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Uilliam Rocha da Silva
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Orientador: Mauricio Ehrlich
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Estudou-se obra de aterro rodoviario construido em etapas sobre solos moles,
os resultados da instrumentagdo foram analisados quanto a estabilidade e aos
recalques causados por adensamento. Verificou-se a influéncia dos drenos verticais
no processo de adensamento da fundacdo. Retroanalisaram-se as rupturas
observadas, buscando entender e explicar as causas de sua ocorréncia. O
desempenho do aterro foi avaliado através de metodologias que consideram os dados
referentes a instrumentacgéo de recalque e poro-pressédo. Concluiu-se na pesquisa que
os drenos verticais sdo determinantes na aceleragdo dos recalques. O ganho de
resisténcia ndo-drenada, em funcdo do processo de adensamento ao final de cada
etapa, aumenta a estabilidade da estrutura. O reforgo geossintético colocado na base
do aterro foi importante na manutengdo da estabilidade, melhorando a seguranca da

obra.
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ANALYSIS OF THE BEHAVIOR OF REINFORCED EMBANKMENTS OVER SOFT
CLAY DEPOSIT: A CASE STUDY OF BA-685 HIGHWAY, SANTA CRUZ CABRALIA,
BA.

Uilliam Rocha da Silva

December/2008

Advisor: Mauricio Ehrlich

Department: Civil Engineering

A road embankment over soft clay has been studied. Failure during the
embankment construction was observed. Monitoring results were analyzed regarding
its stability and settlements. The influence of the vertical drainage in the consolidation
process of the soft clay deposit was evaluated. Back analyses were performed, in order
to verify the causes of failure. The analyses were performed taking into consideration
settlements and pore pressure measurements. Vertical drainage was determinant for
the consolidation process acceleration. The undrained resistances of the soft clay
foundation increase with the consolidation process, and promote a gain in stability.
Analyses show that the geosynthetic reinforcement at the base of the embankment

lead to an important increase in stability.
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CAPITULO 1- INTRODUCAO

1.1- RELEVANCIA DO TEMA

A escassez de areas adequadas para construgdo, do ponto de vista geotécnico, aliada
a crescente necessidade de ampliacao e implantagdo de infra-estrutura urbana e de
transporte (conjuntos habitacionais, ferrovias, pontes, rodovias etc) para atender a
necessidade urgente de desenvolvimento sécio-econdmico do Pais, faz com que
areas de “charco”, pantanosas, outrora consideradas inadequadas e evitadas para
construcdo, devido as baixas resisténcias, grandes deformabilidades e grandes
dificuldades construtivas, passem a ser, gragas ao avango tecnoldgico experimentado
nas ultimas décadas, utilizadas até como alternativas técnica e economicamente mais

viaveis.

Grandes cidades brasileiras se desenvolveram proximo a costa litordnea, planicie
costeira ou mesmo junto a margens dos grandes rios. Depdsitos de solos moles sao
muito comuns nestas areas e ocorrem de Norte a Sul do Brasil a exemplo das
formagdes da Baixada Fluminense, Baixada Santista, litoral de Santa Catarina,

Parana, Rio grande do Sul, Bahia e Sergipe.

Antigamente, excluida a possibilidade de remog¢ao da camada de argila mole, o que sé
se mostra viavel para camadas de pequenas espessuras, menores que 4m,
modificava-se o caminhamento de uma rodovia como Unica solu¢cdo. Atualmente, a
implantacao de infra-estrutura de transporte sobre solo compressivel é cada vez mais
comum. Aterros sobre solos moles se tornaram uma necessidade, e um desafio a ser
enfrentado pela comunidade geotécnica, haja vista a necessidade de duplicagdo de
rodovias e em obras de melhoria e ampliagcao do sistema viario das principais cidades

brasileiras.

A solucdo para ocupacao dessas areas vem sendo obtida através do enfrentamento
do problema. A partir de estudos e pesquisas visando o entendimento das
caracteristicas e comportamentos dos solos moles nasceram as novas solucbes
geotécnicas que incluem desde técnicas construtivas como construgdo por etapas, uso
de bermas de equilibrio, até tratamentos com inclusdes, estacas e elementos de
reforgos, todos objetivando adequar esses tipos de solos para atender os esforgos

solicitantes das obras.



Nesse rol de solugbes se inclui a utilizagdo dos geossintéticos como elemento de
reforgo de solos (geotéxtil e geogrelhas) assim como o uso de drenos verticais pré-
fabricados para aceleragao de recalque. Estas solu¢gdes mundialmente empregadas ha
algumas décadas tem por objetivo melhorar a condigao de estabilidade global ao fim
do periodo construtivo, acelerar os recalques, além de proporcionar uma condicéo de
construgdo mais controlada durante operagao de equipamentos pesados de

terraplenagem nas primeiras camadas.

Pretende-se nessa dissertagao analisar o comportamento de um aterro sobre solos
moles através de ensaios de campo, laboratdrio e instrumentagdo geotécnica e assim
compreender melhor o tema “Aterros Reforgados Sobre Solos Moles”, considerado de
extrema importancia, visto a caréncia no meio técnico de dados experimentais sobre

esse assunto.

1.2- OBJETIVOS E ORGANIZAGAO DA DISSERTACAO

Teve-se nessa pesquisa por objetivo avaliar o comportamento de um aterro rodoviario
sobre solos moles de grande espessura, no qual foram empregados drenos verticais e

também, em algumas sec¢des, reforgo geossintético.

Teve-se disponibilizados ensaios de campo e instrumentagdo geotécnica e deu-se
enforque nos seguintes aspectos:
» ldentificagdo da contribuicdo do reforgo de geossintético e dreno vertical no
comportamento da obra;
» Retroanalise visando explicar as rupturas ocorridas;
> Anadlise de recalques medidos e calculados, incluindo o processo de

adensamento.

O Capitulo 2 sera destinado a uma revisdo bibliografica onde serdo abordados
conceitos basicos sobre aterros sobre solos moles, geossintéticos, métodos utilizados
para analise de estabilidade e métodos destinados a analise de adensamento de

aterro sobre solos moles.

No Capitulo 3 serd apresentado uma descrigdo detalhada da localizagéo, geologia,
etapas construtivas e principais problemas observados da obra a ser analisada.



No Capitulo 4 serdo apresentados os resultados da caracterizagdo geotécnica obtida
através de ensaios de granolometria e Limites de Atterberg, assim como os principais
parametros de resisténcia e compressibilidade obtidos dos ensaios de campo (palheta,
piezocone), e ensaios de laboratdrio (cisalhamento direto), realizado nos materiais

envolvidos na construgao da obra (argila mole, areia e material do aterro).

O Capitulo 5 sera destinado a apresentacdo dos dados obtidos da instrumentagao
geotécnica e englobarao os dados de recalque, obtidos através de placas de recalque,
dados piezométricos, obtidos através de piezOmetro pneumatico e Casagrande e

deslocamentos horizontais em profundidade, obtidos através de inclinémetros.

O Capitulo 6 sera apresentado uma analise do comportamento da obra no que diz
respeito a estabilidade e recalques. Através dos métodos descritos no capitulo 2 seréo
realizadas analises e retroanalise, tanto com relagcdo a estabilidade global como
adensamento, visando compreender e comparar os resultados obtidos através das

formulacdes tedricas com os resultados obtidos em campo.

No Capitulo 7 relacionam-se as conclusdes da presente pesquisa e sugestdes para

trabalhos futuros.



CAPITULO 2- REVISAO BIBLIOGRAFICA

2.1- ATERROS SOBRE SOLOS MOLES

A construgéo de aterros sobre solos moles, ainda constitui um dos grandes desafios
da Engenharia Geotécnica. A necessidade de construir sobre areas com grandes
espessuras de solo mole se tornou um problema muito comum, principalmente pela
falta de areas disponiveis, com boas caracteristicas geotécnicas no que diz respeito a
capacidade de suporte e deformabilidade, para execugcdo e ampliacdo de obras de

infra-estrutura rodoviaria e até mesmo urbana.

Solos moles, por apresentarem caracteristica de baixa resisténcia ao cisalhamento e
grande compressibilidade, tornam a execugcdo dessas obras muito problematica. A
construcdo de aterros sobre solos moles deve atender aos seguintes requisitos
béasicos:
» Apresentar fator de seguranca adequado quanto a possibilidade de ruptura
generalizada;
» Apresentar deformacgodes, no fim ou apds a construgédo, compativeis com o tipo

de obra, evitando-se também danos a estruturas adjacentes.

Objetivando viabilizar a construgdo de aterros sobre solos moles de grandes
espessuras, onde a possibilidade de remogao e posterior substituicio da camada de
argila mole sédo descartadas, algumas solugdes vém sendo adotadas, sendo as mais
comuns:

» Utilizacado de bermas de equilibrio;

Estabilizagdo do solo de fundagao através da construgdo por etapas:

Estabilizacao através de drenos verticais pré-fabricados com sobrecarga;

Refor¢o do conjunto aterro-fundagéo com estacas de brita, areia ou concreto;

Reforgo do conjunto aterro-fundagao com inclusdo de geossintético;

YV V V V V

Solugbes combinadas.
2.1.1- BERMAS DE EQUILIBRIO
A utilizagdo de bermas de equilibrio € uma técnica que ndo visa aumentar a

resisténcia ao cisalhamento do solo mole, mas criar momentos capazes de

contrabalangar os mobilizados pelo corpo do aterro impedindo a ruptura. A adicao de



bermas de equilibrio, como ilustrado na figura 2.1, faz com que a relagdo entre os

momentos resistentes e atuantes se torne aceitavel do ponto de vista da seguranca.

Essa técnica foi desenvolvida em 1948 pelos engenheiros suecos B. Jackobson e W.
Fellenius (VELOSO, 1957). Através do método proposto é possivel calcular a altura
admissivel de um aterro sobre solo mole, e consequentemente o numero de bermas e
0 seu comprimento para atingir a estabilidade. Jackobson desenvolveu o método de
dimensionamento levando em consideragéo as seguintes hipoteses:

» Condi¢ao nao-drenada;

» Solo de fundagdo homogéneo com resisténcia ndo-drenada (S,) constante com

a profundidade;
» Estado plano de deformacéo;
» Despreza-se a parcela de resisténcia devida ao aterro;

» Superficie de ruptura circular.

Segundo Jackobson a capacidade de carga (q,) sob condi¢do ndo-drenada é dada

por:
g, =555, =y,H, [2.1]
H, =552 [2.2]
Va
H

H =—9 2.3
"~ Es [2.3]

onde:

Ho- altura do aterro;

Yat- P€SO especifico do aterro.

A imposicao de H;> Hy, implica na adogao de bermas de equilibrio. Nesse caso:
p, = p, —5.55,, [2.4]
onde:
p1 = tens&o na superficie do solo mole devido ao aterro;
p. = tensdo no solo mole devido a berma;

Sadm = Fis [25]

E necessario que p, <5,5S,,,, caso contrario sera necessario outra berma.

adm?



A utilizagdo de bermas de equilibrio tem sofrido uma redugéo significativa, visto que
sua adocdo requer um aumento excessivo no consumo de material para aterro e de
area disponivel em fungdo da largura requerida. Outro fator importante € que o
beneficio da utilizagdo das bermas se restringe apenas a eliminagéo do problema de
ruptura, sendo o problema do recalque agravado com sua utilizagdo. Na figura 2.1 sédo
apresentados os casos analisados por Jackobson.
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Figura. 2.1— Projeto de berma de equilibrio sobre argilas moles (VELOSO, 1957).



2.1.2- CONSTRUCAO POR ETAPAS

A construgao por etapas pode ser definida com uma divisdo do carregamento do solo
do aterro em cargas inferiores a carga final a ser aplicada (25% a 30% da carga final),
objetivando n&o ultrapassar a capacidade de suporte do solo de fundagdo. Esse
processo ¢é feito, adicionando-se etapas de carregamentos complementares, em

tempos preestabelecidos, até que a altura final do aterro seja atingida.

O principal objetivo dessa técnica € de aumentar a resisténcia ao cisalhamento do solo
de fundacao através do aumento das tensdes efetivas, o que é obtido pela dissipacao,
com o tempo, do excesso de poro-presséo induzidas pelo carregamento. Ao fim de
cada etapa de carregamento uma nova avaliagdo da estabilidade deve ser efetuada,
como pré-requisito para execugdo da etapa seguinte, podendo essa avaliagdo ser
conduzida por tensbes totais (¢=0) ou tensdes efetivas o que no caso exigiria o
conhecimentos dos parametros de resisténcia efetivos ¢’, ¢" do solo e dos excessos
de poro-pressdo gerados pela carregamento do aterro. A andlise em termos de
tensdes totais € em geral preferida em projeto visto a dificuldade em estimar os

excessos de poro-pressao desenvolvidos durante a construgcéo do aterro.

2.1.3- DRENOS VERTICAIS COM SOBRECARGA TEMPORARIA

A introducao de drenos verticais na massa do solo de fundagao, associada a aplicagao
de sobrecarga (25% a 30% da carga final), tem por objetivo acelerar o processo de
adensamento do solo mole, facilitando a saida da agua, devido ao carregamento do
aterro aplicado. Acelerando o processo de adensamento, acelera-se o aumento de
tensao efetiva e conseqlientemente o aumento da resisténcia ao cisalhamento do solo

de fundagéo.

Os primeiros drenos utilizados em 1920 na Califérnia, nos Estados Unidos, foram
construidos com areia. Kjellman desenvolveu, cerca de 10 anos depois, na Suécia, o
primeiro prototipo de dreno pré-fabricado cujo nucleo era de papeldo. A partir dos anos
70, o nucleo de papelao foi substituido por um de plastico (polipropileno) com sulcos,
porem ainda com filtro de papel, esse dreno foi batizado de Geodrain (ALMEIDA,

1992). Atualmente filtros de geotéxtil foram incorporados aos drenos pré-fabricados.

Os drenos verticais pré-fabricados possuem elevada resisténcia mecanica, o que

garante a sua integridade durante as operacdes de instalagdo, resistindo as



solicitagbes provenientes da cravagdo, e suportando os esforgcos oriundos da
deformacéo horizontal e vertical da massa de solo de fundagdo em adensamento. Em
contrapartida, os drenos tradicionais de areia sdo muitos susceptiveis a danos durante
sua execucgdo e operagdo. Em argilas muito moles pode ocorrer cisalhamento dos

drenos de areia, que se torna inoperante.

O pré-carregamento na superficie do solo de fundagdo, obrigatoriamente devera ser
iniciado por uma camada de material granular, areia, por exemplo, para facilitar a

drenagem superficial da agua expulsa no processo de adensamento.

A rapidez na execugao do servigo, superior a qualquer outro tipo de método, tornou o
dreno pré-fabricado cada vez mais utilizado no Brasil. A utilizacao desse tipo de dreno
traz grande benéfico econémico, em fungéo da grande produtividade comparada aos
drenos de areia. O colchdo drenante pode ser executado com materiais britados
associados a geossintéticos de filtragao e/ou separagao o que evitaria a exploragédo de

jazidas.

Sobrecarga temporaria

//////////////////////

AR e \\&\\\\\

\\‘\%\

Geodrenos
Figura 2.2 - Tratamento de fundagdo com geodrenos e sobrecarga temporaria (DNER
PRO- 381/98)

2.1.4- REFORCO DO CONJUNTO ATERRO-FUNDAGAO COM ESTACAS DE
BRITA, AREIA OU CONCRETO.

Algumas técnicas acima descritas para construgdo de aterros convencionais
(construgao por etapas e drenos verticais) exigem um determinado periodo de tempo
para que o adensamento do solo mole de fundagdo promova a melhoria nas
caracteristicas de resisténcia necessaria a manutengcdo da estabilidade da obra.

Muitas obras, no entanto, tém principalmente como fatores condicionantes, prazo



construtivo curto e recalques poés-construtivos admissiveis muito pequenos. Para
atender essa necessidade, a construcdo de aterros sobre estacas se impde como
alternativa. Essa técnica tem como objetivo transferir a maior parte da carga,
produzida pelo corpo do aterro, para camadas de solos mais competentes através da

inser¢cdo de um malha quadrangular ou triangular de estacas.

As estacas também promovem a melhoria do comportamento do solo de fundacgéo de
duas formas:

v" Minimizando os deslocamentos horizontais e verticais (recalques);

v" Agindo como reforgo de fundagdo, promovendo melhora na estabilidade global

quanto a ruptura.

Do ponto de vista ambiental, a utilizagdo de colunas faz com que seja necessario
menor volume de material para aterro em comparacido com as demais alternativas
construtivas o que diminui os custos e os impactos ambientais com exploracdo de

jazidas.

As colunas podem ser granulares, executadas com areia ou brita ou de concreto. As
malhas de colunas de areia ou brita sdo um dos métodos mais utilizados para reforgo
do conjunto aterro fundagdo e o processo de vibra-substituicdo a forma mais comum

de execucéo.

O método de vibro-substituigdo produz uma malha de colunas granulares que atuam
como estacas semi-rigidas transferindo grande parte da carga do aterro para camadas
sobrejacentes mais resistentes. Por fim as colunas granulares também promovem a
dissipacdo do excesso de poro-pressdes por drenagem radial, acelerando os
recalques. A seqiiéncia executiva do meétodo, conforme mostra fig. 2.3, compreende
basicamente duas etapas:
» Introdugéo do vibrador por jateamento no solo até a cota de projeto, com o
objetivo de formar um furo de didmetro superior ao do vibrador;
» Introdugao do material granular no furo cilindrico formado, seguido de vibragao
através de curtos movimentos ascendentes e descendentes do vibrador, ao

mesmo tempo em que mais material é langado dentro do pré-furo formado.
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Figura. 2.3 - Instalagdo de estaca por vibro-substituicdo (MARQUES, 1991).

A utilizacdo de estacas de concreto para formagdo da malha quadrangular ou
triangular de estacas vem associadas a elementos denominados capitéis. Os capitéis,
pequenas lajes de concreto armado com 1,0m x 1,0m ou 1,5m x 1,5m em geral, sdo
colocados na cabecga das estacas (figura 2.4). Em seguida uma camada de trabalho
de aterro granular compactado € langada sobre os capitéis visando melhor distribuir as
cargas. O aterro compactado é executado em seguida de maneira convencional.
Atualmente, reforgos de geossintéticos (geotéxtil e geogrelhas) estdo sendo utilizados
associados a estacas com capitéis, visando melhorar ainda mais o mecanismo de
transferéncia de carga do aterro para as estacas. Os conceitos envolvidos na

construgao de aterros estaqueados reforgados sdo bem ilustrados em SPOTTI (2006).

4 N
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N

capitel

estaca

Figura 2.4 - Aterro reforgado sobre estacas (DNER- PRO 381/98).

2.1.5- REFORCO DO CONJUNTO ATERRO-FUNDACAO COM INCLUSAO DE
GEOSSINTETICO

A utilizagdo de materiais naturais para melhorar a qualidade dos solos é pratica
comum desde 3000 a.C. Estivas de junco, solo misturado com palha, bambus, etc., em
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geral materiais vegetais constituidos de fibras resistentes, foram empregados nos
Zigurates (templos em forma de torres) da Mesopotamia na Grande Muralha da China

€ em varias obras do Império Romano.

A técnica construtiva de reforco de solos se baseia na inclusdo de elementos
resistente a tracdo na massa com o objetivo de melhoraria das propriedades
mecanicas do conjunto, aterro-fundagdo, tanto de resisténcia como de

deformabilidade.

Na construcdo de aterros reforgados sobre solos moles, a colocagédo do refor¢o pode
ser feita ao longo de toda a extensao na interface aterro-fundagéo, em Unica camada,
em varias camadas compreendendo toda altura ou posicionada préoximo a base do
aterro. No caso de aterros muito extensos, o reforgo pode ser instalado parcialmente,
em areas proximas as bordas do mesmo. O reforgo, também, pode ser empregado de
forma combinada com bermas de equilibrio ou associado a estacas. A figura 2.5

esquematiza alguns exemplos.

reforgo
(b)
remocao
_~ parcial
yd
X\ v/
solo mole
reforco
(d) etapa de
construgdo
/=’ 4 drenos
—_—— = = — = —
solo mole solo mole
reforco
(E) estaca

X //

solo mole

Figura 2.5- Exemplos de utilizagao de reforgos em aterros sobre solos moles (SILVA,
2003)
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A colocagéao do reforgo na interface aterro-fundagao de argila mole tem como objetivos
a melhoria da estabilidade do conjunto aterro-fundagéo no curto prazo e melhoria das
condicbes de construcdo durante a operagdo de equipamentos pesados de
terraplenagem nas primeiras camadas. No longo prazo, com adensamento do solo
mole de fundacdo e consequiente melhoria da resisténcia ao cisalhamento da
fundacgao, diminui-se a importancia do reforgo na garantia da estabilidade.

Segundo JEWELL (1996) a variagao da forca de tracdo requerida no reforgo com o
tempo é um dos fatores que governa a selegéo do geossintético mais adequado para
um determinado tipo de obra. No caso de estruturas de contengéo e taludes ingremes
é preciso que a forca de tracdo do reforco se mantenha constante por um longo
periodo de tempo, sendo a fluéncia do geossintético um dos fatores a serem
considerado no dimensionamento. No caso de aterros sobre solos moles, a for¢ca do
reforco é requerida por um periodo curto de tempo, durante o periodo construtivo e
posterior adensamento do solo mole. Nesse caso, as propriedades do reforco para
longos periodos perdem importancia. Em estradas ndo pavimentadas, exige-se que o
comportamento dos geossintéticos quando sujeitos a cargas rapidas e ciclicas domine
a sua escolha. Na Figura 2.6 observa-se a variagdo do fator de seguranga para
situacbes com e sem reforgo e a correspondente forga de tragao requerida do reforgo
(JEWELL, 1996).

Fator de Segurancga Forga Requenida

EY| Pre

reforcado
1 |-- A Talude
ingreme

nio-reforcado
T T
(a) fim de construgdo tempo fim de construgio tempo

reforgo._

EY

rep
Oree.,
. th‘l“
" | 1 — e Aterro sobre
_— o solomele
it

®) fim de construgio tempo fim de construgdo tempo

Fy| Preg

reforgado

I 7 . ' ' Estrada
X ndo-pavimentada
nao-reforcado

hi i

[ il I ol
© inicio do fempo inicio do fempo
carregamento carregamento

Figura 2.6 — Forga requerida do reforgo com o tempo: (a) contengao e taludes
ingremes, (b) aterros sobre solo mole e (c) estradas n&o pavimentadas (modificado de
- JEWELL, 1996).

12



2.1.5.1- MECANISMO DE INTERAGAO SOLO REFORCO.

A figura 2.7 mostra dois elementos de solo nido reforgado e reforgado,
respectivamente, carregado externamente por tensées de compressao o; € o3, sendo
o1 > o3. Observa-se que, sob este carregamento, o solo sofre compressao axial e
expansao lateral, a qual é associada ao desenvolvimento de deformacdes laterais
dentro da massa de solo. A inser¢cao de reforgos, no solo, promove a redugdo das

deformacgdes verticais e horizontais (8, >8,,; 8, >6n,).

]
1 ] 1
| | |
— — — T
o3 | ! !
— [+— o3 o3 —» | +— o3
) | |
1 1
—» - —— s
]
1 1

b
(a) (b)

Figura 2.7 — Efeito do reforgo em um elemento de solo: (a) ndo-reforgado; (b)
reforcado (EHRLICH, 1994).

Sob condicoes de trabalho é razoavel admiti a hipétese de aderéncia perfeita entre o
solo e o reforgo, ou seja, que nao se verifica deslizamento entre os mesmo fazendo
com que as deformagbes do solo e do reforgo sejam as mesmas na interface. Sob
deformagao horizontal nula, g, = 0, o solo estara na condigdo de repouso (Ky) e o
reforco nao tencionado. Com as deformacgdes laterais as tensdes horizontais no solo
diminuem, tendendo a condigao ativa (K,), e crescem as tensdes nos reforgos até que

o equilibrio seja satisfeito.

Quanto maior a rigidez dos reforgos, J, menores serao as deformacgdes laterais, &, e
maiores serdo as tensdes horizontais no solo, oy, e de tracdo nos reforgos, T A
figura 2.8 representa esse mecanismo de mobilizacdo de tensbes e deformacdes em
uma massa de solo reforgado (EHRLICH, 1994).
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Figura 2.8 — Tensbes (c e T) e deformagbdes (g) no solo e no reforco (EHRLICH, 1994)

(Sy e Si: espagamento vertical e horizontal dos reforgos; R, > Ry: rigidez dos reforgos).

Geotéxtil e geogrelhas sao os tipos de reforgos mais utilizados na interface aterro-solo
mole (ALMEIDA, 1996).

Um dos principais paradmetros que diferencia o comportamento das geogrelhas em
relagdo aos geotéxtil (tecido ou ndo tecido) e os demais tipos de geossintético para
reforgo € o grau de interagéo solo-reforgo. As geogrelhas por possuirem uma estrutura
fisica em forma de malha aberta apresentam uma maior interagdo com o solo
envolvente. No caso das geogrelhas a interagdo ocorre tanto por atrito de interface,
como acontece com todos os outros produtos, mas também por “imbricamento” dos
graos do solo e resisténcia passiva da massa de solo circundante aos elementos
componentes da geogrelhas. Esse fato implica em menores comprimentos de
ancoragem para que as geogrelhas trabalhem como reforgco, mantidas as demais
condi¢cdes de pressao de confinamento e caracteristica do solo confinante, em relagéo
aos geotéxtil (SILVA, 2003).

As figuras 2.9 e 2.10 apresentam de forma detalhada os dois mecanismos de
interacdo solo-reforgo na geogrelha: 1) atrito de seus membros longitudinais e
transversais e 2) empuxo passivo do solo sobre os membros transversais da

geogrelha.
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Figura 2.9 - Esquema da geometria de uma geogrelha com os esforgos envolvidos
(PALMEIRA, 1999a).

Membros de ancoragem
da grelha

AARARA

Capacidade de ancoragem dos membros

(b)

(a)

Figura 2.10- Aderéncia entre grelha e solo: (a) mecanismo de interagao e (b) defini¢cao
da analise (JEWELL, 1996).

O segundo mecanismo tem grande importancia na resisténcia ao arrancamento das
geogrelhas. No entanto, a magnitude da sua contribuicdo € variavel, quando
comparados distintos materiais, e é fungdo de pardmetros geométricos da geogrelha,
especialmente da espessura de seus membros transversais e da separagao
(distancia) entre membros consecutivos. Portanto, o grau de interagédo solo-reforgo, é
caracteristico de cada material, e dependente tanto de aspectos da estrutura fisica do
geossintético como das caracteristicas do solo confinante (PALMEIRA e MILIGAN,

1989 e TEIXEIRA, 1999).
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Estas caracteristicas dos geossintéticos sao quantificadas por dois parametros:
» coeficiente de deslizamento direto (cy);

» coeficiente de interagéo (c;).

O primeiro define a sua capacidade de impor resisténcia ao deslocamento na interface
solo-reforgo e o segundo a capacidade da geogrelha de resistir ao seu arrancamento

da massa de solo.

A quantificagdo da interagdo solo-reforco € melhor obtida por meio de ensaios de
arrancamento, cisalhamento direto e ensaios de tragdo confinada (Figura 2.11), devido
a proximidade das condigbes de carregamento encontradas em obras reais em solo
reforcados (PALMEIRA, 1999a).

O ensaio de cisalhamento direto modificado é apropriado para medidas de coeficiente
de deslizamento direto (cyq) entre solo e qualquer tipo de material. O ensaio de
arrancamento é apropriado para geogrelhas, sendo sua interpretacdo mais complexa,
ja que envolve dois tipos de interagéo (atrito e ancoragem), e o resultado € fungéo da

espessura e das aberturas da geogrelha (JEWELL, 1996).

Figura 2.11 - Mecanismos de interagao tipicos em estruturas de solo reforgado
(PALMEIRA,1999a)

JEWELL (1996) descreve equagbes que traduzem a resisténcia ao deslizamento direto
de um bloco de solo sobre uma camada de geogrelha como depende de:

» Cisalhamento entre o solo e a superficie sélida do reforgo;

16



» Cisalhamento solo-solo através de abertura da grelha.

A expresséo tedrica do coeficiente de deslizamento direto € dada por:

Cy =8, ttg((?) +(1-a,) [2.6]

onde:
d - € 0 angulo de atrito entre o solo e a superficie solida da geogrelha;

as- € a area solida da geogrelha em relagao a sua area total.

Para geotéxteis tecidos e nao tecidos, tem-se as=1, e o coeficiente de deslizamento
direto é dado por:

¢, =90 2.7]
tg(¢)

O valor do angulo de atrito de interface com o solo (8) deve ser menor ou igual ao
angulo de atrito do solo (¢°), sendo aquele valor muito dependente do tipo de
geossintético utilizado. Na Tabela 2.1 sdo apresentados valores tipicos do angulo de

atrito entre solo e geossintético.

Tabela 2.1 - Valores de & para analises preliminares (PALMEIRA, 1993).

] Geotéxtil Geotéxtil Nao
Tipo de solo ) ) Geogrelhas (*)
Tecido Tecido
Areias e siltes
<0,80¢" <0,90¢° (0,50 a 0,85)¢"
arenosos
Siltes argilosos <0,70¢ <0,80¢" <0,50¢"

Notas:
¢" = angulo de atrito do solo obtido em condi¢des de cisalhamento drenado.
(*) = area solida em planta menor que 85% da area total em planta e boa interagao por

ancoragem com o solo envolvente.

Em geogrelhas, a resisténcia por ancoragem pode ser definida em termos do
coeficiente de interagao, c; (JEWELL, 1996). Nesse tipo de reforgco a contribuicdo do
atrito depende da fragao da area sélida do reforgo, as, € do coeficiente de atrito, tg(8)
(Figura 2.10). A contribuigao da resisténcia passiva atuante nos membros transversais

depende da fragdo de area disponivel para tal resisténcia, a,, e da tensdo passiva, 6’y
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A expressdo teodrica para o coeficiente de interagdo da geogrelha € dada por
(JEWELL, 1996):
4 B
8 =asw+(°’—f’](a';) - 2.8]
tg(¢) (o, \2xS)tg(¢)

a, - € a fragcdo da area do membro transversal da geogrelha disponivel para

onde:

ancoragem.
o’y — resisténcia passiva;

o’ —tenséo normal sobre o plano da geogrelha.

O resultado para geotéxtil tecido ou nao tecido pode ser obtido assumindo as;=1 € a, =
0, que resulta em:

¢ =90) [2.9]

tg(#)

Como era de se esperar, a Equacgao [2.9] € a mesma que a Equagéo [2.7].

2.1.6 - CLASSE DE RUPTURA EM ATERROS REFORCADOS SOBRE SOLOS
MOLES

JEWELL (1988) descreveu os mecanismos pelos quais reforgos poderiam melhorar o
desempenho de aterros sobre solos moles. Para isto, foi preciso reconhecer que a
pressao lateral de terra (empuxo) dentro de um aterro sobre uma fundagao de solo
mole impde tensdes cisalhantes na fundagdo capazes de reduzir sua capacidade de
suporte e, conseqlientemente, a estabilidade do aterro. O refor¢o colocado na base do
aterro pode resistir a parte ou a toda o empuxo de terra promovido pelo aterro e
impedir as deformacgbes laterais da fundagdo, aumentando assim capacidade de
suporte e a estabilidade (ROWE e LI, 2005).

