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  O presente trabalho apresenta previsões do comportamento geomecânico da 

fundação da barragem de concreto da CH Condor para as fases de construção e 

operação da barragem. As modelagens numéricas foram realizadas com auxílio dos 

programas SIGMA/W E SEEP/W. Os resultados das modelagens foram comparados 

com as análises de estabilidade típicas. Também foi realizado um estudo de variação de 

parâmetros com o auxílio dos programas SIGMA/W e SLOPE/W, para a obtenção dos 

fatores de segurança parciais dos parâmetros de resistência de projeto em função da 

geometria da barragem. Foi adotado o modelo constitutivo elasto-plástico nas análises 

numéricas de tensão-deformação, que possibilitou a avaliação das condições de 

plastificação da fundação nas duas fases de solicitação, a comparação das zonas de 

plastificação da fundação obtidas com variação de parâmetros de resistência do maciço 

e a comparação de resultados das análises de estabilidade do programa SLOPE/W 

realizadas em função da variação paramétrica. Os parâmetros geomecânicos foram 

definidos a partir da interpretação dos ensaios de campo e laboratório realizados no 

material. A modelagem numérica e o estudo paramétrico possibilitaram uma avaliação 

mais representativa e criteriosa das condições de segurança global da 

barragem/fundação em relação aos métodos analíticos convencionais de verificação de 

estabilidade de barragens. 
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This work presents a prediction of the geomechanical behavior of the concrete dam 

foundation of Condor Power Plant for the construction and operation phases. Numerical 

modeling was performed using SIGMA/W and SEEP/W programs. The results of the 

modeling are compared with the typical stability analysis. A study of variation 

parameters using SIGMA/W and SLOPE/W programs was also carried out, for 

obtaining the partial safety factors of the design strength parameters. The elastoplastic 

constitutive model was adopted for numerical analysis of stress-strain, which enabled 

the assessment of yield conditions of the foundation in the two phases, the comparison 

of yielded areas of the foundation and the comparison with the results of stability 

analysis using SLOPE/W program held on the basis of parametric variation. The 

geomechanical parameters were defined from the interpretation of field and laboratory 

tests carried out on the material. Numerical modeling and parametric study allowed a 

more representative and careful assessment of the overall safety conditions of the dam / 

foundation over conventional analytical methods of dam stability check. 
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1 INTRODUÇÃO 

 

 

1.1 Apresentação e Justificativa  

 

No Brasil, assim como no mundo, a demanda por energia e outros serviços afins 

vem aumentando continuamente para suprir o desenvolvimento econômico e melhorar 

as condições de vida das populações. Toda a sociedade precisa de energia para sanar 

necessidades básicas e participar dos processos produtivos. 

 

A água e energia têm uma forte interdependência no Brasil, visto que a energia 

hidráulica sempre ocupou um papel fundamental na matriz energética brasileira, 

representando cerca de 65% da oferta total de energia (EPE, 2015).  No entanto, nos 

últimos anos, por diversos motivos, tais como a oposição de ambientalistas em relação 

às hidroelétricas, a impossibilidade de construção de reservatórios devido a empecilhos 

ambientais e à urgência em obtenção de energia devido ao mau planejamento do setor, 

viu-se um enorme crescimento das termoelétricas e eólicas na matriz energética do país.  

 

Portanto, quando novos empreendimentos hidroelétricos não são realizados é 

preciso procurar outros empreendimentos que complementem o fornecimento para 

suprir a demanda. No Brasil, infelizmente, este complemento tem sido representado 

principalmente pela energia térmica. Os impactos ambientais causados pela operação de 

usinas térmicas derivam da dispersão de poluentes atmosféricos. A emissão de gases e 

materiais particulados, além de terem efeitos diretos na saúde dos seres vivos, causam 

efeitos nocivos a diversas áreas do ecossistema (BARREIRO, 2008). 

 

A energia hidráulica é renovável e ainda garante a existência de outras fontes de 

energia alternativas devido à complementariedade da disponibilidade de produção entre 

hidroelétricas, eólicas e biomassa. 

 

No Brasil, as fontes de energia hidráulica, eólica e de biomassa alternam-se em 

sua máxima produção. Nos meses em que os ventos diminuem, as chuvas aumentam. E 
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se ambos estão no mínimo, é a safra da cana que está no máximo. Por isso, se as 

autoridades do setor elétrico não dificultassem tanto a expansão das fontes renováveis, o 

uso de termoelétricas a petróleo se daria apenas nas emergências, sem gastar 32 bilhões 

de reais para tentar escapar do apagão (ABRAPCH, 2014). 

 

Ressalta-se aqui o importante papel das pequenas centrais hidroelétricas (PCH) 

como fonte de energia renovável, de baixo impacto ambiental, com geração distribuída 

e próxima dos grandes centros de carga, ao contrário das grandes usinas na Amazônia. 

Além disto, nos horários de pico, as PCHs também podem entregar ao sistema a maior 

parte da energia que acumularam durante o dia em seus pequenos reservatórios, 

diminuindo a carga das linhas de transmissão de longa distância. 

 

No entanto, as PCHs representam uma parcela muito reduzida na matriz 

energética brasileira, sendo uma das fontes de energia menos contratada nos últimos 9 

anos, apesar de um potencial já estudado de aproximadamente 9200 MW, aguardando 

aprovação dos orgãos reguladores e preços justos nos leilões organizados pela EPE. 

 

Através de leilões para a contratação de energia pelas distribuidoras, com o 

critério de menor tarifa, o Governo tenta minimizar o custo de energia para os 

consumidores. Isto condiciona a atenção das empresas geradoras em relação aos custos 

e riscos envolvidos em cada projeto de PCH.  

 

Surge então a necessidade de estudos de otimização destes projetos, a fim de se 

assegurar um menor custo de implantação. Como estes empreendimentos estão 

dsitribuídos por todo o território nacional, soluções de engenharia, principalmente 

geotécnicas, devem ser avaliadas individualmente em função das condições de cada 

local, dificultando, portanto, a adoção de soluções pré-estabelecidas.  

 

Neste contexto, o estudo de fundações de barragens de concreto em rochas 

brandas representa uma importante contribuição para a engenharia de barragens no 

Brasil, uma vez que aproximadamente 70% do território brasileiro é coberto por grandes 

bacias sedimentares, com granulometria variando de conglomerados a siltitos e argilitos 

(CAMPOS, 1993). 
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A opção por este tema de trabalho deve-se, sobretudo, à importância e interesse 

crescentes que o estudo das rochas e maciços rochosos de baixa resistência têm 

suscitado nas últimas décadas, como também, à reduzida informação, por vezes muito 

dispersa, que existe sobre alguns aspectos do comportamento destes materiais. 

 

Neste contexto, a escolha do siltito de fundação da barragem da CH CONDOR, 

como objeto de estudo desta pesquisa, justifica-se principalmente pela 

representatividade do maciço como rocha branda sedimentar e pela disponibilidade de 

dados de investigações geológico-geotécnicas realizadas no material. Além disto, 

ressalta-se a necessidade cada vez mais presente de se conviver com estes materiais 

como fundação de estruturas hidráulicas. 

