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Esforços transversais em estacas devidos a uma sobrecarga assimétrica no terreno é 

um problema comum em encontros de pontes, galpões com armazenamento de cargas 

pesadas e aterros executados ao lado de edificações existentes. Este fenômeno, também 

conhecido como Efeito Tschebotarioff, é responsável por patologias importantes nas 

fundações, quando negligenciado. O presente trabalho avalia os esforços provocados por esse 

efeito com base em um experimento em escala verdadeira realizado em Provins, Seine-et-

Marne, França, entre os anos de 1974 e 1975. O experimento consistiu em instrumentar uma 

estaca metálica cravada em uma camada espessa de solo compressível, com posterior 

execução de um aterro. Os resultados das medições do experimento foram comparados com 

métodos existentes na bibliografia, bem como por uma nova abordagem proposta pelo autor. 

Além disso, uma análise numérica 3D foi realizada com o software Plaxis. Deslocamentos 

horizontais e momentos fletires medidos no experimento parecem estar subavaliados. 

Verifica-se ainda que os resultados dos métodos semi-empíricos disponíveis divergem de 

forma significativa da análise numérica 3D, enquanto os da nova abordagem apresentam uma 

boa convergência. Os resultados obtidos na análise numérica possivelmente estão 

superestimados. Infere-se que a nova abordagem deve conduzir a resultados ligeiramente 

conservadores, podendo ser utilizada na prática de projetos.   
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 Transverse forces in piles due to an asymmetrical surcharge on the ground is a 

common problem in bridge abutments, sheds with heavy storage loads and embankments 

executed next to existing buildings. This phenomenon, also known as the Tschebotarioff 

Effect, is responsible for important pathologies in foundations, when neglected. The present 

work evaluates the internal forces caused by this effect based on a full-scale experiment 

carried out in Provins, Seine-et-Marne, France, between the years 1974 and 1975. The 

experiment consisted of instrumenting a steel pile driven into a layer thick compressible soil, 

with subsequent execution of an embankment. The results of the measurements of the 

experiment were compared with existing methods in the literature, as well as with a new 

approach proposed by the author. In addition, a 3D numerical analysis was carried out with 

the Plaxis software. Horizontal displacements and bending moments from the experiment 

seem to be underrated. It was observed that the results of the available semi-empirical 

methods differ significantly from the numerical 3D analysis, while those of the new approach 

present a good convergence. The results of the numerical analysis are possibly overestimated. 

It can be concluded that the new approach leads to slightly conservative results, and can be 

used in design practice.  
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1. INTRODUÇÃO  

O objetivo principal de uma fundação é transmitir carregamentos da estrutura para 

o solo. Porém, o fluxo de carga contrário, ou seja, o solo carregando a fundação, ocorre 

quando o solo é sujeito a uma modificação de seu estado de tensão, o que transmite carga 

para a fundação. Nesse caso, se avalia a capacidade da estaca suportar o carregamento 

imposto pelo solo. 

No caso de sobrecargas assimétrica no terreno (i.e., cargas de diferentes intensidades 

ao longo do terreno), os esforços atuantes do solo na fundação tendem a ser transversais. Este 

fenômeno, descrito inicialmente por TSCHEBOTARIOFF (1962), é usualmente observado 

em encontros de pontes, galpões com armazenamento de cargas pesadas e aterros executados 

ao lado de edificações existentes. Mesmo décadas após a primeira publicação sobre o assunto, 

observa-se que a não consideração deste efeito é responsável por diversas patologias em 

fundações ao ser negligenciado (e.g., SOUZA, 2003 e SANTOS, 2014).  

O presente estudo tem como objetivo avaliar o efeito do fenômeno descrito acima, 

focando nos esforços atuantes na fundação composta por estaca. Os resultados de um 

experimento realizado em Provins, França, e apresentados em BIGOT et al. (1977) e BIGOT 

et al. (1982), são comparados com os métodos presentes na bibliografia técnica e um modelo 

em elementos finitos 3D. Além disso, uma proposta de abordagem para avaliação dos 

esforços é apresentada pelo autor. Essa proposta é aplicada ao caso em estudo e seus 

resultados comparados com as (i) medições, (ii) métodos existentes e (iii) análise numérica 

3D. 
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2. REVISÃO BIBLIOGRÁFICA  

2.1. Estacas passivas 

Neste capítulo é apresentado uma revisão das situações em que estacas atuam de 

forma passiva e os principais métodos de análise. 

Estacas passivas, segundo TI et al. (2009), são aquelas sujeitas a movimentação do 

solo. Na prática, esta movimentação pode ser observada quando estacas são executadas em 

(i) taludes instáveis, (ii) encontros de ponte com aterro, (iii) galpões de armazenamento de 

produtos pesados e (iv) escavações profundas. Já estacas ativas são aquelas sujeitas a uma 

força horizontal externa aplicada em seu topo. 

 

Figura 2.1 ï Situações práticas de movimentação do solo segundo TI et al. (2009) 

Existe uma vasta quantidade de publicações a respeito de estacas passivas no meio 

técnico, que se dividem, resumidamente, em três situações na qual a estaca está sujeita ao 

esforço do solo: (a) sobrecargas assimétricas, (b) estacas para estabilização do solo e 

(c) estacas adjacentes a escavações. Em cada uma destas situações, existem propostas para 

avaliar os esforços atuantes na estaca devido a movimentação do solo, e apesar das três 
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situações terem mecanismos semelhantes, por vezes, são abordados de formas distintas. TI 

et al. (2009) faz um resumo dos autores que abordaram esta temática, classificando os 

trabalhos conforme a situação descrita anteriormente. 

Tabela 2.1 ï Trabalhos citados em TI et al. (2009) conforme situação de estaca 

passiva. 

(a) Sobrecarga 

assimétrica em estacas 

(b) Estacas para estabilização 

de taludes 

(c) Estacas adjacentes a 

escavações 

DE BEER e 

WALLAYS , 1972 
ITO e MATSUI, 1975 POULOS e CHEN, 1996 

TSCHEBOTARIOFF, 

1973 
SOMMER, 1977 CHOW e YONG, 1996 

FRANKE, 1977 WANG et al., 1979 FINNO et al., 1991 

OTEO, 1977 BULLEY, 1965 GOH et al., 2003 

POULOS, 1973 TANIGUCHI, 1967 LEUNG et al., 2000 

POULOS e DAVIES, 

1980 
OFFENBERGER, 1981 LEUNG et al., 2003 

RANDOLPH, 1981 FUKUOKA, 1977 ONG et al., 2006 

CARTER, 1982 TOMPSON e WHITE, 2006 
  

RANDOLPH e 

HOULSBY, 1984 
VIGGIANI, 1981   

TERZAGHI et al., 1996 REESE et al., 1992   

POULOS, 1996 POULOS, 1995   

SPRINGMAN, 1989 CHOW, 1996   

SPRINGMAN e 

BOLTON, 1990 
LEE et al., 1995   

STEWART, 1992 JEONG et al, 2003 
  

STEWART et al., 1993 WON et al., 2005 
  

STEWART et al., 1994 ROWE e POULOS, 1979 
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(a) Sobrecarga 

assimétrica em estacas 

(b) Estacas para estabilização 

de taludes 

(c) Estacas adjacentes a 

escavações 

BRANSBY, 1995 HASSIOTIS CHAMEAU., 1984 
  

ELLIS, 1997 ESU e D`ELIA, 1974 
  

 

 

2.1.1. Sobrecarga assimétrica em estacas 
 

Uma sobrecarga aplicada no solo induz deslocamentos verticais e horizontais na 

massa de solo, e, caso existam estacas no seu interior, estas constituirão um impedimento ao 

seu deslocamento, resultando em esforços na direção do deslocamento. Os deslocamentos 

verticais provocam nas estacas o efeito conhecido como ñAtrito Negativoò que n«o ser§ 

abordado no presente trabalho. Já os deslocamentos horizontais causam carregamentos 

laterais nas estacas, fenômeno conhecido como empuxo de sobrecarga assimétrica, ou 

ñEfeito Tschebotarioffò, que foi descrito por TSCHEBOTARIOFF (1962). 

 

 

Figura 2.2 ï Deformações no solo e estaca devido à sobrecarga aplicada 
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Embora TSCHEBOTARIOFF (1962) tenha chamado a atenção para esse efeito no 

caso da ocorrência de camadas argilosas moles, segundo DANZIGER e LOPES (2021), há 

relatos desse fenômeno também em depósitos arenosos pouco compactos. Os fatores que 

mais influenciam na solicitação lateral das estacas, de acordo com VELLOSO e LOPES 

(2011), são: 

 

(i) Valor da sobrecarga (altura e peso específico do material de aterro ou do material 

armazenado). A intensidade da sobrecarga aumenta as deformações horizontais do solo que 

por sua vez refletem em maiores esforços nas estacas. Caso haja uma sobrecarga muito 

elevada é possível que o solo ao redor das estacas se plastifique, comportando-se como um 

fluxo, o que representaria, nessa situação, um limite para os esforços nas estacas; 

 

(ii)  Características da camada compressível. Quanto maior a compressibilidade do solo, 

maiores são os esforços nas estacas, já que ele está mais suscetível ao deslocamento 

horizontal. Com relação a resistência, solos mais resistentes tendem a carregar menos as 

estacas por serem menos compressíveis. Porém, para sobrecargas elevadas, em que se 

estabelece um fluxo do solo ao redor das estacas, os solos com maiores resistências tendem 

a gerar maiores cargas para a mesma sobrecarga.     

 

(iii)   Fator de segurança à ruptura global. Este fator é decorrente dos dois anteriores, e 

quando ele é baixo o efeito nas estacas é muito intenso. TSCHEBOTARIOFF (1973) 

recomenda um fator de segurança mínimo de 1,7, valor superior ao que frequentemente é 

aceito em obras de terra. Segundo OLIVEIRA (2015), as recomendações de fatores de 

segurança mínimo são vagas e muito pessoais, já que ao longo do tempo houve uma 

considerável evolução nos métodos de equilíbrio limite, principalmente com a aplicação de 

programas computacionais. 

 

(iv) Distância das estacas à sobrecarga. Como os esforços laterais nas estacas estão 

relacionados diretamente à deformação horizontal do solo, e as tensões horizontais são 

maiores quando próximas à sobrecarga, portanto, quanto mais próxima uma estaca está da 

sobrecarga, maiores são os esforços. 
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(v) Características das estacas. A rigidez a flexão das estacas se relaciona com os 

momentos fletores atuantes, já que quanto menor a sua flexibilidade (maior rigidez), maior 

será a carga absorvida para um mesmo deslocamento do solo. Já a largura da estaca (B) 

influencia na área submetida aos esforços laterais.   

 

(vi) Geometria do estaqueamento. Frequentemente as estacas fazem parte de um grupo. 

Desta forma, como a presença das estacas no solo influenciam no seu deslocamento 

horizontal, e a posição da estaca no grupo influencia os empuxos sobre ela. As estacas mais 

distantes da sobrecarga recebem menor empuxo, como se estivessem protegidas pelas estacas 

mais externas. Além disso, se as estacas forem unidas por um elemento estrutural, como um 

bloco de concreto, a interação entre elas também altera a distribuição dos esforços. 

 

(vii)  Tempo. O adensamento do solo, que consiste na ejeção lenta de água dos vazios do solo 

quando carregado, faz com que seu deslocamento ocorra por um período após a inserção da 

sobrecarga. Convém ressaltar que, frequentemente, a situação logo após a atuação da 

sobrecarga não é a mais crítica, podendo, ao longo do tempo, ter um aumento das 

deformações do solo no caso de um depósito argiloso mole. Desta forma, uma fundação que 

se comporte bem por um tempo pode, mais tarde, apresentar problemas. 

 

Como os fatores listados acima indicam, a avaliação dos esforços nas estacas é uma 

tarefa difícil, tratando-se de um problema tridimensional que envolve o comportamento 

elasto-visco-plástico do solo, associado principalmente à dissipação de poro-pressões 

(DANZIGER e LOPES, 2021). Contudo, alguns autores propuseram métodos que podem 

fornecer uma estimativa destes esforços, abordados no item 2.1.4 deste trabalho. 

 

2.1.2. Estacas para estabilização de talude 

Um talude que possui solo de baixa resistência sobrejacente a outro competente, cria 

um plano de cisalhamento no qual um deslizamento pode se desenvolver. Nestas condições, 

uma forma de aumentar a resistência da região mais fraca é executar estacas que atravessem 
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esta camada e se ancorem no solo competente. A estaca fornece resistência lateral ao sistema 

e contém a movimentação do solo impedindo o deslizamento. A essência do problema em 

questão é ilustrada na Figura 2.3, em que uma estaca está assente numa massa de solo com 

instabilidade potencial (VIGGIANI , 1981). O solo instável se desloca provocando esforços 

horizontais na estaca (passiva), enquanto o solo estável fornece resistência à estaca (ativa).  

Ao mesmo tempo, a tensão resistente da estaca à movimentação do solo influencia na 

estabilização do talude. 

 

Figura 2.3 ï Cenário de estaca imersa em solo instável (VIGGIANI , 1981) 

No desenvolvimento de um projeto com estacas que estabilizam um talude, os três 

principais pontos a serem avaliados, segundo POULOS (1995), são: (i) determinar as forças 

e momento fletor que se desenvolvem ao longo da estaca; (ii) estimar o aumento na 

estabilidade do talude devido a presença da(s) estaca(s); e (iii) selecionar as características 

do estaqueamento, como tipo de estaca, espaçamento e posição no talude. De acordo com 

LEE et al (1995), uma das formas de avaliar a influência das estacas na estabilização do 

talude é pelo método de equilíbrio limite de Bishop Simplificado (1955). Nesse método o 

Fator de Segurança (FS) corresponde a relação entre o momento estabilizante (Mest) e o 

momento instabilizante (Mins), sendo o primeiro acrescido do momento devido a força 

resistente da estaca ao longo da massa de solo instável (MV). 

ὊὛ
В В

В
  [2.1] 
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Em vista disso, a estabilização do talude depende da força máxima que a estaca é 

capaz de fornecer para evitar o deslizamento. POULOS (1995) avalia que para este sistema 

ser efetivo, as estacas precisam ter as seguintes características: (a) ser de diâmetro 

relativamente grande e com inércia elevada, para que uma força de estabilização adequada 

possa ser gerada sem provocar a ruptura das estacas; (b) comprimento bem abaixo da 

superfície crítica, de forma que esta superfície não se desloque meramente para baixo da 

ponta das estacas, mantendo o mesmo fator de segurança; e (c) ser posicionada próxima ao 

centro da superfície crítica, evitando que a superfície se mova para frente, ou para trás, das 

estacas. 

HASSIOTIS et al (1997), desenvolveram um estudo para relacionar o fator de 

segurança com a posição da estaca no talude, concluindo que o fator de segurança máximo é 

obtido quando as estacas são posicionadas na metade superior do talude. Ainda, segundo os 

mesmos autores, quando as estacas são inseridas no talude, a localização da superfície crítica 

é modificada, já que a força resistente das estacas é acrescentada na equação de equilíbrio 

limite. A suposição de que a superfície crítica não se modifica após a adição das estacas pode 

conduzir a resultados não conservativos no fator de segurança da estabilidade do talude.  

Na avaliação da resposta das estacas ao movimento do solo, POULOS (1995) elege, 

como parâmetros-chaves, o módulo de deformação do solo e a tensão lateral limite estaca-

solo. Estes parâmetros são normalmente atribuídos com base em (i) correlações com a 

resistência do solo, (ii) correlações com testes in situ e (iii) interpretação dos resultados de 

ensaios de carregamento lateral na estaca. 

 

2.1.3. Estacas próximas de escavação 

Nas zonas urbanas de grandes cidades, onde a densidade demográfica é elevada e as 

edificações muito próximas umas das outras, escavações para construção de subsolos ou 

túneis para o sistema de transporte de massa é praticamente inevitável. Essas escavações 

provocam deformações laterais no solo atrás da escavação e, por consequência, introduzem 

esforços nas estacas de edificações vizinhas. 
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Figura 2.4 ï Introdução de esforços nas estacas de edificações vizinhas a escavações 

FINNO et al. (1991) analisaram um grupo de estacas, adjacentes a uma escavação 

de 15 metros de profundidade, em que foi desenvolvida uma análise em estado plano de 

deformações utilizando elementos finitos. Porém, devido à falta de ensaios no solo, a precisão 

dos resultados não pode ser verificada pois havia uma grande incerteza em modelar a rigidez 

à flexão equivalente do grupo de estacas, o que levou os autores a fornecerem uma solução 

com base em limites inferior e superior. 

Algumas pesquisas desenvolveram métodos teóricos para avaliar o comportamento 

da estaca sujeita a movimentação lateral do solo induzida por uma escavação (e.g., POULOS 

e CHEN, 1996, 1997; CHOW e YONG, 1996). Entretanto, uma falta de medições feitas em 

campo dificulta a validação de tais métodos, já que é praticamente impossível instrumentar 

uma estaca já executada. Por esse motivo, LEUNG et al. (2000) desenvolveram uma pesquisa 

com modelagem centrifuga de uma estaca sozinha atrás de uma cortina de contenção em 

areia densa. A pesquisa investigou a influência da condição de apoio da cabeça da estaca e 

mostrou que a deflexão no topo e o momento fletor máximo diminuem exponencialmente 

com o aumento da distância para a parede de contenção. A pesquisa conclui que as previsões 
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feitas por métodos teóricos apresentaram resultados satisfatórios quando comparados com os 

medidos no experimento.  

Posteriormente, LEUNG et al. (2003) estenderam seus ensaios para grupos de 

estacas, incorporando fatores para a interação entre elas com diferentes condições de apoio 

da cabeça. A pesquisa apresenta resultados para grupos de duas, quatro e seis estacas (Figura 

2.5) com duas condições de apoio da cabeça: livre e ligadas por uma viga de coroamento. 

Quando o grupo de estacas está paralelo à escavação, foi observado que o efeito de grupo é 

insignificante, e a viga de coroamento exerce pouca influência no comportamento das 

estacas. Já para a configuração de alinhamento perpendicular à escavação, a estaca próxima 

da cortina reduz os efeitos da movimentação do solo na estaca de trás. A viga de coroamento, 

nessa situação, diminui significativamente as deformações das estacas, o que sugere que ela 

auxilia o grupo de estacas a resistir aos esforços laterais provocados pela escavação. Porém, 

a incorporação da viga de coroamento induz momentos fletores na cabeça das estacas que 

podem se tornar um fator crítico para o dimensionamento.   