Ha trés principais mecanismos considerados (JEWELL, 1982; BONAPARTE e
CHRISTOPHER, 1987; H. MIKI, 1997; HIRD et al., 1991) em aterros sobre solos
moles so:

1. Instabilidade da fundagao - recalques ou deformagdes excessivas; extrusao da
fundacdo sob o aterro intacto, com perda de geometria e recalque
significativos. Ocorre devido a baixa capacidade de carga da fundacgéao (figura
2.12(a));
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2. Instabilidade interna — envolve somente o material do aterro com deslocamento

lateral do aterro sobre o reforgo e formagéao de trincas (figura 2.12(b)) e;

3. Instabilidade global - ruptura do aterro e da fundagdo com superficie de ruptura

bem definida (rotacional ou translacional) (figura 2.12(c)).

()

Figura 2.12 — Classes de ruptura de aterros sobre solos moles (JEWELL, 1982)

A instabilidade da fundagdo tem como principal mecanismo de ruptura a extruséo do
solo mole. Apesar de o reforgo possuir resisténcia suficiente para evitar a ruptura do
aterro ndo consegue evitar a plastificagdo do solo de fundagédo devido ao peso do

aterro.

Alternativamente, em depdsitos rasos de solo mole ou turfa superficial, esse
mecanismo pode ser utilizado para expulsar lateralmente o material de fundagédo em
baixo do aterro reforgado. A colocacgao do reforgo de geossintético, na base do aterro,
faz com que essa técnica seja executada sob condi¢des mais controladas e minimiza
o consumo de material necessario no aterro para expulsdo da camada de argila mole
(FHAEL et al., 2001).

A instabilidade interna ocorre quando a forga de cisalhamento na interface entre o
reforco e o aterro ndo é suficiente para suportar o empuxo ativo dentro do aterro
fazendo o dique deslizar lateralmente em cima do refor¢o. Na pratica, este mecanismo

é, raramente, um caso critico. Os parametros fundamentais que controlam este
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mecanismo sao a resisténcia ao cisalhamento do solo de fundagédo e a interagao

aterro-reforgo-fundacéo.

O fator de seguranga contra uma ruptura global pode ser aumentado pela incluséo de
reforco de geossintético A forca elastica exigida para manter a estabilidade deve ser
desenvolvida no reforgco por meio de tensdes cisalhantes entre o reforgo e o solo
localizado acima e a baixo do reforco. Uma vez alcancada a resisténcia ao
cisalhamento na interface, o reforgco sera arrancado (pull out) do solo e a ruptura
acontecera. Alternativamente, se a resisténcia a tracdo do reforgo é alcancada, a
ruptura do reforgo também resultara em uma ruptura do aterro. ROWE e LI (2005)
relatam que estas duas possibilidades sdo bastante ébvias, mas existe um terceiro
mecanismo de ruptura potencial menos 6bvio. Segundo eles, a ruptura do aterro pode
ocorrer atuando no reforco uma forga menor do que a esperada para manter a
estabilidade, devido as caracteristicas de tensdo-deformagdo com o tempo (stress—
strain—time) do reforgo. Se o reforgo tem um baixo médulo de rigidez a tragao, J, que
permite que grandes deformagdes da fundagdo acontegcam antes da ruptura do
reforgo, pode nao ser possivel construir o aterro a uma altura desejada, mesmo néo
ocorrendo o colapso (separagdo entre as partes) do aterro. Além disso, para alguns
solos, movimentos significativos ao longo da superficie potencial de ruptura, podem
provocar relaxagao de tenséo (strain-softening) e conseqiiente perda de resisténcia do
solo, transferindo carga adicional ao reforco e conduzindo a tensdes muito superiores
que as previstas, provocando, eventualmente, até a ruptura do reforgco acompanhado
por ruptura do conjunto aterro-fundagao. Para prevenir este mecanismo de ruptura,
atengdo especial deve ser dada a:

(1) forga cisalhante na interface aterro-reforgo-fundagdo capaz de provocar o
arrancamento do reforgo;

(2) resisténcia a tragdo do reforgo e;

(3) as caracteristicas de tensdo-deformagdo do reforco em relagdo ao solo de

fundacgéo.

Segundo ROWE e LI (2005) para uma geometria particular e perfil de resisténcia nao-
drenada do solo de fundagéo, ha um limite de modulo de rigidez a tragéo, J, abaixo da
qual o reforco ndo tem nenhum efeito sobre os deslocamentos horizontais. Para
reforco com modulo de rigidez a tracdo acima desse valor, havera redugdo da
propagacgao de deslocamento lateral. Este efeito sera maior para depdsitos rasos ou
para depdsitos onde a resisténcia ndo-drenada aumenta com a profundidade. Porém,

o reforgo ndo pode eliminar totalmente os deslocamentos, e também existe um limite

20



superior de modulo de rigidez a tragdo, acima do qual qualquer aumento adicional na
dureza de reforgo nado altera os deslocamentos. Sendo assim, dadas algumas
circunstancias, podem acontecer deformagdes excessivas até mesmo se um reforgo
com modulo de rigidez a tragdo elevada for usado. Verificando esta possibilidade na
fase de projeto, a alternativa de utilizacdo de um material com baixo peso para
construgao do aterro devera ser adotada (ROWE e SODERMAN 1985b, 1986).

HIRD e KWOK (1990), baseado em estudos paramétricos utilizando método de
elementos finitos, demonstraram que um reforgo com mdédulo de rigidez a tragao
suficiente, pode reduzir, significativamente, o deslocamento dentro da fundagéo
(Figura 2.13), e que o beneficio do médulo de rigidez elastica do refor¢co diminui a
medida que o reforgo se torna muito rigido. Isto € consistente com os resultados
informados por ROWE e LI (2005).

g
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5, max (mm)
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J=modulo do reforco
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“1

Figure 2.13. Efeito de mddulo de rigidez a tragéo do reforgo, J, nas deformagoes da
fundacgao: (a) deslocamento vertical maximo de superficie de fundagéo; (b) maximo

deslocamento horizontal de superficie de fundagéo (em HIRD e KWOK 1990).

ROWE e SODERMAN (1985a, 1987b) introduziram o conceito de “altura liquida” de
aterro (definido como altura real do aterro menos o recalque ocorrido) para explicar a
ruptura por deslocamento excessivo antes que o reforgo rompesse ou fosse arrancado
do aterro. A figura 2.14 mostra a altura liquida do aterro e a maxima deformagéo
admissivel no reforgo contra a altura real do aterro para o caso de um aterro
construido sobre solos moles. A ruptura ocorreu para uma altura real de aterro igual a
2,4 m estando o reforgo com apenas 5,2% de deformagédo. A maioria dos produtos
geossintéticos resiste a deformagdes superiores a 5,2% antes de ocorrer a ruptura

elastica (ROWE e LI, 2005). A colocagéo de aterro acima da altura de 2,4 m s6 piorou
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o0 desempenho do mesmo sem aumentar sua altura liquida (figura 2.14a). Sendo assim
é importante definir uma deformacao admissivel do reforgo relacionada a uma maxima
altura de aterro reforgado. A tensdo admissivel sera comparada a maxima tensao

elastica do reforgo e a menor das duas sera utilizada no projeto.

Nos reforgos geossintéticos, além da resisténcia a tragdo, deve-se verificar, numa
analise conjunta, a importancia da fluéncia (creep), em relagdo ao tempo que o reforgo
sera necessario para manter a estabilidade da obra, e o possivel ganho de resisténcia,
devido o processo de adensamento do solo mole de fundacgao.

30 T T T T T 12 T T T

25F E ok v
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i
Deformacao no reforco (%)
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Figure 2.14. (a) Maximo altura liquida de aterro e (b) Deformacao de reforgo
admissivel para solo de fundagdo com S,,=3,8 kPa e p.=1,5 kPa/m e reforgo com J=
600 kN/m (HINCHBERGER e ROWE, 2003).

A figura 2.15 mostra o efeito do adensamento do solo mole na resisténcia da fundagao
e na forca de tracdo do reforco necessaria para manter a estabilidade do aterro. Em
alguns casos, ap6s determinado tempo de construcdo, o aumento da resisténcia do
solo mole de fundagdo, devido o processo de adensamento, pode tornar
desnecessario a presenca do reforgo para manter a estabilidade do aterro
(PALMEIRA, 1999b).
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Figura 2.15 — Efeito do adensamento do solo mole de fundagéo (modificado de
JEWELL, 1996)

O efeito da compactagao do aterro € outro fator de grande importancia a medida que
aumenta as tensdes verticais e horizontais, induzidas pelo processo, e que sao
transferidas para o reforgo (EHRLICH e MITCHELL, 1994).

2.1.7 - METODOS DE ANALISE DE ESTABILIDADE DE ATERRO REFORGCADO
SOBRE SOLOS MOLES.

Geralmente as andlises de estabilidade de aterros sobre solos moles sado feitas
utilizando meétodos de equilibrio limite. Admite-se que o solo mole de fundacdo se
comporta de maneira ndo-drenada frente ao carregamento imposto pelo aterro,
portanto, tanto o carregamento (construgdo do aterro) como a ruptura ocorre
rapidamente, sem drenagem. Isso implica que a resisténcia ao cisalhamento nao-
drenada (S,), in situ, € o principal parametro para controle da estabilidade durante a
construgdo. Na verdade o que ocorre € que ha drenagem sim e as tensdes verticais

efetivas sdo proximas a tensdo de sobre-adensamento.

O uso de reforgo de geossintético instalado na base de um aterro sobre solos moles
se popularizou, consagrando-se como um método eficiente para superar o problema,
no curto prazo, de instabilidade potencial da fundagcdo devido a geragdo de poro-
pressbes excessivamente alta. O fator de seguranga mais baixo, para um aterro

construido sobre solos moles, ocorre ao final da construgdo. A estabilidade no longo
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prazo, normalmente é satisfatoria devido ao ganho de resisténcia do solo mole devido
ao adensamento. Sendo assim, a instabilidade em curto prazo, controla o projeto de

tais aterros.

A andlise através de métodos de equilibrio de limite, geralmente é preferida devido a
sua simplicidade matematica, a pesar de ter véarias desvantagens quando
comparadas, por exemplo, a métodos de analise por elementos finitos. Projetos
baseados em analises por métodos de equilibro limite ndo levam em conta o efeito da
deformacdo do sistema na interagao entre o solo-reforco, além de negligenciar a
redistribuicdo de tensdes no aterro devido a presengca de reforco. Em geral, a
estabilidade global do aterro e satisfeita caso ndo seja excedida a resisténcia ao

cisalhamento disponivel na interface de solo mole-reforgo (PANASER, 2005).

2.1.7.1 - ESTABALIDADE DA FUNDAGAO

A analise de estabilidade da fundagédo de um aterro refor¢ado sobre solos moles pode
ser visto como um problema de capacidade de carga da fundagédo considerando a
carga aplicada pelo aterro reforgado similar aquela aplicada por uma sapata. Sendo
assim, a estabilidade pode ser verificada utilizando solugdes baseadas na teoria da

plasticidade.

Sao considerados dois perfis para a resisténcia ndo-drenada, S, a serem analisados:
v' Resisténcia crescente linearmente com a profundidade e;
v" Resisténcia uniforme, porém, com profundidade limitada por uma camada

resistente.

As figuras 2.16(a) e 2.16(b), apresentam os valores do fator de capacidade de carga
para sapata lisa e rugosa, para os dois perfis de resisténcia, crescente e uniforme,
respectivamente. A diferenga nos valores do fator de capacidade de carga da sapata,
reside no fato de que na sapata rugosa, sdo geradas tensdes cisalhantes que resistem

a movimentacgao do solo, o que ndo acontece na base da sapata lisa.
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Figura 2.16 — Fator de capacidade de carga (N.): (a) resisténcia ndo-drenada (S,)
crescente linearmente com a profundidade (BOOKER e DAVIS, 1973); (b) resisténcia
nao-drenada (S,,) uniforme, porém com profundidade (D) limitada por uma camada
resistente (MANDEL e SALENCON, 1972)

Admitindo-se que o empuxo horizontal no interior do aterro (Patemo= E, na figura 2.17)

transfere para superficie do solo de fundagao tensbes cisalhantes (1) podem ser
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relacionadas a resisténcia n&o-drenada do solo mole (S,) por uma constante o
(t=aSy). No caso de aterro nao reforgado, essas tensdes diminuem a capacidade de
suporte auxiliando no processo de ruptura da fundagéo (-1<a<0). O reforgo, colocado
na interface aterro-fundacao, melhora a estabilidade, atuando de duas formas:
v' Reduzindo as forgas que causam a ruptura, opondo-se as tensdes cisalhantes
derivadas do aterro (assim a fundagéo s6 suporta cargas verticais) e;
v" Aumentando as forgas que resistem a ruptura, gerando tensdes cisalhantes

(0O<a<l) e, consequentemente, melhorando a capacidade de carga da
fundagao (SHARMA, 1994).

sarn ratorgo

7 . R

Figura. 2.17 — Analise de aterros reforgado sobre solo mole baseado na Teoria da
Plasticidade (modificado de JEWEEL, 1987)

Quando o empuxo ativo do aterro é equilibrado somente pela forga do reforco, Pasermo =
Prerorco, © Carregamento equivale a sapata lisa. No segundo caso a forga no reforgo é

maior que o empuxo ativo do aterro, Preforco > Paterro-

A forga total no reforco devido as tensdes cisalhantes aplicadas na face inferior e

superior € igual a:

P

reforgo =

P

aterro

+P,

fundagéo

[2.10]

P

fundagéo

—a-S,,- X [2.11]

Onde, x é a distancia do pé do talude ao ponto no qual a for¢a Pryngacso € Mobilizada

pelo reforgo.
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O aterro é considerado totalmente reforgado (o= 1), quando o valor da tensao
cisalhante, aplicado a fundagéo, se iguala a resisténcia ao cisalhamento na superficie,

Suo. Nesse caso o carregamento equivale a sapata rugosa e a for¢a Prundagao € Mmaxima.

A figura 2.18 apresenta os graficos para o calculo da altura critica do aterro reforgado.
Foram desenvolvidos baseados nas solugbdes da teoria da plasticidade, utilizados nas

analises de estabilidade da fundagao de aterros reforgados sobre solos moles.
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Figura 2.18 - Andlise de estabilidade da fundagéo de aterros reforgados sobre solos
moles baseada em solugdes da Teoria da Plasticidade: (a) resisténcia crescente com
a profundidade (BOOKER e DAVIS, 1973); (b) resisténcia constante com a
profundidade (MANDEL e SALENCOM, 1972)

SHARMA (1994) concluiu que, calculos usando solugbes baseadas na teoria da
plasticidade, superestimam a forgca no reforco e subestimam a altura critica. A melhor
previsdo da altura critica através dessas solugdes ocorre se 0 ganho de resisténcia da
fundacao, durante a construcdo do aterro, devido ao processo de adensamento, for
considerado. O mesmo ndo acontece no calculo da forca no reforco. A
desconsideracao da rigidez relativa e da compatibilidade na interface argila-reforco;
suposicdo da mobilizagdo total da resisténcia na interface argila-reforgo;

desconsideragdo do ganho de resisténcia do aterro proporcionado pelo reforgo
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explicaria esse fato. As deformagdes do solo e do reforco também ndo sao

consideradas na teoria da plasticidade.

A aplicacdo da teoria da plasticidade, no calculo da forgca no reforgo, deve ser usada
com cuidado, ja que nao proporciona nenhuma informagéo sobre deformacao do solo

e do reforgo.

A real mobilizagdo de Prorgo pode ser melhor obtida através do método de elementos

finitos.

2.1.7.2 - ESTABILIDADE INTERNA

Na analise da estabilidade interna, considera-se que € mantida a integridade do aterro
reforgado. Verifica-se a resisténcia a tragdo do reforgo, garantindo que nao havera
ruptura do reforgo nem por tragdo do reforgo e nem arracamento (pull out) na zona
resistente no interior da massa de solo. As tensdes horizontais do aterro devem ser
contrabalangadas pelas tensdes cisalhantes na sua base conforme mostra figura 2.19
a. No caso de um aterro nado reforcado o empuxo atuante no interior do mesmo é
transferido diretamente para fundagao, enquanto no aterro reforcado o empuxo é

transferido para o reforgo (figura 2.19 b).

P o /
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Figura 2.19 — Diagrama esquematico ilustrando a agao do reforgo (HIRD e JEWELL,
1989)



Antes de o esforgo no reforgo ser mobilizado, algum deslocamento do aterro ocorre
mobilizando empuxo ativo. Para um aterro livre da presenga de agua, este empuxo, a

[13 1]

uma distancia “x” do pé do aterro é fornecido por:

1
Paierrozi'y'

h*-K, [2.12]

onde:

Ka — coeficiente de empuxo ativo, calculado em fungdo do angulo de atrito interno do
solo, K, = tgz(45° —%)

h = altura do aterro na distancia x;

v = peso especifico do aterro.

A verificacdo da estabilidade interna consiste na avaliagdo do empuxo resultante
(Paterro) © qual é comparado com a forga de atrito disponivel (Pysp) Na interface aterro-

reforco. A uma distancia x do pé do aterro esta é fornecida por:

Py

1

isp:E-}/-n-hz-tg(é) [2.13]
onde:

&= angulo de atrito da interface aterro-reforco;

n= inclinagdo do talude do aterro.

O fator de segurancga em relagéo a ruptura interna é definido por:
P

Fszp“i [2.14]

aterro

Substituindo as equagdes (2.12) e (2.13) na equagao (2.14), tem-se:

Fs- :1000) [2.15]
K

a

ALMEIDA (1996), BONAPARTE e CHRISTOPHER (1987) recomendam usar o fator
de seguranga, quanto a ruptura interna do aterro reforgado, igual a 2. Normalmente

essa condicao é satisfeita quando a estabilidade global é satisfatoria.
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2.1.7.3 - ESTABILIDADE GLOBAL

Analises de estabilidade de estruturas de terra, através da discretizacdo da massa
envolvida numa potencial superficie de ruptura, em fatias verticais, foram introduzidas
no principio do século XX. A determinacdo da superficie com o menor fator de
seguranga, denominada superficie critica, & feita por meio de tentativas, calculando-se
o equilibrio de forcas e/ou momentos relativos ao somatério de todas as fatias.
Existem varios métodos que se diferenciam pela hipétese adotada relativa as forgas
entre fatias e ao equilibrio considerado, se de forgas, momentos ou os dois

simultaneamente.

Os métodos desenvolvidos pelos pesquisadores FELLENIUS, BISHOP, SPENCER e
MORGENSTER e PRICE s&o os mais difundidos na comunidade geotécnica, sendo o
método de BISHOP simplificado o mais utilizado em fungdo do menor rigor nos
calculos, como ocorre com os métodos de MORGENSTER e PRICE, além dos

resultados serem bastante préximos dos métodos ditos completos.

No caso de aterros reforcados é feita a consideragcdo da existéncia de uma forga
estabilizante atuante no reforco Admitindo-se que o mesmo ndo possui rigidez a

flexdo, mobilizando apenas esforgos de tracao.

Atualmente, existem varios codigos computacionais comerciais desenvolvidos por
instituicbes de pesquisa que facilitam, bastante, a analise de estabilidade utilizando
esses métodos. No entanto € importante salientar, que o valor da forga atuante no
reforgo € um dado de entrada, ndo se tendo nenhuma garantia da sua real mobilizagéo
no campo (OLIVEIRA, 2006).

Além dos métodos de equilibrio limite, que se utilizam da discretizacdo da massa em
fatias verticais, outros pesquisadores (JEWELL, 1982, ROWE e SODERMAN, 19853,
LOW et al., 1990, MYLLEVILLE e ROWE 1988; PALMEIRA, 1992), desenvolveram
métodos de analise da estabilidade global de aterros reforgados, que envolve a ruptura
combinada como mostra a figura 2.12(c), mas que nao necessita da utilizacdo de

fatiais.
A diferencga entre os métodos se verifica pela forma da superficie potencial de ruptura

adotada (linear, circular, espiral logaritmica, mista, etc) e pela forma como é

incorporada a forga estabilizadora (magnitude e orientagéo) mobilizada no reforgo e
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que contribui se contrapondo ao deslizamento. Dependendo do método, a orientagcao
da forca em relagdo a superficie de ruptura, pode ser horizontal, tangencial, ou

intermediaria das duas situagdes anteriores.

A forga pode atuar de duas formas:
» Como for¢ca independente aumentado o momento resistente, mas sem

aumentar a resisténcia do solo;

» Aumentando localmente a resisténcia do solo de fundagdo através de sua

componente normal.

A hipotese de a forca aumentar a resisténcia do solo de fundagdo € comumente
utilizada para o caso de aterro reforcado por multiplas camadas de reforgo, ndo sendo
recomendada para o caso de apenas uma camada de reforgo (BONAPARTE e
CRISTOPHER, 1987, ALMEIDA, 1996).

ALMEIDA (1996), baseado nos trabalhos apresentado por BONAPARTE e
CRISTOPHER (1987), relata que o reforgo €, em muitas vezes, instalado na diregao
horizontal, mas, proximo da condi¢gao de ruptura, o reforgo se deforma junto com o
aterro e a fundacédo e a orientagcdo maxima nesta situacdo é o esforco no reforgo
atuando tangencialmente a superficie potencial de ruptura. A influéncia da direcao no
reforgco no fator de seguranga é mostrada na figura 2.20. Observa-se que a hipotese
de orientagao no reforgo na diregcdo horizontal € mais conservativa, sendo, portanto, a

hipotese usualmente adotada.

Tangencial — — Bissetorial

Reforgo

Superficie de

deslizamento \

............

Figura 2.20 — Diregao da forga atuante no reforgo em relagao a superficie de ruptura
(MORAES, 2002)
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Um dos principais itens de projeto de aterros reforgados sobre solos moles é a
magnitude da tensdo que pode ser mobilizada no reforgo de geossintético. A maioria
dos métodos prevé magnitudes grandes de tensdo mobilizada, no entanto, medidas de
teste de campo e de laboratério indicaram que a magnitude da tensdo mobilizada é
pequena. Pesquisas utilizando modelagem em centrifugas geotécnica confirmam que
a tensdo mobilizada no reforgo € da ordem do empuxo ativo do aterro. Isto pode ser
atribuido a uma limitada resisténcia ao cisalhamento na interface aterro-reforgo-
fundagéo (PANASER, 2005).

Segundo ALMEIDA (1996), a magnitude do esfor¢o mobilizado no reforgo é fungéo do
alongamento do reforgo. Esse alongamento é fortemente influenciado por fatores
como:

» Meétodo de colacdo do reforco e deformagbes do aterro: para reforgos tipicos,
condicdes usuais de colocacdo destes e de deformacgbes do aterro, as
deformagbes no reforco ndo devem ser superiores a 2% (BONAPORTE e
CRISTOPHER, 1987);

» Deformacao do solo de fundacdo durante e imediatamente apds a construgdo
do aterro: estudos numéricos (ROWE e SODERMAN, 1985a) indicam que as
deformacdes da fundagao acarretam deformacgbes especificas no reforgo entre
1 a 9%, dependendo da altura do aterro, propriedades do solo de fundagao e
da interagéo solo-reforco;

» Deformagéo do solo de fundag¢ao durante o adensamento: admite-se que as
deformacdes induzidas ao reforco pela deformacdo do solo de fundagédo do
solo fundacdo durante adensamento do solo de fundacdo induzem

deformacbes despreziveis ao geotextil.

A hipotese de superficie circular, adotada normalmente em analise de estabilidade de
aterros reforgados sobre solos moles, é razoavel para o caso aterro assentes sobre
uma fundagdo de grande espessura. No caso de um aterro extenso sobre uma
camada de solo mole de profundidade limitada por uma camada resistente, € melhor

considerar o mecanismo de blocos deslizantes (JEWELL, 1987).

Na figura 2.21 mostra-se que o reforgo € mais eficiente para menores espessuras de

camada de argila mole.
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Figura 2.21 — Influéncia da orientagédo do reforgo no fator de segurangca (BONAPARTE
e CHRISTOPHER, 1987).

A analise por equilibrio limite admite o comportamento rigido plastico para os
materiais. A analise de estabilidade é feita considerando possiveis mecanismos de
colapso, calculando o equilibrio estatico dos blocos que compdéem o mecanismo e
determinando, através de pesquisa do mecanismo de colapso, a superficie que

oferece menor fator de seguranca.

A seguir, sdo apresentados, em ordem cronoldgica, alguns métodos principais de

equilibrio limite utilizados na analise com reforgo.

2.1.7.3.1 - ABACOS DE MILLIGAN e BUSBRIDGE (1983) — SUPERFICIE
CIRCULAR E PLANAR

Os abacos de MILLIGAN e BUSBRIDGE (1983) mostrados na figura 2.22 para aterros
com talude 2:1 e 3:1, admitem o aterro sem coesédo e uma equacao de equilibrio de
momentos. Assim, o fator de seguranca € aplicado apenas na resisténcia ndo-drenada

da fundagéo, mas nao no angulo de atrito interno do material do aterro.

Os abacos dependem da relagao D/H e da resisténcia nao-drenada.
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Figura 2.22— Abacos de MILLIGAN e BUSBRIDGE (1983)
A equacao de equilibrio de momentos utilizada é dada por:
Su
Mis =M, F-tg(¢) +Py e [2.16]

r

onde:

M, e M;.st — momentos resistente e instabilizante;
P.ef — forca mobilizada no reforco;

€ — brago de alavanca da forga no reforgo;

FR — fator de segurancga do aterro reforgado;

¢ — angulo de atrito do solo;

Su — resisténcia ndo-drenada do solo de fundagao.
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2.1.7.3.2 - ANALISE ROTACIONAL: METODO MISTO DE JEWELL (1987) -
SUPERFICIE CIRCULAR NA FUNDAGAO E PLANAR NO ATERRO

A figura 2.23 ilustra o método misto proposto por JEWELL (1987), para analise de
estabilidade de aterros reforgados sobre solos moles, onde a superficie de ruptura
circular apenas é considerada na fundagédo associada a uma superficie de ruptura
plana no aterro. O emprego de cunhas (superficie plana de ruptura) no aterro favorece

a consideragao de aterros com coesao.

Figura 2.23 — Método misto de JEWELL (1987)

O fator de seguranca do aterro reforgado (F;) e a forga no reforgo (T) sdo calculados
através das seguintes equagdes:
M

Fo=——re [2.17]
Minst _T'dT

7-(1-Fo |Miw [2.18]
I:r dT

Para o caso da resisténcia ndo-drenada, variando linearmente com a profundidade,

tem-se:
L_F (Ed. +W.d,, +Qd, )- R?[a(S,, — p-Rcos(a/ 2))+2.p.Rsen(a/ 2)] -
= F [2.19]
onde:

Mes € Minst — somatorio dos momentos resistentes e instabilizantes proporcionados

pelas forgas atuantes no solo;
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T — forca requerida no reforgo;

de ,dw, dq € dr — braco de alavanca das forgas E, W, Q e T em relagdo ao centro do
circulo;

o - angulo de abertura da superficie circular em radianos;

S0 - resisténcia ndo-drenada da superficie de camada de solo mole;

p -taxa de variagdo da resisténcia ndo-drenada com a profundidade;

Fo — fator de segurancga do aterro nao-reforgado.

O fator de seguranga do aterro nao-reforgado € igual a:

R[a(S,, — p.Rcos(a/2))+2.p.Rsen(a/2)]
E.d; +Wd,, +Qd,

F, = [2.20]

Varias superficies devem ser analisadas para a determinagdao do F, minimo e T

maximo.

2.1.7.3.3 - METODO DE LESHCHINSKY (1987): SUPERFICIE DE RUPTURA
CIRCULAR NA FUNDAGAO E ESPIRAL LOGARITMICA NO ATERRO.

LESHCHINSKY (1987) apresentou uma solugdo para analise de estabilidade do
conjunto aterro-fundagéo, onde aproxima a superficie de ruptura da fundagéo por um

arco de circulo e uma espiral logaritmica para o material do aterro (figura 2.24).

solo firme

Figura 2.24-Superficie de ruptura e definigdes basicas utilizadas no método de
LESHCHINSKY (1987)
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As solugbes para a capacidade de carga da fundacgao, para verificagdo da estabilidade
do aterro nao reforgado e para do valor do esforgo no reforgo necessario para se atingi
um fator de seguranga desejado, s&o apresentados sob a forma de abacos
adimensionais em funcdo da: altura do aterro; espessura da camada de solo mole;
angulo de atrito, peso especifico do material do aterro e da resisténcia ndo-drenada da
fundacao. Neste método nao é necessaria a pesquisa da superficie mais critica.

2.1.7.3.4 - METODO MYLLEVILLE e ROWE (1988)

MYLLEVILLE e ROWE (1988) propuseram um método de equilibrio de limite que é
uma versao modificada do método apresentado por JEWELL (1982). Neste método, a
superficie de ruptura da fundagao é representada por um arco circulo e o aterro é
modelado por meio de uma pressao de sobrecarga equivalente na fundagdo e um

empuxo de terra lateral, como ilustrado em figura 2.25.

(X Z.) centro do circulo

aterro
: ! :,r, l:l"| T
/ |

05w
F A——
|
D
fundacdo em argila mole
Zz
RN AR R ARRRRRRR R RERRRRRNNANNANRNNA ~

Base rigida

Figure 2.25. Arranjo geral de método de equilibrio de limite por MYLLEVILLE e ROWE
(1988).

O arranjo geral do problema de equilibrio de limite considera o pé do aterro como a
origem do sistema de coordenadas. A forca devido ao reforgo age no ponto de
intersecdo entre a superficie de ruptura e o reforgo ao longo da linha horizontal.
Também ¢é assumido que o reforgo fica situado dentro do material do aterro e néo
diretamente no solo de fundacdo. O procedimento pode ser modificado para

considerar o caso onde o refor¢o esta diretamente sobre o solo de fundacéo.
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Nos métodos de equilibrio de limite, geralmente o equilibrio de momento é feito em
relacdo ao centro da superficie de ruptura considerada. Os momentos instabilizantes
sdo compostos de dois componentes: um devido ao peso do aterro, contido dentro da
superficie de ruptura (Mlaermo), € 0 outro devido a um empuxo de terra dentro do proprio

aterro (Mlemp).

Os momentos resistentes sdo devidos a forga no reforgo (MR.s) € a resisténcia ao
cisalhamento do solo mole de fundagao ao longo da superficie de ruptura considerada
(MRgyng)-

O momento resistente, devido a resisténcia ao cisalhamento do solo de fundacgao,
pode ser considerado para o caso de um deposito homogéneo (Sy,=constante) ou um

depdsito onde a resisténcia ndo-drenada varia com profundidade.

O fator de seguranga ¢ definido como:

MR, , +M
FS= Rum * MRy [2.21]
Ml yerro + Ml gy
onde:
FS - Fator de seguranga (para a condigao de equilibrio limite FS = 1);
MR = ZrxT - E 0 momento resistente devido a forga desenvolvida no reforco,
A forga T no reforgo é assumida como o menor dos quatros valores:
T =min(T;T,;T,;T,) [2.22]

onde T4, T, T3, T4 estido definidos abaixo:

T4= Somatério do empuxo de terra do aterro e forga cisalhante na interface aterro-solo

mole:
1, . (6
Tl ZE}/h Ka+5310 XC+RS|n E [2.23]

onde:
8 = coeficiente de adesio de interface aterro-solo mole;

K, = coeficiente de empuxo de terra ativo.
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T,= capacidade de arrancamento (pull out) do reforgo.

