (1996) afirma ainda que a carga admissivel e determinada 

apos a obtencao da carga de ruptura, que pode ser calculada por metodos 

teoricos ou semi-empiricos ou atraves da realizacao de provas de carga. As 

recomendacoes fundamentais para a determinacao da carga admissivel a 

compressao sao: 

• a partir do valor calculado (ou determinado em provas de carga) para a 

capacidade de carga na ruptura, a carga admissivel e obtida mediante 

aplicacao de um coeficiente de seguranca nao inferior a 2,0; 

• em estacas onde se preve a acao de atrito negativo, a carga admissivel 

deve ser obtida deduzindo da carga de ruptura a parcela prevista para o 

atrito negativo e aplicando o coeficiente de seguranca 2,0 a diferenca; 

• no caso de realizacao do ensaio de prova de carga, a carga admissivel 

nao deve ser superior a 1/1,5 daquela que produz o recalque (medido no 

topo da estaca) aceitavel pela estrutura; 

Em estaca escavada, a carga admissivel deve atender as seguintes 

condicoes: 

• coeficiente de seguranca global igual a 2,0 aplicado a carga de ruptura, 

com a resistencia de atrito prevista na ruptura nao inferior a 80,00% da 

carga de trabalho a ser adotada; 

• estaca com sua ponta em rocha, deve ser garantido o contato do 

concreto com a rocha, em toda secao transversal da estaca. Toda a 

carga concentrada pode ser absorvida pela ponta. Neste caso, utiliza-se 

um coeficiente de seguranca nao inferior a 3,0. 

Para Militistsky (1991), o coeficiente de seguranca adotado deve refletir 

a expectativa de ocorrencia das cargas, das condicoes de solo, do processo de 

construcao da fundacao e o desejado nivel de confianga da estrutura. A autora zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA
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da presente dissertacao tambem considera importante o tipo de investigacao 

geotecnica empregado. zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

2.4 - Transferencia de Carga para Estaca Isolada 

O processo de transferencia de carga de uma estaca para o solo e 

muito complexo e envolve diversos fatores, como a rigidez da estaca, a sua 

deformabilidade, a resistencia ao cisalhamento do solo e o processo 

construtivo, entre outros (Albuquerque et al., 2001). 

Souza e Massad (2002), instalaram uma Estaca Piloto Instrumentada 

(EPI) no Campo experimental da USP/ABEF para o estudo de transferencia e 

capacidade de carga de estacas solicitadas a esforcos axiais de compressao. A 

EPI possuia 88,90 mm de diametro e foi constituida de uma ponta conica, de 

celulas de carga com comprimento de 40,00 mm (fuste) e 100,00 mm (ponta), e 

de segmentos com 800,00 mm de comprimento. Sua instalacao foi feita em 

estagios de 10,00 em 10,00 cm, por macaqueamento, com uma velocidade 

media de penetracao de 25 mm/minuto, ate que atingiu o comprimento 

desejado. 

Segundo Souza e Massad (2002), durante o processo de instalacao da 

EPI no solo, foram acompanhadas as cargas aplicadas pelo macaco, bem 

como as cargas efetivas e residuais, registradas pelas celulas de carga. 

Terminada a instalacao, as cargas residuais aprisionadas nas celulas de carga 

da EPI continuaram a ser acompanhadas, ate ocorrer a estabilizacao das 

leituras, periodo esse chamado de equalizacao. Atingida a estabilizacao, pode-

se realizar provas de carga, conforme prescrieoes da NBR 12131 (1991). 

Souza e Massad (2002) apresentaram um trabalho sobre o estudo de 

transferencia de carga instalando a estaca EPI em subsolo constitutdo de um 

silte arenoso com pouca mica, coberto por uma pequena camada (menor que 

0,50 m) de solo coluvionar, uma argila siltosa, porosa, amarela e marrom. Nos zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA
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estagios iniciais, os atritos laterals foram negativos devido as cargas residuais 

geradas peia instalacao da EPI, conforme mostrado na Figura 2.8. zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA
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Figura 2.8 - Diagramas de atrito lateral unitario nos estagios de carga (Souza e Massad, 

2002). 

Com o aumento das cargas aplicadas nos diversos estagios da prova 

de carga, os atritos laterals se revertem, tornando-se positivos e crescentes 

com a profundidade, compativel com o subsolo local. Durante o 

descarregamento, os atritos laterals vao diminuindo, se tornando negativos, 

face as cargas residuais aprisionadas na ponta. 

Mello (1975), citado por Massad e Winz (2000), sugere que a execucao 

de uma prova de carga seja do tipo lenta, na fase de tensoes inferiores a 

admissivel, para acentuar os recalques, e posteriormente do tipo rapida, para 

minimizar a tensao de ruptura. 
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Atraves da analise de provas de carga lentas e rapidas executadas por 

Massad e Winz (2000) em estacas helices cohtinuas, barretes, metalicas, pre-

moldadas e escavadas em solo Pre-Cambriano do estado de Sap Paulo e 

solos de decomposicao de Arenito da cidade de Sao Carlos, concluiram que a 

velocidade de carregamento pouco influencia na capacidade de carga. Para o 

caso especifico da cidade de Sao Carlos, as diferencas constatadas nas curvas 

carga x recalque nos carregamentos lentos e rapidos, eram aparentes, e se 

devem as cargas residuais e a "compactacao estatica" do solo na ponta, apos o 

primeiro carregamento. Para outros tipos de solos, como argilas marinhas, por 

exemplo, a velocidade de carregamento pode influir nos resultados das provas 

de carga, contudo cada tipo de solo deve ser analisado individualmente, 

(Massad e Winz, 2000). 

Massad e Winz (2000) concluiram que tanto o atrito lateral quanto a 

reacao de ponta independem da velocidade de carregamento, para o silte 

arenoso, decomposicao de migmatito, do campo experimental da USP, em Sao 

Carlos. 

Com base numa sucessao de provas de carga executadas sobre uma 

mesma estaca escavada em solo colapsivel, Teixeira e Albiero (1994) 

constataram um aumento da capacidade de carga devido a um aumento da 

reacao de ponta. O valor da quantidade de carga transferida na ponta e, no 

maximo, 25,00% da carga aplicada a estaca. 

Teixeira (1993) reflete a opiniao de alguns autores em relacao ao 

deslocamento necessario para a total mobilizacao da resistencia de ponta, 

conforme mostrado na Tabela 2.6, o qual e funcao do diametro da estaca. 

Souza e Massad (2002) concluiram atraves de resultados de provas de 

carga lentas e rapidas, que o valor do atrito lateral unitario maximo se 

aproxima dos valores relativos aos diversos tipos de estacas em verdadeira zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA
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grandeza analisados, com excecao das estacas barrete e o estacao, 

provavelmente devido ao processo executivo, com emprego de lama 

bentonitica. No caso da ponta, houve uma dispersao muito grande de valores, 

funcao dos valores medios dozyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA NSPT na ponta e dos processos executivos das 

estacas. O solo na ponta das estacas escavadas sofre desestruturagao, o que 

exige grandes deslocamentos para a mobilizacao de sua resistencia. zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

Tabela 2.6 - Deslocamentos necessarios a mobilizacao de ponta (Teixeira, 1993). 

REFERENCIA DESLOCAMENTOS OBSERVACOES 

Cooke & Whitaker (1961) (0,1 aO,15)D b 

Coyle&Reese (1966) 0,1D 

Vesic(1975) Proporcional ao 

comprimento da 

estaca 

Woodward e ta i . (1972) A ponta nao se 

desloca na carga de 

trabalho 

Lioyd&Gowan (1975) 0,1D 

Reese et al. (1976) 25 mm a 38 mm Grandes diametros 

Aurora&Reese (1977) (0,05 a 0,1 )D 

D = diametro do fuste de uma estaca cilindrica. 

D b = diSmetro da base alargada de uma estaca cilindrica. 

2.5 - Estaca Helice Continua 

2.5.1 - Generalidades 

A estaca tipo helice continua e uma estaca de concreto, moldada "in 

loco", executada mediante a introducao no terreno, atraves de rotacao, de um 

trado continuo e injecao de concreto (Figura 2.9). Em sua face inferior existe 

uma tampa metalica provisoria que e expulsa no inicio da fase de concretagem 

para evitar que durante a introducao do trado haja entrada de solo ou agua na 

haste tubular. O concreto utilizado, resultante da mistura de agregados zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA
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(pedrisco e areia) e aglomerante deve ter urn consumo minimo de cimento de 

400 kgf/m3, com abatimento da ordem de 0,24 m e resistencia a compressao 

de 180 MPa (Teixeira, 1996). zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

Figura 2.9 - Foto do equipamento usado para execugao da estaca tipo helice continua. 

As operagoes de introducao do trado e concretagem ocorrem de 

maneira ininterrupta, fazendo com que as paredes onde se formara a estaca 

estejam sempre suportadas pelo solo (entre as pas de helice) durante a 

insercao, e pelo concreto que esta sendo bombeado (durante a retirada da 

helice), sempre com pressao positiva, para evitar a descontinuidade do fuste. 

Esse tipo de estaca pode ser executado em varios tipos de solos (rochas 

brandas podem ser perfuradas), desde o mais granular ao mais coesivo, exceto 

em argilas duras. A presenca de agua raramente se torna urn obstaculo 

instransponivel. Deve-se ter cuidado nas operagoes de escavagao, de extracao 

da broca, na aplicacao da pressao no concreto, pois quando em excesso, alem 

de elevar o consumo podera provocar a ruptura do solo. Cuidados deverao ser 

tornados durante a colocacao da armadura (Hartikainen & Gambin, 1991, 

citados por Albuquerque et al., 2001). 
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As estacas helice continua tern se mostrado particularmente eficientes 

pelos seguintes aspectos: o ruido e as vibracoes sao extremamente baixos, o 

que as tornam especialmente indicadas para regioes e areas densamente 

ocupadas, onde estes problemas podem afetar seriamente os predios vizinhos. 

As principais limitacoes para execucao das estacas helice continua 

sao: i) necessidade de um terreno piano, que permita facil movimentacao para 

os equipamentos e ii) exigencia de uma quantidade minima de estacas a 

executar, de forma que economicamente tornem-se viaveis os custos de 

mobilizacao do equipamento (Antunes e Tarozzo, 1996). Atualmente devida a 

quantidade de equipamentos os custos sao menores. 

De acordo com Caputo e Manrubia (1996), o equipamento empregado 

na estaca tipo helice continua pode ser usado ainda para outras finalidades: 

• constituir uma cortina de estacas secantes ou justapostas; 

• executar pre-furos para implantacao de perfis metalicos ou estacas pre-

moldadas em terrenos resistentes, onde a simples cravacao poderia 

danificar a cabeca das estacas ou criar problemas de levantamento de 

estacas ja cravadas; 

• constituir uma cortina descontinua com estacas regularmente espacadas 

e concreto projetado entre elas. 

Em funcao do torque dos equipamentos ter aumentado 

significativamente nos ultimos anos, tern sido possivel executar estacas de 

grandes diametros e bem mais profundas, alem de se poder perfurar terrenos 

cada vez mais resistentes. No presente, com os equipamentos capazes de 

aplicar torque de ate 390 kN.m, e possivel executar estacas helice com ate 

32,00 metros de comprimento, com diametros de ate 1,20 m (Albuquerque et zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA
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al ,2001) . 

A metodologia de execucao de uma estaca helice continua obedece 

basicamente ao seguinte roteiro (Caputo e Marunbia, 1996): 

a - posicionamento do equipamento e perfuracao do terreno com o 

trado ate a profundidade definida em projeto. Durante essa etapa, a 

entrada de solo no tubo central e impedida por uma tampa de 

protecao colocada na sua extremidade, e assim, o material 

escavado, preenche as helices do trado; 

b - injecao de concreto bombeado sob pressao pelo corpo central do 

trado ate o topo; 

c - retirada continua e lenta do trado, sendo o espaco anteriormente 

ocupado pelo trado preenchido com concreto, que e mantido sob 

pressao, medida no topo do trado, ate o final da concretagem. 

Nesta etapa e utilizado o "limpador mecanico" que permite retirar o 

material aderido as helices; 

d - posicionamento da armadura imediatamente apos o termino da 

concretagem, enquanto o concreto ainda esta fresco. A ferrragem, 

em forma de gaiola, e introduzida na estaca por gravidade ou com 

auxilio de um pilao de pequena carga ou um vibrador (Antunes e 

Tarozzo, 1996). 

As operacoes basicas envolvidas na execucao de uma estaca helice 

continua estao mostradas esquematicamente na Figura 2.10. 

Antunes e Tarozzo (1996) admitem que as estacas submetidas apenas 

a esforcos de compressao levem uma armacao em forma de gaiola no topo, 

em geral de 3,00 a 5,00 m de comprimento. No caso de estacas submetidas a zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA
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esforcos transversals ou de tracao, somente serao possiveis para 

comprimentos de armacoes de no maximo 12,00 m, em funcao do metodo 

construtivo, porem atualmente pode-se utilizar comprimentos de ate 18,00 m. 

a) perfuracaozyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA b) concretagem c) concretagem d) armadura 

Figura 2.10 - Execucao da estaca helice continua (Caputo e Manrubia, 1996). 

Caputo e Manrubia (1996) ressaltam uma importante vantagem da 

estaca helice continua, que e o monitoramento eletronico obtido durante todo o 

processo de execucao (ver Figura 2.11). Desse monitoramento, os parametros 

medidos sao: i) profundidade da escavacao; ii) o volume de concreto lancado; 

iii) pressao do concreto ao longo de toda a extensao da estaca; iv) tempo de 

execucao (de perfuracao e concretagem); v) torque aplicado; vi) velocidade de 

penetracao/extracao do trado; e vii) velocidade de rotagao do trado. Deve-se 

ter um cuidado especial pois os sensores do equipamento sao sensiveis a 

alteracoes. 

O equipamento normalmente empregado para executar a estaca tipo 

helice continua constitui-se de um guindaste de esteiras, que serve de apoio 
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para a torre vertical de altura apropriada a profundidade da estaca, equipada 

com guias por onde corre a mesa de rotacao de acionamento hidraulico (ver 

Figura 2.11). zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

Figura 2.11 - Esquema de monitoramento da estaca helice continua (Caputo e Manrubia, 

1996). 

O sistema de monitoracao (um microcomputador acoplado a sensores 

instalados no equipamento) permite obter ainda informacoes de todas as 

caracteristicas da estaca (volume de concreto), perfil da estaca, prumo da 

estaca, dia, data e hora de execucao. Todas essas informacoes poderao ser 

impressas, para cada estaca, em forma de relatorio (Caputo e Manrunbia, 

1996). 

Os parametros obtidos, atraves da monitoracao na execucao de uma 

estaca helice continua, podem auxiliar no estudo do comportamento da estaca. 

Pfeiffer et al. (1993), citados por Albuquerque et al. (2001), verificaram que a 

capacidade de carga, em especial o atrito lateral, e extremamente dependente zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA
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destes fatores. Os autores deduziram uma equacao que avalia o grau de 

deslocamento do solo, definido como OCC (sobre consumo de concreto). 

sendo: 

V p = volume teorico da estaca; 

Vb = volume de concreto consumido. 

O OCC indica a existencia de deslocamentos de solo durante a 

escavacao. Os autores concluiram que para esse tipo de estaca, a velocidade 

de penetracao e o tempo de execucao sao fatores importantes que influenciam 

o estado de tensoes do solo em torno da estaca. 

Existem varios problemas que podem ocorrer devido a falta de 

monitoracao no processo de execucao desse tipo de estaca. Se o trado fosse 

levantado mais rapidamente do que o fluxo de concreto injetado na estaca, 

poderia ocorrer uma diminuicao no diametro do fuste, ou ate mesmo um 

seccionamento do mesmo por queda de solo ou entrada de agua no vazio 

deixado. Por outro lado, se o trado for retirado muito lentamente, podera 

ocorrer uma "contaminacao" do concreto (Alonso, 1996). 

Quando a estaca durante sua funcionabilidade for submetida apenas 

esforcos de compressao, e comum instalar na cabeca da estaca uma armadura 

de pequeno comprimento (ver Figura 2.12), cuja finalidade e melhorar a ligagao 

da estaca com o bloco de coroamento (Alonso, 1996). 

Para estacas que serao submetidas a cargas de tracao, a armadura 

pode ser constituida por uma ou mais barras longitudinais (por exemplo a 

DYWIDAG), sem estribos, que sao cravadas sem problemas. Para estacas 

submetidas a esforcos transversals, havera necessidade de arma-la com zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

p 

(2.19) zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA
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barras longitudinals e estribos. Neste caso, a cravacao por gravidade so e 

possivel para profundidade da ordem de 11,00 m. A partir dai, a presenca de 

estribos dificulta a "cravacao". Para maiores comprimentos, ocorre a 

necessidade de instalacao da armadura com auxilio de vibrador hidraulico 

dotado de um sistema especial de acoplagem, que permite vibracao a 

armadura (Alonso, 1996). 

I* zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

Figura 2.12 - Armacao de ligacao da estaca com o bioco de coroamento na cabega da 

estaca helice continua. 

Os equipamentos disponiveis hoje no mercado, permitem executar 

essas estacas em solos comzyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA NSPT da ordem 50, alem de executar estacas com 

inclinacoes de ate 14 graus (ate profundidade de 15,00 m) e ate 11 graus, para 

profundidades na faixa de 16,00 m a 25,00 m (Teixeira, 1996). 

Os equipamentos antigos eram bastante criticados, pois o baixo valor 

do torque disponivel limitava o diametro e o comprimento das estacas e criava 

dificuldades para o operador manter uma velocidade de penetracao adequada 

em certos tipos de solos. No caso de solos moles submersos sobrejacentes, a 
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solos resistentes, a baixa velocidade de penetracao do trado na camada 

resistente tende a fazer com que o solo mole "suba* ate a superficie, pelas 

helices. Esse fato provoca uma descompressao do solo em volta do fuste, 

formando cavidades, sem nenhuma possibilidade de se conhecer seu volume. 

Estas cavidades geralmente ficam preenchidas por agua, que durante a injecao 

mistura-se com o concreto (Alonso, 1996). 

De acordo com Antunes e Cabral (1996), o comportamento desse tipo 

de estaca esta mais proximo das estacas cravadas que das estacas 

escavadas, do ponto de vista dos metodos de previsao de sua capacidade de 

carga. Os autores demonstravam certa preocupacao quanto a resistencia de 

ponta, face a pequena quantidade de resultados de provas de carga, 

considerados ainda insuficientes para se avaliar estatisticamente os metodos 

de previsao disponiveis. zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

2.5.2 - Metodos Semi-Empiricos de Previsao de Capacidade de Carga 

2.5.2.1 - Metodo de Alonso (1996; 2000A) 

Alonso (1996) propoe uma metodologia de calculo da parcela referente 

ao atrito lateral de estacas baseado nos torques medido nos ensaios SPT-T. 

Com a finalidade de reavaliar a sua metodologia de calculo de carga de ruptura 

em estacas helice continua, Alonso (2000A) apresenta uma proposta para o 

emprego de seu metodo em argila siltosa da Formacao Guabirotuba e solos da 

cidade de Serra na regiao de Vitoria, no Espirito Santo. 

De acordo com este metodo, o atrito lateral ( f s ) e a carga de ponta sao 

correlacionados com os valores obtidos a partir do SPT-T (Tm ax e T m i n ) . A carga 

de ruptura e obtida atraves da expressa 

Qu = Q P + Qs (2.20) 
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A carga de atrito lateral na ruptura e obtida por: 

(2.21) 

sendo: 

U = perimetro da estaca; 

L = comprimento da estaca; 

q s = af s (adesao media na ruptura ao longo do fuste da estaca); 

a = coeficiente de correcao de fs obtido atraves da interpretacao de provas de 

carga carregadas nas proximidades da ruptura, obtido da Tabela 2.7. zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

Tabela 2.7 - Limites de qs e valores dezyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA a para estacas helice continua (Alonso, 2000A). 

Regiao Limite de q s a 

Bacia Sedimentar de 

Sao Paulo 

< 200 (kPa) 0,65 

Formacao de 

Guabirotuba 

< 8 0 (kPa) 0,65 

Cidade de Serra/ES < 200 (kPa) 0,76 

Para obtencao do atrito lateral f s, a partir do torque medido, emprega-

se a expressao: zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

fs zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA
ioor max (2.22) 

0,41h. SPT-T -0,032 

sendo: 

f s = atrito lateral (kPa); 

Tmax = torque maximo (kgf.m); 

hsPT-T = penetracao total do amostrador (cm). 
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0 autor propoe a utilizacao das seguintes expressoes em caso da nao 

disponibilidade do ensaio com medida de torque: 

Tmax = torque maximo (em kgf.m) obtido no ensaio SPT-T para uma penetracao 

h (em cm) do amostrador padrao; 

Tmfn = torque minimo (em kgf.m) obtido no ensaio SPT-T para uma penetracao 

h (em cm) do amostrador padrao; zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

NSPT = resistencia a penetracao padrao do SPT, adotando-se no maximo, NSPT 

igual a 40. 

Para solos da Formacao de Guabirotuba, por exemplo, usa-se: 

Tmax = 1,13 NSPT (2.24a) 

Tmin = 0,98 NSPT (2.24b) 

Cabe lembrar que na determinagao do T m a x e do T m i n os valores de NSPT 

devem ser limitados a, no maximo, 40. 

A partir de um estudo estatfstico realizado com 980 dados Alonso 

(2000A), desenvolveu correlacoes entre a resistencia a penetracao NSPT e o 

atrito lateral unitario. Foram obtidas duas correlacoes estatisticas: uma 

correspondente a uma reta generica (f s = a + b NSPT)zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA e a outra a uma reta que 

passa pela origem das coordenadas (f s = c NSPT). 

Tmax - 1,2 NSPT (2.23a) 

Tmin - 1,0 NSPT (2.23b) 

sendo: zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA
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fs = 15+5zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA NSPT (2.25a) 

fs - 6 NSPT (2.25b) 

Os dados foram obtidos em varios tipos de solos (areia fina, areia 

media argilosa, argilas siltosa e arenosa e silte arenoso). 