 

Figura 2.5 ï Grupos de estacas estudados por LEUNG et al. (2003);  I ï Duas estacas 

paralelas a escavação; II - Duas estacas perpendiculares a escavação; III ï Grupo de 4 

estacas; IV ï Grupo de 6 estacas com 3 paralelas a escavação; e V ï Grupo de 6 

estacas com 3 perpendiculares a escavação (LEUNG et al., 2003) 
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2.1.4. Métodos para avaliação dos esforços  

Neste item são apresentadas as diversas metodologias para avaliação dos esforços 

atuantes em uma estaca executada em solo com movimentação (estaca passiva). VELLOSO 

et al. (2001) dividem esses métodos em dois grupos: 

(i) métodos de carregamento, onde apenas as tensões atuantes no solo são consideradas na 

estimativa dos empuxos; 

(ii) métodos de rigidez, em que é considerada, além das tensões, a rigidez relativa do 

estaca-solo. 

Exemplos de métodos do grupo (i) são: TSCHEBOTARIOFF (1962, 1970, 1973), DE BEER 

e WALLAYS  (1972) e SCHMIEDEL (1984). Já do grupo (ii), podem-se citar: POULOS 

(1973), RATTON (1985), GOH et al. (1997) e CHEN e POULOS (1997). 

Já STEWART et al. (1994) classificam as abordagens para estimativa de esforços 

nas estacas em 4 categorias: 

I. Métodos empíricos, onde a resposta da estaca é estimada em termos de momento fletor 

máximo e deflexão do bloco com base em gráficos desenvolvidos a partir de dados 

experimentais; 

II. Métodos baseados em tensões, onde é estimada uma distribuição de empuxo agindo 

contra as estacas de uma maneira relativamente simples e geralmente usado apenas 

para calcular o momento fletor máximo nas estacas; 

III.  Métodos baseados em deslocamentos, em que a distribuição do deslocamento lateral 

do solo é inserida e a resultante da deflexão e momento fletor da estaca são calculadas; 

IV. Análise por elementos finitos, em que estaca e solo são representados na malha e a 

resposta geral do sistema estaca-solo-sobrecarga é calculada. 

A Tabela 2.2 apresenta a abordagem geral de cada categoria e a Tabela 2.3 lista os 

métodos existentes. 
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Tabela 2.2 ï Categorias dos métodos para análise de estacas submetidas a esforços 

horizontais, STEWART et al. (1994). 

Categoria Divisão Características Comportamento do solo 

Método de 

determinação 

dos 

parâmetros 

I - 

Empírico - Não 

baseado em 

princípios da 

mecânica dos 

solos 

- 

Ensaios "in 

situ" ou em 

laboratório, 

com 

correlações 

II  

IA 

Baseado em 

teorias simples 

ou gráficos, 

utilizando 

princípios da 

mecânica do 

solo 

Linear elástico ou rígido-plástico Ensaios "in 

situ" 

relevantes, 

podendo 

requerer 

algumas 

correlações 

IIB 

Não linear ou elasto-plástico 

III e IV 

III A 
Baseado em 

teorias com 

análise 

especificas em 

campo, 

utilizando 

princípios da 

mecânica do 

solo 

Linear elástico ou rígido-plástico Ensaios 

cuidadosos de 

laboratórios 

e/ou "in situ" 

que sigam a 

trajetória de 

tensões 

apropriadas 

III B 
Não linearidade permitida de 

uma forma simplificada 

III C 

Não linearidade permitida com 

modelo constitutivo do 

comportamento do solo 

apropriado 

 

Tabela 2.3 ï Métodos existentes, STEWART et al. (1994). 

Grupamento Categoria  Referência Método Resultado 

Métodos 

empíricos 

I 
MARCHE e 

LACROIX (1972) 

Deslocamento 

horizontal dos 

encontros de 

ponte relacionado 

ao assentamento 

do aterro através 

da flexibilidade 

relativa da estaca 

Deslocamento 

do topo (ycap) 

I OTEO (1977) 

Momento fletor 

máximo 

relacionado ao 

comprimento 

relativo da estaca, 

Momento 

máximo 

(Mmax) 
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Grupamento Categoria  Referência Método Resultado 

com correção para 

a geometria do 

aterro 

I STEWART (1992) 

Momento fletor 

máximo e 

deflexão do topo 

da estaca 

relacionada a 

rigidez relativa do 

solo-estaca e o 

nível de 

carregamento 

ycap e Mmax 

Métodos 

baseados em 

tensões 

IIA 
BEGEMANN e DE 

LEEUW (1972) 

Compatibilidade 

aproximada do 

deslocamento 

entre a estaca e 

solo usada para 

obter o empuxo 

Mmax 

I/IIA 
DE BEER e 

WALLAYS  (1972) 

Estimativa 

simples do 

empuxo nas 

estacas. Dois 

métodos, 

dependendo do 

fator de segurança 

contra ruptura do 

aterro 

Mmax 

I/IIA 
TSCHEBOTARIOFF 

(1973) 

Estimativa 

simples do 

empuxo nas 

estacas baseada na 

estimativa da 

tensão no solo. 

Mmax 

I/IIA 
FEDDERS (1977) 

FRANKE (1977) 

Recomendação 

alemã para 

projetos em 

condições de 

estado limite 

Mmax 

IIA SPRINGMAN (1989) 

Distribuição de 

empuxo com 

formato 

parabólico 

estimado com 

base no 

Distribuição 

da deflexão e 

do Momento 

Fletor  
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Grupamento Categoria  Referência Método Resultado 

deslocamento 

relativo 

aproximado do 

solo-estaca 

IIA/B STEWART (1992) 

Modificação da 

aproximação de 

Springman, 

permitindo 

comportamento 

não-linear e 

efeitos 

geométricos 

ycap e Mmax 

Métodos 

baseados em 

deslocamento 

III B POULOS (1973) 

Análise por 

diferenças finitas 

em estaca 

individual com 

reação do solo 

calculada pela 

Teoria da 

Elasticidade 

Distribuição 

da deflexão e 

do Momento 

Fletor  

III B 

MARCE (1973), 

BOUGES, FRANK e 

MIEUSSENS (1980) 

Método das 

Diferenças Finitas 

em análise p-y 

para estaca 

isolada 

Distribuição 

da deflexão e 

do Momento 

Fletor  

Método dos 

Elementos 

Finitos 

III A CARTER (1982) 

Análise 

axissimétrica de 

uma estaca 

isolada com 

carregamento 

assimétrico 

Distribuição 

da deflexão e 

do Momento 

Fletor  

III A/B/C 

SPRINGMAN 

(1984), STEWART 

(1992) 

Análise em estado 

plano de tensões 

de um grupo de 

estacas com uma 

fileira de estacas 

representada por 

uma parede de 

estaca prancha 

equivalente 

Distribuição 

da deflexão e 

do Momento 

Fletor  

III A SPRINGMAN (1989) 

Análise 

tridimensional 

completa 

Distribuição 

da deflexão e 

do Momento 

Fletor  
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As duas primeiras categorias (I e II), segundo STEWART et al. (1994), são mais 

atrativos do ponto de vista de projeto, pois são capazes de estimar o momento fletor e a 

deflexão da estaca de forma relativamente rápida e fácil. Já os baseados em deslocamento e 

elementos finitos (categorias III e IV) permitem uma representação mais acurada da 

estratigrafia do solo e das condições de carregamento, mas necessitam do uso de ferramentas 

computacionais. O maior problema com os métodos baseados no deslocamento é a estimativa 

do deslocamento livre do solo, pois o deslocamento lateral do solo é notoriamente difícil de 

se estimar. Já as análises com elementos finitos fornecem uma representação mais acurada 

do problema. 

RATTON (1985) apresenta resultados de uma análise tridimensional em elementos 

finitos e concluí que existe uma divisão entre o comportamento de estacas denominadas 

ñr²gidasò e ñflex²veisò. Segundo este autor, nas estacas classificadas como ñr²gidasò, os 

métodos de estimativa de esforços, baseados na avaliação de uma tensão limite (categoria II), 

apresentam resultados adequados. Mas para as estacas ñflex²veisò, estes m®todos tendem a 

superestimar os resultados de momento fletor. 

De acordo com VELLOSO et al. (2001), a melhor forma de estimar o 

comportamento de uma estaca, inserida em solo heterogêneo submetido a uma sobrecarga, é 

desenvolver um modelo tridimensional que simule o processo construtivo, incluindo a 

instalação de estacas, construção de aterros, consolidação do solo, comportamento não linear 

do solo, etc. As variabilidades destes diferentes parâmetros devem ser consideradas, 

preferencialmente, de uma maneira probabilística, o que na prática mais comum de projeto 

costuma não ser viável. 

 

2.1.4.1. TSCHEBOTARIOFF (1962) 

No primeiro trabalho desenvolvido, TSCHEBOTARIOFF (1962) recomendou que 

o empuxo (dimensão F.L-1) nas estacas fosse representado por um diagrama triangular com 

seu valor máximo (ɟh) no centro da camada compressível (Figura 2.6) dado por: 

ὴ ςὄϽὑϽ‎Ὄ [2.2] 

em que B é a largura da estaca, ɔH a tensão vertical correspondente a um aterro de altura H e 

peso específico ɔ, e K um coeficiente de empuxo. O coeficiente de empuxo, K, para um 
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depósito normalmente adensado e não amolgado, poderia variar entre 0,4 e 0,5. (VELLOSO 

e LOPES, 2011) 

 

Figura 2.6 ï Diagrama de empuxo nas estacas segundo TSCHEBOTARIOFF  (1962) 

2.1.4.2. TSCHEBOTARIOFF (1973) 

TSCHEBOTARIOFF (1973), depois de feita uma pesquisa com apoio do órgão de 

estradas norte-americano (AASHTO), manteve o diagrama triangular de empuxo, porém 

recomendou uma redução no seu valor máximo ɟh. 

ὴ ὄϽὑϽЎ„ [2.3] 

No entanto, VELLOSO e LOPES (2011) recomendam o uso de 2B, como na 

equação proposta em 1963, ao invés de B, justificando que a faixa de solo envolvida no 

empuxo da estaca tem uma largura de 2 vezes a da estaca. Esse entendimento é análogo ao 

caso em que a estaca é carregada horizontalmente (estaca ativa) e o solo reage a ela nesta 

largura. 
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Além disso, destaca-se a aplica­«o do acr®scimo de tens«o vertical ȹůz no centro da 

camada compressível junto à estaca, que pode ser obtido pela Teoria da Elasticidade. 

Como já mencionado anteriormente, TSCHEBOTARIOFF (1973) recomenda um 

fator de segurança global mínimo de 1,7. O fator de segurança em questão é aquele associado 

a superfícies que atinjam o estaqueamento. 

 

2.1.4.3. DE BEER e WALLAYS  (1969 e 1972) 

DE BEER e WALLAYS  (1969) propuseram um método com duas situações de 

carregamento: (i) o fator de segurança entre as tensões cisalhantes e os valores de ruptura é 

superior a 1,6 e (ii ) as tensões cisalhantes se aproximam dos valores de ruptura. 

Em uma revisão limitada de diversos métodos para estimativa de esforços, TAN 

(1988) considerou este método o mais adequado para um projeto preliminar. No entanto, 

STEWART (1992) conduziu uma revisão mais abrangente e encontrou pouca concordância 

entre dados experimentais e esse método. 

 

Caso (i) - Fator de segurança superior a 1,6: 

Para um sobrecarga uniforme, o empuxo (ɟh) nas estacas, na camada de solo sujeita 

às deformações, é igual à sobrecarga (q) atuante multiplicada pela largura da estaca (B). O 

diagrama de pressões (ɟh) formado é retangular. 

” ὄϽή [2.4] 

 

Figura 2.7 ï Diagrama de empuxo nas estacas segundo DE BEER e WALLAYS  (1969) 
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Se a sobrecarga for triangular, como no caso de um talude, um fator de redução (f) 

é adicionado à equação: 

ὴ ὪϽὄϽή [2.5] 

sendo, 

Ὢ
Ⱦ

Ⱦ Ⱦ
 [2.6] 

onde Ŭ é o ângulo, em radianos, conforme Figura 2.8, e j́ o ângulo de atrito efetivo do solo, 

também em radianos. 

DE BEER e WALLAYS  (1969) basearam seu método utilizando um material de 

peso específico igual a 18 kN/m3, por isso é preciso atribuir uma altura fictícia para o talude 

(Hf), conforme relação abaixo: 

 Ὄ ὌϽ  [2.7] 

onde ɔ é o peso específico do material do talude real em kN/m3. 

 

 

Figura 2.8 ï Sobrecarga formada por um talude - DE BEER e WALLAYS  (1969) 
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Caso (ii) - Fator de segurança baixo: 

Caso o fator de segurança global seja baixo, menor que 1,6, os esforços nas estacas 

seriam muito maiores que o indicado para o caso (i). DE BEER e WALLAYS  (1972) indicam 

que o carregamento, nesta condição, seja obtido com base em um método de ruptura, como 

HANSEN (1961), ou pelo cálculo de empuxo considerando uma faixa de largura igual a 3 

diâmetros da estaca. 

 

2.1.4.4. POULOS (1973, 1980) 

O método proposto por POULOS (1973, 1980) para avaliar os esforços atuantes na 

estaca supõem um solo em meio elástico, com módulo de elasticidade (Es) que pode variar 

ao longo da estaca, e um coeficiente de Poisson (ɜs). O método considera também que o 

empuxo na estaca (py) possui um valor limite. No seu desenvolvimento, assume que as 

estacas são formadas por uma fina faixa vertical com largura d, comprimento L, e 

flexibilidade EestIest dividida em ñn-1ò elementos. Eest é o módulo de elasticidade da estaca; 

Iest o momento de inércia da estaca 

A solução do problema, feita pelo Método das Diferenças Finitas, é obtida por 

compatibilidade de deslocamento entre a estaca e o solo. Os deslocamentos da estaca são 

obtidos pela equação de flexão de uma viga e os deslocamentos do solo, decorrentes da 

sobrecarga imposta e das tensões devidas à interação entre estaca e o solo. 

Ὀ ”
Ͻ
ὴ [2.8] 

” Ὅὴ ”  [2.9] 

 

onde {ɟ} é o vetor de deslocamento da estaca; {p} é vetor de tensão horizontal; [D] é o 

coeficiente da matriz de diferenças finitas; Esr é um módulo de elasticidade de referência do 

solo; Es é módulo de elasticidade do solo no nó; {Esr/Es} é o vetor dos valores de Esr/Es; [I] 

são os fatores da matriz de deslocamento do solo; e {ɟs} é o vetor de deslocamento do solo. 

Os fatores de [I] podem ser avaliados pela equação de Mindlin para deslocamentos 

horizontais provocado por um carregamento horizontal em uma massa semi-infinita. A 

consideração de um módulo de elasticidade do solo não homogêneo, introduzido pelo vetor 
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Esr/Es é apenas uma aproximação, já que a equação de Mindlin é aplicável somente a solo 

homogêneo. 

Enquanto o solo permanecer elástico, as equações acima produzem a seguinte 

equação quando o deslocamento entre o solo e estaca são igualados: 

   Ὀ ” ”  [2.10] 

 

em que [II] são os fatores da matriz inversa de deslocamento do solo, ou seja, [I]-1; e KR é o 

fator de flexibilidade da estaca definido por (EpIp)/(EsL
4). 

POULOS (1973) admite uma distribuição inicial dos deslocamentos do solo, que é, 

na prática, o parâmetro mais difícil de ser estimado. Na primeira interação, a deformação do 

solo é igual à deformação inicial admitida (Figura 2.9), sendo determinado os deslocamentos 

e consequentemente, as pressões que atuam na estaca. Se esta última for superior ao empuxo 

máximo (py), uma nova interação é feita substituindo o empuxo calculado pelo empuxo 

máximo (py). Com os deslocamentos e pressões finais, os esforços na estaca são 

determinados. Os resultados das análises mostram uma grande influência da rigidez das 

estacas no momento fletor. 

 

Figura 2.9 ï Distribuição padrão de deslocamentos inicial do solo assumida por 

POULOS (1973, 1980). 

A utilização deste método, na prática, não é fácil, pois a determinação da 

deformação do solo é complexa, e ela é um dos principais fatores que influenciam os 

resultados. 

O autor recomenda, para aplicação do método, que os movimentos iniciais do solo 

sob a ação da sobrecarga sejam estimados a partir da Teoria da Elasticidade, por uma análise 

de elementos finitos ou pela medição de inclinômetros. 
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Os resultados da aplicação desta solução foram comparados com medições feitas 

em casos reais, sendo eles satisfatoriamente próximos. Com isso, POULOS (1973,1980) 

conclui que o método pode ser utilizado na solução de problemas práticos. 

 

2.1.4.5. SCHMIEDEL (1984) 

SCHMIEDEL (1984) sugere que o empuxo que atua na estaca devido a sobrecarga 

assimétrica pode ser calculado pela diferença entre o empuxo ativo (Ea), no lado da 

sobrecarga, e o empuxo passivo (Ep), no lado oposto. O empuxo passivo, de forma 

conservadora, é considerado reduzido com coeficiente de empuxo igual a 1,0. O empuxo 

ativo e passivo podem ser obtidos pelas equações abaixo: 

Ὁ ‎ϽὤϽὯ ή ςϽὛ [2.11] 

Ὁ ‎Ͻὤ [2.12] 

onde ɔs o peso específico do solo; Z a profundidade abaixo do nível do solo; ka o coeficiente 

de empuxo ativo; q a sobrecarga atuante no solo; e Su a resistência não drenada do solo. 

O empuxo nas estacas (ph) é definida conforme a seguinte equação: 

ὴ Ὁ Ὁ Ͻὥ [2.13] 

sendo a o maior valor entre (i) a distância média das estacas ou (ii) 3 vezes o diâmetro das 

estacas. 

