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1 - INTRODUÇÃO
Na investigação do subsolo para o projeto de fundações 
é necessário identificar o perfil do subsolo. Além disso, os 
parâmetros mecânicos de cada camada desse perfil podem 
ser estimados empregando correlações empíricas. Na práti-
ca do projeto de fundações é comum que se utilize resul-
tados de um único ensaio de campo, rotineiramente o SPT 
(Standard Penetration Test), tanto para definição do perfil 
como para estimativa de parâmetros.
Mais recentemente alguns autores têm sugerido o uso de 
técnicas híbridas de ensaios de campo para uso em proje-
to de obras geotécnicas, como, por exemplo, os ensaios de 
cone sísmico (SCPT). Nele, além de medir a resistência de 
ponta e o atrito lateral, é possível determinar os parâmetros 
de deformabilidade a partir da medida da velocidade de 
propagação de ondas no solo. Com a instalação de sensores 
sísmicos no interior de um cone padrão, pode-se determinar 
a chegada de uma onda gerada pelo golpe de um martelo 
em uma fonte sísmica situada na superfície do local onde 
está sendo realizado o ensaio. Dessa maneira, através des-
se ensaio, é possível prever, tanto a capacidade de carga de 
fundações, utilizando-se os valores de resistência de ponta 
(q

c
)

,
 como o recalque imediato, empregando o módulo de 

cisalhamento máximo (G
max

) determinado nesse ensaio. Um 
ensaio de campo que permite medir parâmetros de resis-
tência através de uma ponteira ao mesmo tempo em que 
mede velocidades de ondas sísmicas é um recurso interes-
sante para o projeto de fundações. Destaque deve ser dado 
ao fato de que o parâmetro de deformabilidade é determi-

nado utilizando-se a Teoria da Elasticidade sem a necessida-
de de empregar correlações empíricas.
Neste artigo apresenta-se o uso da proposta de Mayne 
(2000) para previsão da curva tensão – recalque de uma fun-
dação direta, que sugere um modelo não linear para solos 
arenosos, que pode ser utilizado com os resultados de en-
saios de cone sísmico (SCPT). O principal objetivo é mostrar 
a aplicação do ensaio de cone sísmico (SCPT) para prever o 
comportamento de fundações diretas em um solo tropical 
arenoso. Destaque deve ser dado ao fato de que esse ensaio 
possibilita adotar uma abordagem mais racional no proje-
to de fundações, com um menor grau de empirismo para a 
previsão da capacidade de carga e recalques de fundações, 
uma vez que se empregam valores de qc e do módulo de ci-
salhamento máximo (G

max
), determinados simultaneamente 

num mesmo ensaio no próprio campo.

2 - FUNDAMENTAÇÃO TEÓRICA
2.1 - Ensaio Cone Sísmico (SCPT)
O ensaio de penetração do cone é uma ferramenta padrão 
de investigação de campo, que consiste em uma pontei-
ra de aço eletronicamente instrumentada (ASTM D3441 e 
ABNT – MB3406), com ângulo de ponta de 60o, diâmetro de 
35,7 mm (10 cm2 de área), cravado no terreno na extremi-
dade de um conjunto de hastes. É penetrado no solo a uma 
velocidade constante de 20 mm/s, por sistema de cravação 
hidráulica instalado em uma perfuratriz ou em veículos es-
pecialmente preparados para essa finalidade. Durante a pe-
netração do instrumento, as forças medidas pela resistência 
ponta e pelo atrito lateral variam em função das proprie-
dades dos materiais atravessados. Os registros de resistên-
cia de ponta (q

c
) e atrito lateral local (f

s
) são medidos por 

células de carga especialmente instaladas. Esse instrumento 
de investigação pode contar ainda com mais um sensor, 
ou seja, um transdutor que permite medir a poro-pressão 
gerada durante a cravação (u), passando a se chamar, nesse 
caso, de piezocone. Simultaneamente também podem 
ser medidas a temperatura (t) e inclinação (i) durante o 
avanço da penetração. Todos os registros são monitorados 
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continuamente e digitalizados em intervalos típicos de 10, 
25 ou 50 mm. Os dados são aquisitados diretamente por 
um computador, visualizados e arquivados, disponíveis para 
análises pós-investigação.
O ensaio SCPT é realizado da mesma forma que o de cone 
elétrico no que diz respeito ao procedimento de preparação 
e medidas de resistência de ponta (q