><C+Rsin(§j
T,=2 j oNdx [2.24]
0

onde:

on = tensédo normal que age no reforgo.
Ts= maxima forga permissivel contra ruptura do reforcgo.

T,= forga de reforgo admissivel governada por g,

T, =J¢, [2.25]

Onde J é o médulo secante de rigidez a tragao do reforgo no intervalo de O - ¢,.
MRy,ng € dado por:

S,(z)R*ds [2.26]

—n

M Rfund =

N

S,(z2)=S,, +(Rcoss - z,) [2.27]

u

MRy = S,,R*0 — p.Z.R?0 + 2R’ p, sin(gj [2.28]

Mlaterro € O somatoério todos os momentos instabilizantes devido ao peso do aterro
aplicado a fundagdo. Por praticidade o aterro é subdividido em varias regides para

simplificar os calculos. Entao:

Mlalerro :VV|(X1 _Xc)+W2(X2 _Xc)+""=ivvi (Xi _Xc) [2.29]

onde:

Wi = peso devido aterro na regido i, x; = coordenada x do centro de gravidade
correspondente a regido i, X, = coordenada x do centro da superficie de ruptura, z. =
coordenam z do centro da superficie de ruptura.

Mlemp € 0 momento instabilizante devido ao empuxo lateral de terra do aterro,definido

como:
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Ml o :—;hZKa(zc—Ej [2.30]

O método de equilibrio de limite descrito acima pode ser programado facilmente em
um programa de computagao para obter mais facilmente a superficie de ruptura com
menor fator de seguranga. A maxima altura que um aterro pode ser construido sem
que ocorra a ruptura, pode ser calculado por interagdes, admitindo que na altura de
colapso FS=1.

2.1.7.3.5 - METODO DE LOW et al. (1990) — SUPERFICIE CIRCULAR DE RUPTURA

O método de LOW et al. (1990) é aplicavel a superficies circulares que interceptam a
plataforma do aterro, mas sem a utilizacdo de bermas. Variagdes mais complexas

relativas a resisténcia ndo-drenada dentro da camada de fundagao s&o assumidas.

A figura 2.26 esquematiza superficie circular de ruptura adotada no método de LOW et
al. (1990).

vertical média

Yo 1 n /
J? . Reforgo *ﬂ
}

Camada resistente

Figura 2.26 — Método de LOW et al. (1990)

A forca no reforgo contribui para a redugdo do momento instabilizante no calculo do

fator de seguranga do aterro reforgado (F;) que é determinado pela seguinte equagéo:

F=——rs [2.31]
M st |vlref

in
onde:
M.s € Minst — somatorio dos momentos resistentes e instabilizantes proporcionados

pelas forgas atuantes no solo;
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M, — momento proporcionado pela forga no reforgo.
Considerando a forga no refor¢co atuando na dire¢ao horizontal, M., € igual a:

M, =T(Y, -z-a) [2.32]

Sendo a forga no reforgo, T, calculada pela equacgéo:

2
T =(1—5J 7-H [2.33]

Fo) oIg

r
onde:

F, — fator de seguranga minimo para aterro nao-reforgado;

Ir — numero de estabilidade, para o caso reforgado, fornecido pelo grafico da figura

2.28 que depende da relagdo D/H e de n.

O fator de seguranca do aterro ndo-reforgado € determinado pela equagao:

Sueq c
Fo = N,—+ N,| —+ A.t9(g) [2.34]
y.H y.H

onde:

N4, N2 € A — numeros de estabilidades dependentes da relagédo D/H e n, obtidos dos
graficos da figura 2.29;

Sieq — resisténcia ndo-drenada equivalente do solo mole de fundagao;

v — peso especifico do material do aterro;

c e ¢ — pardmetros de resisténcia do material do aterro.

sendo:

11
Sieq =0,35S w0 + 0,655, + 0,35(2—‘3] AS w0 [2.35]
VA
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Figura 2.27- calculo do S,eq do solo de fundacao (modificado de LOW, et al., 1990)
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Figura 2.28 — Numero de estabilidade para aterro reforgado (LOW et al., 1990).
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Figura 2.29 — Numeros de estabilidade para aterro nao-reforcado (LOW et al., 1990).
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Repeti-se o calculo, considerando varias profundidades diferentes para a
determinagao do valor de F,, minimo e, conseqlientemente, o valor de T, maximo. O
raio do circulo critico tangente a horizontal na profundidade z, para o caso sem

reforco, € calculado por:

n®+1
(Z + 0,5)
H

R, - raio do circulo tangente a horizontal na profundidade z;

R, =| 01303 + 0,15638(§ + 0,5) H, (com Re> z+H) [2.36]

sendo:

n- inclinac&o do talude do aterro;
z- profundidade considerada; e

H- altura do aterro.

O conhecimento do valor de T permite a escolha do tipo de reforgo geossintético

dentro de margens de seguranga apropriadas.

O raio do circulo critico, tangente a horizontal na profundidade z, para o caso

reforgado, pode ser calculado por:

s1oa- 2 T
) HH |

R = , (com Rg> z+H) [2.37]

z T
[ +0,5-— J
H v
onde:
2 2
a=1(i+0,50j L+l [2.38]
2\ H 24

Observa-se que para atender as hipoteses adotadas pelo método, a base do aterro de
segao trapezoidal (mais tradicionalmente utilizada) devera ter largura infinita para que
as superficies de ruptura circular de deslizamento interceptem a superficie do aterro
dentro da sua plataforma.

Em fungéo do porte do aterro e dos geossintéticos disponiveis para utilizagcéo, é viavel

empregar mais de uma camada de reforgo: uma camada na interface aterro/solo mole
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e outras camadas imediatamente acima, entremeadas por camadas de aterro

compactado.

Muitas vezes o reforgo, em camada unica, € colocado no aterro, logo acima da
interface aterro-fundagéo, sobre uma camada drenante, por exemplo. Quando isso
acontece ou quando se tem mais de uma camada de reforgo junto a base, faz-se
necessario corrigir o valor de T obtido pela equacgédo [2.33], devido ao deslocamento da

forca resultante, através da expresséo:

T =—T [2.39]

onde:

dr - é o valor do brago de alavanca do reforco em camada Unica na base do aterro, em
relagéo ao centro do circulo (= Ri-z);

d’r - o brago de alavanca da forga no reforgo ou da resultante dos esforgos de tragao
nas camadas de reforgco, em relagao ao centro do circulo; e

Teor- 0 valor de T corrigido, devido a diferenca dos bragos de alavanca.

A equacao [2.39] ndo deve ser utilizada em situacbes em que as camadas de reforgo
estejam distribuidas ao longo da altura do aterro, apenas quando houver concentragao

de poucas camadas junto a base do aterro (em geral duas ou trés).

2.1.7.3.6 - METODO DE PALMEIRA (1992) — SUPERFICIE CIRCULAR NA
FUNDAGAO E PLANAR NO ATERRO.

PALMEIRA (1992) apresentou uma abordagem semelhante a JEWELL (1987), de

analise de estabilidade de um aterro sobre solo mole (figura 2.30).

Palmeira (1992) admitiu superficie de ruptura circular no trecho da fundagéo e
substituiu as fatias da zona de ruptura do aterro, por empuxo de terra sobre o restante
do macico. A contribuicdo do reforgo contra a ruptura advém do esforco de tracao

mobilizada no mesmo.
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Figura 2.30 - Esforgos envolvidos na analise de estabilidade (PALMEIRA, 1992)

O fator de seguranga global é dado por:

F= M. [2.40]

2M,

onde:

>M,- somatdrio dos momentos em relagdo ao centro do circulo da forga que resistem
ao deslizamento;

>M,- somatério dos momentos em relagdo ao centro do circulo da forca que conduzem

ao deslizamento

Equacionando os esforgos apresentados na figura 2.30, obtém-se para o aterro sem

reforgo:

E o S,R’a
" Ede +Wd,, +Qd,

[2.41]

onde:
F.r - fator de seguranga do aterro nao-reforgado;
de ,dw, dq € dr — brago de alavanca das forgas E, W, Q e T em relagdo ao centro do

circulo;
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R-raio do circulo considerado;
a- angulo de abertura da superficie circular em radianos;

S,- resisténcia ndo-drenada da camada de solo mole.

Obtém-se o empuxo de terra, E, no aterro, através de teorias de empuxo tradicional,

Rankine, por exemplo.

Substituindo o valor de M; e M, para uma camada de argila mole com resisténcia nao-
drenada variando com a profundidade na equacgao [2.40] chegamos a expressao [2.20]
apresentada por JEWELL (1987).

Por tentativas, procura-se a superficie critica para o aterro reforcado que forneca o
maior valor de T. A este valor de T maximo, aplica-se um fator de seguranga para o

dimensionamento do geossintético a se utilizar a seguinte forma:

T, =FKT [2.42]
onde:
Tr=resisténcia de tragcdo minima que o reforgo deve apresentar;
Fr= fator de seguranga contra a ruptura do reforgo (incluindo resisténcia a tragao e
esforgos de instalagdo). Usa-se comumente o valor de Ft>1,50 dependendo do tipo de

obra e das caracteristicas dos elementos de reforco.

Podem ocorrer casos em que o centro do circulo critico se localiza abaixo da
plataforma do aterro, provocando superficies irreais de deslizamentos. PALMEIRA
(1992) sugere nesses casos a utilizacdo de metodologias de analise de estabilidade
mais sofisticadas, o que nado implica, necessariamente, que o problema deixara de

ocorrer.

2.1.7.3.7 - METODO DE KANIRAJ (1994, 1996a e 1996b) — SUPERFICIE
CIRCULAR

A figura 2.31 abaixo mostra a geometria e superficie de ruptura adotada no método de
KANIRAJ (1994).
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Figura 2.31 — Método de KANIRAJ (1994, 1996a e 1996b)

KANIRAJ (1994) considera uma geometria do aterro um pouco mais complexa,
admitindo a presencga de bermas de equilibrio, valas e zonas trincadas no aterro. A
analise também é feita para quatro diferentes orientacdes da forca no reforgo além da

horizontal (tangente, bissetriz e intermediaria entre estas duas situacdes).

O fator de seguranga é definido como:

F o= [2.43]

O momento resistente, M..s, & definido, considerando o somatdério dos momentos
proporcionados pelas forgas resistentes que atuam:

v" No solo de fundagao, ao longo da superficie NMJ, (My);

v" No solo de aterro, ao longo da superficie JI’, (M.,);

v" No reforgo, (My).

Definido como:

M=M;+M_, +M_, [2.44]
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O momento instabilizante, M., € definido pelo somatério de quatro parcelas formado
pelos momentos ocasionados pelas massas: de solo EG'I'J, (Mp), € G'GII’, (M), no
aterro; ABCE na berma, (Mj,); no canal, (M;); como:

Mig =My + M + My, + My [2.49]

LOW (1989) definiu a equagéo para o momento M. Em KANIRAJ (1994) se encontra

as outras expressodes para os momentos resistentes e instabilizantes.

A forga no reforco necessaria para manter o equilibrio é expressa por:

Minst'Fr _Mrf - Mra
L

a

T=

[2.46]

A tabela 2.2, apresenta as expressoes obtidas por KANIRAJ (1994, 1996a e 1996b)
para o brago de alavanca, L,, para a forga agindo em diferentes dire¢des a. O célculo

da forca no reforgo deve ser feito para varias profundidades.

Tabela 2.2 — Expressoes para o brago L, da alavanca em fung&o do angulo a

Direcéo da forga () Brago de alavanca ( L,)
a=0 L.=Y,-D-a
_9 1+M

a= L. =Y,(2m -1) >

g L, =Y,.M
a=—

2

30 1+M
o=— —

4 L, =Y, >
a=46 L. =Y,

sendo:

[2.47]

Algumas condi¢gbes devem ser verificadas nas analises do método de KANIRAJ (1994
, 1996a e 1996b):
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v" 0O centro do circulo deve estar localizado acima, ou, no nivel, da base da zona
trincada;

v A berma e a escavacgao devem estar dentro da regido definida pela superficie
circular de ruptura;

v' A extremidade direita do circulo, ponto I, deve estar localizada abaixo da crista
do aterro e ndo abaixo das outras extremidades da superficie.

2.1.7.3.8 - METODO DE JEWELL (1996) — SOLUCAO ANALITICA

Na figura 2.32 apresenta-se o desenvolvimento do método analitico de JEWELL
(1996).

n -
| fH

[EAITN]
Suo _ Su A LN l l l l -

!
2Suz nH e
I E ox =7YH 25Uz
'|.
|'I
z

r Suz
x .

Figura 2.32 - Método de JEWELL (1996): solugao analitica

Solugéao analitica, proposta por JEWEL (1996), para calculos dos fatores de seguranga

e da forga requerida no reforgo em aterro sobre solos moles com:

» Resisténcia ndo-drenada constante e profundidade limitada

- S_(Mj 2.48]
M\ 2D+K_H
F = %(4+(a +1)%] [2.49]

c:nD Kaj [2.50]

T: 2
M [4D+(a+1)nH 2
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» Resisténcia ndo-drenada crescente com a profundidade

0,5
F,ouF, = 2w | 4 L1 +2[2(“+1)p'n'HJ [2.51]
7H SuO Suo
T @S Ka [2.52]
FH 2

Em aterro ndo-reforcado, o e F, sdo calculados, de forma iterativa, pela equacéo:

g _KaForH, [2.53]
2.n.S,,

Para aterro reforgcado: 0 < a <1

Essas expressodes sao sugeridas para a condi¢ao:
F..r.H

T >6 2.54
S [2.54]

J
onde:

F,— fator de seguranca do aterro nao-reforgado;

F. — fator de seguranca do aterro reforgado;

T — forca requerida no reforgo;

S, — resisténcia ndo-drenada do solo de fundacéo;

Suo — resisténcia ndo-drenada do solo de fundacgéo na superficie;

K, — coeficiente de empuxo ativo de Rankine do solo de aterro;

p — razdo do aumento da resisténcia ndo-drenada com a profundidade;

o—razéo entre a tensdo cisalhante mobilizada e a resisténcia ndo-drenada na
superficie do solo de fundacao.

Sendo: a =1, para aterro reforgado e a=-0,7 a - 0,5, para aterro nao-reforgado
(PALMEIRA et al.,1998).

2.1.7.3.9- METODO ANALITICO de EHRLICH (2001)

EHRLICH (2001) propée um método analitico para a determinagdo do fator de

seguranga e da forca maxima de tragcado atuante no reforgo.
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MORAES (2002) apresenta o desenvolvimento do método proposto por EHRLICH

(2001).

O método apresenta o mecanismo de colapso, de forma simplificada, utilizando o

modelo rigido-plastico associado ao método das cunhas. A partir da definicdo da

superficie de ruptura, verifica-se o equilibrio estatico dos blocos que compdem o

mecanismo, calculando-se, assim, o fator de seguranga.

2.1.7.3.9.1 - ATERROS NAO-REFORCADOS

A figura 2.33 mostra o mecanismo de colapso de um aterro nao-reforcado que

obedece a seguinte relagao:

sendo:

p=1
n

D - profundidade da camada do solo de fundacgao;

H — altura do aterro;

n — inclinagéo do talude do aterro.

2L
W7
/&7 Eaterro
/ //F/ n H
o f.‘au I
E%u'?"‘r % Ea | D¥*=Hnm

Camada resistente

[2.55]

)

Figura 2.33 — Mecanismo de colapso do aterro ndo-reforgado em que D > H/n

Do equilibrio das forgas atuantes nos blocos, obtém-se:

onde:

(MORAES, 2002).

E,=E,+E

aterro
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E, e E, sdo, respectivamente, o empuxo passivo e o empuxo ativo atuantes na
fundacao;
Eaterro € 0 empuxo ativo de Rankine atuante no aterro.

Estes fatores sdo dados pelas seguintes equagdes:

E, =/ D?s22p
2 =
E -/ p? 23Dy HD [2.58]
2 F

*

[2.57]

H
E=7al g [2.59]

H =H —Etg(450+£j [2.60]
Ya 2

onde:

vs — peso especifico do solo de fundagéo;

D - profundidade da camada do solo de fundacgao;

D* — profundidade da superficie de ruptura;

S, — resisténcia ndo-drenada do solo mole de fundacéo;
Ya— peso especifico do solo do aterro;

H — altura do aterro;

H* — altura do aterro desconsiderando a zona de tracéo;
¢ — angulo de atrito interno do solo do aterro;

¢ — coesao do solo do aterro;
Ka — coeficiente do empuxo ativo de Rankine (correspondente ao aterro);

F<— fator de seguranca.

Substituindo as equagdes [2.57], [2.58], [2.59] em [2.56], tem-se:

*

45, D
H

7a'H *
D +

Fs [2.61]

*2

K

a

2H

Considerando D* = H/n e substituindo na equagado [2.61], o fator de seguranga é

definido por:
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Fo = ——u [2.62]

A figura 2.34 mostra o mecanismo de colapso, para o caso de um aterro ndo-reforgado
com talude pouco ingreme ou sobre uma camada mole pouco espessa, obedecendo a
seguinte relagao:

D<— [2.63]

.
<
n H
Lo .

Camada Resistente

Figura 2.34 — Mecanismo de colapso para aterro ndo-reforcado em que D < H/n
(MORAES, 2002)

Do equilibrio das forcas atuantes nos blocos e substituindo os fatores, explicitados

anteriormente, obtém-se as seguintes equacdes:

S
E, +—“[i— Dj =E, +E oo [2.64]
sun
O fator de seguranca é dado por:
s 3.D+ H
Fo=—1 L [2.65]
Va: :
DL H K,
2H

2.1.7.3.9.2 - ATERROS REFORCADOS

53



2.1.7.3.9.2.1 - REFORCO INTEGRAL DA BASE DO ATERRO

A configuragdo do mecanismo de colapso que pode ocorrer em aterros reforgados é
apresentada na figura 2.35. As hipéteses de ruptura ou arrancamento do refor¢o néo é

considerada.

2L

] \ |1

S/ Reforco { —l
i | )
#*5u/Fs
Ep ! | 4
.- 4~ Ea D
S“FS%'/ s, | D
SwWFs —»
Camada resitente
2L - D*

Figura 2.35 — Mecanismo de colapso de um aterro reforgado integralmente (MORAES,
2002)

Do equilibrio das forgas atuantes nos blocos, tem-se:

EF)JF%(zL—D*)zEa [2.66]

S
Substituindo-se, na expressao [2.66], as equagdes [2.57] e [2.58], tem-se:

Fs = 2 (3+2|Ij [2.67]
7a-H D

sendo que:

2—I_Zl;D*:D
D

2—L<1;D*:2L
D

A forca de tragdo maxima atuante no reforco é dada por:

T =E +i|_ [2.68]

max aterro = max
S

onde:
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Lmax corresponde a distancia do pé do talude ao ponto para o qual a forga de tragao
mobilizada no reforgo € maxima. E.ro pode ser obtido pela equacgao [2.47], desde que
o reforgo permita deformacgdes horizontais suficientes para mobilizar o estado ativo no

aterro.

No caso de reforgos muito rigidos, ter-se-do deformacgdes horizontais nulas no aterro

(estado no repouso), devendo-se, entao, utilizar a expressao a seguir:

*2

£ _raH K, [2.69]

aterro
2

2.1.7.3.9.2.2 - REFORCO PARCIAL DA BASE DO ATERRO

A figura 2.36, representa o mecanismo de colapso de um aterro reforcado

parcialmente.

Eaterro 1| |q H

Camada resistente

Figura 2.36 — Mecanismo de colapso de um aterro reforgado parcialmente (MORAES,
2002)

Do equilibrio das forgas atuantes temos:

[2.70]

aterro

Ep+%(LR—D)=Ea+E

S

Substituindo-se as equacgdes [2.57], [2.58] e [2.59] em [2.70], obtém-se o fator de

seguranga que é expresso por:
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L

3+-FR
F = D [2.71]
7a-H H™ K
1+ a
2HD

A forca de tracdo maxima mobilizada no reforco parcial é calculada equagao [2.68]

conforme explicitado anteriormente.

2.1.8 - CONSIDERACOES SOBRE DEFORMAGCAO DE ATERROS SOBRE SOLOS
MOLES.

Obviamente que a ruptura de uma estrutura marca o fim de sua vida, no entanto,
existe outro estado limite que merece grande atencéo. E o estado limite de utilizagéo
da estrutura que marca o fim de sua vida util, pelo fato que a mesma passa a ndo mais
atender a fungao para qual foi projetada, muito embora nao esteja préximo fracasso.
Os métodos de equilibrio limite ndo fornecem nenhuma informacao sobre deformacgao
dos materiais envolvidos nas analises de estabilidade. A adogdo da magnitude da
forca depende da experiéncia do projetista ou da utilizagdo de métodos mais

sofisticados de analises como Método de Elementos Finitos para sua determinacéo.

Na maioria dos métodos de equilibrio limite se admite que a tensao no reforgo de
geossintético calculada e igual a tensao ultima de tragdo. Segundo HINCHBERGER e
ROWE (2003) a utilizacdo da tensao ultima elastica do reforco de geossintético pode
conduzir a superestimagao do fator de segurancga visto que aterros sobre solos muito
compressiveis podem romper por deslocamentos excessivos muito antes de ocorrer a

ruptura do reforgo.

2.1.8.1 - METODO DE ROWE e SODERMAN (1985a)

ROWE e SODERMAN (1985a) propuseram um método de calculo de estabilidade, no
curto prazo, de aterros reforgados construido sobre um depésito uniforme de solo
mole. O método proposto tenta assegurar o estado limite de utilizagdo do aterro,
limitando a maxima forca elastica permissivel no reforgo. Baseado no estudo extenso
de aterros nao reforgcados e reforcados em solos moles utilizando o método de
elementos finitos, eles propuseram, para o modelo adotado (figura 2.37), calcular a
magnitude da deformagdo compativel permissivel, que depende da rigidez nao-

drenada da fundagao, E,, geometria do aterro, B, profundidade do subsolo, D, e a
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altura critica do aterro nao reforgado, H..

¢ O
s N T
Z
l Aterro l g R
Nk ~, |
Argila mole ) 1'
. cl.l ] ¢U = D D
 Geotéxtil *
s A S F P A A A A A A A e A

Figura 2.37 - Sec¢ado adotada nas analises de elementos finitos (modificado de ROWE
e SODERMAN, 1985a).

ROWE e SODERMAN (1985a) incluiram o efeito da interagdo solo-reforgo nas
analises de equilibrio limite, admitindo uma deformagao compativel permissivel, ¢,
para o reforgo em fungdo do parametro adimensional, Q,, proposto com base em
estudos de aterros nao-reforgado e reforgado sobre argila mole, usando o método de
elementos finitos. A figura 2.38 mostra o grafico desenvolvido por ROWE e
SODERMAR (1985a) para analise de estabilidade.

10 L] T T T T T T T T
al Resultados das andlises de Curvas tedrica
. elementos finites para talude 2:1 Inclinacio do
- .
talude
TE An]
g i .
[ S [ ] :,‘H"‘ -1
F g
-\.:l N r
L]
Fan .
{B), = 0.2 for VB == 0.2
ir (¥B), — VB far02 = B =042 []
2k (¥B), = 0.84 — VB  for0 42 < OFB = 0.84 |4
A (D¥B), =0 for 084 < OB
|:| L 'l i L 1 1 1 1 i L
0.002 0,00 0006 0,008 0010

Q = (y H.fs s, /ENDVEY,

Figura 2.38- Deformagéo compativel permissivel, €,, versus parametro adimensional,

Q (ROWE e SODERMAN, 1985a)

57



A vantagem deste método € que mantém a simplicidade das técnicas de equilibrio de

limite e ainda incorpora os efeitos de interagdo de solo-geossintético.

2.1.9- CONSIDERAGOES SOBRE DIMENSIONAMENTO DE GEOGRELHAS

A analise de estabilidade de aterros reforgados sobre solos moles € normalmente
realizada através dos métodos de equilibrio limite apresentados no presente capitulo.
Busca-se definir a tragdo requerida (T.q) do geossintético para elevar o fator de
seguranga ao um valor desejado. O valor da tragdo requerida € entdo comparado a
tragcao disponivel (T,) sendo necessario, para que um determinado geossintético seja
adotado, satisfazer a seguinte condigéo:

T.>T [2.72]

a req

A resisténcia disponivel é obtida considerando a perda de capacidade resistiva devido
aos seguintes fatores:
v Fluéncia: deformacgao lenta fungdo da carga permanente a qual fica sujeita o
geossintético;
v" Danos mecéanicos de instalagdo: fungdo das condigdes de manuseio no campo
e execugao da instalagdo do geossintético, compactagao do solo do aterro etc.
v' Danos quimicos e ambientais: fungdo da composicdo quimica do solo e das
condicdes de exposicao do geossintético a substancias quimicas e raios UV.

v' Qutros, de acordo com situagdes especificas.

A resisténcia a tracdo disponivel é obtida aplicando-se fatores de redugdo parciais

referente a cada um dos fatores descritos acima da seguinte forma:

T, = max [2.73]

onde:
f, = h : fator de reducéo parcial para fluéncia a tracao;
ref
fur: fator de reducao parcial para danos mecanicos de instalagéo;
fa: fator de reducao parcial para danos quimicos e ambientais;
f: fator de reducédo parcial para incertezas estatisticas na determinacao da resisténcia

do geossintético.
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O valor de T,ox € @ maxima resisténcia a tragdo sob solicitacdo rapida em laboratério.

Geogrelhas sao geossintéticos desenvolvidos para desempenharem a fungdo de

reforco. O reforgco da base de aterros sobre solos moles € uma das suas aplicagées.

As geogrelhas sédo produzidas a partir de materiais poliméricos. Esses materiais sdo
muito susceptiveis ao fendmeno da fluéncia. A fluéncia € a deformagdo gradual do
material, ao longo tempo, quando solicitado por uma carga de tragdo permanente. As
geogrelhas podem ser produzidas a partir de diversos polimeros, cada polimero
apresenta um grau diferenciado de susceptibilidade ao fendbmeno da fluéncia. O tipo
de polimero influencia na fluéncia, mas a fluéncia de um material geossintético é
também fungdo de outros agentes como, carga de tragdo aplicada, temperatura e o
processo de fabricagdo. Em fungdo desse fendbmeno, observa-se uma perda gradual
da capacidade resistiva da geogrelha podendo ocorrer ruptura, apés determinado
prazo, estando a geogrelha solicitada por uma carga menor do que T A velocidade

do processo é fungéo da proximidade da tensdo maxima.

Isécronas sdo curvas de resisténcia versus deformacdo para cada periodo de

carregamento continuo, obtidas através de ensaios normalizados de fluéncia.

Nas figuras 2.39 apresentam-se as curvas isécronas para uma geogrelha de
filamentos de poliéster de alta tenacidade e outra de polipropileno.

100
100
O L = Ty
‘,

s0d o ___fr____] —=—0,1h

_ = —»-01n
L 7 e | et el
= e ----1h
P L e =
s @ z & =— = 10h
s ¢ —_—10 -
T P il ® —.o—- 1000
5 1000h b
ool o] = — —1.000n
8 —-—-10000h % » | ——10.000h
H o Wr---- - 3 e
—~—t00000h || @ - 100.000h
i e @ —+—1.000.000h
1000 000 ]
F 1 " h
’ 10 15 0 ! '
. ? o 0 5 10
Deformacéo (%) Deformacéo (%)
(a) Geogrelha de filamentos de poliéster. (b) Geogrelha de filamentos de polipropileno.

Figura 2.39 — Curvas is6cronas de geogrelhas (SILVA, 2003).
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Considerando os tempos para ocorrer a ruptura (figura 2.39(a) e (b)) e os respectivos
percentuais de T, tem-se a curva de referéncia que permite prever a resisténcia de
tracdo de referéncia, T, do geossintético a cada momento, ao longo da vida util da

obra, conforme ilustrado na figura 2.40.

60- ————————————— b ——ﬁ— ————————— :_-—-H
so0 b - GG PP _ = _ vy

Stress Ratio (% Tmax)

1.E+00
1.E+01
1.E+03
1.E+04
1.E+05
1.E+06

tempo de carregamento (h)

Figura 2.40 — Curva de referéncia para as geogrelhas de poliéster (GG PET) e
prolipopileno (GG PP) (SILVA, 2003).

As deformacgdes da geogrelha devem ser limitadas de forma a se compatibilizarem
com as deformagbes do solo, evitando deformagdes excessivas do aterro. Nesse
caso, além da resisténcia a tracao (T), o moédulo de rigidez (J) deve ser também

especificado. O modulo de rigidez a tragdo requerida pelo reforgo € dado por:

J =—— [2.74]
Onde ga4m € a deformacgéo admissivel no elemento de reforgo e variam tipicamente de
3 a10%.

No dimensionamento de geogrelhas além da resisténcia maxima a tracdo € necessaria

definir os parametros de interagao solo-reforgo.
O ensaio de arrancamento foi desenvolvido para avaliar o comportamento de

inclusbes embutidas em solo, quando solicitadas por uma forga de tragdo que possam

leva-las & perda de aderéncia com o solo circundante. E considerado o ensaio mais
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apropriado ao estudo da interagédo solo—geogrelha, pois considera as parcelas de atrito

de superficie e resisténcia passiva que este tipo de inclusédo proporciona.

Segundo Teixeira (2003) a capacidade da geogrelha resistir ao arrancamento é

comumente calculada pela expresséo empirica:

T=2-A.0,-tano [2.75]
onde:
T- resisténcia de arrancamento;
A- area plana da geogrelha inserida no solo;
on - tensdo normal efetiva ao nivel da geogrelha e;

8 - angulo de atrito efetivo do solo-geogrelha.

O coeficiente “2” aparece no inicio da expresséo para considerar que o atrito se dara
por ambos os lados da inclusao.

Em solos finos, que também apresentam coes&o, um adicional de resisténcia devido a
adesdo de suas particulas, na superficie da geogrelhas, pode ser considerado. A
parcela de adesdo, na interface solo-geogrelha, faz a equagado [2.75] assumir a

seguinte forma:

T=2-A-(c,+0, -tan9) [2.76]

Onde c,’é a adesao aparente.

Os parametros de resisténcia de interface, c,’ € 3, sdo usualmente expressos em
funcdo dos parametros de resisténcia do solo em contato, ¢ e ¢, através dos

coeficientes de interagéo, A e f, definidos como:

A= Ca [2.77]
c
f_tano [2.78]
tan ¢
Substituindo as equacgdes [2.77] e [2.78] em [2.76] temos:
T=2-A-(lc+o,-f -tang) [2.79]
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Onde f € o coeficiente de interagdo solo geogrelhas. O valor de f depende de: a)
porcentagem de area aberta da geogrelha; b) coeficiente de atrito na interface solo—
geossintético; ¢) numero, comprimento e altura dos elementos transversais; d) rigidez
a flexdo dos elementos transversais da geogrelha; €) relagdo entre didmetro dos gréaos

do solo e a abertura da malha da geogrelha e f) comprimento enterrado.

TEIXEIRA (2003) realizou ensaios de arrancamento, utilizando um equipamento de
pequeno porte, e encontrou para o parametro f, de uma geogrelhas FORTRAC
200/35-30, valores entre 0,70 a 0,92. O solo confinante utilizado no experimento foi um

solo residual bastante comum do estado de Sao Paulo.

A equacgdo [2.79] € muito utilizada na pratica da engenharia. Sua forma simplista
considera as parcelas de resisténcia passiva e de interface da geogrelha de forma

empirica o que nao possibilita uma analise destes fatores separadamente.

