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RESUMO

As fundacdes por estaca Mega sdo amplamente utilizadas em obras de reforco de
estruturas com problemas de recalques. Quando executadas em solos colapsiveis,
cujo comportamento € fortemente influenciado pela umidade do solo, essas estacas
podem apresentar perdas significativas de capacidade de carga em situacbes de
saturacao. A avaliacdo da capacidade de carga em diferentes condi¢cdes de umidade,
tradicionalmente realizada por provas de carga estatica, é tecnicamente
recomendavel, porém envolve custos elevados e prazos extensos, o que pode
restringir a compreensédo do comportamento das fundacdes e resultar em solucdes
pouco conservadoras ou superdimensionadas. Nesse cenario, a modelagem
numérica surge como uma ferramenta promissora para a previsdo antecipada do
desempenho de estacas Mega em solos colapsiveis. O presente trabalho teve como
objetivo analisar o comportamento desse tipo de fundacéo em solo colapsivel por meio
de modelagens numéricas bidimensionais realizadas no software PLAXIS 2D. Para
isso, foram utilizados dados experimentais obtidos em provas de carga estatica em
estacas nas condicGes de solo na umidade natural e inundado. Modelos numéricos
com dois modelos constitutivos distintos foram avaliados: Mohr-Coulomb e Hardening
Soil. Os resultados indicaram que, para ensaios laboratoriais triaxiais na condicéo
saturada, o modelo Hardening Soil apresentou melhor convergéncias com o0s
resultados experimentais, enquanto que para as provas de carga em estacas, 0
modelo Mohr-Coulomb mostrou melhor concordancia. Como complemento as
analises numéricas, foram avaliados os métodos semiempiricos de Aoki (1989) e
Randolph & Wroth (1978). A investigagao permitiu identificar a sucgédo matricial como
a principal variavel responsavel pelas diferencas de resisténcia entre os estados
natural e saturado. A metodologia adotada para a previsdo do desempenho de
estacas Mega em solos colapsiveis, ainda que sujeita a determinadas limitacdes,
apresenta-se como uma ferramenta relevante para o aprimoramento de projetos
geotécnicos em contextos de alta complexidade.

Palavras-chave: reforco de fundacgbes; estacas Mega; modelagem numérica;
elementos finitos, solo colapsivel.



ABSTRACT

Mega pile foundations are widely used in underpinning works for structures affected
by settlement problems. When installed in collapsible soils—whose behavior is
strongly influenced by soil moisture—these piles may experience significant losses in
load-bearing capacity under saturation conditions. The assessment of load capacity
under different moisture states, traditionally performed through static load tests, is
technically advisable but entails high costs and long timeframes, which may restrict the
understanding of foundation behavior and result in either overly conservative or
oversized solutions. In this context, numerical modeling emerges as a promising tool
for the early prediction of Mega pile performance in collapsible soils. This study aimed
to analyze the behavior of this type of foundation in collapsible soil through two-
dimensional numerical modeling carried out using PLAXIS 2D. Experimental data
obtained from static load tests on piles under natural moisture and flooded soill
conditions were employed. Numerical simulations were conducted with two distinct
constitutive models: Mohr-Coulomb and Hardening Soil. The results indicated that, for
triaxial laboratory tests under saturated conditions, the Hardening Soil model achieved
better convergence with the experimental results, whereas for pile load tests, the Mohr-
Coulomb model showed greater agreement. As a complement to the numerical
analyses, the semi-empirical methods proposed by Aoki (1989) and Randolph & Wroth
(1978) were evaluated. The investigation identified matric suction as the main variable
responsible for the differences in strength between natural and saturated states. The
methodology adopted for predicting the performance of Mega piles in collapsible soils,
although subject to certain limitations, proves to be a relevant tool for the enhancement
of geotechnical design in highly complex contexts.

Key words: foundation reinforcement; mega piles; numerical modelling; finite
elements; collapsible soils.
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1 INTRODUCAO

A necessidade de reforco de fundagbes surge, frequentemente, da
identificacdo de manifestacdes patolégicas como trincas, fissuras, recalques
diferenciais e distor¢cdes angulares que excedem os limites admissiveis de
deformacéo do solo. Esses problemas podem comprometer o desempenho funcional
e estrutural das edificagcOes, afetando elementos como portas, janelas e elevadores,
além de causar desconforto ao caminhar sobre pisos inclinados e, em alguns casos,
gerar complicacdes no sistema de drenagem. A consequéncia direta desses efeitos é
a desvalorizacédo do imével e o aumento dos riscos de seguranca.

De acordo com Maffei e Gongalves (2016), ha quatro opcdes a serem
consideras quando o edificio esta inclinado, a fim de evitar o seu colapso devido a
inclinacado, séo elas:

1) Reforco estrutural a fim de que os esfor¢os adicionais, devido a inclinacao,
sejam resistidos pela superestrutura;

2) Executar o refor¢co de fundagdes e interromper o avango dos recalques;

3) Executar o reforco de fundacgdes e renivelar o edificio;

4) Demolir o prédio.

Nesse contexto, as estacas Mega, também chamadas de estacas prensadas,
tém se consolidado como uma solucéo eficiente para o reforgo de fundacdes. Essa
técnica consiste na cravacdo de segmentos de concreto ou aco utilizando a prépria
estrutura da edificagdo como reacao (Araujo, 2005), o que viabiliza sua aplicacédo
mesmo em locais com acessos restritos ou com limitacdes quanto a vibragao e ruido.
A metodologia atende especialmente as solu¢bes (2) e (3) propostas por Maffei e
Gongalves (2016).

Quando a colapsividade do solo é a causa do recalque das fundacdes,
causada por variagbes de umidade sob tensdes constantes, a aplicagcdo de estacas
Mega torna-se ainda mais estratégica. Essa aplicacdo € demonstrada em estudos
recentes, como os de Oliveira et al. (2023). Solos colapsiveis, amplamente
distribuidos em diversas regides do Brasil e do mundo, apresentam estrutura
metaestavel e alta porosidade, sendo suscetiveis a reducdes abruptas de volume

guando saturados (Albiero & Cintra, 1998; Vilar & Ferreira, 2015). Nessa condi¢ao, a
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estrutura geotécnica pode perder capacidade de carga e comprometer a integridade
da edificacéo.

Apesar da eficiéncia das estacas Mega em situacdes desse tipo, a avaliagao
precisa de seu desempenho demanda a realizacéo de provas de carga sob diferentes
condi¢cbes de umidade, o que eleva o custo e a complexidade dos estudos (Milititsky
et al., 2005). Nesse cenario, a modelagem numeérica desponta como uma alternativa
promissora, oferecendo agilidade, economia e precisdo na previsao do
comportamento da fundacao, caso haja bons parametros geotécnicos para se utilizar.
O uso de modelos constitutivos calibrados a partir de dados reais permite simular
diferentes estados de saturacdo e interpretar os efeitos da succdo matricial na
resisténcia do solo, varidvel fundamental no contexto dos solos colapsiveis.

Além das simulacdes numéricas com diferentes modelos constitutivos, esta
dissertacdo também contempla a aplicacdo de métodos semiempiricos tradicionais na
engenharia de fundacdes para fins de comparacao dos resultados obtidos. O método
de Aoki (1989), amplamente utilizado para a estimativa da capacidade de carga de
estacas cravadas com base em resultados de SPT, é empregado por sua abordagem
consolidada em solos brasileiros e por sua aplicabilidade aproximada as estacas
Mega, mesmo nao tendo sido desenvolvido especificamente para este tipo de
fundacédo. De forma complementar, o método de Randolph e Wroth (1978), baseado
na relacédo entre rigidez do solo e recalque, é utilizado com o objetivo de integrar
consideracdes sobre a deformabilidade do solo ao processo de estimativa de
recalques.

Neste contexto, esta dissertacdo tem como objetivo avaliar, por meio da
modelagem numérica em elementos finitos, o comportamento de estacas Mega
executadas em solo colapsivel localizado na regido Sudeste do Brasil. Entendendo a
variabilidade da succao matricial e as limitacdes dos modelos constitutivos analisados.
A simulacao foi realizada com base em dados reais de provas de carga estaticas,
ensaios laboratoriais e parametros geotécnicos regionais. A intencdo é ampliar o
entendimento sobre o desempenho dessa solugcdo de fundacdo sob o efeito do
colapso e contribuir com subsidios técnicos para projetos em situagdes geotécnicas

criticas.
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1.1 JUSTIFICATIVA

As estacas Mega representam uma técnica consolidada para o reforco de
fundacgdes, especialmente em situagdes onde ha restricbes de acesso, presenca de
edificacdes vizinhas ou necessidade de intervencdes com baixo nivel de ruido e
vibracdo. Sua execucao dispensa a escavacao de grandes volumes de solo e utiliza
a propria estrutura como elemento de reacgédo, tornando a solugdo particularmente
eficiente para obras em areas urbanas densamente ocupadas (Araujo, 2005; Milititsky
et al., 2005).

Apesar da larga aplicacdo prética, o conhecimento técnico e cientifico sobre
0 comportamento dessas estacas ainda é limitado, principalmente no que se refere a
atuacdo em solos colapsiveis. A falta de dados confiaveis, de monitoramentos
sistematizados e de publicacdes especializadas se deve, em parte, a natureza das
obras de reforco, geralmente associadas a empreendimentos existentes e, portanto,
com menor interesse por parte dos contratantes em permitir a divulgacdo dos dados
técnicos obtidos.

Paralelamente, o comportamento de solos colapsiveis apresenta
caracteristicas peculiares que dificultam a previsdo de desempenho das fundacgdes. A
estrutura metaestavel desses solos proporciona alta resisténcia aparente em condicao
ndo saturada, devido a presenca de suc¢cdo matricial. Contudo, quando o solo é
submetido a saturacdo, essa succdo se dissipa rapidamente, provocando colapso
estrutural e deformacdes expressivas (Vilar & Ferreira, 2015).

A realizacdo de provas de carga em diferentes estados de umidade seria a
alternativa mais segura para avaliar a influéncia da saturacdo sobre a capacidade de
carga de estacas em solos colapsiveis. No entanto, esse tipo de ensaio é oneroso,
demorado e dificil de executar, especialmente em ambientes com restricbes
operacionais.

Diante desse cenario, a modelagem numérica surge como uma ferramenta
eficaz e economicamente viavel para estudar o comportamento de estacas Mega em
solos colapsiveis. Por meio de softwares especializados, é possivel simular condi¢cdes
de campo em diferentes estados de saturagao, utilizar modelos constitutivos com
diferentes niveis de complexidade e prever com boa aproximacdo a resposta da

fundacao em situacoes criticas.
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Assim, este estudo justifica-se pela escassez de publicacdes técnicas sobre
estacas Mega, pela importancia pratica do tema no contexto da engenharia de
fundacdes e pela oportunidade de utilizar a modelagem numérica como método
complementar a analise de provas de carga, ampliando o entendimento sobre o

comportamento de funda¢cdes submetidas ao colapso induzido por saturacao.

1.2 OBJETIVOS

1.2.1 Geral

Analisar o comportamento de estacas Mega em solo colapsivel por meio de
modelagem numérica com elementos finitos, simulando provas de carga estética sob
condicbes de umidade natural e apd6s a inundacdo, a fim de avaliar a
representatividade de diferentes modelos constitutivos na previsdo do desempenho

dessa solucéo de fundacéo.

1.2.2 Especificos

e Analisar a caracterizacdo geotécnica do solo a partir de ensaios
laboratoriais e dados complementares de campo;

e Calibrar modelos constitutivos no software PLAXIS 2D com base nos
parametros obtidos, considerando duas formulac¢des distintas: Mohr-Coulomb e
Hardening Soill;

e Simular numericamente o comportamento das estacas Mega nas
condicdes natural e inundada, comparando os resultados com os dados
experimentais;

e Avaliar a influéncia da succao matricial na capacidade de carga das estacas
e no desenvolvimento de recalques, especialmente no contexto de colapso do solo;

e Avaliar a concordancia de dois métodos semiempiricos com os resultados

das provas de carga.
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1.3 ESTRUTURA DO TRABALHO

Este trabalho é composto por mais 7 capitulos, além do capitulo introdutorio.
O Capitulo 2 apresenta a revisao bibliografica sobre o tema, abordando conceitos
essenciais para a compreensdo do estudo. Séao discutidos os deslocamentos das
fundacdes, as causas dos recalques, a metodologia de estacas de reacao tipo Mega
e suas variantes, além de exemplos de obras quem empregaram estacas prensadas.
Tambem sdo explorados temas como provas de carga, solos colapsiveis e
modelagem numeérica.

O Capitulo 3 apresenta o estudo de caso analisado nesta pesquisa, que
consiste na investigacdo do comportamento de estacas prensadas em solo colapsivel,
instaladas em um campo experimental universitario.

O Capitulo 4 apresenta a metodologia de pesquisa, junto as analises feitas a
fim de obter éxito no estudo. Enquanto o Capitulo 5 apresentada os resultados, o
Capitulo 6 as conclus@es finais, o Capitulo 7 as recomendacdes para proximos
trabalhos e o Capitulo 8 as referéncias bibliograficas.
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2 FUNDAMENTACAO TEORICA

De acordo com a norma ABNT NBR 6122 (2022), as fundacdes profundas
sdo elementos que transmitem a carga ao terreno através da sua base (resisténcia de
ponta) ou da sua superficie lateral (resisténcia de fuste) ou por uma combinacao das
duas. Sua profundidade deve ter, pelo menos, 8 vezes a sua menor dimensao em
planta ou entdo 3 metros de profundidade, como mostra a Figura 1. Este

enquadramento inclui as estacas e os tubuldes.

Figura 1 — Condigdes para classificagdo de fundagbes profundas.

\
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Fonte: Cintra e Aoki, 2010.

A forma de classificacdo de cada tipo de estaca serd determinada pelo seu
processo executivo e pelo material que ela é contituida. De acordo com Velloso e
Lopes (2010), as estacas podem ser de madeira, concreto, aco ou mistas,
dependendo do seu material constituinte e de deslocamento ou substituicdo no seu
processo executivo.

As estacas de deslocamento sdo aquelas que, ao serem introduzidas no solo,
o deslocam horizontalmente, sem a retirada do solo. As estacas moldadas in loco (ou
de substituigdo), incluindo aqui as escavadas, sdo aquelas em que o solo é removido
para dar lugar ao material que constitui a estaca, de forma a “diminuir as tensdes

horizontais geostaticas” (Velloso; Lopes, 2010).
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Nos anexos B a Q da ABNT NBR 6122 (2022) estéo listados os procedimentos
de projeto e execucdo dos tipos de fundacbes profundas disponiveis no mercado
brasileiro. Cada metodologia é apropriada para um tipo de obra, de acordo com
Velloso e Lopes (1998), “algumas caracteristicas da obra podem exigir um certo tipo
de fundacgao... outras obras podem permitir uma variedade de solug¢des”. Segundo os
autores, o estudo das alternativas de fundagdes deve ser fundamentado no menor

custo e menor prazo de execucao (Velloso e Lopes, 1998).

2.1 ESTACAS MEGA

Inicialmente seu sistema executivo era limitado pelo fato de existir uma
patente registrada, no Brasil e em diversos outros paises. No entanto, essa patente
expirou no Brasil em 16 de fevereiro de 1987, conforme Junqueira (1994), permitido
gue qualquer empresa de engenharia adotasse a técnica em suas obras.