 

São cada vez mais difíceis os terrenos de boa qualidade de fundação das 

barragens e maiores são as exigências das dimensões e da estrutura da própria barragem, 

o que requer um maior conhecimento e estudo dos maciços de fundação. 

 

Análises de estabilidade de estruturas hidráulicas têm sido realizadas com 

formulações clássicas analíticas de verificações quanto à segurança ao deslizamento, ao 

tombamento e à flutuação, bem como avaliação das tensões atuantes na fundação. 

Entretanto, também podem ser feitos estudos com modelagem em elementos finitos para 

consideração mais real da estrutura e de seu entorno. A seção típica é usualmente 

definida nos estudos de viabilidade do empreendimento, etapa em que o orçamento do 

empreendimento é definido, usualmente por métodos analíticos. Quando a geometria 

e/ou materiais da fundação e da estrutura são mais complexos, o Método de Elementos 

Finitos (MEF) se apresenta como uma importante ferramenta para a complementação 

das análises de estabilidade. Desta forma, esta pesquisa procura ampliar o entendimento 

do emprego e interpretação de resultados de modelagem numérica de maciços de rocha 

branda para fundação de barragens. 
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1.2 Objetivos da Pesquisa 

 

O presente trabalho tem como objetivo geral contribuir para conhecimento do 

comportamento de maciços rochosos de baixa resistência como fundação de barragens 

de concreto, por meio de análises numéricas.  

 

Desta forma, a pesquisa tem como objetivo principal a previsão do 

comportamento geomecânico da fundação da barragem de concreto da CH Condor para 

as fases de construção e operação da barragem, considerando os resultados de 

modelagens numéricas, realizadas com os programas SIGMA/W E SEEP/W.  

 

Para se atingir o objetivo principal, várias atividades foram necessárias, 

ressaltando-se as seguintes: 

i. Caracterização geomecânica do maciço de fundação realizada a partir da 

 interpretação de ensaios de campo e laboratório realizados no material; 

ii. Definição dos parâmetros geomecânicos da fundação e condições de solicitação 

 impostas pela construção e operação da barragem; 

iii. Modelagem numérica do maciço nas fases de construção e operação da 

 barragem;  

iv. Comparação entre resultados das modelagens numéricas e avaliações analíticas 

 típicas de estabilidade da barragem; 

v. Estudo paramétrico correspondente à variação de parâmetros de resistência, 

 realizados com os programas SIGMA/W e SLOPE/W, para a obtenção dos 

fatores  de segurança parciais dos parâmetros de resistência de projeto em função 

da  geometria da barragem; 

vi. Comparação das zonas de plastificação da fundação obtidas com a variação de 

 parâmetros de resistência do maciço e a comparação de resultados das análises 

de  estabilidade do programa SLOPE/W realizadas em função da variação 

 paramétrica.  

 

A modelagem numérica e o estudo paramétrico possibilitaram uma avaliação mais 

representativa e criteriosa das condições de segurança global da barragem/fundação em 
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relação aos métodos analíticos convencionais de verificação de estabilidade de 

barragens. 

1.3 Estrutura da Dissertação 

 

Neste capítulo inicial são apresentados a motivação da pesquisa e sua importância 

e os objetivos principais do estudo e apresentação sintética dos conteúdos de cada 

capítulo. 

 

 No Capítulo 2 apresenta-se a revisão bibliográfica, onde é desenvolvida uma 

visão geral sobre rochas brandas, principais ensaios de campo e laboratório, critérios de 

capacidade de carga de fundações em rocha e aspectos de modelagem numérica de 

barragem de concreto em rocha. 

 

No Capítulo 3 é apresentada a metodologia da pesquisa e o caso de estudo, com a 

descrição da área de interesse, a apresentação dos dados disponíveis, interpretação dos 

ensaios executados e definição dos parâmetros de resistência e deformação do maciço 

rochoso de fundação.  

 

O Capítulo 4 apresenta os resultados das modelagens numéricas por elementos 

finitos, análises de estabilidade convencionais de segurança de barragem, resultados de 

análises paramétricas com redução progressiva de resistência e discussões dos 

resultados obtidos. 

 

O Capítulo 5 apresenta as principais conclusões resultantes deste estudo e 

algumas recomendações para futuras pesquisas. 
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2 REVISÃO BIBLIOGRÁFICA 

 

 

 

Este capítulo aborda de forma sintética temas essenciais para o desenvolvimento da 

dissertação, contemplando uma revisão dos conceitos, fundamentos e equações 

relacionados à caracterização de rochas brandas, interpretação dos principais ensaios de 

campo e laboratório, fundações superficiais em rocha e métodos de determinação de 

capacidade de suporte do maciço, estabilidade de barragens de concreto assentes em 

rocha e tipos mais usuais de modelagem numérica de fundações de barragens. 

 

2.1 Rochas Brandas 

 

As rochas brandas (“soft rocks”) ou solos rijos (“hard soils”) são basicamente 

materiais de baixa resistência e elevada deformabilidade, cujo comportamento 

geotécnico se situa entre os solos e as rochas duras. 

 

Em termos genéticos, DOBEREINER & DE FREITAS (1986) agrupam as 

rochas brandas em dois grandes grupos (Figura 2.1): 

i) Grupo das rochas originadas a partir de outras rochas, através de fenômenos 

evolutivos, tais como a meteorização e tectonização; 

ii) Grupo das rochas sedimentares brandas, de origem detrítica ou química. 

 

 Segundo CAMPUS et al. (1993), aproximadamente 70% do território brasileiro 

é coberto por grandes bacias sedimentares formadas no final do período paleozóico e 

início do cenozóico com diferentes litologias, com granulometria variando de 

conglomerados a siltitos e argilitos. Na maioria dos projetos, estes materiais veem sendo 

evitados e, em outros casos, quando eles não podem ser evitados, eles são removidos 

através de escavação. 
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O estudo geotécnico das rochas brandas tem merecido um maior interesse nas 

últimas três décadas devido à maior utilização destes materiais rochosos na construção 

civil e ao maior número de obras de engenharia construídas nestes materiais. 

 

 

 

Figura 2.1. Esquema dos processos de formação das rochas brandas (adaptado de 

DOBEREINER & DE FREITAS, 1986). 

 

 A primeira seção técnica internacional sobre este tema foi realizada na Argentina 

em 1975 durante a 5ª Conferência Panamericana da Sociedade Internacional de 

Mecânica dos Solos e Engenharia de Fundações, (“International Society for Soil 

Mechanics and Foundation Engineering”, ISSMFE, atualmente designada por 

“International Society for Soil Mechanics and Geotechnical Engineering”, ISSMGE ).  

 

A primeira reunião inteiramente dedicada às rochas de baixa resistência ocorreu 

em 1981, em Tóquio, organizada pela Sociedade Internacional de Mecânica das Rochas 

(“International Society for Rock Mechanics”, ISRM), sob a designação de 

“International Symposium on Weak Rock”. Mais recentemente dois simpósios 

internacionais foram realizados sobre “Hard Soils and Soft Rocks” (HSSR). O primeiro 

em 1993 na Grécia (ANAGNOSTOPOULOS et al., 1993) e mais tarde, em 1998, na 
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Itália (EVANGELISTA et al., 1998). Nestes eventos foi reforçada a ideia de que estes 

materiais geológicos devem ser considerados como um conjunto que permite 

estabelecer uma transição gradual entre a mecânica de solos e a mecânica das rochas. 

