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1- INTRODUCAO

Na investigacdo do subsolo para o projeto de fundacbes
é necessario identificar o perfil do subsolo. Além disso, os
parametros mecanicos de cada camada desse perfil podem
ser estimados empregando correlacdes empiricas. Na prati-
ca do projeto de fundagdes é comum que se utilize resul-
tados de um Unico ensaio de campo, rotineiramente o SPT
(Standard Penetration Test), tanto para definicao do perfil
como para estimativa de parametros.

Mais recentemente alguns autores tém sugerido o uso de
técnicas hibridas de ensaios de campo para uso em proje-
to de obras geotécnicas, como, por exemplo, os ensaios de
cone sismico (SCPT). Nele, além de medir a resisténcia de
ponta e o atrito lateral, é possivel determinar os parametros
de deformabilidade a partir da medida da velocidade de
propagacao de ondas no solo.Com a instalacdo de sensores
sismicos no interior de um cone padrado, pode-se determinar
a chegada de uma onda gerada pelo golpe de um martelo
em uma fonte sismica situada na superficie do local onde
estd sendo realizado o ensaio. Dessa maneira, através des-
se ensaio, é possivel prever, tanto a capacidade de carga de
fundacoes, utilizando-se os valores de resisténcia de ponta
() como o recalque imediato, empregando o médulo de
cisalhamento maximo (G__ ) determinado nesse ensaio. Um
ensaio de campo que permite medir parametros de resis-
téncia através de uma ponteira ao mesmo tempo em que
mede velocidades de ondas sismicas é um recurso interes-
sante para o projeto de fundacdes. Destaque deve ser dado
ao fato de que o parametro de deformabilidade é determi-
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nado utilizando-se a Teoria da Elasticidade sem a necessida-
de de empregar correlagdes empiricas.

Neste artigo apresenta-se o uso da proposta de Mayne
(2000) para previsao da curva tensdo - recalque de uma fun-
dacao direta, que sugere um modelo nao linear para solos
arenosos, que pode ser utilizado com os resultados de en-
saios de cone sismico (SCPT). O principal objetivo é mostrar
a aplicacdo do ensaio de cone sismico (SCPT) para prever o
comportamento de fundagdes 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 fundagdes, com um menor grau de empirismo para a
previsdo da capacidade de carga e recalques de fundacoes,
uma vez que se empregam valores de qc e do modulo de ci-
salhamento maximo (G__ ), determinados simultaneamente
nuM Mesmo ensaio No proéprio campo.

2- FUNDAMENTACAO TEORICA

2.1 - Ensaio Cone Sismico (SCPT)

O ensaio de penetracao do cone é uma ferramenta padrao
de investigacdo de campo, que consiste em uma pontei-
ra de aco eletronicamente instrumentada (ASTM D3441 e
ABNT - MB3406), com angulo de ponta de 60° diametro de
35,7 mm (10 cm2 de &rea), cravado no terreno na extremi-
dade de um conjunto de hastes. E penetrado no solo a uma
velocidade constante de 20 mm/s, por sistema de cravacao
hidraulica instalado em uma perfuratriz ou em veiculos es-
pecialmente preparados para essa finalidade. Durante a pe-
netracao do instrumento, as forcas medidas pela resisténcia
ponta e pelo atrito lateral variam em funcdo das proprie-
dades dos materiais atravessados. Os registros de resistén-
cia de ponta (q ) e atrito lateral local (f) sao medidos por
células de carga especialmente instaladas. Esse instrumento
de investigacdo pode contar ainda com mais um sensor,
ou seja, um transdutor que permite medir a poro-pressao
gerada durante a cravacgao (u), passando a se chamar, nesse
caso, de piezocone. Simultaneamente também podem
ser medidas a temperatura (t) e inclinacao (i) durante o
avanc¢o da penetracdo. Todos os registros sdéo monitorados



continuamente e digitalizados em intervalos tipicos de 10,
25 ou 50 mm. Os dados sdo aquisitados diretamente por
um computador, visualizados e arquivados, disponiveis para
andlises pds-investigacao.