A estaca Mega difere das outras por sua cravacao estatica, causada pela forca
que um macaco hidraulico exerce contra uma cargueira ou a propria estrutura
existente, caso esta resista aos esforcos aplicados. Seu procedimento executivo esta
de acordo com a norma ABNT NBR 6122 (2022) que identifica as caracteristicas
gerais da estaca, 0 método e a carga de cravacdo, bem como o controle de qualidade
a ser seguido. A Figura 2 apresenta 0s equipamentos utilizados e o processo de
execucao da estaca Mega.



FUNDAMENTACAO TEORICA 19

Figura 2 - Equipamentos utilizados e processo executivo da estaca Mega.
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Fonte: Neves, 2010.

De acordo com Alonso (2021), a estaca Mega é uma estaca de concreto ou
de aco, que é construida em pequenos pedacos que sao cravados no terreno reagindo
contra a propria estrutura, conforme mostrado na Figura 3 (a). Se a parede contra a
qual reagira o macaco hidraulico nédo tiver baldrame de concreto armado, uma viga

pré-moldada deve ser instalada na parede em questdo, como mostrado na Figura 3

(b).

Figura 3 — Vista geral da execuc¢éo da Estaca Mega.
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Fonte: Alonso, 2021.

Essas estacas sdo compostas por segmentos de estacas de concreto ou

metal com sec¢des e comprimentos variados, de acordo com a necessidade da obra e
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sua necessidade de capacidade estrutural. Ao analisar a inser¢cdo de cada uma no
solo, Oliveira (2000) conclui que o tubo metéalico com ponta aberta € cravado pelo
cisalhamento do solo, enquanto a estaca de concreto é inserida comprimindo o solo.

Os segmentos de concreto possuem sec¢do variavel, podendo ser circular,
guadrada ou hexagonal e o comprimento usualmente fica entre 40 e 60 centimetros.
De acordo com a ABNT NBR 6122 (2022), as estacas de concreto devem ser
calculadas de acordo com a ABNT NBR 6118 (2024) e ABNT NBR 9062 (2017), com
a resisténcia do concreto limitada a 25 MPa no célculo. As estacas metalicas, devem
seguir a norma ABNT NBR 8800 (2008), com uma resisténcia minima a compressao
do aco de 200 MPa em seu dimensionamento estrutural.

No uso pratico do reforco de fundacdes, estacas de concreto sdo geralmente
empregadas para cargas menores com uma carga de trabalho média de 35 toneladas,
engquanto estacas metalicas sdo mais usadas em situacdes que demandam cargas
mais elevadas, com média de 80 toneladas (Araujo, 2005). Essa diferenciacéo torna
a estaca tipo mega mais flexivel, permitindo que seja adaptada a uma variedade de
demandas estruturais com eficiéncia e preciséo.

Os equipamentos utilizados “normalmente séo cilindros hidraulicos, ligados a
unidades elétricas/hidraulicas de pequeno porte que necessitam uma poténcia da
ordem de 7 c.v. em 220 V" (Yafiez et al., 2019). Este conjunto hidraulico deve ter uma
capacidade 20% superior a carga maxima prevista de cravacao da estaca.

Para Araujo (2005) as estacas prensadas tipo mega “possuem caracteristicas
singulares por sua execucdo silenciosa, instalacdo em locais de dificil acesso, néo
gerando entulho e com boa capacidade de carga”. Ainda de acordo com o autor,
algumas caracteristicas que devem ser levadas em conta na fase de projeto séo:

e Coeficiente de seguranca de projeto;

e Carga de trabalho;

e Carga de encunhamento;

e Velocidade correta de cravacgao;

¢ Valores maximos de recalque diferencial ou “torcdo” do elemento estrutural,

e Correta locacdo das estacas de reforco, a fim de se evitar esforcos nao
calculados na estrutura;

e Interpretacao correta da interacao solo e estrutura;
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e Correto conhecimento da carga potencial de reacdo proporcionada pela
estrutura a ser reforcada;

e Conhecimento da capacidade de carga a cada metro prensado da estaca;

e Estudo do potencial efeito do atrito negativo;

e Estudo da possibilidade de cravagéo em determinados tipos de estacas em
diferentes tipos de solo, como areias, camadas com pedregulhos ou matacoes;

e Cuidado adicional, necessidade da obra ser executada por empresa
reconhecidamente idonea, competente e ser acompanhada por engenheiro
geotécnico.

Apesar de ser uma 6tima solucéo para reforco de fundacdes, ha situacdes em
gue seu emprego ndo € recomendavel, ou até mesmo, ndo € possivel, como, por
exemplo, de obra mencionado no trabalho de Araujo (2005), em que pela necessidade
de reforgo de fundagdes a solugédo em estacas Mega foi cogitada, mas foi inviabilizada
por dois fatores principais. Primeiro, a fragilidade da estrutura, que néo possui rigidez
suficiente para suportar a carga de cravacao, e segundo um SPT elevado no solo de
apoio, o que dificultaria a sua cravacao. Dessa forma, é importante observar que nao

existem solucdes prontas e cada caso deve ser avaliado individualmente.

2.1.1 Estaca Mega de concreto

As estacas Mega de concreto sdo comportas por segmentos pré-moldados de
concreto, prensados em sequéncia no solo por meio de um macaco hidraulico
reagindo contra a estrutura existente ou cargueira. Essas estacas sdo mais indicadas
para cargas menores, porque seu formato e resisténcia do material limitam a
capacidade de carga. Na Figura 4 é mostrado esse tipo de estaca com um dos

formatos possiveis, circular centrifugada.
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Figura 4 - Segmentos para estaca Mega de Concreto.

Fonte: Faraggi, 2016.

A é&rea de contato entre os seguimentos das estacas deve receber atencéo
especial, uma vez que nessa area podem ocorrer defeitos de fabricacdo, com
superficies que ndo sdo completamente planas. A falta de planicidade torna a area de
contato entre as superficies dos segmentos menor do que a sua superficie tedrica,
gerando concentragbes de tensfes com uma carga estrutural menor do que a
capacidade teorica. De acordo com Araujo (2005), uma superficie ndo plana pode
provocar instabilidade do sistema, perda da verticalidade da estaca ou, até mesmo,
seu colapso.

Junqueira (1994) aponta a necessidade de se aprofundar o estudo da area de
contato entre 0os segmentos de estaca e o préprio macaco, a fim de evitar a
antecipacdo de rupturas, como foi demosntrado por Santos (2023), que observou
tensdes de até 7,7 MPa em estacas de concreto simples ensaiadas com concretos de
resisténcia média de 41,83 MPa. Por esse motivo, as estacas metdlicas séo
necessarias em cargas de trabalho maiores. Na Figura 5 é possivel observar a estaca
Mega de concreto instalada.
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Figura 5 - Estaca Mega de concreto instalada.

Fonte: Donadon (2009).

Como esse tipo de estaca possui caracteristicas positivas e negativas, é
importante que o projetista esteja ciente de cada uma delas para tomar boas decisdes
no seu emprego. Essas caracteristicas podem ser resumidas da seguinte forma:

Vantagens:

e Mobilizacdo da carga da estrutura de forma imediata;

e Nao apresenta risco de corrosdo da armadura, considerando que
majotariamente séo feitas de concreto simples;

e Controle tecnolégico do concreto das estacas possivel com precisao;

e “Uma verdadeira prova de carga” (Donadon, 2009);

e Possibilidade de recravacado quantas vezes foram necessarias;

¢ “Nao provoca choques, vibragdes ou ruidos, ndo polui o ar e pode ser
utilizada em locais inacessiveis a equipamentos convencionais de fundacgdes” (
Junqueira, 1994);
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e Grande durabilidade.

Desvantagens:

e Limitacdo de carga por questdes estruturais;

e Risco de quebra da estaca na cravacao por concentracao de tensdes na
superficie de ligacdo entre os segmentos de estacas;

e Pecas maiores dificultam a movimentacao dos funcionarios;

e Cravacdo limitada a capacidade de carga do macaco hidraulico disponivel.

2.1.2 Estaca Mega metalica

Segundo Lima (2024), estacas Mega metalicas sdo constituidas por tubos
metalicos de diametro de 75 mm, com ligacdes entre tubos feitas por roscas e luvas
que sdo instaladas para consolidar a estrutura da estaca, como € possivel visualizar
na Figura 6. Para Araujo (2005), esse tipo de rosca macho e fémea “torna a ligagao
mais eficiente e minimiza problemas como a concentracdo de tensdes e a perda da
verticalidade durante a cravagao”. Sua prensagem no solo também é feita por

macacos hidraulicos.

Figura 6 - Segmentos da composi¢ado da estaca Mega metdlica.

Fonte: Lima, 2024.
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O método de instalacdo desse tipo de estaca é a prensagem com macaco
hidraulico por cisalhamento do solo. Apés feita a cravacéo, a estaca é preenchida com
concreto armado com fibras, aumentando, a resisténcia, a estabilidade e o coeficiente
de seguranca da estrutura do refor¢co. Em seguida, é necessério encunhar o topo da
estaca e para preencher 0s espacos vazios existentes entre 0 encunhamento e o
corpo da estaca é feita a concretagem da cabeca (Oliveira, 2016). Na Figura 6 é

possivel observar a estaca Mega metélica instalada.

Figura 7 — Estaca Mega metalica instalada.

()

Fonte: Fonseca, 2020.

No trabalho de Yarfiez et al. (2019), as estacas metélicas eram compostas por
segmentos de 75 cm de tubos metalicos de 4,5 polegadas para carga de cravacao de
até 45 toneladas e 6,5 polegadas, para carga de cravacdo de até 75 toneladas. Um
caso de obra citado por Junqueira (1994), do Edificio do Banco Itad, indica que a
estaca prensada atingiu até 340 toneladas, dessa forma entende-se que ndo ha um
limite de carga, dependendo apenas da carga do elemento estrutural e capacidade
hidraulica dos macacos, podendo serem usados até trilhos como estacas prensadas.

As ligacdes entre os segmentos podem ser feitas de trés maneiras, por luvas,

solda ou roscas. As roscas sdo formas praticas e que proporcionam maior
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produtividade executiva a metodologia. A ligacdo deve ser dimensionada para
suportar a carga que a estaca estara submetida durante cravacao.

No processo de prensagem da estaca metélica com ponta aberta, chega um
momento que a estaca ndo é mais introduzida no solo apenas por cisalhamento, pois
ocorre 0 embuchamento da ponta e “uma parte do solo, preso a ponta da estaca, é
cravado junto com ela e a penetracao é interrompida, apesar do progresso constante
da cravacao da estaca. Com isso, ela trabalha praticamente como uma estaca de
ponta fechada” (Araujo, 2005). A Figura 8 apresenta a diferenga das duas situagoes.

Figura 8 — Mecanismos de resisténcia na cravagéo de estacas metalicas de ponta aberta.
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Fonte: Tagaya et al., 1985.

Em termos de comparacao da penetracdo no solo das estacas metalicas, com
as estacas de concreto, Oliveira (2000) analisa, com base em obras realizadas em um
periodo de 15 anos. As estacas metalicas de 5” atingem comprimento util 1,5 vezes
maior que as estacas de concreto pré-moldadas, em um mesmo tipo de subsolo. Ainda
neste mesmo tema, em uma mesma obra relatada por Araujo (2005), em mesma
condicao de subsolo, foram prensadas 2 estacas metalicas de comprimento médio de
10,25 metros e 5 estacas de concreto, obtendo comprimento médio de 3 metros. As

estacas metalicas atingiram cargas de 20 toneladas e as de concreto de 30 toneladas.
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2.1.3 Processo executivo

A metodologia da compreende a prensagem de elementos de concreto ou aco
através de um macaco hidraulico que reage contra uma estrutura pré-existente ou
uma estrutura de cargueira projetada para esse fim. Uma das caracteristicas distintas
dessa técnica € a leitura instantanea das informacdes de carga durante o processo de
cravacgdo, o que confere uma vantagem significativa a solucdo, que age efetivamente
como uma prova de carga em tempo real. “A instalacdo de uma Estaca Mega sempre
pode ser considerada como um instrumento de pesquisa, pois sua prensagem € uma
verdadeira prova de carga” (Junqueira, 1994).

A capacidade da estaca de reacdo em medir a carga aplicada de forma
instantdnea durante o processo de cravacdo € uma caracteristica que a difere das
outras técnicas de fundacdes, permitindo uma maior confiabilidade na execucao de
reforco de fundagBes ou até mesmo para novas fundacoes.

Seu processo executivo pode ser dividido em 6 etapas:

Etapa 1. “De posse do projeto executivo, fornecido por engenheiro
especialista, inicia-se a marcacao e execucao das cavas por onde o operador instalara
as estacas” (Araujo, 2005).

Etapa 2: Exposicdo do elemento estrutural que serd utilizado para reagir a
estaca. Se o sistema utilizado for o de cargueira, essa etapa sera enquadrada na
construcdo da cargueira para esse fim.

Etapa 3: Posicionamento do primeiro segmento de estaca a ser cravado. “Ao
instalar os segmentos de concreto ou metalicos € preciso verificar o seu prumo”
(Araujo, 2005). Processo continuo de cravacao das estacas, segmento por segmento,
fazendo a ligagéo entre os segmentos, que pode ser de concreto, aco, rosqueamento
ou solda. Essa etapa se repete até atingir a carga ou deslocamento previstos no
projeto. Durante a execuc¢ao das estacas, conforme a ABNT NBR 6122 (2022), deve-

se fazer o “grafico de prensagem” a cada metro introduzido.

Figura 9 — Inicio da prensagem de estacas de reacao.
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Fonte: Associacéo Brasileira de Empresas de Engenharia de Fundagfes e Geotecnia - ABEF, 1999.

Etapa 4: Ensaio de recebimento e verificagdo de desempenho da estaca. Esse
ensaio é obrigatorio e normatizado pela ABNT NBR 6122 (2022) em seu anexo Q,
item Q.3., o qual determina que para a estaca ser aceita ela deve ser submetida a
carregamentos. O primeiro carregamento € de até uma vez e meia a carga de trabalho,
e deve ser mantido por 5 minutos, sendo medidos seus recalques elastico e residual.
Apés esta etapa, € medido o recalque residual da estaca para sua carga de trabalho
de uma vez, mantendo-se essa carga por 10 minutos. A estaca € aceita se 0s
recalques lidos atenderem as necessidades de projeto.

De acordo com Araujo (2005), a antiga empresa Estacas Franki recomendava
os recalques aceitaveis no ensaio de recebimento. Para a devida empresa, no primeiro
carregamento, o recalque residual era considerado aceitavel se fosse menor que 8
mm. No segundo carregamento, caso a carga de trabalho fosse mantida por 10
minutos, o recalque residual deveria ser menor que a metade do valor obtido na
primeira etapa.

Etapa 5: Acunhamento ou solidarizagéo da estaca. Nesta etapa, a prensagem
finaliza e o ponto é solidarizado na estrutura para que a carga seja diretamente
transferida a estrutura. Dessa forma, sobre a estaca ja submetida a etapa 4, é posto

um cabecote (também conhecido como travesseiro) e cunhas de concreto para manter
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0 contato com a estrutura a ser solidarizada. A carga de projeto € aplicada reaplicada
na estaca e as cunhas sdo ajustadas, para que ao remover o macaco hidraulico, a
carga total seja transferida para as cunhas, cabecote e, posteriormente, para a estaca.
Posteriormente, 0 espaco que estava sendo ocupado pelo pistdo do macaco hidraulico
€ preenchido com concreto, finalizando assim toda a solidarizacdo da estaca a

estrutura.

Figura 10 — Detalhe do acunhamento da estaca sob tenséo.
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Fonte: ABEF, 1999.