  

 Segundo READ (1981), na Nova Zelândia, o termo rocha branda (“soft rock”) é 

usado apenas para certas rochas sedimentares, tal como siltitos, siltitos argilosos ou 

arenitos finos do Terciário ou Quaternário antigo com resistência à compressão uniaxial 

entre 1 e 5 MPa, não excedendo os 10 MPa no estado são. O autor exclui as rochas não 

sedimentares ou alteradas de baixa resistência. 

 

No entanto, é bastante difícil definir rocha branda e, principalmente, o limite 

inferior das rochas brandas, o qual representa a fronteira entre solos e rochas (SPINK & 

NORBURY, 1993). Este limite pode ser definido por variados critérios baseados na 

resistência, deformabilidade, porosidade, densidade, sendo a resistência à compressão 

uniaxial o critério mais utilizado e que melhor se adapta à definição da fronteira 

solo/rocha. A Figura 2.2 ilustra alguns critérios de definição de rochas brandas. 

 

 

Figura 2.2. Critérios para a definição da fronteira entre solos e rochas (adaptado de 

ROCHA, 1977). 
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O comportamento destes materiais pode ser melhor avaliado, quando comparado 

com o comportamento do material não cimentado. Segundo CLOUGH ET AL. (1981) e 

MACCARINI (1987), a cimentação entre as partículas tem efeito apenas na parcela de 

coesão da resistência. No entanto, alguns autores afirmam que a cimentação pode 

influenciar o ângulo de atrito em função do aumento da dilatância do material 

decorrente do aumento no tamanho das partículas devido à cimentação entre elas. 

 

MALANDRAKI e TOLL (1994) comparam os resultados de ensaios triaxiais de 

um solo granular natural e após cimentação artificial e reportam que, após um certo 

nível de tensão confinante, o comportamento dos dois materiais se assemelham, 

sugerindo que a deformação ocorrida antes da ruptura é suficiente para destruir a 

cimentação entre os grãos. 

 

Os parâmetros elásticos são os mais importantes no dimensionamento de 

estruturas em maciços de rochas brandas, devido ao fato do estado de tensão não 

exceder, em regra geral, a superfície de cedência (OKA & MAEKAWA, citado por 

AKAI, 1997). As características de deformação destes materiais dependem de fatores 

intrínsecos tais como anisotropia e cimentação, e de fatores extrínsecos tais como 

direção e velocidade de aplicação da carga, condições de drenagem e níveis de tensões e 

deformações. 

 

 

2.2 Ensaios de Campo e Laboratório 

 

2.2.1 Ensaios de compressão simples 

 

Este é um dos ensaios mais utilizados em mecânica das rochas e tem como 

objetivo principal a determinação da resistência à compressão uniaxial e 

deformabilidade da rocha intacta. O ensaio consiste basicamente em se carregar 

uniaxialmente um corpo de prova de rocha intacta, previamente preparado, até o ponto 

de ruptura, com a medição contínua das deformações axiais. 
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A metodologia de execução do ensaio e determinação dos parâmetros de 

resistência e deformação da rocha são recomendados pela ISRM (BROWN, 1981). As 

recomendações da ISRM são predominantemente voltadas para rochas duras e, portanto, 

alguns cuidados e procedimentos especiais são sugeridos por DOBEREINER (1984), 

NUNES (1989) e NUNES (2006).  

 

Devido à baixa resistência das rochas brandas, é necessário também especificar 

adequada velocidade de aplicação de carga ou taxa de deformação, evitando a 

possibilidade de fluência dos corpos de prova. DOBEREINER (1984) e NUNES (2006) 

sugerem valores de velocidade de carregamento da ordem de 10
-2

 a 10
-3

 MPa/s. 

 

 A resistência à compressão simples (σc) corresponde à máxima tensão axial 

suportada pela amostra, expressa por:  

 

   
 

 
          (2.1) 

 

Onde: 

   : Resistencia à compressão uniaxial (MPa); 

P   : Carga axial de ruptura (MN); 

A  : Área da seção transversal da amostra (m²). 

 

 O modulo de elasticidade (E) é determinado em função da inclinação da curva 

tensão X deformação axial no trecho de comportamento elástico do material. A ISRM 

sugere que esta inclinação seja determinada pela tangente à curva a 50% da resistência 

máxima da rocha, conforme ilustrado na Figura 2.3. No entanto, DOBEREINER & 

OLIVEIRA (1986) e NUNES (1989, 2006) reportam que o fenômeno de dilatância em 

rochas brandas ocorre a baixos níveis de tensão, geralmente inferiores a 30% da 

resistência máxima e, desta forma, a determinação de parâmetros de deformabilidade 

conforme recomendado pela ISRM (BROWN, 1981) pode ser afetada pela medição de 

deformações não elásticas.  
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Figura 2.3. Determinação de parâmetros de resistência e deformabilidade em 

compressão uniaxial. 

 

2.2.2 Ensaios de compressão triaxial 

 

O ensaio triaxial é possivelmente uma das melhores formas de se determinar, em 

laboratório, as propriedades de resistência e deformabilidade de materiais geotécnicos, 

devido à possibilidade de controlar o estado de tensões e as poropressões desenvolvidas.  

 

O ensaio de compressão triaxial em rochas duras é geralmente executado 

conforme os procedimentos da ISRM (BROWN, 1981). Há a necessidade de se adotar 

cuidados especiais para a execução destes ensaios em rochas brandas, conforme 

ressaltado por NUNES (2006). 

 

O ensaio consiste basicamente na compressão axial do cilindro de rocha com a 

aplicação simultânea de pressão confinante com o auxílio de uma câmara de 

confinamento, tal como esquematizado na Figura 2.4a. Durante o ensaio, são medidas as 

deformações axiais, as deformações volumétricas e a poropressão desenvolvida durante 

o ensaio. As curvas típicas do ensaio são apresentadas na Figura 2.4b, onde se observa o 

aumento da tensão desviadora com o aumento da pressão confinante. 
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(a) Esquema do sistema de carregamento triaxial 

 

 

 

(b) Curvas tensão desviadoras vs. deformação axial típicas 

 

Figura 2.4. Ensaio triaxial de rochas 

 

Outra grande vantagem do ensaio triaxial é a possibilidade de simulação das 

condições de carregamento de campo, com o adensamento ou não da amostra com 

aplicação de uma determinada pressão confinante antes da aplicação do carregamento 

axial e a possibilidade de se executar o ensaio drenado, ou não drenado com a medição 

da poropressão. 

 

Os tipos de ensaios triaxiais são representados pelo ensaio não consolidado, não 

drenado (UU), o ensaio consolidado não drenado (CU) e o ensaio consolidado drenado 

(CD).  



13 

 

 

 

 

A execução de ensaios com pressões confinantes diferentes para cada corpo de 

prova permite a definição de uma envoltória de ruptura, com a obtenção de parâmetros 

de resistência para diferentes níveis de tensão. 