A carga de ruptura na ponta pode ser determinada por: 

T1min = media aritmetica dos valores do torque minimo (kgf.m), no trecho 8D 

acima da ponta da estaca, limitado ao valor maximo de 40 kgf.m; 

T2min = media aritmetica dos valores do torque minimo (kgf.m) no trecho 3D 

abaixo da ponta da estaca, valor limite maximo de 40 kgf.m. 

Para a regiao da Bacia Sedimentar de Sao Paulo sao sugeridos para 

areias, p = 200 kPa/kgf.m, para siltes, p=15Q kPa/kgf.m e para argilas, p=100 

kPa/kgf.m. Para a argila da Formacao de Guabirotuba, sugere-se a adocao de 

p=80 kPa/kgf.m. 

A autora da presente dissertacao concorda com Alonso (2000), quando 

ele afirma que nenhum metodo para previsao da capacidade de carga de 

estacas e universal, devendo cada um ser aplicado apenas em solos da regiao 

para o qual ele foi desenvolvido. Sua extrapoiacao deve ser feita com cautela, 

procurando-se aferi-lo necessariamente a partir de provas de carga, sendo o 

caso da presente pesquisa. 

Q p =q p *Ap (2.26a) 

(2.26b) 

sendo: zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA
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Segundo Guimaraes et al. (2002)zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA e Velloso (2000), os metodos que 

utilizam os valores do torque apresentam maior variabilidade de resultados do 

que os metodos baseados nozyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA NSPT. Este fato e possivelmente decprrente da 

variabilidade encontrada nas medicoes de torque, que em geral, e maior do 

que a encontrada no SPT. 

2.5.2.2 - Metodo de Antunes e Cabral (1996) 

Este metodo e baseado em informacoes obtidas a partir da realizacao 

de nove provas de carga e comparacoes com dados de NSPT. A carga de 

ruptura e expressa por: 

D = diametro da estaca; 

L = comprimento da estaca embutida na camada; 

NSPT = numero de golpes de SPT, ao longo do fuste da estaca; 

3i = coeficiente de atrito lateral. 

Carga de ponta na ruptura e obtida da Equacao 2.29: zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

Qu =QP+QS 

(2.27) 

A carga de atrito lateral e calculada por: zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

Qs = nD^N^fiJL (kgf) (2.28) 

sendo: 

Q P = N P Ap 02 (kgf) (2.29) 

sendo: zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA
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N P = resistencia a penetracao do SPT, obtida na ponta da estaca; 

A p = area da ponta da estaca; 

p 2 = coeficiente de carga na ponta (p 2 NSPT < 40 kgf/cm 2). 

Os valores de pi e p 2 propostos por Antunes e Cabral (1996) estao 

apresentados na Tabela 2.8. zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

Tabela 2.8 - Valores de pi e p 2 propostos por Antunes e Cabral (1996). 

Solo Pi P2 

Areia 4,0 a 5,0 2,0 a 2,5 

Silte 2,5 a 3,5 1,0 a 2,0 

Argila 2,0 a 3,5 1,0a1,5 

2.5.2.3 - Metodo de Vorcaro e Velloso (2000) 

Os autores obtiveram a partir de um banco de dados de provas de 

carga uma expressao para a previsao da capacidade de carga de estacas 

helice continua e escavada, baseada numa regressao linear multipia. 

A previsao da carga de ponta e ao longo do fuste esta relacionada a 

duas hipoteses: i) a primeira, utilizando dados do NSPT sem limitagao dos 

valores e ii) a segunda, para o fuste, os valores de NSPT sao inferiores a 50, 

enquanto para a ponta, os valores do NSPT sao inferiores a 75. 

A carga de ruptura pode ser calculada utilizando-se a seguinte 

equacao: 

_ e (1,96inxp-0,34!nxqlnx! + 1,36!rixl±0,29) ^ 30a) 

sendo: 

X p - ApNsPT-ponta (2.30b) 
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Xi = U[ZNsPT-fuste] (2.30c) 

sendo: 

A p = area da ponta da estaca; 

U = perimetro da estaca. 

Al = espessura de solo, em m, ao longo da qual ozyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA NSPT pode ser considerado 

constante. zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

2.6 - Metodos de Previsao de Recalques 

A carga de trabalho e tambem funcao dos recalques que a estrutura e 

capaz de tolerar, por isso a estimativa do recalque do topo de uma estaca e 

muito importante para qualquer projeto de fundacoes (Albuquerque et al., 

2001). Os recalques da estaca, do bloco e do predio sao diferentes. 

Pode-se tambem classificar os metodos de previsao de recalques em 

metodos teoricos, semi-empiricos e empiricos. 

2.6.1 - Metodos Teoricos e Semi-Empiricos 

2.6.1.1 - Metodo de Poulos& Davis (1968) 

Este metodo teorico propoe a previsao dos recalques de uma estaca, 

de forma cilindrica, carregada axialmente em uma massa de solo de 

comportamento elastico linear, o qual se baseia na equacao de Mindlin (1936). 

Para a aplicacao do metodo, supoe-se que exista linearidade entre as tensoes 

e as deformacoes, que o solo de espessura h seja homogeneo e que a estaca 

e incompressivel (ver Figura 2.13). Dessa forma, o recalque de uma estaca 

pode ser calculado atraves da seguinte expressao: zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA
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Q l 
r =zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

 p
-  (2.31) 

L E S

 V 

sendo: 

Q = carga aplicada no topo da estaca; 

L = comprimento da estaca; 

E s = modulo de elasticidade do solo; 

l p = fator de influencia para deformacoes. zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

Q 

h 

Figura 2.13 - Estaca embutida em camada finita (Pouios & Davis, 1968, apud 

Albuquerque etal. 2001). 

0 fator lp e funcao das relacoes L/h e Dp/DF, onde D p e D F sao os 

diametros da ponta e do fuste da estaca, respectivamente. O fator l p sofre 

procedimentos de correcao para levar em conta os seguintes aspectos: i) 

compressibilidade da estaca; ii) camada do solo de espessura finita , iii) 

coeficiente de Poisson e iv) camada resistente na ponta da estaca. 

Para obtencao do valor de l p , os autores propuseram a utilizacao de um zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA
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abaco, conforme mostrado na Figura 2.14. 0 modulo de elasticidade do solo e 

determinado atraves de retroanalises. zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

1 1,2 1,4 1,6 1,8 2 0,4 0,3 0,2 0,1 0 
0,5 

Figura 2.14 - Fator de deslocamento l p - camada finita (V = 0,5), segundo (Poulos& Davis 

1968, apud Albuquerque etal. 2001). 

2.6.1.2 - Metodo de Vesic (1969,1975A) 

E um metodo semi-empirico que se baseia em dois aspectos: na forma 

de distribuicao do atrito lateral e no tipo da estaca. De acordo com o metodo de 

Vesic, o recalque total de uma estaca (n) e obtido a partir da soma de tres 

parcelas, ou seja, r r t= re + rp + r f onde: 

re = recalque devido ao encurtamento elastico da estaca; 

r p = recalque do solo devido a mobilizacao da carga de ponta da estaca; 

r f = recalque do solo devido a mobilizacao da carga de atrito ao longo do fuste. 

O recalque devido ao encurtamento elastico da estaca e determinado zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA
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em funcao da distribuicao do atrito lateral e da carga de ponta, de acordo com 

a Equacao 2.32: 

re = recalque devido ao encurtamento elastico da estaca ; 

Q p = carga na ponta no estagio do carregamento {kN); 

Q s = carga lateral no estagio do carregamento (kN); 

A p = area da secao transversal da estaca (m 2); 

E = modulo de elasticidade do material da estaca (MPa); 

a S s = fator que depende da distribuicao do atrito ao longo do fuste. 

L = comprimento da estaca (m). 

Para a parcela do recalque devida as cargas transmitidas a ponta e ao 

longo do fuste, tem-se as Equacoes 2.33 e 2.34, respectivamente: 

(2.32) 

sendo: 

(2.33) 

o&=zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA 0,50 <&»= 0,67 

Figura 2.15 - Distribuicao de atrito lateral ao iongo do fuste (Vesic 1975A). zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA
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C Q 
r f = - ^ - ^ (2.34) 

Hp 

onde: 

q p = resistencia de ponta ultima da estaca. 

Os valores do coeficiente C p e C s dependem do tipo de solo e do tipo 

de estaca, conforme mostrado na Tabela 2.9. Os valores de Cs sao calculados 

com o emprego da Equacao 2.35: 

C s = (0,93 + 0,16 ( L/D)zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA
 %) C p (2.35) zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

Tabela 2.9 - Valores do coeficiente C p (Vesic1975A). 

TIPO DE SOLO ESTACA CRAVADA ESTACA ESCAVADA 

Areia (compacta a fofa) 0,02 a 0,04 0,09 a 0,18 

Argila (rija a mole) 0,02 a 0,03 0,03 a 0,06 

Silte (compacto a fofo) 0,03 a 0,05 0,09 a 0,12 

O emprego desse metodo e bastante simples, principalmente por nao 

haver necessidade do conhecimento de parametros do solo de dificil 

determinacao, como por exemplo, o modulo de elasticidade. O autor leva em 

consideracao na sua utilizacao o tipo de estaca a ser empregada. zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA
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2.6.2 - Metodos Empiricos de Previsao de Recalques 

2.6.2.1 - Metodo de Decourt (1995) 

Este metodo empfrico e baseado em resultados de provas de carga e 

tern como objetivo possibilitar a previsao da curva carga x recalque tanto para 

estacas de deslocamento quanto para estacas escavadas. Para aplicacao do 

metodo de Decourt (1995) ha que considerar duas situacoes: i) estacas de 

deslocamento em qualquer tipo de solo e ii) estacas escavadas, em solos 

argilosos (situacao 1) ou em solos granulares (situacao 2). Os modelos 

propostos para representacao das curvas carga x recalque previstas estao 

apresentados nas Figuras 2.15 e 2.16, para estacas de deslocamento e 

escavadas, respectivamente. 

Carga (MN) zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

13 zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

Modeio Proposto 

Estaca de Deslocamento 

<))«,=0,30m 

Ruptura 

r (mm) 

Figura 2.16 - Modeio proposto para representacao da curva carga-recalque para estacas 

de deslocamento (Decourt, 1995 apud Albuquerque et al., 2001). zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA
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CargazyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA (MN) 

120.0 : zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

r (mm) ' 

Figura 2.17 - Modeio proposto para representacao da curva carga x recalque de estacas 

escavadas (Decourt, 1995 apud Albuquerque et al., 2001). 

Para obtencao da curva carga x recalque, Decourt (1995) recomenda 

que sejam seguidos os cinco passos seguintes: 

a - Determinar o valor de X 

Situacao i) A', = (2.36a) 

Situacao ii)zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA Xx = Q p (2.36b) 
1 0,21 •£> 
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onde X e o indice de crescimento de carga com o deslocamento e D o diametro 

da estaca; 

b - obter o valor do atrito lateral na ruptura Q s ; 

c - marcar o ponto Qs no eixo das cargas, definindo-se entao o ponto O; 

d - conhecido o valor de X, traca-se a reta definida pelos pontos 0 e 2, 

sendozyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA X2=0,5 X i . Dessa forma, obtem-se o ponto 3 de ruptura; 

e - tracar uma reta partindo da origem ate encontrar a reta referente aos 

pontos 1 e 2 correspondentes a 5,00 mm, na situacao 1, e 10,00 mm, na 

situacao 2. 

Na Tabela 2.10 e apresentado um exemplo de aplicacao do metodo de 

Decourt (1995), onde se encontram os valores dos recalques nos pontos 1, 2 e 

3 para as duas situacoes mostradas nas Figuras 2.15 e 2.16. zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

Tabela 2.10 - Valores dos recalques segundo o metodo de Decourt (1995) para os casos 

apresentados nas Figuras 2.15 e 2.16. 

PONTO 
SITUACAO 

PONTO 
1 2 

1 n= 5 mm ri=10 mm 

2 r 2=0,04D r 2=0,12D 

3 r 3=0,10D r 3=0,30D 

2.6.2.2 - Metodo de Souza e Couso (1997) 

Baseados num metodo semi-empirico, que utiliza as relacoes de 

Camberfort e na analise de oito provas de carga em estacas do tipo helice 

continua, Souza e Couso (1997) propuseram um procedimento para estimativa 

da curva carga x recalque dessas estacas a partir de resultados de ensaios 

com SPT e/ou com SPT-T. Foi ainda utilizada na formulacao do metodo uma 

razao (R a), que expressa a relacao entre a tensao mobilizada na ponta e o zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA
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deslocamento correspondente. As provas de carga executadas foram metade 

do tipo lento e a outra metade do tipo rapido. 

Para a interpretacao das provas de carga os autores empregaram o 

"Metodo das Duas Retas", o qual adota como funcoes de transferencia de 

carga as relacoes de Camberfort. O metodo consiste em ajustar duas retas a 

curva carga x recalque medida, sendo a primeira no trecho inicial da curva 

correspondente a resistencia por atrito, e a segunda referente a completa 

mobilizacao da resistencia de ponta (ver Figura 2.17). zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

14000r 

Recalque no fop© (mm) 

Figura 2.18 - Hustracao grafica do metodo das duas retas, proposto (Souza e COUSO, 

1997 apud Albuquerque et a!., 2001). 

De acordo com a Figura 2.17, tem-se: 

n - deslocamento necessario para mobilizar toda a resistencia por atrito numa 

dada secao da estaca, admitindo igual a 4,00 mm; 

r2 - deslocamento necessario para mobilizar toda a resistencia de ponta; 

ec - encurtamento elastico da estaca; 

Q s - parcela de resistencia de atrito lateral; 

Q p - parcela de resistencia de ponta. 
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A parcela da resistencia por atrito lateral pode ser estimada atraves da 

Equagao 2.37, enquanto os valores dezyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA Fu e F s sao determinados com o 

emprego das Equacoes 2.38a e 2.38b: 

Qs = fu.As (2.37) 

i) para argilas silto-arenosas 

f u = f s=7 ,4N S P TzyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA (kPa) (2.38a) 

ii) para siltes arenosos residuais 

f u = 0,70fs = 5 , 2 N S P T (kPa) (2.38b) 

sendo: 

f u = tensao limite de resistencia para outros tipos de solos; 

As = area lateral da estaca; 

f s = atrito/adesao medida no ensaio SPT-T; 

NSPT = resistencia a penetracao do SPT. 

Para o calculo das coordenadas do ponto A (Q, S) da curva carga x 

recalque, correspondente a mobilizacao maxima da resistencia por atrito 

lateral, adotam-se as seguintes expressoes: 

Qu(A) = Q s + QP(A) = Q s + R p Ap n (2.39a) 

r(A) = n + ((Q(A) + QP(A)/2))*L/(EC*AP) (2.39b) 

sendo: 

r(A) = recalque do topo da estaca ao final da mobilizacao da resistencia de 
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atrito lateral; 

Q(A) = carga no topo da estaca ao final da mobilizacao da resistencia de atrito 

lateral; 

QP(A) = carga na ponta da estaca ao final da mobilizacao da resistencia de 

atrito lateral; 

Ap = area da ponta da estaca; 

E c = modulo de elasticidade do concrete da estaca, admitindo o valor de 25 

GPa, caso nao se tenha feito controle tecnologico na obra. 

Para a estimativa da reta correspondente a mobilizacao total da 

resistencia de ponta, adota-se a seguinte expressao: 

Q = carga aplicada no topo da estaca; 

Q s = carga lateral de ruptura calculada; 

Ap = area de segao transversal da estaca; 

R = razao entre a tensao mobilizada na ponta e o deslocamento 

correspondente; 

KR = rigidez da estaca como peca estrutural; 

r = recalque do topo da estaca. zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

2.7 - Consideracoes Finais 

Ressalta-se nos ultimos paragrafos deste capitulo, algumas colocacoes 

de outros autores a respeito do que se tern constatado sobre o comportamento 

das estacas helice continua, ou seja, se esta mais proximo das estacas de 

deslocamento ou das estacas escavadas. zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

Q - Q s _ 1 (2.40) 

sendo: 
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De acordo com observacoes feitas por Antunes e Tarozzo (1996), 

resultados de provas de carga realizadas ate aquela epoca mostravam que o 

comportamento das estacas tipo helice continua tende a ser mais previsivel 

quando os metodos de calculo e os parametros do solo empregados na 

previsao sao os mesmos aplicaveis as estacas cravadas do que as escavadas. 

Por outro lado, Viggiani (1993), citado por Albuquerque et al. (2001), 

verificou, atraves de resultados de provas de carga realizadas tambem sobre 

estacas do tipo helice continua instrumentadas, que seu comportamento se 

situa entre as estacas escavadas e as estacas de deslocamento. 

Pelo que se observa, existe ainda entre a comunidade geotecnica uma 

divergencia de opinioes quanta ao comportamento real das estacas helice 

continua quando se tenta enquadra-las entre as estacas de deslocamento e as 

estacas escavadas. Neste aspecto, a presente dissertacao podera dar uma 

parcela de contribuicao para o melhor entendimento deste tipo de estaca. 
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CAPITULO 3 

ENSAIOS REALIZADOS 

3.1 - Generalidades 

Para desenvolvimento da presente pesquisa foram realizadas oito 

provas de carga (PC1, PC2, PC3, PC4, PCS, PC6, PC7 e PCS) de compressao 

em estacas do tipo helice continua. Todas as provas de carga foram realizadas 

na cidade do Recife - PE. A Tabela 3.1 apresenta urn resumo das estacas 

testadas e os dados de localizagao das respectivas obras. 

3.2 - Aspectos Geol6gicos e a Pratica de FundacSes da Cidade do Recife 

Apresenta-se a seguir uma breve descricao das condicoes geologicas 

da cidade do Recife, visto que e reconhecida a importancia da formacao 

geologica na escolha do tipo de fundacao, conforme demonstrado por Gusmao 

Filho(1982). 

Recife limita-se ao norte com o municipio de Olinda, ao sul com 

Jaboatao dos Guararapes, e a oeste com os municfpios de Camaragibe e Sao 

Lourenco da Mata. Recife esta situada na planicie fluvio-marinha, formada pela 

juncao dos Rios Capibaribe e Beberibe, que se desenvolve entre as praias e os 

morros, estes ultimos na sua periferia (Gusmao Filho, 1995). 

Os morros e a planicie dividem geomorfologicamente a cidade do 

Recife, que sofreu processos geodinamicos na sua formacao. Atraves do 

afundamento na direcao da linha da costa do embasamento cristalino, foi 

formada a bacia de sedimentacao por urn "falhamento" de gravidade na direcao 

NNE (Gusmao Filho, 1995). 
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Tabela 3.1 - Resumo das provas de carga sobre estacas do tipo helice continua 

realizadas em Recife. 

Prova 

de 

Carga 

Estaca 
Comprimento 

(m) 

Diametro 

(m) Qtrab 
(kN) 

Local Obra 

PC1 E107 14,24 0,60 1700,00 

Rua Real da 
Torre, 701, 

bairro 
Madalena. 

Edificio 
Aderbal 
Jurema 

PC2 E08 14,00 0,80 1800,00 
Av. Boa Viagem, 

junto ao 
numero n e 5212. 

Edificio 
Estacao 
do Mar 

PC3 E04 20,00 
0,50 

1300,00 
Rua Ana 

Camelo da 
Silva. 

Edificio 
Parque 

dos 
Mangue 

zais 

PC4 E34 20,50 0,40 500,00 
Rua Padre 
Benardino 

Pessoa 

Edificio 
Consuei 

0 
Martins 

PCS E97 21,00 0,50 900,00 

Av. Boa Viagem 

Edificio 

Maria de 

Lourdes 
PCS E12 21,00 0,50 900,00 

Av. Boa Viagem 

Edificio 

Maria de 

Lourdes 

PC7 E25A 16.50 0,50 1300,00 
Av. Flor de 
Santana -

Pamamirim 

Edificio 
Maria 

Sophie 

PC8 EOS 20,50 0,50 1200,00 

Rua Afonso 
Albuquerque 
Melo - Casa 

Forte 

Edificio 
Cristiano 

Na regiao estao presentes as seguintes formacoes geologicas: Cabo, 

Bebeberibe, Gramame e Barreiras. 

A Formacao do Cabo consiste de arenitos feldspaticos grosseiros, 

identificados como arcosios com ate 3,00 m de espessura, intercalados entre 

camadas argilosas menos espessas. Originada com o tectonismo, constituida 
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de sedimentos mais grosseiros de granulometria variada (Alheiros et al., 1990). zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

EMBASAMENTO 
PRE-CAMBRIANO 

Figura 3.1 - Mapa das unidades geologicas do Recife (Alheiros et al., 1990). 
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A Formacao Beberibe e composta por areias quartzosas, siltitos e 

outros sedimentos mais finos, armazenando uma importante reserva de agua 

subterranea (Kogel, 1958; Beurlen, 1967), localizada em profundidade e 

aflorantes ao norte da cidade, em Passarinho, as margens do Rio Beberibe. 

Os sedimentos continentais de origem fluvial da Formacao Beberibe, 

foram afogados originando a Formacao Gramame. Esta formacao e composta 

de sedimentos finos, calcareos dolomiticos e cremes. De acordo com Alheiros 

et al. (1990), a Formacao Gramame esta restrita em sub-superficie, na porcao 

leste e nordeste da cidade, onde tambem aflora pontualmente, recobrindo o 

arenito da Formacao Beberibe. 

A Formacao Barreiras consiste de sedimentos caracterizados por uma 

mistura de areias e argilas, com horizontes de pedregulhos onde foram 

identificadas as fades de leque aluvial, fluvial e fluvio-lagunar, em razao de 

sucessivos avancos e recuos do mar durante o Periodo Quaternario. Em 

consequencia da regressao marinha que se seguiu e o basculamento para 

leste da borda do continente com o mar, bastante recuado, foi formada a 

deposicao da Formacao Barreiras, no limite do continente. A Formacao 

Barreiras esta presente em toda a costa nordestina (Gusmao Filho, 1982). A 

unidade geomorfologica da Planicie do Recife e composta pelos terracos 

marinhos, mangues, turfeiras, meandros abandonados, terracos fluviais e 

aluvioes (Gusmao Filho, 1995). 