Etapa 6: Aterro da escavacdo executada. E importante que essa etapa seja
realizada com solo cimento, concreto ou qualquer outro aglutinante que seja capaz de
conferir boa resisténcia a regido que foi escavada e que ficou proxima as estacas
prensadas. Em areas maiores, a compactacao simples do solo pode ser suficiente.
De acordo com Araujo (2005), o fechamento da cava é realizado com “solo cimento,

em geral com um teor de cimento de 5% em peso”.
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Figura 11 — Reaterro com solo cimento.
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Fonte: ABEF, 1999.

2.2 CASOS DE OBRAS COM REFORCO EM ESTACAS MEGA

A aplicacéo de estacas de reacéao, tanto estacas de prensadas metélicas e de
concreto, jA uma foi solucao para diversas obras de refor¢co de fundacfes no Brasil e
no mundo. A fim de se aprofundar melhor os motivos e solugdes utilizadas, seréo

abordadas trés obras desta metodologia.

2.2.1 Reforco de fundacéao de edificacdo tombada

O tombamento de estruturas como patriménios histéricos é extremamente
importante para a cultura local, ao mesmo tempo em que pode trazer grandes
dificuldades para a engenharia. A obra em questdo € parte do patrimdnio historico-
cultural da cidade de Sao Paulo e foram utilizadas estacas mega metalicas para
permitir a escavacdo de um subsolo. Os comentarios que aqui serdo apresentados
foram baseados no trabalho de Maset et al. (2023).

A estrutura original consistia em dois pavimentos com paredes de 50 a 65 cm
de espessura, com as cargas distribuidas para o solo através de blocos ou sapatas
corridas até 2 m de profundidade. O perfil geotécnico € composto pela “camada

superficial de argila porosa silto arenosa vermelha, muito mole a mole, com processo
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de laterizacédo, com 5,0 a 8,0 metros de espessura, sobreposta a camada de argila
silto arenosa vermelha, amarela e cinza, média a dura, com cerca de 20 metros de
espessura” (Maset et al., 2023).

A solucdo técnica para permitir a escavagdo do subsolo, sem danificar a
estrutura, foi mista, composta por estacas mega metalicas e tubuldes. E importante
notar que as estacas mega metélicas, apés a sua prensagem, apresentavam uma
fase de injecdo, para aumentar a capacidade de carga sob compresséo, uma pratica
desenvolvida pela empresa executora.

Segundo o autor, as estacas mega foram cravadas até a carga de 45 t,
reagindo contra a propria estrutura, o que resultou em uma carga de trabalho com
fator de seguranca de 1,5.

As figuras de Figura 12Figura 12 a Figura 15 séo da referida obra, em diversas

fases do seu processo executivo.

Figura 12 — Vista geral da obra com a localizag&o do objeto de estudo.

Fonte: Adaptado de Mauro, 2018.

Figura 13 — Fachada com estacas mega executadas e inicio da escavagao
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Fonte: Maset et al., 2023.

Figura 14 — Detalhe dos blocos com acunhamento realizado.

Fonte: Maset et al., 2023.

Figura 15 — Paredes internas com estacas de reagdo e subsolo totalmente escavado.
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Fonte: Maset et al., 2023.

ApoOs a conclusédo das escavacoes, as estacas foram incorporadas as paredes
de concreto que faziam parte do projeto, ou, entdo, foram incorporadas a blocos e
vigas para distribuir as cargas da superestrutura ao solo. A seguir, estdo reunidas
algumas imagens do processo de incorporagao, sendo as figuras de Figura 16 a
Figura 18.

Figura 16 — Incorporacao das estacas de reagdo em parede de concreto.

Fonte: Maset et al., 2023.
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A flexibilidade dessa solugéo técnica € demonstrada na Figura 17, uma vez
que, a medida que o bloco de coroamento é executado, o pilar central pode ser
desenvolvido. Quando este pilar for capaz de mobilizar as cargas da estrutura, a
por¢cdo superior das estacas mega metéalicas sobre o bloco, podera ser removida sem

risco estrutural algum.

Figura 17 — Incorporacgéo das estacas de reagao em bloco de coroamento.

Fonte: Maset et al., 2023.

Figura 18 — Pilares do subsolo ja executados, dando condi¢céo para a parte superior das
estacas de reagdo serem removidas com seguranca.

— g e

Fonte: Maset et al., 2023.
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A Figura 19 apresenta as fases executivas que foram utilizadas em cada
situacdo, demostrando a flexibilidade da solu¢cdo em estacas mega metalicas a fim de
incorporar cargas e facilitar a sua incorporagao posterior de diversas maneiras,

resultando em baixas deformacdes na estrutura.

Figura 19 — Fases executivas empregadas ha obra para cada caso necessario.

5.3. EXECUGAO DOS PILARES ENTRE AS ESTACAS MEGA
5.1. EXECUGAC DOS PILARES ENVOLVENDO AS ESTACAS o, 5.2 EXECUGAO DE PAREDE DE CONCRETO ENVOLVENDO o,  E QUEBRA DAS ESTACAS MEGA ACIMA DO BLOCO DE
MEGA DE FUNDAGAO; AS ESTACAS MEGA DE FUNDAGAO;

Fonte: Maset et al., 2023.

2.2.2 Edificio Companhia Paulista de Seguros

A obra vertical de mdltiplos pavimentos tinha mais de 20 andares e foi
construida no inicio dos anos 40. Segundo Alonso (2021), as fundacdes originais do
edificio eram do tipo Franki, com uma base alargada no topo de uma camada de argila
rija com uma profundidade aproximada de 10 m. Segundo o autor, as profundidades
foram calculadas de forma empirica, com base na experiéncia adquirida pela empresa
executora, sem a analise da resisténcia do solo. Dado que na ocasido da sondagem,
em 1939, ainda ndo haviam ensaios que permitissem medir a resisténcia do solo de
forma adequada, isso s6 ocorreu em 1943.

As sondagens iniciais mostravam uma camada inicial arenosa, e em
aproximadamente 9 metros de profundidade o inicio da argila, porém “ensaios de

laboratorio posteriores revelaram que havia uma camada de areia argilosa muito fofa,
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nao foi detectada nas sondagens”, o que explicaria a inclinagdo de mais de 30 cm que

ocorreu no edificio, quando o edificio estava praticamente concluido.

Figura 20 — Sondagem de simples reconhecimento executada sem a medida de resisténcia.

Obra : Cia Paulista de Seguros
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Fonte: Alonso, 2021.

Segundo Alonso (2021) houve estacas que foram submetidas a prova de
carga estatica, mas, como foi demonstrado posteriormente, o ensaio foi realizado de
forma “muito rapida”, em 12 horas, uma vez que as provas de carga nao estavam
regulamentadas naquele periodo.

A evolucdo dos recalques da obra estava sendo monitorada, até que ficou
evidente que néo havia tendéncia de estabilizacdo e o prédio estaria entrando em
colapso, como mostra a Figura 21.
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Figura 21 — Curva tempo X recalque do edificio, sem tendéncia de estabilizacéo.
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Fonte: Alonso, 2021.

37

A proposta de reforco de fundacfes, apresentada pelos professores Odair

Grillo e Milton Vargas, teve uma solu¢do mista. Uma parte do edificio foi reforcada

com tubuldes e outra com estacas Mega-Hume, que de acordo com Junqueira (1995),

eram segmentos de concreto armado centrifugado, com 37,5 cm de diametro externo

e 80 cm de comprimento, “a instalagao € idéntica a Mega atual” (Araujo, 2005).

Para estabilizar de forma imediata os recalques e permitir a escavag¢ao dos

tubulbes abaixo das cotas das estacas Franki, foi executado o congelamento do solo

na projecdo da regido mais inclinada do prédio, possibilitando a execucdo de 9

tubuldes, conforme imagem do projeto mostrado na Figura 22 e Figura 23.
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Figura 22 — Projeto de refor¢co com congelamento do solo, tubuldes e estacas de reacao.
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Fonte: Alonso, 2021.

Figura 23 — Corte do projeto de reforco.
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Apos a execucdo dos tubuldes e estacas prensadas, foram colocados

macacos hidraulicos sobre eles. A medida que o degelo era executado, o prédio era

macaqueado e os recalques eram anulados, retornando ao prumo. A Figura 24 mostra

o progresso das deformacdes ao longo do processo de reforco, mantendo

praticamente todo o edificio com um recalque final na ordem dos 100 mm.

Figura 24 — Evolucao dos recalques antes e apoés o reforco de fundacoes.
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“O trabalho teve inicio em 9/02/1942. No dia 25 de maio, foi instalado o ultimo
tubo congelador e os recalques foram estabilizados no inicio de julho. Um total de

2.600 m?3 de solo foi congelado por um periodo de 150 dias” (Alonso, 2021).

2.2.3 Reforgo para passagem do metr6 — Banco Itau

O reforco de fundacdes com estacas mega metalicas proposto para esta obra
teve como objetivo minimizar recalques que poderiam ser causados na escavagao de
um tunel préximo aos tubuldes que trabalhavam com taxa de 1 MPa. A obra foi
relatada no trabalho de Araujo (2005), mas foi apresentada inicialmente, segundo este
autor, por Sigmundo Golombek, Augusto Carlos de Vasconcelos e Carlos Eduardo
Moreira Maffei, no V Concresso Brasileiro de Mecéanica dos Solos e Engenharia de
Fundacdes, realizado em 1974.

Inicialmente, o0s engenheiros responsaveis pela obra verificaram a
sobreposicao do primas de interferéncia da escavacao do tunel com as fundacdes do
edificio. Com base nessas informacdes, foram analisadas as possiveis deformacdes
que poderiam surgir e se a estrutura do prédio seria capaz de suportar os esforcos
gerados por essa intervencdo. Apos uma analise, constatou-se um recalque de 2 cm
em um unico pilar e, considerando a taxa de resisténcia do solo, na regido da cota de
apoio dos tubuldes, de 1 MPa, que nado haveria reservas de resisténcia nessas
fundacdes.

Considerando que a estrutura ndo poderia sofrer recalques superiores a1 cm,
sob pena de comprometer a estrutura, com mais a falta de critérios confiaveis para
determinar a real influéncia da escavacéo, foi proposto o reforco de fundacdes com
estacas de reacdo tipo Mega metdlica, de tal forma que a solugéo foi considerada
como “Unico recurso julgado seguro” (Araujo, 2005).

O projeto inicial previa a execuc¢do de quatro estacas metalicas com 40 cm de
didmetro e espessura da parede de 1,6 cm, para cada tubuldo, mas, ao longo das
analises optou-se por trabalhar com trés estacas, mantendo a condi¢ao estrutural da
estaca. As estacas foram prensadas de forma a suportar a carga a ser mobilizada,
além de oferecer uma cota de apoio fora da area do prisma de influéncia da escavacéo

do tlnel, como mostra a Figura 25.
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Figura 25 — Prisma de influéncia devido a escavacao do tunel.
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A carga de prensagem das estacas, na sua maioria, foi de 210 t, enquanto a
carga de projeto para essas estacas foi de 160 t. Em um Unico caso, em que uma das
trés estacas do tubuldo sofreu desaprumo, foram prensadas as duas outras estacas
restantes até 350 t e incorporadas com 240 t cada uma. Medidas de recalque foram
realizadas para avaliar o deslocamento das estacas sob a carga aplicada. Foram
aplicadas cargas de 285 toneladas, mantidas por 2 horas, obtendo-se um recalque
inferior a 1 mm, o que é considerado aceitavel.

O reforgo néo foi finalizado imediatamente apds a prensagem das estacas. As
estacas foram encunhadas para permitir uma possivel recolocacdo dos macacos,

caso necessario, durante o processo de execucao do tunel. Os recalques do tinel néo
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atingiram 2 mm, ndo sendo necessaria nova prensagem das estacas. Dessa forma,

foram consolidados os blocos de coroamento e dado como concluido o servico.

2.3 PROVAS DE CARGA ESTATICAS EM ESTACAS

A prova de carga estatica constitui um dos procedimentos experimentais mais
eficazes e amplamente aceitos para a verificacdo da capacidade de carga e do
comportamento carga-recalque de elementos de fundacdo profunda. Por meio da
aplicacdo controlada de cargas e do monitoramento dos deslocamentos
correspondentes, 0 ensaio permite avaliar o desempenho da estaca testada em
condicBes reais, sendo particularmente Util na validacdo de projetos, calibracdo de
métodos de estimativa e em investigacdes experimentais. Na figura 26 é apresentado

um modelo tipo do arranjo de reacao para a realizagéo do ensaio.

Figura 26 - Detalhe genérico do sistema de prova de carga estatica.

Fonte: Autor (2025).

A execucdo do ensaio segue 0s preceitos estabelecidos pela ABNT NBR
12131:2006 — Estacas — Prova de Carga Estatica, a qual define os critérios gerais para
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aplicacdo das cargas, instrumentacao, registro dos deslocamentos e procedimentos
de seguranca. De acordo com a norma, o carregamento pode ser realizado de quatro
formas distintas:

» Ensaio com carregamento lento (Slow Maintained Load, SML);

» Ensaio com carregamento rapido (Quick Maintained Load, QML);

» Ensaio com carregamento ciclico lento (Cyclic Load Test, CLT);

» Ensaio com carregamento ciclico rapido (Swedish Cyclic Test, SCT).

No presente trabalho, o método adotado foi o ensaio rapido (QML), cujo
procedimento é caracterizado pela aplicacdo de incrementos de carga sucessivos, de
mesma magnitude, e com intervalos de tempo previamente fixados,
independentemente da estabilizacdo dos deslocamentos. Conforme prescrito pela
norma, cada etapa de carregamento deve ter duracdo minima de 10 minutos, sendo
obrigatoria a leitura dos deslocamentos no inicio e ao final do intervalo. Ao se atingir
a carga maxima de ensaio, devem ser realizadas leituras adicionais aos 10, 30, 60,
90 e 120 minutos, o0 que permite uma avaliagcdo mais refinada do comportamento de
fluéncia e da rigidez residual da fundacgéo.

O descarregamento deve ser feito de forma escalonada, com no minimo cinco
etapas de alivio de carga, mantendo-se cada uma por 10 minutos, e realizando-se
leituras ao final de cada estagio. Apds o descarregamento total, sdo ainda
recomendadas leituras aos 30 e 60 minutos, a fim de avaliar o recalque residual e o
eventual efeito de recuperacao elastica.

A interpretacdo dos resultados das provas de carga fundamenta-se na
construcdo da curva carga x recalque (Q x s), que expressa a relacdo entre a carga
aplicada no topo da estaca e o deslocamento vertical correspondente. Esta curva é a
base para a determinagcao da carga de ruptura convencional ou capacidade de carga,
a qual pode ser estimada por diferentes métodos. Dentre os critérios mais
frequentemente utilizados na pratica geotécnica e em estudos experimentais,
destacam-se:

Método de Davisson (1972): considera a carga correspondente a um recalque
limite tedrico, obtido pela soma do recalque elastico da estaca e um deslocamento

adicional arbitrado com base no didmetro da estaca.
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Método da NBR 6122 (1996): adota um critério semelhante ao de Davisson,
fixando o recalque de ruptura convencional em D/30 (onde D é o diametro da estaca),

somado ao recalque elastico. Conforme exemplificado na Figura 27.

Figura 27 — Carga de ruptura convencional.
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Fonte: ABNT NBR 6122, 2019.

Critério de Terzaghi (1943): define como carga de ruptura aquela
correspondente a um recalque igual a 10% do didametro da estaca.

Método de Brinch-Hansen (1963): baseado em critérios de 80% ou 90% da
carga maxima aplicada, correlacionando deslocamentos especificos.