 

Embora existam várias propostas para descrever a envoltória de ruptura da 

rocha, os critérios mais difundidos para a análise da ruptura são os critérios clássicos de 

Mohr-Coulomb e o de Hoek & Brown. 

 

Os parâmetros coesão (c) e ângulo de atrito (Ø) são obtidos da envoltória 

resultante de, no mínimo, três ensaios triaxiais executados com pressões confinantes 

diferentes. Os resultados são plotados em gráfico p vs q ou Tensão cisalhante vs Tensão 

normal, permitindo a determinação dos parâmetros de resistência correspondentes ao 

ângulo de atrito (), representado pelo coeficiente angular, e coesão (c) correspondente 

ao intercepto das ordenadas.  

 

2.2.3 Ensaios de cisalhamento direto 

 

A resistência ao cisalhamento de um material consiste na máxima tensão de 

cisalhamento que o solo pode suportar sem sofrer ruptura. Como princípio geral, deve-

se ter em conta que a resistência ao cisalhamento é basicamente um fenômeno de atrito, 

e que, portanto, a mesma depende predominantemente da pressão normal ao plano de 

cisalhamento. 

 

O ensaio de cisalhamento direto consiste no aumento da tensão cisalhante sob 

tensão normal constante no plano de ruptura pré-definido do material. Com ensaios em 

diferentes níveis de tensão normal, é possível estabelecer a envoltória de resistência de 

Mohr-Coulomb do material.  
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2.2.4 Ensaios pressiométricos 

 

O ensaio consiste basicamente na inserção da sonda pressiométrica em um furo de 

sondagem à cota desejada e expandi-la mediante a aplicação de iguais incrementos de 

pressão, uma vez que o ensaio é realizado a pressão controlada. Em cada incremento de 

pressão, são tomadas as leituras do nível da água no volumímetro. Após um 

determinado intervalo de tempo, um novo incremento de pressão é aplicado e novas 

leituras de volume são registradas. O ensaio prossegue até atingir-se a ruptura do 

material ou a capacidade de volume máxima da sonda, momento em que o ensaio é 

considerado encerrado.  

 

Como resultado obtém-se uma curva pressiométrica, na qual o volume injetado ao 

final de cada intervalo de 60 segundos é plotado em função da pressão aplicada. Os 

valores de pressão e volume injetado devem ser corrigidos levando em consideração as 

perdas de pressão e volume calculadas com base nas calibrações. Uma curva 

pressiométrica corrigida correspondente a um ensaio típico é apresentado na Figura 2.5, 

na qual são observados três tramos característicos: 

 

 - Tramo OA: onde a sonda expande contra as paredes do furo até sua posição 

 original. Teoricamente no ponto A, definido por (P oM, V o), são restabelecidas 

 as condições de repouso do material; 

 - Tramo AB: tramo linear da curva, denominado de "fase pseudo-elástica" e 

 associado ao comportamento elástico do material. O módulo pressiométrico de 

 Ménard (EpM) é calculado com base na declividade deste tramo. O ponto B 

 determina a pressão de plastificação ou pressão de fluência; 

 - Tramo BC: constitui a denominada "fase plástica". Inicia-se no ponto B e 

 torna-se assintótica para grandes deformações. 

 

O tramo pseudo-elástico da curva pressiométrica pode ser determinado conforme 

método recomendado pela Norma Francesa P94-110. Considera-se que a curva 

pressiométrica é constituída por uma sucessão de segmentos de declividade ( i), 

expressos por: 

   
         

          
          (2.2) 
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Onde 

mi : declividade em um ponto i da curva; 

Pi : pressão no ponto i; 

P(i-1): pressão no ponto i-1; 

Vi : volume da cavidade no ponto i; 

V(i-1) : volume da cavidade no ponto i-1. 

 

 

 

 

Figura 2.5. Exemplo de curva pressiométrica e curva de fluência (BOSCH, 1996). 

 

O segmento de maior declividade é denominado ( k) e as coordenadas de origem 

e final deste segmento são (Pc,Vc) e (Pc’,Vc’), respectivamente. Com estes valores 

calcula-se o coeficiente β por meio da expressão: 

 

         
  

    

  
    

 
 

  
    

      (2.3) 
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Os segmentos com declividade maior ou igual a (mk/β) estarão compreendidos 

dentro do tramo pseudo-elástico, definindo em consequência os pontos extremos 

(P0M,V0) e (Pf,Vf).  O módulo pressiométrico (Ep) é obtido a partir da declividade do 

tramo pseudo-elástico da curva pressiométrica corrigida mediante o critério da Norma 

Francesa P94-110. 

 

A norma americana ASTM D4719-87 recomenda as seguintes expressões: 

 

              
  

  
       (2.4) 

 

          
       

 
       (2.5)

           

 

Onde: 

V0 : volume corrigido da célula de medição no inicio do tramo pseudo-elástico; 

Vm : volume médio da cavidade;  

Vc : volume da câmara; 

   : incremento de volume no tramo pseudo-elástico (Vf – V0); 

   : incremento de pressão no tramo pseudo-elástico (Pf – P0); 

  : coeficiente de Poisson do material. 

 

As tensões horizontais in situ podem ser estimadas por meio de ensaios 

pressiométricos, adotando-se diversos critérios. Para o caso do pressiômetro tipo 

Ménard, os métodos existentes limitam-se a solos sedimentares, os quais podem ser 

extrapolados para rochas brandas. Desta forma, a tensão horizontal in situ pode ser 

obtida no início do trecho linear da curva pressiométrica, ponto P0M.  

 

Os resultados obtidos com este procedimento devem ser utilizados com precaução 

uma vez que sua exatidão depende de fatores relacionados a definição do ponto P0M, ao 

método empregado na instalação da sonda e ao tipo do material. 
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2.3 Fundação Superficial em Rocha 

 

 As fundações superficiais podem ser analisadas quanto à capacidade de suporte e 

ao recalque admissível. Os tipos de ruptura comuns em rocha são esquematizados na 

Figura 2.6.  

 

 

 

Figura 2.6. Mecanismos de ruptura de fundação em rocha: (a) Propagação de fissuras; 

(b) Trituração; (c) encunhamento; (d) Puncionamento por colapso da estrutura do 

material; (e) ruptura por cisalhamento (GOODMAN, 1989). 
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Tabela 2.1. Capacidade de suporte de maciços rochosos adaptada de TURNER (2006). 