O ensaio SCPT é realizado da mesma forma que o de cone
elétrico no que diz respeito ao procedimento de preparacao
e medidas de resisténcia de ponta (q) e atrito lateral (fs). A
parte sismica do ensaio consiste em 3 etapas: medida do
tempo de chegada das ondas S, determinacdo da velocidade
da onda S (Vs) para cada profundidade de ensaio e calculo
do médulo de cisalhamento maximo (G para cada uma
dessas profundidades.

Um arranjo tipico utilizado na parte sismica de um ensaio
SCPT conta com um circuito disparador, um martelo e um
osciloscopio digital com recurso de armazenamento de
dados. Como fonte sismica geralmente se emprega uma
das bases niveladoras do equipamento de cravacdo, que
proporciona um excelente contato com o solo. Os detalhes
do equipamento, bem como os procedimentos para a
execucdo do ensaio e a interpretacdo dos resultados, estao
apresentados em Vitali (2011).

A interpretacao dos resultados de ensaios de cone sismico
possibilita a definicao do perfil do subsolo, a estimativa de
parametros de projeto e, em especial, a determinacdo do
modulo de cisalhamento maximo. Mayne e Schneider (2000)
apresentam as informacgdes possiveis de serem obtidas
a partir do ensaio de piezocone sismico (SCPTu), ou seja,
no ensaio de cone sismico com medida de poro-pressao,
conforme sintetizados na Figura 1.
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Figura 1 - Parametros possiveis de serem obtidos com um ensaio de
piezocone sismico (Mayne e Schneider, 2000)

2.2 - Estimativa de recalques de fundacées diretas

A estimativa do recalque imediato de fundacao direta do
tipo sapata admitindo o médulo de elasticidade de solo (Es)
constante, é demonstrada pela expressdo oriunda da Teoria
da Elasticidade (Timoshenko e Goodier, 1951):

Equacao 1
. q.B.I
5=
E
Ay
Onde:
0= Recalque;

g= Q/S=Tenséao liquida na sapata;

Q= forca axial;

S= drea de apoio da sapata;

B= menor lado da sapata retangular ou didametro da sapata
circular;

I=fator de influéncia, que leva em consideracao a profundida-
de da camada impenetravel,a rigidez da fundacdo (a forma) e
o coeficiente de Poisson do solo (Poulos & Davis, 1974);

Es= médulo de deformabilidade do solo.

Existem varios métodos para o calculo de recalques imedia-
tos em fundacgdes diretas. Neste artigo serdo apresentadas
as seguintes propostas cldssicas: de Schmertmann (1978) e
de Meyerhof (1974).

2.2.1 - Método de Schmertmann (1978)

Por meio de analises tedricas, estudos em modelos, e simu-
lacbes pelo método dos elementos finitos, Schmertmann
(1978) observou que a deformacdo maxima nao 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 deformacdes diminuem gra-
dualmente e podem ser desprezadas para profundidade
Z=2B. Para fundacbes de forma circular ou quadrada”; Note-
se que no caso de fundacbes corridas (L>10B),em condicbes
de deformacao plana, as deformacées sao desprezadas para
profundidades superiores a Z=4B.

O recalque de sapatas rigidas em areia é dado pelo somaté-
rio das deformacoes:

Equacao 2

Onde:

Iz = fator de influéncia na deformacao a meia altura da i-ési-
ma camada (com no maximo duas decimais);

Es = modulo de deformabilidade da i-ésima camada;

Az = espessura da i-ésima camada;

C, = fator de correcdo do recalque, obtido pela seguinte
equacao:

(,=1-05.(9/0% 20,5

C, = parcela de recalque que se desenvolve com o tempo,
obtido pela seguinte equacéo:

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

o*=tensao liquida aplicada pela sapata.