Os eventos geologicos que deram origem as formacoes na cidade do 

Recife foram (ver Figura 3.2): falhamento do embasamento cristalino, gerando 

uma regiao rebaixada a leste; deposicao dos sedimentos da bacia cretacea; 

erosao no interior do continente; deposicao da Formacao Barreiras e Formacao 

da Planicie do Recife (Gusmao Filho, 1995). 
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Figura 3,2 - Geologia da cidade do Recife (Gusmao Filho, 1982). 

Segundo (Gusmao Filho, 1995), a influencia geologica mais importante 

sobre as caracteristicas da Planicie do Recife foram o avanco e o recuo do 

mar. Os terracos marinhos identificados na planicie sao conhecidos como 

terragos marinhos pleistocenico e holocenico, que correspondem a penultima e 

ultima transgressao. Abaixo deste terracos encontram-se depositos de 

conchas, formando camadas bem definidas ou misturadas a outros sedimentos 

grosseiros (siltes e argilas). As conchas sao materiais carbonaticos de origem 

organica, que estao presentes proximos a costa continental, em especial nos 

oceanos mais quentes (Figura 3.3). 
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T R A N S 3 R E S S A 0 MARlNHA / AVANCO 

0 0 M A R P A R A O C O N T I N E N T E . 

MATERIAL SROSSEIRO 
OEPOSITAOO QUANDO O 
MAR AVANCA.X SUA 
FRENTE. 

MATERIAL F1N0 OEPOSITAOO 
SOBRE O GROSSEIRO, A M EDI OA 
SUE 0 MAR mi SE APRO-
FUNOAMOO . 

R E G R E S S A O M A R I N H A / R E C U O 

0 

Figura 3.3 - Processo de deposicao de sedimentos marinhos na area da cidade do 

Recife, (Gusmao Filho, 1982). 

As flutuacoes do nivel do mar durante o Periodo Quaternario permitem 

que os geologos correlacionem importantes unidades de depositos na Planicie 

do Recife. 

Segundo Mabesoone (1967), a presenca de bancos de arenitos nas 

praias do Recife, em mare vazante, sao testemunhos da flutuacao do nivel do 

mar. 

Segundo Gusmao Filho, (1995), devido a acao do Rio Capibaribe no 

interior da Planicie, originaram-se terragos fluviais, meandros abandonados, 

depositos cheios por sedimentos finos, bancos de areia e, apos sucessivas 

transgressoes e regressoes marinhas, formou-se uma foz depositaria de 
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toneladas de sedimentos trazidos para o mar e retidos pelos arrecifes a frente 

do continente (Figura 3.3). 

0 ambiente de deposicao e urn fator que influencia as propriedades 

geotecnicas dos depositos na planicie sedimentar do Recife. Esse ambiente 

esta intimamente relacionado a deposicao atraves da topografia, da 

temperatura, da agua, dos organismos e da velocidade. A topografia influi na 

drenagem em termos de velocidades e vazao de fluxo d'agua, alterando na 

forma de erosao (Trask,1950). 

Os depositos de siite e areia sao originados pela subida e descida do 

leito dos rios, espalhando-se nos vales a sua volta. Estes depositos ao longo 

da secao transversal da varzea inundada nao possuem granulometria bem 

definida. A altemancia de sedimentos grosseiros e finos, comum nos depositos 

fluviais, e causada pela alteracao de fluxo com a mudanca de secao (Gusmao 

Filho, 1995). 

Os depositos de textura fina silto-argilosa resultam no ambiente 

geologico dos mangues, pantanos e lagunas. Os mangues sao originados pelo 

represamento de agua em uma area ampia e baixa da planicie de agua 

estagnada, favorecendo assim a acumulacao de vegetacao e de outros 

materiais (Gusmao Filho, 1995). 

Cada unidade geologica esta associada a urn certo ambiente. A Tabela 

3.2 mostra as unidades geologicas presentes na cidade do Recife e seus locais 

de ocorrencia (Alheiros et al., 1990). 
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3.2.1 - A Pratica de Fundacoes em Recife 

A pratica de fundacoes de edificios altos (ate 20 pavimentos) nas 

capitals nordestinas, particularmente em Recife, obedece aos condicionantes 

geologicos antes descritos, havendo portanto, uma certa correlacao entre as 

formacoes geologicas e o tipo de fundacao empregado (Gusmao Filho, 1982). 

Tabela 3.2 - Unidades geologicas presentes na cidade do Recife (Alheiros et al., 1990). 

UNIDADE 
GEOLOGICA 

AMBIENTE DE 
DEPOSIQAO LOCAL 

Mangues zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA
Agua estagnada em area 
ampla e rasa, onde a 
vegetagao pode crescer. 

Arruda, Pina, Afogados, Coque, 
etc. 

Terracos Marinhos 
Flutuacao do nivel do mar, 
deixando testemunhos no 
continente. 

Estancia, Aeroporto, IPSEP, 
Setubal, Ibura de Baixo, etc. 

Depositos Aluvionares 
Agua corrente no canal e 
margem dos rios. 

As margens dos rios e canais. 

Depositos Estuaiinos 
Estuario raso, planicie de 
inundacao do rio Capibaribe 

A maior parte da planicie, 
Caxanga, Derby, etc. 

Depositos Lagunares 
Agua doce dos rios e agua 
salgada, quando das 
ingressoes das mares. 

Lagoa de Araca. 

Dep6sitos de Praia 
Agua do mar em presenca 
de vento. 

Pina, Boa Viagem. 

Dep6sitos Continentais 
Agua corrente com deposicao 
no bordo do continente com a 
regressao do mar. 

Casa Amarela, Dois Irmios, 
Camaragibe, Tres Cameiros, etc. 

3.2.1.1 - Nos Morros e Tabuleiros 

A Formacao Barreiras e a unidade geologica mais importante 

encontrada nos morros da cidade do Recife. Nesta formacao, o emprego de 

fundacoes superficiais tern apresentado urn bom desempenho (Gusmao Filho, 

1982). Entretanto, trata-se de edificacoes de pequeno porte em areas 
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ocupadas por populagao de baixa renda. zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

3.2.1,2 - Nas Planicies Deltaicas e Varzeas 

A planicie fluvio-marinha, conforme citado anteriormente, esta 

localizada no espaco confinado entre o morro e a orla maritima, com 

sedimentos e caracteristicas geotecnicas bastante variadas. De urn modo 

geral, o nivel d'agua e elevado, os solos superficiais apresentam N SPT 

moderado (NSPT < 10), e em funcao da topografia plana em cotas baixas, e 

comum a inundacao da area, o que exige a execucao de aterros. Em funcao da 

presenga muito frequente de argila organica no perfil do subsolo, as fundacoes 

em estacas de variados tipos tern sido a solucao largamente empregada para a 

construcao de edificios altos nessa planicie (Gusmao Filho, 1982), exceto 

quando o processo de melhoramento do solo justificar a sua viabilidade 

tecnico-economica (Passos, 2001). 

Na regiao do Aeroporto dos Guararapes, no IPSEP e em Piedade 

estao localizados terrenos marinhos pleistocenicos. Os depositos fluvio-

lagunares finos nos terragos pleistocenicos se constituem de argilas arenosas, 

com consistencia crescente, de mole a rija, com a profundidade. 0 subsolo do 

Recife apresenta boas condigoes de fundagao nestas areas (Gusmao Filho, 

1995). 

Alguns problemas de execucao de estacas no Recife estao associados 

a este tipo de formacao, cujos fatores condicionantes indesejaveis sao citados 

por Gusmao Filho (1982). Os principais sao: i) ocorrencia de camada de argila 

organica, que pode estrangular o fuste de estacas moldadas in situ; ii) o alto 

teor de sais na agua do subsolo, que pode causar efeito a longo prazo nas 

estacas moldadas in loco; iii) o alto nivel d'agua, que pode dificultar a abertura 

de bulbos nas estacas de base alargada; iv) a existencia de camadas 
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infermediarias de areia compacta, que pode dificultar o avango das estacas 

escavadas. zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

3.2.1.3 - Planicie Costeira 

Na linha de costa, por toda a planicie de Recife, os terragos marinhos 

holocenicos apresentam sedimentos de areia cuja resistencia aumenta com a 

profundidade. Devido a cimentacao carbonatica, esses sedimentos se 

transformam em arenito holocenico, aflorando na praia na mare baixa. A 

camada abaixo do arenito pode ser silto-arenosa ou argilo-arenosa mole, 

aparecendo material resistente de 15,00 a 30,00 m de profundidade (Gusmao 

Filho, 1995). 

Devido a grande espessura de camadas de argila mole, muitas vezes 

e necessario executar estacas de comprimento acima de 30,00 m. Como 

altemativa, usa-se a tecnica de compactacao superficial de terrenos arenosos 

com estacas de areia e brita, permitindo a adocao de fundacoes superficiais 

nestes locais, com o emprego de sapatas com maiores cargas de trabalho. 

Nas praias, algumas vezes tern sido utilizada fundacao superficial 

sobre o arenito, pois a execucao de estacas se tornaria onerosa por causa da 

presenga deste tipo de material. 

Os terragos pleistocenicos do bairro do Ibura e o holocenico na 

avenida Boa Viagem, sao cortados por canais de mare e recortados por 

mangues, que se caracterizam por cotas baixas e pela presenga de argila 

siitosa organica muito mole. Nas areas de pantanos, registra-se a presenga de 

turfas. Os aterros ao longo da cidade estao localizados nos manguezais. 
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3.3 - Caracteristicas dos Locais onde Foram Executadas as Provas de 

Carga 

As Figuras 3.4 a 3.11 mostram os perfis de sondagem mais proximo as 

estacas submetidas aos esforcos de compressao pertencentes aos Edificios 

Aderbal Jurema, Estacao do Mar, Parque dos Manguezais, Consuelo Martins, 

Maria de Lourdes, Maria Sophie e Cristiano. 
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\ p c » . arata proas* . * mto poo P « K J T * O U * I O ( 3 * 7 mm), 

i — " ' • powco c o n y g t e . 

* « * » > • . aqykaMMB, poo, w f t o * * * «sf eee . 
> b » a g u ( h o O * 12 mm), * mto pea. orata g r a m * , o/ m»o 

\ pea, materia tMgftntca. mt rmm - w n a w M i , maownwmara* 

. A r e * . m 4 « j « . r V , . . c / p c o p*tfn>ou*i»<3 * I B mm). e n * o 
\ flra«M. m o . pea. tuKoiM, *n«M*tKM» C 
\drHSK, Urn pauoo aarnpwcla * mm^anamani imSfSsKFt l -

- w w w * i - «aaf» w u o o t m w m o d i . 

9 (3 * 14 mm}. 

B fin* * m * * * * . p^so. aiitoMra. mto. poo a fgUoam, c / 
t. pom * r * ta ( K w u . • mio. pew. padrogulfto (3 * 14 mm). 

....cywan. cflann nrto. pco. azutatta c / va io* marrowy 

S « o c / murto «r*M* f ir». pec . acsttoao, erf pea, i n a t n M a * 
i. a m i * O f * ™ . * nwe. poo. po&ogurtho (3 * * mm), 

mamwn - tswre mto. pco- amatatttto at  vaion o>nx* - a z u a o o 

Araia ftn» c / aroia modes, pco. atgrfoaa*. pco. aMoaas.. of 
imo.poa. a n a s t raw* , • mm. poo. p*o>aaMir>o (3 a i » mm). 

*r<*m nrm •d pea. m*ota. m a t t « a t o * * * t , a a J i i O S M - C / 
pco. (MMmgulw {3 a I S mm). « mio. P O K . ar«w grcaaa . nanza 

c*or* mto. poo. azutada 
* o eompatota. 

i. p c o arguoaaa. pco. afflmaav. c / 
• fTtto.pc*3. ow««5M)ho |3 ft H mm). 

* cJ vatea tntrram - a v v m n M o o . 

m*from-«y«rmairia«K). 

LJMITE O* S O N O A G E M 

Figura 3.4 - Sondagem proxima a estaca E107 do Edificio Aderbal Jurema. 
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CAPITULO 3 ENSAIOS REALIZADOS zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

COTA. *C.9eci> 

Classrfirafao do Material Amostrado 

Areia finazyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA cl  mto pco. areia media, mto pco 
siltosa, marrom dara, median, compacta . 

com mto. pea. materia organica petrificada 

com mto. pea. materia organica pco. compacta 

pouco compacta 

Areia fina pco. siltosa, marrom - pco 
avermelhada, pouco compacta 

Areia fina cl  pco. areia media, pco siltosa, 
marrom-pco. amarelada, median, compacta 

Areia mediazyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA d pedregulho{3 a 36mm), 
marrom.muito compacta 

Areia mediae fina, marrom - pco 
arirBentada,rnto compacta 

Areia fina cl  mto. pco. pedreaulho, marrom 
marrom - mto pco. acinzentada. compacta 

Araia media cl  areia fina, median, compacta 

Areia fina e media, marrom acinzentada, 
median, compacta 

Areia fina e media cl  pedregulho (3 a 
30 mm),pco, argiiosa, cinza clam mto. 
esverdeada, pco. compacta 

Areia fina cl  areia media, compacta 
cl  pedregulho (3 a 32mm), cinza clara. 

Areia fina cl  areia media, amarela 

Areia fina mto. argiiosa, pco siltosa. 

Site mute argiloso, cl  muita areia fina 

Pedregulho cl  areia fina 

Areia fina e pedregulho, cl  areia media 

'eia fina e media,pco argiiosa, muito compacta 

weia tina ci  area media, argtlosas, pco. 
siltosa, muito compacta. 

v Areia fina cl  pea areia media, muito argiiosa, 
\ siltosa, cinza dara, muito compacta 

Figura 3.5 - Sondagem proxima a estaca E08 do Edificio Estacao do Mar. 
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CAPITULO 3 ENSAIOS REALIZADOS zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

f e soc fiSKg! A t t n dezyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA s?u«S*=?Scm 
RwxtMEtsnwnto « „ « 21/2" 

AniaelrBifcr'fr=£OBmm * =34Jnwn 

10 2 0 3 0 4 0 5 0 60 70 30 90 

t - E if 
t " u 

1 8 

Classificacao do Malarial 
Amostrado 

N. <}e Gdpes x PenefeasSo x ProfundidBde 
" 10 15 20 25 30 3SzyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA AO ~ 

13 

10 

-COTA:-0.14m 

Aterro de areia finazyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA cl  areia media , pco. 

siltoso 

1 J r \ Aterro de areia 

^ ^ " * \ \ ailtoKO. pouco 

1 " " ' 

areia fina d areia med ia , pco. 

com pa d o 

Aterro de areia fina cl  areia media ,pco. 

argiloso, poo siltoso 

Areia fina e media cl  argila organica, 

pco, turfosa, cinza e s c u r a e fofa 

Areia fina c i areia media , cl  mto. pea. 

• materia organica, c inza pouco compacta 

Areia Una ct  mto. pea areia media e mto. 

pea. materia organica cinza, pco. 

compacta. 

Areia fina e media e mto. pco. pedregulho, cinza, 
medianamanete compacta. 

Areia fina d areia media ct  mto. pouca materia 

organica, c inza, pouco compacta 

f com mto, pea , areia g rossa cinza pco, 

amarronzada 

Areia fina c i p e a . areia m e d i a , c i n z a - p c o . 

e s c u r a , medianamente c o m p a c t a 

Areia fina c / pea. areia media e mto. pco. materia 

organica c inza, medianamente compacta. 

Areia fina ci  areia med ia , cl  muito 

pouca argila organica c inza 

medianamente compacta 

Areia fina pco. si ltosa, e mto. pco. argila 

organica cinza escura , medianamente 

compacta 

•* c inza pco, e s c u r a 

Areia fina pouco si l tosa, compacta 

/ p o u c o turfosa, medianamente compacta 

rmuito pouco argiiosa 

— U 1 M I T E OA SQNOAGE***-

Figura 3.6 - Sondagem proxima a estaca E04 do Edificio Parque dos Manguezais. 
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C A P I T U L O 3 E N S A I O S R E A L I Z A D O S zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

75 

LAWAGBi/TEHPO 

PROFUNDffiJADE 
(GGtPESBOcnO 

C L A S S I F I C A C A O DO S O L O 

e 
6/33 

0,20 

1.05 

4,15 

3,10 

6,10 

«,75 

7,55 

113 

)2*0 

13,50 

14,20 

14,90 

S i 

Aterro de areia finazyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA ct areia media (arnostra 1) 

Areia fina c/ pea. areia media compacta, creme 
{arnostra 2) . 

Areia fina cl areia media, de pco. compacta a 
fofa, crema claro (arnostra 3 e 4) • 

Argila organica, pco. turfosa,plasticidade arta de 
consistencia mole, cinza escuro (arnostra 5). 

Areja fina e araia madia cl fragmentos de 
• :oncha, fofa, cinza (arnostra 6). 

Areia media cl areia fina, pco compacta, creme 
(arnostra 7) 

Areia fina e media, fofa, creme escuro 
(arnostra 3). 

Areia media cl areia fina, pco. compacta, cinza 
(arnostra 9). 

Areia media cl areia fina, medianamente 
compacta, cinza (arnostra 10 a 13). 

Argila siltosa cl pco areai fina, alta 
plasticidade, de consistencia mole, cinza 
(arnostra 14) 

Areia fina cl pea. areia media sittosa,argilosa, 
pco. compacta, cinza ciaro (amostralS) 

Areia fina cl mto. pco. areia media argiiosa, 
cinza claro (arnostra 16) 

Areia fina e media, fofa, cinza claro 
(arnostra 17) 

Areia media cl areia fina, pco. argiiosa, de pco. 
compacta a fofa, cinza claro (arnostra 18 e 19) 

Areia fina e media, pco. sittosa.defofa a pco. 
compacta, cinza claro (amoetra 20 e 21) 

Areia media c/ areia fina, de fofa a pco. 
eomoacta, cinza claro (arnostra 22 e 23) 

Argila siltosa, plasticidade alta de consistencia 
mole, cinza ciaro (amo$tra24) 

Figura 3.7 - Sondagem proxima a estaca E34 do Edificio Consuelo Martins. 
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CAPITULO 3 ENSAIOS REALIZADOS zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

N deGolpes 

PenetracSo 
(30cm) 

Te2 ' 2 e y 

Resistencia a Penetracao x Profundidade 
1-e 2' 2'e 3° 

10 20 30 40 SO 

Prof, 

(m) 

Classificaf ao do Material 

2/35 

2 

5 

6 

7 
12 
4/35 

3/35 

8 

12 

16 

3/35 
16 
26 

27 

6 

3/28 

7 
12 
4 

3 

2 

6 

S 

10 
17 
4 

3/33 

8/32 

17 
24 

3 
2S 
41 

37 

S 

3/28 

11 
S 

fi 
S 

5/32 

10 
17 

>3j= zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

1 

0,00 

1 
3,00 

3,60 

4,55 

5,30 

6,65 

8,00 

8,55 

9,87 

?.<: 12,00 

13,47 
14,15 

15,00 
315,48 

17,60 

18,55 

Areia fina, de fofa a pouco compacta 

Areia fina e media siltosa, creme, 
medianamente compacta 

Areia media e fina pouco siltosa com 
fragmentos de conchas, dara, 
medianamente compacta. 

' cil 
Areia grossa com muitas conchas, 
cinza, fofa. 

Areia grossa e media com fragmentos 
de conchaszyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA e pedregulhos, cinza 
de fofa a pouco compacta. 

Argila organica com turfa, escura, 
mole. 

Areia fina e media, cinza compacta. 

Areia media grossa e fina com 
pedregulhos e fragmentos de conchas 
cinza, compacta. 

Areia grossa e mediazyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA cl  muitas conchas 
e pedregulhos, clara, pouco compacta 

Areia media, grossa e fina siltosa cl  

pedregulho, cinza, de fofa a 
medianamente compacta. 

Sirte argiloso, variegado, medio 

Silte argiloso roxo, medio 

Areia fina e media muito siltosa, 
variegada, pouco compacta. 

Areia media e fina siltosa, cinza 
esverdeada, pouco compacta 

Argila siltosa, variegada, de media < 
rija 

Areia fina e media siltosa, pouco 
argiiosa, cinza, de fofa a pouco 
compacta. 

Figura 3.8 - Sondagem proxima a estaca E12 do Edificio Maria de Lourdes. 
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CAPITULO 3 ENSAIOS REALIZADOS zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

Amostrador Externa: 2" 
Interna: 1 "3/8 

RevesBmente (REV):zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA T\t2 

Altura de Queda : 75 cm 
PesoCPP): 65kgf 
Escala Vertical: 1:100 

Trade- concha (TC): 0,00 m 
Cota do terreno: 0,27 m 
Prof, nivel d'agua (NA): 2,86 m 

Revestimento 2,20 m 
Data: 08/08/2002 

SPT 

Resistencia a PenetracSo x Profundidade 

1*e 2- 2"e 3" 

0 10 20 30 40 50 ec 

Classificacao do Material 

8 

7 

9 

17 

19 

22 

7 

14 

30 

29 

1/15 

3 

3 

2/40 

3 

5 

10 

12 

6 

6/31 

12 

11 

3,50 

9,76 

10,85 

17,51 

Areia fina, creme de puco 
compacta a medianamante 
compacta 

/ Areia Areia fina siltosa com fragmentos de 
/ conchas, creme de medianamente 
r compacta a compacta. 

Areia grossa e media com muitas conchas 
e pedregulhos, cinza pouco compacta. zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

f Areia fina e media argiiosa com turfa, 
materia organica e conchas, escura e 
fofa. 

^ Argiiosa silte - arenosa com pouco 
pedregulho, amarela, muito mole. 

/ Areia media e fina silto-argilosacom 
poucos pedregulhos, cinza de fofa a 
pouco compacta. 

Areia media, fina e grossa com 
fragmentos de conchas e pedregulhos, 
cinza, de medianamente compacta a 
compacta. — 

Argila organica com lentes de turfa 
escura e muio mole. 