O empuxo atuante nas estacas é limitado a um valor entre ñ7ò a 10 vezes a resistência 

não drenada do solo mole (Su), podendo, para fim de projeto, adotar-se 7 Su. No caso em que 

as estacas estão afastadas a uma certa distância (L) da aplicação da sobrecarga, com uma 

determinada espessura (t) da camada de solo mole, a redução do empuxo ativo (Ea) 

apresentada na Tabela 2.4 é proposta. 

Tabela 2.4 ï Redução do empuxo ativo proposto por SCHMIEDEL  (1984) 

Distância L (m) 10-25 10-25 25-40 25-40 

Espessura t (m) 5-15 15-30 5-15 15-30 

Redução (%) 10-20 5-15 5-15 ~5 
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2.1.4.6. STEWART et al. (1992) 

Stewart et al. (1992) apresentam um estudo com base em ensaios em centrifuga que 

permitem estimar o momento fletor e o deslocamento dos blocos de fundação. Nele se 

observa que para uma sobrecarga superior a 3 vezes a resistência não drenada do solo (Su) os 

esforços e deslocamentos nas estacas aumentam significativamente. Este carregamento 

corresponderia a um fator de segurança de aproximadamente 1,7. 

O procedimento para previsão do momento máximo e do deslocamento do bloco de 

estacas utiliza o gráfico da Figura 2.10, adotando as grandezas adimensionais definidas 

abaixo: 

  ὓ
Ў

ЎϽϽ
 [2.14] 

 

  ώ
ЎϽ

ЎϽϽ
 [2.15] 

 

  ὑ
Ͻ

 [2.16] 

 

onde ȹMmax é o acréscimo no momento fletor máximo; ȹq é o acréscimo de sobrecarga do 

aterro; ȹy é o deslocamento horizontal do bloco de estacas; B é o diâmetro da estaca; Leq é o 

comprimento equivalente da estaca; Es é o módulo de Young do solo; Eest é o módulo de 

elasticidade do material da estaca; Iest é o momento de inércia da seção transversal da estaca; 

e H é a espessura da camada de argila mole. 

Para o comprimento equivalente, é indicado que: 

  ὒ , (estaca engastada no bloco, com deslocamento horizontal permitido)  [2.17] 

  ὒ πȟφϽ, (no caso de estaca rotulada em bloco indeslocável)    [2.18] 

  ὒ ρȟσϽ, (no caso de estaca com topo livre)      [2.19] 

sendo L o comprimento da estaca. 
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Figura 2.10 ï Fatores adimensionais para (a) momento máximo e (b) deslocamento do 

bloco de estacas, segundo STEWART et al. (1992) 

2.1.4.7. POULOS (1995) 

Uma estimava do empuxo limite em solos argilosos, é apresentada por POULOS 

(1995). Nesta equação, o empuxo limite (py) é relacionada com a resistência ao cisalhamento 

não drenada (Su) e um fator de capacidade lateral (Np). 

ὴ ὔ ϽὛ  [2.20] 

Para uma estaca isolada, o fator de capacidade lateral pode ser assumido como 

crescente linearmente com valor de 2 na superfície do solo, se limitando a 9 em uma 

profundidade igual 3,5 diâmetros ou largura da estaca. 

ὔ ςρ ω [2.21] 

Estudos teóricos desenvolvidos por CHEN e POULOS (1993) indicam a influência 

do efeito de grupo no Np. Estes efeitos podem reduzir o valor de Np caso as estacas estejam 

dispostas em uma linha paralela à direção de movimento do solo. 

a 

b 
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HULL et al (1991), apresenta valores de Np estudado por diversos autores, 

separando-os entre estacas assentes em solos instáveis (passiva) e estáveis (ativa), ou seja, 

entre solo que está em movimento gerando esforços nas estacas e aquele que fornece 

resistência ao seu movimento. O que se observa é que o parâmetro Np para estacas em solo 

instável é aproximadamente a metade do valor em solo estável. 

Tabela 2.5 ï Valores de Np, HULL  et al. (1991) 

Referência Valor de Np Condição 

SMOLTCYZK 

(1973) 4.00 

Estaca em solo 

instável, em 

movimento 

(Passiva) 

ITO e MATSUI 

(1975) 3.33 

DE BEER (1977) 2.80 

VIGGIANI (1981) 4.00 

BROMS (1964) 8.28 - 12.56 

Estaca em solo 

estável, sem 

movimento (Ativa) 

BRINCH HANSEN 

(1961) 8.14 

DE BEER (1977) 6.26 

WENZ (1963) 8.28 - 11.42 

VIGGIANI (1981) 8.00 

RANDOLPH e 

HOULSBY (1984) 
9.14 - 11.94 

 

 Para solos arenosos, a abordagem mais simples, segundo POULOS (1995), é 

utilizar a equação proposta por BROMS (1964): 

Ð ɻϽËϽʎᴂ  [2.22] 

Em que kp é o coeficiente de empuxo passivo de Rankine; ů'v0 é a tensão vertical 

efetiva; e h  é um coeficiente que varia de 3 a 5. RANDOLPH e HOULSBY (1984) 
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desenvolveram uma análise sobre condições drenadas em argila na qual o coeficiente Ŭ é 

igual ao coeficiente de empuxo passivo (kp). 

 

2.1.4.8. GOH et al (1997) 

GOH et al (1997) propõem um procedimento numérico para analisar a resposta da 

estaca à movimentação do solo, em que a estaca é modelada como uma viga suportada por 

molas hiperbólicas que simulam a interação solo-estrutura. Os resultados da aplicação do 

método permitem obter uma estimativa do momento fletor e o deslocamento da estaca, que 

comparados com a solução analítica de POULOS (1973), apresentam resultados satisfatórios. 

Estudos paramétricos foram desenvolvidos a partir do método proposto e uma 

análise adimensional é gerada para obter, de forma simplificada, uma estimativa do momento 

fletor na estaca de acordo com as seguintes equações: 

 ὓᶻ ‗ϽὩὼὴ‍ϽήȾὅ  [2.23] 

‗ ρȟψψϽὑ ȟ [2.24] 

‍ πȟρψϽὑ ȟ [2.25] 

 

onde q é a sobrecarga aplicada no solo; Cu a resistência não drenada do solo; e os parâmetros 

M*  e KR definidos conforme equações abaixo: 

ὓᶻ ὓ ȾὅὨὬ  [2.26] 

ὑ Ὁ ϽὍ ȾὉ Ὤ  [2.27] 

 

sendo Mmax o momento m§ximo atuante na estaca; ñdò a largura da estaca; hs a espessura da 

camada de solo mole; Eest o módulo de elasticidade da estaca; Iest o momento de inercia da 

estaca; e E50 o módulo secante do solo, passando pela origem e por 50% da tensão última. 

As equações acima podem ser utilizadas para obter uma estimativa preliminar do 

momento fletor máximo que se desenvolve em uma estaca posicionada próxima ao pé de um 

aterro. Para obter resultados mais acurados, em uma fase de projeto avançada, GOH et al 

(1997) sugerem utilizar métodos numéricos mais complexos. Destaca-se que a formulação 

proposta considerou que o topo da estaca estaria restrito quanto à rotação, mas não ao 
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deslocamento. A aplicabilidade dessa metodologia para as demais condições de apoio não é 

mencionada no trabalho. 

 

2.2. A prática francesa: uso do Ensaio Pressiométrico 

A avaliação do Efeito Tschebotarioff na prática francesa é feita com base em ensaios 

pressiométricos. A metodologia é apresentada em algumas publicações como BOURGES et 

al. (1980), POULOS (1973), MARCHE (1973) e BAGUELIN et al. (1976) e será apresentada 

no item 4.3 quando da interpretação do experimento de Provins. 

O ensaio pressiométrico (PMT) consiste em introduzir uma sonda cilíndrica no solo, 

que será pressurizada, medindo-se a pressão aplicada e o volume da sonda (Figura 2.11). 

 

Figura 2.11 ï Esquema básico do ensaio pressiométrico (DA SILVA ,2001) 

Hoje em dia diversos tipos de pressiômetros são aplicados, sendo o procedimento 

de introdução da sonda no solo a principal diferença entre eles. Os diferentes procedimentos 

foram desenvolvidos com o objetivo de reduzir ou eliminar os possíveis efeitos de 

amolgamento gerado pela inserção da sonda no terreno (SCHNAID e ODEBRECHT, 2012).  

Os equipamentos utilizados podem ser agrupados em três grupos: 

(i) Pressiômetro com pré-furo ï O furo é feito para que a sonda fique justa na cavidade, e 

após a retirado o equipamento de perfuração, a sonda é introduzida. Essa técnica é 

conhecida como ñPressi¹metro de M®nardò, em homenagem ao criador do ensaio. 

(ii)  Pressiômetro com auto-perfuração (SBPM) ï Essa técnica visa minimizar a perturbação 

que o pré-furo provoca no solo. A sonda possui um tubo de parede fina que é cravado 
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no solo enquanto uma sapata cortante fragmenta o solo que é removido por um fluxo de 

água. 

(iii)  Pressiômetro com cone (CPMT) ï A ponteira do equipamento possui um formato de 

cone que é cravado de forma dinâmica (DCPMT) ou estática (PCPMT) até a 

profundidade em que se realizará o ensaio. 

A metodologia do ensaio consiste em expandir a sonda em uma série de incrementos 

de igual pressão (método A) ou de igual volume (método B). No método A, a pressão máxima 

que o solo pode suportar deve ser estimada antes da realização do ensaio (Tabela 2.6). Os 

incrementos de pressão deverão ser iguais a 1/10 do valor estimado para a máxima pressão 

do solo. Cada incremento de pressão é aplicado durante 1 minuto, em que se registra as 

leituras em 15, 30 e 60s. Os incrementos são aplicados até atingir o patamar de pressão 

pretendido, o que significa que, teoricamente, o ensaio estaria concluído ao fim de 

aproximadamente 10 minutos. Na prática verifica-se que a pressão máxima do solo é atingida 

entre os 7 e 14 incrementos (DA SILVA , 2001). 

Tabela 2.6 ï Estimativa do valor da pressão máxima de um solo (BRIAUD , 1992) 

Características do solo 
PMT  

P (MPa) 
NSPT Su (kPa) 

Areia 

Fofa 0 - 0,5 0 - 10 - 

Média 0,5 - 1,5 10 - 30 - 

Compacta 1,5- 2,5 30 - 50 - 

Muito Compacta > 2,5 > 50 - 

Argila 

Mole 0 - 0,2 - 0 - 25 

Média 0,2 - 0,4 - 25 - 50 

Rija 0,4 - 0,8 - 50 - 100 

Muito rija 0,8 - 1,6 - 100 - 200 

Dura > 1,6 - >200 

 

Já para o método B, os incrementos de volume são iguais a 1/40 do volume inicial 

da cavidade (V0), sendo o tempo de aplicação de cada incremento de volume igual a 15 

segundos, além do tempo necessário para que seja atingido o volume pretendido. Para cada 

incremento de volume faz-se a leitura da pressão correspondente ao fim dos 15 segundos 

(P15), e com estes valores traça-se a curva que traduz a evolução do volume injetado e a 

pressão no equipamento (DA SILVA, 2001). 
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A curva típica entre a variação de volume da sonda e a pressão atuante no solo obtida 

pelo Pressiômetro de Ménard é apresentada na Figura 2.12. O trecho 0A da curva representa 

o retorno do solo à sua posição original antes da realização do furo. Desta forma, o ponto A 

representa o restabelecimento das condições de repouso do solo (K0). No trecho AB, o solo 

se deforma de forma elástica, e pela inclinação da curva neste trecho é obtido o módulo de 

deformação pressiométrico (EM). O ponto B representa a pressão de fluência do solo (Pf). No 

trecho BC, o solo se comporta de forma plástica, e a pressão limite do solo (Pl) é atingida. 

Normalmente a pressão limite é obtida quando o volume inicial da cavidade é dobrado (DA 

SILVA, 2001). 

 

Figura 2.12 ï Resultado típico do ensaio pressiométrico (BAGUELIN  et al., 1978) 
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3. PROPOSTA DE NOVA ABORDAGEM  

3.1. Concepção 

Neste capítulo apresenta-se uma proposta de abordagem para avaliação dos esforços 

e deslocamentos de estaca devidos a sobrecarga assimétrica no terreno. A nova abordagem 

consiste em (Figura 3.1): 

1) calcular os acréscimos de tensão horizontal devidos à sobrecarga (dimensão F.L-2), no 

trecho de solo mole, na face ï ou no eixo ï da estaca; 

2) calcular um diagrama de empuxo (dimensão F.L-1) no trecho de solo mole pela equação: 

ὴ ςὄϽЎ„ [3.1] 

3) analisar a estaca considerando: 

(3.1) as condições de vínculo do topo da estaca 

(3.2) o trecho de solo resistente oferecendo reação horizontal, simulada por molas 

(modelo de Winkler). 

 

 

Figura 3.1 ï Procedimento da nova abordagem: (1) cálculo dos acréscimos de tensão 

horizontal na estaca, (2) cálculo do diagrama de empuxo e (3) modelo de cálculo, com 

condições de vínculo do topo da estaca e reação do solo resistente 
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As condições de apoio no topo da estaca podem ser adequadas de acordo com a 

situação real do caso avaliado. Destacam-se: (a) estaca livre no topo, (b) estaca engastada em 

bloco indeslocável e (c) estaca em bloco sujeito à rotação e deslocamento restringidos. Os 

esforços e deslocamentos da estaca podem ser obtidos com auxílio de um programa de 

cálculo estrutural convencional (e.g., FTOOL, SAP 2000, STRAP, etc). 

Para efeito do empuxo horizontal, considera-se que a largura de influência da estaca 

seja igual a 2 vezes a sua largura (2B), conforme observado em provas de carga horizontal 

(e.g., VELLOSO e LOPES, 2011). 

No Capítulo 6, os resultados desta nova abordagem serão comparados, para o caso 

em estudo, com os obtidos nas medições, métodos existentes e análise numérica (MEF). 

 

3.2. Previsão de empuxo nas estacas 

O acréscimo de tensão horizonta ȹůh junto à estaca pode ser calculado pela Teoria 

da Elasticidade, considerando o aterro uma sobrecarga sobre meio elástico. O uso de soluções 

da Teoria da Elasticidade para cálculo de acréscimos de tensão é comum na prática de 

projetos, dada sua simplicidade. Para sobrecargas na superfície do terreno, podem ser 

aplicadas as soluções desenvolvidas a partir da equação de Boussinesq (Figura 3.2), 

disponíveis, por exemplo, em NAVFAC DM7 (1971) ou POULOS e DAVIS (1974). 
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Figura 3.2 ï Cálculo de tensão horizontal junto à estaca: (i) sobrecarga uniforme 

semi-infinita; (ii) sobrecarga triangular; (iii) sobrecarga de aterro (NAVFAC DM7, 

1971; POULOS e DAVIS, 1974) 

A Figura 3.3 apresenta, inicialmente, 3 situações em que a sobrecarga assimétrica 

está de um lado da estaca, podendo o acréscimo de tensão ser estimado por essas equações 

(desprezando a presença da estaca): (a) estaca junto a aterro com contenção vertical (em terra 

armada ou estrutura de contenção); (b) estaca no pé de talude; e (c) estaca afastada de aterro 

em talude. 
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Figura 3.3 ï Situações usuais de sobrecargas assimétricas próximas a estacas: (a) 

estaca junto a aterro com contenção vertical; (b) estaca no pé de talude; (c) estaca 

afastada do talude; (d) estaca na crista de talude; e (e) estaca no meio de talude. 

 

3.3. Caso em que há sobrecarga dos dois lados da estaca 

Na Figura 3.3 há 2 situações em que a sobrecarga está nos dois lados da estaca: (d) 

estaca na crista de talude e (e) estaca no meio do talude. Essa condição foi abordada por DE 

BEER e WALLAYS  (1972) e DANZIGER e LOPES (2021). Nesse caso, para se obter o 

empuxo considerando a sobrecarga dos 2 lados da estaca, pode-se recorrer ao seguinte 

artifício (Figura 3.4): 

1) calcular os acréscimos de tensão horizontal devidos à sobrecarga, no eixo da estaca, como 

se cada parte da sobrecarga, de um lado e de outro da estaca, atuasse de forma independente 

(naturalmente isso representa um artifício de cálculo); 

2) calcular o diagrama de empuxo a partir da diferença entre as tensões horizontais dos 2 

lados da estaca, com: 

ὴ ςὄ Ў„ Ў„  [3.2] 
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A análise estrutural da estaca segue como indicado em 3.1. 

 

 

Figura 3.4 ï Artifício para o caso em que há sobrecarga dos dois lados da estaca 

 

3.4. Considerações sobre o apoio no solo resistente 

Na prática de projetos, é comum representar a reação do solo a um deslocamento da 

estaca como um conjunto de molas (Hipótese de Winkler). Essa hipótese, combinada a um 

modelo de barras resolvido pelo MEF, 1D (facilmente disponível aos projetistas), permite 

levar em conta a estratigrafia e as propriedades dos solos no trecho resistente da estaca. 

O sistema de molas deve ser adotado abaixo de uma dada profundidade. Abaixo 

dessa profundidade a estaca tende a se deslocar horizontalmente mais do que o solo (e acima 

desta profundidade, o solo tende a se deslocar horizontalmente mais do que a estaca). Essa 

profundidade seria, em princípio, a base do solo mole. 

Segundo a hipótese de Winkler a tensão horizontal p (dimensão FL-2) se exprime 

como: 

     ὴ ὯϽώ [3.3] 

em que kh é o coeficiente de reação horizontal (dimensão FL-3); e y o deslocamento horizontal.  
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O coeficiente de reação horizontal do solo não é função apenas do solo, mas também 

da geometria do carregamento. Como no caso de estacas, a forma do carregamento não varia 

(é um carregamento alongado), para efeitos práticos, pode-se adotar (e.g., DANZIGER e 

LOPES, 2021): 

Ὧͯ  [3.4] 

onde E é o módulo de elasticidade do solo e a dimensão B da estaca. 

Cumpre lembrar que o coeficiente de reação horizontal depende do nível de 

carregamento e das condições de drenagem do solo, pois esses fatores afetam diretamente o 

valor de E. 