Métodos de forma matematica: como o0s propostos por Chin (1971),
Mazurkiewicz (1972) e Van der Veen (1953), os quais ajustam a curva Q x s a
expressdes hiperbdlicas ou exponenciais.

Método da Rigidez de Décourt (1996): baseado na avaliagdo da rigidez da
estaca em funcédo da carga aplicada, permitindo identificar o dominio de resisténcia
de ponta e o dominio de atrito lateral.

A escolha do método de interpretacdo depende de diversos fatores, incluindo
o tipo de solo, a magnitude dos recalques, a presenca ou néo de ruptura visivel na
curva, o regime de carregamento e a finalidade do ensaio (validacdo de projeto,

dimensionamento ou analise experimental). Em particular, em solos colapsiveis ou
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com comportamento ndo drenado significativo, a identificacdo da carga de ruptura
pode ser dificultada, sendo recomendavel o uso combinado de diferentes métodos de
andlise.

Ademais, 0 ensaio rapido apresenta como vantagens a maior rapidez de
execucao, menor interferéncia ambiental e menor risco de fluéncia prolongada, sendo
especialmente adequado para condi¢cdes de campo em que o controle do tempo e da
instrumentacdo € critico. Contudo, exige um planejamento rigoroso da
instrumentacédo, da sequéncia de cargas e do sistema de reacéo, de forma a garantir

resultados confiaveis e representativos.

2.4 SOLOS COLAPSIVEIS

Os solos colapsiveis sdo materiais geoldgicos que apresentam estrutura
metaestavel e alta porosidade, tornando-os suscetiveis a uma redu¢cdo abrupta de
volume quando submetidos a saturagdo sob carregamento constante (Lutenegger &
Saber, 1988).

O colapso do solo € um dos possiveis fatores, entre outros, que podem causar
manifestacbes patoldgicas nas fundacdes, uma vez que, caso nao seja considerado
sua prevencao no projeto, pode causar danos severos a estrutura. Esse tipo de solo
tem como principal caracteristica uma redugdo consideravel de volume devido a
variacdo de umidade. Essa caracteristica esta relacionada a sua formacao, sendo um
solo “de ampla ocorréncia em varias partes do mundo” (Vilar; Ferreira, 2015).

Os ensaios laboratoriais mais empregados para quantificacdo da
colapsibilidade sdo os ensaios edométricos simples e duplo. No primeiro, o solo é
carregado na umidade natural e, posteriormente, saturado para medir a reducao de
volume. Ja o segundo compara a compressao de amostras em estado natural e
previamente saturado, permitindo estimar a diferenca de comportamento ao longo do
carregamento (Lutenegger & Saber, 1988).

Ao se executar ensaios de placa em solos colapsiveis em situacdo de
inundacédo e sem inundagéo, é possivel verificar a diferenga de capacidade de carga

e deformac0des obtidas nessas duas situacdes. A diferenca apresentada na Figura 28
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€ resultado de um trabalho de Cintra (1998), no qual a capacidade de carga da

fundacéo sob a condi¢céo de inundacao é menor do que na situacéo de ndo inundacao.
Figura 28 — Ensaio de placa em solo colapsivel em condi¢éo inundada e sem inundacéo
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Fonte: Cintra, 1998.

O problema de engenharia surge quando uma fundacao € aplicada sob um
solo potencialmente colapsivel, até entdo na condicdo sem inundacdo e sofre uma
alteracdo de umidade suficiente para causar o fendbmeno de colapso, tendo uma
diminuicao repentina de volume, conforme Albiero e Cintra (1998). Na Figura 29 é
representada a curva caracteristica do ensaio de prova de carga com a inunda¢ao no
decorrer do ensaio.

Figura 29 — Resultado genérico de uma prova de carga em fundacfes em solo colapsivel.
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Fonte: Donadon, 2009.

Segundo Vilar e Ferreira (2015), os solos colapsiveis podem ser “qualquer tipo
de solo, inclusive nos (mal) compactados, desde que o solo esteja ndo saturado e
apresente baixa densidade”, tendo “uma estrutura porosa, caracterizada por um alto
indice de vazios, e condicdo ndo saturada, representada por um baixo teor de
umidade” ( Albiero; Cintra, 1998).

Solos com densidade seca inferior a 1,28 g/cms3 ou porosidade inicial superior
a 40% apresentam maior tendéncia ao colapso (Lutenegger & Saber, 1988). Além
disso, a mineralogia e a forma de cimentacdo entre particulas também influenciam
esse fendbmeno.

Em termos de formacéao “as regides tropicais apresentam condi¢coes extremas
para o desenvolvimento de solos potencialmente colapsiveis, seja pela lixiviacao de
finos dos horizontes superficiais nas regiées onde ocorrem periodos de relativa seca
e de precipitacfes intensas, seja pelos solos com deficiéncia de umidade que se
desenvolvem nas regides aridas e semi-aridas” (Vilar et al., 1981 apud Albiero; Cintra,
1998).

As ocorréncias catalogadas desse tipo de solo, se estendem por diferentes
regioes do Brasil, sendo retratadas na

Figura 30 em um trabalho de Ferreira (2008).
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Figura 30 — Ocorréncias de solo colapsivel registrados no Brasil.
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Fonte: Falcado (2022).

Alguns autores propuseram uma medida para avaliar o potencial de colapso
de um solo, um dos principais trabalhos sendo de Jennings e Knight (1975), que utiliza
como base a analise a partir de ensaios de adensamento em condi¢cdo seca e
saturada. Onde a relacdo dos indices de vazios das duas condicbes € dada pela
equacao 1.

e, — €;
1C+ eil ()

Onde, PC é o potencial de colapso, ec o indice de vazios inundado e ei o indice

PC (%) =100

de vazios na condicdo natural. A partir dos valores obtidos, é possivel classificar a

severidade do problema em relacdo a colapsividade do solo conforme a Tabela 1.



FUNDAMENTACAO TEORICA 49

Tabela 1 — Potencial de colapso do solo.

Potencial de colapso (PC) em % Gravidade do problema
0-1 Nenhum problema
1-5 Problema moderado
5-10 Problematico
10-20 Problema grave
>> que 20 Problema muito grave

Fonte: Jennings e Knight, 1975.

Segundo Albiero e Cintra (1998) e Milititsky et al. (2005), é possivel determinar
a carga de colapso através de provas de carga, sendo sempre recomendavel obter
essa informacéo. Situacdo que demanda tempo e custos para a execucao, o que pode
tornar a obra de pequeno porte inviavel.

Segundo Milititsky et al. (2005) “é possivel modelar o comportamento de solos
colapsiveis por conceito da teoria de estado critico extensiva a solos nao saturados”.
Dessa forma, é possivel diminuir 0s custos inerentes aos ensaios de campo.

Outro fator relevante é a influéncia do fluido de umidificacdo na intensidade
do colapso. Ensaios demonstraram que a saturagdo com agua destilada induz o maior
colapso, enquanto solugdes salinas reduzem o efeito devido & menor dispersédo das
particulas de argila. Em contrapartida, fluidos de baixa constante dielétrica, como
acetona e benzeno, praticamente anulam a colapsibilidade do solo (Lutenegger &
Saber, 1988).

No contexto das estacas Mega, a presenca de solos colapsiveis pode
comprometer a capacidade de carga e a estabilidade da fundacéo, exigindo uma
analise criteriosa para mitigar os efeitos do colapso. A modelagem numérica se
apresenta como uma ferramenta essencial para prever o comportamento dessas

estacas sob diferentes condi¢cdes de umidade e carregamento.

2.4.1 Succao matricial

s

A succado matricial € um dos parametros mais importantes para a
compreensao do comportamento de solos ndo saturados, especialmente os solos
colapsiveis. Ela é definida como a diferenca (ua - uw) entre a pressao do ar (ua) € a

pressdo da agua (uw) nos poros do solo, sendo responsavel pela geracdo de forcas
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capilares que atuam nos meniscos de agua formados entre as particulas solidas. Essa
tensdo negativa induzida pela presenca de agua sob tenséo superficial confere ao
solo uma rigidez e resisténcia adicionais mesmo na auséncia de saturacao total.

A succéo total € composta por duas componentes: a suc¢do matricial e a
succao osmotica. Enquanto a primeira tem origem fisica na interacdo entre particulas
sélidas e agua, a segunda decorre de gradientes de concentracdo de solutos na agua
intersticial. No contexto da engenharia geotécnica, especialmente na andlise de
fundacgdes, a succao matricial € a mais relevante, por ser diretamente responsavel por
aumentar a tensao efetiva aparente do solo néo saturado (Fredlund & Rahardjo, 1993;
Vilar & Ferreira, 2015).

Em solos colapsiveis, a estrutura é tipicamente metaestavel, mantida por
pontes de succao matricial entre as particulas. Essa estrutura é altamente vulneravel
a saturacdo. Quando a agua ocupa todos os vazios e a succ¢ao matricial se dissipa,
ocorre 0 colapso estrutural: a estrutura do solo se rearranja de forma irreversivel,
provocando grande reducdo de volume, perda de resisténcia ao cisalhamento e
aumento abrupto dos recalques. Esse comportamento foi evidenciado nos ensaios
analisados nesta dissertacdo, nos quais a inundacdo controlada levou a perdas
marcantes na capacidade de carga das estacas Mega.

Fredlund et al. (1978) formalizaram esse comportamento propondo uma
equacao de resisténcia ao cisalhamento para solos ndo saturados que inclui a
contribuicdo da succéo matricial na forma:

T=c +(0—Ua).tan @ + (Ua— Uw) . tan @o

onde @b representa a taxa de variagdo da resisténcia ao cisalhamento em
funcdo da succéo matricial, parametro que pode ser determinado experimentalmente.

A modelagem numérica de solos ndo saturados com consideracao direta da
succdo requer o uso de modelos constitutivos avancados, como o Barcelona Basic
Model (BBM). Contudo, em softwares como o PLAXIS 2D, gque ndo modelam
diretamente o fluxo ndo saturado acoplado com mecéanica do solo nos modelos
padréao, a succao é representada de forma indireta, por meio da adoc¢ao de diferentes
parametros de resisténcia e deformabilidade para as condicbes ndo saturada e
saturada. Essa estratégia, utilizada nesta dissertagcdo, € uma forma vélida de

representar o efeito da succao nas analises de fundagdes em solos colapsiveis.
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A literatura destaca ainda a distincdo entre coesdo verdadeira e coesao
aparente. A primeira é associada a forcas interparticulares permanentes, como
ligacdes quimicas e cimentagdo, enquanto a segunda é um efeito transitério gerado
pela succao matricial. Essa coesao aparente desaparece com a saturacédo do solo,
motivo pelo qual ndo deve ser considerada como uma propriedade intrinseca ao
material (Fredlund & Rahardjo, 1993; Vanapalli et al., 1996).

A determinagao da succ¢ao matricial em solos pode ser realizada por diferentes
métodos laboratoriais e de campo. Os tensidmetros sdo equipamentos capazes de
medir diretamente a succéo até cerca de 100 kPa e sdo muito utilizados em campo.
Para valores maiores, utilizam-se métodos indiretos, como a técnica do papel-filtro,
que se baseia no equilibrio hidrico entre 0 solo e um papel de propriedades
conhecidas. Outra abordagem bastante empregada é o uso de psicrémetros térmicos
ou higrometria de ponto de orvalho, que permitem estimar a succdo a partir da
umidade relativa do ar nos poros. Além disso, ensaios triaxiais e edométricos
modificados, como os apresentados por Tadepalli, Rahardjo e Fredlund (1992),
possibilitam a andlise simultdnea da variacdo volumétrica e da succdo durante o
carregamento ou a saturacdo, fornecendo dados essenciais para calibracdo de

modelos numéricos.

2.5 MODELAGEM NUMERICA

A modelagem numérica é uma abordagem amplamente empregada para a
avaliacao de processos fisicos reais por meio de equacfes matematicas. No campo
da engenharia geotécnica, um exemplo representativo € a analise tensao-deformacéo
de solos, que consiste na avaliagdo matematica das variacbes nas propriedades
geomeétricas e volumétricas do solo em resposta a alteragdes nas tensdes aplicadas.

A utilizacdo de modelagem numérica em projetos geotécnicos oferece a
vantagem de possibilitar a determinacdo das tensfes e deslocamentos em qualquer
ponto do volume de solo sob analise. Essa capacidade é especialmente valiosa na
resolucdo de problemas tedricos complexos, que seriam de dificil solu¢do analitica,

permitindo a obtencéo de solugdes numéricas aproximadas.
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Os principais métodos numeéricos aplicados na engenharia geotécnica incluem
o Método das Diferencas Finitas (MDF), o Método dos Elementos Finitos (MEF) e o
Método dos Elementos de Contorno (MEC). A Figura 31 ilustra os esquemas de
solucdo para um problema tipico utilizando cada um desses métodos, evidenciando

suas respectivas aplicacdes e a eficacia na resolucédo de questbes geotécnicas.

Figura 31 - Representacao dos tipos de modelagem: (a) Caso a ser analisado (b) MDF (c)
MEF e (d) MEC.
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Fonte: Adaptado de Lopes (2006).

De acordo com Lopes (2006), o Método das Diferencas Finitas (MDF)
"consiste na substituicdo da equacdao diferencial que descreve o fenbmeno em analise
por uma equacao algébrica, que relaciona o valor da varidvel do problema em um
ponto aos valores nos quatro pontos vizinhos situados ao longo de duas linhas
ortogonais. Para isso, é necessaria a definicdo de uma malha ortogonal, sendo a
solucéo obtida nos pontos de intersecédo dessa malha."

O Método dos Elementos Finitos (MEF), conforme Lopes (2006), "envolve a
divisdo do dominio do problema em elementos, cujos comportamentos podem ser
formulados de forma simples com base na sua geometria e propriedades, sendo
conectados em pontos especificos nos quais ocorrem as interacdes entre eles.”

Lopes (2006) também destaca que a principal diferenca entre o Método dos
Elementos de Contorno (MEC) e o Método dos Elementos Finitos reside no fato de
que, no MEC, apenas a fronteira do dominio precisa ser discretizada em elementos,
0 que justifica a denominacéo "elementos de contorno".

O Método dos Elementos Finitos apresenta diversas vantagens em relacdo a
outros métodos numericos. Ele é particularmente eficaz no tratamento de problemas
com geometria complexa, permitindo a divisdo do dominio em qualquer forma

geométrica. Além disso, os elementos podem ter propriedades materiais distintas, o
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que facilita a resolucdo de problemas heterogéneos. O MEF é amplamente utilizado
em diversos tipos de fendbmenos, incluindo aqueles néo lineares, como a plasticidade,
e problemas dependentes do tempo, como viscosidade e adensamento (LOPES,
2006). Dada a sua versatilidade e vantagens, o Método dos Elementos Finitos foi
adotado como base para o presente estudo.

A modelagem numérica em geotecnia € uma aproximacdo matematica do
comportamento de um meio particulado, multifasico e historicamente dependente.
Nenhum modelo constitutivo representa exaustivamente todos os aspectos do
comportamento dos solos; por isso, toda simulacdo envolve idealizacGes que afetam
previsdes de tensbes, deformacdes e estabilidade. Entre as principais fontes de
incerteza estao: (i) a escolha do modelo constitutivo, (ii) a determinacéo e calibragao
de parametros, e (iii) a definicdo do problema numérico, incluindo geometria,
condicBes de contorno, malha, drenagem e caminho de tensdes (KARSTEN et al.,
2018).