2.3.1 Capacidade de suporte  

 

Os métodos para determinação da capacidade de suporte são baseados nos modos 

de ruptura: compressão uniaxial, cisalhamento generalizado, fendilhamento, 

trituração/esmigalhamento, puncionamento e flexão. A Tabela 2.1 resume os tipos de 

ruptura e equações de capacidade de suporte em função das condições do maciço. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 Ruptura pela rocha intacta  

 

Segundo TURNER (2006) uma rocha intacta pode ser definida por um maciço 

rochoso, onde o efeito das descontinuidades é insignificante. Neste material, a 

2.6 

2.7 

2.6 

2.8 

2.10 

2.9 

2.17 
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capacidade de carga será limitada pela tensão que causa o fraturamento da rocha, e pode 

ser definida em função da resistência à compressão uiniaxial da rocha por: 

 

                                                                                                                             2.6 

 

 

ZHANG & EINSTEN (1998) propuseram uma correlação empírica entre a 

capacidade de carga e a resistência à compressão uniaxial da rocha intacta (qu), baseada 

em 39 provas de carga executadas em campo (Figura 2.7): 

 

 

          
                                                                                                                  2.7 

 

 

 

 

 

Figura 2.7. Capacidade de suporte em função da resistência à compressão (qu) da rocha 

intacta - Método ZHANG & EINSTEN (1998). 
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 Ruptura por compressão uniaxial 

 

Trata-se de ruptura típica em maciços rochosos com juntas sub verticais abertas, 

com espaçamento menor ou igual à largura da base da fundação. Emprega-se o modelo 

convencional baseado no critério de Mohr-Coulomb, expresso por: 

 

                                                                                                           2.8 

 

 Ruptura por cisalhamento localizado 

 

Corresponde à ruptura típica em maciços rochosos com juntas sub verticais 

fechadas, com espaçamento menor que a largura da base da fundação.  Emprega-se o 

método baseado em solução típica de Terzaghi – Prandtl, expresso por: 

 

           
 

 
                                                                                            2.9 

 

sendo: 

 

    √                                                                                                              

2.10 

   √      
                                                                                                         2.11 

     
                                                                                                                         2.12 

       (    
 

 
)                                                                                                    2.13 

     
  

  
                                                                                                                   2.14 

                                                                                                                              2.15 

                                                                                                                       2.16 

 

Onde: 

B : largura da base da fundação; 

D : embutimento da fundação; 

  : peso específico do maciço rochoso; 
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c,   : coesão e ângulo de atrito do maciço rochoso; 

Nc, Nq,    : fatores de capacidade de suporte. 

 

 

 Ruptura por fendilhamento 

 

Ruptura típica de maciços com juntas muito espaçadas, onde o espaçamento entre 

a juntas é muito superior a largura da base da fundação (S > B). Emprega-se o método 

de BISHNOI (1968), expresso por: 

 

                                                                                                                            2.17 

 

    
   

 

    
      

 

 
(  

 

  
)            √                                                     2.18 

 

 

2.4 Fundação de Barragem de Gravidade 

 

As verificações de segurança tradicionais de uma fundação de barragem quanto ao 

deslizamento, flutuação, tombamento e capacidade de carga são sempre realizadas 

considerando um plano potencial de ruptura de análise.  

 

A verificação da segurança tem como objetivo obter os menores coeficientes de 

segurança da estrutura, o que depende da escolha do plano potencial de ruptura. Este 

plano pode ser representado pelo contato concreto-rocha, planos potenciais de ruptura 

situados no corpo da barragem, da fundação ou no conjunto barragem-fundação, que 

devem ser identificados por meio de modelos geomecânicos. 

 

2.4.1 Estabilidade ao deslizamento 

 

Um fator de segurança ao deslizamento é requerido de modo que haja uma 

margem de segurança entre os carregamentos que possam causar instabilidade e as 
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resistências dos materiais ao longo dos potenciais planos de falhas que possam preveni-

la. Utiliza-se para o cálculo do fator de segurança a seguinte expressão: 

 

     
        

 
                                                                                         2.19 

 

Onde: 

N : força normal ao plano de falha ao deslizamento; 

Ø : ângulo de atrito do material da fundação; 

c : coesão do material da fundação; 

L : comprimento da base da estrutura em contato com a fundação; 

T : força cisalhante agindo paralela à base da estrutura. 

 

A estrutura em questão é classificada como estável e instável, de acordo com os 

critérios estabelecidos por projetistas. Valores de fatores de segurança ao deslizamento 

(FSD) em função de três condições de carga (usual, não usual e extrema) são 

recomendados por USACE (1995) e apresentados na Tabela 2.2. 

 

 

Tabela 2.2. Fatores mínimos de segurança ao deslizamento (USACE, 1995). 

Condições de Carga FSD 

Usual 2 

Não-usual 1,5 

Extrema 1,1 

 

 

2.4.2 Estabilidade à flutuação 

 

O fator de segurança à flutuação deve garantir que a subpressão gerada pelo nível 

de água externo à estrutura seja menor que os pesos dos materiais que resistem à 

flutuação. Desta forma, o fator de segurança à flutuação (FSf) pode ser calculado por:  

 

    
       

    
                                                                                                              2.20 
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Onde: 

Ws : peso da estrutura, incluindo peso dos equipamentos fixos e solo acima do topo da 

superfície; 

Wc : peso da água contida na estrutura; 

S    : sobrecarga; 

U    : subpressão; 

WG : peso da água acima da superfície da estrutura. 

 

Os fatores de segurança mínimos à flutuação recomendados por USACE (1995) 

são apresentados na Tabela 2.3. 

 

Tabela 2.3. Fatores mínimos de segurança à flutuação (USACE, 1995). 

Condições de Carga FSf 

Usual 1,3 

Não-usual 1,2 

Extrema 1,1 

 

2.4.3 Estabilidade ao tombamento 

 

Para a análise do modo de ruptura por tombamento, USACE (1995) propõe 

determinar a posição da resultante de todas as forças atuantes com relação ao plano de 

ruptura. A posição admissível da resultante para cada condição de carga é apresentada 

na Tabela 2.4. 

 

Tabela 2.4. Posição admissível da força resultante (USACE, 1995). 

Condições de Carga Localização 

Usual 100% da base comprimida 

Não-usual 75% da base comprimida 

Extrema Resultante dentro da base 

 

O cálculo das tensões na fundação é feito através da seguinte expressão: 
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                                                                                                             2.21 

 

Onde: 

 

ΣP  : somatório de todos os pesos atuantes; 

A     : área de contato entre a estrutura e fundação; 

ΣM : somatório dos momentos atuantes; 

Y      : Distância da linha neutra à extremidade da seção de contato; 

I        : Momento de inércia da seção de contato.  

 

 

2.4.4 Tensão admissível 

 

Além da verificação da estabilidade ao deslizamento, flutuação e da posição da 

resultante, deve-se verificar que a tensão admissível do material de fundação não seja 

ultrapassada pelas forças exercidas pela barragem. A Tabela 2.5 apresenta os limites 

recomendados pela USACE (1995), em função da tensão admissível (Q’adm) do maciço 

de fundação da barragem. 

 

Tabela 2.5. Limites de carregamento de projeto do maciço de fundação (USACE, 1995). 

Condições de Carga Carregamento de projeto da fundação 

Usual ≤ Qadm 

Não-usual ≤ 1,15 x Qadm 

Extrema ≤ 1,5 x Qadm 

 

Em barragens de pequena ou média altura, sobre maciços rígidos, as tensões 

normais verticais podem ser calculadas pelo método de gravidade (JANSEN, 1988 e 

GRISHIN, 1982), que adota a teoria clássica de flexão composta da Resistência dos 

Materiais, admitindo uma distribuição linear de tensões normais na seção transversal da 

barragem. As tensões máximas na base, ou ao longo de juntas de concretagem do 

concreto da barragem, são obtidas junto às faces e podem ser determinadas pela 

seguinte equação: 
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           2.22 

 

Onde: 

N  : Soma das forças verticais normais à base da fundação; 

A  : Área da seção na base da fundação; 

W : Módulo de rigidez da seção na base da fundação, dado por W=I/y, sendo I o 

momento de inércia e y a distância em relação ao ponto onde se deseja calcular as 

tensões. Para seção simétrica retangular tem-se y=b/2 e I=bl3/12 e, portanto, 

W=l b2/6; 

M  : Momento fletor das forças atuantes em relação ao centróide da área; 

b e l : Dimensões da seção na base, b no sentido transversal e l no sentido longitudinal 

(usualmente igual a 1m). 