c
) e atrito lateral (f

s
). A 

parte sísmica do ensaio consiste em 3 etapas: medida do 
tempo de chegada das ondas S, determinação da velocidade 
da onda S (Vs) para cada profundidade de ensaio e cálculo 
do módulo de cisalhamento máximo (G

max
) para cada uma 

dessas profundidades. 
Um arranjo típico utilizado na parte sísmica de um ensaio 
SCPT conta com um circuito disparador, um martelo e um 
osciloscópio digital com recurso de armazenamento de 
dados. Como fonte sísmica geralmente se emprega uma 
das bases niveladoras do equipamento de cravação, que 
proporciona um excelente contato com o solo. Os detalhes 
do equipamento, bem como os procedimentos para a 
execução do ensaio e a interpretação dos resultados, estão 
apresentados em Vitali (2011).
A interpretação dos resultados de ensaios de cone sísmico 
possibilita a definição do perfil do subsolo, a estimativa de 
parâmetros de projeto e, em especial, a determinação do 
módulo de cisalhamento máximo. Mayne e Schneider (2000) 
apresentam as informações possíveis de serem obtidas 
a partir do ensaio de piezocone sísmico (SCPTu), ou seja, 
no ensaio de cone sísmico com medida de poro-pressão, 
conforme sintetizados na Figura 1.

Equação 1

Onde:
δ= Recalque;
q= Q/S= Tensão líquida na sapata;
Q= força axial;
S= área de apoio da sapata;
B= menor lado da sapata retangular ou diâmetro da sapata 
circular;
I= fator de influência, que leva em consideração a profundida-
de da camada impenetrável, a rigidez da fundação (a forma)  e 
o coeficiente de Poisson do solo (Poulos & Davis, 1974);
Es= módulo de deformabilidade do solo.
Existem vários métodos para o cálculo de recalques imedia-
tos em fundações diretas. Neste artigo serão apresentadas 
as seguintes propostas clássicas: de Schmertmann (1978) e 
de Meyerhof (1974).

2.2.1 - Método de Schmertmann (1978)
Por meio de análises teóricas, estudos em modelos, e simu-
lações pelo método dos elementos finitos, Schmertmann 
(1978) observou que a deformação máxima não ocorre no 
contato com a base da sapata, mas a uma certa profundi-
dade, em torno de Z = B/2, onde B é a largura da sapata. A 
partir dessa profundidade, as deformações diminuem gra-
dualmente e podem ser desprezadas para profundidade 
Z=2B. Para fundações de forma circular ou quadrada”; Note-
se que no caso de fundações corridas (L>10B), em condições 
de deformação plana, as deformações são desprezadas para 
profundidades superiores a Z=4B.
O recalque de sapatas rígidas em areia é dado pelo somató-
rio das deformações:

Equação 2

Onde:
Iz = fator de influência na deformação à meia altura da i-ési-
ma camada (com no máximo duas decimais);
Es = módulo de deformabilidade da i-ésima camada;
∆z = espessura da i-ésima camada;
C

1 
= fator de correção do recalque, obtido pela seguinte 

equação:
C

1 
= 1 – 0,5 . (q / σ*) ≥ 0,5

C
2
 = parcela de recalque que se desenvolve com o tempo, 

obtido pela seguinte equação:
C

2 
=1 + 0,2 . log (t /0,1)

σ*
 
= tensão líquida aplicada pela sapata.

2.2.2 - Método de Meyerhof (1974)
Meyerhof (1974) sugeriu que o recalque total S pode ser cal-
culado usando a fórmula:

2.2 - Estimativa de recalques de fundações diretas
A estimativa do recalque imediato de fundação direta do 
tipo sapata admitindo o módulo de elasticidade de solo (Es) 
constante, é demonstrada pela expressão oriunda da Teoria 
da Elasticidade (Timoshenko e Goodier, 1951): 

Figura 1 – Parâmetros possíveis de serem obtidos com um ensaio de 
piezocone sísmico (Mayne e Schneider, 2000)
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Equação 3

Onde: 
S= recalque;
∆p= tensão líquida aplicada;
B= dimensão da sapata (para sapata circular); 
q

c(med) 
= média dos valores da resistência de ponta do cone 

(q
c
), na cota da sapata, até a profundidade Z = B.