No modelo 1D, a reação do solo é representada por molas cujo coeficiente de rigidez 

Kh (dimensão FL-1) corresponde ao produto do coeficiente de reação horizontal kh (dimensão 

FL-3) pela largura da estaca B e o comprimento do segmento L entre molas: 

ὑ ὯϽὄϽὒ [3.5] 

ou 

ὑ ὉϽὒ [3.6] 
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4. EXPERIMENTO DE PROVINS, FRANÇA (1974-

1975) 

Este capítulo apresenta um experimento em escala verdadeira realizado em Provins, 

Seine-et-Marne, França, entre os anos de 1974 e 1975. O experimento foi descrito por BIGOT 

et al. (1977) e BIGOT et al. (1982). O objetivo do experimento foi observar e analisar o 

comportamento de uma estaca de aço, livre no topo, submetida a um aterro (taludado) 

executado junto a ela. O subsolo apresenta camadas de solos moles, e tanto a estaca como o 

solo foram instrumentados. Foram realizados, ainda, ensaios pressiométricos (tipo Ménard e 

autoperfurante - PAF) e de palheta nas camadas moles. 

 

4.1. O experimento 

4.1.1. Dados geotécnicos e da estaca 
  

As estacas utilizadas no experimento são constituídas por um tubo de aço com 0,926 

m de diâmetro e 15 mm de espessura. O processo de cravação da estaca foi feito por vibração 

5 meses antes do início do experimento e o comprimento total da estaca é de 24 m. O interior 

da estaca foi limpo e um plugue de concreto na base com 2,5m de altura foi instalado. As 

características geométricas e físicas da estaca são apresentadas na Tabela 4.1. 

Tabela 4.1 ï Características geométricas e físicas da estaca 

Diâmetro Externo (B) 0.926 m 

Espessura do tubo (s) 15 mm 

Área de aço (A) 0.0429 m² 

Momento de Inércia (I) 0.00445 m4 

Módulo de Young (Eaço) 200 GPa 

 

Na Figura 4.1 é apresentado a configuração geométrica do experimento. O solo local 

consiste em uma camada de silte turfoso e turfa com cerca de 11 m de espessura, encoberta 

por uma camada de 3 a 4 m de silte e argila menos orgânica. A superfície rochosa (giz brando) 

se encontra a cerca de 17 m profundidade e é separada da camada de turfa por 2 a 3 m de 
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areia e pedregulho. Os parâmetros geotécnicos das camadas de solo compressíveis são 

apresentados na Tabela 4.2. O nível d`água se encontra a um metro de profundidade. 

O aterro construído para o experimento tem 6,8 m de altura e foi executado de forma 

progressiva entre os dias 31 de maio e 30 julho de 1974. Segundo BIGOT et al. (1977), o 

coeficiente de segurança mínimo, calculado pelo método de Bishop, está situado por volta de 

2 (valor calculado ao final do carregamento). 

 

Figura 4.1 ï Geometria do experimento de Provins (BIGOT  et al., 1977) 
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Tabela 4.2 ï Parâmetros geotécnicos das camadas de solo compressíveis 

CAMADA  

CARACTERIZAÇÃO 

RES. 

Ñ 

DREN. 

COMPRES. PRESSIOM. 

Umidade 

w 

(%) 

Peso 

específico 

seco 

ʇd 

(kN/m³) 

Teor de 

matéria 

orgânica 

(%) 

Su 

 

(kPa) 

Cc/ 

1+e0 

cv 

(cm²/s) 
Cc 

Pressão 

limite 

pl  

(kPa) 

Módulo 

EM 

(kPa) 

0 a 4 m: 

Silte e 

argila 

30 14 10 40 0,14 6 E-03 0,3 160 1100 

4 a 14,5 m: 

argila 

turfosa e 

turfa 

200 4 20 50 0,33 6 E-03 1,9 250 1070 

 

4.1.2. Fases do experimento 

 

O experimento foi dividido em 4 fases principais: 

(i) Fase 0 (abril de 1974): ensaio de carregamento horizontal na cabeça da estaca. A carga foi 

aplicada em estágios de 20 kN mantidos por 1 hora até 120 kN, e ao final descarregada 

também em estágios de 20 kN mantidos por meia hora. 

(ii) Fase 1 (1 de junho a 18 de julho de 1974): iniciada a execução gradual do aterro até 3,80 

m de altura. 

(iii) Fase 2 (18 de julho a 30 de julho de 1974): conclusão do aterro até sua altura final de 

6,80 m. 

(iv) Fase 3 (30 de julho a 29 de outubro de 1974): período de adensamento do terreno, 

permanecendo o aterro em 6,80 m, apresentando recalque no eixo do aterro de 1,72 m. 
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4.1.3. Instrumentação 
 

4.1.3.1. Deformação da estaca 

No experimento dois tipos de aparelhos foram utilizados para medir a deformação 

das estacas: (i) extensômetros de fio resistente, que fornecem as deformações pontuais, e (ii) 

extensômetro LPC utilizado para superar a desvantagem do possível desvio dos indicadores 

ao longo do tempo. Esse último foi desenvolvido no Laboratoire Central des Ponts et 

Chaussées (LCPC) para a medição de deformações em estruturas. Uma descrição detalhada 

sobre esse aparelho pode ser vista em DIRUY (1973). Os extensômetros foram dispostos ao 

longo de duas verticais da estaca (próximo ao aterro e lado oposto) com passo de 1 m, e 

espaçados 50 cm de cada tipo. No total 50 aparelhos de cada tipo foram instalados na estaca. 

A partir destas medições de deformação, os esforços de momento fletor foram 

obtidos. 

 

4.1.3.2. Medições de deslocamento horizontal 

O deslocamento horizontal do solo foi medido utilizando 3 inclinômetros tipo LPC, 

modelo 1970. Os tubos foram instalados após a execução da estaca e suficientemente 

distantes desta para que não houvesse interferência com esse elemento. Além disso, um 

inclinômetro preso à parede da estaca foi instalado para medir o seu deslocamento horizontal. 

Dos três tubos instalados, em apenas um foi possível fazer medições até o final do 

experimento. De fato, os autores avaliaram que as medições realizadas poderiam estar sendo 

prejudicadas por erros significativos devido a (i) torção do tubo e orientação inadequada da 

sonda (rugosidade do tubo, desgaste diferencial das rodas-guia e variação da força de 

aplicação das rodas contra a carcaça); (ii) Sensibilidade a choques do sensor angular com 

desvio da cadeia de leitura; e (iii) embutimento insuficiente do tubo no solo estável. 

Portanto, as curvas obtidas tiveram que ser corrigidas. Para o ensaio de 

carregamento horizontal (Fase 0), os deslocamentos no topo da estaca foram medidos a partir 

de uma base fixa. Para as demais fases do experimento, os deslocamentos horizontais das 

cabeças dos inclinômetros e da estaca foram obtidos por triangulação realizada com teodolito. 
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Para a curva de deformação da estaca, a correção foi obtida por dupla integração das 

curvas de momento fletor traçada pela medição dos extensômetros, com ajuste na rotação e 

no deslocamento medido na cabeça. Esta curva é denominada y (z); 

No solo "livre" (deslocamento do solo sem influência da estaca), denominada de 

g (z), os deslocamentos na cabeça (medições topográficas) são assumidos como corretos e, 

nas curvas que dão o carregamento na estaca (determinadas por dupla derivação das curvas 

de momento fletor obtidas pela medição dos extensômetros), os pontos de carregamento nulo, 

correspondentes a y(z) = g(z), são determinados. Como o deslocamento y(z) é conhecido, a 

deforma­«o do solo ñlivreò ® corrigida para este ponto. Em seguida, a curva inclinom®trica 

bruta é modificada por um fator de correção cuja razão é igual a g(z)real/g(z)bruto dos pontos 

de carregamento nulo. Este método de interpretação, por si só, conforme relata BIGOT et al. 

(1982), é altamente discutível, mas resulta em curvas de deformação cuja aparência é 

provável e pode ser comparada à estimada pelo método adotado no trabalho. 

 

4.1.3.3. Medição da rotação na cabeça da estaca 

Para esta medição foi utilizado um nível de bolha preciso e um parafuso 

micrométrico solidarizado à cabeça da estaca. Conforme relatado por BIGOT et al. (1982), a 

deformação térmica do suporte metálico deste nível pode levar a erros significativos. 

 

4.2. Resultado das medições do experimento 

O esforço de momento fletor e o deslocamento da estaca, obtidos a partir dos 

resultados das medições, são apresentados nas figuras abaixo para as 4 fases do experimento. 
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Figura 4.2 ï Momento Fletor e deslocamento da estaca ï Fase 0 (BIGOT  et al., 1977) 

 

   

Figura 4.3 ï Momento Fletor e deslocamento da estaca ï Fases 1, 2 e 3 (BIGOT  et al., 

1977) 
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Na Tabela 4.3 é apresentada a evolução do recalque no centro do aterro para as 

diferentes fases do experimento. Já na Figura 4.4 é apresentada a evolução do deslocamento 

horizontal do solo mole medida pelo inclinômetro afastado da estaca. 

Tabela 4.3 ï Recalque no centro do aterro 

Data 
Altura do 

aterro em m 

Recalque 

acumulado do 

solo em m 

30.04.74 - - 

11.7.74 3.60 0.34 

18.7.74 3.80 0.56 

30.7.74 6.80 1.00 

20.8.74 6.80 1.46 

1.10.74 6.80 1.76 

 

 

Figura 4.4 ï Evolução do deslocamento horizontal do solo (BIGOT  et al., 1977) 
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4.3. Análise da estaca por método baseado no ensaio pressiométrico 

O trabalho também apresenta uma estimativa do momento fletor e deslocamento da 

estaca obtida por método de cálculo que considera a rigidez da estaca e do solo. Este método 

é objeto de algumas publicações como BOURGES et al. (1980), POULOS (1973), MARCHE 

(1973) e BAGUELIN et al. (1976). Sua solução é resolvida numericamente utilizando o 

programa PILATE desenvolvido no LCPC a partir de uma solução analítica para cada 

camada de solo.  

A curva de carregamento na estaca foi avaliada por três tipos de leis de reação que 

utilizam os dados obtidos por ensaios pressiométricos. Na Lei A (Tabela 4.4), a curva de 

reação é plotada a partir do módulo de Young do solo (Es) deduzida do pressiômetro de 

Ménard. Esta curva é obtida para cada camada de solo e possui três inclinações, como 

recomendado por Ménard (Figura 4.5). A Tabela 4.4 apresenta os resultados do pressiômetro 

de Ménard, onde Pl, Pf e EM são a pressão limite, pressão de fluência e módulo 

pressiométrico, respectivamente. O parâmetro Ŭ é um coeficiente relativo ao solo.  

 

 

Figura 4.5 ï Lei de reação A (BIGOT  et al., 1977) 
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Tabela 4.4 ï Resultados do ensaio pressiométrico de Ménard 

CAMADAS 
Pf 

(kPa) 

Pl 

(kPa) 

EM 

(kPa) 
 h Es (kPa) 

pf 
·B(kPa) 

pl 
·B(kPa) 

0 a -4 m 60 160 1100 0.5 2937 55.6 148.2 

-4 a -14,5 m 120 250 1070 1 1416 111.1 231.5 

-14,5 a -17,5 m 660 1190 3600 0,25 14608 611.2 1101.9 

-17,5 a -18,5 m 360 650 900 0.66 1877 333.4 601.9 

-18,5 a -20,5 m 360 625 1900 0.66 3963 333.4 578.8 

-20,5 a -21,5 m 320 720 3100 0.66 6467 296.3 666.7 

-21,5 a -23,0 m 675 1250 6700 0.66 13977 625.1 1157.5 

 

Para a Lei B, a curva de reação é plotada a partir do módulo Es do solo deduzida a 

partir do ensaio pressiométrico de autoperfuração (PAF). Este ensaio foi realizado próximo 

à estaca e após o término do experimento. Seus resultados são apresentados na Tabela 4.5, 

na qual ɓ ® o coeficiente de identifica­«o do solo, p0, p2, p5 e p20 as pressões para 0, 2, 5 e 

20% em volume de deformação. Para as camadas de areia e rocha foi utilizada a curva da lei 

de reação A. 

 

 

Figura 4.6 ï Lei de reação B (BIGOT  et al., 1977) 
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Tabela 4.5 ï Resultados do ensaio pressiométrico de autoperfuração (PAF) 

PROF. (m) ɓ 
p20 

(kPa) 

p5 

(kPa) 
p2 (kPa) p0 (kPa) Es (kPa) 

0.5 0.51 200 104 64 11 5638 

1.5 0.4 158 103 74 20 4971 

2.5 0.35 181 128 98 30 5790 

3.5 0.48 183 120 90 53 3953 

4.5 0.47 171 117 87 56 3304 

5.5 0.44 196 140 106 69 3922 

6.5 0.45 183 138 113 82 3171 

7.5 0.43 207 156 125 89 3657 

8.5 0.42 216 166 134 96 3812 

9.5 0.45 237 194 173 142 3036 

10.5 0.39 216 176 152 113 3611 

11.5 0.4 260 206 170 125 4423 

12.5 0.45 286 220 182 138 4525 

13.5 0.28 307 261 228 143 6753 

 

Já na Lei C, a curva de expansão PAF é usada como lei de reação. O mesmo ensaio 

da Lei B foi utilizado e seguida as recomendações de AMAR et al. (1981) sobre as aplicações 

da autoperfuração. 

O momento fletor e deslocamento da estaca estimados para as 4 fases do 

experimento, considerando cada uma das 3 leis de reação, é apresentado na Figura 4.7  Figura 

4.8, Figura 4.9 e Figura 4.10. Nessas figuras, os resultados das medições são apresentados 

para comparação com as estimativas. 
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Figura 4.7 ï Momento Fletor e deslocamento na estaca ï Fase 0 ï Ensaio de 

carregamento horizontal (BIGOT  et al., 1977) 

  

Figura 4.8 ï Momento Fletor e deslocamento na estaca ï Fase 1 ï 18/07/74 (BIGOT  et 

al., 1977) 
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Figura 4.9 ï Momento Fletor e deslocamento na estaca ï Fase 2 ï 30/07/74 (BIGOT  et 

al., 1977) 

  

Figura 4.10 ï Momento Fletor e deslocamento na estaca ï Fase 3 ï 29/10/74 (BIGOT  

et al., 1977) 
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BIGOT et al. (1982) observa que os valores máximos dos momentos estão situados 

aproximadamente nos mesmos níveis para os calculados e para os medidos: meio da camada 

mole e no nível do topo rochoso. Qualitativamente, as curvas de momentos e deslocamentos 

observados são bastante semelhantes às curvas estimadas pelos cálculos. 

Em termos quantitativos, os momentos calculados quando comparados com os 

medidos, com exceção para a Fase 0, são muito fracos no topo (especialmente em cargas 

baixas) e sempre muito fortes na base (ver Tabela 4.6). Com relação à diferença entre as leis 

de reação, nota-se que os momentos aumentam com o crescimento da rigidez do solo na 

camada mole. 

Tabela 4.6 ï Relação entre momento máximo estimado e momento máximo medido 

(BIGOT  et al., 1977) 

  

Cálculo 

Lei A 

Cálculo 

Lei B 

Cálculo 

Lei C 

Máximo na 

camada mole 

Fase 1 0.35 0.76 0.81 

Fase 2 0.46 0.93 0.76 

Fase 3 0.93 1.35 1.10 

Máximo de 

embutimento 

Fase 1 1.08 1.23 1.25 

Fase 2 1.30 1.46 1.43 

Fase 3 1.52 1.63 1.58 

 

Os deslocamentos na cabeça, calculados, com exceção para a Fase 0, são bem 

próximos dos deslocamentos medidos. Observa-se, por outro lado, que a razão entre o 

deslocamento da estaca e o solo livre é próxima de 1, o que é consistente com o estudo 

paramétrico desenvolvido por FRANK et al. (1981). Cabe salientar que o experimento foi 

feito com uma estaca bastante flexível: a relação entre o diâmetro e o comprimento da estaca 

(B/l0) está entre 2,1 e 2,4 para a camada mole. 

Por outro lado, a diferença entre deslocamentos calculados e medidos se torna 

relativamente grande na base. Além da influência da lei de reação escolhida, o possível erro 

na medição da rotação da cabeça pode ter desempenhado um papel significativo. 

Na Fase 0 do experimento (ensaio de carregamento horizontal), os momentos da 

curva experimental, exceto nos 4 primeiros metros, está localizada entre as curvas calculadas 

pelas leis A e B. Já na metade inferior da camada mole se encontra entre as curvas B e C. 

Para os deslocamentos nessa fase, a curva experimental está localizada entre as curvas das 
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leis B e C. A lei A fornece deslocamentos gerais muito fortes quando comparados com o 

experimental. Isso é explicado pelos módulos de reação fracos utilizados nesta lei. 

Com relação ao valor elevado do momento de embutimento (~15 m de 

profundidade) obtido nos cálculos, BIGOT et al. (1982) acredita que este pode estar 

relacionado com o módulo Es atribuído à camada entre 14,50 e 17,50 m (areia e cascalho). O 

valor de 14608 kPa obtido com base nos ensaios pressiométricos podem ser muito altos e não 

representar o comportamento real de toda esta camada. 

Para estudar a influência do valor do módulo na camada de solo resistente, o cálculo 

dos momentos máximos foi refeito com um módulo Es = 3963 kPa uniforme entre 14,50 e 

20,50 m, para as três leis de reação A, B, C. Os resultados são apresentados na Tabela 4.7, 

cujos números são diretamente comparáveis aos da Tabela 4.6. Esta comparação mostra que 

o momento de embutimento é significativamente reduzido pela modificação do módulo Es, 

que pode estar incorreto. Os resultados com base no ensaio pressiométrico de autoperfuração 

(PAF) conduz a valores menos dispersos que o ensaio de "Ménard", e, nesse sentido, se 

mostrou mais interessante. 