 

Os valores máximos de tensões nas juntas da barragem devem ser comparados 

com as tensões admissíveis do concreto à tração e à compressão e resistência 

admissíveis dos planos de contato concreto-rocha ou das descontinuidades presentes na 

fundação.  

 

Ressalta-se que, na ocorrência de estado de tração no concreto, deve-se desprezar 

o trecho tracionado na verificação da estabilidade da barragem. Também deve ser 

verificada a tensão admissível à compressão no maciço de fundação, sendo admitida 

tração apenas para caso de carregamento excepcional, de maneira a se evitar a abertura 

de fraturas e aumento de percolação de água. 

 

JANSEN (1988) também afirma que a validade do método de gravidade é 

questionável na região próxima da base da barragem, onde concentrações de tensões 

aumentam nos cantos reentrantes formados pelas faces da barragem e a superfície da 

fundação. Em barragens altas, estas concentrações de tensões são significativas, mas são 

frequentemente reduzidas pelo escoamento plástico.  

 

As tensões nos cantos, ao redor de aberturas e em zonas de tração, podem ser 

determinadas por meio de simulações numéricas pelo Método dos Elementos Finitos. 

JANSEN (1988) recomenda para grandes barragens de gravidade e de contraforte que o 
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projeto final seja estudado por uma análise de tensões mais abrangente, desenvolvida 

com Método dos Elementos Finitos. 

 

 

 

2.5 Modelagens Numéricas 

 

O método mais utilizado para uma análise numérica do tipo tensão-deformação é 

o Método dos Elementos Finitos (MEF). O sucesso da análise depende da experiência 

do usuário do programa, tanto do ponto de vista geotécnico quanto numérico, pois os 

resultados podem ser afetados pela seleção da malha de elementos finitos, pelas 

condições de contorno, pela seleção dos parâmetros de entrada e interpretação dos 

resultados. 

 

O MEF permite simular e analisar o comportamento mecânico de uma estrutura 

(infraestrutura, superestrutura e maciço de fundação) bem como de sua vizinhança, 

mantendo os parâmetros geométricos da estrutura e do maciço (por exemplo: superfície 

e estratigrafia). Com esta ferramenta é possível incrementar carregamentos estáticos e 

dinâmicos, condições de contorno mais elaboradas, diferentes modelos constitutivos 

(lineares e não lineares, elásticos e plásticos), análise temporal, sequência construtiva, 

entre outras condições. 

 

A interação material-estrutura é um dos grandes diferenciais neste tipo de análise, 

uma vez que se altera o estado de deformações e, consequentemente, de tensões.  

 

O SIGMA/W é um programa interativo elaborado pela GEO-SLOPE 

International Ltd, que utiliza o MEF como método numérico e realiza análises planas e 

axissimétricas de tensão-deformação em maciço de solo e rocha, sendo possível 

modelar elementos estruturais. A discretização numérica do meio é feita por elementos 

isoparamétricos triangulares e quadrangulares. 

 

A primeira avaliação a ser realizada neste tipo de análise numérica é a do estado 

de tensão inicial no maciço, in situ, anterior à obra em análise. As tensões geradas na 
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fundação da barragem estão relacionadas com as tensões existentes antes do início da 

obra. No programa SIGMA/W, o parâmetro de coeficiente de empuxo no repouso, k0, é 

um dado de entrada, mas pode ser calculado por uma função com base no coeficiente de 

Poisson, .  

 

A literatura sugere que, inicialmente, seja realizada uma análise linear-elástica, 

para facilitar a avaliação da modelagem quanto a etapas construtivas, parâmetros 

geotécnicos e condições de contorno, sem preocupação com limites de convergência. 

Depois de realizados todos os ajustes inerentes à modelagem, a simulação pode ser 

processada utilizando-se um modelo constitutivo elasto-plástico. 

 

O programa SIGMA/W também permite o incremento das etapas de execução e 

operação da estrutura, permitindo assim a avaliação do comportamento da fundação ao 

longo das etapas de solicitação. 

 

Por se tratar de um programa de análise tensão-deformação, e não de um 

programa de análise de estabilidade, o Fator de Segurança é estimado por parâmetros de 

resistência mobilizados. Essas estimativas devem simular a iminência de ruptura do 

maciço, caracterizada pela plastificação generalizada do maciço de fundação. 

 

A avaliação do Fator de Segurança em termos dos parâmetros de resistência pode 

ser realizada por meio da redução dos parâmetros de resistência do maciço. Esta 

redução consiste na divisão dos parâmetros reais por um valor estimado/adotado, 

permitindo a avaliação quantitativa da resistência mobilizada, ou seja: 

 

   
 

   
          2.23 

 

   
 

   
          2.24 

 

Onde: 

c  : coesão do material do maciço; 

c*: coesão do material do maciço reduzida por FS, a ser utilizada na simulação; 
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Ø : ângulo de atrito do material do maciço; 

Ø*: ângulo de atrito do material do maciço reduzido por FS a ser utilizado na 

simulação; 

   : Fator de segurança relativo à coesão (c); 

   : Fator de segurança relativo ao ângulo de atrito (Ø). 
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3 MATERIAIS E MÉTODOS 

 

 

As análises desenvolvidas nesta pesquisa são baseadas nos dados e informações 

técnicas da barragem e sua fundação, representados pelas características geológicas e 

geotécnicas da região de implantação e os resultados dos ensaios de campo e laboratório 

executados no material de fundação da barragem, bem como aa seções transversais da 

barragem. 

 

Este capítulo apresenta a metodologia proposta para o desenvolvimento da 

dissertação no que concerne, principalmente, definir o comportamento geomecânico 

esperado para a fundação da barragem. Apresenta também o método adotado para 

definir os fatores de segurança parciais dos parâmetros de resistência com base em um 

estudo paramétrico de estabilidade da barragem para fase de operação, tendo como 

referência o projeto da barragem de concreto CH Condor, localizada no Chile.  

 

Desta maneira, a primeira fase de análises da presente dissertação trata do estudo 

de caso da fundação da barragem de concreto da CH Condor, com a caracterização 

geológica do local de implantação da barragem em função das sondagens executadas e 

informações disponíveis na bibliografia e a interpretação detalhada dos ensaios de 

campo e laboratório, visando a definição dos parâmetros geomecânicos da fundação da 

barragem.  

 

A segunda fase compreende a avaliação da estabilidade da barragem pelo método 

analítico tradicional e a simulação numérica da seção pelo método dos elementos 

finitos, tendo como dados de entrada os parâmetros obtidos da interpretação dos ensaios 

e, se necessário, a complementação desses com dados da literatura.  