2.2.2 - Método de Meyerhof (1974)
Meyerhof (1974) sugeriu que o recalque total S pode ser cal-

culado usando a férmula:
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Equacao 3
g ApB
"
Onde: q{:[n:-'ed )
S=recalque;

Ap=tensao liquida aplicada;

B= dimensao da sapata (para sapata circular);

O meqy = Média dos valores da resisténcia de ponta do cone
(g, na cota da sapata, até a profundidade Z =B.

2.3 - Modelo elastico nao-linear

Embora o solo ndo seja um material eldstico perfeito, pois
com o descarregamento apenas parte das deformacodes sdo
reversiveis,0 emprego desta teoria se justifica por ser razodvel
a hipétese do comportamento tensao-deformacao linear até

as tensdes admissiveis suficientemente afastadas da ruptura.

Entretanto, outra hipétese que pode ser assumida, é levar em
conta a condicdo ndo linear na estimativa de recalques, a par-
tir de um modelo elastico néo linear (Figura 2).
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Figura 2 - Representacao do comportamento tensao - deformacao
elastico nao linear

Segundo Mayne (2000), o comportamento nao linear do
solo é funcdo do tipo de carregamento, da anisotropia do
solo, da histéria de tensdes e, principalmente, do nivel de
deformacdo. Segundo Campanella e Robertson (1986) essa
relacdo pode ser estabelecida conhecendo o médulo de ci-

salhamento maximo e a resisténcia ao cisalhamento do solo.

Esses parametros podem ser obtidos através da realizacao

de um ensaio hibrido,como o ensaio de cone sismico (SCPT).

Diversos autores propuseram modelos matematicos para

representar a ndo linearidade no comportamento dos solos.

A hipérbole simples proposta por Kondner (1963) precisa
de apenas dois parametros: (1) modulo de cisalhamento
maximo, G__ e (2) tensao maxima de cisalhamento, ou a re-
sisténcia ao cisalhamento, tmax. Tatsuoka e Shibuya (1992)
enfatizam que uma hipérbole simples ndo é adequada para
representar o comportamento complexo dos solos, para
toda faixa de tensdes. A conhecida expressdo de Ramberg
-Osgood requer quatro parametros e resulta em tensdes de
cisalhamento que aumentam indefinidamente (Burghignoli
et al., 1991). Neste artigo serd utilizada a hipérbole modifi-
cada proposta por Fahey e Carter (1993) para representar o
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comportamento nao-linear do solo para estimativa da curva
tensao - recalque de uma fundacdo direta.

2.3.1 - Proposta de Fahey e Carter (1993)

A equacdo da hipérbole modificada proposta por Fahey e
Carter (1993) para areias € uma maneira de representar a
degradacdo do moédulo de cisalhamento, partindo de seu
valor a baixas amplitudes de deformacao G, e seguindo
com valores de rigidez secantes (G) correspondentes aos di-
ferentes niveis de deformacdo. A equacao dessa hipérbole
assume a seguinte forma:

, g
.(1' - ] -,f[ T ]
(j' TN rm:x
onde:

f e g sdo parametros de ajuste que controlam a néo lineari-
dade da curva tensdo-deformacao,

G é mddulo de cisalhamento=E /[2 (1 +V)], e

v é o coeficiente de Poisson, que pode ter seu valor assumi-
do em funcdo do tipo de solo.

Se a curva tensao — deformacao fosse representada por uma
hipérbole simples, os parametros de ajuste seriamf=g = 1.
Ja, para um carregamento monotdnico em solos nao-estru-
turados e ndo cimentados, os resultados de ensaios triaxiais
e de cisalhamento simples levaram a valores de f=1 e g=0,3
(Mayne, 1995).