Na pratica da engenharia é muito comum desprezar a parcela de adesao contando

apenas com a parcela de atrito no dimensionamento da geogrelhas.

2.1.10 - METODOS DE ELEMENTOS FINITOS

Métodos de anadlises tais como equilibrio limite e solu¢des da teoria da plasticidade
(anteriormente descritas) ndo promovem nenhuma informagao sobre deformagbes ou
tensdes que se desenvolvem no reforgo para um determinado aterro reforgado. Aterro
reforcado € um sistema composto com trés componentes: o solo de fundagao (argila
mole), o reforgo e o aterro. O desempenho do sistema € altamente dependente das

deformacoes e da interagao entre estes trés componentes.

O custo para a construgdo de aterros experimentais instrumentados para avaliar o
desempenho de varios esquemas de reforco é elevado e geralmente nada trivial. Uma
alternativa é executar simulagdes numéricas da “construgcao de aterros reforgados”

usando modelos numéricos apropriados.

O método de elementos finitos provou ser uma ferramenta bastante poderosa para uso
na avaliacdo de comportamento de aterros, desde sua primeira aplicacdo por
CLOUGH e WOODWARD (1967). Muitos pesquisadores ja empregaram a técnica de
elementos finitos para interpretar o comportamento de campo de aterros reforgados
(ANDRAWES et al. (1980); ROWE (1982), ROWE (1984); BOUTROP e HOLTZ
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(1983); MONNET et al. (1986); DUNCAN et al. (1987); SCHAEFER e DUNCAN
(1988); HUMPHREY e HOLTZ (1989); HIRD e KWOK (1990); MYLLEVILLE e ROWE
(1991); CHAI e BERGADO (1993); LITWINOWICZ et al. (1994); VARADARAJAN et al.
(1997); ROWE et al. (1996); ROWE e HINCHBERGER (1998)).

Estes estudos numéricos incorporaram modelos de solo com diferentes niveis de
sofisticagdo, a exemplo do modelo elastico hiperbolico (ANDRAWES et al. 1980),
modelo de Mohr-Coulomb (ROWE e SODERMAN 1985a), modelo Cam-Clay
(SCHAEFER e DUNCAN 1988); Modelo Cam-Clay modificado (CHAI e BERGADO
1993; ROWE et al. 1996), e modelo Viscoplastic (ROWE e HINCHBERGER 1998).

Geralmente um modelo de tragao linear, bilinear ou nao-linear, € usado para modelar o
reforgo (ROWE e SODERMAN 1985a; HIRD e KWOK 1989; BATHURST et al. 1992).

Através de computadores, é possivel utilizar o método de analises por elementos
finitos para investigar o comportamento de aterros reforgados sobre solos moles e sua
dependéncia com o tempo, em funcdo da possibilidade de modelar suas principais

caracteristicas sobre diversas condigdes (Li, 2000).

2.1.11 - MODELAGEM CENTRIFUGA

A modelagem centrifuga combina facilidade e economia em teste de pequena escala,
com niveis de tensao corretos, que somente poderiam ser alcangados em uma ampla
instrumentacdo de campo. Métodos de analise de projetos podem ser validados
usando dados obtidos de modelagem centrifuga desenvolvidos sob condigbes mais
controladas. Varios pesquisadores (TERASHI e KITAZUME (1988), ZHANG e CHEN
(1988), BOLTON e SHARMA (1994)) ja estudaram o comportamento de aterros
reforcados sobre solos moles usando a técnica de modelagem centrifuga.

OVESEN e KRARUP (1983) apresentaram os resultados de ensaios em centrifuga
geotécnica executados para demonstrar a influéncia do reforco de geotéxtil na
estabilidade e recalques de aterros sobre solos moles normalmente adensados. A

estabilidade do aterro foi consideravelmente melhorada com a adi¢ao do reforgo.

Em nenhum dos testes, ocorreu ruptura no reforgo de geotéxtil e em alguns dos testes,
a resisténcia a tracdo medida no geotéxtil foi muito baixa, indicando pouca mobilizagao

da tensao no reforgo.
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2.2 - TEORIAS DE ADENSAMENTO
2.2.1 - TEORIA DE ADENSAMENTO DE TERZAGHI E FROLICH (1936)

A equacao diferencial que rege o adensamento de solos compressiveis submetidos a
carregamentos verticais, para condi¢des de deformagdo unidimensional e fluxo
vertical, foi proposta pela primeira vez por TERZAGHI e FROLICH (1936).

O desenvolvimento da teoria do adensamento se baseia nas seguintes hipoteses:

1) Solo homogéneo;

2) Solo saturado;

3) Compressibilidades dos graos solidos e da agua sao despreziveis em relagéo a
compressibilidade do solo;

4) A compressao é unidimensional;

5) E valida a lei de Darcy;

6) Alguns parametros fisicos que na realidade variam durante o processo sao
admitidos constantes;

7) A relagdo variagdo da tensao vertical efetiva “versus” variagdo do indice de
vazios (Ac’y X Ae) é linear;

8) Nao ha diferenga de comportamento entre massas de solo de pequenas e
grandes espessuras;

9) Dominio dos pequenos deslocamentos e pequenas deformacgodes.

Baseado nas hipéteses descritas, TERZAGHI e FROLICH (1936) apresentaram a

equacgao fundamental do adensamento:

2
g‘::—KvaS“e)x% [2.80]
Yu 02

As caracteristicas do solo estédo refletidas no segundo membro da equacgao [2.80]

sendo denominado coeficiente de adensamento (c,):

k,(i+e)_ Kk 2.81]
&Vw  M7w

v

onde:
k, — coeficiente de permeabilidade vertical,

e — indice de vazios;
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a, — coeficiente de compressibilidade;
Yw — peso especifico da agua;
m, — coeficiente de deformacéo volumétrica;

¢, — coeficiente de adensamento vertical.

sendo:
Ae
= 2.82
& AoV [ ]
a,
=— 2.83
™ l1+e [ ]
onde:

Ae — variagao do indice de vazios;

Ac’v — variagao da tensao vertical efetiva.

A equacao diferencial do adensamento pode entéo ser escrita como:
ou o%u
“—c .= 2.84
ot 7 oz [2.84]

O ¢, quantifica a velocidade de dissipagao do excesso de poro-pressao.

Na integracdo da equacao [2.84] a variavel tempo, t, sempre aparece associado ao
coeficiente de adensamento, c,, e a maior distancia de percolagao, Hy, pela equacao:
c,t

T=
H,’

[2.85]

onde:
T — fator tempo;
Hq — distancia de drenagem;

t — tempo.

A situacdo tridimensional para o adensamento vertical e radial devido ao fluxo

combinado vertical e radial é representado por:

2 2 2
M _ U, Ul 0 [2.86]
ox- oy

O coeficiente de adensamento horizontal (c,) € dado pela equagao:
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c, = M [2.87]
7w
onde:
X, ¥, Z — coordenadas retangulares do ponto;
cn — coeficiente de adensamento horizontal;

Ky — coeficiente de permeabilidade horizontal.

TERZAGHI e FROLICH (1936) definiram a porcentagem média de adensamento

através da equagao:

o0 2 B 2
UV=1—ZerMTv [2.88]
m=0
onde:
M :%-(2m+1) . com M>0; [2.89]

A equacéao [2.88] pode ter sua representagao descrita pelas seguintes expressoes
empiricas (TAYLOR, 1948):

T, = (%}«UVZ , para U,< 60% [2.90]
T, =-0,9332-log(1-U,)-0,0851 , para U,> 60% [2.91]

A teoria do adensamento de TERZAGHI e FROLICH (1936), apesar das hipoteses
simplificadoras feitas, € util na avaliagdo aproximada da velocidade dos recalques

devidos ao adensamento.

2.2.2 - TEORIA DE ADENSAMENTO DE BARRON (1948)

Com base na teoria de adensamento unidirecional com drenagem vertical de
TERZAGHI e FROLICH (1936), BARRON (1948) desenvolveu uma teoria de
adensamento para o caso do adensamento por compressdo vertical devido a

drenagem horizontal.

BARRON (1948) desenvolveu a teoria do adensamento puramente radial para o
projeto de instalacdo de drenos verticais de areia. BARRON (1948) chegou a um
problema de simetria axial, onde a compressdo é unidimensional e ndo ha fluxo

atravessando a superficie lateral do cilindro. Como se pode verificar na figura 2.41, as
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variaveis deste problema sdo o tempo (t) e a posigéo radial (r) do ponto considerado

em relacéo ao eixo do dreno.

/"—'_-_"—-..
lll'vnnx@

N

b
r-.:_t'.f_:
v

gl

|

cilindro de solo

PLANTA CORTE
Figura 2.41 — Condi¢des idealizadas por BARRON (1948) para analise do

adensamento com drenagem radial.

Além das hipéteses de TERZAGHI e FROLICH (1936), BARRON (1948) admitiu ainda
as seguintes hipoteses:
1) Todo o carregamento vertical € inicialmente suportado pelo excesso de poro-
pressao “u” na agua intersticial;
2) Toda a deformagéo de compresséo dentro da massa de solo ocorre na diregéo
vertical;
3) A zona de influéncia de cada dreno € um cilindro (figura 2.42);

4) A distribuigdo de carga é uniforme em toda a area.

. de
drenos |
P
superficie
/
dw . drenante
z |
- (2,1
o L) N
El — l/ W
g —— i -
F |
. . ‘2| fluxo
2 | kv ol
9
S —— 1 | kh._T
=
Z| —— lr\‘dre.no
-‘:“;-;"_- 7|7 o ~~
P S
~ \ N
el superficie
drenante
cilindro zona de
de solo glﬂuené:m
iv e um dreno
equivalente CORTE

PLANTA

Figura 2.42- Modelo da distribuigdo de drenos e concepgéo do fluxo radial na zona de
influéncia de cada dreno (BARRON, 1948).
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Em fungéo do tipo de carregamento BARRON (1948) considerou duas condigdes
extremas de deformacodes verticais no desenvolvimento de sua teoria:

a) Deformagdes verticais iguais (“equal vertical strain”) — Baseia-se na hipétese de que
as cargas distribuidas na superficie ndo sdo uniformes durante o processo de

adensamento e que os recalques na superficie sdo iguais e uniformes.

b) Deformacgdes verticais livres (“free vertical strain”) — Baseia-se na hipotese de que a
carga distribuida na superficie permanece constante durante o processo de

adensamento e que os recalques superficiais resultantes ndo sao uniformes;

A equacgao para drenagem radial pura em coordenadas cilindricas € obtida da equagéao
[2.86], desprezando-se a drenagem vertical.

2
%:C{%.%Jrgr_‘j} 2.92]

Assumindo a condigdo de deformacgbes verticais iguais (“equal vertical strain”)
obtemos a partir da equacdo do adensamento para drenagem radial pura [2.92] as

seguintes expressoes:

—8T
U, =1-ex h 2.93
“ p{ FM 12931
sendo:
c.t
T, = ﬁ [2.94]
d
n=—=% 2.95
d, [2.95]
F(n)= n’ -In(n)- 3" -1, In(n)-0,75 [2.96]
n? -1 4n?
onde:

Uy — grau de adensamento devido ao fluxo radial;

T, — fator tempo horizontal;

F(n) — funcao relativa ao didmetro de influéncia de um dreno e ao seu didmetro efetivo;
de — didmetro efetivo;

dw — didmetro equivalente.
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Para condigdo de deformagdes verticais livres (“free vertical strain”), a porcentagem de

adensamento média pode ser expressa em termos da fungao de Bessel como sendo:

wE W)
u=1-2 - .
uO [2RPT az(nz _11n2U0(an)_Ul (an)

]exp(— 4 -n? -Th) [2.97]

onde:

U1(a)= J1(a)YO(a) — Y1(a)JO(a)

UO(an)= JO(an)YO(a) — YO(an)JO(a)

J0, J1,... YO, Y1 — fungbes de Bessel de primeira e Segunda ordem respectivamente;
al, a2...- raizes da equacgao de Bessel que satisfazem a equacao J1(an)YO(a) —
Y1(an)JO(a) =0

A condigdo extrema de “free vertical strain” ocorre em fungdo de um carregamento
sem nenhuma rigidez, tornando a tensdo vertical total, o, constante em relacdo ao
tempo. Esse tipo de carregamento faz com que os recalques diferenciais, ocorridos na
superficie do terreno, nao influenciam devido o efeito de arqueamento, na distribuicao

de tensoes.

Para a condigdo “equal vertical strain”, BARRON (1948) adotou um caso extremo em
que o arqueamento redistribui as cargas superficiais, de maneira que as deformagdes
verticais sejam todas iguais, € que ndo ocorram recalques diferenciais. Essa situagao
pode ser obtida em laboratério quando se aplica um carregamento sobre uma amostra

usando uma placa rigida.

2.2.2.1- COMPARAGCAO ENTRE AS SOLUGOES “FREE STRAIN" E “EQUAL
STRAIN”

De acordo com SCOTT (1963), o comportamento de um sistema real de drenos é
intermediario entre as condigdes extremas “free strain” e “equal strain”, sugeridas por
BARRON (1948), em fungéo do efeito do arqueamento e consequiente redistribuicdo

de tensdes durante o processo de adensamento.
Segundo RICHARD (1959) a diferenga entre os resultados obtidos nos dois casos

extremos é pequena e as discrepancias diminuem a medida que os valores de n e do

tempo (t), ou fator tempo (T,), aumentam.
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Como a diferengca entre ambas as solugbes sugeridas por BARRON (1948), é de
pequena magnitude a simplicidade da equagédo de deformagdes verticais iguais se
torna uma ferramenta de facil utilizagdo nas analises de desempenho dos drenos. A

solucdo para este caso, incluindo a zona amolgada, é apresentada na equagao [2.98].

U=1l-W=1l-e ™ [2.98]
onde:
n? 3n-1 k n*-1
m= n)— +— 2.99
n’ -1 (") 4n*  r,K n? 1299
ct
T =" [2.100]
re
ke _k(s=1) [2.101]
r-W kS
sendo:

k: e ks- permeabilidades na diregédo horizontal na regido intacta e amolgada;

ry € re — raio do dreno e raio de influéncia do dreno.

A figura 2.43 ilustra as curvas para as duas condigdes de carregamento analisadas por
RICHARD (1959). Observa-se que para as curvas, onde os valore de n sdo maiores
que 10, as diferengas sdo muito pequenas, sendo que para percentagem de

adensamento acima de 50% quase nao existe diferenga.
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¥ 8 858 8 8 3 8 8

Porcentagemn de Adensamento - U (%)

-
=

o
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3

Figura 2.43- Comparagao entre as solugbes “free strain” e “equal strain’
(RICHARD,1959).
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2.2.3 - TEORIA DE ADENSAMENTO PARA DRENAGEM COMBINADA RADIAL E
VERTICAL

Pode-se generalizar a teoria do adensamento vertical, para o caso de adensamento
tridimensional de um elemento de solo, submetido a uma compressdo nas trés
diregdes dos eixos cartesianos, originando uma redugdo de volume e fluxo de agua
nas trés direcdes. Na pratica essa analise e feita, comumente, na determinacdo do

adensamento com drenos verticais.

CARRILLO (1942) demonstrou, a partir da equacgao [2.86], que a solugdo do problema
poderia ser obtida pela analise separada do adensamento vertical e radial e enunciou

0 seguinte teorema:

Se u,=f(r,t) € uma solugéo da equacéo:

2
%:C{%.%Jgr_ﬂ [2.102]

e, u,=f(z,t) € uma solugéo para equagao:
ou__ d’u

i [2.103]

Entdo u=u,.u, € necessariamente uma solugcédo da equacao [2.86]:

O teorema pode ser demonstrado, substituindo o valor de u=u,.u, na equacao [2.86]:
u(x,y,z)=u,(r,t)-u,(zt) [2.104]

A homogeneidade nao é satisfeita, em termos de analise dimensional, pelo segundo
membro da equacgdo [2.104]. Sendo assim, & conveniente reescrever a equagao

[2.104] da seguinte forma:
U(X, ya Z) _ ur (r’t) uv(z’t) [2105]

uO uO uO
onde:
u = excesso de poro pressao considerando drenagem combinada (u = f(z,r,t));
u, = excesso de poro pressao devido somente ao fluxo vertical (u, = f(z,t));
u; = excesso de poro pressao devido somente ao fluxo radial (u; = f(r,t));
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Up = excesso de poro presséo inicial.

A partir da hipétese de relacdo linear entre Ac’'v x Ae, podemos escrever a

porcentagem de adensamento local U da seguinte forma:

u=1-4 [2.106]
uO

Para drenagem combinada temos:

u, -u,
l'IO

U=1-

[2.107]

Para drenagem combinada o grau de adensamento meédio € dado pela seguinte
relacao:

1-U)=@1-U,)1-u,) [2.108]
onde:
U — grau de adensamento combinado;
U, — grau de adensamento devido a fluxo vertical;

U, - grau de adensamento devido a fluxo radial.

2.2.4- DIMENSIONAMENTO DE DRENOS PRE-FABRICADOS
2.2.4.1 — TEORIA APLICADA

O dimensionamento dos drenos verticais pré-fabricados se utiliza das teorias de

recalque por adensamento radial apresentada anteriormente.

O uso de drenos verticais nao influéncia no valor do recalque total. A utilizacdo de
espacamento adequado entre os drenos promove uma redistribuicdo de fluxo dentro
da camada em adensamento, reduzindo a trajetéria das particulas de agua diminuindo

o tempo final de consolidagao.

Para o dimensionamento de drenos pré-fabricados alguns fatores devem ser
observados dentre os quais:

» caracteristicas do solo baseado em ensaios de laboratério e de campo;

» propriedade do elemento drenante;

» aplicacdo da teoria de adensamento apropriada.

Apresenta-se abaixo os principais parametros utilizados no dimensionamento dos

drenos verticais pré-fabricados:
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eficiéncia dos drenos verticais;
diametro equivalente dos drenos pré-fabricados;
area de influéncia e espagamento dos drenos

amolgamento — efeito “smear”;

vV V V VYV V

resisténcia hidraulica do dreno.
2.2.4.1.1 - EFICIENCIA DOS DRENOS VERTICAIS

Segundo BJERRUM (1972) a eficiéncia é assegurada quando:
p=—0VM_ g60 [2.109]

onde:
o’y - tensao vertical efetiva final;
o’vm - tensdo de sobre-adensamento;

0'\0 - tensio vertical efetiva inicial;
2.2.4.2 - AREA DE INFLUENCIA E ESPACAMENTO DOS DRENOS VERTICAIS

Os drenos verticais pré-fabricados sao instalados em malhas quadradas ou

triangulares de lado ‘I’ conforme ilustrado na figura (2.44).
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| T I Pany ]
1 L 11 S ]
1 I V! ".r
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\-\_“ o \'\_“ o
I--—E—H

Figura 2.44— Malha de drenos triangular e quadrangular (ALMEIDA 1981).

Admitindo a malha quadrada para disposicdo dos drenos, o didmetro de influéncia do

dreno, de, é obtido igualando a area do circulo equivalente a area do quadrado.
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I

d, =113 [2.110]

Para a distribuicdo em malha triangular, a area de influéncia dos drenos possui a

forma hexagonal. Igualando-se a area do circulo equivalente ao hexagono temos:

M _ 3
4 23
d,=105-1 [2.111]

2.2.4.3 - DIAMETRO EQUIVALENTE DOS DRENOS VERTICAIS PRE-FABRICADOS

Segundo HANSBO (1979) o perimetro do dreno equivalente seria 0 mesmo do dreno

real. Desta forma o didmetro equivalente é dado pela expresséo:

d, = ) [2.112]

| a |
f 1

Figura 2.45 — Dimensdes a e b do dreno vertical pré-fabricado (BEDESCHI, 2004).

2.2.4.4 - CONSIDERAGOES SOBRE AMOLGAMENTO - EFEITO “SMEAR”

A instalacao de drenos verticais como acelerador de recalques ocasiona, no seu

entorno, um efeito de amolgamento conhecido como efeito “smear”.

Perturbagcbes excessivas a camada de argila mole, durante o processo de cravagao

dos drenos, interfere na eficiéncia dos drenos verticais pré-fabricados. O amolgamento
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da argila em torno dos drenos promove uma reducédo da permeabilidade horizontal do
solo dificultando a percolagdo da agua, que deveria ser facilitada devido a presenga do

dreno.

Segundo HANSBO (1981) o efeito do amolgamento no dimensionamento dos drenos
verticais deve ser feito acrescentando ao valor de F(n), equacgéao [2.96], o valor de F;
dado por:

F,- [ﬁ-lJ In(s) [2.113]
k'h

onde:

kn e k', — coeficiente de permeabilidade na regido intacta e amolgada respectivamente;

d
S= d—s — indice de amolgamento;

ds =2 dp; onde d,, é o didmetro do mandril de cravagao (HANSBO, 1987).

/4 . ;
d,=,/—:w-t;onde wé alargura e t a espessura de um mandril retangular.
T

A figura 2.46 apresenta esquematicamente a area amolgada ao redor dos drenos.

de

i

=0

SOLO INTACTQO

SOLO DEFORMADO e —f dz
—

DRENO Kh

Ks

&

|

Y
u=0 Jl.i—

s=ds/dw e

Figura 2.46— Amolgamento devido a instalagcao do dreno — (HANSBO, 1981).

Alguns parametros, tais como “s” e a relagdo entre as permeabilidades, k./k’y, sao
dificeis de estimar. Segundo HANSBO (1981), costuma-se adotar para valores de “s”,
o valor de 1,0 para dreno de areia jateado, 1,5 para dreno pré-fabricado e 2,0 para os

demais tipos de drenos de areia.
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Os valores de ky/k'’h, que em geral, situa-se entre 1,5 a 3,0, sendo que a equagao

[2.113] é mais sensivel a essa relagao do que aos valores de “s”.
2.2.4.5 - EFEITO DA RESISTENCIA HIDRAULICA DOS DRENOS VERTICAIS

BARRON (1948) na deducgéo da equacgao [2.93] admitiu permeabilidade infinita para os
drenos. No entanto, existem determinadas circunstancias em que os drenos pré-

fabricados n&o podem se comportar com permeabilidade infinita.

A avaliagao da resisténcia hidraulica dos drenos foi proposta por ORLEACH (1983) a
partir das equacdes de HANSBO (1981). A expressao € a seguinte:

W, = z(%J(L)z [2.114]

onde:

Jw- € a vazdo do dreno determinada em ensaio, quando ele é submetido a um
gradiente unitario i=1;

L- (comprimento caracteristico do dreno) definido como o comprimento do préprio
dreno quando a drenagem ocorre apenas por uma das extremidades e como metade

deste quando a drenagem ocorre pelas duas extremidades.
Para valores de W, < 0,1 o efeito da resisténcia hidraulica pode ser desprezado. Caso

contrario, recomenda-se acrescentar ao valor de F(,), equacéo [2.96], o valor de Fq ,

calculado da seguinte forma:

K
,:qz,,.z.(L_z)q_h [2.115]

Segundo ALMEIDA (1992), como F, é fungdo de z (distancia a extremidade drenante),

tem-se U_h = f(2), sendo assim adota-se um valor médio de U_h .

2.2.5 - AVALIACAO DO DESEMPENHO DE ATERROS SOBRE SOLOS MOLES.

Segundo ALMEIDA (1996) os instrumentos de campo podem ser utilizados para

avaliagao do desempenho de aterros sobre solos moles. O objetivo dessa avaliagéo é
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confirmar as premissas assumidas durante a fase de projeto, haja vista a existéncia de

incertezas sobre o comportamento real da obra.

2.25.1- AVALIACAO DO COMPORTAMENTO DO ADENSAMENTO DA
FUNDACADO.

Segundo ALMEIDA (1996), varios sdo os métodos disponiveis na literatura para
interpretagdo da curva recalque versus tempo. Dentre os métodos disponiveis o
método de ASAOKA (1978) é que combina versatilidade, sensibilidade e

confiabilidade.

2.2.5.1.1- METODO DE ASAOKA (1978)

ASAOKA (1978) desenvolveu um método baseado na analise dos dados de recalque
de instrumentagao de campo. O objetivo é determinar o recalque final e os coeficientes

de adensamento vertical e horizontal.

ASAOKA (1978) adota a equagdo de MIKASA (1963) para o caso de drenagem

vertical definida com:

2
(‘%V}c e, [2.116]

onde:
€, — deformacgao volumétrica vertical;
¢, — coeficiente de adensamento vertical;

t — tempo.

O coeficiente de adensamento vertical proposto por ASAOKA é dado por:

__i 2 In(ﬂl)
Cc, = Hy AT [2.117]

RV

onde:
Hy — distancia de drenagem;
B4 — coeficiente angular;

At — intervalo de tempo considerado.
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MAGNAN e DEROY (1980) modificaram o método, partindo da equagao desenvolvida
por TERZAGHI e FROLICH (1936). Os autores chegaram a uma expressio
semelhante a desenvolvida por ASAOKA (1978) para o coeficiente de adensamento

vertical, dada por:

c =—2Hz In(4,) [2.118]

MAGNAN e DEROY (1980), através da equagdo de BARRON (1948), propuseram,
para o caso de drenagem radial pura, utilizando a condicdo de deformacgdes verticais

iguais, que o coeficiente de adensamento horizontal seria dado por:

md = In(4,) [2.119]

C. =—
" 8 ° At

O valor de c, para o caso de drenagem combinada vertical e radial, proposto por
MAGNAN e DEROY (1980) é a seguinte:

4RO n(g), =, 2 120
" 8 At 4H? '

Segundo ALMEIDA (1996) o segundo termo € menos significativo do que o primeiro.

Um pequeno erro no valor de c, influéncia pouco no valor de c,.

C
A equacéo [2.121] pode ser rescrita em termos da razdo r = - :
CV
B In(ﬂl)
_ At
C, = 3 . [2.121]
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2.2.5.1.1.1 - METODO DE ASAOKA - CONSTRUCAO GRAFICA MODIFICADO POR
MAGNAN E DEROY (1980)

ALMEIDA (1996) descreve os passos para construgdo do método de ASAOKA (1978)
modificado por MAGNAN e DERQY (1980). Sao os seguintes passos adotados no
método:

a) Tragado da curva recalque ao longo do tempo;

b) Divisdo da curva em valores de tempo igualmente espagados, de acordo com a
figura (2.47.a), recomendando-se admitir valores entre 30 e 90 dias;

c) Determinagéao dos recalques S1, S2, S3... correspondentes ao tempo t1, t2, t3...

d) Construgao do grafico Si, Si-1, em um sistema de eixos cartesianos de mesma
escala horizontal e vertical, utilizando os valores determinados em c;

e) Ajustar o tragado da reta que melhor se alinhe aos pontos do grafico do item d;

f) Determinagéo do coeficiente angular (31) da curva, conforme a figura (2.47.b);

g) Tragar a bissetriz dos eixos cartesianos para obter com a interse¢do com a curva
plotada o recalque a tempo infinito S~ conforme ilustrado na figura (2.47b);

h) Determinagao dos valores dos coeficientes de adensamento vertical e horizontal.

0 it 2 13 4 m-1 m Tempo (1)
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I
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I
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I
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Si (A)
N Anctinasio 1

S22

0 1 52 53 5o ST
b)

Figura 2.47 — a) - Curva recalque x tempo na construgao grafica de ASAOKA (1978),
b) Construgao grafica do método de ASAOKA (1978) modificado por MAGNAN e
DEROQY (1980).
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2.2.5.1.1.2 — CONSIDERACOES SOBRE O METODO DE ASAOKA

O método de ASAOKA (1978) ¢é aplicavel somente depois de transcorridos 60% de
adensamento, sendo valido apenas para relagbes exponenciais, sendo assim, é
indispensavel o conhecimento da estimativa do recalque final para a sua correta

aplicacao.

A utilizagdo do método fora da faixa de validagdo acarreta, no caso de adensamento
predominantemente vertical, recalques menores e coeficiente de adensamento vertical
maior que o real. Para o caso de adensamento radial e combinado, vertical e
horizontal, respeitando a faixa de validagdo, o método apresenta correta estimativa
para os recalques, porém o coeficiente de adensamento depende da geometria da

zona de amolgamento em torno do dreno.

Para o caso de carregamento por etapas, adota-se um coeficiente angular para cada

etapa de carregamento constante (figura 2.48 a).

Segundo SCHMIDT (1992), a ocorréncia de adensamento secundario juntamente com
o primario afeta o valor encontrado de ($1) através do método de ASAOKA (1978).

Este fato & verificado com a mudanga de inclinagéo da curva (figura 2.48b).
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Figura (2.48) — a) Carregamento em duas etapas, b) Compressao secundaria em cada

etapa de carregamento na construgado grafica de ASAOKA (1978).
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2.2.5.1.2 - METODO DE ORLEACH (1983)

ORLEACH (1983) desenvolveu um método baseando-se nas analises dos dados de
poro-pressao obtidos da instrumentacdo de campo para determinar os coeficientes de

adensamento vertical e horizontal.

ORLEACH (1983) utilizou apenas o primeiro termo da série, valida para Tv < 0,1, da
equagao de poro-pressdes da teoria de TERZAGHI, para o caso de drenagem vertical.
ORLEACH (1983) verificou que plantando o logaritmo de excesso de poro-pressao
versus o tempo em escala aritmética a equacédo de poro-pressdo de TERZAGHI

poderia ser reduzida a equacgéo de uma reta segundo a equagéo:

In(u)=a, —a, -t [2.122]
sendo:
2
7w C
a =2 [2.123]
" 4R

H 2
C, = [—‘;J-al [2.124]
T

onde:

ao € a, — intercepto e a inclinagdo da reta respectivamente;
t — tempo;

Hy — distancia de drenagem.

Para drenagem radial ORLEACH (1983) utilizou a equagdo de poro-pressdao de
BARRON (1948). A equacgao resultante € semelhante a desenvolvida para o caso de

drenagem vertical. A equacgao (a1) ficou definida como:
8.c,

- —h 2.125
“ T En)d 12.125]

e

O valor de a1 é obtido tragando-se o grafico In(u) versus tempo. O coeficiente de

adensamento horizontal é obtido pela expresséao:
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2
c, = (MJ ‘a, [2.126]

Para o caso de drenagem combinada, a real importancia do efeito da drenagem

vertical deve ser avaliada.

2.2.5.1.2.1- PASSOS PARA CONSTRUCAO GRAFICA DO METODO DE ORLEACH
(1983)

O método de ORLEACH (1983) consiste nos seguintes passos (FERREIRA, 1991):

a) Tragado da curva de excesso de poro-pressdo ao longo do tempo conforme
ilustrado na figura (2.49 a);

b) Tragado da curva em escala logaritmica dos dados de excesso de poro-pressao ao
longo do tempo;

c) Ajustar o tragado da reta que melhor se alinhe aos pontos;

d) Determinacao de a1 de acordo com a figura (2.49 b);

e) Determinacao dos valores dos coeficientes de adensamento vertical e horizontal.

Inu

Inu,

Inu,

e
L
b}

Figura 2.49 — a) Grafico excesso de poro-pressao x tempo, b) Determinagao do valor
de a1 na construgao grafica de ORLEACH (1983).
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CAPITULO 3 — LOCALIZACAO, GEOMORFOLOGIA DA AREA
DE ESTUDO E DESCRICAO GEOTECNICA DO PROJETO.

3.1 - LOCALIZACAO DA AREA DE ESTUDO

A area de estudo esta localizada na regido do Extremo Sul da Bahia proxima a
conhecida “Costa do Descobrimento”, mais precisamente no municipio de Santa Cruz

Cabrilia.