2.3 - Modelo elástico não-linear
Embora o solo não seja um material elástico perfeito, pois 
com o descarregamento apenas parte das deformações são 
reversíveis, o emprego desta teoria se justifica por ser razoável 
a hipótese do comportamento tensão-deformação linear até 
as tensões admissíveis suficientemente afastadas da ruptura. 
Entretanto, outra hipótese que pode ser assumida, é levar em 
conta a condição não linear na estimativa de recalques, a par-
tir de um modelo elástico não linear (Figura 2).

comportamento não-linear do solo para estimativa da curva 
tensão – recalque de uma fundação direta.

2.3.1 - Proposta de Fahey e Carter (1993)
A equação da hipérbole modificada proposta por Fahey e 
Carter (1993) para areias é uma maneira de representar a 
degradação do módulo de cisalhamento, partindo de seu 
valor a baixas amplitudes de deformação (G

max
) e seguindo 

com valores de rigidez secantes (G) correspondentes aos di-
ferentes níveis de deformação. A equação dessa hipérbole 
assume a seguinte forma:

Equação 4

Figura 2 – Representação do comportamento tensão - deformação 
elástico não linear

Segundo Mayne (2000), o comportamento não linear do 
solo é função do tipo de carregamento, da anisotropia do 
solo, da história de tensões e, principalmente, do nível de 
deformação. Segundo Campanella e Robertson (1986) essa 
relação pode ser estabelecida conhecendo o módulo de ci-
salhamento máximo e a resistência ao cisalhamento do solo. 
Esses parâmetros podem ser obtidos através da realização 
de um ensaio híbrido, como o ensaio de cone sísmico (SCPT).
Diversos autores propuseram modelos matemáticos para 
representar a não linearidade no comportamento dos solos. 
A hipérbole simples proposta por Kondner (1963) precisa 
de apenas dois parâmetros: (1) módulo de cisalhamento 
máximo, G

max 
e (2) tensão máxima de cisalhamento, ou a re-

sistência ao cisalhamento, tmax. Tatsuoka e Shibuya (1992) 
enfatizam que uma hipérbole simples não é adequada para 
representar o comportamento complexo dos solos, para 
toda faixa de tensões. A conhecida expressão de Ramberg
-Osgood requer quatro parâmetros e resulta em tensões de 
cisalhamento que aumentam indefinidamente (Burghignoli 
et al., 1991). Neste artigo será utilizada a hipérbole modifi-
cada proposta por Fahey e Carter (1993) para representar o 

onde:
f e g são parâmetros de ajuste que controlam a não lineari-
dade da curva tensão-deformação,
G é módulo de cisalhamento = E / [2 (1 +ν)], e
ν é o coeficiente de Poisson, que pode ter seu valor assumi-
do em função do tipo de solo.
Se a curva tensão – deformação fosse representada por uma 
hipérbole simples, os parâmetros de ajuste seriam f = g = 1. 
Já, para um carregamento monotônico em solos não-estru-
turados e não cimentados, os resultados de ensaios triaxiais 
e de cisalhamento simples levaram a valores de f=1 e g=0,3 
(Mayne, 1995). 
Ealkim (2005) propõe que os parâmetros de ajuste f e g se-
jam determinados calculando-se a deformação normalizada 
(XL), dada por:

Equação 5

onde G
max 

é o módulo de cisalhamento a baixa amplitude, 
que pode ser determinado através de ensaios sísmicos 
de campo (crosshole, downhole ou uphole) ou laboratório 
(bender elements ou coluna ressonante) e G

min
 é o menor 

valor desse mesmo módulo, que corresponde a máxima 
tensão de cisalhamento, calculada a partir de ensaios de 
cisalhamento simples, ou indiretamente a partir de en-
saios triaxiais. A relação entre X