Silte argilo-arenoso, variegado, medio. zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

f 
Areia fina silto-argilosa, cinza de 
medianamente compacta a pouco 
compacta. 

Areia media e fina silto -argiiosa, cinza 
esverdiada, pouco compacta. 

Areia media e fina siltosa com poucos 
pedregulhos, cinza esverdiada, pouco 
compacta. 

/ Argila siltosa com veios de areia 
variegada, rija. 

Figura 3.9 - Sondagem proxima a estaca E 97 do Edificio Maria de Lourdes 
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CAPITULO 3 E N S A I O S R E A L I Z A D O S zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

LOCALzyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA Rut Alcmo d« Atooquwqua Mtta,,. io ao n* 151 - C a M Forte - Raofe - PE 

KTERE8SADO CONDOttfWO DO CDtFlOO CRSTVWO 

M » I C SP-04 COTA -0,51 MCm 0&WW8 TERMtNO 10/OW02 RELATOftIO W S-125M2 

CLASSIFICACAO DO MATERIAL 

I MMm*> arttt1lM*fll*(la. c/pcexr*»too*cc«!*q-ut*o(J»<2cml, 
I Mglata, paa.aataaa, wMipMa{ei«im).tN10STRAQ. 

I Atone #• Ml* MM «f pea. anta nrfdhk pea. erg tow, mto. pox 
| tlteM.a'wtMo alt aoiwlmfta (g«>o»), totem. 
IIAM0STRA9). 

I pc&<m%i*af, otm» n( itn. BOB I«* it inwna. (AMQ8TRA4J. 

I Afetoia44tioareiifliwfl^pott,eii4e.aran>.c/tiilo.pa&. 
J- padragoBie 01 < loomj, poo. fojto**. arte pco. stags*, poo. 

amplest, cram*, (AMOSTRA J}. 

1 e^ pampers pco. c«wc«ct«.eiimcl^tAII09TRAS 6 » 

compact*, variegada f. enaia date J. (AMOSTRAS*»1U. 

| Ante nate d >r^ (IM o( BIO. puL«raa grass*, ct mto. poo. 

I bcwpi^>arln^(»»»«r«tog^^<AMOOTf^-t». 

I Ar«l» Inn «/ yea, mtim mnrlla. arpMasa. aWoaa, to**. Qua ctaro c? 
k(AMOaTRA«J-

I Artie RMa> of anal «•» of pea. art* g r a u el mto. poo. 
paeneuto p < tomra), poo. aftftefa, moa. pea *f (OM, » • * « . 

1 " . <A»K»rRA 14). 

[ Ant* lk« ef sea. ania «aaX pco. sttou. arto. pco. arpHoia. rofcrt*. 
• lemaw ). (AMOSTPA 

f a^amcrpea. arettmod* arorraii. sBosi, meOfc 
. (AHOSTRAtf* 

Aral* ft*** ante wMta or mto. pea-ana* grassa, aigaaaa, xRosa, 
Moh, eoajpaeta, eranw. (AMOSTRAS TJ • 1«L 

j Ajataana, aitasa, st pica a, uiauH. ciaapart*. varlapacl* ( aawato L 
{•NOSTRA 19). 

Ar*(a Rna. mlrx sttou. afpflo**. mxtat. compecia, uiaraki ciaro. 
(MWSTRASMeaiX 

Araia an* • oaaatof arte. pea. an*a pros**,zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA d mto poo. f*dr«flulh» 

(SHOSTRAM). 

Figura 3.10 - Sondagem proxima a estaca EOS do Edificio Cristiano. 



C A P I T U L O 3 E N S A I O S R E A L I Z A D O S zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

DBRA Edificio Residential Maria Sophie com virile e sele pavimentos, 

LOCAL Av. Ror da Sanlana, 180 e 194 - Pamanwim- Recife - PE 

INTCRESSADO QUEIR02 GALVAO EMPREENQIMENTOS S/A. zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA
* g ^ * * * ? * IMtCIO TERMINO 29/0S/02 
F UR ON-3 P 0 2 

RELAT6WO N» S-OM/02 
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17 

S 
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11 
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16 
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15/4 4 W 2 zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

« 1 S S 15* 312 

CLASSIFICApAO DO MATERIAL 

AlctfO de ateia fina c l areta m*dia. pco. aroSosa, mto. pco. siltosa, c/ 

pco. resto de construcJo (0 < 5cm!, variegada ( c r a n e I- (AMOSTRA 

11-

Atotro de ateia media cf pea. areia f jna e grossa, ef mio. pco. 

pedregulho (B < 10mm), mto. o c a argUSA, rosso. (AMOSTRA 2|. 

Aterro de areia mediazyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA ct areia Ana, ct mto. pea. areia grossa. mto. 

pco. argiiosa, cf mto. pea. malaria organica, cirtza. (AMOSTHA 3). 

Areia fina cf ateia media c/ mto. pea. ateia grossa. argiiosa, pco. 

Siltosa, Iota, cinza. (AMOSTRA 4). 

Areia media cl areia Ana, atgilooa. pco. afitosa, fofa. variegada (creme 

escuro % (AMOSTRA 5). 

Areia fina c media ct mto. pea. areia grossa, p c o . argiiosa, mto. pco. 

siltosa, fofa, variegada (creme J. (AMOSTRA6), 

Areia media c f areia fina cf mto. pea. areia grossa, mto. p c o . at gitosa. 

Iota, cinza claro. (AMOSTRA 7). 

Areia mediazyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA ct  pea. areia fina e grossa, tola, cinza d a t a (AMOSTRA 

Areia fina ef areia madia c/ mio. pea. araia grossa. mto. pco. siltosa. 

de tola a pco. compacta, cinza claro. (AMOSTRAS 9 e 10). 

Areia media ci pea. areia nna cl mto. pea. areia grossa. de p e a 

eompacta a medle. compacta a pco. compacta. creme escuro. 

Arnostra 12. el ateia fina. (AMOSTRAS11 a 13). 

Areia media ct pea. araia fina ct mto . pea. areia grossa. dc pco. 

compacta a medic, compacta, creme. (AMOSTRAS 14 a 16). 

Areia fina cl mio. pea. areia media, siltosa. argiiosa, pco. compacta. 

cinza claro. (AMOSTRA IT). 

Silte argiloso, cl rota, areia Una ct m t o . oca. areia media. Piasliradodc 

BASXA da consistencia tija a media, eittxa claro. (AMOSTRAS 18 e 

19). 

Areia fina, siltosa, pco. argiiosa, pco. compacta, variegada (creme 

claro). (AMOSTRA20). 

Areia fina ct mto. pea. areia media c grossa, siltosa. argiiosa. 

compacta, cinza claro ct veios creme. (AMOSTRA 21). 

Areia fina e media, mto. pco. siltosa, mto. compacta, cinza claro ej 

veios creme. (AMOSTRAS 22 e 23). 

Areia fina ef pea. areia media cf mto. pea. areia grossa, ef pco. 

pedregulho (0 < lOrarn). mto. pco. siltosa, mto. G o m p a c t a , variegada ( 

ereme claro I  (AMOSTRA 24). 

Areia media cf pea. areia fina ct mto. pea. areia grossa, ct mto. pco. 

pcdrccirtbo (0 < 10mm), pco. argiiosa. m l a peev sillosa. mto. 

compact*, creme. (AMOSTRA 25). 

Areia media ef pea. aroia fina cf mio. pea. areia grossa, mto. 

compacta. creme. OBS. : AMOSTRAS COUETADAS NA H V A G E M . 

(AMOSTRAS 26 e 2T). 

Figura 3.11 - Sondagem proxima a estaca E25A do Edificio Maria Sophie. 



CAPITULO 3 ENSAIOS REALIZADOS 

3.4zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA - Outras Informagoes Sobre as Estacas Testadas 

0 processo de execucao das oito estacas relatadas nesta dissertacao, 

seguiu aproximadamente a mesma sistematica. Consistiu basicamente em 

escavar o terreno com maquina tipo helice contfnua e apos a escavacao (ver 

Figura 3.12), ou seja, durante a retirada do trado, o furo foi preenchido com 

concreto usinado de elevada plasticidade, colocando-se em seguida a ferragem 

no concreto ainda fresco (ver Figura 3.13). Para a execugao das provas de 

carga, foi preparado urn bloco de protecao na cabeca de cada estaca, medindo 

0,80 m x 0,80 m em planta e 0,85 m de altura. Em media, a face superior do 

bloco ficou a 0,15 m abaixo do nivel do terreno. 

Figura 3.12 - Foto do processo de execucao da estaca helice continua. 
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Figura 3.13 - Foto da colocacao da ferragem na estaca helice continua. 

Na estaca 107 foi colocada armadura em seu trecho superior, com 

comprimento de 7,00 m, composta de 4 barras de diametro igual a 20,00 mm 

(ago CA-50). O trecho inferior dessa estaca nao continha armadura. As 

extremidades superiores das barras ficaram a uma distancia de cerca de 0,40 

m do topo da estaca, de forma a tornar adequada a ligacao do elemento de 

fundacao com a superestrutura (ver Figura 3.14). 
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Figura 3.14 - Foto da colocacao da armadura na estaca helice continua. 

A carga de trabalho prevista para a estaca E107 foi igual a 1700,00 kN. 

A resistencia a compressao simples do concreto projetado para a estaca foi 

igual a 20 MPa. Ensaios feitos em corpos de prova do concreto retirado do 

material usado nas estacas, indicaram uma resistencia media, obtida aos 14 

dias de idade, com cerca de 17 MPa. Foram utilizadas quatro estacas de 

reacao com aproximadamente 14,00 metros de comprimento e diametro de 

0,60 m. A armadura longitudinal foi composta por quatro barras de aco CA-50, 

semelhantes ao caso da estaca E107, alem de duas barras Dywidag com 12,00 

metros de comprimento e 32,00 mm de diametro. 

A concretagem da estaca E08 foi realizada no dia 17 de maio de 2002. 

O relatorio de campo mostra que decorridos 21 minutos apos o termino da 

perfuracao foi iniciada a fase de concretagem. O volume de concreto 

consumido para execugao da estaca foi igual a 0,27 m 3 . Para realizacao da 

prova de carga foram usadas quatro estacas de reacao, executadas de forma 

semelhante. 
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A estaca E04 foi executada no dia 06 de setembro de 2002. A estaca 

consumiu urn volume de concreto igual a 4,40 m 3 e super consumo da ordem 

de 11,60%. 

Para a realizacao da prova de carga sobre a estaca E04 foram 

utilizadas seis estacas de reacao, semelhantes, espacadas 0,80 m da estaca 

testada. A estaca comprimida foi executada com armaduras longitudinals de 

8,00 m de comprimento e 20,00 mm de diametro e estribos de 8,00 mm de 

diametro, colocados a cada 0,20 m, com ago CA-50. 

A estaca E34 do Edificio Consuelo Martins foi concretada no dia 08 de 

outubro de 2002. O volume de consumo de concreto utilizado foi da ordem de 

2,73 m 3 e super consumo de aproximadamente 5,70%. 

As provas de carga lenta e rapida executadas sobre a estaca E34, 

tiveram urn sistema de reacao formado pelas estacas E32, E33, E35, E36, E65 

e E66, nas quais foram soldados tirantes (<i> = 25,40 mm, ago CA - 25) a 

armacao das estacas de reacao (ferro <I> = 25,40 mm,zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA ago CA- 50). As provas 

de carga foram do tipo SML (Slow Maintened Load) e QML (Quick Maintened 

Load) em estaca tipo helice continua. 

No Edificio Maria de Lourdes foram realizadas duas provas de carga 

do tipo lenta, SML (Slow Maintened Load). A primeira estaca foi a E97, 

concretada no dia 04 de novembro de 2002. A segunda estaca, a E12, foi 

concretada no dia 10 de novembro do mesmo ano. Ambas as estacas tiveram 

o mesmo processo construtivo. 

Na estaca E97 foi utilizado urn sistema de reacao constitufdo pelas 

estacas E94, E95, E96, E98, E99 e E100. As armaduras nas estacas de 

reacoes foram compostas por barras de ago com # = 25,40 mm, ago CA-50 e 
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tirantes com mesmo diametro, porem com ago CA-25. O sistema de reacao da 

estaca E12 foi formado pelas estacas E04, E07, E08, E11, E13, E16, E17 e 

E20. 0 tipo e a posigao da armadura presente nas estacas de reagoes foram 

as mesmas empregadas na estaca E97. 

O sistema de aplicacao de esforgos utilizado em todas as provas de 

carga foi composto de urn macaco hidraulico de diametro de cerca de 0,40 m, 

com capacidade para aplicar ate 3000,00 kN. A leitura das cargas foi feita 

atraves de urn manometro acoplado a bomba de oleo. 

As medicoes de recalques da estaca comprimida e dos deslocamentos 

das estacas tracionadas foram feitas atraves de relogios comparadores com 

sensibilidade de 0,01 mm. 

No Edificio Cristiano foi realizada a concretagem da estaca EOS, no dia 

9 de dezembro de 2002. A estaca consumiu urn volume de concreto de 4,50 m 3 

e super consumo da ordem de 11,47%. 

O sistema de reacao presente na estaca EOS foi composta pelas 

estacas E01, E02, E03, E04, E06, EOT, E08 e E09. As ferragens destas 

estacas foram iguais as do Edificio Consuelo Martins e Maria de Lourdes. 

A estaca E25A do Edificio Maria Sophie foi executada no dia 30 de 

Janeiro de 2003. A armadura longitudinal desta estaca foi composta por seis 

barras de ago CA-50, com comprimento de 9,00 m. O volume de concreto 

consumido foi de 4,128 m 3 e super consumo de 26,95%. 

A prova de carga lenta executada na estaca E25A foi utilizado urn 

sistema de reacao formado pelas estacas E25, E26, E27, E28, E29 e E30, 

soldadas por ago com «j>=25,40 mm, ago CA-50 e tirantes (c|>=25,40 mm, ago 

80 



CAPITULO 3 ENSAIOS REALIZADOS 

CA-25), composto por duas alcas e um Dywidag central de <j>=32,00 mm com 

12,00 m de comprimento. zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

3.5 - Procedimentos Gerais Adotados na Realizacao das Provas de Carga 

3.5.1 - Edificio Aderbal Jurema 

0 sistema de reacao foi composto de viga de reacao, conjunto de 

tirantes de barras Dywidag (<t>=32,00 mm) e quatro estacas de reacao. Essas 

estacas foram do tipo helice continua de diametro 0,60 m e comprimento de 

aproximadamente 14,00 m. 

Na estaca E107 foram executados tres tipos de carregamentos: dois do 

tipo lento e um do tipo rapido, devido aos problemas ocorridos durante a prova 

de carga, conforme comentado posteriormente. Foram realizados tres 

carregamentos: ensaio lento, recarregamento lento e ensaio rapido. No 

primeiro ensaio do tipo lento ocorreu problema com o vazamento do macaco, 

quando atingiu a carga de 1000,00 kN. O segundo ensaio do tipo lento, foi 

composto por estagios com carga de 300,00 kN com duracao de 30 minutos, 

ate a carga maxima de 2480,00 kN. Em cada estagio as leituras foram 

realizadas em intervalos de tempos diferentes (NBR 12131, 1991): logo apos o 

incremento de carga; apos 2 minutos, 4 minutos, 8 minutos, 15 minutos e 30 

minutos (geralmente estabilizava com 30 minutos). Logo depois da segunda 

prova de carga foi realizado o ensaio do tipo rapido, em estagios de carga de 

170,00 kN cada, com duracao de 5 minutos, atingindo uma carga maxima 

aplicada de 3000,00 kN. 

O descarregamento foi feito em estagios de carga de 750,00 kN, com 

duracao de 5 minutos cada, sendo as leituras realizadas no inicio e no fim do 

intervalo. 
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As Figuras 3.15 a 3.17 apresentam as provas de carga lenta e rapida 

realizadas na estaca E107. zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

Figura 3.15 - Vista geral do sistema de reacao empregado na estaca E107. 

Figura 3.16 - Detalhes do sistema de apMcagao de cargas e de medigao de recalques da 

estaca E107. 
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Figura 3.17 - Posicionamento dos relogios comparadores no topo das estacas de 

reacao. 

3.5.2 - Edificio Estagao do Mar 

A prova de carga foi realizada em 20 de maio de 2002. As estacas 

submetida aos esforcos de tracao possuem as seguintes dimensoes: 0,60 m de 

diametro e 14,00 m de comprimento. 

O ensaio foi do tipo lento onde os estagios de carga foram de 353,00 

kN com duracao de 30 minutos. Em cada estagio foram feitas leituras 

correspondendo a: 2 minutos, 4 minutos, 8 minutos, 15 minutos e 30 minutos. A 

carga maxima aplicada foi de 3530,00 kN. 

O descarregamento foi composto por estagios de 280,00 kN, com 

duracao de 15 minutos, realizando as leituras no inicio e no fim do intervalo. O 

descarregamento foi composto de 5 estagios. 

As Figuras 3.18 a 3.20 mostram fotos da realizacao da prova de carga 

lenta na estaca E08. 
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Figura 3.18 - Sistema de reacao empregado na prova de carga do Edificio Estacao do 

Mar. 

Figura 3.19 - Detalhes das vigas de reagao empregadas na prova de carga do Edificio 

Estacao do Mar. 

84 



CAPiTULO 3 ENSAIOS REALIZADOS zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

Figura 3.20 - Sistema de aplicacao de cargas e de ieitura de recalques da estaca durante 

a prova de carga na estaca E08 do Edificio Estacao do Mar. 

3.5.3 - Edificio Parque dos Manguezais 

A data da realizacao do ensaio lento foi 03 de outubro de 2002. 0 

ensaio rapido foi executado no dia 04 de outubro de 2002. 

Na fase de carregamento a compressao da estaca foram aplicados os 

seguintes valores: 150,00, 390,00, 650,00, 905,00, 1130,00, 1390,00, 1650,00 

e 1915,00 kN. A carga maxima prevista foi de 2630,00 kN, porem o macaco 

hidraulico nao foi capaz de aplicar o valor maximo previsto, pois apresentou 

vazamento de oleo. As leituras nos extensometros foram feitas nos intervalos 

de 2, 4, 8, 15 e 30 minutos. O descarregamento foi executado com cargas de 

1390,00 kN, 905,00 kN, 390,00 kN e o descarregamento total. 

Depois de efetuado o ensaio lento foi executado o ensaio rapido com 

os seguintes valores de cargas: 75,00, 150,00, 270,00, 390,00, 520,00, 650,00, zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA
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777,50, 905,00, 1017,75, 1130,00, 1260,00, 1390,00, 1520,00, 1650,00, 

1789,50, 1915,00, 2035,00 e 2155,00 kN. 0 descarregamento foi composto por 

intervalos de: 1520,00 kN, 1017,50 kN, 390,00 kN e o descarregamento total. 

As Figuras 3.21 e 3.22 mostram fotos da realizacao das provas de 

carga lenta e rapida. zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

Figura 3.21 - Sistema de reacao, macaco hidraulico e bloco de apoio (de concreto) 

utilizados nas provas de carga realizadas na estaca E04 do Edificio Parque 

dos Manguezais. 
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Figura 3.22 - Vista geral do sistema de reacao e do bloco sobre o topo da estaca E04 do 

Edificio Parque dos Manguezais durante a realizacao das provas de carga. 

3.5.4 - Edificio Consuelo Martins 

0 carregamento a compressao do ensaio (tipo lento) foi composto de 

estagios sucessivos: 102,00 kN, 204,00 kN, 306,00 kN, 408,00 kN, 510,00 kN, 

612,00 kN, 714,00 kN, 816,00 kN, 918,00 kN e 1020,00 kN. 

No caso do 1°, 2°, 5°, 6°, 7° e 10° estagios de carga, os recalques 

estabilizaram depois de decorridos 30 minutos. Para os demais estagios de 

carga a estabilizacao dos recalques se deu em tempos diferentes. No ultimo 

estagio de carregamento a carga foi mantida por urn periodo de 750 minutos. 

O descarregamento ocorreu em estagios de: 766,00 kN, 511,00 kN, 

255,00 kN e o descarregamento total; a duracao de cada estagio foi de 15 min 

cada. 
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Depois do ensaio lento foi executado o ensaio rapido em estagios de 

carga de 51,00 kN, atingindo uma carga maxima aplicada de 1224,00 kN. zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

3.5.5 - Edificio Maria de Lourdes 

A primeira prova de carga foi realizada na estaca E97, submetida a 

esforcos sucessivos de compressao, cujos estagios de carga foram de: 125,70 

kN, 251,40 kN, 377,10 kN, 502,80 kN, 628,50 kN, 754,20 kN, 879,90 kN, 

1005,60, 1131,30 kN, 1257,00 kN, 1382,70 kN, 1508,40 kN, 1634,10 kN, 

1759,80 kNe 1885,50 kN. 

Para os 1°, 2°, 3°, 4°, 5°, 6°, 8° e 12° estagios de carga os recalques 

estabilizaram ao termino de 30 minutos. Para os demais estagios a carga foi 

mantida ate a estabilizacao dos recalques, cujos tempos foram diferentes dos 

estagios anteriores. No ultimo estagio a carga maxima foi mantida durante 780 

minutos. 

O descarregamento da prova de carga na estaca E97 ocorreu em 

estagios de: 150,80 kN, 113,10 kN, 75,40 kN, 37,70 kN e o descarregamento 

total. A duracao de cada estagio foi de 15 minutos, com excecao do ultimo, cuja 

leitura final foi feita depois de transcorridos 45 minutos. 

A segunda prova de carga a compressao foi realizada sobre a estaca 

E12 em estagios sucessivos de: 188,50, 377,00, 566,60, 754,00, 942,50, 

1131,00, 1319,50, 1508,00, 1696,50, 1885,00, 2073,50 e 2262,00 kN. 

O tempo de aplicacao das cargas foi de 30 min, para estagios que 

apresentaram recalques estabilizados (1°, 2°, 3°, 4°, 5°, 7°, 8°, 9° e 11°). Para 

os estagios restantes a carga foi mantida ate a estabilizacao dos recalques 
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com excecao do ultimo estagio, cuja carga foi mantida por 720 minutos. 