Ealkim (2005) propde que os parametros de ajuste f e g se-
jam determinados calculando-se a deformacao normalizada
(XL),dada por:

Equacao 4

Equacao 5

(7 max

X =

(; min

onde G,__ é o médulo de cisalhamento a baixa amplitude,
que pode ser determinado através de ensaios sismicos
de campo (crosshole, downhole ou uphole) ou laboratério
(bender elements ou coluna ressonante) e G _. € o menor
valor desse mesmo mddulo, que corresponde a méaxima
tensao de cisalhamento, calculada a partir de ensaios de
cisalhamento simples, ou indiretamente a partir de en-
saios triaxiais. A relagdo entre X com os parametros de
ajuste f e g dependem da geometria do elemento de fun-
dacao, do angulo de resistencia ao corte, e da condicao
de carregamento (drenada ou nédo drenada), conforme
sugere Ealkim (2005).

Usando o modelo hiperbélico proposto por Fahey e Carter
(1993), resultados de ensaios de cisalhamento simples em
laboratério mostram que a diminuicado da rigidez é maior
em ensaios de carregamento monotdnico quando compa-
rados com ensaios de carregamentos ciclicos. Este fato é de-
monstrado para as areias da praia do Toyoura, na cidade de
Yamagushi, no Japao (Figura 3).
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Figura 3 - Representacdao da degradacao do mddulo para a areia
Toyoura, do Japao (Teachavorasinskun et al., 1991)

Pode-se considerar a néo linearidade a partir do médulo de
deformabilidade a pequenas deformagées (Emax), obtido
em ensaios sismicos utiliza-se a hipérbole modificada de
Fahey e Carter (1993), cuja equacao é mostrada abaixo:

Equacao 6

g

L2
Qra I

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

E=E_|1-

Equacao 7

5o o1 .
BE w|l-(0/0,, )]

Muitos autores trabalharam no desenvolvimento de métodos
para estimar a carga de ruptura fazendo suposi¢cdes um pouco
diferentes das de Terzaghi e, as vezes, tratando de casos especi-
ficos, como a proposta de Meyerhof (1976). O autor determina
a carga de ruptura utilizando os valores de resisténcia de ponta
(9) medidas no ensaio cone. Neste artigo, adotou-se esse mé-
todo, pois utiliza diretamente os resultados de ensaios CPT.

3 - AREA ESTUDADA

3.1 - Caracterizacao do subsolo

0 solo que ocorre no campo experimental de Bauru é constitui-
do por areia fina pouco argilosa, porosa e colapsivel nos primei-
ros metros do perfil. A Figura 4 mostra resultados de sondagens
SPT que possibilitaram a representacao do perfil geotécnico.
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Figura 4 - Perfil tipico e resultados de sondagens SPT no campo
experimental de Bauru (Giacheti et al, 2004)

Diversos ensaios de laboratério foram realizados nos solos
que ocorrem nesse local de modo a caracterizar o perfil. A
Figura 5 mostra a faixa de variacdo da curva granulométrica.
O Quadro 1 mostra os valores médios dos indices fisicos ao
longo do perfil, para as profundidades de 1,2,3 e 4 m.
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Figura 5 - Faixa granulométrica para os solos que ocorrem no campo
experimental de Bauru (Giacheti, 1991)
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Quadro 1 - Indices fisicos médios para os solos que ocorrem

no campo experimental de Bauru (Giacheti, 2001)

Profundidade Yy w e porosidade Sr
(m) (kN/m®) (%) () () (%)

1 16,2 96 0,653 0,40 32

2 16,0 98 0,704 0,41 25

3 16,5 98 0,632 0,39 23

4 17,8 95 0,634 0,39 22

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 sismico (SCPT),ambas no ano de 2004. Foram
obtidos resultados de provas de cargas em placas com di-
mensao de 80 c¢m, 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 tensdes admissiveis para o
solo, na ordem de 40, 60, 80 e 100 kPa, respectivamente nas
profundidades de 1, 2, 3 e 4 metros, levando a tensdes de
“ruptura” na faixa de 80 a 200 kPa. As provas de carga reali-
zadas por Agnelli (1997) foram do tipo rapido, com duracdo
de 15 minutos para cada estagio de carregamento. Os deslo-
camentos, em cada estagio de carregamento, foram lidos no
instante zero (imediatamente apds a aplicacdo da carga) e
nos temposde 1,2,3,6,9,12 e 15 minutos. A Figura 6 mostra
a posicdo de sondagens SPT, ensaios CPT e SCPT e das pro-
vas de carga realizadas nesse campo experimental.