L
 com os parâmetros de 

ajuste f e g dependem da geometria do elemento de fun-
dação, do ângulo de resistencia ao corte, e da condição 
de carregamento (drenada ou não drenada), conforme 
sugere Ealkim (2005).
Usando o modelo hiperbólico proposto por Fahey e Carter 
(1993), resultados de ensaios de cisalhamento simples em 
laboratório mostram que a diminuição da rigidez é maior 
em ensaios de carregamento monotônico quando compa-
rados com ensaios de carregamentos cíclicos. Este fato é de-
monstrado para as areias da praia do Toyoura, na cidade de 
Yamagushi, no Japão (Figura 3).
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Pode-se considerar a não linearidade a partir do módulo de 
deformabilidade a pequenas deformações (Emax), obtido 
em ensaios sísmicos utiliza-se a hipérbole modificada de 
Fahey e Carter (1993), cuja equação é mostrada abaixo:

Equação 6

Figura 3 – Representação da degradação do módulo para a areia 
Toyoura, do Japão (Teachavorasinskun et al., 1991)

Através da Teoria da Elasticidade e do modelo hiperbólico 
proposto por Fahey e Carter (1993), Mayne (2000), sugere o 
uso da seguinte expressão para representar o recalque não 
linear de sapatas:

Equação 7

Muitos autores trabalharam no desenvolvimento de métodos 
para estimar a carga de ruptura fazendo suposições um pouco 
diferentes das de Terzaghi e, às vezes, tratando de casos especí-
ficos, como a proposta de Meyerhof (1976). O autor determina 
a carga de ruptura utilizando os valores de resistência de ponta 
(q

c
) medidas no ensaio cone. Neste artigo, adotou-se esse mé-

todo, pois utiliza diretamente os resultados de ensaios CPT.

3 - ÁREA ESTUDADA
3.1 - Caracterização do subsolo
O solo que ocorre no campo experimental de Bauru é constituí-
do por areia fina pouco argilosa, porosa e colapsível nos primei-
ros metros do perfil. A Figura 4 mostra resultados de sondagens 
SPT que possibilitaram a representação do perfil geotécnico.

Diversos ensaios de laboratório foram realizados nos solos 
que ocorrem nesse local de modo a caracterizar o perfil. A 
Figura 5 mostra a faixa de variação da curva granulométrica. 
O Quadro 1 mostra os valores médios dos índices físicos ao 
longo do perfil, para as profundidades de 1, 2, 3 e 4 m.

Figura 4 – Perfil típico e resultados de sondagens SPT no campo 
experimental de Bauru (Giacheti et al, 2004)

Figura 5 – Faixa granulométrica para os solos que ocorrem no campo 
experimental de Bauru (Giacheti, 1991)
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3.2 - Ensaios de campo
No campo experimental de Bauru foram realizadas duas 
campanhas distintas de ensaios de cone elétrico (CPT) e 
duas de cone sísmico (SCPT), ambas no ano de 2004. Foram 
obtidos resultados de provas de cargas em placas com di-
mensão de 80 cm, realizadas nesse mesmo Campo Experi-
mental, no ano de 1996, por Agnelli (1997), nas profundida-
des de 1, 2, 3 e 4 metros.
Com base em resultados de sondagens SPT realizadas no 
local, Agnelli (1997) estimou as tensões admissíveis para o 
solo, na ordem de 40, 60, 80 e 100 kPa, respectivamente nas 
profundidades de 1, 2, 3 e 4 metros, levando a tensões de 
“ruptura” na faixa de 80 a 200 kPa. As provas de carga reali-
zadas por Agnelli (1997) foram do tipo rápido, com duração 
de 15 minutos para cada estágio de carregamento. Os deslo-
camentos, em cada estágio de carregamento, foram lidos no 
instante zero (imediatamente após a aplicação da carga) e 
nos tempos de 1, 2, 3, 6, 9, 12 e 15 minutos. A Figura 6 mostra 
a posição de sondagens SPT, ensaios CPT e SCPT e das pro-
vas de carga realizadas nesse campo experimental.

do modelo. Estes parâmetros têm influência significativa so-
bre a degradação do módulo. Em 2005, Ealkim propôs deter-
minar os parâmetros de ajuste desse modelo para qualquer 
tipo de solo, através de um índice chamado de deformação 
normalizada (X

L
). Para ajustar os parâmetros desse modelo 

para um solo colapsivel que ocorre no campo experimental 
de Bauru, calculou-se a deformação normalizada (X