As limitacdes inerentes a modelagem numeérica incluem a dependéncia de
parametros e a nao-unicidade das solucdes, em que diferentes conjuntos de
parametros podem reproduzir curvas tensdo—deformacdo semelhantes, mas gerar
respostas distintas fora do dominio de calibracdo (RAHMAN et al.,, 2025). A
sensibilidade ao caminho de tensdes e ao regime de drenagem também é relevante,
sendo que simplificagbes, como andlises bidimensionais para problemas
tridimensionais, podem deslocar previsées de deformacdes e recalques. Além disso,
a maioria dos modelos constitutivos usuais ndo contempla, por padréo, histerese
ciclica detalhada, degradacdo por ciclos, efeitos de estrutura/colapso por
umedecimento, anisotropias complexas e rigidez em pequenas deformacgdes, a menos
que variantes especificas sejam usadas e calibradas (KARSTEN et al., 2018).

No caso do modelo Mohr-Coulomb (MC), sua formulacdo elastico-
linear/perfeitamente plastica, com apenas cinco parametros, permite analises iniciais
de estabilidade e ruptura. Contudo, a rigidez constante e a auséncia de diferenciacao
entre carregamento e descarga/recarregamento comprometem a previsao de
deformagbes (KAYA; OZTURK, 2020). Ensaios reais mostram que o MC tende a
superestimar deslocamentos em certas condi¢bes, como soerguimento no piso de
tuneis rasos, e a alterar o padrao de movimentos previsto devido a incapacidade de

representar a reducao de rigidez com a tensao (KAYA; OZTURK, 2020).
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O modelo Hardening Soil (HS) apresenta avangos por incorporar rigidez
dependente de tensdo e trés modulos distintos (E50, Eoed, Eur), permitindo
representar de forma mais realista as deformacgdes antes da ruptura (SCHANZ et al.,
1999; RAHMAN et al., 2025). Entretanto, sua formulagdo também nédo € universal,
assumindo isotropia, fluxo ndo associado no cisalhamento e relagéo hiperbdlica no
ensaio triaxial drenado. A calibracéo de parametros é desafiadora e marcada por nao-
unicidade, exigindo faixas plausiveis e valida¢do cruzada com ensaios independentes.
Além disso, o0 modelo ndo representa adequadamente efeitos como histerese em
pequenas deformagdes, estruturacéo e succao em solos nao saturados, a menos que

variantes especificas (como o HSsmall) sejam empregadas.

2.5.1 Método dos Elementos Finitos

Atualmente, o Método dos Elementos Finitos € amplamente utilizado na
engenharia geotécnica devido a sua eficacia nha modelagem do comportamento
mecanico do solo e na interacdo solo-estrutura, além de sua capacidade de simular
sequéncias construtivas complexas. Para o estudo da mobilizacdo das resisténcias
do solo ao redor de estacas e dos mecanismos de ruptura, o MEF oferece uma
abordagem detalhada e precisa.

O Método dos Elementos Finitos divide um dominio complexo em elementos
discretos, simplificando a andlise. Cada elemento € conectado a seus vizinhos por
nés, como ilustrado na Figura 32.

Figura 32 - Geometria e malha de elementos finitos.
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a) Exemplo de uma placa com um furo b) Modelo de elementos finitos ¢) Malha de elementos finitos refinada

Fonte: Fish e Belytschko (2007).
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Os métodos numeéricos podem ser aplicados para modelar diversos tipos de
materiais e tensfes aplicadas. De tal forma que procura representar o material
constituinte 0 mais préximo possivel da realidade. A representacdo adequada dos
resultados das andlises dependerd da qualidade dos pardmetros utilizados e do
modelo constituinte do material.

Mendonca (2005) cita diversos modelos constituintes para representar cada
tipo de material utilizados para a Engenharia Geotécnica. Esses modelos permitem a
representacdo mateméatica do comportamento dos solos (Mendonga, 2005). Nesta
pesquisa serdo considerados dois modelos constitutivos bastante utilizados na
literatura nacional e internacional, sendo eles o0 modelo de Mohr-Coulomb e Hardening
Soil Model.

2.5.2 Mohr Coulomb

O modelo Mohr-Coulomb € um dos mais tradicionais e amplamente utilizados
na engenharia geotécnica devido a sua simplicidade matematica e aplicabilidade em
uma ampla gama de problemas. Ele € um modelo elastico-perfeitamente plastico
(Celik, 2017), o que significa que assume um comportamento linear elastico até que
uma condicao de ruptura seja atingida, conforme definido pelo critério de resisténcia
de Mohr-Coulomb. Esse critério estabelece que a resisténcia ao cisalhamento do solo

€ uma funcéo linear da tens@o normal efetiva, sendo expressa pela equacao:

Tr=c+0' tan @

Onde T representa a resisténcia ao cisalhamento, c € a coesdo do solo, 0’ é a
tensdo normal efetiva e ¢ é o angulo de atrito interno do material.

O modelo Mohr-Coulomb requer cinco parametros principais para sua
aplicacdo: médulo de deformacéo (E), coeficiente de Poisson (y), coesao (c), angulo
de atrito interno (¢) e angulo de dilatancia (@). Esses parametros sédo obtidos a partir
de ensaios laboratoriais, como ensaios triaxiais e edométricos, sendo relativamente
faceis de determinar, o que torna o0 modelo bastante acessivel (Celik, 2017).

Segundo Celik (2017), uma das limitacbes do modelo esta relacionada a

constante de rigidez e a auséncia de distincdo entre as cargas inicial e as de
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carregamento/descarregamento em materiais como o solo. Os resultados nao sao
necessarios, dependendo do nivel de deformacéo ou tensdo do solo. Na Figura 33 &

possivel observar essa diferenca.

Figura 33 — Gréaficos esquematicos de testes de compressédo unidimensional (a) e triaxial (b).
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Fonte: Adaptado de Schweiger, 2008.

Além disso, o modelo ndo diferencia entre carregamento e descarregamento,
0 que pode levar a imprecisfes em analises onde ha ciclos repetitivos de carga, como
ocorre frequentemente em solos colapsiveis sujeitos a inundag¢des ou variacbes de
carga devido a fundacdes profundas. De acordo com Celik (2017), quando aplicado a
analises de recalques induzidos por escavacfes subterrdneas, o modelo Mohr-
Coulomb frequentemente subestima as deformacdes reais do solo, especialmente em
solos de baixa rigidez e alta deformabilidade.

Apesar dessas limitacdes, o modelo Mohr-Coulomb continua sendo uma
escolha relevante para andlises preliminares, fornecendo uma estimativa inicial do

comportamento do solo antes da aplicagcdo de modelos mais complexos.

2.5.3 Hardening Soil Model

O modelo Hardening Soil, proposto por Schanz et al. (1999), foi desenvolvido
para suprir as limitagdes do modelo Mohr-Coulomb, proporcionando uma abordagem
mais realista para a modelagem de solos naturais. Ele se baseia na teoria da
plasticidade, levando em consideracdo a variacdo da rigidez do solo ao longo do
carregamento. Diferente do Mohr-Coulomb, que assume um maédulo de deformacao

anico e constante, o Hardening Soil modela a rigidez do solo como uma propriedade
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dependente do nivel de tenséo, incorporando um comportamento mais proximo do
observado em ensaios laboratoriais.

Esse modelo adota uma relagéo hiperbdlica entre tenséo e deformacao, o que
permite representar com maior precisdo a néo linearidade do solo. Os trés modulos
de rigidez empregados sdo: o modulo secante (Eso), que controla a deformabilidade
durante o carregamento primario; o modulo edométrico (Eced), que governa a
compressdo unidimensional; e o modulo de descarga/recarregamento (Euw), que
representa a rigidez quando ha ciclos de carga e descarga (Celik, 2017). Essa
diferenciacdo permite prever com mais precisdo recalques e redistribuicbes de
tensdes no solo. Na Figura 34 sdo apresentados os modulos de deformacéo
necessarios na analise do modelo constitutivo e que podem ser extraidos de um

ensaio que leva a amostra até sua ruptura.

Figura 34 — Tens&o-deformacao hiperbdlica utilizada no modelo Hardening Soil.
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Fonte: Adaptado de Obrzud, 2010.

Outro aspecto importante do modelo Hardening Soil € a consideracédo do
endurecimento por compressao e cisalhamento. O endurecimento por compressao
ocorre quando o solo sofre compactacéo progressiva ao longo do tempo, aumentando

sua rigidez conforme o carregamento se intensifica. JA& o endurecimento por
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cisalhamento esta relacionado a plastificacdo do solo e sua capacidade de resisténcia
ao aumento da tensao cisalhante. Esse comportamento € fundamental para prever a
interacdo solo-fundagc@o em casos de solos colapsiveis, nos quais 0 comportamento
pds-colapso pode diferir significativamente da fase inicial de carregamento.

Estudos indicam que o modelo Hardening Soil apresenta resultados mais
préximos da realidade quando comparado ao Mohr-Coulomb, especialmente em
andlises de fundacdes profundas e recalques induzidos por escavacao. Celik (2017)
realizou uma comparagcdo entre os modelos e constatou que o Hardening Soll
proporcionou previsdbes mais compativeis com o0s valores obtidos em campo,
enquanto o Mohr-Coulomb superestimou a rigidez do solo e subestimou as
deformagbes. Isso evidencia a necessidade de modelos mais sofisticados para
andlises onde o comportamento néo linear dos solos tem impacto significativo na
seguranca e desempenho das estruturas.

No contexto das estacas Mega em solos colapsiveis, a escolha do modelo
Hardening Soil se justifica pela sua capacidade de capturar as variagdes da rigidez do
solo ao longo do tempo, algo essencial para prever recalques diferenciais e avaliar o
impacto da saturacdo. Como os solos colapsiveis sofrem mudancas bruscas de
volume ao entrarem em contato com a agua, a utilizacdo de um modelo constitutivo
gue leve em consideracdo a evolucdo da rigidez € fundamental para garantir a
confiabilidade das previsdes de desempenho da fundagéo. Dessa forma, ao comparar
os resultados obtidos com os dois modelos, seré possivel avaliar a real necessidade

de abordagens mais complexas na modelagem numérica de solos colapsiveis.

2.5.4 PLAXIS - avaliacéo 2D.

O software PLAXIS 2D foi utilizado para a modelagem numérica deste estudo,
sendo uma ferramenta amplamente reconhecida na engenharia geotécnica para a
analise de deformacdes e estabilidade de solos. Desenvolvido pela Universidade
Técnica de Delft, na Holanda, em 1993, o PLAXIS foi inicialmente concebido para
aplicacoes em engenharia geotécnica e, desde entdo, tornou-se um dos programas
mais difundidos no mundo para analises numéricas utilizando o método dos elementos
finitos (MEF) (Martins; Fagundes, 2020). Segundo Dias e Eleutério (2018), o software

€ amplamente utilizado para determinar o estado de tensdes e deformacdes do solo,
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permitindo analises tanto bidimensionais quanto tridimensionais, o que possibilita a
consideracao de materiais e geometrias complexas.

A escolha do PLAXIS 2D se justifica pela sua capacidade de integrar
diferentes modelos constitutivos avancados, como Mohr-Coulomb e Hardening Soil,
possibilitando uma analise comparativa detalhada do comportamento das estacas
Mega em solos colapsiveis. Conforme Celik (2017), o software permite representar de
forma mais precisa a interacdo solo-estrutura ao considerar variacbes de rigidez,
dissipacéo de tensdes e processos de plastificagcdo ao longo do tempo. Além disso,
sua interface gréfica intuitiva e a vasta biblioteca de materiais geotécnicos tornam a
simulacdo numérica mais acessivel e eficiente.

Uma das principais vantagens do PLAXIS 2D é a possibilidade de realizar
andlises de tensdo-deformacéo considerando o acoplamento hidraulico, permitindo
avaliar o impacto da saturacao nos solos colapsiveis. Essa funcionalidade é essencial
para prever recalques diferenciais e instabilidades em fundac¢6es profundas sujeitas a
variagbes no nivel d’agua subterrdneo. Além disso, o software possibilita a
implementagcédo de condi¢des de contorno sofisticadas e critérios de escoamento,
garantindo uma simulacdo mais realista do comportamento geotécnico. Segundo
Martins e Fagundes (2020), o PLAXIS oferece opc¢des de refinamento automatico de
malha, aplicacdo de carregamentos dinamicos, criacdo de diferentes materiais
constituintes e geracao de graficos, tornando-se uma ferramenta robusta para analise
de solos através de métodos numéricos.

Estudos que comparam diferentes softwares de modelagem numérica indicam
que o PLAXIS 2D apresenta previsbes bastante confidveis quando calibrado
adequadamente com dados de campo e ensaios laboratoriais (Celik, 2017). Em
andlises de fundacBes em solos colapsiveis, sua capacidade de integrar diferentes
tipos de carregamento e monitorar a evolucdo da deformacéo ao longo do tempo é
um diferencial importante para a previsdo da seguranca e desempenho estrutural das

estacas Mega.

2.5.5 Plastificagdo na modelagem numérica

Na modelagem numeérica, o termo plastificacéo refere-se ao estado em que o

material atinge a condigéo de ruptura definida pelo critério de resisténcia do modelo
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constitutivo adotado, passando de um comportamento puramente elastico para um
regime com deformacdes plasticas irreversiveis. No contexto de fundacdes profundas,
essa plastificacao pode ocorrer tanto no macico de solo ao redor da estaca quanto na
interface solo—estaca.

A plastificacdo do solo ocorre quando as tensdes cisalhantes mobilizadas
atingem a envoltoria de ruptura do critério de resisténcia. No modelo Mohr—Coulomb,
isso significa que a tenséo efetiva no plano critico igualou-se a resisténcia maxima
definida pelos paradmetros de coesédo (c) e angulo de atrito interno (¢). No modelo
Hardening Soil, a plastificacdo esta associada ao esgotamento do endurecimento para
cisalhamento ou compresséao, levando a deformacéo plastica continua. No caso de
estacas, a plastificacdo do solo pode ocorrer ao longo do fuste — indicando
mobilizagdo plena do atrito lateral —, na regido de ponta — caracterizando
mobilizacdo da resisténcia de ponta — ou de forma combinada, evidenciando ruptura
mista.

A plastificagéo na interface estaca—solo ocorre quando o esforgo cisalhante
mobilizado na interface atinge o valor limite definido para a resisténcia de contato,
resultando em deslizamento relativo entre a estaca e 0 solo. Essa condicéo é relevante
para representar 0 comportamento real de estacas Mega, em que 0 processo de
execucao pode gerar contato ndo perfeitamente aderente em determinadas regides.

Nos resultados obtidos por meio do PLAXIS, a plastificacdo € indicada pela
saida Plastic Points ou pelo parametro de estado dos elementos. As zonas plasticas
sdo representadas graficamente, geralmente por meio de cores contrastantes,
permitindo identificar visualmente a extenséo das areas plastificadas, a profundidade
de mobilizacéo da resisténcia e o local predominante de deformacdo. Em andlises de
provas de carga simuladas, a distribuicdo das zonas plasticas auxilia na identificacéo
do modo de ruptura: ruptura por ponta, ruptura por fuste ou ruptura mista.