Os estudos do presente trabalho foram desenvolvidos com dados obtidos de ensaios
de campo, laboratério e instrumentagdo geotécnica implantada com o objetivo de
monitoramento de alguns trechos de aterros sobre solos moles, existente durante a

construcdo da rodovia BA-685.
3.2 - GEOLOGIA-GEOMORFOLOGIA

Segundo Dominguez et al. (2002), a Costa do Descobrimento compreende o trecho da
costa brasileira primeiramente visitado pelos exploradores portugueses quando aqui
chegaram por volta do ano de 1500. Este trecho se estende aproximadamente da foz
do rio Cahy até a baia de Cabralia (Figura 3.1) e apresenta caracteristicas muito

peculiares que o diferencia do restante da Zona Costeira brasileira.

A geomorfologia da regidao € dominada pelos tabuleiros costeiros da Formacéao
Barreiras (Terciario) e por ocorréncias secundarias de depositos quaternarios. A
evolugdo quaternaria da regiao foi controlada pela interagao entre a litosfera e as
mudangas globais no clima e no nivel do mar. Devido aos seus valores, historicos,
culturais e cénicos esta paisagem tem um profundo significado para a memoria

nacional (Dominguez et al., 2002).

Esta zona costeira teve sua origem na separagao ocorrida entre a América do Sul e a
Africa, com inicio no Mesozdico, a qual estabeleceu as grandes linhas do seu
arcabougo geologico regional. Num tempo geoldgico mais recente (final do Terciario -
Quaternario) a evolugcdo da regido costeira esteve intrinsecamente associada as

interacdes entre a litosfera e as mudancas globais no clima e no nivel relativo do mar.
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A paisagem natural da Costa do Descobrimento, encontrada pelos navegantes
portugueses quando aqui chegaram, reflete a interagdo complexa de varios agentes
naturais. A Figura 3.1 (A a E) mostra mapas geoldgico-geomorfolégicos detalhados de
varios trechos da Costa do Descobrimento. As seguintes unidades geologico-

geomorfoldgicas principais podem ser identificadas (Dominguez et al., 2002):

Embasamento Precambriano
Inclui rochas metamoérficas de alto grau com relevo da ordem de 500 metros

originando morros de escarpas ingremes formando inselbergs que se elevam do
relevo aplainado dos Tabuleiros Costeiros. O Monte Pascoal, primeiro acidente

geografico avistado pela esquadra cabralina, esta inserido nesta provincia.

Tabuleiros Costeiros
Constituem as terras chas descritas por Pero Vaz de Caminha. Os tabuleiros costeiros

sdo sustentados pelos depdsitos areno-argilosos da Formagdo Barreiras. Sua
espessura varia de poucos metros, proximos ao contato com o embasamento pré-

cambriano, até 70-120 m proximo a linha de costa.

Planicie Quaternaria

A planicie quaternaria tem uma distribuicdo muito restrita alcangando sua maior

expressao nas pontas Corumbau (Figura 3.1D) e Itaquena (Figura 3.1C), e nas regides

de Santa Cruz Cabralia — Ponta Grande e Ponta de Santo Anténio (Figura 3.1A). As

principais feicdes a comporem estas planicies sao:

» Terracos Marinhos — nas regides protegidas pela presenga de obstaculos

situados costa afora, ou na porgdo mais externa dos maiores vales que cortam
a Formacado Barreiras, acumularam-se durante os ultimos 120.000 anos,
associados aos dois importantes episddios transgressivos (variagao relativa do
nivel do mar) que afetaram a zona costeira brasileira (Peniltima e Ultima
Transgressodes), terragos arenosos resultantes da progradacdo da linha de
costa. Uma linha de falésias fosseis separa os tabuleiros costeiros da planicie
quaternaria. As principais areas de ocorréncia de terracos marinhos séo ao
norte de Porto Seguro, entre Ponta Grande e Coroa Vermelha (Figura 3.1A), e
nas regides de Ponta Itaquena (Figura 3.1C) e de Ponta Corumbau (Figura
3.1D).
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» Bancos de Arenitos (“Arenitos de Praia”) — nas regides de Santa Cruz Cabralia
(Figura 3.1A), Porto Seguro (Figura 3.1B) e ao sul de Caraiva (Figura 3.1D)
existem importantes bancos de arenito, cuja composicdo € bastante similar a
dos sedimentos dos terragcos marinhos holocénicos. Sao areias
predominantemente quartzosas, com teores variados de graos biodetriticos.
Pode-se observar nos mesmos, estratificagdes cruzadas planar e cruzada
acanalada. Em bancos de arenitos do norte do Estado da Bahia, com as
mesmas caracteristicas, os tipos de cimento encontrados indicam origem
nitidamente marinha. O ambiente de formagao desses arenitos, levando-se em
consideracao as estruturas sedimentares presentes, seria a zona de antepraia
superior. Por esta razdo nao constituem arenitos de praia verdadeiros.
Normalmente, eles foram depositados em época de nivel relativo do mar mais

alto que o nivel atual.

» Recifes de Coral — no litoral sul do Estado da Bahia encontram-se os maiores e
0s mais ricos recifes de coral de toda a costa brasileira, sendo que a area de
maior incidéncia é a regido de Abrolhos. Na Costa do Descobrimento as
estruturas recifais coralinas estdo implantadas em substratos de bancos de
arenito, terracos de abrasdo esculpidos na Formagao Barreiras e recifes

pleistocénicos.

> Terras Umidas — O termo “terra umida” é utilizado para descrever areas que
nao sdo nem completamente terrestres, nem completamente aquaticas.
Engloba, portanto, aquelas areas que sao inundadas ou saturadas por aguas
superficiais ou subterraneas, numa freqiiéncia e duragao suficientes para dar
suporte a uma vegetacdo tipicamente adaptada a vida em condi¢cbes
saturadas. S&o areas transacionais entre os sistemas terrestres e aquaticos,
onde o nivel freatico esta a superficie do terreno, ou onde o terreno é coberto
por agua rasa. Sao identificados dois tipos principais de terras Umidas na Costa
do Descobrimento:

Terras Umidas de Agua Doce (pantanos, banhados, brejos e florestas
Inundaveis)
Sao terras umidas caracterizadas por vegetacdo herbacea (hidrofila), especialmente
adaptada a terrenos mal drenados, saturados em agua. Estas terras umidas ocupam
zonas baixas da planicie quaternaria e os vales de fundo chato que cortam a

Formacéo Barreiras.

86



* Manguezais
Compreendem um grupo de plantas adaptadas para colonizar solos saturados com
agua, anaerodbicos e salinos. A vegetagao é constituida por arvores e arbustos que
crescem ao longo de estuarios, canais de maré e costas protegidas. O substrato sobre
0 qual o mangue se encontra instalado é predominantemente constituido de materiais

argilo-siltosos ricos em matéria organica.

3.3- O PROJETO
3.3.1 - HISTORICO

A rodovia BA-685 foi construida com o objetivo de propiciar o escoamento da
produgdo de celulose da fabrica da VERACEL celulose, através da ligagdo com o
municipio de Santa Cruz Cabralia. O projeto, uma parceria entre a VERACEL e o
governo do Estado da Bahia, ficou sob a responsabilidade do DERBA (Departamento
de Estradas de Rodagem da Bahia), e previa a implantagdo de 31 km de rodovia,
ligando o bairro Tania Guerrieri ao distrito de Ponto Central, ambos em Santa Cruz

Cabralia, além da construgdo de uma ponte sobre o Rio Jodo de Tiba (figura 3.2).

Estudos preliminares sobre os aspectos geoldgicos da area onde foi implantada a
rodovia confirmaram a evidéncia da necessidade de trechos da rodovia serem
implantados sobre depdsitos de solos moles, principalmente proximos aos Rios Joao
de Tiba e Camurugi.
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Figura 3.2 - Mapa de localizagdo da BA-685 (DERBA, 2007).
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A figura 3.3 mostra o mapa geolégico da area, confirmando a litologia local

anteriormente descrita no estudo da geologia-geomorforlogia local.

Figura 3.3- Detalhe geoldgico da area de estudo (CAMPQOS, 2004).

e Tipo 1 - Sedimentos argilosos ricos em matéria organica as vezes capeados
por camadas de turfa com espessura decimétrica depositados em associagéo
com terras Umidas atuais. Em profundidade podem passar para sedimentos
lagunares e estuarinos.

e Tipo 2 - Lamas plasticas salinas, ricas em matéria orgénica depositadas em
associagdo com os mangues atuais.

e Tipo 3 - Sedimentos areno-argilosos, geralmente com granulos e seixos
dispersos, intercalados com sedimentos argilosos e niveis conglomeraticos.

e Tipo 4 - Areias finas a médias bem selecionadas. As estruturas sedimentares
da parte superior foram destruidas pela pedogénese.

e Tipo 5 - Areias quartzosas finas a muito grossas com granulos e seixos de
quartzo subordinados. Presenga em sub-superficie de um horizonte marrom
escuro a preto cimentado por acidos Umicos e 6xido de ferro.

e Tipo 6 - Quartzitos argilosos, quartzo-xistos, cianita-silimanita xistos e biotita-

muscovita xistos; quartzitos ferruginosos.
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As informagdes iniciais obtidas através dos dados fornecidos pela CBPM (Companhia
Baiana de Pesquisa Mineral), visitas ao local e ensaios preliminares de palheta de
campo nao deixavam duvidas do desafio que seria enfrentado quando da construgao
da rodovia. Na figura 3.4 apresentam-se os perfis de resisténcia ndo-drenada obtidos

através dos ensaios de palheta.

Su x Profundidade Su x Profundidade Su x Profundidade

Su- Camurugi (kPa) Su-Joéo de Tiba (kPa) Su-Cérrego das Lavadeiras (kPa)
0 2 4 6 8 1012 14 16 18 20 0 2 4 6 8 10 12 14 16 18 20 0 2 4 6 8 10 12

1 1 X‘ 1

Profundidade (m)
o
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@
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Figura 3.4 — Perfil de resisténcia ndo-drenada com a profundidade (CAMPOS, 2004).

Nas figuras 3.5 e 3.6 observa-se a situagdo das areas, antes da construgdo da

rodovia, com possivel presenca de depésitos de solos moles.

Figura 3.5 — Depésito de solo mole na area préxima ao Rio Jodo de Tiba (CAMPOS,
2004).
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Figura 3.6- Vista panoramica da area préximo ao Rio Camurugi (CAMPOS, 2004).

As analises dos resultados obtidos pelos ensaios de palheta levaram a conclusdo que
havia uma tendéncia de resisténcia ndo-drenada crescente com a profundidade no
ensaio realizado na area do rio Camurugi (Est. 393), sendo que nos demais ensaios
realizados na area do rio Jodo de Tiba e Coérrego das Lavadeiras essa tendéncia nao
se verificava. Sendo assim, conclui-se pela heterogeneidade do depdsito com valor
médio de S, de 10,7 kPa (CAMPQOS, 2004).

A campanha inicial de sondagens de reconhecimento, com SPT, revelou que no trecho
préximo ao Rio Jodo de Tiba existia uma espessa camada de argila mole da ordem de
25m, sendo que para esse trecho o projeto previa um aterro com altura de 7m.
Préximo a travessia que sera realizada no Rio Camurugi, as sondagens revelaram que
a espessura de solo mole variava de 8m a 16m, onde estava prevista a construcao de

um aterro com altura de 5m.

Nas figuras 3.7 e 3.8 apresentam-se planta e perfil iniciais baseados nas sondagens a

percussao dos depdsitos da area de estabilizacdo do Rio Jodo de Tiba.
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Também foram realizados alguns ensaios de dissipagdo de poro-pressdo com o
piezocone com o objetivo de se obter informagbes sobre os parametros de
compressibilidade do depodsito. Em todos os trechos obtiveram-se resultados
semelhantes no ensaio de dissipacdo. Na figura 3.9 apresenta-se o resultado obtido
em uma das verticais onde foi realizado o ensaio de dissipagao de poro-pressdo com o

piezocone.

Com base nestes resultados, calculou-se o valor do coeficiente de adensamento
horizontal, utilizando a formulagao de HOUSLSBY e TEH (1988), para piezocone com
3,53 cm de didmetro, medida de poro-pressédo na base do cone, fator tempo de 0.245
para tempo de 50% de dissipagéo de poro-presséo, adotando para valor de Ir de 80. A
tabela 3.1 apresenta o valor calculado de ¢, do piezocone. Esse valor ainda foi
corrigido para condigdo de campo (c,’), segundo (JAMIOLKOWKI et al. 1985),

multiplicando-se o valor calculado por 0,14.

60

—— —E393 2m
50 —E393_3m|—

E393_4m

Pressio neutra (kPa)
W
S
L

=]
B

-y

g e

T
LR
'
W
0 ; Tl
1 10 100

1000

Tempo (s)
Figura 3.9 — Resultados de ensaios de dissipacao de poro-pressdo em diversas
profundidades na area de estudo do rio Camurugi (CAMPOS, 2004).

Tabela 3.1 — Valores de coeficiente adensamento horizontal
profundidades (CAMPOS, 2004).

para diversas

Profundidade tso (3) ch (cm7ls) ch' (cm?fs)
om 477 1 4E-01 2 0E-02
3m 274 2 5E-01 3.5E-02
dm 52 2 1,3E-01 1.8E-02

Com base nestes resultados, definiu-se o valor médio de c,” igual a 2,4 x 102 cm?/s.

Este valor é superior ao normalmente encontrado em depdésitos similares desse tipo de
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solo. Pequenas camadas de material mais permeavel podem ser responsaveis por
esse comportamento. No entanto, no projeto considerou-se o valor mais encontrado
na literatura brasileira. Adotou-se o valor médio para ¢’ de 2,4 x 10° cm?/s (CAMPOS,
2004).

A estimativa do recalque total para cada area de estudo foi realizado utilizando a
formulagao a seguir (CAMPOS, 2004):

AH = H x( C. Jxlog[MJ [106]
l+¢

onde:

AH = Recalque

H = Espessura da camada de argila mole
C. = Coeficiente de compressibilidade

€o = indice de vazios inicial

oo = tenséo vertical efetiva inicial

Ao = acréscimo de tensao vertical provocada pelo aterro no meio da camada mole
O acréscimo de tensdo no meio da camada foi calculado utilizando abacos. Para a
relagédo (C./1+eq) foi adotado um valor médio de 0,3. A tabela 3.2 apresenta os valores

de estimativa de recalques esperado para as areas estudadas.

Tabela 3.2 — Calculo de recalque nos diversos trechos (CAMPOS, 2004).

Trecho Tiba | E.66 E.380-E.390 E.390-E.393 E.472
Altura do aterro (m) 7,00 8,00 5,00 5,00 12,00
Profundidade do solo mole — H (m) 25,00 5,00 16,00 8,00 14,00
Tensdes peso proprio meio camada - oo | kPa) 75,00 24,00 48,00 24,00 84,00
Acréscimo de tensdes meio camada Ao ( kPa) 126,00 144,00 90,00 90,00 216,00
Recalque estimado - AH (m) 321 1.27 220 1,62 232

O calculo do tempo necessario para que ocorra os recalques por adensamento, em
funcdo da carga do aterro, foi avaliado pela equagédo abaixo, considerando apenas

recalque unidirecional e vertical.

[107]

onde :
t = tempo para ocorrer uma determinada porcentagem de recalque para T;
H = altura de drenagem;

T = Fator tempo para determinado valor de dissipagao de poro-presséo;
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¢, = Coeficiente de adensamento vertical.

O valor do coeficiente de adensamento vertical, c,, foi adotado como sendo igual a Y4
do coeficiente de adensamento horizontal (com base em solos semelhantes), ¢, = ¢, /
4, que para c,’ admitido de 2,4 x 10 cm?/s, tém-se ¢, de 6,1 x 10* cm?/s. Na tabela
3.3 tém-se os diversos tempos estimados para os diversos percentuais de recalque,

considerando drenagem dupla do solo mole.

Tabela 3.3 — Calculo do tempo para ocorrer diversas percentagens recalque para
adensamento unidirecional vertical (CAMPOS, 2004).

Tempo (anos) para ocorrer diversas % de recalque
% de recalque T Tiba E.66 E.380-E.390 | E.390-E.393 | E.472
50% 0,197 220 2.3 0.9 0.9 5.1
60% 0,287 321 3.3 1.3 1.3 74
70% 0.403 451 46 1.8 1.8 10.4
80% 0,567 63,4 6.5 25 25 14.6
90% 0,348 94 4 9.7 3.8 3.8 219
93% 1,500 167.8 17,2 6.7 6.7 38,7

Para a aceleragao do recalque foi feito um estudo com a utilizagdo de drenos fibro-
quimicos (drenos pré-fabricados). Nesse estudo, avaliou-se o tempo necessario para
dissipacdes do excesso de poro-pressdo ou recalque, considerando diversos
espacamentos horizontais dos drenos, disposto numa malha quadrada. O célculo do
tempo foi feito utilizado a formulagdo abaixo, cujos resultados dos diversos tempos,
em dias, para atingir um determinado percentual de recalque ou dissipagdo de poro-
pressao para diversos espagamentos sdo apresentados na tabela 3.4 (CAMPOS,
2004).

[108]

onde:

D = espagamento entre drenos, numa malha quadrada;

d = didmetros equivalente dos drenos fibro-quimico de 100 x 5 mm, igual a 67 mm;

U = dissipagéo de pressao neutra ou recalque, adotado 0,9 para 90 % de dissipagao;

ch = coeficiente de adensamento horizontal de 2,4 x 10° cm?/s.
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Tabela 3.4 — Tempo em dias para diversas % de recalque e espagamento entre
drenos (CAMPOS, 2004).

Tempo em dias, para diversas porcentagens de recalques espagamento entre drenos

% de recalque 60% T0% 80% 90% 98%
1 1475 19.38 25,90 37,06 £2.96
Espagamento entre 1.5 38,06 50,01 66,86 95,65 162,50
drenos (m) 2 73.86 97.06 | 129.74 | 18562 | 31536
25 122,95 | 161,55 | 215,95 | 308.96 | 52491

Analises com base nos resultados dos ensaios de campo levaram que fosse adotada a
construgcdo do aterro em etapas com emprego de drenos verticais pré-fabricados
(drenos fibroquimicos) em espagamento quadrangular de 1,5m. Recomendou-se
também que toda a construgcido deveria ser acompanhada através de instrumentacao
geotécnica e equipe técnica especializada para analisar o comportamento do aterro
sobre solos moles, visando garantir a estabilidade do mesmo durante sua construgéo.
Sugeriu-se ainda, para uma construgao mais rapida do aterro, que fosse colocado, em
cada etapa, uma camada de geogrelhas visando aumentar ainda mais o fator de
seguranga contra a ruptura (CAMPQOS, 2004).

3.3.2 - O PROJETO DE INSTRUMENTAGAO.

Para que se tivesse o devido acompanhamento que esse tipo de obra necessita, foi
desenvolvido um projeto de instrumentagdo geotécnica. Esse projeto previa a
instalagdo dos seguintes instrumentos:
v" Medidores de deslocamentos horizontais em profundidade e deslocamentos
verticais em superficie;

v" Medidores de poro-pressao.

Como medidores de deslocamentos horizontais em profundidade adotou-se
inclinbmetros e a para medidas de deslocamentos verticais em superficie foram
adotados placas de recalque e marcos superficiais. Esses instrumentos tinham como
finalidade quantificar os deslocamentos associados, identificar os possiveis
mecanismo de ruptura e verificar os critérios de projeto para o controle da construgao

dos aterros.

Os instrumentos previstos para medida do excesso de poro-pressdo na camada de

argila mole foram os piezdbmetros tipo Casagrande (de tubo aberto) e piezOmetros
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pneumaticos. Esses instrumentos foram implantados com o objetivo de analise do
comportamento do aterro com relacdo a dissipacdo dos excessos de poro-pressao

com o tempo, ja que a construgao do aterro se faria em etapas.

A geragao de poro-presséo no pé do talude, em fungéo do processo de cisalhamento
da argila mole nessas regides nao foi objeto de medicao em fungdo das analises de
estabilidade ter sido em termos de tensdes totais, devido a construcao rapida em cada
etapa e pela complexidade, confiabilidade e acuracia das medidas de poro-pressao
exigidas numa analise por tensdes efetivas (OLIVEIRA, 2006).

A utilizacdo desses instrumentos ja € de uso bastante corrente na construgdo de
diversos aterros experimentais e em obras reais como a BA-685, objeto do presente
estudo. Varios trabalhos realizados e publicados no Brasil contam com a utilizagao
desses instrumentos, a exemplo dos aterros experimentais do Campo Experimental do
Sarapui (ORTIGAO, 1980 e COUTINHO, 1986) e mais recentemente as obras do
SESC/SENAC (SPOTTI, 2006), em Condominio da Barra da Tijuca (BEDESCHI,
2004) ambas no estado do Rio de janeiro, e em Santa Catarina (OLIVEIRA, 2006).

A figura 3.10 apresenta a planta de instrumentagéo desenvolvida e implantada durante
a construcao dos aterros sobre solo mole na area de estabilizagdo do rio Jodo de Tiba

onde se pode observar o posicionamento de instalagdo de cada instrumento.

3.3.3 - CONSTRUGCAO DA CAMADA DE TRABALHO E INSTALAGAO DOS
DRENOS PRE-FABRICADOS

As obras iniciaram-se em janeiro do ano de 2005 com a limpeza da vegetacao rasteira
na area onde seria construido o aterro. Em seguida, iniciou-se a construgéo do aterro
pela camada de trabalho que corresponde para a area de estudo do rio Jodo de Tiba e
Rio Camurugi a camada drenante. Essa camada foi executada espalhando-se, com
trator de esteira, pilhas de areia transportadas e descarregada por caminhdes
basculante (figuras 3.11 e 3.12).
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Figura 3.12- Execugao de camada drenante na area do rio Camuruiji.

Em funcdo da pequena espessura da camada drenante foi proibida qualquer
movimentacdo de equipamento que pudesse provocar uma concentragao de tensao
na fundagdo como, por exemplo, rotagdo de equipamento sobre o préprio eixo e
movimentacdes excessivas de caminhdes. Durante a execugao desse servigo nao se

observou nenhuma ruptura localizada no aterro.
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Ao final da execucdo da camada drenante iniciou-se a instalacao dos drenos pré-
fabricados. A cravagao se deu por meio de equipamento hidraulico de grande porte
dotado de mandril capaz de instalar drenos nas profundidades entre 20 e 30 metros.
As figuras 3.13 e 3.14 mostram a execugéo dos drenos.

Os drenos preé-fabricados foram instalados em um padrdo quadrangular com
espagamento de 1,5m, previamente marcados topograficamente no terreno por meio
de estacas de madeira. Logo que a cravagao foi concluida, no més de fevereiro de
2005, foi lancada uma camada de 0,3m de areia sobre os drenos, finalizando a
camada drenante que ficou, em média, com 1m de espessura. O equipamento
utilizado para cravagdo também utilizou esteira para se locomover. Assim como na
execucao da camada drenante, ndo se observou nenhuma trinca ou ruptura localizada

durante a execucgao dos servicos de cravacgao.

Figuras 3.14 - Detalhe do processo de cravagao e do tipo de dreno pré-fabricado

utilizado na area do rio Joao de Tiba.
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3.3.4 - IMPLANTACAO DE INSTRUMENTACAO GEOTECNIA E AVANCO DA
CONSTRUCAO DO ATERRO.

A implantagao da instrumentacédo geotécnica (figura 3.15) se deu imediatamente apods
a conclusdo dos servigos de cravagao dos drenos pré-fabricados e da camada
drenante. Inicialmente, entre os dias 1 a 9/02/05, foram implantados os inclinbmetros
(JT-IC-04, JT-IC-03, JT-IC-02 e JT-IC-01, respectivamente) e o piezbmetro
pneumatico JT-PZP-01. Os demais instrumentos projetados como piezbmetros de
Casagrande, placas de recalque e marcos superficiais também foram implantados a

medida que o trabalho de elevagéo do aterro avangou.

Na area do Rio Camurugi, também foram implantados, nos dias 08 e 09/02/05,
inicialmente os inclindbmetros CM-IC-02, CM-IC-01 e CM-IC-03, respectivamente,
sendo que os demais instrumentos seguiram o planejamento de elevagdo do aterro.
Todos os instrumentos foram testados logo apds sua instalagdo para verificagdo de

funcionamento assim como tiveram sua cota de instalagao registrada.

Figura 3.15- Implantagéo e leitura de instrumentos na area do rio Jodo de Tiba.
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Em nenhum momento o autor dessa dissertacdo teve presente na instalacdo dos
instrumentos, as informagdes até aqui apresentada foram baseadas em anotacbes
registradas em Diario de Obra pela equipe técnica responsavel pelo acompanhamento

da obra.

Para execugdo do aterro, propriamente dito, foram utilizados equipamentos como
cacambas, escavadeira hidraulica, tratores de esteira, moto-scraper, trator de pneu

com grade de disco e caminhdes irrigadeiras (figuras 3.16).

A elevagdo da altura do aterro foi feita utilizando como material solo arenoso
(Formagao Barreiras) originado do corte em morros situado no caminhamento da
estrada e de jazidas localizadas préoximo ao local de implantagdo do aterro. A
caracterizacdo desse material, assim como do material utilizado na camada drenante,

sera apresentada no capitulo 4.

Figura 3.16- Construcao do aterro na area do rio Jodo de Tiba.

Conforme orientagédo de projeto a elevagao do aterro se faria em camadas de 30 cm,
compactadas na umidade 6tima, até a conclusdao da etapa. A construgado do aterro

estava prevista para ser executada em 03 etapas mais 01 etapa adicional
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correspondente a sobrecarga que seria retirada posteriormente. O tempo de
paralisacdo para inicio de proxima etapa de carregamento seria, inicialmente, de 60
dias, o que deveria ser confirmado através de analise da instrumentacdo geotécnica
(CAMPOS, 2004).

Durante a execucgéo do aterro ocorreram diversos problemas de danos, provocados
pelos equipamentos de terraplenagem, em instrumentos instalados como piezémetros
e placas de recalque além de problemas com a espessura da camada de aterro que
muitas vezes ultrapassava a espessura liberada para execugdo. A maioria desses

problemas ja era prevista ja que se tratava de uma obra real.

3.3.5- LEITURAS DOS INSTRUMENTOS

As leituras dos instrumentos, tanto o0s que necessitavam de equipamentos
topograficos como os que utilizavam sensores foram realizados pela equipe técnica do

laboratério de Geotecnia da Escola Politécnica/UFBA.

Diariamente realizavam-se leituras das placas de recalques e marcos superficiais. A
equipe de topografia também ficava atenta a marcagcdo das cotas referentes a
elevacdo de novas camadas de aterro, modificagdo na geometria, trincas na superficie

e elevagao no pé do aterro.

Os piezbmetros de Casagrande, pneumaticos e inclinbmetros também eram lidos
diariamente, exceto finais de semana ou quando a acessibilidade aos instrumentos,

durante a execugao das obras, ndo era permitida.

3.3.6 - HISTORICO DE RUPTURAS E ACONTECIMENTOS

A primeira evidéncia de existéncia de rupturas durante a construgao do aterro ocorreu,
precocemente, no dia 13/02/05, depois da execugdo das primeiras camadas, com
material argiloso na area de estudo do Rio Jo&o de Tiba com aterro atingindo 1,78m
de altura. A equipe que acompanhava a instrumentacdo verificou a existéncia de
trincas entre as estacas 1018+3,00m a 1021+0,00m, que evoluiram, chegando no dia
14/02/05, a atingir profundidades entre 0,6m a 1m e espessuras capazes de
proporcionar a visualizagdo das camadas inferiores (colchdo de areia e argila mole)

além do nivel d’agua que se localizava a 0,50m abaixo do atual nivel do aterro (figura
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3.17 e 3.18). E importante salientar que entre os dias 14 & 23/02/05 choveu bastante

na regido o que pode ter influenciado no processo de ruptura o que sera investigado.

Com o aparecimento da ruptura e, também por causa da chuva, somente atividades
ligada ao acompanhamento e instalagdo de instrumentagdo geotécnica foram
possiveis de serem realizadas. A partir do dia 23/02/05 a execugdo de aterro

compactado foi liberada entre as estacas 1013+0,00m e 1016+10,00m.

Figura 3.17 — Inicio de ruptura na area do rio Jo&o de Tiba.

Figura 3.18 — Evolugao da ruptura no trecho do rio Jodo de Tiba

Acreditava-se inicialmente, que a ruptura ocorrida na area de estudo do rio do Jodo de

Tiba, aconteceu por elevagdo do excesso de poro-pressdo associada a falta de
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drenagem por parte da camada drenante. Com o objetivo de solucionar esse problema
foram implantados, a partir do dia 27/02/05, dreno de brita envolto em manta geotéxtil,
“charutos”, entre as estacas 1017+ 15,00m e 1029+0,00m (figura 3.19).

No dia 03/03/05, reiniciou-se a execugdo de aterro compactado na area de estudo do
Rio Jodo de Tiba ficando definido que o langamento do material argiloso com uso do
moto scraper somente seria feito entre as estacas 1013 a 1017, sendo o trecho
restante executado com equipamentos convencionais como cagambas e trator de

esteiras.

e

Figura 3.19- Execugao dos drenos tipo “charutos” na area do rio Jodo de Tiba.

Na area do rio Camurugi o més de fevereiro foi destinado a execugéo dos drenos pré-
fabricados e camada drenante, sendo que o unico fato ocorrido que pudesse
configurar uma possivel ruptura foi a variagdo elevada na leitura do inclinémetro CM-

IC-03 durante a cravacao dos drenos.

Em funcdo da ruptura ocorrida na area de estudo do rio Jodo de Tiba, ficou definido
que os drenos de brita envolto em manta geotéxtil também seriam executados na area

do rio Camurugi.

No dia 04/03/05, na area do Rio Jodo de Tiba, ocorreram mais fissuras entre as
estacas 1014 e 1017, sendo suspensa a utilizacdo do Moto Scraper. Nesse mesmo dia
ndo foi mais possivel realizar leituras no inclindmetro JT-IC-02 devido a
impossibilidade de descida do torpedo.

No dia 09/03/05 na regiao do Camurugi, apds execucgdo do aterro compactado com
solo arenoso, que em diversos trechos ficou superior aos 60 cm liberados, ocorreu

grande trincamento entre as estacas 1386 e 1382 (figura 3.20 e 3.21).
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Figura 3.21- Evolugéo das primeiras rupturas no trecho do rio Camurugi.

A movimentagao iniciou-se ao final da manh&, conforme relato de um operador da
area. Imediatamente suspendeu-se a atividade no trecho direito da via, onde ocorreu a
ruptura, ficando a faixa esquerda para transito das cacambas, que langcavam areia nas
faixas restantes. Realizaram-se leituras dos inclindbmetros e piezdbmetros, bem como
nivelamento dos marcos superficiais constatando elevagcao das cotas piezométricas,
nos locais de langcamento do solo arenoso. A partir desse momento nenhuma atividade
de langamento de material para execugao do aterro foi realizada. O inclinbmetro CM-
IC-01 confirmou a gravidade do problema registrando deslocamentos superiores a 70

cm.
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Durante o periodo em que ocorreram as rupturas os trabalhos de execug¢ao do aterro
compactado foram interrompidos e se passou a investigar a existéncia ou ndo de
drenagem radial promovida pelos drenos pré-fabricados, tanto na area do rio Jodo de
Tiba como do rio Camurugi, j& que se contava com o perfeito funcionamento dos
drenos para garantir o ganho de resisténcia e aumentar a estabilidade. Nesse mesmo
tempo também foi coletado agua para analise do PH.