L
) para o 

solo do campo experimental da EESC-USP São Carlos, pois 
tem características similares e lá existem resultados de en-
saios sísmicos e triaxiais. Deste  modo foi possível determi-
nar os valores de G

max
 obtidos a partir dos resultados dos 

ensaios SCPT e os valores de G
min

, com base em resultados 
de ensaios triaxiais com sucção controlada. Chegou-se assim 
a um valor médio da deformação normalizada (XL

md
) igual 

a 145,8, conforme descrito por Souza (2011). Com base na 
função hiperbólica descrita por Ealkim (2005), isto é, para a 
condição de carregamento drenado, considerando a placa 
circular, e um ângulo de atrito de 30º chegou-se a valores de 
f=0,99 e g=0,03. 
Acredita-se que o baixo valor do parâmetro g obtido se deve 
a alta cimentação devido à presença de óxidos de ferro e 
alumínio dos solos lateríticos, que resulta em elevado G

max
 

a baixa amplitude de deformação, que se perde rapidamen-
te com o aumento da amplitude de deformação, conforme 
discutido por Giacheti (2001). O coeficiente de Poisson assu-
mido foi igual a 0,3 e o fator de influência foi de 0,79, pois é 
uma placa rígida com secção circular (Perloff e Baron, 1976).

4.2 - Previsão da curva tensão-recalque
Na Figura 7 são apresentados resultados dos ensaios SCPT 
utilizados na previsão da curva tensão-recalque. Os dois ensaios 
realizados mostram que a resistência de ponta (q

c
) tem pouca 

variação entre os dois ensaios até 5 m de profundidade, au-
mentando gradativamente a partir daí. A velocidade da onda 
cisalhante (Vs) e consequentemente o módulo de cisalhamen-
to máximo do solo (Gmax), tem o comportamento praticamen-
te crescente com a profundidade. Observa-se nessa figura que 
as maiores diferenças entre os valores de Gmax determinados a 
partir dos resultados dos dois ensaios SCPT realizados ocorrem 
a 1, 6 e 7 m de profundidade.

Quadro 1 - Índices físicos médios para os solos que ocorrem 
no campo experimental de Bauru (Giacheti, 2001)

Profundidade 

(m)

ƴ 

(kN/m3)

w 

(%)

e 

(-)

porosidade 

(-)

Sr 

(%)

1 16,2 9,6 0,653 0,40 32

2 16,0 9,8 0,704 0,41 25

3 16,5 9,8 0,632 0,39 23

4 17,8 9,5 0,634 0,39 22

Figura 6 – Ensaios de campo e provas de carga realizadas no campo 
experimental de Bauru (adaptado de Agnelli, 1997 e Giacheti, 2001)

4 - RESULTADOS E DISCUSSÕES
4.1 - Ajuste dos parâmetros do modelo
Para solos não estruturados e não cimentados Mayne (2000) 
sugeriu f=1 e g=0,3 como valores dos parâmetros de ajuste 

Figura 7 – Resultados de dois ensaios SCPT realizados no Campo 
Experimental de Bauru (adaptado de De Mio, 2005) 



FUNDAÇÕES & OBRAS GEOTÉCNICAS • 75

As comparações entre resultados de prova de carga e a pre-
visão do comportamento de fundação direta em solo areno-
so utilizando resultados de ensaio SCPT, estão representadas 
na Figura 8. Os parâmetros adotados para representação 
da curva tensão-recalque foram f=0,99 e g=0,03, conforme 
apresentado no item anterior. 

Comparando-se os resultados das duas provas de carga rea-
lizadas (PC1 e PC2) e a previsão da curva tensão-recalque 
obtida através dos ensaios SCPT (SCPT1 e SCPT2), constata-
se que no primeiro metro de profundidade o ajuste entre 
curva prevista e medida não foi tão bom quanto nas demais 
profundidades. Uma possível justificativa é que no ensaio 
sísmico downhole, que é a técnica usada para determinar 
a velocidade de propagação das ondas S no ensaio SCPT, 
que permite o cálculo do G