LEGENDA

SCPTv

CPT2eDHZ CPT1 = DHY

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 DISCUSSOES

4.1 - Ajuste dos parametros do modelo

Para solos ndo estruturados e ndo cimentados Mayne (2000)
sugeriu f=1 e g=0,3 como valores dos parametros de ajuste
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do modelo. Estes parametros tém influéncia significativa so-
bre a degradacdo do moédulo.Em 2005, Ealkim propds deter-
minar os parametros de ajuste desse modelo para qualquer
tipo de solo, através de um indice chamado de deformacéao
normalizada (X ). Para ajustar os parametros desse modelo
para um solo colapsivel que ocorre no campo experimental
de Bauruy, calculou-se a deformagéao normalizada (X ) para o
solo do campo experimental da EESC-USP Sao Carlos, pois
tem caracteristicas similares e 14 existem resultados de en-
saios sismicos e triaxiais. Deste modo foi possivel determi-
nar os valores de G__ obtidos a partir dos resultados dos
ensaios SCPT e os valores de G_,, com base em resultados
de ensaios triaxiais com succao controlada.Chegou-se assim
a um valor médio da deformagdo normalizada (XL _) igual
a 145,8, conforme descrito por Souza (2011). Com base na
funcao hiperbdlica descrita por Ealkim (2005), isto é, para a
condicao de carregamento drenado, considerando a placa
circular,e um angulo de atrito de 30° chegou-se a valores de
f=0,99 e g=0,03.

Acredita-se que o baixo valor do parametro g obtido se deve
a alta cimentacao devido a presenca de éxidos de ferro e
aluminio dos solos lateriticos, que resulta em elevado G__
a baixa amplitude de deformacao, que se perde rapidamen-
te com o aumento da amplitude de deformacdo, conforme
discutido por Giacheti (2001). O coeficiente de Poisson assu-
mido foi igual a 0,3 e o fator de influéncia foi de 0,79, pois é
uma placa rigida com seccéo circular (Perloff e Baron, 1976).

4.2 - Previsao da curva tensao-recalque

Na Figura 7 sao apresentados resultados dos ensaios SCPT
utilizados na previsao da curva tensao-recalque.Os dois ensaios
realizados mostram que a resisténcia de ponta (g ) tem pouca
variacao entre os dois ensaios até 5 m de profundidade, au-
mentando gradativamente a partir dai. A velocidade da onda
cisalhante (Vs) e consequentemente o médulo de cisalhamen-
to maximo do solo (Gmax), tem o comportamento praticamen-
te crescente com a profundidade. Observa-se nessa figura que
as maiores diferencas entre os valores de Gmax determinados a
partir dos resultados dos dois ensaios SCPT realizados ocorrem
a 1,6 e 7 m de profundidade.

Perfil tipico

Rt (%) gc (MPa) Gmax (MPa)
(SPT)

0 2 4 68 80 3 6 9 120 200 400

3 —— SCPT2
3 SCPT1

Areig fina
pouco
argiosa !
el vermelha 4 E s

Profundidade (m)

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



As comparag0es entre resultados de prova de carga e a pre-
visdo do comportamento de fundacéo direta em solo areno-
so utilizando resultados de ensaio SCPT, estao representadas
na Figura 8. Os parametros adotados para representacdo
da curva tensao-recalque foram f=0,99 e g=0,03, conforme
apresentado no item anterior.