No caso das estacas Mega em solo colapsivel, a plastificacdo também é
influenciada pela condicdo de umidade inicial e pela reducdo da succéo matricial, que
afeta diretamente a rigidez e a resisténcia do solo. Assim, a analise da plastificacao
no entorno da estaca torna-se essencial para compreender a interagao solo—estrutura
e interpretar adequadamente os resultados numéricos em comparag¢do com os dados

obtidos em campo.
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2.6 METODOS SEMI-EMPIRICOS

Os métodos semiempiricos representam uma alternativa técnica de grande
relevancia para a estimativa de recalques em fundacdes profundas, especialmente
em projetos que demandam agilidade, simplicidade e viabilidade econdémica. No
Brasil, 0 ensaio de Standard Penetration Test (SPT) é amplamente adotado em
campanhas de investigacdo geotécnica e é reconhecido como um dos principais
instrumentos de caracterizacao de solos para fins de projeto. A ampla disponibilidade
de dados de SPT em todo o territério nacional torna possivel a aplicacdo de
metodologias que utilizam o indice de resisténcia a penetracdo (NSPT) como base
para a estimativa da capacidade de carga e recalques de estacas.

No presente estudo, foram escolhidos dois métodos semiempiricos distintos
para efeito de comparacdo com os resultados obtidos por provas de carga e
modelagens numéricas. O primeiro € o método de Aoki (1989), desenvolvido
especificamente para estacas pré-moldadas cravadas, as quais apresentam
similaridades técnicas com as estacas Mega, especialmente no tocante ao processo
de prensagem por deslocamento e ao material em concreto pré-moldado. O segundo
€ 0 método de Randolph & Wroth (1978), que se destaca por incorporar de forma
explicita 0 modulo de deformabilidade do solo a estimativa do recalque, o que o torna
particularmente interessante em analises de solos colapsiveis, cujas deformacdes
estdo fortemente associadas a variacéo de rigidez com o teor de umidade.

Embora nenhum dos métodos tenha sido originalmente concebido para
estacas Mega, sua aplicacdo permite explorar o comportamento dessa fundacdo em
diferentes condicBes e contribui para ampliar a base de conhecimento técnico sobre
o tema. A seguir, sdo descritas as formulacfes, premissas e caracteristicas de cada

um dos métodos.

2.6.1 Método de Aoki (1989)

O método proposto por Aoki (1989) baseia-se em uma abordagem
semiempirica desenvolvida a partir da analise de um extenso banco de dados de
provas de carga estatica em estacas pré-moldadas cravadas em solos tropicais

brasileiros. A metodologia parte da decomposicédo da deformacéao total da estaca em



FUNDAMENTACAO TEORICA 62

duas parcelas: uma relacionada ao atrito lateral ao longo do fuste e outra associada a
resisténcia na ponta.

Aoki prop6s correlacdes diretas entre o indice de resisténcia a penetracédo
(NSPT) e os coeficientes de atrito lateral e ponta, ajustados empiricamente com base
nos resultados de campo. O método considera o carregamento centrado e estatico na
cabeca da estaca e admite comportamento elastico linear do sistema solo-estaca.

A principal vantagem do método é a sua simplicidade e aplicabilidade prética,
especialmente em contextos nos quais os dados disponiveis se limitam aos resultados
de SPT. Aoki destacou que a metodologia apresentou bons resultados para solos
residuais e sedimentares, com recalques estimados coerentes com os observados em
campo.

Embora desenvolvido originalmente para estacas pré-moldadas cravadas, o
meétodo tem sido amplamente adotado como referéncia em projetos de fundacdes
profundas no Brasil devido a sua compatibilidade com a base de dados disponivel e a

sua abordagem sistematizada para o dimensionamento e verificagdo de recalques.

2.6.2 Método de Randolph & Wroth (1978)

O método de Randolph & Wroth (1978) adota uma abordagem analitica
fundamentada na teoria da elasticidade linear para descrever o comportamento de
estacas submetidas a carregamento axial vertical. O modelo representa a estaca
como um corpo rigido inserido em um meio elastico semi-infinito, com o deslocamento
ocorrendo devido a interacdo entre a rigidez do solo e da estaca.

Os autores desenvolveram expressfes para estimar os recalques na cabeca
da estaca, considerando a distribuicdo das tensdes ao longo do fuste e a contribuicao
da base. A solucao proposta depende de parametros como o médulo de cisalhamento
do solo, o comprimento e o diametro da estaca, bem como o modulo de elasticidade
da propria estaca.

Uma das contribuicbes mais relevantes do modelo € a inclusédo de um
parametro adimensional que representa a rigidez relativa entre o solo e a estaca,
permitindo avaliar como essa interacdo afeta os deslocamentos. O método permite
prever ndo apenas o recalque total na cabeca da estaca, mas também a variagéo de

deslocamentos ao longo de seu comprimento.
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Randolph & Wroth validaram o modelo com base em dados experimentais de
provas de carga em diferentes solos e tipos de estaca, concluindo que, dentro do
regime elastico, o método fornece previsbes bastante coerentes com os resultados
observados. Sua formulacdo € particularmente utii em contextos de andlise
comparativa com modelagens numéricas, pois incorpora parametros mecanicos
diretamente associados a rigidez do solo.

Embora o método requeira informacdes mais especificas sobre as
propriedades mecéanicas dos solos — como o modulo de cisalhamento — ele se
destaca por oferecer uma visdo mais aprofundada do comportamento deformacional
das fundactes profundas e tem sido amplamente utilizado em estudos académicos e

andlises de engenharia avancada.
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3 METODO DE PESQUISA

A pesquisa foi desenvolvida com base na integracdo de dados empiricos

obtidos em campo e em laboratério, associados a procedimentos de modelagem

numeérica com o0 uso do método dos elementos finitos. O fluxo metodologico foi

estruturado em etapas sequenciais, conforme ilustrado na Figura 35, abrangendo: (1)

a coleta e organizacao dos dados de provas de carga estéticas realizadas em estacas

Mega; (2) a caracterizagdo geotécnica do solo; (3) a definicdo e calibracdo dos

parametros dos modelos constitutivos; (4) a modelagem numérica no software

PLAXIS 2D, considerando diferentes condi¢cdes de umidade do solo; (5) avaliacdo dos

métodos semi-empiricos para previsao de recalques; (6) comparacdo dos resultados

obtidos e de campo; e (7) analise critica dos resultados.

Figura 35 — Fases do desenvolvimento da pesquisa.
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A analise numérica foi realizada em dominio bidimensional, utilizando dois
modelos constitutivos amplamente difundidos na engenharia geotécnica: Mohr-
Coulomb e Hardening Soil Model. Esses modelos foram selecionados por permitirem
uma comparacdo entre abordagens de complexidade distinta — sendo o primeiro
linear com ruptura plastica instantanea, e o segundo capaz de capturar efeitos de
endurecimento, descarregamento e variagcdo da rigidez com o nivel de tensdes. Cada
simulagéo foi realizada para duas condi¢des distintas: solo em umidade natural
(condicao néo saturada) e solo completamente inundado (condicdo saturada).

O desempenho das estacas Mega foi avaliado com base nas curvas carga X
recalque obtidas tanto nos ensaios de prova de carga quanto nas simulacdes
numeéricas. A partir dessas curvas, foi possivel estabelecer comparac6es diretas entre
0 comportamento observado em campo e o comportamento simulado, fornecendo
elementos para a validacdo dos modelos e a identificacdo de sua representatividade.
Esse processo de comparacgéo constitui uma simulacdo computacional do ensaio de
campo, visando prever o comportamento da fundagdo com base em parametros
previamente calibrados.

O objetivo central é demonstrar a viabilidade da modelagem numérica como
uma ferramenta complementar robusta aos ensaios fisicos, com potencial para
fornecer previsdes confiaveis do desempenho de estacas Mega em solos colapsiveis.
A abordagem adotada também visa contribuir com metodologias aplicaveis na prética
profissional, considerando os desafios e limitagdes recorrentes em obras de reforco

de fundacdes executadas em condic¢des criticas.

3.1 ESTUDO DE CASO — CAMPO EXPERIMENTAL EM SOLO COLAPSIVEL

O presente estudo de caso aborda estacas de reacao de concreto que foram
executadas em um campo experimental, com solos colapsiveis e foram avaliadas as
condi¢cbes seca e inundada das estacas. Ao analisar esses dois casos sera possivel
desenvolver a pesquisa, obtendo os dados necessarios para o tratamento das
informacgoes.

Os dados coletados nesse local foram analisados e apresentados no trabalho

de Donadon (2009), que foi desenvolvivo no Campus da Universidade Estadual
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Paulista (UNESP), campus Bauru, conforme Figura 36. Outras pesquisas e ensaios
sobre este campo experimental sdo apresentados em Cavalcante et al. (2007). No
local foram executados:

a) Ensaios de compressdo edométrica com 1, 2, 3 e 4 m de profundidade,
apresentados no trabalho de Agnelli (1997);

b) Poco de inspecdo com 20 m de profundidade e amostras indeformadas e
deformadas retiradas a cada metro, com resultados apresentados em Cavalcante et
al. (2007);

c) Ensaios de cisalhamento direto, adensado-rapido, executados a partir de
amostras indeformadas, com resultados apresentados por Yamada (1999);

d) Ensaios SPT, SPT-T e CPT, que foram apresentados no trabalho de
Ferreira (1998) e com seus valores médios de resultados apresentados na Figura 37,

nao tendo nivel d’agua encontrado até o limite da perfuragéao.

Figura 36 — Campo experimental da UNESP de Bauru/SP.

n
UNESP - Campus Bauru

7 l CAMPO EXPERIMENTAL
*

Fonte: Google, 2008, apud Donadon, 2009.

Figura 37 — Perfil geotécnico médio do campo experimental da UNESP-Bauru/SP.
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QCmed| fomed| Trmed | Nimed CLASSIFICACAO DO MATERIAL | Z
(kPa) | (kPa) |(N.m) (m)
142 27 1
2065 | 23,5 | 184 | 23 AREIA 2
2247 |376| 22 | 3 3
2612 | 455|294 | 4 FINA 4
2935 | 352 [ 315 3.7 3
3188 | 469 | 393 | 5.7 ARGILOSA 6
3055 | 362 [ 422 7.3 7
4400 | 75.1 |47.1| 7 FOFA 8
5778 | 73.6 | 584 | 83 s
5075 |104.8| 57.1 | 7.7 A 10
6500 | 115 | 68,5 | 11.3 1
7225 [158.8[ 933 | 13 MEDIANAMENTE 12
7433 | 215 | 107 | 12,3 COMPACTA 13
8000 [192,5| 206 | 15.7 14
9175 |294.2| 240 | 163 VERMELHA 15
9211 |312.2] 207 | 16 16
8100 [298.1| 273 | 21 st e
7753 |262.11 370 | 23 | JArgila siltosa, rija_______17s] !¢ |
8600 [361.5] 323 [ 21,7 Areia fina argilosa B
10400(359.2] 253 | 21 mediana’® compacta a compacta, vermelha 20

Fonte: Ferreira, 1998.

Na presente pesquisa foram executadas 6 estacas de reacao tipo mega de
concreto com 6 m de profundidade e 6 estacas, do mesmo tipo, com 8 m de
profundidade, cada uma com diametro de 20 cm. A prensagem foi feita de acordo com
0 anexo Q da ABNT NBR 6122 (2022). Para servir como reacao, foram executadas
estacas moldadas in loco, perfuradas através do apiloamento de um peso, semelhante
ao processo inicial da execucéo das estacas tipo Strauss. O esquema de distribuicao
das estacas, tanto de reacdo quanto prensadas, esta na Figura 38. Algumas estacas
apresentaram problemas na sua execucédo, sendo necessaria uma reformulacédo de
parte das estacas, a fim de manter a quantidade de estacas (6 de 6 m e 6 de 8 m),
inicialmente proposta. Na Figura 39 apresenta a metodologia de execucdo das
estacas de reacdo, sendo prensadas a partir da reacdo com a viga metalica, que

também foi usada posteriormente na execucéo das provas de carga.

Figura 38 — Posicionamento das estacas ensaiadas e tracionadas do campo experimental.
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Figura 39 — Prensagem das estacas tipo mega de concreto com macaco hidralico.

Fonte: Donadon, 2009.
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Apos finalizada a prensagem das estacas, elas foram submetidas a um ensaio
de prova estatica com carregamento rapido, conforme preceitos da NBR 12131
(2006), sendo metade em umidade natural do solo e a outra metade com inundagéo.
A medicao das cargas foi feita por meio de uma célula de carga com capacidade para
50 toneladas. A inundacdo do solo foi realizada através da criagdo de drenos
profundos, variando de 2 a 6 m, que foram encharcados por 48 horas antes da
realizacdo do ensaio. Além disso, foi possivel medir o volume de agua descarregado
no solo.

Os resultados foram apresentados de forma a comparar a situacdo em
umidade natural e saturada, além da diferenca de profundidade, o que demonstrava
a perda de capacidade de carga devido a saturacao do solo e o maior impacto, em
termos da perda de capacidade de suporte, das estacas com menor comprimento.
Dessa forma, sdo apresentados na Figura 39 os resultados das provas de carga para

as estacas de 6 metros e na Figura 41, para as estacas de 8 metros de profundidade.

Figura 40 — Resultado provas de carga estatica com carregamento rapido para as estacas
de 6 metros de profundidade.
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Fonte: Donadon, 2009.
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Figura 41 — Resultado provas de carga estética com carregamento rapido para as estacas
de 8 metros de profundidade.
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Fonte: Donadon, 2009.

Segundo Donadon (2009), as estacas prensadas de 6 m de profundidade
tiveram uma reducdo média da sua capacidade de carga de 52%, em relacdo a carga
de prensagem, enquanto as estacas de 8 m tiveram uma reducdo de 45%.
Comparando os resultados das provas de carga com umidade natural e inundacgéo,
houve uma perda de capacidade de carga de 20% nas estacas de 6 metros e 7% nas
de 8 metros de profundidade, conforme método da NBR 6122 (2022).
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4 MATERIAIS E METODOS

4.1 ANALISE DOS ENSAIOS LABORATORIAIS

A tabela 2 fornece uma visdo detalhada das propriedades fisicas e
granulométricas dos solos ao longo do perfil estudado, desde 1,0 m até 16,0 m de
profundidade. O peso especifico natural dos solos aumenta gradualmente com a
profundidade, variando de 1,567 a 1,926 g/cms3, refletindo um aumento na
compacidade. O peso especifico aparente seco também mostra uma tendéncia
crescente, indicando uma maior compacidade com a profundidade. A umidade natural
dos solos varia de 6,2% a 12,3%, sugerindo uma maior retencdo de agua em
profundidades maiores. O peso especifico real dos grédos permanece relativamente
estavel com pequenas variacdes. O indice de vazios diminui com a profundidade,
engquanto o grau de saturacdo e a porosidade aumentam, o que indica que os solos
mais profundos estdo mais saturados e possuem menores vazios. As fracbes
granulométricas mostram que as camadas menos profundas tém uma maior
proporcao de areia média e fina, enquanto as camadas mais profundas contém mais
silte e argila, refletindo variagcdes na deposicado e origem dos materiais do solo. Os
limites de Atterberg (LL, LP e IP) ndo puderam ser determinados, resultando na
classificacdo de todos os solos como nédo plasticos (NP). Esta classificacdo sugere
que os solos possuem baixa plasticidade e ndo exibem comportamentos plasticos

significativos quando expostos a variacfes de umidade.

Tabela 2 - Resultado dos ensaios de caracterizagao fisica.