max
, a aquisição do sinal não é tão 

boa porque há interferência de onda de superfície, como 
descrito por Vitali (2011). Além disso, outras variáveis, como 
compactação do solo, a sucção matricial e ressecamento da 
camada superficial podem ter influenciado os resultados, 
como descreve Souza (2011).
Para enfatizar as diferenças entre o recalque previsto e recal-
que calculado serão apresentados os resultados dos cálcu-
los dos recalques correspondentes a uma tensão vertical de 
65 kPa empregando o método de Schmertmann (1978). Ela-
borou-se o Quadro 2 para apresentar as informações neces-
sárias para esse cálculo. A escolha pelo método de Schmert-
mann (1978) se deve ao fato de que ele é bastante difundido 
no meio geotécnico. No caso estudado apenas o recalque 
imediato foi considerado, deste modo C2 =1.
Na Figura 9 tem-se os gráficos para a determinação do fator 
de influência (Izmax) nas profundidades 1, 2, 3 e 4 m, que 
são utilizados para o cálculo de recalques pelo método de 
Schmertmann (1978), descrito no item 2.2.1 deste artigo.
Para a estimativa do módulo de deformabilidade (ES) podem ser 
empregados os valores do coeficiente α que são multiplicados 
pela resistência de ponta obtida no ensaio CPT. Segundo a lite-
ratura os valores desse coeficiente variam, usualmente, entre 1,5 
e 8,0, sendo mais baixos para os solos arenosos e mais altos para 
solos plásticos e compressíveis. Nesse trabalho adotou-se o valor 
α sugerido por Teixeira e Godoy (1996), ou seja: α=3 para solos 
arenosos, α=5 para solos siltosos e α=7 para solos argilosos.

Figura 8 – Previsão do comportamento de fundações diretas utilizando 
o ensaio SCPT, com resultados das provas de carga em placa para o 
campo experimental de Bauru

Prof. (m) q (KPa) σ (KPa) σ* (KPa) C1 C2 Iz
max

1 14 65 51 0,86 1,0 0,70

2 30 65 35 0,57 1,0 0,64

3 46 65 19 0,50 1,0 0,62

4 62 65 3 0,50 1,0 0,61

Quadro 2 – Informações necessárias para o cálculo de recal-
ques aplicando-se o método de Schmertmann (1978)

Utlizando os coeficientes necessários para a aplicação desse 
método nas profundidades de 1, 2, 3 e 4 m, e o módulo de 
elasticidade previsto utilizando α=3, descrito em detalhes 
em Souza (2011), o resultado da previsão do recalque, em 
cada profundidade, está apresentado no Quadro 3, assumin-
do-se uma solicitação de 65 kPa. A escolha pelo método de 
Meyerhof (1974) se deve ao fato de utilizar de maneira direta 
resultados de ensaios CPT.
Com base nos resultados obtidos empregando os métodos 
clássicos (Shmertmann, 1978 e Meyerhof, 1974) e das provas 
de carga executadas por Agnelli (1997), fez-se a compara-
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ção com a previsão feita empregando o método de Mayne 
(2000). Uma síntese desses resultados encontra-se nos Qua-
dros 4 e 5 a seguir. 

Figura 9 – Fator de influência (Iz) para as profundidades estudadas

Prof.(m) σ* (KPa) q
c
 
med 

(MPa) Recalque (mm)

1 51 0,99 20,6

2 35 1,33 10,5

3 19 1,61 4,7

4 3 1,80 0,7

Quadro 3 – Aplicação do Método de Meyerhof (1974) nas 
profundidades estudadas

Quadro 4 – Valores de previsão de recalques segundo 
diferentes métodos e aqueles medidos em provas de carga, 
admitindo-se uma tensão aplicada de 65 kPa. Valores em mm

Prof. 

(m)

Schmertmann 

(1978)

Meyerhof 

(1974)

Mayne 

(2000)

(médio)

PC

(Agnelli, 

1997)

(médio)