O descarregamento ocorreu tambem em estagios sucessivos, com 

cargas decrescentes, correspondentes a 1696,50 kN, 1131,00 kN, 566,50 kN, 

e o descarregamento total. zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

3.5.6 - Edificio Cristiano 

As estacas de reacao possuem diametros de 0,50 m e comprimentos 

de 20,50 m. 

O carregamento foi composto por 10 estagios sucessivos de carga: 

251,30, 502,60, 753,90, 1005,20, 1256,50, 1507,80, 1759,10, 2010,40, 

2261,70, e 2513,00 kN. 

Os estagios de carga 1°, 3°, 4°, 5°, 6° e 7° obtiveram os recalques 

estabilizados no tempo de aplicacao de cargas de 30 minutos, porem no ultimo 

estagio a carga foi mantida por 780 minutos ate a estabilizacao do recalque. 

Os estagios do descarregamento foram de: 1884,90 kN, 1256,50 kN, 

628,30kN ate o descarregamento total, com duracao de cada estagio de 15 

minutos. 

3.5.7 - Edificio Maria Sophie 

A prova de carga lenta foi executada entre os dias 19 e 20 de fevereiro 

de 2003 na estaca E25A; as estacas de reacao possuem diametros de 0,50 m 

e comprimentos de 16,50 m. 

O carregamento foi composto por 10 estagios sucessivos de 263,89 kN 
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com duracao de 30 minutos. A carga maxima aplicada foi 2638,90 kN. 

Foram realizados cinco estagios sucessivos de descarregamento de 

1947,80 kN, 1319,50 kN, 628,30 kN, ate o descarregamento total, com duracao 

de 15 minutos cada estagio. zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

3.6 - Problemas Encontrados Durante a Realizacao das Provas de Carga 

Na estaca E107, o primeiro carregamento lento foi interrompido quando 

se atingiu a carga de 1000,00 kN em virtude de defeito mecanico no macaco 

hidraulico. A carga maxima prevista no segundo carregamento, era de 3000,00 

kN, porem o macaco apresentou outro vazamento no estagio correspondente a 

carga de 1800,00 kN. Mesmo assim, por solicitacao do contratante, o ensaio 

prosseguiu ate o estagio correspondente a carga de 2480,00 kN, instante em 

que se tomou impossivel continuar, uma vez que o macaco nao respondia a 

pressao hidraulica aplicada. Dessa forma, o descarregamento foi efetuado em 

cinco estagios de 500,00 kN com 15 minutos de duracao cada. Em cada 

estagio os recalques foram medidos apos a aplicacao da carga, apos 15 

minutos. 

Depois que foi providenciado o conserto do macaco, no mesmo dia do 

ensaio lento foi realizado o ensaio do tipo rapido, em que os estagios de carga 

foram de 170,00 kN cada, com duracao de 5 minutos, conforme 

recomendacoes da NBR 12131 (1991). As leituras dos deslocamentos verticals 

no topo da estaca foram realizadas no inicio e no fim de cada estagio de 

carregamento. Nesta terceira prova de carga na estaca E107, quando a carga 

maxima atingiu o valor de 3000,00 kN o ensaio foi interrompido em decorrencia 

da ruptura numa emenda de um dos tirantes da barra Dywidag. 

Nas Figuras 3.23 a 3.25 sao mostradas fotos com detalhes dos 
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problemas ocorridos durante a realizacao das provas de carga ienta e rapida 

no Edificio Aderbal Jurema. zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

Figura 3.23 - Detalhes das trincas na viga principal de reacao durante realizacao das 

provas de carga na estaca E107 do Edificio Aderbal Jurema. 

Durante a realizagao da prova de carga no Edificio Parque dos 

Manguezais, o macaco apresentou urn vazamento na intensidade da carga de 

1915,00 kN. A carga maxima prevista foi 2630,00 kN. Mesmo assim o ensaio 

prosseguiu ate o estagio correspondente a carga de 2155,00 kN, pois o 

macaco nao foi capaz de aplicar o valor maximo previsto (ver Figura 3.16). 
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Figura 3.25- Vazamento de oleo no macaco hidraulico utilizado nas provas de carga 

sobre a estaca E04 do Edificio Parque dos Manguezais. 

92 



CAPITULO 4 APRESENTACAO E ANALISE DOS RESULTADOS zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

CAPITULO 4 

APRESENTACAO E ANALISE DOS RESULTADOS 

4.1 - Generalidades 

Neste capitulo serao apresentados e discutidos os resultados de oito provas 

de carga realizadas a compressao sobre estacas do tipo helice continua 

executadas na cidade do Recife-PE. Tambem serao apresentados resultados de 

medicSes de deslocamentos verticals ascendentes nas estacas utilizadas no 

sistema de reacao em um dos locais onde foram feitas as provas de carga. Essas 

medicoes sao importantes na medida em que tornarao possivel estimar a 

capacidade de carga devida ao atrito lateral da estaca comprimida. 

4.2 - Edificio Aderbal Jurema 

4.2.1 - Curvas Carga x Recalque das Provas de Carga 

Foram executadas tres provas de carga na mesma estaca pelos motivos ja 

expostos no capitulo anterior. 

Os graficos contidos na Figura 4.1 mostram as curvas carga x recalque 

obtidas das provas de carga lentas e rapida realizadas no Edificio Aderbal Jurema, 

sobre a estaca E107, com diametro de 0,60 m e 14,24 m de comprimento. 

A forma da curva obtida do terceiro carregamento (prova de carga rapida), 

mostrada na Figura 4.1, revela ainda que nao ha como perceber com nitidez o 

valor da carga de ruptura. Todavia, observa-se que os recalques da estaca 

tendem a crescer acentuadamente a partir dos 2500,00 kN, indicando o infcio do 

processo de ruptura do sistema solo-estaca. De acordo com a extrapolacao feita 
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atraves do metodo proposto por Van der Veen (1953), a carga de ruptura e da 

ordem de 3267,00 kN, conforme mostrado na Figura 4.3. zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

ESTACA COMPRIMIDA 

CARGA (kN) 

ENSAIO LENTO 

RECARREGAMENTO LENTO 

ENSAIO RAPIDO 

Figura 4.1 - Curvas carga versus recalque (estaca comprimida E107) nas provas de carga do 

Edificio Aderbal Jurema. 

Comparando-se os valores das cargas de ruptura, extrapoladas atraves do 

metodo de Van der Veen (1953), para os dois casos apresentados (carregamento 

lento ate a carga de 2480,00 kN e carregamento rapido ate a carga de 3000,00 

kN), observa-se que ha uma diferenca nos valores extrapolados nos 1° e 2° 

carregamentos de 566,00 kN. E importante salientar que deve ter ocom'do alguma 

influencia do primeiro carregamento sobre o segundo, que por sua vez interfere no 

valor da capacidade obtida apos o terceiro carregamento, em virtude de cargas 

residuais na ponta da estaca. A diferenca do recalque maximo entre o segundo e 

o terceiro carregamentos foi de 1,33 mm. 
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• van der Veen 

- Prova de Carga Lenta zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

Figura 4.2 - Extrapolacao da carga de ruptura para a estaca testada E107 do Edificio 

Aderbal Jurema, com dados do segundo carregamento (lento), utilizando o 

metodo de extrapolacao de Van der Veen (1953). 

C A R G A (KN) 

1500 2000 

- Prova de Carga 
Rapida 

Figura 4.3 - Extrapolacao da carga de ruptura para a estaca testada E107 do Edificio Aderbal 

Jurema, com dados do terceiro carregamento (rapido), utilizando o metodo de 

extrapolacao de Van der Veen (1953). 
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Tabela 4.1 - Recalque correspondente a estaca de compressao do Edificio Aderbal Jurema, 

para todos os carregamentos. 

Ensaio 
Recalque 

(mm) 
Ensaio 

Permanente Elastico Total 

Primeiro carregamento 0,20 1,04 1,24 

Segundo carregamento 5,92 4,51 10,43 

Terceiro carregamento 5,64 6,12 11,76 

4.2.2 - Curvas Carga x LeVantamento das Estacas de Reacao 

As Figuras 4.4, 4.5 e 4.6 mostram os graficos obtidos a partir da 

monitoracao dos deslocamentos verticals feitos nas estacas de reacao durante a 

execucao dos tres carregamentos executados. Por convencao, adotou-se o sinal 

negativo para indicar os deslocamentos verticals para cima (estacas de reacao) e 

o sinal positivo para indicar o recalque da estaca comprimida. Essa convencao 

sera empregada em toda esta dissertacao. 

PROVA DE CARGA LENTA 
CARGA (kN) 

-0,9 J - - • •• ' 

Figura 4.4 - Curvas carga versus levantamento das estacas de reacao usadas em prova de 

carga lenta do E*_Mcio Aderbal Jurema - primeiro carregamento. 
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Nas Tabela 4.2 a 4.4 sao apresentados os valores dos deslocamentos 

verticals medidos no topo das estacas de reacao durante os respectivos 

carregamentos. 

De acordo com os dados mostrados nas Tabelas 4.2 a 4.4, observa-se 

que a estaca de reacao E111 foi a que apresentou o maior valor de levantamento 

em todos os carregamentos. zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

Tabeia 4.2 - Valores dos levantamentos obtidos das estacas de reacao do primeiro ensaio 

lento do Edificio Aderbal Jurema. 

Levantamento 
Estacas de reacao 

Levantamento 
E103 E105 E111 E109 

Permanente (mm) -0,15 -0,04 -0,74 -0,68 

Elastico (mm) -0,18 -0,04 -0,09 -0,07 

Total (mm) -0,33 -0,08 -0,83 -0,75 

A Figura 4.5 apresenta as curvas carga versus levantamento das estacas 

de reacao obtidas a partir do segundo carregamento (ensaio lento). Observando-

se os graficos contidos na Figura 4.5, pode-se avaliar, em termos qualitativos, que 

todos sao consistentes, visto que suas formas sao muito semelhantes nas estacas 

E109, E105 e E103. 

A Figura 4.6 apresenta as curvas carga x levantamento das estacas de 

reacao a partir dos dados obtidos com a monitoracao feita durante o terceiro 

carregamento sobre a estaca E107 do Edificio Aderbal Jurema. Os valores dos 

deslocamentos verticals nas estacas de reacao sao mostrados na Tabela 4.4. 
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RECARREGAMENTO LENTO 

CARGA (kN) 

0 100 200 300 400 500 600 700 

-6,00 

Figura 4.5 - Curvas carga versus levantamento das estacas de reacao usadas em uma prova 

de carga lenta do Edificio Aderbal Jurema - segundo carregamento. 

Tabela 4.3 - Valores dos levantamentos obtidos das estacas de reacao do segundo ensaio 

lento do Edificio Aderbal Jurema. 

Levantamento 
Estacas de reacao 

Levantamento 
E103 E105 E111 E109 

Permanente (mm) -1,03 -0,08 -3,52 -0,68 

Elastico (mm) -1,46 -1,96 -1,39 -0,07 

Total (mm) -2,49 -2,04 -4,91 -0,75 
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PROVA DE CARGA RAPIDA 

CARGA (kN) 

Figura 4.6 - Curvas carga versus levantamento das estacas de reacao em uma prova de 

carga rapida do Edificio Aderbal Jurema - terceiro carregamento. 

Tabela 4.4 - Valores dos levantamentos obtidos das estacas de reacao do terceiro 

carregamento (ensaio rapido) executado no Edificio Aderbal Jurema. 

Levantamento 
Estacas de reagao 

Levantamento 
E103 E105 E 1 1 1 E109 

Permanente (mm) -0,78 -0,38 -2,74 -0,78 

Elastico (mm) -2,40 - 2,72 -1,87 -2,06 

Total (mm) -3,18 -3,10 -4,61 -2,84 

4.3 - Edificio Estagio do Mar 

4.3.1 - Curvas Carga x Recalque da Prova de Carga 

O grafico da Figura 4.7 mostra a curva carga x recalque da estaca E08, no 

ensaio lento. A carga extrapolada pela metodologia de Van der Veen (1953), de 

acordo com os dados da prova de carga lenta, foi igual a 4057,00 kN, conforme a 

Figura 4.8. O recalque total correspondente a carga maxima aplicada no topo da 

estaca foi igual a 26,02 mm, de acordo com a Tabela 4.5. A carga maxima 
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aplicada no topo da estaca E08 foi de 3530,00 kN, com diametro de 0,80 m e 

comprimento de 14,00 m. zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

Carga (kN) 

0 500 1000 1500 2000 2500 3000 3500 4000 

30 

Figura 4.7 - Curva carga versus recalque da estaca E08 na prova de carga do Edificio 

Estacao do Mar, 
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CARGA (kN) 

4500 

Figura 4.8 - Extrapolacao da carga de ruptura para a estaca testada no Edificio Estacao do 

Mar, com os dados do ensaio lento, utilizando o metodo de Van der Veen 

(1953). 

Tabefa 4.5 - Recalque correspondente a estaca de compressao do Edificio Estacao do Mar, 

ensaio lento. 

Tipo de Ensaio 
Recalque 

Tipo de Ensaio 
Permanente Elastico Total 

Ensaio Lento 1,2 mm 24,82 mm 26,02 mm 
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4.4 - Edificio Parque dos Manguezais 

4.4.1 - Curvas Carga x Recalque das Provas de Carga 

Na obra do Edificio Parque dos Manguezais foram executados duas 

provas cargas sobre a estaca E04 e acompanhados os deslocamentos verticals 

(levantamento) das seis estacas de reacao. A estaca testada possui o diametro de 

0,50 m e comprimento de 20,00 m. 

Os graficos contidos na Figura 4.9 mostram as curvas carga x recalque 

obtidas nas provas de carga lenta e rapida realizadas no Edificio Parque dos 

Manguezais. No ensaio rapido observa-se que os recalques crescem 

acentuadamente a partir de 2000,00 kN, indicando a iminencia de ruptura do 

sistema solo-estaca. As cargas maximas aplicadas para o ensaio lento e rapido 

foram de 1915,00 kN e 2155,00 kN, respectivamente. 

A extrapolacao feita aplicando-se o metodo de Van der Veen (1953), a 

partir dos dados do primeiro e segundo carregamentos, resultou em cargas de 

ruptura iguais a 1936,00 kN e 2156,00 kN, conforme mostrado na Figura 4.10 e 

Figura 4.11, respectivamente. 

A estaca comprimida no ensaio lento sofreu a iminencia de ruptura a partir 

da carga de 1915,00 kN. 
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ESTACA COMPRIMIDA 

CARGA (kN) 

500 1000 1500 2000 2500 

- ENSAIO LENTO 

- ENSAIO RAPIDO 

Figura 4.9 - Curvas carga versus recalque (estaca comprimida) nas provas de carga lenta e 

rapida do Edificio Parque dos Manguezais. 

C A R G A (kN) 

1000 1500 2500 

~van der Venn 

-Prova de Carga Lenta 

Figura 4.10 - Extrapolacao da carga de ruptura para a estaca testada do Edificio Parque dos 

Manguezais, com dados do 1 "carregamento, utilizando o metodo de Van der 

Veen (1953). 
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CARGA (kN) 

0 500 1000 1500 2000 2500 

0 1 T | • , >• • 1 1 1 j -

90 • ! 

Figura 4.11 - Extrapolacao da carga de ruptura para a estaca testada do Edificio Parque dos 

Manguezais, com dados do 2° carregamento, utilizando o metodo de Van der 

Veen (1953). 

O recalque correspondente a carga de ruptura convencional foi igual a 

31,86 mm no ensaio lento, subestimando em 58,25 % o recalque maximo obtido 

no primeiro carregamento e superestimando em 235,36% o recalque 

correspondente a metade da carga extrapolada por Van der Veen (1953). O 

recalque correspondente a carga de ruptura convencional no ensaio rapido nao foi 

possivel ser determinado. 

A Tabela 4.6, apresenta os valores dos recalques obtidos nas duas provas. 

de carga. 
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Tabela 4.6 - Recalques correspondentes a estaca de compressao do Edificio Parque dos 

Manguezais, nos dois tipos de provas de carga. 

Tipo de Ensaio 
Recalque 

Tipo de Ensaio 
Permanente Elastico Total 

Primeiro carregamento 46,00 mm 4,42 mm 50,42 mm 

Segundo carregamento 75,70 mm 5,66 mm 81,36 mm 

4.4.2 - Curvas Carga x Levantamento das Estacas de Reacao 

As Figuras 4.12 e 4.13 mostram os graficos obtidos a partir da 

monitoracao dos levantamentos ocorridos nas seis estacas de reacao durante a 

execucao dos ensaios lento e rapido. Nas Tabelas 4.7 e 4.8 sao apresentados os 

valores dos deslocamentos verticals (levantamento) nos diferentes tipos de 

carregamentos. 

PROVA DE CARGA LENTA 

CARGA (kN) 

100 150 200 250 300 350 

-ESTACA DE REACAO E01 

- ESTACA DE REACAO E02 

ESTACA DE REACAO EOS 

- ESTACA DE REACAO EOS 

-ESTACA DE REACAO EOS 

-ESTACA DE REACAO E07 

Figura 4.12- Curvas carga versus levantamento (estacas de reacio) na prova de carga lenta 

do Edificio Parque dos Manguezais, 1° carregamento. 
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De acordo com os dados da Tabela 4.7, as estacas E01 e E03 

apresentaram deslocamentos totais proximos, 0,63 mm e 0,61 mm, no primeiro 

carregamento. As estacas E02 e EOS apresentaram levantamentos iguais a 0,49 

mm. zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

Tabela 4.7 - Levantamento das estacas de reacao do ensaio lento do Edificio Parque dos 

Manguezais. 

Levantamento 
Estacas de Reacao 

Levantamento 
E01 E02 E03 E05 E06 E07 

Permanente (mm) -0,33 -0,15 -0,33 -0,15 -0,22 -0,02 

Elastico (mm) -0,30 -0,34 -0,28 -0,34 -0,30 -0,14 

Total (mm) -0,63 -0,49 -0,61 -0,49 -0,52 -0,16 

PROVA DE CARGA RAPIDA 

CARGA (kM) 

-0,8 

Figura 4.13 - Curvas carga versus levantamento (estacas de reacao) na prova de carga 

rapida do Edificio Parque dos Manguezais, 2° carregamento; 
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Tabela 4.8 - Levantamento das estacas de reacao do ensaio rapido do Edificio Parque dos 

Manguezais. 

Levantamento 
Estacas de Reacao 

E01 E02 E03 E05 E06 E07 

Permanente (mm) -0,25 -0,27 0,00 -0,02 -0,10 -0,13 

Elastico (mm) -0,42 -0,30 -0,46 -0,47 -0,51 -0,32 

Total (mm) -0,67 -0,57 -0,46 -0,49 -0,61 -0,45 

De acordo com a Tabela 4.8 pode-se verificar que todas as estacas de 

reacao apresentaram levantamentos com valores muito proximos no ensaio 

rapido. A estaca E06 e E01 apresentaram maior levantamento total em relacao as 

demais. 

4.5 - Edificio Consuelo Martins 

4.5.1 - Curvas Carga x Recalque das Provas de Carga 

Nessa obra tambem foram monitorados os deslocamentos verticals 

(levantamentos) das seis estacas de reacao. Foram realizadas duas provas de 

carga na estaca E34, com diametro de 0,40 m e comprimento de 20,50 m. 

O grafico da Figura 4.14 mostra as curvas carga x recalque obtidas nas 

provas de carga lenta e rapida realizadas na obra em questao. No ensaio lento, a 

partir da carga de 714,00 kN, os recalques tendem a crescer de forma acentuada. 

No ensaio rapido, a partir de 1224,00 kN, a estaca apresenta iminencia de ruptura. 

A carga de ruptura extrapolada por Van der Veen (1953) no ensaio lento foi de 

1071,00 kN, enquanto no ensaio rapido foi de 1230,00 kN. As cargas maximas 

aplicadas no topo da estaca nos ensaios lento e rapido foram de 1020,00 kN e 

1224,00 kN, respectivamente, conforme se observa na Figuras 4.14. 
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Os recalques maximos obtidos nas provas de carga lenta e rapida foram 

de 2,56 mm e 1,94 mm, respectivamente conforme a Tabela 4.9. 

Observa-se que existe uma boa aproximacao entre os valores da carga 

maxima aplicada na estaca nos dois tipos de carregamentos e as cargas de 

ruptura extrapoladas pelo metodo de Van der Veen (1953). zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

Tabela 4.9 - Recalques corresportdentes aos diversos tipos de provas de carga executadas 

no Edificio Consuelo Martins. 

Tipo de Ensaio 
Recalque 

Tipo de Ensaio 
Permanente Elastico Total 

Primeiro carregamento 1,40 mm 1,16 mm 2,56 mm 

Segundo carregamento 0,36 mm 1,58 mm 1,94 mm 
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C A R G A (kN) 

0 200 400 600 800 1000 1200 

Figura 4.15 - Valores da carga de ruptura extrapolada por Van der Veen na estaca E34 no 

ensaio lento do Edificio Consuelo Martins. 

CARGA (kN) 

1400 

4 J ' 

Figura 4.16 - Valores da carga de ruptura extrapolada por Van der Veen (1953) da estaca E34 

no ensaio rapido do Edificio Consuelo Martins. 
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4.5.2- Curvas Carga x Levantamento das Estacas de Reacao 

Nas Figuras 4.17 e 4.18 estao representadas as curvas carga x 

deslocamento nas provas de carga lenta e rapida nas seis estacas de reacao. 

PROVA DE CARGA LENTA 

CARGA (kN) 

-0,5 

Figura 4.17 - Curvas carga versus levantamento (estacas de reacao) na prova de carga lenta 

do Edificio Consuelo Martins, 1° carregamento. 

A estaca de reacao E36 foi a que apresentou os maiores levantamentos 

total e permanente, de acordo com a Tabela 4.10. 

Tabela 4.10- Levantamento das estacas de reacao do ensaio lento do Edificio Consuelo 

Martins. 