Tabela 4.7 ï Relação entre momento máximo estimado e momento máximo medido 

para diferentes módulos Es na camada de solo resistente (BIGOT  et al., 1977) 

  

Cálculo Lei A Cálculo Lei B Cálculo Lei C 

Es= 14608 

kPa 

Es= 3963 

kPa 

Es= 14608 

kPa 

Es= 3963 

kPa 

Es= 

14608 

kPa 

Es= 3963 

kPa 

Máximo na 

camada mole 

Fase 1 0.35 0.33 0.76 0.7 0.81 0.76 

Fase 2 0.46 0.45 0.93 0.87 0.76 0.74 

Fase 3 0.93 0.9 1.35 1.37 1.10 1.14 

Máximo de 

embutimento 

Fase 1 1.08 0.73 1.23 0.86 1.25 0.93 

Fase 2 1.30 0.90 1.46 1.05 1.43 1.03 

Fase 3 1.52 1.05 1.63 1.17 1.58 1.12 
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5. MODELAGEM NUMÉRICA DE ESTACAS SOB 

ESFORÇOS TRANSVERSAIS 

Neste capítulo são apresentadas revisões de modelagem numéricas desenvolvidas 

em trabalhos anteriores, uma breve descrição do programa utilizado no presente trabalho, os 

diferentes tipos de modelos de comportamento dos solos e uma comparação entre modelagem 

2D e 3D. 

 

5.1. Estudos anteriores 

A avaliação numérica de estacas sob esforços transversais foi desenvolvida por 

diversos autores em trabalhos anteriores. A seguir são apresentados um resumo dos principais 

trabalhos. 

 

5.1.1. RATTON (1985) 
 

Um dos primeiros trabalhos que avaliou o efeito da sobrecarga assimétrica em 

estacas por meio da modelagem numérica 3D foi o de RATTON (1985). Nesse trabalho, um 

estudo tridimensional pelo Método dos Elementos Finitos avaliou o empuxo atuante em um 

grupo de estacas devido à sobrecarga de um aterro. As principais conclusões do trabalho são 

que: 

(i) Os momentos fletores nas estacas são crescentes com a rigidez da estaca.  

(ii)  A profundidade onde se desenvolve o momento máximo diminui com a redução do 

diâmetro; 

(iii)  Em estacas consideradas ñr²gidasò pelo um critério de rigidez relativa, o diagrama de 

momento apresenta uma única curvatura e os deslocamentos máximos ocorrem na superfície. 

(iv) J§ para estacas ñflex²veisò, os diagramas de momento apresentam v§rias curvaturas e os 

deslocamentos máximos ocorrem em profundidade. 
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5.1.2. PIRES (2013) 
 

PIRES (2013) analisa pontes sobre dois rios em que a execução dos aterros de 

acessos foi iniciada após a conclusão da estrutura e fundação. A construção dos aterros de 

acesso às pontes resulta numa carga assimétrica, para a qual, a princípio, as estacas não 

haviam sido dimensionadas. 

Nas pontes sobre os Rio A e Rio B, os aterros dos encontros foram projetados em 

terra armada com alturas máximas entre 4,6m e 7,5m. As fundações são compostas por um 

grupo de estacas do tipo raiz, sendo 06 estacas verticais e 4 estacas inclinadas sob um bloco 

de concreto armado. Duas medidas foram adotadas de forma a mitigar os esforços nas 

estacas: (i) adoção de 2 estacas de reforço e (ii) melhoramento do solo com colunas de brita. 

O melhoramento do solo com colunas de brita só foi executado nas pontes sobre o Rio A. 

Nos encontros das pontes foram instalados inclinômetros centralizados em relação 

ao bloco de coroamento e dispostos entre a face da terra armada e a estrutura. A instalação 

dos inclinômetros ocorreram antes da execução dos aterros, após a execução das fundações. 

A investigação geotécnica foi composta apenas por sondagens realizadas nos 

encontros de cada ponte, que indicaram a presença de solos compressíveis. Os perfis 

geotécnicos das pontes avaliadas são apresentados entre as Figura 5.1 e Figura 5.8. 

 

 

Figura 5.1 ï Perfil geotécnico ï Rio A - E1 ï PD (PIRES, 2013) 
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Figura 5.2 ï Perfil geotécnico ï Rio A - E1 ï PE (PIRES, 2013) 

 

 

Figura 5.3 ï Perfil geotécnico ï Rio A ï E2 ï PD (PIRES, 2013) 
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Figura 5.4 ï Perfil geotécnico ï Rio A ï E2 ï PE (PIRES, 2013) 

 

 

Figura 5.5 ï Perfil geotécnico ï Rio B ï E1 ï PD (PIRES, 2013) 
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Figura 5.6 ï Perfil geotécnico ï Rio B ï E1 ï PE (PIRES, 2013) 

 

Figura 5.7 ï Perfil geotécnico ï Rio B ï E2 ï PD (PIRES, 2013) 
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Figura 5.8 ï Perfil geotécnico ï Rio B ï E2 ï PE (PIRES, 2013) 

Uma análise numérica 2D foi desenvolvida no programa Plaxis. O aterro em terra 

armada foi simulado como uma sobrecarga atuante no solo calculada a partir da altura e peso 

específico do material. Já os parâmetros de solo foram estimados a partir de correlações com 

os resultados das sondagens Nspt. O solo foi simulado pelo modelo Mohr-Coulomb 

considerando um comportamento drenado para todos os materiais com exceção dos materiais 

argilosos de baixa consistência. As colunas de brita foram simuladas de duas formas: (i) solo 

equivalente que considera o melhoramento do solo argiloso e (ii) utilizando transformação 

para plano-deformação conforme proposto por TAN et al. (2008). 

Quando comparados os deslocamentos horizontais das análises numéricas com as 

medições dos inclinômetros, observa-se que o resultado que mais se aproxima das medições 

é o do modelo que simula as colunas de brita como solo equivalente. Na ponte em que não 

foi executada colunas de brita, o perfil de deformação da análise apresentou valores máximos 

e formato distintos dos medidos, que, segundo PIRES (2013), se deve a simplificações das 

camadas de solo no modelo numérico que pode ter mascarado a presença de solos com maior 

resistência. 
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5.1.3. FRANÇA (2014) 
 

FRANÇA (2014) apresenta os resultados do aterro experimental descrito em 

OLIVEIRA (2015), que foi executado ao lado de um grupo de estacas com objetivo de 

simular um carregamento lateral em profundidade. Os resultados das medições foram 

comparados com os métodos analíticos clássicos e uma modelagem numérica 2D 

simplificada. A descrição e as particularidades do experimento são apresentadas no item 

anterior. 

Na análise numérica desenvolvida, as estacas foram simuladas por elementos de 

placa, tendo a sua rigidez adaptada a uma análise plana de deformação conforme sugerido 

por Springman e Ellis (2001). Nessa abordagem, as propriedades geométricas da estaca são 

calculadas a partir de uma rigidez equivalente em relação ao espaçamento entre estacas. Essa 

mesma consideração foi feita para os vigamentos da grelha entre as estacas. Tanto o solo 

quanto o aterro foram simulados pelo modelo Mohr-Coulomb, sendo os materiais moles 

considerados com comportamento não-drenados e o demais drenados. Destaca-se que a 

análise não-drenada do solo mole desconsidera a dissipação do excesso de poropressão, o 

que ignora os deslocamentos ocasionados pelo adensamento dessa camada. 

Observa-se no resultado da análise numérica que os valores de momento fletor, 

apesar de apresentarem ordem de grandeza semelhante, se encontram subestimados se 

comparados aos estimados com base nas leituras dos inclinômetros. Já com relação aos 

métodos semi-empíricos avaliados (i.e., TSCHEBOTARIOFF, 1973; DE BEER e 

WALLAYS , 1972; STEWART et Al., 1994; e GOH et Al.,1997), os resultados de momento 

fletor apontaram para valores predominantemente superiores aos estimados pelas medições. 

  Com relação aos deslocamentos horizontais, a análise numérica apresentou 

resultados superestimados no topo das estacas e subestimados no valor máximo em 

profundidade, quando comparados com as medições. 

 

5.1.4. OLIVEIRA (2015) 
 

OLIVEIRA (2015) comparou os resultados do experimento em escala real 

apresentado por FRANÇA (2014) com uma análise numérica 3D no programa Plaxis. O 

experimento executado na Vila dos Atletas dos Jogos Olímpicos Rio 2016 era composto por 
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4 estacas pré-moldadas vazadas de concreto armado com 50 cm de diâmetro, outras 3 com 

60 cm de diâmetro e 2 estacas metálica duplo W410x53, com comprimento em torno de 25m 

cada. As estacas atravessavam uma camada de argila muito mole com cerca de 10m de 

espessura, ao lado das quais, ao longo de 6 semanas, um aterro foi executado até uma altura 

de 6,7m, sendo a instrumentação monitorada por mais 1 mês. 

O corpo do aterro do experimento foi executado com geotêxtil tecido envelopado 

em camadas de 0,5m de espessura até 6m de altura. Na superfície do aterro foi disposta uma 

geogrelha Fortrac® 200/30-30. 

As cabeças das estacas foram ligadas por blocos e vigas de coroamento de concreto 

armado, formando uma grelha. 

A instrumentação instalada consistiu em: (i) 3 placas de recalque na base do aterro; 

(ii) 16 piezômetros elétricos de corda vibrante; (iii) 7 inclinômetros no interior das estacas; 

(iv) 4 inclinômetros entre as estacas com o topo solidarizado às vigas; (v) 2 inclinômetros 

fora da região do estaqueamento com o topo livre; e (vi) 9 pinos de recalque. 

A configuração do experimento é apresentada na Figura 5.9. 

 

Figura 5.9 ï Planta de locação do aterro, do estaqueamento e da instrumentação 

(OLIVEIRA , 2015) 
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Com base nas investigações geotécnicas realizadas no local, o subsolo foi dividido 

em 9 camadas, conforme perfil apresentado na Figura 5.10. 

 

Figura 5.10 ï Perfil geotécnico do local do experimento (OLIVEIRA , 2015) 

Uma análise numérica 3D inicial foi desenvolvida com objetivo de ajustar os 

parâmetros de solo adotados no modelo. O alteamento do aterro foi simulado sem considerar 

o estaqueamento e os parâmetros ajustados conforme resultados (i) dos deslocamentos 

horizontais dos inclinômetros instalados fora das estacas, (ii) deslocamento vertical ao longo 

do tempo medidos pelas placas de recalque e (iii) dissipação do excesso de poropressão 

medido pelos piezômetros. 

Além disso, foi realizada uma análise de sensibilidade utilizando um modelo 2D 

para identificar os parâmetros que mais influenciam os resultados. Na Figura 5.11, Figura 

5.12 e Figura 5.13, são apresentados os resultados das análises de sensibilidade dos 

recalques, deslocamentos horizontais e excesso de poropressão para os parâmetros de solo. 
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Figura 5.11 ï Sensibilidade dos recalques aos parâmetros do solo (OLIVEIRA , 2015) 

 

 

 

Figura 5.12 ï Sensibilidade dos deslocamentos horizontais aos parâmetros do solo: (a) 

04/07/13 e (b) 02/09/13 (OLIVEIRA , 2015) 
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Figura 5.13 ï Sensibilidade do excesso de poropressão aos parâmetros do solo: (a) 

Camada 4, (b) Camada 5, e (c) Camada 7 (OLIVEIRA , 2015) 

Após ajustados os parâmetros de solo, a análise do estaqueamento propriamente dita 

foi desenvolvida. As estacas foram modeladas com duas opções na análise numérica: (i) 

elementos de barra linear-elásticos (embedded beam) e (ii) elementos de volume elasto-

plásticos (volume pile), em que a estaca foi modelada por uma região com a mesma geometria 

da estaca real. Para a segunda opção foram desenvolvidos dois casos, (ii.a) no primeiro um 

volume cilíndrico com material único linear elástico foi definido e (ii.b) no segundo como 

volume de seção anelar com a mesma geometria da estaca real para representar o concreto, 

em conjunto com elementos tubulares do tipo ñplateò externamente ao volume, representando 

a armadura. 

Após análise dos resultados, OLIVEIRA (2015) concluiu que a modelagem de 

estacas sob carregamento lateral em profundidade utilizando o PLAXIS 3D se mostrou 

satisfatória. O formato dos perfis de deslocamento horizontais, curvaturas e momentos 

fletores foram os mesmos que os medidos pela instrumentação, além dos valores 

apresentarem a mesma ordem de grandeza. 

Com relação às opções de modelagem das estacas (embbeded beam vs. volume pile), 

os resultados que mais se aproximaram dos deslocamentos horizontais, curvaturas e 

momentos fletores são da segunda opção. Para baixos níveis de solicitação, os resultados da 

modelagem atrav®s de elementos do tipo ñembbeded beamò s«o satisfat·rios. No entanto, 

para n²veis de solicita­«o maiores, os resultados de momento fletor utilizando ñembedded 

beamò tendem a ser superestimados. 



60 

 

OLIVEIRA (2015) salienta que ñembora a modelagem com elementos de volume 

tenha se mostrado mais representativa que com elementos ñembedded beamò, ela requer 

maior capacidade computacional e pode tornar a análise inviávelò. 

 

5.1.5. COBE (2017) 
 

O aterro experimental descrito por FRANÇA (2014) também foi analisado no 

trabalho de COBE (2017). Nele se avaliou, através de uma análise numérica bidimensional, 

a influência nos esforços atuantes na estaca pelo efeito de grupo e da distância do 

estaqueamento ao aterro. Os resultados indicam que o efeito de grupo pode reduzir 

deslocamentos e momentos fletores nas estacas atrás da primeira linha em até cerca de 50%. 

Conclui-se também que os esforços nas estacas devidos à sobrecarga do aterro só podem ser 

considerados desprezíveis caso esse esteja afastado da estaca em pelo menos 2,5 vezes a 

espessura de solo mole. 

 

5.1.6. MARCELINO (2022) 
 

MARCELINO (2022) apresenta um estudo comparativo entre os resultados de 

monitoramento, métodos semiempíricos e modelagem numérica de dois experimentos em 

Amsterdã, Holanda, publicados por Heyman e Boersma (1961 e 1965). 

No primeiro caso, um experimento com uma linha de 3 estacas metálicas quadradas 

de 30cm de largura, 6mm de espessura e 12,5m de comprimento, distanciadas entre si em 

5m, em que um aterro com 7m de altura foi construído a uma distância inicial de 30 m da 

linha de estacas. Posteriormente, o aterro foi expandido de forma a reduzir a distância entre 

ele e a linha de estaca, sendo, no total, feitas 5 etapas com incremento de 5m cada e intervalo 

de 2 semanas entre as etapas. De forma a restringir o deslocamento do topo das estacas, essas 

foram apoiadas por uma viga rígida de concreto suportada por um conjunto de 8 estacas 

inclinadas. 

A medição dos momentos fletores nas estacas foi feito com a instalação de 

extensômetros tipo Strain Gauges. Além disso, o excesso de poropressão do solo foi medido 

por meio da instalação de piezômetros elétricos próximos das estacas. A deformação 
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horizontal do solo foi medida por meio de um inclinômetro instalado no local, em que a 

leitura era realizada após o avanço de cada etapa do experimento. 

 

Figura 5.14 ï Vista lateral e planta esquemática do experimento (MARCELINO , 

2022) 

A estratigrafia do subsolo local do Caso 1 é apresentada na Figura 5.15, em que se 

observa a uma camada de material de baixa consistência com aproximadamente 8,5m de 

espessura. 

   

Figura 5.15 ï Estratigrafia do subsolo do Caso 1 (MARCELINO , 2022) 
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Já o segundo caso trata de outro estudo em escala real em que um aterro foi 

construído em 3 etapas de 1,4m de espessura cada, em que duas estacas metálicas idênticas 

as do primeiro caso foram instaladas no pé do talude do aterro e 12m afastado dele. O 

deslocamento horizontal da cabeça das estacas foi impedido por um macaco hidráulico. 

Assim como no primeiro caso, os momentos fletores nas estacas foram medidos por 

extensômetros instalados nas estacas. A reação horizontal no topo das estacas foi medida por 

dinamômetros elétricos acoplados ao macaco hidráulico. 

A estratigrafia do subsolo local do Caso 2 é apresentada na Figura 5.16, em que se 

observa a uma camada de material de baixa consistência com aproximadamente 9,5m de 

espessura. 

 

Figura 5.16 ï Estratigrafia do subsolo do Caso 2 (MARCELINO , 2022) 

No estudo dos dois casos foram desenvolvidas análises numéricas 2D no programa 

Sigma/W. A construção do aterro foi simulada por um par de etapas para cada alteamento e 

inserida uma de dissipação da poropressão entre alteamentos com o intervalo igual ao 

informado por Heyman e Boersma (1961). Os materiais compostos por argila mole e turfa 

foram simulados utilizando o modelo de Cam-Clay modificado considerando as variações 
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das poropressões ao longo do tempo. Já os demais materiais como elastoplástico linear. Os 

parâmetros de resistência foram atribuídos com base nos valores típicos para cada material e 

os de deformabilidade com base nos resultados dos ensaios de cone. 

Para o Caso 1, devido à distância relativamente grande entre as estacas, adotou-se 

apenas uma no modelo, que foi simulada como ñelemento de vigaò com área e inércia iguais 

a da estaca real. Para simular a atuação da viga de concreto no topo das estacas, os 

deslocamentos horizontais e verticais desse ponto foram restringidos. 

No Caso 2 foram criados dois modelos para avaliar cada estaca do experimento. 

Assim como no Caso 1, elas foram modeladas como ñelemento de vigaò com §rea e inércia 

iguais a da estaca real. A atuação do macaco hidráulico foi simulada com a restrição aos 

deslocamentos horizontais e verticais no topo da estaca. 

Dos resultados da análise numérica, embora observada uma tendência de 

superestimar os esforços nas distâncias de 30 m e 25 m do aterro em relação à estaca, houve 

uma boa correspondência entre os resultados de momentos fletores máximos obtidos no 

modelo e os medidos por Heyman e Boersma (1961 e 1965). 

De uma forma geral, os métodos semi-empiricos avaliados (i.e., 

TSCHEBOTARIOFF, 1974; WENZ, 1963; e DE BEER e WALLAYS , 1972), não 

apresentaram resultados satisfatórios quando comparados com os medidos no experimento e 

os resultados das análises numéricas, sendo a favor ou contra a segurança.  

 

5.2. O programa Plaxis 3D 

Plaxis 3D é um programa de elementos finitos desenvolvido para a análise em 3 

dimensões de tensão-deformação, estabilidade e fluxo de água no contexto da Engenharia 

Geotécnica. 