 

Já a terceira fase de análises consiste no desenvolvimento de um estudo 

paramétrico de estabilidade da barragem por meio de simulação numérica para 

definição dos fatores de segurança parciais dos parâmetros de resistência adotados. 
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3.1 Estudo de Caso 

 

O empreendimento CH Condor está localizado no Chile, na Região VIII, a 

aproximadamente 50km da cidade de Los Angeles. As Figuras 3.1 e 3.2 apresentam o 

arranjo geral do projeto, constituído por uma casa de força localizada junto ao 

barramento, um vertedouro controlado e uma barragem de concreto com 21m de altura 

máxima e 156m de comprimento, conforme indicada na Figura 3.3. 

 

 

Figura 3.1. Planta do arranjo geral do empreendimento 

 

 

 

Figura 3.2. Seção do arranjo geral do empreendimento. 
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Figura 3.3. Seção típica da barragem de gravidade 

 

 

3.1.1 Geologia regional 

 

A área de estudo se situa em um grande leque de depósitos quaternários 

espalhados sobre a Depressão Central, na saída do Rio Bío-Bío da Cordilheira dos 

Andes. Este leque aluvial fluvioaluvial e glaciofluvial conta também com agrupamentos 

de depósitos vulcanoclásticos de erupções que ocorreram na área de montanha, que 

foram transportados por águas de superfície ou depositados diretamente.  

 

O substrato rochoso sobre o qual foram depositados estes materiais no setor do 

meio do curso do Rio Bío-Bío, consiste essencialmente de rochas vulcânicas do 

Oligoceno-Mioceno, constituídas por granitóides do Mioceno, cujos afloramentos mais 

significativos estão situados na borda ocidental da Cordilheira dos Andes e até mesmo 

na borda leste da Depressão Central, embora não tão amplamente distribuídas. Na área 

da Depressão Central, estas rochas vulcânicas são cobertas por extensos depósitos do 
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Plio-Pleistoceno, consistindo de depósitos piroclásticos de lavas andesíticas intercaladas 

com depósitos de sedimentos e vulcanoclásticos. 

 

3.1.2 Geomorfologia 

 

Na área de influência do projeto e seus arredores, o vale do Rio Bío-Bío foi 

escavado por ação glacial em rochas do Cretáceo e terciárias do tipo vulcânica (brechas 

e tufos), com níveis de conglomerados e arenitos. Este processo resultou em um vale 

com altitude de fundo perto do nível atual do mar. O vale glacial foi gradualmente 

preenchido com materiais de vários tipos, principalmente do tipo glacial, 

glaciolacustres, fluvioglaciais, lavas e materiais fluviais modernos.  

 

A ação glacial nesta área, segundo ARCADIS (2008), ocorreu a aproximadamente 

1,5.10
6
 anos, observando-se os depósitos terminais desta glaciação perto da Cidade de 

Santa Barbara. Este depósito deu origem a um grande lago glacial, que mais tarde foi 

preenchido.  

 

Segundo ARCADIS (2008), entre 0,4 a 0,5. 10
6
 anos teria ocorrido um novo 

avanço glacial, desta vez sobre os depósitos lacustres deixados pelo lago glacial gerado 

pela última glaciação. Esta última glaciação deu origem a abundantes depósitos glaciais 

e fluvioglaciai, que hoje podem ser algumas vezes encontrados nas margens do leito 

atual do rio, parcialmente coberto por depósitos fluviais e cinzas vulcânicas. 

 

 

3.1.3 Geologia local 

 

A área de estudo é parte da borda leste da Depressão Central, composta por 

grandes leques sedimentares depositados sobre rochas mais antigas. As Figuras 3.4 a 3.6 

apresentam a geologia e o perfil geológico-geotécnico na área de implantação da 

barragem.  
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Geologicamente, no setor foram identificadas unidades rochosas do Oligoceno-

Mioceno (Formação Curamallin) e rochas vulcânicas do quaternários associadas a 

fluxos de detritos oriundos de erupções vulcânicas (Valle Lavas). O resto dos materiais 

existentes correspondem a unidades de solo ou sedimento, compostos por depósitos 

aluviais, fluviais e glacilacustres, todos eles cobertos em grande parte por depósitos de 

solo do tipo "Trumaos", exemplificados na Figura 3.7.  

 

 

 

 

 

Figura 3.4. Planta da barragem com geologia da área. 
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Figura 3.5. Perfil geológico-geotécnico da área da barragem – Seção transversal A-A. 

 



35 

 

 

 

 

Figura 3.6. Perfil geológico-geotécnico da área da barragem – Continuação da Seção 

transversal A-A. 
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Figura 3.7. Trumão silto argiloso preparado para plantação. 

 

No setor da barragem, reconheceram depósitos glacilacustres compostos por 

estratos semilitificados e finamente laminados de siltes, siltes argilosos e 

conglomerados siltosos, cinza esverdeados, subjacentes aos depósitos do terraço do Rio 

Bío-Bío. Estes depósitos glacilacustres estão sobrejacentes ao embasamento rochoso 

constituído pela formação Curamallin. As Figuras 3.8 a 3.11 ilustram os materiais 

dominantes da área da barragem. 

 

Não foram identificadas estruturas geológicas que podem ser reativadas e gerarem 

complicações de relevância para o projeto. 
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Figura 3.8. Depósitos fluviais recentes na margem esquerda do rio. 

 

 

 

Figura 3.9. Detalhe do afloramento de siltito finamente estratificado, consolidado, 

litificado, consistente, na margem direita na região do barramento. 
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Figura 3.10. Testemunho do depósito lacustre remanescente da erosão fluvial, 

constituído por siltito e um trecho de conglomerado com matriz siltosa 

 

 

Figura 3.11. Afloramento de siltito lacustre parcialmente escavado, evidenciando a 

estratificação sub horizontal. 
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Visando a construção de um modelo geomecânico do local do empreendimento, 

foi executada uma campanha de investigação geológica-geotécnica abrangendo 

sondagens mistas, ensaios de permeabilidade em furos de sondagem, abertura de 

trincheiras para inspeção e coleta de amostras e ensaios pressiométricos. Foi também 

realizada uma campanha de ensaios em laboratório, contemplando ensaios de 

caracterização, adensamento, compressão simples, compressão triaxial e cisalhamento 

direto, sendo alguns destes realizados em amostras deformadas e indeformadas. 

 

Foram realizadas duas campanhas de sondagens rotativas na região do 

barramento, totalizando 21 sondagens. Os pontos de cada sondagem são apresentados 

na Figura 3.12. 

 

 

Figura 3.12. Locação das sondagens executadas. 
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 Para avaliação das condições de fluxo através da fundação das estruturas que 

compõem o barramento, foram realizados ensaios do tipo Le Franc e Lugeon, com 

objetivo de se determinar a condutividade hidráulica do maciço rochoso. Os ensaios 

Lugeon foram executados apenas nas sondagens SM-101 a 106. Nas demais sondagens 

foram executados ensaios Le Franc. 