Fracdes o
. ) o o Limites de
Indices e propriedades fisicas granulométricas sem
Atterberg (%)
Prof. defloculante (%)
(m) . .
ynat  wnat yd ys Areia  Areia . .
e Sr (%) n (%) . Silte  Argila LL LP IP
(g/cm®) (%) (g/lcm3) (g/cm3) Méd. Fina
10 1669 62 1571 2,696 0716 234 41,7 | 40 41 4 15 18 - NP
15 1567 7,9 1452 2696 0,856 249 46,1 | 40 41 4 15 18 - NP
20 1581 62 1488 2690 0,807 208 44,7 | 40 41 5 15 19 - NP
30 1666 86 1534 2683 0,749 30,8 428 | 39 41 5 15 20 - NP
40 1677 9,0 1,539 2,687 0746 324 42,7 | 40 40 5 16 21 - NP
50 1,764 99 1605 2690 0,676 394 403 | 41 38 4 17 21 - NP
60 1,770 10,5 1,602 2,662 0662 422 398 | 40 40 5 16 23 - NP
70 1,795 101 1631 2,634 0615 432 381 | 39 42 5 14 21 - NP
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indices e propriedades fisicas

Fragcbes

granulométricas sem

Limites de
Atterberg (%)

Prof. defloculante (%)
(m) ynat  wnat yd ys Areia Areia
Sr (%) n (%) Silte  Argila LL LP IP
(g/cm3) (%) (g/lcm3) (g/cm3) Méd. Fina
8,0 1811 9,7 1651 2,606 0,579 436 36,7 43 39 4 14 22 - NP
9,0 1,854 10,0 1,686 2,624 0,556 47,0 357 45 38 4 13 23 - NP
10,0 1,856 98 1690 2,641 0,563 46,2 36,0 43 37 4 16 22 - NP
11,0 1,866 103 1,692 2645 0,563 484 36,0 43 36 6 15 22 - NP
120 1,856 10,4 1,681 2,648 0,575 47,7 36,5 43 35 6 16 23 - NP
130 1,874 11,1 1688 2616 0,550 52,7 355 43 35 6 16 24 - NP
14,0 1,861 11,2 1674 2,584 0,544 53,2 352 45 35 5 15 24 - NP
150 1,926 11,3 1,731 2599 0,502 585 334 40 36 7 17 24 - NP
16,0 1,891 123 1683 2614 0,553 58,3 35,6 38 39 9 14 24 - NP

Fonte: Fernandes (2022).

Os referidos dados (tabela 3) podem serem visualizados de forma gréafica

mediante a Figura 42 e Figura 43. Destaca-se que os resultados das fragbes sdo sem

a utilizacéo de defloculante, e, por conseguinte a fragdo pode representar também as

agregac0Oes das particulas.

Profundidade (m)

Peso especifico (g/cm3)

Figura 42 - indices Fisicos das amostras
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Fonte: Adaptado de Fernandes (2022).
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Figura 43 - Fra¢cBes granulométricas.
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Fonte: Adaptado de Fernandes (2022).

No estudo em questdo, os ajustes matematicos das trajetdrias de secagem
das curvas de retencéo foram ilustrados por meio dos graficos apresentados na Figura
44,

Figura 44 - Curvas de retencéo de agua.
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Fonte: Fernandes (2016).

Os ajustes foram realizados utilizando o modelo de van Genuchten (1980),
com os parametros de cada trecho da trajetoria apresentados na Tabela 4. A presséo
de entrada de ar (PEA) foi determinada por meio de uma analise grafica, enquanto a
umidade saturada (ws) foi obtida teoricamente, calculada com base na média dos
indices fisicos dos corpos de prova (CPs). Durante a analise, houve a descricdo que,
no trecho 2 das curvas de retencéo, ocorreram variacdes milimétricas no diametro dos
CPs, atribuidas as succdes residuais presentes nessa etapa. Essas variacdes
milimétricas sugerem sutis modificagbes no comportamento do material,
particularmente em resposta as condicbes de succao residual, destacando a
sensibilidade do material as mudancas nas condi¢cdes de umidade. O valor da PEA
associado aos macroporos tende a aumentar a medida que a profundidade do solo se
intensifica. Esse comportamento pode ser atribuido ao fato de que, em profundidades
maiores, a compacidade do solo geralmente resulta em uma redugcéo no tamanho dos
macroporos, 0 que exige uma pressao maior para permitir a entrada de ar nesses
espacos. A reducéo dos indices de vazios é comprovada mediante a Tabela 3. Dessa

forma, a PEA reflete as variacfes estruturais do solo ao longo do perfil, evidenciando
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como a distribuicio e o tamanho dos macroporos influenciam diretamente as
caracteristicas de retencdo de agua e a resposta do solo a succdo em diferentes

profundidades.

Tabela 3 - Parametros de ajuste do modelo de van Genuchten (1980).

Prof PEA Trecho 1 Trecho 2
(m)

(kPa) ws (%) a1 m1 n1 wr1(%) a2 m2 n2 wr2 (%)
1,5 1 31,2 0,0490 5,5000 1,4510 6,0 |2,0x10-4 0,47002,2000 0,0
30 1 29,2 0,4575 0,5201 2,0837 6,3 |6,0x10-52,00011,7723 0,8

50 2 27,2 0,2777 0,4942 3,4858 8,0 |3,0x10-53,5398 1,5664 1,0
70 3 22,4 01879 0,7791 45285 7,1 |2,0x10-4 0,4544 1,8671 0,0
11,0 4 21,4  0,1263 0,7597 4,1622 7,9 |1,8x10-4 0,4947 1,9789 0,1
16,0 4 21,6  0,13150,5498 2,2211 8,3 |4,2x10-4 0,3787 1,6095 0,1

Fonte: Fernandes (2016).

Destaca-se também que a curva de retencdo apresenta um formato
caracteristico de duplo "S", indicando a presenca de duas distintas entradas de ar:
uma associada aos macroporos e outra aos microporos. Esse comportamento explica,
em parte, a predominancia de particulas de areia observada no ensaio de
granulometria realizado sem o uso de defloculante. A auséncia do defloculante impede
a dispersdo adequada das particulas do solo, resultando na aglomeracgédo destas, o
gue compromete a precisdo dos resultados obtidos. Como consequéncia, 0S
percentuais das frac6es granulométricas nao refletem com exatidao a distribuicdo real
das particulas no solo.

As curvas de tensao-deformacéo, obtidas a partir dos ensaios triaxiais em
condigbes tanto saturadas quanto ndo saturadas, estdo ilustradas nas figuras
subsequentes. Nessas analises, para o solo inundado (Figura 43), a succéo foi
considerada igual a zero, proporcionando um ponto de referéncia para comparagao
com as condi¢des nao saturadas. Para os demais corpos de prova, foram avaliadas
diferentes succ¢bes matriciais, especificamente de 50 (Figura 44), 200 (Figura 45) e
400 kPa (Figura 46). No entanto, vale ressaltar que, nas profundidades de 7 e 11

metros, foram conduzidos ensaios apenas com succ¢oes de 0 e 50 kPa. Os parametros
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de resisténcia, obtidos das referidas curvas tensdo desviadora versus deformacao
axial, podem serem visualizados na Tabela 4. A analise dos resultados apresentados
na tabela indica uma variagao significativa tanto na coesao quanto no angulo de atrito

do solo com a profundidade e diferentes condi¢cdes de sucgéo.

Tabela 4 - Parametros de resisténcia.

Profundidade (m) Succdo (kPa) Coesdo (kPa) Angulo de atrito (°)

0 0 26,8

50 3 29,9

15 200 11 27,8
400 16 24,6

0 12 32,6

50 6,5 33,5

S 200 13,4 33,8
400 20,5 33,8

0 53 32,4

50 10,3 33,7

5 200 24,2 34
400 28,7 34,9

0 5 31,8

! 50 235 311
0 5.2 31,6
50 15 35,3
9 200 36 34,6
400 89 295

0 9,5 31
1 50 31 37,6
0 3.4 31,9

50 17 35,2
13 200 48 35,6
400 112 27,2

0 2 31,9
50 31 32,8

16 200 72 31,2
400 123 28,3

Fonte: Fernandes (2022).
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Observa-se que a coesao do solo (Tabela 2) tende a aumentar com a
profundidade e com o aumento da succ¢ao. No nivel de 1,50 m de profundidade, a
coesdo € minima, atingindo valores de 0 kPa sem succéo e valores ligeiramente mais
altos com succoes aplicadas, como 50 kPa. A medida que a profundidade aumenta, a
coesdo do solo também se eleva, especialmente em profundidades maiores (como
13,0 m e 16,0 m), onde valores de coesédo sao significativamente maiores sob
condi¢bes de alta succédo (por exemplo, 123,0 kPa a 16,0 m de profundidade com 400
kPa de succéo).

O angulo de atrito do solo também mostra variacfes importantes. No solo
superficial (1,50 m), o angulo de atrito comeca em 26,8°, mas aumenta
progressivamente em profundidades maiores e com maiores sucgdes. No entanto, em
alguns casos, o0 angulo de atrito apresenta uma leve diminuicdo com a profundidade,
particularmente em situacfes de alta succdo. Por exemplo, a 400 kPa de succ¢éo e
16,0 m de profundidade, o angulo de atrito cai para 28,3°, sugerindo uma possivel
alteracdo nas caracteristicas do solo em profundidades maiores e com maiores
pressdes de succao.

Em geral, os resultados indicam que a coeséao e o angulo de atrito do solo sdo
altamente dependentes tanto da profundidade quanto da succ¢ao aplicada. Solos mais
profundos e submetidos a maiores suc¢des tendem a apresentar maior coesao,
enquanto o comportamento do angulo de atrito pode variar mais significativamente.
As figuras 45, 46, 47 e 48 apresentam as envoltdrias de ruptura para succéao de 0, 50,

200 e 400 kPa, respectivamente.

Figura 45 - Envoltérias de ruptura para sucgdo matricial igual a zero.
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Figura 46 - Envoltodrias de ruptura para succao matricial igual a 50 kPa.
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Figura 47 - Envoltoérias de ruptura para succéo matricial igual a 200 kPa
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Figura 48 - Envoltorias de ruptura para succdo matricial igual a 400 kPa.
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4.2 CALIBRACAO DO MODELO NUMERICO
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O PLAXIS 2D incorpora uma alta gama de modelos constitutivos que devem

se adequar as caracteristicas do solo e dos elementos nele inseridos. Para as estacas

foi utilizado o modelo constitutivo elastico linear, em sintese ele presume uma relagéo

constante entre tens&o e deformac&o. E importante destacar que para essa situagéo

foi adotado o comportamento n&do poroso.
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No modelo elastico linear o programa PLAXIS 2D necessita a insercédo dos
parametros de deformabilidade do concreto, modulo de elasticidade e coeficiente de
Poisson. O médulo de elasticidade do concreto foi estimado de acordo com a ABNT
NBR 6118:2024, tendo em vista que as estacas apresentam resisténcia a compressao
(fck) aos 28 dias de 20 MPa. O coeficiente de Poisson do concreto foi adotado igual a
0,20, valor indicado na normativa supracitada. A Tabela 5 sumariza os dados de

entrada utilizados para o elemento de concreto.

Tabela 5. Propriedades das estacas inseridas no modelo elastico linear.

Parametros Valores Unidades
Peso especifico 24 KN/m3
fck 20 MPa
Modulo de elasticidade do concreto 25x10° kN/m2
Coeficiente de Poisson (v) 0,20 -

Fonte: Autor (2025).

Para o solo natural, foram considerados resultados para diferentes niveis de
succdao, representando as variacfes sazonais, uma vez que a succ¢ao do solo pode
variar significativamente ao longo do ano devido as mudancas nas condi¢cdes
climaticas. No entanto, devido a falta de informac¢@es sobre a suc¢éo do solo durante
as provas de carga, foi decidido utilizar uma camada Unica com parametros de
resisténcia médios. Os dados de entrada para 0 modelo numeérico estao apresentados
na tabela 6 e foram obtidos através de uma retroanalise da curva média das provas
de carga na condig&o natural.

Tabela 6. Parametros utilizados no modelo numérico.

Parametros Camada 1 Unidades
Coeséo 14,77 kN/m?
Angulo de Atrito 28,50 .

Maodulo de Elasticidade 5085 kN/m?
Coeficiente de Poisson 0,30 -

Fonte: Autor (2025).

Os parametros utilizados nos calculos para condi¢do de inundacao do terreno

estdo apresentados na Tabela 7. Destaca-se que, para a situacao do solo inundado,
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foi considerada uma succéao igual a 0, indicando que o corpo de prova estava saturado,
conforme os critérios estabelecidos para o ensaio de compressao triaxial. Esses
parametros serdo utilizados para a calibracdo dos modelos numéricos das estacas,

tanto em condi¢fes de inundagéo quanto sem inundagao.

Tabela 7. Parametros utilizados no modelo numérico com inundacéo.

Parametros 0-15m 30m 50m 7,0m 90m >00m Und.

Coeséao 0 1,2 53 50 5,23 9,50 KN/m?2
Angulo de 26,80 3260 3240 31,80 31,60 31,00 °
Atrito
Maodulo de 3000 4000 5000 6000 7000 9000 KN/m?2
Elasticidade

Coeficiente de 0,30 0,30 0,30 0,30 0,30 0,30 -

Poisson (v)

Fonte: Autor (2025).

As estacas em estudo foram submetidas a carregamentos axiais, utilizando
um modelo axissimétrico no qual a estaca foi posicionada ao longo do eixo de simetria,
representando apenas a metade do elemento de fundacéo. A estaca e o solo foram
modelados com elementos triangulares de 15 nés.

Para a discretizacdo do modelo geométrico, foi considerada a literatura sobre
dimensdes minimas dos limites do modelo, garantindo resultados confidveis e
evitando a influéncia das condi¢fes limitrofes. Kim e Jeong (2010) utilizaram o PLAXIS
3D para modelar estacas sujeitas a cargas horizontais com 11 diametros de extensao
horizontal e 1,7 comprimentos de extenséo vertical. Vieira (2013) adotou dimensdes
semelhantes no PLAXIS 2D para estacas sob carregamentos axiais, obtendo
resultados congruentes com ensaios de prova de carga estatica.

Baseado nos estudos de Kim e Jeong (2010) e Vieira (2013), esta dissertacao
adotou as mesmas condi¢cdes de contorno geomeétrico: 11 didametros de extensao
horizontal e 1,7 comprimentos de extensao vertical. Nas laterais esquerda e direita, o
deslocamento horizontal foi impedido, enquanto no contorno inferior, tanto o
deslocamento vertical quanto o horizontal foram restringidos (aderéncia completa).

Conforme recomendacdes de Brinkgreve et al. (2020), a interface entre o elemento de
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concreto e o solo foi prolongada 50 cm abaixo da base da estaca. Na figura 49 é

apresentado o modelo com sua geometria utilizada.

Figura 49. Descricdo dos elementos e geometria do problema.

Carregamento

S|

/ Estaca
©

Interface

Restricdes dos deslocamentos
na diregéo horizontal e
vertical

Fonte: Autor (2025).

A malha de elementos finitos bidimensional é composta por elementos
triangulares de 15 nés. Essa malha foi gerada com um maior refinamento ao redor da
estaca e uma discretizacdo mais grosseira no restante do modelo. Conforme a Figura
50.

Figura 50. Descricdo dos elementos e geometria do problema.
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4.3 SOLO SATURADO

Para o solo saturado, foi adotada uma condicdo de succéo igual a zero. As
curvas tensao desviadora versus deformacao foram calibradas com base em ensaios
laboratoriais, conforme demonstrado na Figura 51. Essa calibracéo foi realizada de
maneira rigorosa, aplicando-se tanto o modelo constitutivo Mohr-Coulomb quanto o
modelo Hardening Soil, visando a uma representacao precisa do comportamento
mecanico do solo sob diferentes condigbes de carregamento.

Figura 51. Curvas tensao x deformacédo do experimental, modelos HS e MC
para1,50m, 3,0m,50me 7,0 m.
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Fonte: Autor (2025).