Com relação à malha de elementos finitos, o Plaxis 3D permite um procedimento 

automático de geração de malha, no qual a geometria é dividida em elementos tetraédricos 

de 10 nós, conforme ilustrado na  Figura 5.17. O processo de geração automático da malha 

considera as camadas de solo, estruturas, carregamentos e condições de contorno definidos 

no modelo geométrico. O programa permite definir 5 fatores relativos de tamanho para os 

elementos: very coarse, coarse, médium, fine e very fine, além de permitir o refinamento da 

malha em locais de maior interesse. Destaca-se que malhas muito finas devem ser evitadas, 
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segundo o manual do programa, pois podem conduzir a um tempo excessivo de 

processamento. 

 

Figura 5.17 ï Elemento 3D gerado pelo programa (PLAXIS , 2022) 

No presente trabalho foram utilizados 3 tipos de análise permitidos pelo programa: 

(i) geração de tensões iniciais, (ii) cálculo plástico e (iii) cálculo de adensamento. O cálculo 

plástico é utilizado para realizar uma análise de deformação elasto-plástica na qual não é 

necessário levar em consideração a variação da poropressão com o tempo. Já o cálculo de 

adensamento é realizado para analisar o desenvolvimento e dissipação do excesso 

poropressão em solos argilosos em função do tempo. Destaca-se que o programa permite a 

introdução de carregamentos durante a análise de adensamento, em que a carga é aumentada 

linearmente até o nível especificado dentro do intervalo de tempo informado. 

As condições de drenagem são controladas através do tipo de comportamento 

especificado para cada material, e não da atribuição do tipo de comportamento da fase de 

análise. No caso de análises do tipo adensamento, todos os materiais são especificados como 

drenados considerando o coeficiente de permeabilidade indicado. Caso especificado como 

ñn«o drenadoò, o solo pode ser modelado em termos de tensões efetivas (ñUndrained A) ou 

em termos de tens«o totais (ñUndrained Bò). Na primeira op­«o os par©metros efetivos de 

©ngulo de atrito (◖`) e coes«o (c`) s«o utilizados. Já na segunda, a resistência não drenada 

(Su). A vantagem de utilizar parâmetros de resistência efetivos é que, após o adensamento, 

um ganho de resistência ao cisalhamento é obtido, embora esse aumento possa estar 

quantitativamente errado, já que a maioria dos modelos de solo não são capazes de fornecer 

de forma adequada o caminho de tensão efetivo em carregamento não drenado (PLAXIS, 

2022). 
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O Plaxis 3D disponibiliza no total 13 modelos de comportamento tensão- 

deformação dos solos, rocha e concreto. O manual do programa (PLAXIS, 2022) apresenta 

a aplicabilidade dos modelos considerando o tipo de material (ver Tabela 5.1), em que as 

classifica como: A - O melhor modelo para esta aplicação; B ï Aplicação razoável do 

modelo; e C - Aproximação de primeira ordem (bruta). 

Tabela 5.1 ï Aplicabilidade do modelo considerando o tipo de material (PLAXIS , 

2022) 

 
 

Além disso, apresenta a aplicabilidade para os tipos de obra (ver Tabela 5.2). 

Tabela 5.2 ï Aplicabilidade do modelo considerando o tipo de aplicação (PLAXIS , 

2022) 

 

Com relação a modelagem das estacas, o manual do Plaxis 3D indica duas opções 

para avaliação da movimentação lateral do solo: Embedded Beam e Volume Pile. O 

Embedded Beam trata-se de uma estrutura unidimensional que interage com o solo através 

de elementos de interface. Já o Volume Pile consiste em representar as estacas por um volume 

# Modelo Concreto Rocha Pedregulho Areia Silte Argila SA Argila NA
Solo 

Orgânico

1 Linear Elastico C C

2 Mohr-Coulomb B B C C C C C C

3 Hardening soil B B B B B

4 HS small A A A A B

5 UBC3DPLM B* B* B*

6 Soft Soil creep A* A*

7 Soft soil A* A*

8 Jointed rock A**

9 Modified Cam-Clay C C

10 NGI-ADP A* A* A*

11 UDCAM-S A* A* A*

12 Hoek-Brown A**

13 Concrete A

** Modelo Jointed Rock em caso de anisotropia e estratificação; Modelo Hoek-Brown para rock em geral

* Modelo Soft Soil Creep caso o comportamento dependente do tempo seja importante; Modelo UBC3D-PLM para análise dinâmica de solos 

arenosos envolvendo liquefação

# Modelo Fundação Escavação Túnel Aterro Talude Barragem Offshore Outros

1 Linear Elastico C C

2 Mohr-Coulomb C C C C C C C C

3 Hardening soil B B B B B B B B

4 HS small A A A A A A A A

5 UBC3DPLM B B B B B B B B

6 Soft Soil creep B B B A A B B B

7 Soft soil B B B A A B B B

8 Jointed rock B B B B B B B B

9 Modified Cam-Clay C C C C C C C C

10 NGI-ADP B B B A A B A B

11 UDCAM-S A

12 Hoek-Brown B B B B B B B B

13 Concrete A A A A A A A A
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associado a elementos de interface, por exemplo, a estaca é modelada como um cilindro com 

as propriedades do material da estaca, e na face deste cilindro são criados elementos de 

interface. 

A diferença entre as duas opções é de que a interface dos elementos ñembbeded 

beamò n«o permite o deslizamento do solo em rela­«o ¨ estaca na dire­«o transversal, apenas 

axial, enquanto a interface dos elementos ñvolume pileò permite em ambas as direções. Outra 

diferença é o grau de refinamento da malha de elementos finitos no entorno da estaca, que 

no caso do ñvolume pileò ® maior, o que pode ocasionar em um maior tempo de 

processamento. 

 

5.3. Modelos de comportamento tensão-deformação 

Os modelos de comportamento possuem como função reproduzir, interpretar e 

prever o comportamento tensão vs. deformação de um determinado material. Diversos 

modelos têm sido propostos, tais como modelos elásticos lineares, elásticos não lineares, 

elasto-plásticos, entre outros. A seguir é apresentado, de forma resumida, os modelos 

utilizados no presente trabalho. 

 

5.3.1. Modelo Linear Elástico 
 

O modelo Linear Elástico é baseado na lei de Hooke da elasticidade isotrópica. Este 

modelo adota apenas dois parâmetros elásticos, o módulo de Young e o coeficiente de 

Poisson. Embora o modelo Elástico Linear não seja adequado para a modelagem de solo, ele 

pode ser utilizado para modelar volumes rígidos no solo, como paredes de concreto ou rochas 

intactas. 

Neste modelo considera-se apenas a deformação elástica do material, ou seja, sem 

considerar a deformação plástica. Além disso, não é previsto a ruptura do material, o que 

impede o estabelecimento de um critério de ruptura. 
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5.3.2. Modelo Linear Elástico Perfeitamente Plástico (Mohr-Coulomb) 
 

O modelo Mohr-Coulomb é um modelo perfeitamente plástico elástico linear 

simples, que representa uma aproximação inicial do comportamento do solo ou rocha. Este 

modelo envolve cinco parâmetros de entrada: módulo de Young e coeficiente de Poisson para 

a elasticidade do solo; ângulo de atrito e coesão para a plasticidade do solo; e ângulo de 

dilatância. O manual do Plaxis 3D recomenda a utilização deste modelo em uma primeira 

análise do problema, já que os cálculos tendem a ser relativamente rápidos e obtém-se uma 

primeira estimativa das deformações. 

Este modelo permite a modelagem tanto de deformações elásticas (reversíveis) 

quanto plásticas (irreversíveis), em que a parte elástica linear do modelo é baseada na lei de 

Hooke da elasticidade (Linear Elastica). A superfície de escoamento se trata da superfície de 

ruptura estabelecida no critério de Mohr-Coulomb.  

 

Figura 5.18 ï Concepção básica do modelo Linear Elástico Perfeitamente Plástico 

(PLAXIS , 2022) 

Dilatância é a tendência que o solo apresenta de aumentar de volume quando 

cisalhado. No modelo Mohr-Coulomb a dilatância só ocorre quando o solo plastifica, de 

forma que no regime elástico as tensões cisalhantes provocam unicamente distorção. Quando 

se tem um ângulo de dilatância maior do que 0º, ao se plastificar, as deformações cisalhantes 

do solo provocam deformações volumétricas de expansão. Já para ângulo de dilatância igual 

a 0º, as deformações cisalhantes não provocam deformações volumétricas. 
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5.3.3. Modelo Hardening Soil 
 

O modelo Hardening Soil é um modelo avançado para simular o comportamento de 

diferentes tipos de solo, tanto de baixa como de elevada rigidez (SCHANZ, 1999). Quando 

submetido à tensão de desvio, o solo apresenta uma rigidez decrescente e, simultaneamente, 

desenvolvem-se deformações plásticas irreversíveis. A relação observada entre a deformação 

axial e a tensão de desvio pode ser aproximada por uma hipérbole. O modelo Hardening Soil 

utiliza a teoria da plasticidade, considera a dilatação do solo e introduz um limite para o 

escoamento. 

Este modelo solicita a definição de 3 valores de módulo de elasticidade: (i) Eur - 

módulo de descarregamento/recarregamento obtido na curva tensão-deformação do ensaio 

triaxial drenado; (ii) E50
ref - módulo secante obtido na curva tensão-deformação de um ensaio 

triaxial drenado a 50% da tensão desviadora de ruptura; e (iii) Eoed
ref - módulo edométrico 

tangente obtido no ensaio de compressão edométrica. No programa Plaxis 3D esses 

parâmetros podem ser alternativamente substituídos por: Cc ï índice de compressão medido 

no ensaio edométrico; Cs ï índice de descompressão/recompressão medido no ensaio 

edométrico; e eint ï índice de vazios inicial. 

É necessário também indicar o parâmetro m, que define o nível de dependência da 

rigidez em relação ao nível de tensões. Quanto menor o valor de m, menor a dependência do 

módulo de elasticidade em relação ao estado de tensões, o que significa dizer que se m for 

igual a zero, a rigidez independe do nível de tensões. Segundo o manual do Plaxis 3D (2022), 

o valor de m igual a 1,0 corresponde à relação tensão-deformação logarítmica típica de argilas 

moles, já para materiais granulares, se recomenda a utilização de m = 0,5. 

O modelo adota como critério de ruptura uma extensão do critério de Mohr 

Coulomb, definido pelo ângulo de atrito e coesão do solo. Quanto ao ângulo de dilatância, 

ele é utilizado no cálculo das deformações volumétricas plásticas devido às deformações 

cisalhantes. 
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5.4. Avaliação do cálculo do acréscimo de tensão horizontal pela 

Teoria da Elasticidade a partir d o MEF 

A nova abordagem (Capítulo 3), que considera o acréscimo de tensão horizontal 

junto à estaca por equações da Teoria da Elasticidade (item 3.2), é avaliada em um caso 

simples com auxílio do programa Plaxis. As análises foram 2D, portanto, no lugar da estaca, 

há uma placa. Essa placa foi considerada rígida, e apoiada horizontalmente no topo, além de 

no solo resistente/rígido inferior. 

O Caso 1 (Figura 5.19) analisa o que seria uma estaca rígida no pé de um talude, 

ou seja, com sobrecarga de um lado apenas da estaca.  

 

Figura 5.19 ï Geometria do Caso 1 

No diagrama da Figura 5.20, apresenta-se um comparativo entre o acréscimo de 

tensão horizontal no solo calculado pela equação da Teoria da Elasticidade (ñiiiò da Figura 

3.2) e o resultado obtido no Plaxis. Observa-se que há uma diferença em termos da 

distribuição das tensões, mas que os resultados ï em termos da resultante ï são bastante 

próximos. 
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Figura 5.20 ï Diagrama de acréscimo de tensão horizontal no solo junto à estaca ï 

Caso 1 

Avalia-se também o artificio apresentado no item 3.3 para se obter o empuxo na 

estaca quando existem sobrecargas nos dois lados. Foram realizadas 3 análises 2D no Plaxis, 

conforme Figura 5.21: 

- Caso 2 ï estaca sob a crista de um aterro; 

- Caso 3 ï estaca rígida apoiada horizontalmente ao lado de uma sobrecarga constante; 

- Caso 4 - estaca rígida apoiada horizontalmente ao lado de uma sobrecarga triangular. 

O objetivo é verificar se o Caso 2 corresponde à combinação das ações dos Casos 3 e 4. 
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Figura 5.21 ï Geometrias dos Casos 2, 3 e 4 

Na Figura 5.22 apresenta-se o acréscimo de tensão horizontal nos dois lados da 

estaca (esquerda e direita) calculados pela Teoria da Elasticidade (equa­»es ñiò e ñiiò da 

Figura 3.2) e resultados do Plaxis. Observa-se que a tensão resultante dos Casos 3 e 4 se 

aproxima da resultante entre o lado esquerdo e direito do Caso 2 (como há uma placa rígida, 

há diferença entre as tensões horizontais dos 2 lados dela). E, assim como no Caso 1, os 

resultados pela Teoria da Elasticidade também se assemelham aos resultados do Plaxis.  
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Figura 5.22 ï Diagrama de acréscimo de tensão horizontal no solo junto à estaca ï 

Casos 2, 3 e 4 

Pelas análises apresentadas, conclui-se que o cálculo do acréscimo de tensão 

horizontal junto a uma estaca pela Teoria da Elasticidade apresenta concordância satisfatória 

com os resultados do Plaxis. Ainda, o artificio de se considerar a diferença de tensão 

horizontal por sobrecargas dos dois lados da estaca também seria válido para uma estaca 

rígida. 
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5.5. Comparação de modelagens 2D e 3D de um caso simples 

A análise de uma estaca isolada devido a carregamento assimétrico é um problema 

3D, embora seja às vezes, na prática, avaliado por softwares 2D. De forma a avaliar as 

diferenças nos resultados das duas análises, um caso simples foi analisado com modelagem 

2D e 3D, como apresentado a seguir. 

 

Figura 5.23 ï Geometria e parâmetros de solo do exemplo simplificado 

Com relação à modelagem da estaca, a análise 2D considera que a estaca é formada 

por uma placa com 1m de largura (dimensão normal ao plano em estudo). Desta forma, a 

espessura da estaca na análise 2D é ajustada de modo a obter a mesma rigidez rotacional (i.e., 

módulo de elasticidade vs. momento de inércia) da estaca real ï no caso, tubular de aço de 

diâmetro 50 cm ï. Como o módulo de elasticidade da estaca é igual nas duas análises (aço), 

ajustou-se a espessura da estaca na análise 2D para que os momentos de inércia fossem iguais 

(Figura 5.24). 
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Figura 5.24 ï Parâmetros da estaca considerados nas análises (cotas em cm) 

Da análise dos resultados obtidos, apresentados entre a Figura 5.25 e Figura 5.27, 

observa-se que o momento fletor e esforço cortante na análise 3D é aproximadamente 40% 

superior ao da análise 2D, apesar da deformação máxima ser semelhante. 

Tabela 5.3 ï Resumos dos resultados da análise 2D e 3D 

Resultados 2D 3D Dif (%) 

Momento fletor máx 

(kN.m) 
353.5 509.9 44% 

Cortante máx (kN) 202.4 270.4 34% 

Deformação máx 

(cm) 
10.6 10.9 3% 
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Figura 5.25 ï Diagrama de momento fletor 

 

Figura 5.26 ï Diagrama de esforço cortante 
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Figura 5.27 ï Diagrama de deformação 

 

O momento fletor de uma viga (M) é o resultado da seguinte equação: 

ὓ ὉϽὍϽὯ  [5.1] 

em que E é o modulo de elasticidade, I é o momento de inércia e k a curvatura. Como os dois 

primeiros parâmetros são iguais nas duas análises, se deduz que a curvatura (k) da estaca é 

menor na análise 2D. 
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6. ANÁLISE DO EXPERIMENTO DE PROVINS  

O experimento de Provins é analisado neste capítulo por duas abordagens distintas. 

Na primeira, os métodos semi-empíricos expostos no item 2.1.4 são usados para prever o 

momento fletor e as deformações na estaca. Já na segunda abordagem, é desenvolvida uma 

análise numérica utilizando o programa Plaxis 3D. 

Além disso, uma análise de estabilidade por equilíbrio limite e uma estimativa de 

deformação vertical do solo no centro do aterro foram desenvolvidas.  

 

6.1. Parâmetros geotécnicos 

Os parâmetros geotécnicos utilizados na análise foram definidos com base nas 

informações apresentadas nos trabalhos que descrevem o experimento de Provins (BIGOT 

et al., 1977 e 1982). Estimativas e correlações com base na literatura técnica disponível foram 

utilizadas para obter os parâmetros não informados. 

Conforme apresentado no item 4.1.1, o solo local consiste em uma camada de silte 

turfoso e turfa com 10,5 m de espessura, encoberta por uma camada de 4 m de silte e argila 

menos orgânica. A superfície rochosa (giz brando) se encontra a cerca de 17 m profundidade 

e é separada da camada de turfa por 2,5 m de areia e pedregulho. O lençol freático se encontra 

a 1,0 m de profundidade. Um aterro de 43,6 m de largura com inclinação 1:2 foi executado 

em duas etapas: 3,8 m e 6,8 m de altura.  
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Figura 6.1 ï Configuração das camadas de solo 

 

6.1.1. Peso específico 
 

Os pesos específicos ɔs das camadas de solo compressíveis (i.e., site turfoso e argila) 

são obtidos a partir da equação que relaciona o peso específico seco ɔd e a umidade w do solo, 

ambos informados por BIGOT et al. (1977): 

 ‎  [6.1] 

Na camada de silte e argila pouco orgânica, o peso específico é calculado em 

18 kN/m³, e na camada de silte turfoso e turfa em 12 kN/m³. 
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BIGOT et al. (1977 e 1982) não indicam de que forma o aterro foi executado, mas 

informam que o peso específico deste material seria de 21 kN/m³. 

Estima-se o peso específico das camadas de areia e giz brando em 18 kN/m³ e 

20 kN/m³, respectivamente, conforme valores típicos apresentados por BOWLES (1997). 