Em junho de 2005, o IPHAN (Instituto do Patrimdnio Histdrico e Artistico Nacional) e o
IBAMA (Instituto Brasileiro de Meio Ambiente e Recursos Renovaveis) embargaram os
trabalhos e multaram o 6rgao estadual, por ndo ter apresentado o estudo de impacto
ambiental (EIA/RIMA). O embargo também se deu porque parte da obra estava sendo
realizada dentro do perimetro do Museu Aberto do Descobrimento e numa area
tombada pelo Patriménio Histérico Nacional. Durante os meses de junho e julho
nenhuma atividade com relacdo a execucgédo das obras e leituras da instrumentagao

geotécnica foi realizada.

Diante destes e outros problemas havidos e da pressio pela conclusdo da obra por
parte das empresas envolvidas (Veracel, DERBA, MIREL), o DERBA resolveu alterar o
greide original do trecho, diminuindo em alguns pontos a altura do aterro sobre o solo
mole, conforme figura 3.22. Mesmo com a diminuigdo da altura do aterro, especificada
no greide provisorio, novas trincas ocorreram durante a execugdao do aterro.
Buscando-se sanar este problema foi recomendado o uso de geogrelhas para reforgo
da base do aterro (CAMPOS, 2006a).

MAXIMS EMNCHENTE:
COTA = 2,655

PRFIL DE PROJETC

PRFIL DE PROJETS PROVISORIC

PTV=EST. 12r+18 62

COTA=7.200

PIV=EST. 1027+16,E12

026,081
PCV=ERT. 10368+15,568
024

OTA=E.|

Figura 3.22- Greide provisorio no trecho do rio Jo&do de Tiba (CAMPQOS, 2006a).
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Na figura 3.23 e 3.24 apresentam-se as configuragdes da geogrelha recomendadas
em projeto. A figura 3.25 apresenta as segbes esquematicas da altura do aterro a ser

atingida pelo greide provisorio.

Figura 3.23- Distribui¢ao inicial da geogrelha no trecho préximo ao encontro da ponte
sobre o rio Jodo de Tiba (CAMPQOS, 2006a).

Figura 3.24- Distribuicao revisada da geogrelha no trecho préximo ao encontro da
ponte sobre o rio Jodo de Tiba (CAMPOS, 2006b).
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Figura 3.25- Seg¢bes do aterro com posicionamento da geogrelha para o trecho do rio
Jodo de Tiba (CAMPQOS, 2006a)

A geogrelha especificada foi dimensionada com base em analise de diversas
configuragao de reforgo utilizando o programa SLOPEW, admitindo como parametros
de estabilidade do material do aterro angulo de atrito 28 graus, camada drenante
(areia) angulo de atrito de 30 graus e camada de solo mole com resisténcia nao-
drenada constante de 10 kPa. Na figura 3.25 apresenta-se o posicionamento da

geogrelha em relagéo as se¢des do aterro (CAMPOS, 2006a).

A inclusdo da geogrelha no corpo do aterro de solo compactado somente se iniciou no
més de agosto de 2006 (figuras 3.26 e 3.27). ApoOs a concluséo do reforgo no més de

outubro de 2006 executou-se o complemento do aterro compactado.

A elevagao do aterro compactado avangou e ja se encontrava praticamente concluido
quando no dia 24/11/06 verificou-se varias fendas indicativas de ruptura do aterro

préoximo ao encontro da ponte (figura 3.28 a 3.30). Apos alguns, dias as fendas foram
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preenchidas com areia e densificada com agua (figuras 3.31 e 3.32). O restante do
més de dezembro de 2006 e janeiro de 2007 destinaram-se a concluséo do aterro e da

estrutura de pavimentagéo, concluindo as obras (figura 3.33).

3.3.7 - AVALIAGAO DO PROJETO GEOTECNICO E EXECUGAO DAS OBRAS

As analises das informagdes obtidas permitem concluir que o projeto geotécnico dos
aterros rodoviarios sobre solos moles da BA-685 teve suas premissas baseadas nos
poucos ensaios de campo, principalmente palheta e piezocone. Os poucos dados
obtidos por tais ensaios ndo foram suficientes para caracterizar geotecnicamente os

depdsitos existentes.

Nenhuma campanha de retirada de amostras indeformadas foi realizada para que se
pudesse através de ensaios de laboratorio obter pardmetros de resisténcia e
compressibilidade que servisse de comparativos com os dados obtidos pelos ensaios

de campo.

Esses dados levaram a adocdo, erradamente, de um processo executivo que
precocemente se mostrou inadequado. A falta da adogao, desde o inicio das obras, de
um elemento de reforgo do tipo geogrelha se mostrou um erro, ja que seu uso,
sabidamente, favoreceria 0 aumento da seguranga da construgado e poderia evitar as

rupturas ocorridas.

Outro fato que prejudicou o andamento das obras foi a falta de profissionais,
engenheiros, com experiéncia na construgdo de aterros sobre solos moles para
acompanhar o andamento das obras. A adogéo de equipamentos de grande peso tal
como moto-scrape, provavelmente, contribuiu para a acerbagdo do processo de
rupturas e demonstrou a pouca importancia dada pela construtora ao problema

construtivo a ser enfrentado.
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Figura 3.26-Instalagdo da geogrelha na area do rio Jodo de Tiba.

Figura 3.27- Cobertura com material sobre a geogrelha na area do rio Jodo de Tiba -
06/08/06.

Figura 3.28- Ruptura do aterro ja reforgado na area do rio Joao de Tiba.
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Figura 3.29- Ruptura do aterro proximo ao encontro da ponte na area do rio Jodo de
Tiba.

Figura 3.30-Trincas transversais no aterro proximo ao encontro da ponte na area do rio
Joéo de Tiba.

Figura 3.31- Preenchimento de trincas com areia.
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Figura 3.32- Finalizando o preenchimento de trincas com areia.

Figura 3.33- Rodovia sendo pavimentada —trecho do rio Jodo de Tiba.
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CAPITULO 4 - ENSAIOS COMPLEMENTARES POS-
CONSTRUCAO DOS ATERROS

4.1- INTRODUCAO

Com o objetivo de caracterizar geotecnicamente os materiais envolvidos na
construgao do aterro e do depdsito de solo mole, foram realizados ensaios de campo e

laboratério pés-construcéo da obra.

Os ensaios propostos se concentraram na area de estudo do rio Jodo de Tiba, por ter
sido a area onde ocorreram os maiores problemas de estabilidade e recalque durante

a construcao da rodovia.
4.2- ENSAIOS DE CAMPO

Os ensaios de campo na area do rio Jodo de Tiba consistiram na execugcdo de
verticais de piezocone e palheta. Os ensaios foram executados apés 3 anos de
implantada as obras da rodovia. Grande parte dos ensaios foram executados em
verticais localizadas na estrada de servigo (posigéo 1 e 2), construida paralelamente
ao aterro rodoviario (figura 4.2). Essa estrada servia de via alternativa para o trafego
de veiculos durante a construcdo da estrada. Foi executado também, ensaios em
verticais sob terreno natural (posigdo 3). Os locais de realizagdo dos ensaios estao
apresentados nas figuras 4.1 € 4.2.

Figura 4.1— Estrada de servigo (area do rio Jodo de Tiba).
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Figura 4.2 - Locagéo dos ensaios complementares (area do rio Jodo de Tiba).



A figura 4.3 apresenta de forma esquematica as posigbes 1 e 2.

ESQUEMA DE POSICAQ DOS ENSAIOS DE CAMPO - PALHETA E PIEZOCONE

Vertical de ensaio- posigao 1
Vertit:{l‘de ensaio- posigao 2

Fronteira drengnte

Figura 4.3- Desenho esquematico da posigao das verticais de ensaios de palheta e

piezocone.

As tabelas 4.1 e 4.2 indicam as respectivas posigdes, altura do aterro quando existir e

posicdo de nivel de agua em relagdo ao terreno natural ou aterro superficial das

verticais de ensaios de piezocone e palheta.

Tabela 4.1 — Situagédo de carregamento da vertical de piezocone ensaiadas (area do

rio Jodo de Tiba).

VERTICAIS DE ENSAIOS DE PEZOCONE
e d Profundidade do
. Situagao de Vertical de spessura €o - ya om relagao
Posigao . aterro arenosoc .
Carregamento Piezocone ao nivel do
(m) terreno (m)
Aterro
= PZ-JT-01 2,00 0,60
(=]
& Aterra
a PZ-JT-02 2,00 0,30
o
Aterra
PZ-JT-04 2,00 0.40
Pé do talude
o PZ-JT-05 2,00 0,30
(=]
& Pé do talude
= PZ-JT-03 2,00 0,50
o
Pé do talude
PZ-JT-06 2,00 0,20
Posicéo 3 Terreno natural
PZ-JT-07 0,00 0,20
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Tabela 4.2 — Situagao de carregamento da vertical de palheta ensaiada (area do rio
Jodo de Tiba).

VERTICAIS DE ENSAIOS DE PALHETA
E d Profundidade do
- Situagao de Vertical de spessura do | yp em relagao
Posigao aterro arenoso .
Carregamento Palheta ao nivel do
(m) terreno (m)
Pe do talude
VT-JT-01 2,00 0,60
o Pé do talude
w WT-JT-02 2,00 0,30
]
i Pé do talude
WVT-JT-03 2,00 0,50
Pe do talude
VT-JT-05 2,00 0,30
Posicdo 3 Terreno natural
VT-JT-07 0,00 0,20

4.2.1 — ENSAIOS DE PIEZOCONE

Os ensaios de piezocone foram realizados pela equipe técnica do Laboratério de
Geotecnia da Escola Politécnica da UFBA, empregando equipamento de penetragéo

estatica com capacidade de reagédo de 100 kN (10 ftf).

O cone utilizado possui resisténcia de ponta de 50 MPa e area de atrito lateral de 150
cm?. O sistema de reacdo foi provido por meio de haste de ancoragens helicoidais
acionada por um sistema hidraulico movido por um motor a explosdo. A ponteira e os
demais dispositivos eletrénicos usados sdo os desenvolvidos pela GEOTECH AB.
Para manter a saturacdo do elemento poroso de bronze sinterizado foi utilizado como
fluido a glicerina liquida. Durante os ensaios a ponteira do piezocone foi cravada a
uma velocidade de penetragdo aproximadamente constante de 2,0 cm/s. A cada 2 cm
de acréscimo de profundidades, sensores localizados no cone enviavam através de
um sistema de ondas acusticas, sinais para o sistema automatico de aquisicao que
registrava a resisténcia de ponta a penetragéo (q.); a resisténcia lateral por atrito ou
local (fs) e a poro-presséo (uy, através do elemento poroso, localizado na base do

cone.
Todos os sinais obtidos foram armazenados em um computador portatil do tipo Palm

Top. Esse sistema tem a capacidade de permitir visualizagdo em tempo real dos

dados obtidos. Juntamente com os ensaios de penetragao estatica foram realizados os
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ensaios de dissipagdo de poro-pressdo. As figuras 4.4 e 4.5 mostram detalhes da

realizacao do ensaio de piezocone em campo.

Figura 4.4 — Ensaio de piezocone (area do rio Jodo de Tiba).

Figura 4.5 — Montagem e saturagao do piezocone (area do rio Jodo de Tiba).

Os resultados obtidos dos ensaios de piezocone realizados na area do rio Jodo de

Tiba sdo apresentados nas figuras 4.6 a 4.12.
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Figura 4.6 — Resultado da vertical de ensaio de piezocone PZ-JT-01/E1027+15,00 (area do rio Jodo de Tiba).
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Figura 4.8 — Resultado da vertical de ensaio de piezocone PZ-JT-03/E1025+15,00 (area do rio Jodo de Tiba).
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Figura 4.10— Resultado da vertical de ensaio de piezocone PZ-JT-05/E1021 (area do rio Jo&o de Tiba).
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4.2.1.1 - ENSAIO DE DISSIPACAO DE PORO-PRESSAO

Foram realizados ensaios de dissipacdo em algumas das verticais de piezocone.
Alguns ensaios tiveram de ser interrompidos por problemas com o sistema de
capitagdo de sinal do cone. Os resultados dos ensaios mais representativos séo
apresentados na figura 4.13 e 4.14.
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Figura 4.13 — Ensaio de dissipagao, vertical PZ-JT-06, prof. 12,28m (rio Jo&do de Tiba).
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Figura 4.14 — Ensaio de dissipagao, vertical PZ-JT-07, prof. 6,93m (rio Jodo de Tiba).
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4.2.2 — ENSAIOS DE PALHETA

O ensaio de palheta empregou equipamento elétrico também procedente da
GEOTECH AB, munido de dispositivo denominado “slip-coupling” que auxilia a
identificacéo do atrito do sistema e sua posterior correcdo. A medida que se introduz a
palheta no solo na profundidade desejada de ensaio, posiciona-se a unidade de torque
e medicdo, zeram-se os instrumentos e se aplica o torque a uma velocidade de 6°
graus/min. As medidas de torque e rotacao foram efetuadas no topo do sistema de
haste e os ensaios empregavam uma palheta com 6,5 cm de didmetro e 13,0 cm de
altura. Os valores fornecidos pelo sistema ja se encontram corrigidos em fungédo do
atrito medido pelo slip-coupling, definido como base no “patamar” inicial da curva

torque versus rotagao.

Durante a realizagcdo dos ensaios de palheta procurou-se realiza-los o mais proximo
possivel das verticais de ensaio de piezocone. No entanto, devido as dificuldades
encontrada em manter o furo estavel, nos locais onde existia a presenca de aterro e
nivel de agua elevado foi necessario deslocar o ensaio de palheta para pontos
localizados mais na borda do aterro criando assim a posicdo 2. Infelizmente nao foi
possivel contar com equipamento de sondagem a percussao para que se pudesse
“encamisar” os furos e assim realizar todos os ensaios de palheta em vertical proxima

a vertical do ensaio de piezocone (figura 4.15).

Figura 4.15 — Ensaio de palheta (area do rio Jodo de Tiba).

A figura 4.16 apresenta os resultados dos ensaios de palheta realizados em diversas
secoes dos aterros da area de estudo do rio Jodo de Tiba. A profundidade plotada é

contada a partir do topo da camada de argila mole. Os valores de resisténcia nao-
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drenada apresentados correspondem aos resultados do ensaio de palheta medidos
em campo sem aplicar o fator de corregdo (u) nos valores encontrados conforme
recomendado por BJERRUM (1972).

A sensibilidade do depodsito também foi aferida realizando o ensaio de palheta
amolgando o solo em torno da palheta, e realizando nova medida de torque. Os

resultados estdo apresentados na figura 4.17.
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Figura 4.16 - Resultados dos ensaios de palheta na area do rio Jodo de Tiba.
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Figura 4.17 - Valores de sensibilidade de argila na area do rio Jo&do de Tiba.

4.3 - ENSAIOS DE LABORATORIO

Amostras dos materiais da area de estudo do rio Jodo de Tiba que compdem o aterro
compactado (arenoso), a camada drenante (areia) e do depdsito de solo mole foram
coletadas e levadas ao laboratério da Escola Politécnica/UFBA para realizacdo dos
seguintes ensaios:
v' Aterro (arenoso): granolometria, compactagdo Proctor Normal, cisalhamento
direto;
v Camada drenante (Areia): granolometria, densidade maxima e minima,
cisalhamento direto;

v" Fundacgao (argila mole): caracterizagao.

Devido ao estado de amolgamento da amostra de argila mole ndo foram programados

ensaios triaxiais e de adensamento oedométrico.

A seguir sdo apresentados os resultados dos ensaios de caracterizagdo das amostras

de argila mole (fundagéo), areia (camada drenante) e solo arenoso (aterro).
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Tabela 4.3 — Ensaios e classificagdo de solo.

GRANULOMERIA LIMITES CLASSIF. |COMPACTAGAO
soLo PERCENTAGEM QUE PASSA we [ We [ [ e |y o
38 " #4 #10 #20 #40 #100 #200 | (%) | (%) |(%) (kN/m)
Fundagao 100 100 100 96 92 88 87 M7 T | 46 MH
Dreno gz 85 68 44 29 9 3 sp
Aterro 95 92 82 58 38 13 9 19,63 1017

Distribuicdo granulométrica

~ Peneiras #200 #40 #10 #4
100

| {11

90 —

Percentagem que passa (%)

SHi
vy =224 1Nm
s

, [T

0.001 Tamanho das particulas (mm) L0 100
mm)

Figura 4.18 — Distribuicdo granulomeétrica do solo de fundagao (argila mole).
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Figura 4.19— Distribuicdo granulométrica do material da camada drenante (areia).
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Figura 4.20 - Distribuicao granulométrica do material do aterro (arenoso).

A seguir apresentam-se as envoltérias de resisténcia obtidas através dos ensaios de
cisalhamento direto para as amostra de solo arenoso (aterro) e areia (camada
drenante). Para o material arenoso, o ensaio foi realizado em amostras compactadas

na umidade 6tima de 10,17% do Proctor Normal.
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Figura 4.21 — Envoltdria de resisténcia para o solo arenoso compactado PN (aterro).
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Figura 4.22 - Envoltdria de resisténcia para a areia (camada drenante).

4.4- ANALISES DOS ENSAIOS DE CAMPO
4.4.1 — ANALISE DOS ENSAIOS DE PIEZOCONE.
4.4.1.1 - HOMOGENEIDADE DO DEPOSITO

Analisando-se as verticais de ensaio de piezocone na posig¢ao 1 (PZ-JT-01, PZ-JT-02
e PZ-JT-04), e posi¢do 2 (PZ-JT-03, PZ-JT-05 e PZ-JT-06), pode-se ter indicagdo
sobre a homogeneidade do depésito. Buscou-se, inicialmente, verificar a convergéncia
das curvas de resisténcia de ponta corrigida, q;, atrito lateral, fs, e poro-pressdo medida

na base do cone, u,, contra a profundidade para as verticais ensaiadas.

A resisténcia de ponta corrigida é calculada utilizando-se a expressao:

G = . +U,(1-a) [4.1]
onde:
gt resisténcia de ponta corrigida;
gc- resisténcia de ponta medida pelo cone;
Uo- poro-pressdo medida na base do cone;
a=A,/A; —relacao de areas: A,=area do fuste interno do cone; A.,=area da projecéo da

face do cone.
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A relagédo de areas utilizada para o cone foi de A,/A:=0,57. As figuras 4.23 e 4.24
apresentam as comparagbes entre as verticais ensaiadas para a posigao 1 (sob

aterro) e posigao 2 (no pé do talude).

Observa-se que, para a posicdo 1 (aterro) existe uma grande semelhanga da
resisténcia de ponta corrigida, principalmente, entre as verticais PZ-JT-01 e PZ-JT- 02,
afastadas entre si de 20m. Para a vertical PZ-JT-04, distante da vertical PZ-JT-02 de
100m, a curva mantém o formato, mas apresenta valores iniciais de resisténcia de

ponta um pouco mais baixos, passando a convergir a partir de 2m de profundidade.

A analise das curvas mostra claramente uma regido onde a resisténcia de ponta atinge
valores elevados até a profundidade de 1m para as verticais PZ-JT-01 e PZ-JT-02, e
de 2m para a vertical PZ-JT-04 confirmando a existéncia da camada drenante (areia)
na estrada de servigo conforme assinalado na figura 4.2. A partir dessas
profundidades observa-se uma redugao significativa da resisténcia de ponta
acompanhada de uma elevagéo do excesso de poro-pressao, o que indica o inicio da
camada de solo argiloso. Na posi¢ao 2 (pé do talude), ha também um convergéncia de
valores de resisténcia de ponta, atrito lateral e poro-pressdo entre as curvas para a
vertical PZ-JT-03 e PZ-JT-05. A vertical PZ-JT-06 apresenta valores divergentes de
resisténcia de ponta, atrito lateral até aproximadamente a profundidade de 6m quando
entdo passa a convergir. Esse fato pode ser explicado pela maior altura de aterro junto
a vertical ensaiada assim como a proximidade, menos de 0,5m, com a primeira linha
de drenos verticais pré-fabricados implantados durante a construgdo do aterro da
rodovia. A vertical de ensaio de piezocone JT-PZ-06 foi a que mais se proxima do
aterro da rodovia, praticamente no pé do talude do aterro rodoviario. Essa situacao,
apesar de ter sido almejada no programa de ensaios, ndo foi atingida nas demais
verticais em fungdo da dificuldade da penetracdo do cone, devido a presencga da
camada drenante (areia). Para a viabilizagdo do ensaio, faz-se-ia necessario
encamisamento do furo até a profundidade de inicio do ensaio. Infelizmente ndo houve
recursos financeiros para mobilizagdo de equipe e equipamento para tal. Analisando
os dados do ensaio na vertical PZ-JT-07 (figura 4.12) verificam-se comportamento
semelhante dos demais ensaios. A analise dos ensaios também revela problemas com
a saturagado do elemento poroso utilizado na maioria dos ensaios o que prejudicou a
medidas de poro-pressdo. Também n&o foi realizada calibragdo do piezocone em
laboratério o que pode ter influenciado ainda mais as medidas. Com base nesses

resultados pode-se concluir pela homogeneidade do deposito.
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Figura 4.23 - Grafico comparativo para posi¢ado 1 (rio Jodo de Tiba).
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Figura 4.24 - Grafico comparativo para posi¢ao (rio Joao de Tiba)
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4.4.1.2- CLASSIFICACAO DOS SOLOS

Alguns autores tém publicado abacos para a classificagdo do tipo de solo a partir de
resultados de piezocone (SENNESET & JANBU, 1984; ROBERTSON et al., 1986;
ROBERTSON, 1990; ROBERTSON, 1991;). A figura 4.25 apresenta os abacos
propostos por ROBERTSON (1991) para classificagdo dos solos atravessados pelo
piezocone em funcdo dos parametros resisténcia de ponta normalizada, Qy; razdo de

atrito normalizada, Fr, e pardmetro de poro-presséo, B,

A classificacao é realizada com base no calculo dos seguintes paradmetros:

Oy =0y — Uy [4.2]

Calculo do parametro Q; pela equagao:

Q =X =% [4.3]

B, = —2—tho [4.4]
G — Oy
Calculo do parametro F, pela equagao:
f
F. (%) = = — %100 [4.5]

G0 — 0w
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Figura 4.25 - Proposta de classificagdo dos solos (ROBERTSON, 1991).

A Figura 4.26 apresenta os resultados da classificagdo do solo considerando a vertical
PZ-JT-07.
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Figura 4.26- classificagao para a argila do rio Jodo de Tiba por ROBERTSON (1991).
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Pode-se observar que, pela classificagdo de ROBERTSON (1991), a argila da area de
estudo do rio Jodo de Tiba é predominantemente do tipo 3 (argilas a argilas siltosas).
Esse mesmo comportamento foi verificado para as demais verticais ensaiadas.

Através da analise das informacgdes obtidas do ensaio de piezocone, e utilizando os
abacos de ROBERTSON (1991) foi possivel identificar, além da camada de argila
mole, diferentes camadas de material que compde o solo atravessado pelo piezocone.
Pela analise dos graficos foi possivel observar a presenga de lentes de areia,
identificada pela queda brusca do excesso de poro-pressdo medido na base do cone.
Essas lentes tém espessura variando entre 0,25m a 0,95m e pode ser observada na
maioria das verticais ensaiadas. A vertical PZ-JT-07 foi a Unica na qual n&o se detecta

lentes de areia.

Para as verticais PZ-TJ-01, PZ-JT-02 e PZ-JT-04 a espessura de argila mole

observada é de aproximadamente 11m, 14m e 4m respectivamente.

Para as verticais PZ-TJ-03, PZ-JT-05 e PZ-JT-07 a espessura de argila mole
observada é de aproximadamente 10m, 6,5m e 7m respectivamente. E importante
salientar que os ensaios de piezocone na vertical PZ-JT-05 e PZ-JT-06 foram
interrompidos devido a impossibilidade da descida do cone apds a realizagdo de
ensaios de dissipacdo. Nao se verificou o aumento brusco da resisténcia de ponta
nessa profundidade, fato que ocorre quando o cone atravessa uma camada de maior
resisténcia. A reacao foi devida a adesao das paredes das hastes.

Nao foi possivel determinar a espessura da camada de argila mole na vertical PZ-JT-
06. O local do ensaio esta localizado em area que se verificou ruptura do aterro. Tal
pode ter provocado, nos metros iniciais, mistura da argila com a camada de material
drenante (areia). A resisténcia nesse trecho apresentou-se elevada, nao possibilitando

0 avanco do ensaio.

4.4.2 — ANALISE DOS ENSAIOS DE PALHETA

Na figura 4.16, correspondente ao perfil de S, versus profundidade para as verticais
VT-JT-01, VT-JT-02, VT-JT-03 e VT-JT-05 (posicao 2) e VT-JT-07 (posigcdo 3),

observa-se uma homogeneidade do depdsito.

O comportamento de resisténcia ndo-drenada crescente com a profundidade foi

verificado em todas as verticais ensaiadas. Como era esperado a resisténcia nas
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verticais na posigao 2 (VT-JT-01, VT, JT-02, VT-JT- 03 e VT-JT-05) é superior a
encontrada pela vertical VT-JT-07 (posigdo 3- terreno natural). Tal se deve ao
adensamento da camada de argila promovido pela presenca do aterro na posigéo 2.

A sensibilidade medida variou entre 1 a 3, com média em torno de 2. Esse valor
classifica o depodsito do rio Jodo de Tiba como de baixa sensibilidade, conforme
proposta de classificagdo de SKEMPTON e NORTHEY (1952), vide tabela 4.4. Tal
também foi observado na vertical VT-JT-07 localizada no terreno natural (posi¢do 3).
Segundo SCHNAID (2000), as argilas moles litoraneas brasileiras tém sensibilidade
variando entre baixa a média, os resultados dos ensaios na area de estudo do rio Jodo
de Tiba confirmam essa tendéncia.

Tabela 4.4- Classificagdo da sensibilidade de argilas (SKEMPTON e NORTHEY,
1952).

Sensibilidade S,
Baixa 2-4
Média 4-8

Alta 8-16
Muita Alta > 16

4.4.2.1 —- CORRELACOES ENTRE ENSAIO DE PIEZOCONE E PALHETA.

Uma correlagdo encontrada na literatura é a do fator de cone Ny expresso por
(DANZIGER e SCHNAID, 2000):

N, =% _su% [4.6]

Onde q; corresponde aos valores de resisténcia de ponta corrigida, obtidos do ensaio

de piezocone, e S, a resisténcia ndo-drenada obtidos do ensaio de palheta.
Com base nos ensaios de palheta VT-JT-03, VT-JT-05 (posigédo 2) e VT-JT-07
(posi¢do 3-terreno natural) e os respectivos ensaios de piezocone, definiu-se os

fatores de cone Ny:. A tabela 4.5 apresenta os valores encontrados.

Os valores de Ny calculados com base nas verticais VT-JT-03 e VT-JT-05 estdo

dentro da faixa de valores encontrados para as argilas brasileiras. Os valores de Ny
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calculados com base nas verticais VT-JT-07 apresentaram,

para algumas

profundidades, valores inferiores aos encontrados para argilas brasileiras (tabela 4.6).

Tabela 4.5 — Valores de Ny calculados para argila da area do rio Jodo de Tiba.

Cmgfar::ii‘{’:: das Pm“":::dade Su (kPa) | qt (kPa) |ov0 (kPa)| Nkt
1 1383 | 221.24 14 15,0
2 13.70 | 218.52 28 13.9
PZJT03NVT-IT03 3 2185 | 42475 42 17.5
4 2179 | 266,73 56 9.7
5 2838 | 25192 70 6.4
1 14,95 | 217.23 14 13.6
2 2134 | 232.79 28 9.6
PZJTO5NT-JT-05
3 2786 | 23365 42 6.9
4 36,36 | 29340 56 6.7
1 6.03 86.91 14 12,1
2 9,50 55,13 28 29
PZJTOTNTITO7 3 10,13 | 6593 42 24
4 15,08 | 74,14 56 12
5 1944 | 17365 70 5.3

Tabela 4.6 — Valores de Ny para argilas moles brasileiras (DANZIGER e SCHNAID,

Local ('-:;.-racteriancas das .argll:la Ner Obs Referéncias
i Ip (%) OCR_ | su(kPa) média (variagio) ) Caracteristicas das argilas | Ensaios de piezocone
- . o - Soares et alii (1986,
-2 ( 0)-3.0 L g
1,325 9.0 (8210)-3.026,5m | Outros ensatos de piezocone | o2 100y Ortigao et | 1987), Sills et alii
Sarapui, Rio de o (abaixo 8-18, 10,5(10a11)-6.5a10.0 | fetos no local (sob aterro): 7 . - N ,
d 30-110 00 ali1 (1983), Ortigdo e (1988a), Danziger (1900),
Janeiro da crosta [ palheta m Alencar Jr. (1984), Rocha Collet (1986 X S
de 3m) Filho e Alencar (19835) ollet (1986) Danziger et alii (1097)
- 14(11a16) 3 S Bezerra (1996)
1.5
seaac. Rio de 100-250 | (base | 830, 9 (5-11) - Almeida (1998)
Janeiro da crosta [ palheta
de 3m)
125-7alfm Oliveira (1991), Coutinho
Clube 15.55 130-16a26m etalii (1003‘- -
Internacional, 25-00 12 ‘UU" variagdo total: 10.0a 155 |- Coutinho et ali1 (1993) U
Recife (11al17)-Tal6m Bezerra (1996)
(12216)— 16226 m- e
=1
; 2115 | (abaixo 9-27 140-40alllm B - .
Ibura, Recife 45-115 da U 135-1112210m Coutinho et alii (1998)
crosfa)
Ensaios realizados de — Danziger et alii (1990),
Porto de Aracaju 25-45 12 10-30, 15,5 (14.5-16,3) plataforma auto-elevatoria, a Emgger_er alu_ "}994_]( Brugger et alii (1994),
N palheta N o e Sandroni et ali1 (1997) == 1009
cerca de 2.5 km da costa Sandroni et alii (1997)
Camadas de areia ao longo do
10.20 5 5-50. < perfil. Caracteristicas da 1oy Bezerra (1993). Almeida
Porto de Santos 40-80 1.3-2.0 palieta 18 (15-21) argila de outro local na Samara et alii (1982) (1996)
mesma regiio.
Enseada do - - 9-17. < . o
5 3-3 - - s rio (1008)
Cabrito, Salvador 50 1.5-3 palieta 15 (12-18) Baptista e Saydo (1008)
Ceasa, Porto 20-70 1-15 | 10-20. 12 (8-16) Soares ef alii (1994, 1007)
Alegre palheta o . !
Aeroporto Salgado | 44 44 r 10-15, (10 3 U
Filho Porto Alesre 20-70 1-5 UU-CeTy 12 (10-16) Schnaid et alii (1997)

A diferenca entre os valores de fator de cone, Ny, para as posi¢cdes 2 e 3 pode estar

associado a situacdo de carregamento as quais estdo submetidos os locais onde
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foram realizados os ensaios. Na posicéo 2 (pé do talude) o depésito de solo mole
ainda esta em processo de adensamento, diferentemente da posi¢do 3 (terreno
natural) onde o depdsito se encontra sem carregamento.