Levantamento 
Estacas de Reacao 

Levantamento 
E32 E33 E35 E36 E64 E65 

Permanente (mm) -0,20 -0,16 -0,15 -0,23 -0,09 -0,03 

Elastico (mm) 0,00 -0,04 0,00 -0,24 -0,23 -0,21 

Total (mm) -0,20 -0,20 -0,15 -0,47 -0,32 -0,24 
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PROVA DE CARGA RAPIDA 

CARGA (kN) 

0 50 100 150 200 250 

Figura 4.18 - Curvas carga versus levantamento (estacas de reacao) na prova de carga 

rapida do Edificio Consuelo Martins, 2° carregamento. 

Nas estacas de reacao E36, E64 e E65, em termos qualitativos, os 

graficos sao consistentes, pois suas formas sao muito semelhantes. A estaca de 

reacao E36 apresentou um levantamento maior no primeiro carregamento e no 

segundo carregamentos. 

Tabela 4.11 - Levantamento das estacas de reacao do ensaio rapido do Edificio Consuelo 

Martins. 

Levantamento 
Estacas de Reacao 

Levantamento 
E32 E33 E35 E36 E64 E65 

Permanente (mm) 0,00 0,00 0,00 -0,06 -0,27 -0,05 

Elastico (mm) 0,00 0,00 0,00 -0,32 0,00 -0,26 

Total (mm) 0,00 0,00 0,00 -0,38 -0,27 -0,31 
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4.6 - Edificio Maria de Lourdes 

Nessa obra foram executadas duas provas de carga lenta a compressao, 

aplicadas as estacas E12 e E97. As estacas E12 e E97 possuem 21,00 m de 

comprimento e 0,50 m de diametro. 

4.6.1 - Curvas Carga x Recalque da Prova de Carga na Estaca E12 

A Figura 4.19 mostra a curva carga x recalque obtida da estaca E12. A 

carga maxima aplicada no topo da estaca foi 2262,00 kN, conforme se observa na 

Figura 4.19. A partir da carga de 1695,50 kN o recalque tende a crescer com 

maior intensidade. A Figura 4.20 mostra a curva carga x recalque extrapolada. 

Como se observa, a curva extrapolada se ajusta muito bem a carga experimental. 

ESTACA COMPRIMIDA 

CARGA (kN) 

0 500 1000 1500 2000 2500 

0 

EOFICIO MARIA 0ELCHJRDE5 
ESTACA B2 

ENSAIO LENTO 

D=0,5rn L=21,0m 

Figura 4.19 - Curva carga versus recalque (estaca comprimida E12) na prova de carga 

lenta do Edificio Maria de Lourdes. 
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Da Tabela 4.27, verifica-se que o recalque total no ensaio lento foi 10,55 

mm, com a parcela elastica igual a 6,29 mm. zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

Tabela 4.12 - Recalques correspondentes a prova de carga executada na estaca E12, no 

Edificio Maria de Lourdes. 

Tipo de Ensaio 
Recalque 

Tipo de Ensaio 
Permanente Elastico Total 

Ensaio Lento 4,26 mm 6,29 mm 10,55 mm 
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4.6.2 - Curvas Carga x Recalque da Prova de Carga na Estaca E97 

0 grafico contido na Figura 4.21 mostra a curva carga x recalque da 

estaca E97. A partir da carga 251,40 kN os recalques assumem uma tendencia 

crescente. A carga maxima aplicada na prova de carga lenta foi 1885,50 kN. A 

carga de ruptura extrapolada pela metodologia de Van der Veen (1953) foi 

2099,50 kN, cuja extrapolacao e mostrada na Figura 4.22. Da Figura 4.22 

observa-se que a curva carga x recalque extrapolada se ajusta bem a curva carga 

x recalque experimental. 

ESTACA COMPRIMIDA 

CARGA (kN) 

Figura 4.21 - Curva carga versus recalque (estaca comprimida E97) na prova de carga lenta 

do Edificio Maria de Lourdes. 
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CARGA (kN) 

2500 

16 — 

Figura 4.22 - Extrapolacao da carga de ruptura para a estaca testada E97 do Edificio Maria 

de Lourdes, com dados do ensaio lento, utilizando o metodo de Van der Veen 

(1953). 

Tabela 4.13 - Recalques correspondentes a prova de carga executada na estaca E 97, no 

Edificio Maria de Lourdes. 

Tipo de Ensaio 
Recalque 

Tipo de Ensaio 
Permanente Elastico Total 

Ensaio Lento 3,04 mm 5,08 mm 8,12 mm 

4.7 - Edificio Cristiano 

4.7.1 - Curvas Carga x Recalque da Prova de Carga 

0 grafico da Figura 4.23 mostra a curva carga x recalque obtida do 

ensaio lento correspondente a estaca E05. A carga maxima aplicada no topo da 
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estaca foi 2513,00 kN. A estaca testada possui o diametro de 0,50 m e 

comprimento de 20,50 m. 

A carga de ruptura extrapolada pelo metodo de Van der Veen (1953) foi 

2464,00 kN, conforme a Figura 4.24. O recalque maximo obtido na prova de carga 

foi 7,83 mm. zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

ESTACA COMPRIMIDA 

CARGA (kN) 

0 500 1000 1500 2000 2500 3000 

Figura 4.23 - Curva carga versus recalque (estaca comprimida EOS) na prova de carga lenta 

do Edificio Cristiano. 
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CARGA (kN) 

3000 

Figura 4.24 - Extrapolacao da carga de ruptura para a estaca testada EOS do Edificio 

Cristiano, com dados do ensaio lento, utilizando o metodo de Van der Veen 

(1953). 

A Tabela 4.14 mostra as parcelas de recalques medidos na prova de 

carga. 

Tabela 4.14 - Recalques correspondentes a prova de carga executada na estaca E 05, no 

Edificio Cristiano. 

Tipo de Ensaio 
Recalque 

Tipo de Ensaio 
Permanente Elastico Total 

Ensaio Lento 2,26 mm 5,57 mm 7,83 mm 
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4.8 - Edificio Maria Sophie 

4.8.1 - Curvas Carga x Recalque da Prova de Carga 

A Figura 4.25 mostra a curva carga x recalque da estaca comprimida 

E25A, com carga maxima aplicada no topo da estaca igual a 2638,90 kN. 0 

recalque maximo obtido na prova de carga lenta foi 12,08 mm, conforme mostrado 

na Tabela 4.15. A estaca E25A possui o diametro de 0,50 m e comprimento de 

16,50 m. 

A Figura 4.26 mostra a extrapolacao feita usando o processo de Van der 

Veen (1953). A carga de ruptura extrapolada foi 3119,90 kN. A diferenca entre a 

carga maxima aplicada no topo da estaca e a carga de ruptura extrapolada foi 

481,00 kN. 

ESTACA COMPRIMIDA 

CARGA (kN) 

0 500 1000 1500 2000 2500 3000 

Figura 4.25 — Curva carga versus recalque (estaca comprimida E25A) na prova de carga 

lenta do Edificio Maria Sophie. 
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CARGA (kN) 

Figura 4.26 - Extrapolacao da carga de ruptura para a estaca testada E25A do Edificio Maria 

Sophie, com dados do ensaio lento, utilizando o metodo de Van der Veen 

(1953). 

Tabela 4.15 - Recalques correspondentes a prova de carga executada na estaca E25A, no 

Edificio Maria Sophie. 

Tipo de Ensaio 
Recalque 

Tipo de Ensaio 
Permanente Elastico Total 

Ensaio Lento 5,79 mm 6,29 mm 12,08 mm 

4.9 - Previsao de Capacidade de Carga 

Foram utilizados na previsao das cargas de ruptura das estacas a 

compressao os metodos de Aoki-Velloso (1975), Alonso (1996;2000), Antunes e 

Cabral (1996) e Decourt (1996). 
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Considerando os dados obtidos nas provas de carga nas estacas de 

reacao dos edificios Aderbal Jurema, Parque dos Manguezais e Consuelo Martins 

foram estimadas as cargas ultimas de atrito lateral e de ponta. 

Atraves da utilizacao do programa STAT1STICA e da carga de ruptura 

extrapolada por Van der Veen (1953), de acordo com os dados obtidos nas provas 

de carga lentas, determinaram-se os coeficientes de minoracao na resistencia de 

ponta para os metodos de Decourt (1996), Alonso (1996;2000) e Aoki-Velloso 

(1975). zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

4.9.1 - Procedimentos para a Utilizacao dos Metodos 

4.9.1.1 - Metodos de Previsao da Capacidade de Carga 

Neste item serao apresentados os metodos utilizados para avaliacao das 

provaveis cargas de ruptura a compressao. 

Decourt (1996) 

Neste metodo foi utilizado os valores de a = 0,30 e p = 1,00 de acordo 

com a sugestao do autor. 

Aoki-Velloso (1975) 

No calculo da carga de ruptura prevista foi utilizado o valor dos 

coeficientes Fi igual a 2,00 e F 2 igual a 4,00. 
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Alonso (1996,2000) 

Os parametros relativos ao solo foram adotados iguais aos sugeridos para 

a regiao da Bacia Sedimentar de Sao Paulo, com a = 0,65, p = 200 (Kpa), Tmax = 

1,2 NsPTeTmin= 1,00 NsPT-

Antunes e Cabral (1996) 

Foi adotada a media dos valores de Pi e p2 para cada tipo de solo, 

conforme a metodologia do autor. zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

4.9.1.2 - Estimativa do Atrito Lateral obtido a Partir das Estacas de Reacao 

De acordo com os dados obtidos durante as provas de carga nas estacas 

de reacao realizou-se a extrapolacao da carga de ruptura por atrito lateral por Van 

der Veen. A carga de ruptura por atrito lateral foi obtida pela diferenca da carga 

extrapolada por Van der Veen (1953) e o peso proprio da estaca. A carga de 

ruptura na ponta foi calculada pela diferenga entre a carga maxima aplicada na 

estaca durante a prova de carga e a carga de ruptura por atrito lateral. Considera-

se que este e um procedimento sem acuracia, uma vez que a prova de carga com 

instrumentagao ao longo do fuste seria a maneira mais indicada. 
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4.9.1.3 - Metodologia Empregada na Obtencao dos Coeficientes de 

Minoracao 

Os coeficientes de minoracao na resistencia de ponta foram determinados 

a partir das Figuras 4.27 a 4.29, obtidas com a utilizacao do programa 

STATISTICA, onde o eixo x representa a carga de ruptura extrapolada por Van der 

Veen (1953) de acordo com os valores obtidos nas provas de carga lenta e o eixo 

y representa a carga de ponta sem utilizacao do coeficiente de resistencia de 

ponta para os metodos de Decourt (1996) e Alonso (1996;2000). O mesmo 

procedimento foi utilizado na determinacao do valor Fi do metodo de Aoki-Velloso 

(1975). 0 valor de R2 representa o coeficiente de determinacao. 

4400 

3800 

3200 

z 
S 2600 
> zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

> zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

a 
2000 

1400 

800 

Metodo de Decourt (1996) 

Y= 1460,30+ 0,634 X 
R2 = 0,866 

-500 500 1500 2500 3500 4500 

Qp (kN) 

Figura 4.27 - Valores de variagio entre as cargas de ponta sem a utilizacao de a para o 

metodo de Decourt (1996) e a carga de ruptura extrapolada por Van der Veen 

(1953) de acordo com os dados obtidos durante a prova de carga lenta. 
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O valor de a foi igual a 0,634 para o metodo de Decourt (1996), de acordo 

com o grafico da Figura 4.27. O metodo sera melhor avaliado para uma carga de 

atrito lateral prevista igual a 1460,30 kN. 

Metodo Aoki-Velloso (1975) 

4400 , . .—. . •—. , , , . . , , . — , — 

800 I • •—• • • • • • •—> • •—• •—• • • • • •—• • •—• 1 
-1000 1000 3000 5000 7000 9000 

Qp (kN) zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

Figura 4.28 - Valores de variacao entre as cargas de ponta sem a utilizacao de Fi para o 

metodo de Aoki-Velloso (1975) e a carga de ruptura extrapolada por Van der 

Veen (1953) de acordo com os dados obtidos durante a prova de carga 

lenta. 

No metodo de Aoki-Velloso (1975) o coeficiente Fi obtido foi igual a 3,21 

conforme mostrado no grafico da Figura 4.28. O metodo oferecera uma melhor 

estimativa da carga de ruptura para uma carga de atrito lateral prevista em 

1333,60 kN. 

O grafico pertencente a Figura 4,29 apresenta o valor dezyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA a na resistencia 

de ponta aproximadamente a 1870,00. O metodo de Alonso (1996;2000) sera 

melhor avaliado para uma carga de atrito lateral prevista em 1380,36 kN. 
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Metodo de Alonso (1996;2000) 

4400 

3800 

3200 

=*- 2600 zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

> 

> 
0 

2000 

1400 

o 

800 
0,0 0,2 0,4 0,6 0,8 1,0 1,4 1,6 1,8 

Qp (kN) zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

Figura 4.29 - Valores de variacao entre as cargas de ponta sem a utilizacao dezyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA a para o 

metodo de Alonso (1996,2000) e a carga de ruptura extrapolada por Van der 

Veen (1953) de acordo com os dados obtidos durante a prova de carga lenta. 

4.9.2 - Apresentacao dos Resultados 

4.9.2.1 - Previsao da Capacidade de Carga 

As Tabelas 4.17 a 4.20, apresentam os valores previstos da capacidade 

de carga dos edificios, a partir de quatro metodos semi-empfricos que tern como 

base a resistencia a penetracao do SPT, sem a utilizacao dos coeficiente de 

minoracao de resistencia de ponta encontrados, conforme o item 4.9.1.1. O valor 

do NSPT maximo utilizado nas provisoes foi de 50. Segundo Teixeira (1996), os 

equipamentos disponfveis no mercado permitem executar as estacas tipo helice 

continua em solos com SPT da ordem de no maximo 50. 

Na Tabela 4.16, sao mostradas as cotas de arrasamento das estacas 

submetidas aos esforcos de compressao de cada edificio. 
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Tabela 4.16 - Valores da cota de arrasamento para as estacas helice continua submetidas 

aos esforcos de compressao. 

Edificios Estacas Cota de Arrasamento (m) 

Aderbal Jurema E107 2,21 

Estacao do Mar E08 1,50 

Parque dos Manguezais E04 1,34 

Consuelo Martins E34 0,00 

Maria de Lourdes 
E12 3,00 

Maria de Lourdes 
E97 3,00 

Cristiano E25A 0,00 

Maria Sophie E05 0,00 

Tabela 4.17 - Comparacao entre as cargas de ruptura previstas pelo metodo de Decourt 

(1996) e as cargas de ruptura extrapoladas pelo metodo de Van der Veen 

(1953) obtidas atraves de provas de carga. 

Edificio 

Prova 

de 

Carga 

Qs (kN) Q P (kN) Qu (kN) 
QVDV 

(kN) 
OVDV/Qu 

Aderbal Jurema 
Lenta 

1280,00 734,76 2014,76 
2701,00 1,34 

Aderbal Jurema 
Rapida 

1280,00 734,76 2014,76 
3267,00 1,62 

Estacao do Mar Lenta 3089,90 1235,90 4325,80 4057,00 0,93 

Parque dos 

Manguezais 

Lenta 
1524,30 376,80 1901,16 

1936,00 1,01 Parque dos 

Manguezais Rapida 
1524,30 376,80 1901,16 

2156,00 1,13 

Consuelo Martins 
Lenta 

857,20 57,78 915,98 
1071,00 1,17 

Consuelo Martins 
Rapida 

857,20 57,78 915,98 
1230,00 1,34 

Maria Lourdes E97 Lenta 1575,20 204,10 1779,30 2099,50 1,17 

Maria Lourdes E12 Lenta 1761,50 247,28 2008,72 2441,00 1,21 

Cristiano Lenta 2025,30 612,30 2637,60 2464,00 0,93 

Maria Sophie Lenta 1543,80 887,05 2430,85 3119,90 1,28 
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O metodo de Decourt (1996) foi melhor avaliado na prova de carga lenta 

no Edificio Parque dos Manguezais, enquanto na prova de carga rapida no Edificio 

Aderbal Jurema foi pior avaliado, de acordo com a Tabela 4.17. zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

Tabela 4.18 - Comparacao entre as cargas de ruptura previstas pelo metodo de Antunes e 

Cabral (1996) e as cargas de ruptura extrapoladas pelo metodo de Van der 

Veen (1953) obtidas atraves de provas de carga. 

Edificio 
Prova de 

Carga 
Q s (kN) Q P (kN) Q u (kN) 

QVDV 

(kN) 
QvDv/Qu 

Aderbal 

Jurema 

Lenta 
1235,77 953,78 2189,54 

2701,00 1,233 Aderbal 

Jurema Rapida 
1235,77 953,78 2189,54 

3267,00 1,492 

Estacao do 

Mar 
Lenta 3482,18 2009,60 5491,78 4057,00 0,738 

Parque dos 

Manguezais 

Lenta 
1641,06 785,00 2426,06 

1936,00 0,798 Parque dos 

Manguezais Rapida 
1641,06 785,00 2426,06 

2156,00 0,888 

Consuelo 

Martins 

Lenta 
758,34 169,56 927,90 

1071,00 1,154 Consuelo 

Martins • Rapida 
758,34 169,56 927,90 

1230,00 1,325 

Maria de 

Lourdes E97 
Lenta 1199,77 785,00 1984,77 2099,50 1,057 

Maria de 

Lourdes E12 
Lenta 1800,58 785,00 2585,58 2441,00 0,944 

Cristiano Lenta 2280,82 785,00 3065,82 2464,00 0,804 

Maria Sophie Lenta 1943,35 785,00 2728,35 3119,90 1,143 

No Edificio Maria de Lourdes a carga de ruptura prevista pelo metodo de 

Antunes e Cabral (1996) ofereceu uma melhor estimativa, enquanto na prova de 

carga rapida do Edificio Aderbal Jurema resultou a pior estimativa, conforme a 

Tabela 4.18. 
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Tabeia 4.19 - Comparacao entre as cargas de ruptura previstas pelo metodo de Alonso 

(1996;2000) e as cargas de ruptura extrapoladas pelo metodo de Van der 

Veen (1953) obtidas atraves de provas de carga. 

Edificio 

Prova 

de 

Carga 

Q s (kN) Q P (kN) Qu (kN) 
QVDV 

(kN) 
QVDV/QU 

Aderbal Jurema 
Lenta 

1321,88 1584,80 2906,68 
2701,00 0,92 

Aderbal Jurema 
Rapida 

1321,88 1584,80 2906,68 
3267,00 1,12 

Estacao do Mar Lenta 3053,38 321,84 3375,22 4057,00 1,20 

Parque dos 

Manguezais 

Lenta 
1580,28 81,58 1661,86 

1936,00 1,16 Parque dos 

Manguezais Rapida 
1580,28 81,58 1661,86 

2156,00 1,29 

Consuelo 

Martins 

Lenta 
768,78 44,09 812,87 

1071,00 1,31 Consuelo 

Martins Rapida 
768,78 44,09 812,87 

1230,00 1,51 

Maria de 

Lourdes E97 
Lenta 1564,77 62,80 1627,57 2099,50 1,29 

Maria de 

Lourdes E12 
Lenta 1784,29 85,37 1869,66 2441,00 1,30 

Cristiano Lenta 1948,02 142,42 2090,44 2464,00 1,17 

Maria Sophie Lenta 1319,85 157,00 1476,85 3119,90 2,11 

De acordo com a Tabela 4.19 a carga de ruptura prevista pelo metodo de 

Alonso (1996;2000) resultou na melhor estimativa na prova de carga lenta no 

Edificio Aderbal Jurema, enquanto no Edificio Maria Sophie ofereceu a pior 

estimativa, conforme mostrado na Tabela 4.19. 
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Tabela 4.20 - Comparacao entre as cargas de ruptura previstas pelo metodo de Aoki-Velloso 

(1975) e as cargas de ruptura extrapoladas pelo metodo de Van der Veen (1953) 

obtidas atraves de provas de carga. 

Edificio 

Prova 

de 

Carga 

Q s (kN) Q P (kN) Qu (kN) 
QVDV 

(kN) 
QVDV/QU 

Aderbal 

Jurema 

Lenta 
1050,23 1059,80 2110,00 

2701,00 1,30 Aderbal 

Jurema Rapida 
1050,23 1059,80 2110,00 

3267,00 1,54 

Estacao do 

Mar 
Lenta 2993,66 4019,20 7012,90 4057,00 0,57 

Parque dos 

Manguezais 

Lenta 
1436,30 1884,00 3320,30 

1936,00 0,58 Parque dos 

Manguezais Rapida 
1436,30 1884,00 3320,30 

2156,00 0,64 

Consuelo 

Martins 

Lenta 
616,25 188,40 804,70 

1071,00 1,33 Consuelo 

Martins Rapida 
616,25 188,40 804,70 

1230,00 1,52 

Maria de 

Lourdes E97 
Lenta 1344,08 1570,00 2914,10 2099,50 0,72 

Maria de 

Lourdes E12 
Lenta 1546,34 1570,00 3116,30 2441,00 0,78 

Cristiano Lenta 1854,20 2453,10 4307,30 2464,00 0,57 

Maria Sophie Lenta 1620,95 3679,70 | 5300,60 3119,90 0,60 

O metodo de Decourt (1996) foi melhor avaliado na prova de carga do 

Edificio Maria de Lourdes na estaca E12 e pior avaliado na prova de carga rapida 

do Edificio Aderbal Jurema na prova de carga rapida, de acordo com a Tabela 

4.20. 

4.9.2.2 - Previslo da Capacidade de Carga Utilizando o Coeficiente de 

Minoracao de acordo com o item 4.9.1.3 

As Tabelas 4.21 a 4.23 apresentam a relacao entre a carga de ruptura 

extrapolada por Van der Veen (1953) e as cargas de ruptura com os coeficientes 
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de resistencia de ponta encontrados, para os metodos de Decourt (1996), Alonso 

(1996;2000) e o valor de Fi do metodo de Aoki- Velloso (1975). zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

Tabela 4.21 - Comparacao entre as cargas de ruptura previstas pelo metodo de Decourt 

(1996), com o coeficiente de resistencia de pontazyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA a = 0,63 e as cargas de 

ruptura extrapoladas pelo metodo de Van der Veen (1953) obtidas atraves de 

provas de carga. 