 

6.1.2. Módulo de elasticidade 
 

Pelo ensaio pressiométrico de Ménard, obtêm-se o módulo de elasticidade E do solo 

igual a 2,9 MPa até 4m de profundidade e 1,4 MPa entre 4,0 e 14,5m de profundidade. Já no 

ensaio pressiométrico autoperfurante, os módulos de elasticidade médio são de 4,8 MPa e 

4,1 MPa, respectivamente. Desta forma adota-se um módulo de elasticidade igual a 4,0 MPa 

para a primeira camada e 2,0 MPa para a segunda. 

Para as camadas de areia e giz brando, atribui-se os valores típicos de 30 MPa e 

60 MPa, respectivamente, conforme indicado por BOWLES (1997) para materiais granulares 

médio a compacto. Já para o aterro, estima-se que o módulo de elasticidade seja de 5 MPa. 

 

6.1.3. Coeficiente de Poisson 
 

O coeficiente de Poisson drenado ɜ ̀ é estimado conforme os valores típicos 

indicados por BUDHU (2013). 

 

Figura 6.2 ï Valores típicos de coeficiente de Poisson drenado - BUDHU (2013) apud 

MARCELINO  (2022) 

Desta forma, adota-se um coeficiente de Poisson drenado igual (i) 0,35 para as 

camadas de argila pouco orgânico e turfa, (ii) 0,3 para o aterro e areia e (iii) 0,4 para o giz 

brando. Na condição não drenada, em que não há variação de volume, o coeficiente de 

Poisson do solo é considerado igual a 0,5. 
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6.1.4. Parâmetros de resistência 
 

O ângulo de atrito do solo é estimado com base nos valores típicos apresentados por 

BUDHU (2013), que os apresenta no estado crítico ᶫèc e de pico ʟ p̀. 

 

Figura 6.3 ï Valores típicos de coeficiente de ângulo de atrito - BUDHU (2013) apud 

MARCELINO  (2022) 

No presente trabalho será considerado o ângulo de atrito no estado crítico. Sendo 

assim, adota-se o valor de (i) 20º para o silte turfoso, (ii) 25º para a argila pouco orgânica, 

(iii) 35º para a areia e aterro, e (iv) 30º para o giz brando. 

A resistência não drenada Su para as camadas compressíveis é informada por BIGOT 

et al. (1977) como sendo igual a 40 kPa para a camada de argila pouco orgânica e 50 kPa 

para o silte turfoso. Destaca-se que BIGOT et al. (1977) informa que foram feitos ensaios de 

palheta no local, mas não deixa claro se esses valores foram obtidos por meio desses ensaios. 

Para o aterro e o giz brando, considera-se ainda uma coesão efetiva c  ̀igual a 50 kPa. 

Considera-se ainda que em todas as camadas as deformações cisalhantes não 

provocam deformações volumétricas, o que resulta em um ângulo de dilatância igual a 0o. 

 

6.1.5. Índice de compressão e recompressão 
 

Para as camadas de solo compressíveis, o índice de compressão Cc informado em 

BIGOT et al. (1982) é igual a 0,3 para a argila pouco orgânica e 1,9 no silte turfoso.  

De acordo com o KULHAWY e MAYNE (1990), o índice de recompressão Cs pode 

ser estimado a partir da seguinte equação que relaciona o índice de compressão com o 

parâmetro ȹ do modelo Cam Clay modificado, que é relativamente constante em 0,8 para 

solos argilosos. 
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ὅ ὅ ρ Ў [6.2] 

Desta forma, o índice de recompressão é estimado em 0,06 e 0,38 para a argila pouco 

orgânica e silte turfoso, respectivamente. 

 

 

6.1.6. Coeficiente de permeabilidade 
 

A permeabilidade k dos solos granulares (i.e., aterro, areia e giz brando) é estimada 

em 0,1 m/d, de acordo com KULHAWY e MAYNE (1990). Já para as camadas de solos 

finos, a permeabilidade é estimada a partir da equação apresentada em PINTO (2006), que 

relaciona a permeabilidade com o coeficiente de adensamento cv: 

ὧ
 Ȣ 

 [6.3] 

sendo mv o coeficiente de variação volumétrica expresso por: 

ά
 

ÌÏÇ  [6.4] 

onde g0 é o acréscimo de tensão vertical; pô0 a tensão vertical inicial; e e0 o índice de vazios 

inicial do solo. 

Considerando as tensões verticais iniciais no meio das camadas de argila pouco 

orgânica e silte turfoso iguais a 26 kPa e 52,5 kPa, respectivamente; os valores de Cc/1+e0 e 

cv da Tabela 4.3 informados em BIGOT et al. (1977); e o acréscimo de tensão vertical igual 

a 142,8 kN, as permeabilidades das camadas de solos finos são calculadas em 4,13x10-4 m/d 

e 6,83x10-4 m/d, respectivamente para a argila pouco orgânica e silte turfoso. 

Para representar o comportamento não saturado da camada de argila acima do lençol 

freático, considerou-se este trecho com permeabilidade 100 vezes maior que a calculada. 

 

6.1.7. Resumo dos parâmetros adotados 
 

Na Tabela 6.1 apresenta-se um resumo dos parâmetros geotécnicos adotados nas 

análises desenvolvidas no presente trabalho.  
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Tabela 6.1 ï Resumo dos parâmetros geotécnicos 
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6.2. Análise por Equilíbrio L imite 

Conforme abordado no item 2.1, o fator de segurança global é um dos principais 

fatores que influenciam a solicitação lateral das estacas (VELLOSO e LOPES, 2011). 

Diversos autores condicionam a aplicação dos métodos para avaliação de esforços e 

deslocamentos das estacas ao fator de segurança global, que deve ficar no mínimo entre 1,6 

a 1,7 (i.e., TSCHEBOTARIOFF, 1970; DE BEER e WALLAYS , 1969; STEWART et al., 

1992). Valores inferiores a este devem aumentar consideravelmente os esforços nas estacas 

(TSCHEBOTARIOFF, 1970). 

Uma análise por Equilíbrio Limite para as duas fases de construção do aterro de 

Provins foi realizada pelo método de Bishop simplificado, por meio da versão educacional 

do programa GEOSLOPE, 2019. Adotou-se esse método, embora não seja um dos mais 

rigorosos, porque é o método referência na maior parte dos trabalhos sobre este assunto. 

Destaca-se que, de forma simplificada, não foi considerado o aumento de resistência devido 

ao adensamento do solo e a contribuição da estaca na estabilidade.  

 

Figura 6.4 ï Análise de estabilidade para a 1ª Fase de construção do aterro 
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Figura 6.5 ï Análise de estabilidade para a configuração final do aterro 

Além do fator de segurança global, alguns autores apontam que a razão entre a 

sobrecarga q e a resistência não drenada Su, caso seja superior a 3, também pode indicar 

esforços e deslocamentos excessivos nas estacas, (STEWART et al., 1992). A seguir é 

apresentada uma tabela resumo para esta razão e o fator de segurança nas duas etapas de 

construção do aterro. 

Tabela 6.2 ï Resumo do equilíbrio limite  

Altura do 

aterro (m)  
F.S. q/Su 

3.8 2.78 2.00 

6.8 1.74 3.57 

 

Apesar do fator de segurança global ser maior que o mínimo indicado (entre 1,6 e 

1,7), a razão q/Su é superior a 3, se considerada a resistência da camada de silte e argila 

(40 kPa), o que sugere esforços e deslocamentos excessivos nas estacas. 
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6.3. Estimativa de recalque do solo  

De forma a confirmar os parâmetros de solo adotados, uma estimativa do recalque 

no centro do aterro é desenvolvida considerando a teoria de adensamento unidimensional de 

Terzaghi, para adensamento primário, e pela proposta de LACERDA e MARTINS (1985), 

para adensamento secundário. Os recalques calculados foram comparados com as medidas 

(Tabela 4.3) durante o experimento, conforme apresentado por BIGOT et al. (1982). 

A deformação do solo foi calculada com o aterro sendo construído em duas etapas, 

conforme esquema apresentado na Figura 6.6, que compara a execução do aterro como de 

fato foi construído (real) e o que foi considerado no cálculo teórico.  

 

  

Figura 6.6 ï Execução do aterro ï Real vs. Teórico  

O recalque de aterro construído em etapas foi calculado considerando a metodologia 

apresentada por ALMEIDA e MARQUES (2014), que considera o seguinte procedimento: 

(i)  Cálculo do recalque total correspondente à altura de aterro h1 da primeira etapa; 
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(ii)  Cálculo da variação de recalque até o tempo t1, correspondente ao início da segunda 

etapa; 

(iii)  Para o cálculo de recalque após o tempo t1, atualizar os valores de espessura da camada 

e tensão vertical efetiva no centro da camada ao final de t1; 

(iv) Cálculo do recalque após o tempo t1, considerando duas parcelas: (a) recalque ainda por 

ocorrer referente à altura de aterro da primeira etapa h1 e (b) recalque referente à altura de 

aterro da segunda etapa h2; 

(v) Cálculo da variação de recalques considerando t1 como a nova origem do tempo. 

Consideram-se como compressíveis, no cálculo de recalque, apenas as duas 

camadas de solo superficiais (i.e., argila pouco orgânica e silte turfoso). Os parâmetros de 

solo adotados nessas camadas são aqueles apresentados na Tabela 6.1. Com relação a razão 

de pré-adensamento OCR do solo, atribuísse um valor igual a 1,5 para as duas camadas. 

Apesar da tendência do coeficiente de adensamento cv diminuir com o aumento da tensão 

efetiva, de forma simplificada ele foi considerado constante. Além disso, não foi considerado 

no cálculo a submersão do material. 

A parcela de recalque devido ao adensamento secundário foi calculada considerando 

a proposta de LACERDA e MARTINS (1985). Neste cálculo foi estimado que a razão de 

pré-adensamento em que o adensamento secundário cessa OCRsec é igual a 1,7. 

Na Figura 6.7 é apresentado um comparativo entre a curva de recalque no centro 

do aterro calculada e a medida durante o experimento. 
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Figura 6.7 ï Curva de recalque ï Medição vs. Cálculo  

 

Conforme se observa na Figura 6.7, as duas curvas de recalque (medida e calculada) 

apresentam uma coerência satisfatória. O valor da última medição de recalque é de 176 cm, 

feita 122 dias após o início da construção do aterro, enquanto o valor calculado para esse 

mesmo período é de 167 cm, uma diferença de aproximadamente 5%.  Cumpre destacar que 

não está sendo considerado nesse cálculo a deformação das camadas de areia e giz brando, 

que por estarem a mais de 14m de profundidade e possuírem uma rigidez elevada, não devem 

influenciar significativamente no cálculo de recalque. A comparação entre o que foi medido 

e calculado confirmam, portanto, os parâmetros de deformação adotados na Tabela 4.3 para 

as camadas de solo compressíveis. 
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6.4. Análise por métodos semi-empíricos disponíveis 

Os métodos analíticos de previsão dos esforços e deslocamento nas estacas são 

divididos em dois grupos: (i) métodos de tensões/carregamento, onde apenas tensões atuantes 

no solo são consideradas na estimativa dos empuxos; e (ii) métodos de rigidez, em que é 

considerado, além das tensões, a rigidez relativa do solo-estaca. A seguir são apresentados 

os resultados para os principais métodos descritos no item 2.1.4. 

Para a análise do experimento de Provins considerou-se como camada compressível 

as camadas de (i) silte e argila (pouco orgânico); e (ii) argila turfosa e turfa, com espessura 

total de 14,5m. Com relação às condições de apoio, considerou-se a estaca livre no topo e 

engastada no final da camada de solo compressível. 

 

6.4.1. Métodos de tensões/carregamento 
 

6.4.1.1. TSCHEBOTARIOFF (1973) 

O acréscimo de tensão vertical junto à estaca é calculado pela Teoria da Elasticidade 

a partir da equação de Boussinesq apresentada no manual NAVFAC DM7 (1971). Para o 

cálculo considera-se uma sobrecarga trapezoidal conforme indicado na  Figura 6.8. 

 

Figura 6.8 ï Sobrecarga trapezoidal para cálculo do acréscimo de tensão vertical  
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O acréscimo de tensão para essa configuração de carga é calculado com (parâmetros 

apresentados na Figura 6.8): 

Ў„
Ͻ
ὥϽ‍ ὢϽ‌ [6.5] 

A partir da equação [6.5], obtêm-se o acréscimo de tensão no centro da camada de solo 

compressível (Z=7,25) igual a 22,3 kN/m². 

Ao aplicar a formulação proposta por TSCHEBOTARIOFF (1973), equação [2.3], 

considerando a recomendação do uso de 2B de VELLOSO e LOPES (2011), o empuxo 

gerado pelo aterro é igual a 20,6 kN/m (valor máximo). Os esforços e deslocamentos da 

estaca são apresentados na Figura 6.9. 

 

Figura 6.9 ï Diagrama de momento fletor (kN.m) e deformação da estaca (cm) - 

TSCHEBOTARIOFF  (1973) 

 

6.4.1.2. DE BEER e WALLAYS  (1969) 

Conforme equação [2.7], a altura fictícia para aplicação do método de DE BEER e 

WALLAYS  (1969) é igual a 7,93 m, o que resulta em um ângulo Ŭ de 30,4º. Se considerado 

um ângulo de atrito médio das camadas de solo mole igual a 25º, obtém-se o fator de redução 
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f igual a 0,23, conforme equação [2.6]. Desta forma, o empuxo gerado pelo aterro conforme 

equação [2.5] é igual a 32,9 kN/m. 

Apresenta-se na Figura 6.10, o diagrama de momento fletor e deformação da estaca 

para o método de DE BEER e WALLAYS  (1969). 

 

Figura 6.10 ï Diagrama de momento fletor (kN.m) e deformação da estaca (cm) 

conforme situa­«o ñaò - DE BEER e WALLAYS  (1969) 

 

6.4.1.3. SCHMIEDEL (1984) 

SCHMIEDEL (1984) propõe que o cálculo do empuxo que atua na estaca seja 

calculado pela diferença entre o empuxo ativo Ea, no lado da sobrecarga, e o empuxo passivo 

Ep, no lado oposto, conforme equação [2.10]. 

O peso específico das camadas de solo mole é calculado com base no peso específico 

seco do solo e umidade apresentados na Tabela 4.2. Com relação ao coeficiente de empuxo 

ativo, adota-se o valor médio de 0,4 para as duas camadas de solo mole. Conforme indicado 

por SCHMIEDEL (1984), o empuxo atuante nas estacas é limitado a um valor de 7 vezes a 

resistência não drenada do solo mole Su. O perfil de empuxo atuante na estaca é apresentado 

na Tabela 6.3. 
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Tabela 6.3 ï Perfil de empuxo atuante conforme SCHMIEDEL  (1984) 

 
 

Apresenta-se na Figura 6.11, o diagrama de momento fletor e deformação da estaca 

para a proposta de SCHMIEDEL (1984). 

 

Figura 6.11 ï Diagrama de momento fletor (kN.m) e deformação da estaca (cm) 

conforme situa­«o ñaò - SCHMIEDEL  (1984) 

 

 

 

 

Z(m) Ea (kN/m
2
) Ep (kN/m

2
) ph (kN/m) Limite de empuxo

0 142.8 0.0 396.7 777.8

2 157.4 36.4 336.0 777.8

4 171.9 72.8 275.4 777.8

4 171.9 72.8 275.4 972.3

6 181.5 96.8 235.4 972.3

8 191.1 120.8 195.3 972.3

10 200.7 144.8 155.3 972.3

12 210.3 168.8 115.3 972.3

14 219.9 192.8 75.3 972.3

14.5 222.3 198.8 65.3 972.3

PERFIL DE PRESSÃO - Haterro=6.8m
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6.4.2. Métodos de rigidez 
 

6.4.2.1. STEWART et al. (1994) 

STEWART et al. (1994) apresentam uma proposta para estimativa de momento 

fletor e deslocamento da estaca com base em ensaios em centrífuga. Nessa proposição a 

estimativa é feita com base nos gráficos adimensionais da Figura 2.10. Calcula-se o fator 

admissional KR em 0,0067, conforme equação [2.16], considerando as propriedades da estaca 

e a espessura de 14,5m de solo compressível com módulo de elasticidade médio de 3 MPa. 

Os fatores adimensionais Mq e yq são estimados em 0,065 e 0,015, respectivamente, conforme 

apresentado na Figura 6.12. 

 

 

Figura 6.12 ï Valores de Mq e yq correspondente a KR igual a 0,0067 

Para a situação de estaca com topo livre, adota-se um comprimento efetivo da estaca 

igual a 1,3 vezes o comprimento real. Ao aplicar as equações [2.14] e [2.15], os valores de 

momento fletor e deslocamentos das estacas são estimados em 7684 kN.m e 178 cm. 
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6.4.2.2. GOH et al (1997) 

A estimativa de momentos fletor proposta por GOH et al (1997) é resultado de 

estudo paramétrico desenvolvido a partir de um procedimento numérico que analisa a 

resposta da estaca à movimentação do solo, em que a interação solo-estrutura é modelada por 

molas hiperbólicas.  

O fator adimensional KR, conforme equação [2.24], é igual a 0,0067, ao considerar 

as propriedades da estaca e a espessura de 14,5m de solo compressível com módulo de 

elasticidade médio de 3 MPa. A partir de KR, calcula-se pelas equações [2.21] e [2.22] os 

fatores ɚ e ɓ em 0,15 e 0,30, respectivamente. 

O fator adimensional M*  é igual a 0,36, segundo a equação [2.20], o que resulta, 

conforme equação [2.23], em uma estimativa de 3500 kN.m para o momento máximo atuante 

na estaca, se considerado uma resistência não drenada média do solo compressível de 50kPa. 

Com relação à condição de apoio do topo da estaca, cumpre destacar que a 

metodologia simplificada proposta por GOH et al (1997) foi desenvolvida com base em 

estudos paramétricos cujo topo foi restringido a rotação, mas não ao deslocamento. Desta 

forma, a aplicabilidade deste método para o caso em estudo pode ser questionável.  

 

6.5. Análise pela nova abordagem 

O cálculo dos esforços e deslocamento da estaca segundo a nova abordagem 

proposta no item 3 é desenvolvida a seguir. O acréscimo de tensão horizontal junto à estaca 

é calculado pela Teoria da Elasticidade a partir da equação de Boussinesq apresentada na 

Figura 3.2. 