O perfil de resisténcia ndo-drenada através do ensaio de piezocone também pode ser
obtido pela expressao (DANZIGER e SCHNAID, 2000):

S, = [4.7]

onde:

Ay = U= Uno

Uo- poro-pressao medida atras do cone;
Uno- poro-pressao hidrostatica;

N,y — fator de poro-presséo.

A tabela 4.7 apresenta valores calculados de N,, com base nas verticais VT-JT-03,
VT-JT-05 (posi¢ao 2) e vertical VT-JT-07 (posicao 3). Os valores de N4, encontrado
sdo muito inferiores aos encontrados na literatura para argilas similares brasileiras.
OLIVEIRA (2006) encontrou para a argila do Pirajubaé, em Santa Catarina, o valor

médio de N, igual a 7,9.

Tabela 4.7 — Valore de Ny, para argila da area do rio Jodo de Tiba.

Con‘;l"'a’gi‘;ani: das P'”“;‘ﬂf;“*’de Su (kPa) | u2 (kPa) |uh0 (kPa)| Nau
i 13.83 | 26,00 10 12
2 1370 | 6600 | 20 34
PZJT-03NTJT03 3 2185 | 1100 | 30 09
4 2179 | 8500 | 40 2.1
5 2838 | 97.00 | 50 17
1 14.95 | 63,00 10 35
2 2134 | 9900 | 20 37
PZJT-05TJT05
3 2786 | 10100 | 30 25
4 36,36 | 11200 | 40 2.0
i 603 | 16.00 10 1.0
2 950 | 3500 | 20 16
PZITOTNTJTO7 3 1013 | 6000 | 30 3.0
4 15.08 | 7900 | 40 26
5 19.44 | 10100 | 50 26
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Segundo LUNNE et al. (1997) a correlagao utilizando N,, € mais apropriada para solos
muito moles do que a correlagdo que utiliza Ni.. Atribui-se esse fato a pequena

acuracia na medida de q;, no caso de solos moles.

No presente trabalho, a avaliagdo do parametro N,, ficou prejudicada em fungéo de
problemas associados a saturagao da pedra porosa, que interferiu nas medidas de

excesso de poro-pressio.

4.4.3 — HISTORIA DE TENSOES

A razdo de sobre-adensamento do solo OCR (c'vm/c’v0) € uma informacédo de suma
importancia para analise de comportamento de depdsitos de argila mole. DANZIGER e
SCHNAID (2000) recomendam, entre as muitas proposi¢des existentes na literatura, a
utilizacdo da abordagem estatistica proposta por CHEN e MAYNE (1996), baseada em
mais de 1200 resultados de ensaios de piezocone, para estimativa de OCR ou

diretamente tenséo de sobre-adensamento ¢’y , através das expressoes:

o'\»=0305(q;, —o,) [4.8]
OCR = 0,50@ [4.9]
o vO

As figuras 4.27 e 4.28 apresentam de forma grafica a variagdo da tensédo de sobre-
adensamento, ¢’yy,, € OCR com a profundidade, obtidos através das equacdes [4.8] e

[4.9], para paras algumas verticais de piezocone ensaiadas.

Observa-se que o valor do OCR nas verticais de ensaios PZ-JT-01 PZ-JT-02 e PZ-JT-
03, afastados entre si de 20m, denota uma tendéncia de decrescimento até a
profundidade de 8m, variando entre os valores médios de 6 e 2. A partir da
profundidade de 8m passa variar entre 1 e 3 com média 2. Isso € um indicativo de que
o depdsito se encontra levemente sobre-adensado. Na vertical PZ-JT-04 e PZ-JT-05,
diferentemente das anteriores, se verifica uma tendéncia de comportamento constante

do OCR com a profundidade, com valores variando entre 3 e 4 com média de 3,5.
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Figura 4.27 — Tensao de sobre-adensamento ¢y, € OCR versus a profundidade para

as verticais PZ-JT-01, PZ-JT-02 e PZ-JT-03.

O'VM CHEN e MANE, 1996) X Profundidade OCR (cHeN e MAYNE, 1996) X Profundidade
o'vm (kPa) OCR
0o 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10
0 4
1+= S =
A N Al
2 2
44
3 4
_ —_ a"%u a
3 E 44 PPN & |4 4 4
he] kel g XN
5 E 5 Y Y :
09_ - e i
o app |4 o t oge
7 4
8 4 84
9 1 9
10 - 10
o PZ-JT-05 & PZ-JT-04 =——PROJETO
a PZ-JT-04 o PZ-JT-05 == PROJETO

Figura 4.28 — Tensao de sobre-adensamento o', € OCR versus a profundidade para a
vertical PZ-JT-04 e PZ-JT-05.
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A aplicabilidade da abordagem proposta por CHEN e MAYNE (1996) para calculo de
OCR e o'y, foi verificada recalculando-se o valor da razdo de sobre-adensamento,

OCR, através da seguinte formulagao:

o'V
OCR(estimado) _ M chenamaE) [4.10]

GVO

Para o calculo tensao vertical efetiva ¢’ foi adotado para a camada de argila mole
um peso unitario, yag= 14 KN/m3 que representa o valor médio encontrado para argilas

similares.

Observa-se que 0 OCR (esiimado) COM base nesse procedimento para as verticais PZ-JT-
01, PZ-JT-02 e PZ-JT-03 tem um comportamento diferente, com menor variagdo em
relagéo aos valores de OCR obtidos pela proposta original de CHEN e MAYNE (1996).
Os valores de OCR (estimado) Situam-se entre 1 a 2 com média de 1,5 (figura 4.29).
Esses valores apresentam-se inferiores aos determinados com base na proposta
original que se situaram entre 1 e 3, com média de 2. Para as verticais PZ-JT-04 e PZ-
JT-05 os valores de OCResimado) @apresentam tendéncia de se manterem constantes
com a profundidade , OCR(esimado) = 2,2 (figura 4.30). Esse valor é inferior ao
determinado utilizando a proposta original, que apresentou variagéo entre 3 e 4, com
média de 3.5. Esse fato € indicio de que a proposta de CHEN e MAYNE (1996) nao

seja aplicavel ao depdsito do rio Jodo de Tiba.

OCR (estimado) x Profundidade

OCR
0 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10

PSP
aa o, o ce®ed
g

R AProfund (m)
o Mg P
o S

a PZJT-01 e PZ-JT-02 o PZ-JT-03 = PROJETO

Figura 4.29 — OCR (estimado) para as verticais PZ-JT-01, PZ-JT-02 e PZ-JT-03.
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OCR(estimado) x Profundidade

Profund. (m)
(9]

s PZ-JT-04 © PZ-JT-05 = PROJETO

Figura 4.30 — OCR (estimado) versus a profundidade para as verticais PZ-JT-04 e PZ-
JT-05.

4.4.4 — COEFICIENTE DE ADENSAMENTO HORIZONTAL

Analisando as figuras 4.13 e 4.14, verifica-se que o tempo necessario para se obter
50% de dissipagao do excesso de poro-pressao gerado € de 3,5 horas para a vertical

de piezocone PZ-JT-06 e de 7,2 horas para a vertical de piezocone PZ-JT-07.

Utilizando a formulagdo de HOULSBY e TEH (1988) pode-se estimar o coeficiente de
adensamento horizontal dos solos in situ. Esse método leva em conta o indice de

rigidez |, do solo através da seguinte definigdo de fator tempo:

RT" /I
:—t\/—r [4.11]

Ch
onde R é o raio do piezocone e t o tempo de dissipagao.
Para as verticais ensaiadas o valor do coeficiente de adensamento horizontal
calculados para um cone com 3,53 cm de diametro e 1,=80 foi de 5,06 x 10® m?/s para

a vertical PZ-JT-06 e 2,63 X 10® m?s para a vertical PZ-JT-07 com valor médio de
3,84 x 10° m?s.
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Segundo LEVADOUX (1980) o adensamento que se segue a interrupgao da cravagao
do cone é governado pelo coeficiente de adensamento horizontal. Aquele autor
menciona ainda que as deformacdes induzidas pela cravagao do cone fazem com que
o valor obtido no ensaio corresponda ao material em condigcdes de sobre-adensadas
(DANZIGER e SCHNAID, 2000).

Para a obtencdo do coeficiente de adensamento horizontal na faixa de comportamento
normalmente adensado, utilizou-se a formulagédo sugerida por BALIGH e LEVADOUX
(1986), admitindo para relagdo entre o indice de compressdo e recompressao
(RR/CR), o valor de 0,10. Sendo assim o valor do coeficiente de adensamento médio,
obtido com base no ensaio de dissipagao para a faixa de comportamento normalmente

adensado apresenta-se igual 3,84 x 10° m?s.

4.5- AVALIAGOES DOS ENSAIOS DE CAMPO

Os ensaios de campo, palheta e piezocone, realizados na area de estudo do rio Jodo
de Tiba, foram executados com equipe e equipamento disponibilizados pelo
laboratério de geotecnia da escola politécnica da UFBA. Com base nas analises dos

resultados dos ensaios, constataram-se os seguintes aspectos:

» Ensaio de piezocone: constataram-se problemas com as medidas de poro-
pressdao na base do cone, u,. Esses problemas estdo, seguramente,
associados a falta de saturagdo do conjunto piezocone. O laboratoério de
geotecnia da UFBA nao dispbe de equipamento especifico para garantir a
saturagdo do piezocone. A saturagdo das pedras porosas foi realizada,
mantendo as mesmas, constantemente, em glicerina liquida, mas né&o foi
suficiente para assegurar a saturagéao do conjunto.

» Ensaios de palheta: observa-se que os resultados dos ensaios mantém
coeréncia em relagao a situagdo de carregamento do local de realizagao dos
ensaios (area carregada ou sem carregamento). Em linhas gerais, os perfis de
resisténcia ndo-drenada obtidos nos ensaios realizados, refletem a situacao de

campo.

O perfil de resisténcia determinado através dos ensaios de piezocone e palheta e
correlagdes entre estes, possibilitou a analise das rupturas havidas. Deve-se atentar,
no entanto, que a qualidade dos mesmos n&o € capaz de garantir a representatividade

das reais caracteristicas do depésito analisado.
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CAPITULO 5 — INSTRUMENTACAO GEOTECNICA

5.1- RESULTADOS DA INSTRUMENTAGAO

Neste capitulo serdo apresentados, os resultados da monitoracdo da obra, trecho do
rio Jodo de Tiba. A monitoracdo da construgédo inclui o periodo e constitui em
inclindmetros (JT-IC), marcos superficiais (JT-MS), piezémetros tipo Casagrande
(PZC) e pneumatico (PZP) e placas de recalques (JT-PR). O posicionamento de cada
instrumento esta apresentado no capitulo 3 no item 3.3.2 (figura 3.10).

5.1.1 — INCLINOMETROS

A figura 5.1 apresenta de forma esquematica o posicionamento dos inclinbmetros em
relacdo ao aterro rodoviario. Nas figuras 5.2 a 5.9 apresentam-se os resultados das
medidas inclinométricas nas diregdes perpendicular (A) e paralela a eixo da via (B) e
distorcao (dire¢cao A), apenas para o trecho em estudo (rio Jodo de Tiba). Os pontos
de monitoragcédo foram no pé do talude do aterro nas se¢des SR-01, SR- 05, SR-09 e
SR-15 (ver figura 3.10).

6 et

t Set,

= 2% gt
1 I 2% et Hat. compact. Hiotat

[
e Camada drenante (areia) [Harsiz=t.0m

IC- inclinémetro

Argila mole

Fronteira drenante -resistente

Figura 5.1 — Posicionamento dos inclindbmetros em relagéo ao aterro rodoviario.

5.1.2- MARCOS SUPERFICIAIS, PLACAS DE RECALQUE E PIEZOMETROS TIPO
CASAGRANDE E PNEUMATICOS.

Nas figuras 5.10 a 5.15 apresentam-se recalques, medidos através das placas de

recalques (JT-PR), e poro-pressdo, acompanhado pelos piezdmetros de Casagrande
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(PZC) e pneumaticos (PZP), em relagdo as alturas do aterro, para area de estudo do

rio Jodo de Tiba. O posicionamento de cada instrumento € apresentado na figura 3.10.

Visando facilitar a analise, os resultados foram grupados em um unico grafico. As

linhas verticais em destaque representam as datas das provaveis rupturas do aterro e

interrupcao do andamento da obra.
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Figura 5.2 — Deslocamento horizontal medido pelo inclindmetro JT-IC-01 (diregdes A e

B) na area do rio Jodo de Tiba.
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Figura 5.3 — Deslocamento horizontal medido pelo inclindmetro JT-IC-02 (dire¢des A e
B) na area do rio Jodo de Tiba.
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Figura 5.4 — Deslocamento horizontal medido pelo inclinémetro JT-IC-03(diregdes A e

B) na area do rio Jodo de Tiba.
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Diregéo A - Perpendicular ao eixo davia
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Figura 5.5 — Deslocamento horizontal medido pelo inclinémetro JT-IC-04 (dire¢des A e

B) na area do rio Jodo de Tiba.
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Figura 5.7 — Distor¢des medidas pelo inclinbmetro JT-IC-02 (diregdo A) na area do

Joao de Tiba.
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Figura 5.8 — Distor¢des medidas pelo inclinbmetro JT-IC-03 (diregdo A) na area do

Joao de Tiba.
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Figura 5.9 — Distor¢des medidas pelo inclindmetro JT-IC-04(dire¢do A) na area do

Jodo de Tiba.
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Figura 5.10 — Recalques e piezometria ao longo do tempo, segéo instrumentada SR- 04 (rio Jodo de Tiba).
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Figura 5.11 — Recalques e piezometria ao longo do tempo, segéo instrumentada SR- 05 (rio Jodo de Tiba).
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Figura 5.13 — Recalques e piezometria ao longo do tempo, segéo instrumentada SR- 08 (rio Jodo de Tiba).
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Figura 5.14 — Recalques e piezometria ao longo do tempo, segéo instrumentada SR- 10 (rio Jodo de Tiba).
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5.2 — AVALIAGCAO DOS RESULTADOS DA INSTRUMENTAGAO
5.2.1- INCLINOMETROS

Analisando as curvas de deslocamento horizontal versus profundidade para os
inclinbmetros JT-IC-01, JT-IC-02 e JT-IC-04 verifica-se uma semelhanca entre os

formatos das curvas a medida que o carregamento é incrementado.

O inclinbmetro JT-IC-03 apresenta, claramente, problemas de ancoragem do tubo de

inclinbmetro. Analises com base nesses resultados devem considerar essa limitagao.

As analises das curvas de distorgbes acumuladas versus profundidade indicam as
profundidades das maximas deformagdes cisalhantes que estdo associadas as
superficies de ruptura. Observa-se que estas se mantém constante com o
carregamento. Para o inclinbmetros JT-IC-01 as profundidades relativas ao
deslocamento horizontal maximo e o desvio da vertical maximo sdo de
aproximadamente 3,5m e 4m, respectivamente. Para o inclinbmetros JT-IC-02 as
profundidades relativas ao deslocamento horizontal maximo e o desvio da vertical
maximo sado de aproximadamente 6m para as duas grandezas. Os resultados indicam
movimentagdes igualmente acentuadas nas duas diregdes, A e B, indicando
movimentagdo obliqua do aterro (45°) em relagdo ao eixo da rodovia. Para o
inclinbmetros JT-IC-04 as profundidades relativas ao deslocamento horizontal maximo

e desvio da vertical maximo séo de aproximadamente 5,5m e 7m, respectivamente.

5.2.2—- PLACAS DE RECALQUE

As placas de recalques analisadas foram posicionadas na regido central do aterro.
Segundo OLIVEIRA (2006), os recalques da parte central do aterro sdo pouco
influenciados pela ruptura, especialmente antes das grandes deformagdes e
deslocamentos associados. Como nao foi instaladas placas de recalque frontais ao
aterro, regidao normalmente envolvida pelos deslocamentos relacionados a ruptura,
nao foi possivel avaliar os estagios de ruptura e as alturas de aterro relacionadas com
a sua progressao. As analises das secdes instrumentadas revelam que as medidas
de recalques se iniciaram apos as camadas iniciais do aterro compactado o que
possibilitou o registro dos deslocamentos associados a ruptura que ocorreram no inicio

do carregamento do aterro com a execugao da camada drenante.
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A determinacdo do momento da ruptura através dos dados de recalque é tarefa
bastante dificil de realizar, em fungdo dos solos moles, normalmente adensados ou
ligeiramente sobre-adensados, manifestarem grande deslocamento relativo entre

elementos de solo a medida que cresce a solicitagdo (OLIVEIRA, 2006).

As placas de recalques da secdo SR-06 (PR-05 e PR-06), registraram medidas
diferenciadas entre si. A placa de recalque PR-05, localizada mais a esquerda do eixo
da rodovia, registrou maior deslocamento do que a placa PR-06, mais a direita do eixo
da rodovia. Para as se¢bes SR-08 (PR-07 e PR-08), SR-10 (PR-09 e PR-10) e SR-12
(PR-11 e PR-12) os maiores deslocamentos verticais ocorreram na faixa mais a direita
do eixo da rodovia. Esse fato esta relacionado ao lado onde se manifestou as rupturas
ocorridas no aterro. O recalque observado na PR-04 (SR-04) foi de 2,4m para
espessura do aterro de 6,3m, na PR-05 e PR-06 recalques de 3,2m e 2,2m,
respectivamente, para espessura de aterro de 7,1m; na PR-07 e PR-08 recalques de
2,0m e 2,3m, respectivamente, para espessura de aterro de 4,4m; nas placas de
recalque PR-9 e PR-10 recalques de 2,2m e 2,7m, respectivamente, para espessura
do aterro de 7m; para a segdo SR-12 (PR-11 e PR-12) os recalques foram de 2,2m e
2,5m, respectivamente, para espessura de aterro de 6,4m. Os recalques reais sao
ainda maiores do que os medidos, visto que, os recalques inicias, devido a carga da
camada drenante e camadas iniciais do aterro compactado, ndo terem sido

contabilizadas.

5.2.3— PIEZOMETROS

A maioria dos piezOmetros utilizados para medir o excesso de poro-pressdes ao longo
do periodo construtivo do aterro rodoviario foi do tipo Casagrande (tubo aberto). Esses
equipamentos tém a limitagdo de apresentar tempos lentos de resposta (time lag),
muitas vezes insatisfatorias para a monitoragdo que se pretende efetuar. Os
piezOmetros pneumaticos, com menores tempos de resposta, coletaram melhores
informacdes a cerca da variagao dos excessos de poro-pressado durante a construgao
do aterro. No caso em questdo, como esperado, no inicio do carregamento
verificaram-se diferencas nas medidas efetuadas através dos piezbmetros
pneumaticos e Casagrande. No piezbmetro PZP-01, por exemplo, verifica-se que a
partir do carregamento ocorrido entre os dias 01 a 07/12/05, houve uma variagao
brusca nas medidas de excesso de poro-pressdo que passaram de 0,70 kg/cm? para
0,83kg/cm?. Variagdo dessa magnitude nao foi verificada em nunhum piezémetro tipo

Casagrande utilizado na monitoragao.
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CAPITULO 6 — ANALISE DO COMPORTAMENTO DE ATERRO
SOBRE SOLOS MOLES.

6.1 - INTRODUCAO

Sera analisado o comportamento quanto a estabilidade e recalques de algumas

secdes do aterro construido na area do rio Jodo de Tiba.

6.2 — ANALISES DO ADENSAMENTO
6.2.1 — DEFINICAO DOS PARAMETROS

Com base nos métodos de ASAOKA (1978) e ORLEACH (1983) desenvolveram-se
estudos objetivando determinar o coeficiente de adensamento horizontal

representativo da condicdo de campo da area de estudo do rio Jodo de Tiba.

Com base nas curvas recalque versus tempo correspondente as secoes SR-04, SR-06
e SR-08, retroanalisou-se o coeficiente de adensamento horizontal aplicando a
equacgao [2.119]. O método foi aplicado as etapas finais de carregamento, objetivando
atender a exigéncia do método de aplicagdo apenas a dados depois de transcorridos
60% do recalque final. Nas figuras 6.1 a 6.5 apresentam-se os graficos da construcao
de ASAOKA (1978) para os dados considerados.

A tabela 6.1 resume-se os valores encontrados para as respectivas segdes.

Tabela 6.1 — Coeficiente de adensamento horizontal, ¢, ), método de ASAOKA (1978).

PLACA DE At chis
RECALQUE | ESTACA B de(m) | Fn) | e gmzfr;:.
PR-JT-04 1017+35 | 07546 | 170 | 3927 30 1,54E-07
PR-T05  [1018+10.00| 07796 | 170 | 3.927 30 1,36E-07
PRJT06  [1018+10.00| 07279 | 170 | 3.927 30 1.74E-07
PR-IT-07 1022 08535 | 170 | 3927 30 8 67E-08
PR-JT-08 1022 08605 | 170 | 3.927 30 8.22E-08
Valor médio 1,27E-07
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Figura 6.4 - Construgcao de ASAOKA (1978) para PR-07 (SR-08).
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Figura 6.5 - Construgdo de ASAOKA (1978) para PR-08 (SR-08).

O método de ORLEACH (1983) foi também utilizado na determinagéo de c;,. Utilizou-

se nesse estudo os resultados de poro-pressdo medidos através dos piezOmetros

pneumaticos instalados no aterro.

A secao SR-10 foi instrumentada com piezbmetros de Casagrande, PZC-09 e PZC-10
e pneumaticos, PZP-03 e PZP-04. Resultados do piezébmetro pneumatico PZP-01
instalado na seg¢do SR-05 foi também considerado.

Nas figuras 6.6 a 6.10 apresentam-se resultados de logaritmico do excesso de poro-

pressao versus tempo considerado para o calculo do coeficiente de adensamento

horizontal, ¢y, ).
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Figura 6.6 — Logaritmo do excesso de poro-pressao versus tempo para o piezbmetro
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Figura 6.7 — Logaritmo do excesso de poro-pressao versus tempo para o piezOmetro
PZP-03 - Segado SR-10 (rio Jodo de Tiba).
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168



A tabela 6.2 apresenta os valores de ¢, () calculado com o método de ORLEACH (1983).

Tabela 6.2 — Coeficiente de adensamento horizontal, ¢, (), calculado pelo método de ORLEACH (1983).

Aln{u)
= Altura do ! At 1 F{n}) de Ch [u}
SECAO | Instrumento Trecho aterro (m) In{u;) Infug) (dia) aq(s7) com "smear” (m) (m?s)
1 2,54 2,70 248 31,000 g,36E-08 3.927 1,70 1,18E-07
SR-05 PZP-01
2 741 3,46 3V 21,000 1,59E-07 3.92v 1,70 2 25E-07
1 4,00 248 227 19,000 1,29E-07 3.927 1,70 1,82E-07
PZP-03
2 3,50 2,27 2,22 43,000 1,44E-08 3.927 1,70 2.03E-08
SRE-10
1 4,00 1,62 1,39 14,000 3.62E-07 3927 1,70 5. 1ME-07
PZP-04
2 3,50 1,46 1,31 20,000 8, 74E-08 3.92v 1,70 1,23E-07
VALOR MEDIO 1,97E-07
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O valor de ch,;), calculado a partir do ensaio de dissipa¢é@o, apresenta-se 33 vezes
menor do que o valor encontrado de ch), obtido através do método de ASAOKA e 51
vezes menor do que o valor de chy,), obtido pelo método de ORLEACH. E possivel que
o valor de chy, esteja afetado por problemas associados a saturacdo da pedra porosa
do piezocone. O valor chy € o que mais se aproxima do valor assumido inicialmente

no projeto.

O valor de ch,, obtido pelo método de ORLEACH utilizando dados de excesso de
poro-pressdo medidos, € cerca de 1,55 vezes maior do que aos valores de ch.

O uso do método de ASAOKA se mostrou de mais facil aplicagao na determinagéo do

coeficiente de adensamento horizontal, ch, do que os demais procedimentos.

6.2.2 - PARAMETROS ADOTADOS

Na tabela 6.3 apresentam-se os parametros utilizados na analise do adensamento da
camada de argila da fundagdo do aterro em questdo. Os valores dos parametros

adotados sao tipicos de depdsitos similares de argilas sedimentares.

Tabela 6.3 — Valores de parametros utilizados no calculo do recalque.

PARAMETROS JOAO DE TIBA OBSERVAGAO
CclM+e, 0,32 adotado
Csl1+e, 0,04 adotado

A espessura da camada de solo mole adotada nas andlises baseou-se nas sondagens
a percussao, SPT, efetuadas antes do inicio da construgdo do aterro. Os ensaios de
piezocone foram efetuados em pontos fora do eixo da rodovia, dessa forma néo sao

representativos da situagao real.

6.2.3 - ESTIMATIVA DE RECALQUE TOTAL

Na tabela 6.4 apresentam-se os valores de recalques calculados e medidos. Incluem-

se também informacdes adicionais relativas as secbes em estudos.
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O recalque imediato (elastico) devido a carga do aterro foi desprezado em fungéo de
sua pequena relevancia em relacdo ao recalque por adensamento primario e

secundario.
Os calculos levaram em conta a submersao do aterro e a corregdo da espessura da
camada de argila mole a cada etapa. Nao foi considerada a adicdo de sobrecarga

temporaria.

Tabela 6.4 — Se¢des analisadas com valores de recalques calculados e medidos.

- Hargi Recalque Recalque medido
TRECHO SECAO ESTACAS 292 \Haterro ()| calculado (m) Observagdes
(m) primario (m)
= PR-05= 3,154m ; PR- ) .
MN&o reforcado- _ Medidas realizada entre
E1013 3 1024 SR-06 | E1019+14,5 | 18,00 7.00 2,38 06= 2174 (placa de 08/2005 3 11/2006
recalque)
. PR-11=224Tm ; PR- ) .
Reforcado- E1024 3 _ Medidas realizada entre
1029 SR-12 | E1026 + 15,0 | 15,00 6.50 1,88 12= 2ré40936|q(f;a}ca de 08/2005 2 11/2006

Os recalques reais observados sao superiores aos valores calculados. Esse fato é
explicado pela ocorréncia de ruptura do aterro que provocou aumento dos

deslocamentos da camada de solo mole da fundagéo, além do amolgamento do solo.

6.2.4 - AVALIACAO DO PROCESSO DE ADENSAMENTO.

O processo de adensamento foi avaliado empregando a formulagdo para drenagem

radial, descrita no capitulo 2, considerando a situagdo de instalagido dos drenos em
malha quadrada (d, =113l ). Na tabela 6.5 apresentam-se os parametros geométricos

utilizados nos calculos.

Tabela 6.5 — Pardmetros geométricos para dimensionamento dos drenos verticais.

PARAMETROS GEOMETRICOS

SECAO | de a b w t dw n dm ds
{(m) | (m) | {cm} |(cm) | (cm) |{cm}| (cm) (em) | (cm)
SR-06/5R-12|1,50( 1,70 [10,00] 0,50 |12.00| 5,00 | 525 | 3229 8.74 17.48
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Nas figuras 6.9 e 6.10 apresentam-se as curvas de evolugéo do recalque com o tempo
calculado utilizando os valores de coeficientes de adensamento horizontal
determinados pelo método de ASAOKA, ch), ORLEACH, ch, e ensaio de dissipagao,

chz) para as segbes SR-06 e SR-12, respectivamente.

As curvas recalque versus tempo utilizando o valor de chg) e chy, s&o inferiores a
curva obtida através de medidas da instrumentagdo de campo (placa de recalque). A
diferenga observada pode ser atribuida a faixa de tempo selecionada na aplicagéo dos

métodos e ao aumento dos deslocamentos em funcgao das rupturas ocorridas.

As curvas recalque versus tempo utilizando o valor de chy,;, foi a que mais se afastou
do comportamento das curva obtidas através de medidas da instrumentacdo de campo
(placa de recalque). A diferenga observada pode ser atribuida a baixa velocidade de
recalque expressa pelo ch,), calculados no ensaio de dissipagcdo do piezocone. A
avaliacdo dessas curvas reforca a possibilidade de problemas com a saturacdo da

pedra porosa utilizada durante a execugéo dos ensaios de dissipagao.

A analise das curvas recalque versus tempo, também confirma a importancia da

drenagem radial promovida pelos drenos pré-fabricados.

Observa-se no grafico que ambas as curvas, recalque versus tempo, obtidas com ch
e chy, se aproxima do comportamento dos recalques. A definicdo do coeficiente de
adensamento horizontal representativo da condigcdo de campo sera definida na analise

de estabilidade, apresentada a seguir.

172



Elevagao/Recalque (m)
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Figura 6.9 — Comparagéao das curvas de recalque versus tempo SR-06 (rio Jodo de Tiba).
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Elevacado/Recalque (m)
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Figura 6.10 — Comparagéao das curvas recalque versus tempo SR-12 (rio Jodo de Tiba).
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6.3 — ANALISES DE ESTABILIDADE
6.3.1- PARAMENTRO DE RESITENCIA DA ARGILA MOLE

Andlises de estabilidade foram efetuadas empregando o programa SLOPEW da
empresa canadense GEOSLOPE, empregando o método de BISHOP simplificado. A
escolha se deve a facilidade da modelar a variagdo da resisténcia nao-drenada

drenada com a profundidade.

As analises de estabilidade para camada de argila mole foram conduzidas em tensdes
totais, com base nos resultados dos ensaios palheta. A figura 6.11 apresenta o perfil
modelado de resisténcia ndo-drenada determinada através desses ensaios. Aos
valores de resisténcia ndo-drenada nao foram aplicada corregéo do tipo BJERRUM
(1972).

Su x Profundidade -VT-JT-07
(terreno natural)

Su (kPa)
0 2 4 6 8 10 12 14 16 18 20 22 24 26

N\
N
: \

Su=3+ 3,1z \
7

Profundidade z (m)
(4]
7
]

@ Su palheta (kPa) === Su (projeto) (kPa)

Figura 6.11- Perfis de resisténcia ndo-drenada corrigido do depdsito Jodo de Tiba.
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6.3.2- RETROANALISE DA RUPTURA OCORRRIDA - CALCULO DO
COEFICIENTE DE BJERUMM.

Para andlise da estabilidade foi considera a mesma geometria projetada e executada
(figura 3.25). A altura do aterro considerada nas analises foi definida com base nas
investigacdes efetuadas, apresentada no capitulo 5. Corresponde as alturas médias

do aterro ao final da construgao.

No dia 07/03/2005, entre as estacas 1013 a 1021, verificou-se ruptura do aterro. O
colapso ocorreu quando o mesmo atingiu 1,78m de altura. A altura de colapso
corresponde a “altura critica real” do aterro (FS=1). Utilizando o método de BISHOP
simplificado foi calculado o fator de seguranga, utilizando como parémetros de
resisténcia dos materiais granulares (aterro e camada drenante) os dados das
envoltérias de resisténcia obtida dos ensaios de laboratério (cisalhamento direto) e
para o solo de fundagao (argila mole) o perfil de resisténcia ndo-drenada obtidas dos

ensaios de campo (palheta). A figura 6.12 apresenta o resultado dessa analise.

Name: Aterro compactado (arenoso}  Model: Mohr-Coulomb  Unit Weight: 20 kN/m®  Cohesion: 6.3 kPa  Phi: 437

Name: Camada drenante (areia)  Model: Mohr-Coulomb  Unit Weight: 19 kN/m®  Cohesion: 573 kPa  Phi: 33 °

Name: Argila mole externa  Model: S=fidepth)  Unit Weight: 14 kN/m* C-Top of Layer: 3kPa  C-Rate of Increase: 3.1 Limiting C: 0 kPa

Name: Argila mole em adensamento Model: S=f(depth)  Unit Weight: 14 kN/m* C-Top of Layer: 3kPa  C-Rate of Increase: 3.1 Limiting C: 0 kPa
.