Edificio 

Prova 

de 

Carga 

Q s (kN) Q P (kN) Qu (kN) 
QVDV 

(kN) 
QVDV/QU 

Aderbal Jurema 
Lenta 

1280,00 1552,79 2832,82 
2701,00 0,95 

Aderbal Jurema 
Rapida 

1280,00 1552,79 2832,82 
3267,00 1,15 

Estacao do Mar Lenta 3089,90 2611,88 5701,80 4057,00 0,71 

Parque dos 

Manguezais 

Lenta 
1524,30 796,30 2320,56 

1936,00 0,83 Parque dos 

Manguezais Rapida 
1524,30 796,30 2320,56 

2156,00 0,92 

Consuelo 

Martins 

Lenta 
857,20 122,10 979,32 

1071,00 1,09 Consuelo 

Martins .Rapida 
857,20 122,10 979,32 

1230,00 1,25 

Maria de 

Lourdes E97 
Lenta 1575,20 431,33 2006,56 2099,50 1,04 

Maria de 

Lourdes E12 
Lenta 1761,50 522,57 2284,11 2441,00 1,06 

Cristiano Lenta 2025,30 1293,99 3319,29 2464,00 0,74 

Maria Sophie Lenta 1543,80 1874,63 3418,47 3119,90 0,91 

De acordo com a Tabela 4.21 a utilizacao do a igual a 0,63 no metodo de 

Decourt (1996) ofereceu melhor estimativa na prova de carga do Edificio Maria de 

Lourdes a estaca E97 e pior estimativa no Edificio Cristiano. 
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Tabela 4.22 - Comparacao entre as cargas de ruptura previstas pelo metodo de Aoki-Velloso 

(1975), com Fi = 3,21 e as cargas de ruptura extrapoladas pelo metodo de Van 

der Veen (1953) obtidas atraves de provas de carga. 

Edificio 
Prova de 

Carga 
Q s (kN) Q P (kN) Qu (kN) 

QvDV 

(kN) 
QvDv/Qu 

Aderbal 

Jurema 

Lenta 
1050,23 659,20 1709,40 

2701,00 1,58 Aderbal 

Jurema Rapida 
1050,23 659,20 1709,40 

3267,00 1,91 

Estacao do 

Mar 
Lenta 2993,66 2499,90 5493,60 4057,00 0,73 

Parque dos 

Manguezais 

Lenta 
1436,30 1171,80 2608,10 

1936,00 0,74 Parque dos 

Manguezais Rapida 
1436,30 1171,80 2608,10 

2156,00 0,82 

Consuelo 

Martins 

Lenta 
616,25 117,20 733,40 

1071,00 1,46 Consuelo 

Martins Rapida 
616,25 117,20 733,40 

1230,00 1,67 

Maria de 

Lourdes 

E97 

Lenta 1344,08 976,50 2320,60 2099,50 0,90 

Maria de 

Lourdes 

E12 

Lenta 1546,34 976,50 2522,90 2441,00 0,97 

Cristiano Lenta 1854,20 1525,80 3380,00 2464,00 0,72 

Maria 

Sophie 
Lenta 1620,95 2288,80 3909,71 3119,90 0,80 

A utilizacao do Fi igual a 3,21 no metodo de Aoki-Velloso (1975) foi melhor 

avaliado no Edificio Maria de Lourdes na estaca E12, enquanto na prova de carga 

rapida do Edificio Aderbal Jurema foi pior avaliado, de acordo com a Tabela 4.22. 
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Tabela 4.23 - Comparacao entre as cargas de ruptura previstas pelo metodo de Alonso 

(1996;2000) comzyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA a = 1870 e as cargas de ruptura extrapoladas pelo metodo 

de Van der Veen (1953) obtidas atraves de provas de carga. 

Edificio 

Prova 

de 

Carga 

Q s (kN) Q P (kN) Q u (kN) 
QvDV 

(kN) 
Qvov/Qu 

Aderbal Jurema 
Lenta 

1321,88 1481,80 2803,67 
2701,00 0,96 

Aderbal Jurema 
Rapida 

1321,88 1481,80 2803,67 
3267,00 1,16 

Estacao do Mar Lenta 3053,38 3009,18 6062,52 4057,00 0,66 

Parque dos 

Manguezais 

Lenta 
1580,28 762,78 2343,06 

1936,00 0,82 Parque dos 

Manguezais Rapida 
1580,28 762,78 2343,06 

2156,00 0,92 

Consuelo 

Martins 

Lenta 
768,78 412,20 1180,98 

1071,00 0,90 Consuelo 

Martins Rapida 
768,78 412,20 1180,98 

1230,00 1,04 

Maria de 

Lourdes E97 
Lenta 1564,77 587,18 2151,95 2099,50 0,97 

Maria de 

Lourdes E12 • 
Lenta 1784,29 798,20 2582,49 2441,00 0,94 

Cristiano Lenta 1948,02 1331,61 3279,64 2464,00 0,75 

Maria Sophie Lenta 1319,85 1467,95 2787,80 3119,90 1,11 

No Edificio Maria de Lourdes na estaca E97 a utilizacao do a igual a 1870 

no metodo de Alonso (1996;2000) ofereceu melhor estimativa, enquanto no 

Edificio Estacao do Mar resultou na pior estimativa, conforme a Tabela 4.23. 
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4.9.2.3 - Comparacao Entre a Previsao da Capacidade de Carga Utilizando o 

Coeficente de Minoragao e a Previsao Obtida com os Parametros 

Indicados peios Metodos 

As Tabelas 4.24 a 4.26 apresentam as comparagoes entre as cargas de 

ruptura previstas com a utilizacao dos coeficientes de minoragao obtidos neste 

trabalho para os metodos de Decourt (1996), Alonso (1996;2000) e Aoki-Velloso 

(1975), respectivamente, e as cargas de ruptura obtidas com os parametros 

adotados nos mesmos metodos. 

Tabela 4.24 - Comparagao entre as cargas de ruptura previstas pelo metodo de Decourt 

(1996) parazyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA a = 0,63 na resistencia de ponta. 

Edificio 
Prova de 

Carga 
QVDV (kN) 

QVDV/QU 

(a = 0,63) 
*QvDv/Qu 

Aderbal Jurema 
Lenta 2701,00 0,95 1,34 

Aderbal Jurema 
Rapida 3267,00 1,15 1,62 

Estagio do Mar Lenta 4057,00 0,71 0,93 

Parque dos Manguezais 
Lenta 1936,00 0,83 1,01 

Parque dos Manguezais 
Rapida 2156,00 0,92 1,13 

Consuelo Martins 
Lenta 1071,00 1,09 1,17 

Consuelo Martins 
Rapida 1230,00 1,25 1,34 

Maria de Lourdes E97 Lenta 2099,50 1,04 1,17 

Maria de Lourdes E12 Lenta 2441,00 1,06 1,21 

Cristiano Lenta 3464,00 0,74 0,93 

Maria Sophie Lenta 3119,90 0,91 1,28 

*no calculo de Qu foram utilizados os parametros apresentados no item 4.9.1.1 

Apenas na prova de carga lenta do Edificio Parque dos Manguezais e no 

Edificio Estagao do Mar o valor de a igual a 0,63 nao apresentou um resultado 

satisfatorio, de acordo com a Tabela 4.24. 
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Tabela 4.25 - Comparacao entre as cargas de ruptura previstas pelo metodo de Aoki-Velloso 

(1975) para F 2 = 3,21 na resistencia de ponta. 

Edificio 
Prova de 

Carga 
QVDV (kN) zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

QvDV^Qu 

(Fi = 3,21) 
*QvDv/Qu 

Aderbal Jurema 
Lenta 2701,00 1,58 1,30 

Aderbal Jurema 
Rapida 3267,00 1,91 1,54 

Estacao do Mar Lenta 4057,00 0,73 0,57 

Parque dos Manguezais 
Lenta 1936,00 0,74 0,58 

Parque dos Manguezais 
Rapida 2156,00 0,82 0,64 

Consuelo Martins 
Lenta 1071,00 1,46 1,33 

Consuelo Martins 
Rapida 1230,00 1,67 1,52 

Maria de Lourdes E97 Lenta 2099,50 0,90 0,72 

Maria de Lourdes E12 Lenta 2441,00 0,97 0,78 

Cristiano Lenta 3464,00 0,72 0,57 

Maria Sophie Lenta 3119,90 0,80 0,60 

*no calculo de Qu foram utilizados os parametros apresentados no item 4.9.1.1 

Nos Edificios Aderbal Jurema e Consuelo Martins a utilizacao do Fi = 3,21 

nao se mostrou vantajoso de acordo com a Tabela 4.25. 
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Tabela 4.26 - Comparacao entre as cargas de ruptura previstas pelo metodo de Alonso 

(1996;2000) parazyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA a = 1870 na resistSncia de ponta. 

Edificio 
Prova de 

Carga 
QVDV (kN) 

QvDv/Qu 

(a = 1870) 
*QvDv/Qu 

Aderbal Jurema 
Lenta 2701,00 0,96 0,92 

Aderbal Jurema 
Rapida 3267,00 1,16 1,12 

Estacao do Mar Lenta 4067,00 0,66 1,20 

Parque dos Manguezais 
Lenta 1936,00 0,82 1,16 

Parque dos Manguezais 
Rapida 2156,00 0,92 1,29 

Consuelo Martins 
Lenta 1071,00 0,90 1,31 

Consuelo Martins 
Rapida 1230,00 1,04 1,51 

Maria de Lourdes E97 Lenta 2099,50 0,97 1,29 

Maria de Lourdes E12 Lenta 2441,00 0,94 1,30 

Cristiano Lenta 3464,00 0,75 1,17 

Maria Sophie Lenta 3119,90 1,11 2,11 

*no calculo de Qu foram utilizados os parametros apresentados no item 4.9.1.1 

No Edificio Maria Sophie o emprego do a igual a 1870 apresentou uma 

significativa diferenca, conforme mostrada na Tabela 4.26. Apenas na prova de 

carga rapida do Edificio Aderbal Jurema, no Edificio Estacao do Mar e na prova de 

carga lenta do Edificio Parque dos Manguezais a utilizagao do a nao mostrou 

significativa diferenca, para o metodo de Alonso (1996;2000). 

Na Tabela 4.27 apresenta-se um resumo dos metodos que melhor 

avaliaram as capacidades de carga ultima, quando comparados com os valores de 

capacidade de carga ultima, quando comparados com os valores de capacidade 

de carga obtidos a partir da extrapolacao das curvas carga x recalque das provas 

de carga pelo metodo de Van der Veen (1953). 
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Tabeia 4.27 - Metodos de previsao de capacidade de carga que utilizaram que ofereceram 

melhor estimativa, quando com para do com as cargas de ruptura 

extrapoladas por Van der Veen (1953) 

Edificios 
Prova de 

Carga 
Metodo QvDv/Qu 

Aderbal Jurema 
Lenta Alonso 0,96 

Aderbal Jurema 
Rapida Decourt 1,15 

Estacao do Mar Lenta 
Aoki- Velloso 

Antunes 
0,73 

Parque dos Manguezais 

Lenta Decourt 0,83 

Parque dos Manguezais 
Rapida 

Decourt 

Alonso 
0,92 

Consuelo Martins 
Lenta Decourt 1,09 

Consuelo Martins 
Rapida Alonso 1,04 

Maria de Lourdes E97 Lenta Alonso 0,97 

Maria de Lourdes E12 Lenta Aoki-Velloso 0,97 

Cristiano Lenta Antunes 0,80 

Maria Sophie Lenta Decourt 0,91 

4.9.2.4 - Atrito Lateral Obtido a Partir das Estacas de Reacao 

i) Edificio Aderbal Jurema 

Na Tabela 4.28 sao apresentados os valores das cargas de ruptura 

extrapoladas por Van der Veen (1953), as cargas de ruptura de atrito lateral 

obtidas em todas as estacas de reacao e de ponta calculada pela diferenca entre 

a carga maxima aplicada na estaca durante a prova de carga e a carga de ruptura 

por atrito lateral, conforme o item 4.9.1.2. Os valores das cargas ultimas de atrito 

lateral estimadas de acordo com os dados das provas de carga foram: i) no 
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recarregamento lento (segundo carregamento) igua! a 2175,79 kN e ii) no ensaio 

rapido igual a 2866,80 kN. 0 metodo utilizado apresentou um erro para a estaca 

E103, pois a carga estimada de ruptura por atrito lateral foi maior que a carga 

maxima aplicada na prova de carga no ensaio rapido. zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

Tabela 4.28 - Valores das cargas de ruptura por atrito lateral extrapoladas por Van der Veen 

(1953), estimadas por atrito lateral para cada estaca de reacao no segundo e 

terceiro carregamentos e de ponta calculada pela diferenca entre a carga 

maxima aplicada na estaca durante a prova de carga e a carga de ruptura por 

atrito lateral. 

Ensaio 
Estacas de 

reacao 

Qu (kN) 

(Van der Veen 

1953) 

Ql 

(kN) 

Qp 

(kN) 

Qu 

(kN) 

Segundo 

carregamento 

111 627,40 526,79 98,20 624,99 

Segundo 

carregamento 

103 639,30 538,70 86,30 625,00 Segundo 

carregamento 109 680,60 580,00 45,00 625,00 

Segundo 

carregamento 

105 630,90 530,30 94,70 625,00 

Terceiro 

carregamento 

111 750,40 649,80 100,20 750,00 

Terceiro 

carregamento 

*103 885,20 784,60 34,60 819,20 Terceiro 

carregamento 109 816,80 716,20 33,80 750,00 

Terceiro 

carregamento 

105 816,80 716,20 33,80 750,00 

Segundo 

carregamento 
Total 2578,20 2175,79 324,00 2499,79 

Terceiro 

carregamento 
Total 3269,20 2866,80 202,40 3069,20 

* erro na estaca E103 

Da Tabela 4.28 observa-se que a estaca de reacao E109 pode ter sofrido 

uma maior distribuicao de carga durante o segundo carregamento de acordo com 

a carga de ruptura por atrito lateral extrapolada por Van der Veen (1953), podendo 

ter sido motivada pelo desequilibrio dos esforcos distribuidos entre as reagoes, ou 

seja, possivelmente a carga maxima aplicada a estaca de compressao nao se 
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distribuiu igualmente entre as quatro estacas tracionadas. Como a estaca E109 

tern o comprimento proximo e o mesmo diametro das demais e esta no mesmo 

perfil de solo, possivelmente a parcela de esforco de tracao foi maior do que nas 

outras tres em todos os carregamentos. 

Cabe lembrar que as cargas de ruptura extrapoladas por Van der Veen 

(1953), de acordo com os dados da prova de carga das estacas tracionadas e 

comprimidas, foram de 2578,20 kN e 2701,00 kN para esse carregamento, 

havendo uma diferenca de 122,80 kN. Seguramente a maior parcela de 

resistencia neste caso deve-se ao atrito lateral. 

Observando-se os dados contidos na Tabela 4.29, conclui-se que todos os 

metodos empregados nas previsoes subestimaram os valores do atrito lateral com 

os dados das provas de carga do segundo carregamento e terceiro 

carregamentos. Neste caso, todos os metodos semi-empfricos apresentaram 

grande dispersao com relacao aos resultados das cargas ultimas de atrito lateral 

estimadas no segundo e terceiro carregamentos. zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

Tabela 4.29 - Diferenca percentual entre os valores obtidos da carga de ruptura por atrito 

lateral na prova de carga e os valores obtidos atraves dos metodos de 

previsao. 

Tipos de Ensaio 
Alonso 

(1996 e 2000) 

Decourt 

(1996) 

Antunes e 

Cabral 

(1996) 

Aok i -

Velloso 

(1975) 

Segundo 

carregamento 
-64,59% -69,98% -76,06% -107,17% 

Terceiro 

carregamento 
-116,87% -123,96% -131,98% -172,96% 
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ii) Edificio Parque dos Manguezais 

A estimativa da carga ultima do atrito lateral no ensaio lento e rapido foi 

1539,58 kN e 1702,18 kN , respectivamente. A carga ultima de resistencia de 

ponta estimada no ensaio lento foi 375,62 kN e 453,02 kN no ensaio rapido, 

conforme mostrada na Tabela 4.30. As cargas de ruptura extrapoladas por Van 

der Veen (1953) apresentaram valores maiores para as estacas de reacao do que 

para a estaca comprimida, portanto a estaca comprimida trabalha a maior parte 

por atrito lateral. 

0 metodo Antunes e Cabral (1996) superestimou a previsao da carga 

ultima de ruptura do atrito lateral no ensaio lento em 6,59%, e subestimou no 

ensaio rapido em 3,72%. 0 metodo de Decourt (1996) obteve o resultado mais 

proximo da carga ultima de atrito lateral estimada a partir das estacas de reacao 

no primeiro ensaio, conforme a Tabela 4.31 
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Tabela 4.30 - Valores das cargas de ruptura por atrito lateral extrapoladas por Van der Veen 

(1953), estimadas por atrito lateral para cada estaca de reacao no primeiro e 

segundo carregamentos e de ponta calculada pela diferenca entre a carga 

maxima aplicada na estaca durante a prova de carga e a carga de ruptura por 

atrito lateral. 

Ensaio 
Estacas de 

reacao 

Qu (kN) 

(Van der 

Veen 1953) 

Ql 

(kN) 

Qp 

(kN) 

Qu 

(kN) 

Primeiro 

carregamento 

E01 327,60 229,48 89,72 319,20 

Primeiro 

carregamento 

E02 347,60 249,48 69,72 319,20 

Primeiro 

carregamento 

E03 363,30 265,18 54,02 319,20 Primeiro 

carregamento EOS 414,70 316,58 2,62 319,20 

Primeiro 

carregamento 

E06 347,60 249,48 69,72 319,20 

Primeiro 

carregamento 

E07 327,50 229,38 89,82 319,20 

Segundo 

carregamento 

E01 391,20 293,08 66,12 359,20 

Segundo 

carregamento 

E02 391,20 293,08 66,12 359,20 

Segundo 

carregamento 

E03 360,60 262,48 96,72 359,20 Segundo 

carregamento EOS 391,20 293,08 66,12 359,20 

Segundo 

carregamento 

E06 391,20 293,08 66,12 359,20 

Segundo 

carregamento 

E07 365,50 267,38 91,82 359,20 

Primeiro 

carregamento 
Total 2128,30 1539,58 375,62 1915,20 

Segundo 

carregamento 
Total 2290,90 1702,18 453,02 2155,20 
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Tabela 4.31 - Porcentagem das diferencas de valores da carga ultima do atrito lateral 

estimados nas provas de carga e dos metodos de previsao de capacidade de 

carga. 

Tipo de Ensaio 

Metodos de Previsao da Capacidade de Carga 

Tipo de Ensaio 
Alonso 

(1996,2000) 

Decourt 
(1996) 

Antunes 

e Cabral 

(1996) 

Aoki-Velloso 

(1975) 

Ensaio Lento -2,64% -1,00% +6,59% -7,19% 

Ensaio Rapido -7,71% -11,67% -3,72% -18,51% 

iii) Edificio Consuelo Martins 

De acordo com a Tabela 4.32 a carga de ruptura por atrito lateral 

extrapolada por Van der Veen (1953) no ensaio lento foi de 1287,90 kN. Observa-

se que a estaca de reacao E65 apresentou a maior carga extrapolada, podendo 

ser devido a maior distribuicao de carga o topo desta estaca, visto possui o 

mesmo comprimento e diametro que as demais estacas e considerando que estao 

no mesmo perfil de solo. 

A Tabela 4.33 mostra a comparacao entre a resistencia ultima de atrito 

lateral da prova de carga do ensaio lento com os resultados da aplicacao dos 

quatro metodos de previsao de capacidade de carga citados. 

Os metodos de Alonso (1996 e 2000), Decourt (1996), Antunes e Cabral 

(1996) subestimaram em 17,28%, 5,18% e 18,90% a carga estimada do atrito 

lateral no ensaio lento, mostrada na Tabela 4.33. 
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Tabela 4.32 - Valores das cargas de ruptura por atrito lateral extrapoladas por Van der Veen 

(1953) e das estimadas por atrito lateral para cada estaca de reagao no 

ensaio lento e de ponta calculada pela diferenca entre a carga maxima 

aplicada na estaca durante a prova de carga e a carga de ruptura por atrito 

lateral. 

Tipo de Ensaio 

Estacas 

de 

reagao 

Qu (kN) 

(Van der 

Veen 1953) 

Ql 

(kN) 

Qp 

(kN) 

Qu 

(kN) 

Ensaio Lento 

E32 173,80 109,43 60,57 170,00 

Ensaio Lento 

*E33 173,80 109,43 60,67 170,00 

Ensaio Lento 
E35 201,70 137,33 32,67 170,00 

Ensaio Lento 
E36 216,60 152,23 17,77 170,00 

Ensaio Lento 

E64 248,40 184,03 14,03 198,06 

Ensaio Lento 

E65 273,60 209,23 39,23 248,46 

Ensaio Lento 

Total 1287,90 901,68 224,94 1126,52 

*os valores de levantamentos encontrados na estaca E33 foram nulos com excecao do ultimo 

levantamento, adotando-se os valores obtidos na estaca E32. 

Tabela 4.33 - Porcentagem das diferengas de valores da carga ultima do atrito lateral 

estimados nas provas de carga e dos metodos de previsao de capacidade de 

carga. 

Tipo de Ensaio 

Metodos de previsao de Capacidade de Carga 

Tipo de Ensaio Alonso 

(1996 e 2000) 

Decourt-
(1996) 

Antunes e 

Cabral 

(1996) 

Aoki-Velloso 

(1975) 

Ensaio Lento -17,28% -5,18% -18,90% +46,31% 
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4.10 - Previsao do Recalque pelo Metodo de Poulos & Davis (1968) 

Este metodo apresenta as previsSes dos recalques das estacas helice 

continua para cada edificio. Para se comparar os recalques previstos pelo metodo 

de Poulos e Davis (1968) com os obtidos durante as provas de carga, utilizaram-

se as curvas extrapoladas por Van der Veen (1953) e determinou-se a carga 

correspondente a carga de trabalho teorica da estaca, ou seja, a carga de ruptura 

dividida por dois. Os recalques correspondentes a estas cargas utilizadas no 

calculo foram comparados aos valores calculados pelo metodo. 