1 6,9 20,6 20,5 10,0

2 2,2 10,5 4,2 5,5

3 0,8 4,7 3,3 2,6

4 0,1 0,7 2,2 2,8

Conforme observado nos Quadros 4 e 5, o método de Sch-
mertmann (1978) levou a valores de recalques variando 
entre 31 a 96% inferiores aqueles determinados nas provas 
de carga. O método de Meyerhof (1974) resultou em recal-
ques maiores do que as provas de carga, com erro relativo 
variando de 11 a 91%. Analisando-se os resultados obtidos 
pela aplicação do método de Mayne (2000), constatou-se, 
nas profundidades de 2, 3 e 4 m, recalques estimados muito 
próximos daqueles medidos nas duas provas de carga rea-
lizadas. Observa-se também que para qualquer tensão a ser 
adotada os recalques medidos pela prova de carga ficam 
bem próximos dos recalques previstos pela proposta de 
Mayne (2000).
Só no primeiro metro observou-se uma maior discrepância 
entre os resultados (erro relativo de 91%). Portanto, a aplica-
ção desse método para a estimativa da carga de ruptura e 
do recalque em camadas próximas a superfície pode estar 
prejudicada.

Quadro 5 – Erro em relação a média das Provas de Carga. Va-
lores em percentagem

Prof. 

(m)

Schmertmann

(1978)

Meyerhof

(1974)

Mayne

(2000)

Média

1 31 11 105

2 54 91 24

3 68 81 27

4 96 75 21
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Assumindo agora um recalque de 25 mm para a compara-
ção entre os resultados dos métodos de previsão das ten-
sões com aqueles das provas de carga, foram elaborados os 
Quadros 6 e 7. 

Quadro 6 – Tensões previstas e medidas em provas de carga 
admitindo-se um recalque de 25 mm. Valores em kPa

Prof.

(m)

Mayne 
(2000)

PC medio

(Agneli, 1997)

σ
medida

/σ
prevista

1 100 66 0,7

2 163 128 0,8

3 216 220 1,0

4 316 266 0,8

Analisando-se os resultados apresentados nos Quadros 6 
e 7 constatou-se, nas profundidades de 2, 3 e 4 m, uma 
tensão estimada muito próxima daquelas medidas nas 
duas provas de carga realizadas. Novamente, só no pri-
meiro metro observou-se uma diferença significativa en-
tre os resultados (erro relativo de 52%). Constatou-se, por-
tanto, que após o ajuste nos parâmetros g e f da proposta 
de Mayne (2000), o método empregado levou a uma me-
lhor estimativa da curva tensão-recalque, pois foi o que 
apresentou um menor erro relativo quando comparado 
aos demais métodos empregados, para profundidades 
superiores a 1 m. 

5 - CONCLUSÃO
Neste artigo apresentou-se o uso de resultados de en-
saios SCPT para previsão do comportamento de funda-
ções diretas a partir do emprego de um modelo cujos 
parâmetros foram ajustados para o tipo de solo. Optou-se 
pelo uso desse ensaio, pois com ele é possível determinar 
o módulo de cisalhamento máximo (G

max
) ao mesmo tem-

po em que se mede resistência de ponta (qc) e o atrito 
lateral (f

s
), portanto com uma menor dependência de cor-

relações empíricas.
Os estudos realizados para o campo experimental de Bau-
ru mostraram que as previsões das curvas tensão-recal-
que pelo método de Mayne (2000) foram melhores que 
aquelas feitas com outros métodos clássicos para 2, 3 e 4 
m de profundidade. Constatou-se, portanto, que após o 
ajuste nos parâmetros g e f, o modelo empregado levou a 

Quadro 7 – Erro em relação a média das Provas de Carga. 
Valores em percentagem

Prof. (m) Mayne (2000)

1 52

2 27

3 7

4 19

uma melhor estimativa da curva tensão-recalque, pois foi 
o que apresentou um menor erro relativo quando com-
parado aos demais métodos empregados. Só a 1 m de 
profundidade é que se observou uma maior discrepância 
entre os resultados, fato que deve estar associado à defi-
ciência na aquisição dos registros das ondas S, por conta 
da interferência das ondas de superfície a pequenas pro-
fundidades. Além disso, acredita-se que outras variáveis 
como a compactação do solo superficial, ressecamento e 
sucção matricial influenciam os resultados. Por se tratar 
de um trabalho pioneiro nesse tipo de solo, recomenda-
se que aspectos como efeito da sucção matricial na resis-
tência e rigidez do solo, em especial na degradação dessa 
rigidez, sejam estudados. Também seria interessante am-
pliar o presente estudo para previsão do comportamento 
de fundações profundas para esse tipo de solo, utilizando 
esse mesmo tipo de abordagem.
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