Elevacao (m)

0 5 10 15 20 25 30 35 40 45 50 55 80 65 70 75 80 a5 90

Distancia (m)

Figura 6.12 — Estabilidade para altura critica.

Verifica-se que os parametros de resisténcia utilizados para a camada de argila mole
tornam o fator de seguranga maior que a unidade. Esse fato ocorre devido a adogao
de valores de resisténcia ndo-drenada nas andlises de equilibrio limite obtidos a partir
de ensaios de palheta de campo. O efeito da velocidade de cisalhamento e anisotropia
inerentes do ensaio de palheta de campo tende aumentar os valores de resisténcia
nao-drenada medidos elevando, normalmente, o fator de segurancga, relativo a
condicdo de campo (OLIVEIRA, 2006).
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Os fatores de corregdo de BJERRUM (1972) aplicados aos valores de resisténcia nao-
drenada medidos em ensaios de palheta de campo tém como objetivo corrigir o efeito
da velocidade de cisalhamento e anisotropia relativos aos ensaios de forma que se
obtenham fatores de seguranga iguais a unidade para as analises de equilibrio limite

para situagdes de ruptura observada em campo (OLIVEIRA, 2006).

Verificou-se a estabilidade, considerando perfis de resisténcia ndo-drenada do solo de
fundacao, variando-se fatores de corre¢do de BJERRUM (1972) até que se obtivesse
fator de seguranca igual a unidade (FS=1). O fator de correcdo de BJERRUM (1972)
encontrado que atende a essa condigédo € u=0,7. A figura 6.13 apresenta o resultado

dessa analise.

Name: Aterro compactado (arenoso}  Model: Mohr-Coulomb  Unit Weight: 20 kN/m®  Cohesion: 6.3 kPa  Phi: 437

Name: Camada drenante (areia)  Model: Mohr-Coulomb  Unit Weight: 19 kN/m®  Cohesion: 573 kPa  Phi: 33 °

Name: Argila mole externa  Model: S=fidepth)  Unit Weight: 14 kN/m® C-Top of Layer: 2.1 kPa C-Rate of Increase: 217 Limiting C: 0 kPa

Name: Argila mole em adensamento Model: S=f(depth)  Unit Weight: 14 kN/m* C-Top of Layer: 2.1 kPa  C-Rate of Increase: 217 Limiting C: 0 kPa

Elevacao (m)

o 5 10 15 20 25 30 35 40 45 50 55 80 65 70 75 80 85 S0

Distancia (m)

Figura 6.13 — Estabilidade para altura critica para resisténcia ndo-drenada da argila
com correcéo de BJERRUM (1972).

Com base nas analises conclui-se que nao seria possivel a construgdo do aterro em

Unica camada.

Para as analises seguintes, utilizar-se-a o perfil inicial de resisténcia nao-drenada,
para solo de fundacado, obtido aplicando aos valores da resisténcia nao-drenada
medidos a partir dos ensaios de palheta de campo, um fator de corregdo de
BJERRUM (1972) de u=0,70 (Sy=2,1 kPa; p= 2,17 kPa/m).
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6.3.3- ANALISE DE ESTABILIDADE DO ATERRO CONSTRUIDO EM ETAPAS.
6.3.3.1- CONSIDERACOES SOBRE A ANALISE DE ESTABILIDADE

No trecho do rio Jodo de Tiba, observaram-se secdes estaveis executadas utilizando
apenas drenos pré-fabricados (Estacas 1013 a 1024) e seg¢bes outras nas quais se
implementaram drenos pré-fabricados e reforgco de geossintético (1024 a 1029).

Analises serao realizadas considerando essas duas situagdes.
6.3.3.2- ESTABILIDADE DO ATERRO CONTRUIDO EM ETAPAS SEM REFORCO.
A secdo SR-06 (estaca 1019 + 14,50), foi escolhida para analise da estabilidade do

aterro nao reforgado com drenos verticais. A configuragéo analisada é apresentada na
figura 6.14.

/f 8et,
3 5% et
2 4% et
1 a at. Compact =
EE Hat. Compact.=5,75m Huoter om
et
L nante (areia) [ Harsia=t om
Argila male - Argila male -
regiao lateral regiéo lateral D=18.0

Argila mole - regiéo

Argila male - regida
periférica L 2

periferica

Fronteira drenante resistente

Figura 6.14 — Seg¢ao esquematica para calculo de estabilidade se¢cao SR-06.

Inicialmente, verificou-se o fator de seguranga para a condi¢ao de construgdo do
aterro rapida, em unica etapa. A figura 6.15 apresenta o resultado da estabilidade

dessa secao.

Em seqliéncia, o fator de seguranga foi calculado considerando cada etapa
carregamento efetivamente utilizada durante a construgdo. Incluiu-se na analise o
ganho de resisténcia nao-drenada provocado pelo acréscimo de tensdo da etapa

anterior.
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Name: Aterro compactado (arenose)  Modet Mohr-Coulomb  Unit Weight: 20 kN/m®  Cohesion: 6.3 kPa  Phi: 43 °

Name: Camada drenante (areia) Model Mohr-Coulomb  Unit Weight: 19 kN/m®  Cohesion: 5.73 kPa  Phi: 33°

Name: Argila mole externa Model S=f{depth)  Unit Weight: 14 kN/m* C-Top of Layer: 2.1 kPa  C-Rate of Increase: 2.17  Limiting C: 0 kPa

Name: Argila mole em adensamento central  Modet S=f{depth)  Unit Weight: 14 kNim® C-Top of Layer: 2.1 kPa  C-Rate of Increase: 217 Limiting C: 0 kPa
Name: Argila em adensamento lateral  Model: S=f(depth)  Unit Weight: 14 kN/m®* C-Top of Layer: 2.1 kPa  C-Rate of Increase: 217 Limiting C: 0 kPa

ra
3
[TTTTTTTTTTI

Elevacéo (m)

=Y
=

Distancia (m)

Figura 6.15 — Estabilidade unica etapa secdo SR-06.

Para o acréscimo de resisténcia ndo-drenada ao final de cada etapa foi utilizando a

seguinte formulagéo proposta por ALMEIDA e outros (2001).
Si =S +oZ2+AS, [6.1]
AS, =U, x Ao, x0,22 6.2]
onde:

U; - grau de adensamento para cada etapa de carregamento;

AoV - acréscimo de tensao vertical efetiva para cada etapa de carregamento;

0,22=ﬁ|-

A Valor adotado, igual ao encontrado na argila da Barra da Tijuca, Rio de
O-V

Janeiro.

O acréscimo de tensao vertical devido o aterro foi calculado utilizando a formulagéo
proposta por CAROTHERS (BADILLO e RODRIGUES, 1984) para o acréscimo de
tensdo vertical sobre um meio semi-infinito isotrépico e homogéneo, elastico-linear,
submetido a um carregamento trapezoidal linearmente infinito (figura 6.16) equivalente

ao carregamento de um aterro rodoviario.
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Zy

Figura 6.16 — Geometria do problema de CAROTHER.

CAROTHERS prop6s a seguinte expressado para o calculo do acréscimo de tensao
vertical:

AO'\,:Q[,BﬁLga—iZ(X—b)} [6.3]

Sendo Q =y x h para o caso do aterro.

A camada de solo mole foi dividida em trés regides (ver figura 6.14), regido central e
lateral, localizada sob aterro, onde efetivamente ocorre o adensamento, e outra
periférica. Para a area da berma de equilibrio e regido periférica considerou-se que
nao houve acréscimo de tensao vertical devido o aterro. O grau de adensamento (U;)
para cada etapa de carregamento foram obtidos da analise do adensamento
puramente radial, apresentado anteriormente, utilizando os valores de chy) e ch.
Para a regido lateral considerou-se que o acréscimo de tensdo € a metade do

acréscimo da regido central.
Nas figuras 6.17 e 6.18 apresentam-se os valores de Acv, calculado pelo método de

CAROTHERS, e o perfil de resisténcia ndo-drenada para a regido central da segao

SR-06, considerando o coeficiente de adensamento horizontal chs) e ch.
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Figura 6.17 — Acréscimo de tensao vertical para regido central, Ac,, e resisténcia nao-

drenada, S,, versus profundidade para a SR-06 para U; f(ch()).
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Figura 6.18 — Acréscimo de tensao vertical para regido central, Ac,, e resisténcia nao-

drenada, S, versus profundidade para a SR-06 para U; f(chy)).
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Nas tabelas 6.8 e 6.9 apresentam-se os dados de entrada utilizados no calculo do
fator de seguranga de cada etapa de carregamento para a condigao de carregamento

real. Na figura 6.19 apresenta-se na forma de grafico o resultado desse estudo.

Tabela 6.8 — Dados de entrada e fator de seguranga calculado para a situagao real de
carregamento para cada etapa na segéo SR-06 e U; f(chg).

Etapa; | ti1 (meses) ts meces) Ui et ey S.i flchy))-area central FS BISHOP simplificado

Sui (kPa) | p (kPa/m) Fsi1 Fs;

0 - 2 0,00% 0 2.10 217

1 2 3 20,76% 28,43 3.40 2,16 1,00 1,28

2 3 4 20,76% 29,80 476 2,15 0,94 0,99

3 4 1.5 82.54% 26,31 9,54 2,10 0,92 1,07

4 1.5 15 55.71% 32.64 13,54 2,04 0,95 1,01

5 15 20,5 72.19% 36.49 19,33 1,95 0,90 1,00

6 20.5 27 68.76% 20,36 22,41 1,89 0,98 1,01

Tabela 6.9 — Dados de entrada e fator de seguranga calculado considerando a

situagéo real de carregamento para cada etapa na se¢do SR-06 e U;f(ch).

0 - 2 0.00% 0 210 217

1 2 3 30,31% 28.43 4.00 215 1,00 1.28
2 3 4 30,31% 27.28 5,81 214 0.97 1,04
3 4 11,5 93,34% 23.00 10,54 2,09 0.96 1.1
4 1.5 15 1,75% 30.25 15,31 2,02 0.99 1.06
5 15 20,5 86,28% 31,74 21,34 1,93 0.95 1.05
6 20,5 27 83,56% 15,64 24,21 1,87 1,01 1,04
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"FS versus tempo"

3,40 4
3,20
3,00 4
2,80 -
2,60 -
2,40 -
2,20 A
2,00 -
1,80
1,60
1,40
1,20
1,00
0,80 4
0,60
0,40 4
0,20
0,00 —r+7+—7F7-+"-+r-- r-—>—"1T"1"—"—"7"7T"T"—"—T"—T"TT"T—TT—T—T"TT—T— T

01234567 8 91011121314 151617 1819 2021 2223 24 25 26 27 28 29 30

—x—FS f(ch(s))
——— FS (projeto)
FS critico
—a—FS f(ch(u))

FS- Bishop

Tempo (meses)

Figura 6.19 — Evolugao do fator de seguranga com o tempo para a segao SR-06.

6.3.3.3 - CONCLUSOES SOBRE ESTABILIDADE DO ATERRO NAO REFORGADO
CONSTRUIDO EM ETAPAS.

Das analises conclui-se que o coeficiente de adensamento horizontal obtido pelo
método de ORLEACH (1938), ch(,), torna a estabilidade do aterro mais representativa
da condigdo de campo. Observa-se que os fatores de seguranga do aterro calculados
utilizando o U f(ch,)) e U(ch,)) estdo proximos da unidade (FS=1) indicando eminéncia

da ruptura em todas as etapas de carregamento, de fato verificada no campo.

A construcdo do aterro em etapas sem o uso de reforco se mostrou possivel até certa
altura do aterro (H<7m), como demonstram as analises. Apds rupturas ocorridas nas
etapas inicias (1?2, 22 e 3?%) de carregamento, deixou-se dissipar o excesso de poro-
pressao gerado o que possibilitou o prosseguimento da construgdo. Em nenhuma
etapa de carregamento foi possivel obter um fator de seguranga, no inicio do
carregamento satisfatério (FS=1,3), mesmo para valores elevados do grau de
adensamento e, consequentemente, ganho de resisténcia ndo-drenada. Em todas as
etapas, as analises indicaram fatores de seguranca iguais ou abaixo da unidade. A

analise do historico de rupturas indica, em varias etapas, o aparecimento de grandes
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trincas no aterro, que inclusive levou a paralisagdo das atividades em alguns

momentos.

6.3.4 - ANALISE DE ESTABILIDADE DO ATERRO REFORGCADO CONSTRUIDO EM
ETAPAS.

Buscando ganhar sensibilidade para o caso em estudo, apresenta-se a seguir analises
sob diferentes condi¢des. A segdo SR-12 (estaca 1026 +15,00) foi escolhida para o
estudo. Inicialmente analisou-se o coeficiente de seguranca para o aterro nao
reforgado, considerando uma construgdo rapida do aterro sem o acréscimo de
resisténcia ndo-drenada em funcdo do adensamento da camada de argila mole. A
figura 6.20 apresenta o resultado da estabilidade do aterro n&o reforgado pelo método
de BISHOP simplificado.

Em seguida avaliou-se a possibilidade de construgcéo rapida do aterro com utilizagao
de reforgo com geogrelha. Considerou-se que o reforgo seria implantado a 1,5 m
acima do terreno natural e dentro do aterro compactado. O &ngulo de interagdo solo-
reforgo admitido foi de 8=0,85datero- A figura 6.21 apresenta o resultado do fator de
seguranca e o valor da tracdo requerida, Trq, Obtido da andlise de estabilidade para a

geometria analisada.

Name: Aterrc compactado (arenoso)  Model Mehr-Coulomb  Unit Weight: 20 kN/m®*  Cohesion: 6.3 kPa  Phi 43 °

Name: Camada drenante (areia)  Model: Mohr-Coulomb  Unit Weight: 19 kN/m®  Cohesion: 5.73kPa  Phi: 337

Name: Argila mole externa  Model: S=fidepth)  Unit Weight: 14 kN/m® C-Top of Layer: 2.1 kPa  C-Rate of Increase: 217 Limiting C: 0 kPa

Name: Argila mole em adensamento central  Model: S=fidepth)  Unit Weight: 14 kN/m®* C-Top of Layer: 2.1 kPa C-Rate of Increase: 217 Limiting C: 0 kPa
Name: Argila mole em adensamento lateral  Model: S=f(depth)  Unit Weight: 14 kNim*® C-Top of Layer: 2.1 kPa  C-Rate of Increase: 217  Limiting C: 0 kPa

Elevacéo (m)

R )

=Y
=

Distancia (m)

Figura 6.20 — Estabilidade da se¢do SR-12 Unica etapa sem reforco.
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Name: Aterro compactado (arenose)  Model Mohr-Coulomb  Unit Weight: 20 kN/m®  Cohesion: 6.3 kPa  Phi 43 °

Name: Camada drenante (areia)  Model: Mohr-Coulomb  Unit Weight: 19 kN/m®  Cohesion: 573 kPa  Phi: 33 °

Name: Argila mole externa  Model S=fidepth)  Unit Weight: 14 kN/m® C-Top of Layer: 2.1 kPa  C-Rate of Increase: 217 Limiting C: 0 kPa

Name: Argila mole em adensamento central  Model: S=f(depth)  Unit Weight: 14 kN/m® C-Top of Layer: 2.1 kPa  C-Rate of Increase: 2.17  Limiting C: 0 kPa
Name: Argila mole em adensamento lateral  Model: S=fidepth)  Unit Weight: 14 kN/m* C-Top of Layer: 2.1 kPa  C-Rate of Increase: 217 Limiting C: 0 kPa

5 —
05 [—
24 [
Py
— 2 —
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;§ 16 — ‘
IR =
E 2 =
o
8 — 1
s =
E
Py =
0 = L L |
0 10 1 20 25 30 35 an 45 50 5 &0 65 70 75 80 85 a0

Distancia (m)

Figura 6.21 — SR-12: Estabilidade de aterro reforgado em uUnica etapa Teq = 800 KN/m.

Verificou-se que valores de T, acima de 800 kN/m elevaria o fator de seguranga para
valores acima da unidade, o que possibilitaria a construgdo do aterro em Unica etapa

reforgado.

6.3.4.1- AVALIACAO DO REFORCO UTILIZADO NA OBRA

O reforco utilizado na obra do aterro no trecho do rio Jodo de Tiba teve valores de
tensdao maxima variando entre 400 kN/m e 800 kN/m e largura constante de 27,68m de
comprimento (figura 3.28). Reavaliou-se esse dimensionamento levando-se em
consideracdo o ganho de resisténcia ndo-drenada ao final de cada etapa real de
carregamento e a perda de capacidade resistiva da geogrelha devido ao fendmeno da

fluéncia para a condicdo real de carregamento.

O reforgo foi colocado apods ja ter se passado 16,5 meses desde o inicio da obra e
tendo o aterro atingido uma cota de 5,8m, em 7 etapas de carregamento. Em fungéo
de ruptura ocorrida no local o aterro foi retirado para inclusdo da geogrelha. Sendo
assim a analise deve levar em conta o ganho de resisténcia ndo-drenada da argila

promovido pelo adensamento do aterro no tempo em questao.

Nesta andlise desconsiderou-se a perda de resisténcia oriunda do amolgamento

promovido por rupturas anteriores.
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A figura 6.22 apresenta a geometria da segao analisada.

Hat. compact.=s.5m Hiotais s
otal=6,5m

E amada drenante (areia) [Marei=t.0m

Argila male -
regiaa lateral

Argila male -
regido lateral D=150

Argila male - regido

, Argila mole - regido
periférica g 4

perifgrica

Fronteira drenante -resistente

Figura 6.22- Geometria da se¢do SR-12 para condig¢ao real de carregamento.

A analise da estabilidade do aterro reforgcado foi feita considerando para a geogrelha:
V" Tmax =800 kN/m e largura util de 27,68m.

Para varios periodos de tempo foi calculado o valor de T, e conseqientemente o
valor de f,=Tna/Tres Utilizando a curva de referéncia para geogrelha de polietileno
(figura 2.42). A tabela 6.12 resume os respectivos valores dos coeficientes de

seguranga parciais utilizados no calculo da tragéo disponivel, T..

Tabela 6.12- Valores dos coeficientes de segurancga parciais f.

TE M.PO fcr fmr fa fm FR

{més)
0 1,00 1,01 1,12 1,05 1,19
1 1,36 1,01 1,12 1,08 1,62
2 1,39 1,01 1,12 1,05 1,65
3 1,41 1,01 1,12 1,05 1,67
4 142 1,01 1,12 1,05 1,69
5 143 1,01 1,12 1,08 1,70
6 1,44 1,01 1,12 1,05 1.7
7 1,45 1,01 1,12 1,05 1,72

Apos a inclusao do reforgo geossintético, a execugao da complementacgao do aterro foi
feita em t.=1,5 més. Na tabela 6.13 apresentam-se os dados de entrada utilizados no
célculo do fator de seguranca de cada etapa de carregamento para a condi¢gao de

carregamento real para se¢do SR-12.
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Tabela 6.13 — Dados de entrada e fator de seguranga calculado considerando a

situacao real de carregamento para cada etapa na segao SR-12.

Sui Fichy) FS BISHOP simplificado F5 BISHOP simplificado
Etapa i | tig meses) | 1 (meses) U; AoV u fu) (sem reforgo) (com reforgo)
Swi (kPa) | p (kPa/m) Fsiq Fs; Fsiq Fs;
0 - 2 0,00% 0 210 217
1 2 3 30,31% 33,03 4,30 215 0,96 1,11
2 3 10,5 93,34% 31,99 10,87 207 0,98 1.08
3 10.5 11,5 30,31% 18,54 12,11 2,06 0,97 1,00
4 115 13,25 46,85% 22 58 14,44 2,02 0,92 1,00
5 13.25 16.5 55,63% 18.48 16,70 1,99 0.97 0.99
6 156.5 16,75 36,33% 12.01 17,66 1,97 0,98 1.00
7 16,75 20,5 74,19% 15.29 20,15 1,93 0,99 1,03 0.99 145
8 205 228 55,63% 16,73 2272 1,88 1,02 1,07 1,36 1,39

Na figuras 6.23 apresenta-se o fator de seguranca obtido.

"FSversus tempo"
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3,00 4
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FS semreforgo
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FS- Bishop
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Figura 6.23 — Evolugéo do fator de seguranga com o tempo para a se¢gao SR-12

reforcada.

O fator de seguranga ao final do carregamento da ultima camada, 21,5 meses no

grafico, esta acima da recomendada.
No entanto, logo depois de concluido o complemento do aterro reforgado, verificou-se

a ruptura do mesmo com aparecimento de varias trincas. O tempo entre o inicio da

construcao do aterro reforcado e o fim da complementacao do aterro foi de 45 dias e o
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tempo entre o fim da construgdo da complementacao do aterro e a ruptura foi de 75
dias, ao total foram 120 dias até a ruptura. Nas analises considerou-se o fator de
reducdo previsto na tabela 6.12 (FR=1,69) o que redundou um T,=800/1,69= 473
kN/m.

Apresentam-se as analises paramétricas nas quais buscou-se verificar a influéncia da
mobilizagao do reforgo e da resisténcia da camada de argila na estabilidade do aterro.
Consideraram-se nesse estudo as seguintes hipoteses:
1. Diminuicdo da resisténcia ndo-drenada, devido amolgamento da argila mole
em vista de rupturas ocorridas em etapas anteriores;

2. Mobilizagéo parcial da geogrelha.

Na primeira hipétese, manteve-se constante o valor de p=2,17 kPa/m, obtido nos
ensaios de campo e variou-se o valor Sy. O valor de T, considerado de foi de 473
kN/m considerando-se a mobilizagdo maxima admissivel para o reforco considerando
a solicitagdo ocorrida em 120 dias. Na figura 6.24 apresenta-se o resultado dessa
analise de estabilidade. Observa-se que o valor de Sy que explica a ruptura é igual a
11 kPa. Esse valor é inferior ao esperado levando em consideragdo o ganho de
resisténcia do solo durante o periodo construtivo de 20,5 meses, que levaria Sy, para
17,66 kPa.

Name: Aterro compactado (arenoso)  Model Mohr-Coulomb  Unit Weight: 20 kN/m®  Cohesion: 6.3 kPa  Phi: 43¢

Name: Camada drenante (areia) ~ Model: Mohr-Coulomb  Unit Weight: 19 kNim®  Cohesion: 573 kPa  Phi: 33 °

Name: Argila mole externa  Model S=f(depth)  Unit Weight: 14 kN/m® C-Top of Layer: 2.1 kPa C-Rate of Increase: 217 Limiting C: 0 kPa

Name: Argila mole em adensamento central  Model S=fidepth)  Unit Weight: 14 kN/m* C-Top of Layer:. 11 kPa C-Rate of Increase: 2.17  Limiting C: 0 kPa

Name: Argila mole em adensamento lateral 1 Model: S=fidepth)  Unit Weight: 14 kN/m? f,TnanLayer'eE-E kPa C-Rate of Increase: 2.17  Limiting C: 0 kPa
o
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Figura 6.24 — Retroanalise para a hipotese de falta de resisténcia ndo-drenada da

camada de argila mole do solo de fundagao.
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Na segunda hipotese, Determinou-se o valor da tenséo requerida na geogrelha, Treq,
de forma a garantir o fator de seguranga unitario, FS=1, considerando para o solo de
fundacdo o ganho integral de resisténcia, Sy igual a 17,66 kPa. O valor de T.q que
satisfaz essa condicdo € de 130 kN/m, inferior ao valor disponivel da geogrelha
utilizada que é de 473 kN/m (ver figura 6.25). Tal indica a possibilidade da ruptura ter
ocorrido em fungdo de uma mobilizagédo parcial da tensédo no reforgo, no momento do
colapso, inferior a 130 kN/m. Essa hipotese é plausivel visto que, de fato a resisténcia
que deve ser considerada para o reforco é fungao das deformacgdes impostas pelo

aterro e ndo da resisténcia em si da geogrelha.

Name: Aterro compactado (arenose)  Modet Mohr-Coulomb  Unit Weight: 20 kN/m®  Cohesion: 6.3 kPa  Phi: 43 °

Name: Camada drenante (areia) Model Mohr-Coulomb  Unit Weight: 19 kN/m®  Cohesion: 5.73 kPa  Phi: 33°

Name: Argila mole externa Model S=f{depth)  Unit Weight: 14 kN/m* C-Top of Layer: 2.1 kPa  C-Rate of Increase: 2.17  Limiting C: 0 kPa

Name: Argila mole em adensamento central ~ Modet S=f{depth)  Unit Weight: 14 kNim®  C-Top of Layer: 17.66 kPa  C-Rate of Increase: 1.97  Limiting C: 0 kPa
Name: Argila mole em adensamento lateral 1 Model. S=fidepth}  Unit Weight: 14 kN/m*  C-Top of Laygr: 8.88 kPa C-Rate of Increase: 215 Limiting C: 0 kPa
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Figura 6.25 — Retroanalise para a hipétese de falta de mobilizagdo de tenséo no

reforco.
6.3.4.3 - CONCLUSOES SOBRE ESTABILIDADE DO ATERRO REFORCADO

A estabilidade do aterro reforgado indica um fator de seguranga superior ao sugerido
pela Norma (FS ,=1,36).

O valor da resisténcia nao-drenada inicial que explicaria a ruptura, para a hipoétese de
falta de resisténcia da camada de solo mole, é de S, y=11 kPa. Essa reducao pode ter
origem no amolgamento da camada de argila mole, oriundo de colapsos anteriores.
Tal promove a reducgdo da resisténcia do solo e altera também o ganho de resisténcia
e compressibilidade do mesmo com o tempo, devido a diminuigdo da permeabilidade.
O valor da tensdo mobilizada que explicaria a ruptura, para a hipétese de mobilizagédo

parcial da tensdo no reforco, € de Treq=130 kN/m.
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CAPITULO 7 - CONCLUSOES E SUGESTOES PARA
PESQUISAS FUTURAS.

7.1- CONCLUSOES

As principais conclusdes obtidas do presente trabalho s&o:

1. Os dados obtidos dos ensaios de campo indicam que o depdsito de argila mole
analisado (Joao de Tiba) possui caracteristicas similares a outras argilas moles

litoraneas brasileiras;

2. Observou-se que o referido depdsito pode ser considerado relativamente

homogéneo;

3. O depdsito apresenta resisténcia nao-drenada crescente com profundidade. A
correlagéo utilizando Ngr, com os resultados obtidos através de ensaios de

palheta, mostrou-se mais consistentes com o encontrado na literatura;

4. Os recalques reais observados foram superiores aos valores calculados. Esse
fato é explicado pela ocorréncia de ruptura do aterro que provocou aumento
dos deslocamentos da camada de solo mole da fundagao;

5. O valor do coeficiente de adensamento horizontal, ch,, obtido pelo método de
ORLEACH apresentou-se cerca de 1,55 vezes maior do que aos valores
determinados pelo método de ASAOKA, ch). O uso do método de ASAOKA se
mostrou de mais facil aplicagao;

6. As curva recalque versus tempo obtidas com ch) e chy, se aproximaram, em
linhas gerais, do comportamento dos recalques observado no campo. Nas
andlises correspondentes a construcdo em etapas constatou-se que o
coeficiente de adensamento horizontal obtido pelo método de ORLEACH, ch,,
redunda numa condicdo de estabilidade do aterro mais representativa do

comportamento observado no campo;

7. O método de BISHOP simplificado, utilizado no calculo de estabilidade de

aterros sobre solos moles, apresenta resultados consistentes. Com base na
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10.

11.

12.

13.

retroanalise da ruptura, observada num trecho nao reforgado, pelo método de
BISHOP simplificado, definiu o perfil de resisténcia ndo-drenada, do solo de
fundacédo (Sy=2,1 kPa; p= 2,17 kPa/m), considerando um fator de correcédo de
BJERRUM, y, igual a 0,70. Esse valor € compativel como usualmente adotado

nesse tipo de solo.

As analises de estabilidade do aterro construido em etapas demonstram que o
fator de seguranga do aterro se manteve baixo, mesmo considerando o ganho

de resisténcia promovido pela construgdo em etapas;

A andlise da estabilidade do aterro reforcado, para a condicdo real de
carregamento, indicou um fator de segurancga superior ao sugerido pela Norma
(FS 1ea=1,36).

Retroanalise da ruptura do aterro reforcado indicou que a reducdo da
resisténcia ndo drenada do solo de fundacéo, S,o, de 17,66 kPa para 11 kPa,
poderia explicar a ruptura. A reducdo da resisténcia do solo de fundacéao
poderia ter origem no amolgamento da camada de argila mole, oriundo de
colapsos anteriores. O amolgamento também leva a uma redugdo na
velocidade do adensamento da camada e, portanto, menor ganho de
resisténcia com o tempo. A falta de mobilizacdo da tensao no reforgco também
poderia ser uma explicagdo para o colapso. Anadlises indicam que uma
mobilizagdo de tensdo no reforgo inferior a 130 kN/m, levaria o aterro a

ruptura.

A inclusdo de reforco com geogrelha geossintética aumentou o fator de
seguranga da obra em relagdo a constru¢do do aterro sem reforgo (ver fig.

6.23), o que possibilitou a elevagao da cota do aterro até a posi¢ao atual.

Os valores de recalques medidos e as andlises efetuadas permitiram atestar o
efeito benéfico dos drenos verticais na aceleragcdo do processo de

adensamento da camada de argila mole situado abaixo do aterro.

A construgéo por etapas e inclusdo de geogrelhas promoveu uma melhoria nas
condicbes de estabilidade do aterro. Apesar desses procedimentos
construtivos observaram-se colapso em alguns trechos. No entanto, nos locais

nos quais se incluiu reforgo do aterro com geogrelhas nao se observou ruptura
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generalizada. Os movimentos redundaram somente em algumas trincas e

levantamento no pé do aterro.

7.2 - SUGESTOES PARA PESQUISAS FUTURAS

Empregaram-se métodos analiticos na avaliagdo dos recalques e métodos de
equilibrio limite para verificagdo da estabilidade do aterro. Seria de interesse
complementar as analises efetuadas empregando métodos numéricos. As analises
permitiriam consideram o comportamento tensdo deformagdo que é particularmente
importante nos aterros reforgados. A compatibilidade de deformagdo do solo e do
reforgo poderiam entao ser considerada.

Visando obter maiores informagdes sobre os depdsitos de solos moles (Jodo de Tiba,
Camurugi), sugere-se complementagdo da investigagcdo geotécnica de forma que
contemple:

v' Amostragem indeformada;

v' Ensaios de campo (SPT, palheta e piezocone) em verticais localizadas na
crista do aterro atualmente construido e em pontos considerados virgem de
carregamento nos depositos de solo mole;

v" Ensaios de laboratério: Caracterizagdo, Permeabilidade, Adensamento (CRS e

convencional), Triaxiais UU, CU.

Os parametros obtidos seriam particularmente Uteis nos estudos numéricos ora
propostos. Seria também Uutil a construgdo de aterro experimental levado a ruptura,
acompanhado por instrumentagdo geotécnica adequada. Este aterro, melhor
controlado, possibilitaria um aprofundamento no entendimento do comportamento do
depdsito de argila, levando a obtengao de parametros de projetos mais confiaveis para

uma possivel duplicacédo da rodovia.
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