0 modulo de elasticidade do solo empregado foi calculado para cada tipo 

de solo de acordo com a sondagem das estacas submetidas a esforcos de 

compressao. No caso de solo com variacao da compacidade adotou-se a media. A 

Tabela 4.34 mostra o modulo de elasticidade do solo. 

Tabela 4.34 - M6dulo.de elasticidade do solo utilizado no calculo do recalque pelo metodo 
de Poulos e Davis (1961 J). 

Solo 
Consistencia 

ou 
Compacidade 

E (Mpa) 

Argila 

muito mole 1 

Argila 

mole 2 

Argila 
media 5 

Argila 
rija 7 

Argila 

muito rija 8 

Argila 

dura 15 

Areia 

fofa 5 

Areia 

pouco compacta 20 

Areia medianamente compacta 50 Areia 
compacta 70 

Areia 

muito compacta 90 

Areia com pedregulho 
pouco compacta 50 

Areia com pedregulho 
compacta 120 

Argila Arenosa zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA- 40 

Silte - 20 

Areia Siltosa zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA- 20 
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4.10.1 - Apresentacao dos Resultados 

A Tabela 4.35, abaixo mostra a comparacao entre os recalques previstos 

pelo metodo de Poulos & Davis (1968) e os obtidos durante as provas de carga. 

Os recalques previstos pelo metodo de Poulos e Davis (1968) ofereceram 

um resultado satisfatorio quando comparado com os obtidos nas provas de carga 

nas estacas pertencentes aos edificios Aderbal Jurema, no ensaio rapido no 

Parque dos Manguezais, Maria de Lourdes e Maria Sophie. As maiores diferencas 

foram encontradas nos Edificios Consuelo Martins e Parque dos Manguezais no 

ensaio lento. 

Tabela 4.35 - Comparacao entre os valores dos recalques calculados pelos metodos de 

Poulos&Davis (1968) e os obtidos atraves das provas de carga. 

Edificios 
Prova de 

Carga 

QVDV/2 

(kN) 

R calc 

(mm) 

RPC 

(mm) 
Rcalc/ RPC 

Aderbal Jurema 
Lenta 1350,50 2,32 1,80 1,289 

Aderbal Jurema 
Rapida 1633,50 2,81 2,90 0,969 

Estacao do Mar Lenta 2028,50 3,23 5,65 0,572 

Parque dos Manguezais 
Lenta 968,00 1,89 9,50 0,199 

Parque dos Manguezais 
Rapida 1078,00 2,11 2,50 0,844 

Consuelo Martins 
Lenta 535,50 2,19 0,45 4,867 

Consuelo Martins 
Rapida 615,00 2,52 0,5 5,040 

Maria de Lourdes E97 Lenta 1049,75 2,57 2,25 1,142 

Maria de Lourdes E12 Lenta 1220,50 1,54 2,20 0,700 

Cristiano Lenta 1232,00 2,29 4,00 0,573 

Maria Sophie Lenta 1559,95 2,71 4,00 0,678 
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4.11 - Comparacao Estatistica entre os Valores Obtidos pelas Provas de 

Carga e os Avaliados pelos Metodos de Previslo Analisados 

As capacidades de carga avaliadas pelos metodos de Alonso 

(1996;2000), Decourt (1996), Antunes e Cabral (1996) e Aoki - Velloso (1975), 

foram comparadas com as capacidades de carga obtidas a partir das curvas carga 

x recalque extrapoladas pelo metodo de Van der Veen (1953). 

A Tabela 4.36 mostra os valores obtidos pelos metodos avaliados em 

algumas obras da cidade do Recife: 

Tabela 4.36 - Resultados entre os metodos de previsao capacidade de carga utilizando os 

coeficientes de minoragao com excegao do metodo de Antunes e Cabral 

(1996) e a carga de ruptura extrapolada durante o ensaio lento. 

Edificios 
Alonso 
(1996; 
2000) 

Decourt 
(1996) 

Antunes e 
Cabral 
(1996) 

Aoki-
Velloso 
(1975) 

Van der 
Veen 
(1953) 

Aderbal Jurema 2803,67 2832,82 2189,54 1709,40 2701,00 

Estacao do Mar 6062,52 5701,80 5491,78 5493,60 4057,00 

Parque dos 
Manguezais 

2343,06 2320,56 2426,06 2608,10 1936,00 

Consuelo Martins 1180,98 979,32 927,90 733,40 1071,00 

Maria de 
Lourdes (E97) 

2151,95 2006,56 1984,77 2320,60 2099,50 

Maria de Lourdes 
(E12) 

2582,49 2284,11 2585,58 2522,90 2441,00 

Cristiano 3279,64 3319,29 3065,82 3380,00 2464,00 

Maria Sophie 2787,80 3418,47 2728,35 3909,71 3119,90 

Nas Figuras 4.30 a 4.33 sao apresentadas as comparacoes entre a carga 

de ruptura extrapolada pelo metodo de Van der Veen (1953) e as revisoes 

efetuadas utilizando o programa STATISTIC, onde R2 representa o coeficiente de 

determinacao. 
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DECOURT X VAN DER VEEN 

800 I——•—•—•—•—•—•—•—•———-—•——•—•—•—•—•—-—•—•—•—•—-————•—I 
500 1500 2500 3500 4500 5500 6500 

CARGA DE RUPTURA PREVISTA (kN) 

"igura 4.30 - Valores de variacao entre as cargas de ruptura pelo metodo de Decourt (1996 

e as cargas de ruptura extrapoladas por Van der Veen (1953). 

AOKI-VELLOSO X VAN DER VEEN 

0 1000 2000 3000 4000 5000 6000 

CARGA DE RUPTURA PREVISTA (kN) 

Figura 4.31 - Valores de variacao entre as cargas de ruptura pelo metodo de Aoki-Velloso 

(1975) e as cargas de ruptura extrapoladas por Van der Veen (1953). 
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ANTUNES E CABRAL X VAN DER VEEN 

800 I • ' 
500 1500 2500 3500 4500 5500 6500 

CARGA DE RUPTURA ESTIMADA (kN) zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

Figura 4.32 - Valores de variacao entre as cargas de ruptura pelo metodo de Antunes e 

Cabral (1996) e as cargas de ruptura extrapoladas por Van der Veen (1953). 

ALONSO X VAN DER VEEN 

800 I—•—•—•—•—• •—•—•—-—•—•—•—————•—•—•——•—•——•—•—•— 1 

500 1500 2500 3500 4500 5500 6500 

CARGA DE RUPTURA PREVISTA (kN) 

Figura 4.33 - Valores de variacao entre as cargas de ruptura pelo metodo de Alonso 

(1996;2000) e as cargas de ruptura extrapoladas por Van der Veen (1953). 
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De acordo com os graficos das Figuras 4.26 a 4.29 observa-se que a 

aplicacao do metodo de Antunes e Cabral (1996), obteve as cargas previstas de 

ruptura com a maior dispersao das cargas extrapoladas pelo metodo de Van der 

Veen (1953), para as oito provas de cargas lentas executadas na cidade do 

Recife-PE. Por outro lado, os resultados do metodo de Decourt (1996) foram os 

que melhor se ajustaram comparativamente aos valores extrapolados, conforme a 

Figura 4.30. 
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CAPITULO 5 

CONCLUSOES 

0 trabaiho representa uma contribuicao para o conhecimento do 

comportamento de estacas helice continua executadas na cidade de Recife, 

com o objetivo de avaliar os metodos de previsao da capacidade de carga mais 

adequados. 

Neste capitulo sao apresentadas as conclusoes desta pesquisa com 

relacao as estimativas da capacidade de carga a compressao, avaliadas a 

partir de metodos semi-empiricos, e as previsoes de recalques por dois 

metodos semi-empiricos, e comparados com os resultados das provas de 

carga estaticas executadas a compressao. Tambem foram avaliadas as cargas 

ultimas de atrito lateral obtidas atraves das provas de carga nas estacas de 

reacao nos Edificios Aderbal Jurema, Parque dos Manguezais e Consuelo 

Martins . 

1) O metodo de Decourt (1996) apresentou uma melhor estimativa da 

carga de ruptura extrapolada por Van der Veen (1953), na prova de carga 

rapida do carregamento do Edificio Aderbal Jurema, na prova de carga lenta do 

Edificio Consuelo Martins, no Edificio Parque dos Manguezais e no Edificio 

Maria Sophie. A carga de ruptura estimada pelo metodo de Aoki-Velloso 

(1975), foi mais proxima da carga de ruptura extrapolada pela metodologia de 

Van der Veen (1953) nos edificios Estacao do Mar e Maria de Lourdes estaca 

E12. 0 metodo de Alonso (1996,2000) ofereceu uma melhor estimativa apenas. 

na prova de carga lenta do Edificio Aderbal Jurema, no Edificio Consuelo na ~ 

prova de carga rapida e no Edificio Maria de Lourdes estaca E97. O metodo 

de Antunes e Cabral (1996) ofereceu melhor estimativa da prova de carga no 

Edificio Cristiano. 
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CAPITULO 5 CONCLUSOES 

2) Os recalques previstos pelo metodo de Poulos e Davis (1968) 

ofereceram resultados satisfatorios quando comparados com os obtidos nas 

provas de carga nas estacas pertencentes aos edificios Aderbal Jurema, no 

ensaio rapido no Parque dos Manguezais e Maria de Lourdes. Nos edificios 

Estacao do Mar, ensaio lento no Parque dos Manguezais, Consuelo Martins e 

Cristiano os recalques previstos por este metodo apresentaram maiores 

dispersoes. As maiores diferencas foram encontradas nos Edificios Consuelo 

Martins e Parque dos Manguezais no ensaio lento. 

3) De acordo com os dados obtidos nas provas de carga nas estacas 

de reacao, foi realizada a extrapolacao da carga ultima de atrito lateral por Van 

der Veen (1953) nos edificios Aderbal Jurema, Parque dos Manguezais e 

Consuelo Martins. O metodo de Decourt (1996) ofereceu melhor estimativa da 

carga ultima de atrito lateral no ensaio lento do Edificio Parque dos Manguezais 

e no ensaio lento do Edificio Consuelo Martins. No ensaio rapido do Edificio 

Parque dos Manguezais o metodo de Antunes e Cabral (1996) apresentou 

melhor aproximacao que os demais metodos calculados. A carga ultima de 

atrito lateral nao pode ser determinada com os resultados obtidos da prova de 

carga rapida, nas estacas de reacao E32, E33 e E35 do Edificio Consuelo 

Martins, devido os levantamentos nulos. No Edificio Aderbal Jurema o metodo 

de Alonso (1996 e 2000) ofereceu menor dispersao que os demais metodos 

calculados. 

4) De acordo com a estimativa da carga de atrito lateral das estacas de 

reacao analisadas nos Edificios Aderbal Jurema, Parque dos Manguezais e 

Consuelo Martins, a estaca a compressao resiste a maior parcela por atrito 

lateral. 
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CAPITULO 5 CONCLUSOES 

5) O metodo de Decourt (1996) foi o metodo que melhor avaliou a 

capacidade de carga da estaca helice continua com a utilizacao do coeficiente 

a = 0,63 na resistencia de ponta. 

6) A utilizacao do valor do coeficiente de minoracao a = 1870 na 

resistencia de ponta para o metodo de Alonso (1996;2000) forneceu resultados 

satisfatorios. 

7) Observa-se que o emprego do valor dezyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA Fi igual a 3,21 fornece 

melhores resultados para o metodo de Aoki-Velloso (1975). 

8) 0 metodo de Antunes e Cabral de modo geral nao forneceu 

resultados satisfatorios para avaliacao da capacidade de carga das estacas 

helice continua analisadas. 
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CAPITULO 6 

SUGESTOES PARA FUTURAS PESQUISAS 

Sugestoes para futuras pesquisas: 

1) Avaliar a capacidade de carga de estacas helices continua em outras 

formacoes geologicas; 

2) Adaptar outros metodos de avaliacao de capacidade de carga a tracao 

e a compressao para este tipo de estaca e para cada regiao; 

3) Instrumentar estacas helice continua, a fim de estudar a transferencia 

de carga neste tipo de estaca quando submetidas aos esforcos de tracao e 

compressao; 

4) Utilizar outros metodos de previsao de recalques para estacas helice 

continua submetidas a compressao. 
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A N E X O zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

REGISTROS DE EXECUCAO DE ESTACAS DO TIPO HELICE CONTINUA 

E PERFIS DE SONDAGENS 

Tabela 1.1 - Dados de execucao da estaca E111 do Edificio Aderbal Jurema. 
Estaca: 111 

Data: 27/06/02 Diametro da Estaca (m): 0,60 

inicio da Perfuracao: 14/05/01 17:05 Comp. da Estaca (m): 14,24 

Infcio Concretagem: 14/05/01 17:36 Vol. Concreto (m 3): 5,21 

Fim Estaca: 14/05/01 17:49 Superconsumo: 29,52% 

inclinacao X,Y: 0,-1° 
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Tabela 1.2 - Dados de execucao da estaca E109 do Edificio Aderbal Jurema. zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

Estaca: 109 

Data:27/06/01 Diametro da Estaca (m):Q,60 
Infcio Perfuracao: 14/05/01 14:49 Comprimento da Estaca 

(m): 14,70 

Infcio de Concretagem: 14/05/01 16:14 Volume Concreto (m 3): 4,23 

Fim da Estaca: 14/05/01 16:22 Superconsumo:37,50% 

Inclinacao X,Y:0,-1° zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

P.TOBJWzyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA (ban)zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA 4, Rota9So(RPM) 4, VtkwMmlmm«i 4, P. Concrete ( b a r e ) V . Extr»?fc>(mm) 

©  BO 130 e a 12 a 7t iss 0 e.7*  i .» o 13m 27012 

Figura 1.2 - Registros da execucao da estaca E109 helice continua na obra do Edificio 
Aderbal Jurema. 
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Tabela 1.3 - Dados de execucao da estaca E105 do Edificio Aderbal Jurema. zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

Estaca: 105 

Data:27/06/01 Diametro da Estaca (m):0,60 

Infcio Perfuracao: 15/05/01 11:20 Comprint da Estaca(m):14,40 

Infcio de Concretagem: 15/05/01 12:09 Volume Concreto(m3): 5 

Fim da Estaca: 15/05/01 12:28 Superconsumo: 22,60% 

Inclinacao X,Y:, -1,2° 

P.TosjM (ban)zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA 4, Rot»t*o(RP*i) 4, zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

B 54 « W 0 « 12 B zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

P.CmamQan)^ V. B*acfc>(m*i> ^ 

1JS0S 27012 

J 

-3 

Figura 1.3 - Registros da execucao da estaca E105 helice continua na obra do Edificio 
Aderbal Jurema. 

162 



Tabela 1.4 - Dados de execucao da estaca E103 do Edificio Aderbal Jurema. zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA
Estaca: 103 

Data:27/06/01 Diametro da Estaca (m):0,60 

Inicio Perfuracao: 15/05/01 9:24 Comprimento da Estaca (my 13 92 

Inicio de Concretagem: 15/05/01 10:28 Volume Concreto (m 3y 4 23 

Fim da Estaca: 15/05/01 10:48 Superconsumo: 7,60% 

Inclinacao X,Y: - 1 , 3° 

Figura 1.4- Registros da execucao da estaca E103 helice continua na obra do Edificio 
Aderbal Jurema. 

Tabela 1.5 - Dados de execucao da estaca E107 do Edificio Aderbal Jurema. 
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Estaca: 107 

Data:27/G6/01 Diametro da EstacazyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA (m):0,60 
nicio Perfuracao: 11/05/01 14:24 Comprimento da Estaca (mV14 24 

inicio de Concretagem: 11/05/01 15:21 Volume Concreto (m3V 4 23 ' 

FimdaEstaca:11/05/01 15:31 Superconsumo: 5 06% ' 
inclinacao X,Y: 2, 1° 

P. Concmto(bar*)zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA f-

aftzyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA o  i  

Figura 1.5 - Registros da execucao da estaca E107 helice continua na obra do Edificio 
Aderbal Jurema. 
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Tabela 1.6- Dados da execucao da estaca EOS de compressao do Edificio Estacao do Mar. zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA
Estaca :E08 P14 
Data : 17/05/02 Diametro da estaca(m):0,80 
Inicio da Perfuracio: 29/04/02 13:54 Comprimento da estaca (m):14,00 
Infcio da Concretagem: 29/04/02 14:15 Vol.Cone.tm 3 )^? 
Fim da Estaca: 29/04/02 14:33 Inclinacao X,Y:-4-2° zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

P. Ccncnto (tart f̂*  zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

*  w m 

Figura 1.6 - Registros da execucao da estaca E 08 helice continua na obra do Edificio 
Estacao do Mar. 
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TabelazyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA 1.7 - Dados da execucao da estaca 
Manguezais. 

Estaca: P18-E04 
Data:06/09/02 
Infcio Perfuracao: 05/09/02 17:03 
Infcio Concretagem: 05/09/02 17:33 
Fim Estaca: 05/09/02 17:59 

E04 de compressao do Edificio Parque dos 

Diametro Da Estaca (m): 0,50 
Compr. Estaca (m): 20,00 
Vol. Cone, (m3): 4,4 
Superconsumo:11,60% 
Inclinacao X, Y: 1, -5° 



GraTicos da Estaca zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

FUNDACOES Rosstum 

MARTINS EMPREBNDIMBNTOS zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

P07-S34 Ofan: C.MART 

Dale OSflOKB DStrnefro Ectaea (m): 0,400 

McbP*rturasS« 07/100214:53 Conor. EaiaeaCm): 20,50 

hie Ccnoatagm 07/10021&12 VoL Cane (m3): 2,73 

Fim Estaca: OmOiDZ 1&27 &**feoraun»: 5,66% 

Contrata PE263432 taeSnasftoXY: .2,-5* 

P. Tonjue (ban) ^ Rota9*o(RPM) ^ Vi zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

ozyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA « at a 12 34 o 

i 4* P Conowtefem) V.&«9io<r»*» ^ PaMEattaos 

100 aoo o  1,44 o  aeo aoo  2BK s n zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

I 

Figura 1.8 - Registros da execucao da estaca E34 helice continua na obra do Edificio 
Consuelo Martins, 
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Tabela 1,9; Dados da execucao da estaca de compressao E97 do Edificio Maria de Lourdes. zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

Estaca ; P09 - E97 

Data; 04/11/02 Diametro Estaca (m): 0,50 

Inicio de perfuracao: 01/11/02 14:16 Compr. Estaca (m): 21,00 

Inicio Concretagem: 01/11/02 14:45 Vol. Cone, (m 3): 5,282 

Fim Estaca: 01/11/02 15:13 Superconsumo: 27,86% 

Inclinacao X,Y: -2, 0° 

de Lourdes. 

Tabela 1.10 - Dados da execucao da estaca de compressao E12 do Edificio Maria de Lourdes 
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Estaca: P 0 3 - E 1 2 

Data: 10/11/02 Diametro da Estaca (m): 0,50 

Infcio da Perfuracao: 07/11/02 08:29 Comp. da Estaca (m): 21,00 

Infcio Concretagem: 07/11/02 09:00 Vol. Concreto (m 3): 4,932 
Fim Estaca: 07/11/02 09:31 Superconsumo: 19,38% 

Inclinacao X,Y: 3, 4° zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

Figura 1.10 - Registros da execucao da estaca E12 helice continua na obra do Edificio Maria 
de Lourdes. 
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Graficos da Estaca zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA
Sersngo exacutado pon zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA
FUNDACOES ROSSI LTDA 

Cfente 

CONIC SOUZA FILHO zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

Estaca; P1O-E0S Obnt CRIST! zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA
Debt  030202 Wfenetro Estaca (mf: 0.500 

Infcio Partaafin: 06H2G214:44 Con««-. Egtacafm): 20,50 

tncConcntagon: OBM2>Q215XJ3 V d Cone (m3): 4,5 

Rm Estaca; OfcViaCB 1524 Supaoomumre 11,47* 

Connate PE262-02 tadnicaoXY: . I , - * *  

P. Tomue (bam) ^ 

0 75 15D 0 

(RPM)zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA 4, 

12 24 0 

4, P. Concrete (ban) ^ V.&&asfto(mft3 j ^ . PwSEstimacfo 

100 200 0 1,56 0 10B 216 25% 25* zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

I 

a zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

i 

X 

SI 

IS 

X 

A7 

I S 

I It  1 

23 

Figura 1.11 - Registros da execugao da estaca EOS helice continua na obra do Edificio 
Crist iano. 
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Graficos da Estaca zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA
Servico executado por, zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA
FUNDACOES ROSSI LWA zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA

CB e n t e  

QUESROZ GALVAO EMPREENDiMENTOS. 

Estaca: P«25A Ofcra: M.SQPH 

Data: 30/014H Demean E S * a (m); 0,500 

WcfcRerturacSK 27«l)n31Q31 Compr. &Bca<m!: 16,50 

WcConop*«en; 27/0U0311:46 Vol Cone. (m31; «,«S zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA
4« RmEaMC 370MB1228 SumamKimo: 26,95% 

Cortrato: PE267-03 InctnacSoJfcY: .1.0' 

P. Tonjue {tare}zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA 4- Rtt»cto<RPM) 4, vetaodaoemai ^ P.Cc«creto!Kara)zyxwvutsrqponmlkjihgfedcbaZYXWVUTSRQPONMLKJIHGFEDCBA Ĵv v. Esaiasaotmtii ^ Pert* ttimwjo 

60 120 0 12 24 0 100 200 O 1,32 0 90 180 2 5 * 25% 

Figura 1.12 - Registros da execucao da estaca E25A helice continua na obra do Edificio 
Maria Sophie. 
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