Tensdo (kPa)

Recalque (mm)

Recalque fmm)

Racalgque (mm)

Tensdo (kFa)

Recaque (mm)
1

Figura 8 - Previsao do comportamento de fundacgées diretas utilizando
o ensaio SCPT, com resultados das provas de carga em placa para o
campo experimental de Bauru

Comparando-se os resultados das duas provas de carga rea-
lizadas (PC1 e PC2) e a previsdao da curva tensao-recalque
obtida através dos ensaios SCPT (SCPT1 e SCPT2), constata-
se que no primeiro metro de profundidade o ajuste entre
curva prevista e medida ndo foi tdo bom quanto nas demais
profundidades. Uma possivel justificativa é que no ensaio
sismico downhole, que é a técnica usada para determinar
a velocidade de propagacdo das ondas S no ensaio SCPT,
que permite o calculo do G__,a aquisi¢cdo do sinal nao é tao
boa porque ha interferéncia de onda de superficie, como
descrito por Vitali (2011). Além disso, outras varidveis, como
compactacao do solo, a succdo matricial e ressecamento da
camada superficial podem ter influenciado os resultados,
como descreve Souza (2011).

Para enfatizar as diferencas entre o recalque previsto e recal-
que calculado serao apresentados os resultados dos calcu-
los dos recalques correspondentes a uma tensao vertical de
65 kPa empregando o método de Schmertmann (1978). Ela-
borou-se o Quadro 2 para apresentar as informacoes neces-
sdrias para esse calculo. 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 graficos para a determinacdo do fator
de influéncia (Izmax) nas profundidades 1, 2, 3 e 4 m, que
sdo utilizados para o calculo de recalques pelo método de
Schmertmann (1978), descrito no item 2.2.1 deste artigo.
Para a estimativa do moédulo de deformabilidade (ES) podem ser
empregados os valores do coeficiente a que sao multiplicados
pela resisténcia 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 plasticos e compressiveis.Nesse trabalho adotou-se o valor
a sugerido por Teixeira e Godoy (1996), ou seja: 0=3 para solos
arenosos, 0=>5 para solos siltosos e a=7 para solos argilosos.

Quadro 2 - Informagdes necessarias para o calculo de recal-
ques aplicando-se o método de Schmertmann (1978)

PROF.(M) Q(KPA) X (KPA) Z*(KPA) Ci1 Cc2 Iz

MAX

1 14 65 51 08 10 0,70
2 30 65 35 057 10 064
3 46 65 19 050 10 062
4 62 65 3 050 1,0 0,61

Utlizando os coeficientes necessarios para a aplicacao desse
método nas profundidades de 1, 2,3 e 4 m, e o médulo de
elasticidade previsto utilizando a=3, descrito em detalhes
em Souza (2011), o resultado da previsao do recalque, em
cada profundidade, esta apresentado no Quadro 3,assumin-
do-se uma solicitacdo 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
classicos (Shmertmann, 1978 e Meyerhof, 1974) e das provas
de carga executadas por Agnelli (1997), fez-se a compara-
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¢do com a previsdo feita empregando o método de Mayne  Quadro 3 - Aplicacdo do Método de Meyerhof (1974) nas
(2000). Uma sintese desses resultados encontra-se nos Qua-  profundidades estudadas

dros 4 e 5 a seguir. PROF.(M) Z*(KPA) Q.. (MPA)  RECALQUE(MM)
1 51 0,99 20,6
g} 1m Fator de infludéncia k2 2 35 1,33 10,5
R 3 19 1,61 47
- 4 3 1,80 0,7

vy i /,/ Quadro 4 - Valores de previsdo de recalques segundo
2a diferentes métodos e aqueles medidos em provas de carga,
ol £ i admitindo-se uma tenséo aplicada de 65 kPa.Valores em mm

PROF. SCHMERTMANN MEYERHOF MAYNE PC

Profundidade ={m) a parir da base dasapata

P (M) (1978) (1974) (2000)
(AGNELLI,
(MEDIO)  1997)
M Eator de influénda iz (MEDIO)
1 6,9 20,6 20,5 10,0
2 2,2 10,5 4,2 5,5
nm 3 0,8 4,7 33 2,6
4 0,1 0,7 22 2,8