Ao aplicar a formulação da nova proposta, equação [3.1], obtém-se o perfil de 

empuxo ao longo da estaca conforme Figura 6.13. 
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Figura 6.13 ï Perfil de empuxo na estaca 

O coeficiente de reação horizontal kh (dimensão FL-3) do solo competente foi 

estimado a partir dos seus módulos de elasticidade E, conforme equação [3.4]. Neste caso, 

foi feita uma avaliação paramétrica com valores limites superior e inferior para a reação 

horizontal do solo. Entende-se que os valores médios de módulo de elasticidade para as 

camadas de areia e giz brando são 30 MPa e 60 MPa, respectivamente. Desta forma, adotou-

se como limite superior o dobro destes valores (i.e., 60 MPa e 120 MPa), assim como a 

metade (15 MPa e 30 MPa) para o limite inferior. As molas no modelo de cálculo foram 

espaçadas em 50 cm com coeficiente de rigidez calculados a partir da equação [3.6]. 

O modelo de cálculo é representado na Figura 6.14, em que o topo da estaca é 

considerado livre. 
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Figura 6.14 ï Modelo de cálculo para a nova abordagem (molas em kN/m) 

A partir desse modelo de cálculo, os esforços e deslocamentos da estaca para os 

diferentes coeficientes de reação horizontal do solo competente foram obtidos pelo programa 

de análise estrutural STRAP v.2022. Estes esforços são apresentados na Figura 6.15. 

 

 

Figura 6.15 ï Diagrama de momento fletor (kN.m) e deformação da estaca (cm) 

conforme nova abordagem 
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Observa-se pelos diagramas que ao variar o coeficiente de reação horizontal do solo 

competente, a mudança dos momentos fletores é pequena (diferença em no máximo 3%). No 

entanto, a diferença dos deslocamentos no topo mostra-se mais expressiva, em até 33%. 

 

6.6. Análise numérica pelo programa Plaxis 3D 

Apresenta-se a seguir a análise numérica desenvolvida no Programa Plaxis 3D para 

o experimento de Provins. Analisa-se primeiro a Fase 0 (prova de carga), em que uma carga 

horizontal de 120 kN é aplicada no topo da estaca em 6 estágios de 20 kN. Depois é feita a 

análise da sobrecarga assimétrica considerando as 3 fases do experimento: (i) execução do 

aterro com 3,8m de altura ï 47 dias; (ii) alteamento do aterro até 6,8 m de altura ï 12 dias; e 

(iii) período de adensamento ï 91 dias. 

Considera-se no modelo 3D apenas a metade do aterro, já que ele é simétrico. Sendo 

assim, as condições de contorno no plano YZ, no eixo de simetria do aterro, foram 

restringidas quanto à deformação e fluxo de água. Adotou-se no modelo uma largura de 10m, 

com a estaca no centro, o que corresponde a uma largura superior a 10 vezes o diâmetro da 

estaca. De forma a simular o aterro contínuo, ambas as extremidades dos planos XZ foram 

restringidas à deformação e fluxo. O comprimento total do modelo é de 80 m. A malha de 

elementos finitos foi gerada automaticamente pelo programa com uma distribuição grosseira 

(ñcoarseò), sendo refinada na região entorno da estaca (Figura 6.16). 

 

Figura 6.16 ï Imagem do modelo desenvolvido 
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As propriedades do solo adotadas correspondem às apresentadas na Tabela 6.1, 

conforme estratigrafia da Figura 6.17. As camadas de solo compressíveis (i.e., silte/argila e 

turfa) e o aterro foram modeladas como Hardening Soil, com parâmetros de resistência 

efetivos, enquanto as camadas mais competentes (i.e., areia e giz brando) como elasto-

plástcas por Mohr-Coulomb. Por serem apresentados em BIGOT et al. (1977 e 1982), optou-

se por utilizar, nas camadas de solo compressíveis, os índices de compressão e de vazios ao 

invés dos módulos de elasticidade. 

As estacas foram modeladas como ñEmbedded Beamò com as propriedades 

geométricas e físicas iguais às apresentadas na Tabela 4.1. O comportamento mecânico da 

estaca foi considerado como linear-elástico, não admitindo plastificação. Os elementos de 

interface especiais do ñembedded beamò foram modelados com um fator de rugosidade Rinter 

igual a 0,67. 

 

Figura 6.17 ï Estratigrafia do solo adotada no modelo 3D 
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6.6.1. Fase 0 ï Carregamento horizontal 
 

De forma a simplificar a modelagem, o carregamento horizontal no topo da estaca 

foi considerado com 4 etapas de 30 kN, calculados como análise plástica no modelo (i.e., 

sem adensamento), totalizando 120 kN. Os diagramas de momento fletor e deformação 

horizontal da estaca, ao final dos 4 estágios, são apresentados na Figura 6.18 e Figura 6.19. 

 

Figura 6.18 ï Fase 0 - Momento fletor ï Plaxis 3D  

 

Figura 6.19 ï Fase 0 ï Deslocamento horizontal ï Plaxis 3D  
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6.6.2. Fases 1, 2 e 3 ï Sobrecarga Assimétrica 
 

A construção do aterro em etapas é analisada no Plaxis 3D com todas as fases 

calculadas como ñadensamentoò pelo programa. Conforme abordado no item 5.2, o Plaxis 

3D permite a introdução de carregamentos durante a análise de adensamento, em que a carga 

é aumentada linearmente até o nível especificado dentro do intervalo de tempo informado. 

Desta forma, as 3 etapas foram simuladas com os respectivos intervalos apresentados no 

experimento. 

Com os parâmetros de resistência estabelecidos na Tabela 6.1, o processamento de 

cálculo do programa Plaxis 3D apresentou erro para a análise da 2ª Fase, indicando a ruptura 

do solo. Uma das dificuldades que o Programa possui é que ele não apresenta resultados caso 

ocorra um erro no processamento. De forma a evitar a ruptura do solo, utilizou-se nos solos 

compressíveis (i.e., silte/argila e turfa) uma coesão efetiva igual à resistência não drenada. 

Este procedimento não é correto sob o ponto de vista teórico, já que estaríamos misturando 

resistências em tensões efetivas e tensões totais. No entanto, esta foi a solução adotada, neste 

caso, para permitir a obtenção dos resultados. Destaca-se que essa prática não é recomendada, 

principalmente no desenvolvimento de projetos. 

A evolução com o tempo do recalque do solo no centro do aterro é apresentada na 

Figura 6.20. Nessa figura compara-se o resultado da análise numérica com o que foi medido 

(Tabela 4.3) e o estimado pelo cálculo teórico no item 6.3. Observa-se uma concordância 

razoável entre as curvas de recalque analisadas no programa e as medidas, principalmente 

até o fim da 1ª Fase. Na Tabela 6.4 é apresentado uma tabela comparativa dos resultados, 

onde se observa que eles são da mesma ordem de grandeza ao final de todas as fases, o que 

sugere que os parâmetros de deformação adotados na análise numérica são coerentes. 

Cumpre destacar que o valor da medição ao final da Fase 3 (150 dias) foi extrapolado 

linearmente conforme apresentado na Figura 6.20, já que a última medição dos recalques 

ocorreu com apenas 122 dias de experimento. 
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Figura 6.20 ï Curvas de recalque no centro do aterro 

Tabela 6.4 ï Recalque no centro do aterro 

Fases Dias 
Recalque (cm) 

Medido Calc. Teórico Plaxis 3D 

Final Fase 1 47 56 59 42 

Final Fase 2 59 100 106 131 

Final Fase 3 150 190 182 205 
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Os diagramas de momento fletor e deformação horizontal da estaca avaliados na 

análise numérica ao final de cada fase do experimento são apresentados entre a Figura 6.21 

e Figura 6.26.  

 

 

Figura 6.21 ï Diagrama de momento fletor ï Fase 1 

 

Figura 6.22 ï Diagrama de deformação horizontal ï Fase 1 
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Figura 6.23 ï Diagrama de momento fletor ï Fase 2 

 

 
Figura 6.24 ï Diagrama de deformação horizontal ï Fase 2 
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Figura 6.25 ï Diagrama de momento fletor ï Fase 3 

 

 

Figura 6.26 ï Diagrama de deslocamento horizontal ï Fase 3 
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6.7. Comparação de resultados 

A seguir são apresentadas comparações entre os resultados (i) das medições, (ii) de 

métodos semi-empíricos disponíveis, (iii) da nova abordagem e (iv) de análise numérica pelo 

Plaxis 3D.  

 

6.7.1. Carregamento horizontal ï Medição versus Plaxis 3D 
 

A Tabela 6.5 apresenta um comparativo entre os resultados das medições (ver 

Figura 4.2) e os obtidos na análise numérica (ver Figura 6.18 e Figura 6.19) para a Fase 0 

do experimento (carregamento horizontal). 

Tabela 6.5 ï Comparação dos resultados medidos e previstos 

Resultado Medição  Plaxis 3D Dif (%)  

M max (kN.m) 241 42 -472% 

Desl. max (mm) 9.5 4.8 -98% 

 

Dos resultados da análise numérica observa-se que os diagramas de momento fletor 

e deformação apresentam forma e magnitudes distintas do que foi medido. No diagrama de 

momento fletor medido, ocorre uma inflexão da curva a aproximadamente 4 m de 

profundidade, enquanto no analisado pelo Plaxis 3D a inflexão ocorre próximo ao centro da 

camada de solo mole, como se a estaca fosse uma viga bi-apoiada carregada uniformemente 

pelas camadas de solo (Figura 6.27). Destaca-se no diagrama de deslocamentos medidos que 

aparentemente a ponta da estaca está se deslocando, o que não é observado na análise 3D 

(Figura 6.28). Este deslocamento, que a princípio não teria explicação já que nenhuma 

camada de solo compressível foi relatada nessa profundidade, pode ter influenciado o 

resultado medido. 
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Figura 6.27 ï Diagrama de momento fletor ï Fase 0 ï Medição versus Plaxis 3D  

 

Figura 6.28 ï Diagrama de deslocamento horizontal ï Fase 0 ï Medição versus Plaxis 

3D  
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6.7.2. Métodos Semi-empíricos e Nova Proposição versus Medições 
 

Compara-se na Tabela 6.6 os resultados dos métodos disponíveis e da nova 

abordagem com os resultados máximos das medições. Os valores positivos da diferença 

significam que os resultados das medições são superiores ao dos métodos semi-empiricos. 

Além disso, na comparação considera-se o módulo dos valores máximos de momentos 

fletores obtidos, ou seja, sem avaliar o sentido no diagrama de momento. De forma a facilitar 

a visualização, diferenças superiores a 50% (positiva ou negativa) foram marcadas em 

vermelho e as inferiores em verde. Destaca-se que o valor máximo de momento fletor medido 

ocorreu na 2ª Fase do experimento (conclusão do aterro), e não após o adensamento. 

Tabela 6.6 ï Comparativo dos resultados dos métodos e das medições 

Metodologia Método 

Resultados - Métodos Resultados - Medição 

M (kN.m) 
Desl. max 

(cm) 

M 

(kN.m) 
Diferença 

Desl. 

max 

(cm) 

Diferença 

Métodos 
disponíveis 

TSCHEBOTARIOFF 
(1973) 

-1083 5.92 

-1639  

51% 

32.4  

447% 

DE BEER e 
WALLAYS (1969) 

-3459 20.6 -111% 57% 

SCHMIEDEL 
(1984) 

-28264 182 -1625% -462% 

STEWART et al. 
(1994) 

-7684 178 -369% -449% 

GOH et al (1997) -3500 - -114% - 

Nova 
Abordagem 

E` médio -8964 112 
 

-1639  

-447% 

32.4 

-246% 

E` lim. Sup. -8863 98.5 -441% -204% 

E` lim. Inf. -9138 131 -458% -304% 

 

Um resumo gráfico das diferenças é apresentado nas Figura 6.29 e Figura 6.30. 

Nelas se observa que os momentos fletores dos métodos disponíveis tendem a ser superiores 

ao medido, com exceção do TSCHEBOTARIOFF (1973). Já os deslocamentos possuem uma 

maior variabilidade (alguns métodos superiores e outros inferiores à medição). De uma forma 

geral, tanto os momentos fletores quanto os deslocamentos avaliados nos métodos 

disponíveis tiveram uma divergência significativa (>50%) da medição. O mesmo se observa 
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para os resultados da nova abordagem, em que os valores de momento fletor e deslocamento 

ficaram significativamente acima da medição. 

 

 

Figura 6.29 ï Diferença entre método e medição ï Momento fletor 

 

Figura 6.30 ï Diferença entre método e medição ï Deslocamento horizontal 
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Destaca-se que o momento fletor máximo medido ocorre na 2ª Fase do experimento, 

ou seja, antes da fase de adensamento da camada de solo compressível. Isso vai de encontro 

ao indicado por DANZIGER e LOPES (2021), que sugerem que as estacas sejam instaladas 

idealmente após o aterro. Quando observado o diagrama de deslocamento medido, nota-se 

que a parte inferior da estaca se desloca acompanhando o movimento do carregamento. Este 

movimento, que sugere uma falta de engaste da estaca, pode ter influenciado os esforços e 

os deslocamentos medidos. 

 

6.7.3. Métodos versus Plaxis 3D 
 

Apresenta-se na Tabela 6.7 um comparativo dos métodos disponíveis e a nova 

abordagem com os resultados obtidos no Programa Plaxis para a última fase do experimento 

(Fase 3), em que se realça em vermelho as diferenças superiores a 50% e em verde as 

inferiores a 50%. Quando os valores das diferenças forem positivos, significa que os 

resultados do Plaxis 3D foram superiores aos métodos, e nos negativos o inverso. 

Tabela 6.7 ï Comparativo entre momento fletor e deslocamento horizontal ï Métodos 

analíticos vs. Plaxis 3D 

Metodologia Método 

Resultados - Métodos Resultados - Plaxis 3D 

M (kN.m) 
Desl. max 

(cm) 

M 

(kN.m) 
Diferença 

Desl. 

max 

(cm) 

Diferença 

Métodos 
disponíveis 

TSCHEBOTARIOFF 
(1973) 

-1083 5.92 

-9850  

810% 

120.6  

1937% 

DE BEER e 
WALLAYS (1969) 

-3459 20.6 185% 485% 

SCHMIEDEL 
(1984) 

-28264 182 -187% -51% 

STEWART et al. 
(1994) 

-7684 178 28% -48% 

GOH et al (1997) -3500 - 181% - 

Nova 
Abordagem 

E` médio -8964 112 

-9850  

10% 

120.6  

8% 

E` lim. Sup. -8863 98.5 11% 22% 

E` lim. Inf. -9138 131 8% -9% 
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Na Figura 6.31 e Figura 6.32, apresenta-se de forma gráfica um resumo das 

diferenças. Observa-se que, de forma geral, os resultados dos métodos são significativamente 

inferiores ao da análise numérica. O método de SCHMIEDEL (1984) foi o único que 

apresentou resultados conservadores quando comparado à análise numérica. O método de 

STEWART et al. (1994) foi o que apresentou maior concordância nos resultados, apesar da 

diferença ainda importante de 28% para o momento fletor e 48% no deslocamento horizontal. 

Com relação aos resultados da nova abordagem, observa-se uma excelente convergência 

(~10%) nos resultados de momento fletor em todas as hipóteses de coeficiente de reação 

horizontal do solo competente. O mesmo se conclui para os deslocamentos, em que a 

diferença no resultado para as diversas hipótese de modulo de elasticidade variou entre 8% e 

22%.  

 

 

Figura 6.31 ï Diferença entre métodos e análise numérica ï Momento Fletor 
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Figura 6.32 ï Diferença entre métodos e análise numérica ï Deslocamento horizontal 

 

6.7.4. Medição versus Plaxis 3D 
 

 

A Tabela 6.8 apresenta um comparativo entre os valores medidos e os avaliados no 

Plaxis 3D para o momento fletor e deslocamento horizontal. Considera-se como momento 

fletor positivo os resultados que tracionam o lado oposto do aterro. Neste comparativo 

verifica-se que os valores medidos para o momento na parte inferior da estaca (momento 

mínimo) e o deslocamento no topo são significativamente inferiores (>250%) ao da análise 

numérica em todas as fases. Apesar do momento medido na parte superior da estaca também 

ser significativamente inferior ao da análise, a divergência tende a ser menor (variando de 63 

a 203%). 
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Tabela 6.8 ï Comparativo entre momento fletor e deslocamento horizontal ï Medição 

vs. Plaxis 3D 

Fase Resultado Medição  Plaxis 3D Dif (%)  

1 

M max (kN.m) 345 1044 203% 

M min (kN.m) -387 -2875 642% 

Desl. max (cm) 3.8 26.2 590% 

2 

M max (kN.m) 675 1518 125% 

M min (kN.m) -1639 -8251 403% 

Desl. max (cm) 17.0 97.5 474% 

3 

M max (kN.m) 785 1283 63% 

M min (kN.m) -1045 -9850 843% 

Desl. max (cm) 32.4 120.6 272% 

 

 

Na Figura 6.33 e Figura 6.34, apresenta-se um comparativo entre os diagramas das 

medições e da análise numérica. Quando comparados com os diagramas de momento fletor 

medidos no experimento, observa-se que eles possuem uma forma semelhante, onde o 

momento na parte superior da estaca a traciona no lado oposto ao aterro, enquanto o momento 

na parte inferior, de maior magnitude, a traciona no lado do aterro. Verifica-se, no entanto, 

que a relação entre momento máximo e mínimo é próximo da unidade no caso da medição, 

o que pode ser um indicativo de que a estaca não esteja adequadamente ancorada no solo 

competente. 

No que diz respeito ao deslocamento horizontal, observa-se que, no diagrama 

medido, a parte inferior da estaca apresenta um deslocamento no solo competente da ordem 

de um terço (1/3) do deslocamento máximo no topo. Este seria mais um indício de que a 

estaca não estiva adequadamente ancorada em solo competente. No diagrama da análise 

numérica esse deslocamento na parte inferior não ocorre, sendo a deformação da estaca na 

camada de solo competente próximo a zero.  
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Figura 6.33 ï Diagrama de momento fletor ï Fase 0 ï Medição versus Plaxis 3D  

 

Figura 6.34 ï Diagrama de deslocamento horizontal ï Fase 0 ï Medição versus Plaxis 

3D  






