Observa-se uma boa compatibilidade dos modelos numéricos com 0s ensaios
laboratoriais. Os modulos de elasticidade serdo mantidos fixos para as demais
analises de succao, e os parametros de resisténcia serdo variados de acordo com 0s
valores obtidos nos ensaios experimentais. Tal abordagem ser&a adotada, tendo em
vista que ndo ha uma variacao significativa do modulo com diferentes niveis de

sucgao.
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5 RESULTADOS E DISCUSSOES

As curvas carga-recalque, tanto para a condicdo seca quanto inundada e a
malha deformada sdo apresentadas abaixo. A condicao seca foi modelada através de
parametros médios do SPT e a condicao saturada, com parametros laboratoriais.

Considerando o modelo numérico para a estaca de 6 m, a deformada da
malha € apresentada na Figura 52.

Figura 52 - Deformacdo da malha antes e depois do carregamento.
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Fonte: Autor (2025).

Considerando o modelo numérico para a estaca de 6 m, as deformagdes
verticais sdo apresentadas na Figura 53. Sdo apresentados o0s niveis de
carregamento, de acordo com uma simulacao de prova de carga estatica, avancando
0 carregamento em estagios. Ao avancar com o incremento de carga € observado
tensdes atuando ao longo de todo o fuste da estaca. A partir da carga em 2228 kN/m
as deformacdes ficam mais explicitas na Figura 53.
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Figura 53 - Deformac0@es verticais nas estacas de 6 m.
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Considerando o primeiro e o Ultimo carregamento, pode-se observar,
mediante a Figura 54, os pontos de plastificacdo. Estes se concentram em toda a
estaca até a sua ponta, indicando uma plastificacdo simultanea no fuste e na ponta,
sendo uma ruptura mista. Nesse contexto, entende-se que a estaca chegou a
deformacgbes préximas a sua ruptura, ou seja, mesmo sem acréscimos de carga a

deformacéo é crescente. Condicdo essa coerente com o comportamento de uma

estaca que sofre com solo colapsivel.
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Figura 54 - Pontos de plastificacdo na estaca.
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Fonte: Autor (2025).

Os resultados das provas de carga na condi¢do inundada para a estaca de 6
metros estdo apresentados na Figura 55. Pode-se observar uma boa compatibilidade
na estimativa dos recalques finais. Por exemplo, na Prova de Carga Estética E25, o
recalque final foi aproximadamente 50 mm, enquanto o MEF previu um valor proximo
de 45 mm. No entanto, € notavel uma certa dispersao nos resultados dos ensaios.

No inicio da curva, o MEF conseguiu representar adequadamente 0s ensaios
de PCEs, capturando um comportamento linear elastico onde pequenas deformacdes
ocorrem sob o carregamento aplicado. Além disso, o0 MEF demonstrou uma boa
coeréncia ao modelar o trecho de descarregamento no ensaio E25.

Observa-se uma deformacgéo expressiva em milimetros da estaca, coincidindo
com o visualizado na Figura 54, que demonstra uma plastificacdo de todo o fuste e
ponta da estaca.
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Figura 55. Resultados comparativos do modelo numérico versus resultados de campo

para a estaca com 6 m e com inundagéo do terreno.
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Fonte: Autor (2025).

Considerando o modelo numérico para a estaca de 8 m inundada, a
deformada da malha é apresentada na Figura 56. A deformacéo da estaca chegou em
torno de 12 milimetros, para o modelo de MC e em torno de 5 milimetros para o modelo
HC.

Figura 56. Deformada da estaca de 8 m inundada.
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Fonte: Autor (2025).

Considerando o modelo numérico para a estaca de 8 m inundada, as
deformacdes verticais sdo apresentadas na Figura 57. O primeiro e o ultimo nivel de
carregamento € apresentado, indicando o trecho mobilizado em todo fuste da estaca.

Figura 57. Deformag0es verticais da estaca de 8 m inundada.
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Fonte: Autor (2025).

Considerando o primeiro e o Uultimo carregamento, pode-se observar,
mediante a Figura 58 os pontos de plastificacdo. Pela concentracdo dos pontos de
plastificacdo no trecho superficial, é possivel concluir que a mobilizacao da estaca se
deu por atrito lateral, ndo tendo uma mobilizagéo total da ponta, por exemplo. Essa
observagéo se relaciona bem ao nivel de deformacéo observado na estaca, além do

tipo de solo, que é mais competente, na ponta da estaca.



REFERENCIAS 98

Figura 58. Pontos de plastificacao da estaca.

M Failure point

CAOOAN NN
A NAVAV

Plastic points (scaled up 0,00 times)
O Tension cut-off point

M Failure point

AV AVAN
S R AAVAYA

Plastic points (scaled up 0,00 times)
O Tension cut-off point

(A) Fase Inicial

(B) Apds o carregamento

Fonte: Autor (2025).

A Figura 59 apresenta o modelo numérico correspondente a estaca de 8 m

em condicdo de inundacgdo. Verifica-se que, em ambos 0s casos, 0s modelos

constitutivos Hardening Soil (HS) e Mohr-Coulomb (MC) reproduzem adequadamente

o trecho inicial da curva carga—recalque, além de indicarem valores de carga de

ruptura compativeis com a média das provas de carga estatica (PCES e23 e e27a).

Contudo, observa-se que nenhum dos modelos foi capaz de representar de forma

satisfatéria os

recalques finais,

comportamento pds-ruptura.

evidenciando

limitacbes na simulacdo do
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Figura 59. Resultados comparativos do modelo numérico versus resultados de campo

para a estaca com 8 m e com inundacao do terreno.

Carga (kN)

Recalgeue (mm)

-70 A

-9 E23 --0-- E27A —O— E27B MC = = =HS

-80 -

Fonte: Autor (2025).

Observa-se na Figura 60 os dados para as estacas com 8 m de comprimento
e sem inundacéao prévia do terreno, considerando que o ensaio triaxial foi realizado
para diferentes niveis de succdo. Foram estimados os parametros para tais niveis.
Entretanto, a partir de 7 m, h& apenas dados para a succao de 50 kPa. Posto isso,
avaliou-se apenas a tensédo de 50 kPa pelo modelo MC. Observa-se uma boa
concordancia no trecho inicial da curva; entretanto, ela se mostra discrepante dos
demais dados.

Reitera-se que a succ¢do no terreno € variavel ao longo do ano, influenciada
por fatores climaticos, como variagbes sazonais de temperatura e precipitagao.
Durante a estacao seca, a succdo tende a aumentar devido a perda de umidade no
solo, enquanto na estacdo chuvosa, a infiltracdo de &gua diminui a sucg¢do. Essa
flutuagéo pode gerar condigdes significativamente diferentes ao longo do ano, o que
impacta o comportamento do solo. Portanto, a suc¢ao imposta nos ensaios pode nao
representar adequadamente a condicdo real no momento da realizacdo da PCE,

devido a variacdo sazonal.
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Assim, utilizando os valores médios dos parametros de resisténcia obtidos,
obteve-se uma curva congruente com os dados experimentais. Os resultados das
provas de carga sem inundagéo para a estaca de 8 metros podem ser visualizados na
Figura 60. Observa-se uma boa representatividade do modelo numérico em
comparacao com os dados experimentais.

Além disso os métodos semiempiricos de Aoki (1989) e Randolph & Wroth
(1978) foram aplicados e teve suas curvas introduzidas na figura 59, em ambos os
métodos, o trecho inicial linear foi bem representado, porém no trecho que representa

a ruptura das estacas, nao foi satisfatorio.

Figura 60. Resultados do modelo numérico comparado a resultados de campo e

resultado tedrico para a estaca com 8 m sem inundagéo do terreno.
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Fonte: Autor (2025).

Como parametros obtidos no SPT, foi utilizada apenas uma camada
homogénea, com coesdo de 14,77 kPa, angulo de atrito de 28,5° e méddulo de
elasticidade de 5800 kPa. Nesse caso, foi utilizado apenas o modelo MC, tendo em
vista que modelos mais robustos, como o Hardening Soil, demandam uma quantidade
muito maior de parametros, o que acrescentaria maior variabilidade aos calculos.

Posto isso, e considerando também o SPT para a estaca de 6 m, os resultados séo
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apresentados na figura 61, onde se observa uma boa representatividade dos dados
medidos e estimados por meio do MEF.

Para a curva carga x deslocamento de Aoki (1989), houve boa convergéncia
dos dados, indicando uma boa representatividade para este caso. O método de

Randolph & Wroth (1978) néo teve boa congruéncia dos dados.

Figura 61. Resultados do modelo numérico versus ensaios de campo para a estaca

com 6 m sem inundacao do terreno.
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Fonte: Autor (2025).

Na Figura 62, pode-se observar, como exemplo, os pontos de plastificacado
para as estacas de 8 m, sendo (A) sem inundacéo e (B) com inundacao. Observa-se
uma maior plastificagéo nas estacas inundadas, bem como um maior deslocamento
vertical. A plastificacdo das estacas inundadas se da ao longo de parte do fuste, do
seu trecho superior. J4 as estacas nao inundadas a plastificacdo se concentra no
trecho superior, néo ficando localizado apenas no fuste da estaca, como na condicéo

inundada.
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Dessa maneira € possivel associar a modelagem numérica ao comportamento
de campo de uma estaca em solo colapsivel, que tem a mobilizacdo de cargas e a

plastificacdo do solo ou area de contato estaca-solo.

Figura 62. Pontos de plastificacdo das estacas sem e com inundacao.
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(C)Sem inundagéao (D)Com Inundagao
Fonte: Autor (2025).

No contexto deste estudo, que trata de fundacdes em solos colapsiveis,
destaca-se que nem o MC nem o HS incluem explicitamente a evolugédo da succgao
matricial. Assim, a transicdo entre condi¢des secas e saturadas deve ser representada
indiretamente, por meio da variacado paramétrica de rigidez e resisténcia em funcgéo
do teor de umidade. Quando o desempenho € governado por deformacdes, o MC
tende a apresentar rigidez excessiva, enquanto o HS requer verificacbes de
sensibilidade para evitar falsa confianga nos resultados. Em ambos 0s casos,
recomenda-se a validacdo cruzada dos modelos com dados de provas de carga e
medicdes de campo.

Para mitigar limitagdes, praticas recomendadas incluem: (i) calibragdo multi-
critério, ajustando simultaneamente rigidez, resisténcia e parametros de
endurecimento; (ii) analises de sensibilidade, variando parametros criticos; (iii)

escolha do modelo compativel com o fendmeno de interesse; e (iv) explicitacdo das
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hipéteses de modelagem, como regime de drenagem, anisotropia desconsiderada e

aproximacdes dimensionais.
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6 CONSIDERACOES FINAIS

O presente trabalho teve como objetivo principal analisar o comportamento de
estacas Mega em solos colapsiveis, sendo este um dos primeiros estudos voltados
especificamente a aplicacdo de modelagem numérica para esse tipo de fundacdo em
condicbes de solo ndo saturado. Mais do que buscar respostas definitivas, a proposta
deste estudo inicial foi evidenciar o grande desafio que envolve a modelagem de
estacas Mega em solos colapsiveis, sobretudo pela influéncia determinante da succao
matricial.

A succdo, apesar de fundamental para o entendimento da resisténcia
aparente e da instabilidade estrutural desses solos, apresenta elevada variabilidade
espacial e temporal, além de ser de dificil determinacdo em campo. Por isso, sua
quantificacdo em diferentes periodos do ano, associada a ensaios complementares,
torna-se essencial para refinar modelos futuros. Nesse contexto, a adocdo de
diferentes cenarios de andlise e a comparacdo entre distintos modelos constitutivos
se mostram etapas indispenséaveis para avancar no entendimento do fenémeno.

Os resultados obtidos até aqui indicam que tanto o modelo de Mohr-Coulomb
gquanto o Hardening Soil possuem potencial de aplicacdo, cada um com suas
limitagBes e vantagens. O Hardening Soil mostrou melhor ajuste em laboratério, onde
a variabilidade é mais controlada, enquanto o Mohr-Coulomb apresentou desempenho
mais coerente em campo, em raz&do da menor quantidade de parametros exigidos.
Essa constatacdo reforca a necessidade de ampliar a base de dados experimentais e
explorar outros modelos constitutivos, capazes de representar com maior fidelidade
as condi¢des nao saturadas e a complexidade do colapso estrutural.

Assim, este trabalho, em caréater exploratério, buscou ndo apenas avaliar o
comportamento das estacas Mega em solos colapsiveis, mas também destacar a
importancia de se estabelecer estratégias de modelagem que considerem diferentes
cenarios, épocas do ano e constitutivos. Dessa forma, abre-se caminho para o
desenvolvimento de analises mais robustas e representativas, que subsidiem a pratica

de projeto em situacdes onde os efeitos da succ¢éo sao decisivos.
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7 PERSPECTIVAS PARA TRABALHOS FUTUROS

Os resultados obtidos neste trabalho reforcam a importancia da consideragéo
de aspectos hidro-mecanicos de estacas Mega em solos colapsiveis, especialmente
em situacbes de nado saturacdo. No entanto, diversas possibilidades de
aprofundamento ainda permanecem em aberto e poderiam contribuir
significativamente para o avango do conhecimento na area. Assim, sugere-se que

futuras pesquisas considerem os seguintes pontos:

« Ampliacdo da base experimental em campo, com provas de carga estatica
realizadas em diferentes niveis de saturacao do solo, permitindo a avaliagédo
mais precisa da influéncia da succao matricial sobre a capacidade de carga em
diferentes condicfes sazonais.

« Caracterizacdo geotécnica mais refinada, com uso de ensaios de laboratério
voltados a determinacdo dos parametros especificos dos modelos constitutivos
avancados, como o Hardening Soil e seus derivados, considerando também a
possibilidade de adocédo de modelos que incorporam diretamente os efeitos da
succdo, como o Barcelona Basic Model (BBM) ou outras formulacdes para
solos néao saturados.

e Investigacdo do comportamento em longo prazo das estacas Mega, levando
em consideracdo efeitos de colapso progressivo, variagdes de umidade
sazonais e ciclos de molhamento e secagem, especialmente em regides
sujeitas a variacfes climaticas acentuadas.

« Estudos de retroandlise de fundacgfes reais em solos colapsiveis, associando
modelagem numeérica tridimensional com dados instrumentados de campo, o
gue permitiria verificar a robustez dos modelos aplicados e calibrar com maior
confiabilidade os parametros utilizados.

o Estudos micromecénicos e microestruturais, utilizando técnicas como
microscopia eletrbnica de varredura (MEV), difracdo de raios X (DRX) e
tomografia computadorizada para caracterizar a estrutura interna dos solos
colapsiveis antes e apds o colapso. Tais estudos permitem entender a origem
da metaestabilidade e o mecanismo fisico associado ao ganho ou perda de

resisténcia.
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e Integracdo com inteligéncia artificial e aprendizado de maquina para prever o
comportamento de fundacdes em solos colapsiveis com base em grandes
conjuntos de dados de ensaios e modelagens, auxiliando no processo decisério
em projetos geotécnicos.

e Andlise da influéncia da compactacdo do entorno ou de técnicas de melhoria
do solo antes da prensagem das estacas Mega, a fim de verificar a

possibilidade de mitigacdo dos efeitos colapsiveis nas camadas superficiais.

O aprofundamento nos aspectos aqui sugeridos podera contribuir para a
formulacdo de diretrizes técnicas mais consistentes para o dimensionamento e
execucdo de fundacdes em solos colapsiveis, promovendo maior seguranca e

eficiéncia nas obras em regiées com esse tipo de ocorréncia geotécnica.
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