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

Profundidade afm) a partir da base da sapata

- MAYNE
" PROF. SCHMERTMANN MEYERHOF
o (2000)
S3M Eater de infludncis (1978) (1974) MEDIA
1 31 11 105
: 2 54 91 24
3 68 81 27
4 9% 75 21

Conforme observado nos Quadros 4 e 5, 0 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-
dh4M  Fator de influénda b ques maiores do que as provas de carga, com erro relativo
32 z3ome ar oz variando de 11 a 91%. Analisando-se os resultados obtidos
: ' pela aplicacdo do método de Mayne (2000), constatou-se,
nas profundidades de 2,3 e 4 m, recalques estimados muito
préximos daqueles medidos nas duas provas de carga rea-
lizadas. Observa-se também que para qualquer tenséo a ser
adotada os recalques medidos pela prova de carga ficam
bem proximos dos recalques previstos pela proposta de
Mayne (2000).
Sé no primeiro metro observou-se uma maior discrepancia
entre os resultados (erro relativo de 91%). Portanto, a aplica-
¢ao desse método para a estimativa da carga de ruptura e
do recalque em camadas préximas a superficie pode estar
Figura 9 - Fator de influéncia (Iz) para as profundidades estudadas prejudicada.

Profundidade ={m) a partir da base da sapata

Frofundidade =im) a partir da base dasapata
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Assumindo agora um recalque de 25 mm para a compara-
¢ado entre os resultados dos métodos de previsao das ten-
sdes com aqueles das provas de carga, foram elaborados os
Quadros 6 e 7.

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

PROF. MAYNE PC MEDIO D I b S
(2000)
(M) (AGNELI, 1997)
1 100 66 0,7
2 163 128 0,8
3 216 220 1,0
4 316 266 0,8

Quadro 7 - Erro em relacdo a média das Provas de Carga.
Valores em percentagem

PROF. (M) MAYNE (2000)
1 52
2 27
3 7
4 19

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

5-CONCLUSAO

Neste artigo apresentou-se o uso de resultados de en-
saios SCPT para previsdo do comportamento de funda-
¢Oes diretas a partir do emprego de um modelo cujos
parametros foram ajustados para o tipo de solo. Optou-se
pelo uso desse ensaio, pois com ele é possivel determinar
o moédulo de cisalhamento maximo (G,,,) a0 mesmo tem-
po em que se mede resisténcia de ponta (qc) e o atrito
lateral (fs), portanto com uma menor dependéncia de cor-
relacdes empiricas.

Os estudos realizados para o campo experimental de Bau-
ru mostraram que as previsdées das curvas tensao-recal-
gue pelo método de Mayne (2000) foram melhores que
aquelas feitas com outros métodos classicos para 2,3 e 4
m de profundidade. Constatou-se, portanto, que apds o
ajuste nos parametros g e f,0 modelo empregado levou a

uma melhor estimativa da curva tensao-recalque, pois foi
0 que apresentou um menor erro relativo quando com-
parado aos demais métodos empregados. S6 a 1 m de
profundidade é que se observou uma maior discrepancia
entre os resultados, fato que deve estar associado a defi-
ciéncia na aquisicao dos registros das ondas S, por conta
da interferéncia das ondas de superficie a pequenas pro-
fundidades. Além disso, acredita-se que outras variaveis
como a compactacao do solo superficial, ressecamento e
succao matricial influenciam os resultados. Por se tratar
de um trabalho pioneiro nesse tipo de solo, recomenda-
se que aspectos como efeito da succdo matricial na resis-
téncia e rigidez do solo, em especial na degradacdo dessa
rigidez, sejam estudados. Também seria interessante am-
pliar o presente estudo para previsdao do comportamento
de fundacdes profundas para esse tipo de solo, utilizando
esse mesmo tipo de abordagem.
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