 

 O objetivo dos ensaios Lugeon foi complementar o estudo do comportamento 

hidrogeológico do maciço rochoso através da introdução de mais uma metodologia de 

ensaio. Os resultados destes ensaios são apresentados, de forma simplificada nos 

sondagens (minilogs) das seções geológicas apresentadas no Anexo 1, através da adoção 

da nomenclatura apresentada na Tabela 3.1. 

 

Tabela 3.1. Nomenclatura adotada para os resultados dos ensaios de permeabilidade. 

 

 

Vale ressaltar que no projeto foi prevista a execução de uma cortina de injeção de 

calda de cimento para controle de fluxo pela fundação das estruturas que constituem o 

barramento. Esta cortina será composta por furos com comprimento variando de 25 a 

40m sendo estes inicialmente espaçados de 12m.  

 

Além da cortina de injeção também foi prevista a execução de uma cortina de 

drenagem para doutrinar o regime de percolação pela fundação das estruturas que 

compõe o barramento. Esta cortina é composta por furos com comprimento de 25m 

sendo estes inicialmente espaçados de 3m.  
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Com base nos resultados das sondagens e ensaios de permeabilidade executados 

nas mesmas, foram elaboradas as seções geológicas apresentadas no Anexo 1. 

 

Foi executada uma trincheira de 5m de profundidade junto à sondagem SM-03 

(Fundo de La Paz) com a finalidade de inspeção visual da camada de siltito e coleta de 

amostras deformadas e indeformadas para a execução de ensaios em laboratório. 

 

Para a determinação dos parâmetros de resistência e deformabilidade do siltito 

constituinte do maciço de fundação das estruturas de concreto, foi executada uma 

campanha de ensaios em laboratório contemplando: 4 ensaios de compressão simples 

em testemunhos de sondagem, 12 ensaios de compressão triaxiais do tipo CIU, sendo 1 

em uma amostra indeformada coletada na trincheira de inspeção e os demais em 

testemunhos de sondagem, 1 ensaio de cisalhamento direto em amostra indeformada 

coletada na trincheira e 1 ensaio de adensamento em amostra indeformada. Em campo 

também foram realizados ensaios pressiométricos em três profundidades diferentes.  

 

 Estes ensaios foram realizados na Universidade do Chile. Os resultados e 

interpretação dos ensaios são apresentados no item 3.1.5. 

 

3.1.4 Caracterização geomecânica do siltito de fundação da barragem 

 

 O dimensionamento da barragem de concreto considerou o comportamento do 

depósito glacio-lacustre no maciço de fundação. Para tanto, foram determinados 

parâmetros de resistência e deformabilidade do maciço com base nas investigações 

geológico-geotécnicas realizados na área do empreendimento. 

 

As sondagens realizadas permitiram a elaboração do perfil geológico-geotécnico 

do maciço de fundação da barragem, apresentado na Figura 3.13. O perfil é constituído 

por: 

 

i. Estrato 1: Depósitos lacustres a glacio-lacustres de siltito argiloso a arenoso, 

 finamente estratificados, consistentes (verde); 
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ii. Estrato 2: Depósitos lacustres a fluvio-lacustres de siltito argiloso a arenoso 

 com clastos de 2 a 3 cm, consistentes (verde pigmentado); 

iii. Estrato 3: Depósitos fluviais a fluvio-lacustres de conglomerados brechosos 

 polimictitos resistentes em matriz arenosa, consistentes a muito consistentes 

(azul  pigmentado); 

iv. Estrato 4: Depósitos fluviais a fluvio-aluviais polimictitos com clastos em 

 matriz arenosa, pouco consistentes (vermelho). 

 

  

 

Figura 3.13. Perfil geológico-geotécnico do maciço de fundação da barragem. 

 

As análises da geologia regional e das sondagens executadas na área da Central 

Hidrelétrica indicam que as estruturas de concreto serão fundadas predominantemente 

em depósito lacustre a fluvio-lacustre (siltito consistente e conglomerado muito 

consistente). 

 

As camadas de siltito com clastos de maior granulometria não foram consideradas 

para a determinação de parâmetros de resistência e deformabilidade do maciço de 

fundação, devido à elevada profundidade em que se encontram. Porém, foram 

consideradas na avaliação da variação dos parâmetros de permeabilidade.   

 

 Ensaios de caracterização 
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Os ensaios de caracterização foram realizados para a determinação da curva 

granulométrica e dos limites de Atterberg conforme normas NCH 165 e NCH 1517, 

indicando um material não plástico, classificado como ML. O resultado do ensaio de 

granulometria é apresentado na Tabela 3.2. 

Tabela 3.2. Resultados da análise granulométrica. 

Peneira 3” 2 ½ ” 2” 1 ½” 1” ¾” ⅜” Nº4 Nº10 Nº40 Nº200 

Porcentagem 
que passa % 

100 100 100 100 100 100 100 100 85 65 58 

 

 

Foram também realizados ensaios para determinação do peso específico seco e 

índice de vazios do material, conforme normativas NCH 1534, cujos resultados são 

resumidos na Tabela 3.3. Observa-se que o peso específico seco varia de 1,51 a 

1,65g/cm
3
, com valor médio de 1,60g/cm

3
 e o índice de vazios varia de 0,65 a 0,81, 

indicando maior compactação e camadas menos porosas com o aumento da 

profundidade. 

 

Tabela 3.3. Valores de peso específico seco e índice de vazios dos materiais de 

fundação da barragem. 

Identificação da 

amostra 

Profundidade (m) Peso específico 

seco (g/cm3) 

Índice de Vazios 

P4-1-M-20 4,00 a 4,30 1,51 0,81 

SM-03-M-1 5,50 a 7,00 1,62 0,69 

SM-07-M-3 8,90 a 9,07 1,60 0,71 

SM-07-M-4 13,47 a 13,63 1,65 0,65 

SM-03-M-2 26,00 a 27,00 1,64 0,66 

 

 

 Ensaios de Permeabilidade 

 

Os parâmetros de permeabilidade adotados nas análises tiveram por base os 

resultados dos ensaios Lugeon realizados nos furos de sondagem realizados nas 

investigações de campo do maciço de fundação. A Tabela 3.4. apresenta os parâmetros 

de permeabilidade adotados para os materiais constituintes do perfil geológico-

geotécnico. 
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Tabela 3.4. Valores de permeabilidade das camadas do maciço de fundação. 

Estrato Material 
Coeficiente de 

Permeabilidade 
(m/s) 

1 Depósitos lacustres a glacio-lacustres: Siltito argiloso a 

arenoso finamente estratificado, sem clastos – H1/H2 
1 x 10

-7
 

2 Depósitos lacustres a fluvio-lacustres: Siltito argiloso a 

arenoso com clastos – H2 
1 x 10

-6
 

3 Depósitos fluviais a fluvio-lacustres: Conglomerado brechoso 

polimictito de matriz arenosa com clastos – H2/H3 
5 x 10

-6
 

4 Depósitos fluviais a fluvio-aluviais a fluvio-lacustres, 

polimictitos com clastos de matriz arenosa– H4/H5 
1 x 10

-5
 

 

 

 Ensaios de adensamento 

 

Uma primeira compreensão das características bastante comuns de muitos solos 

estruturados e rochas brandas no que se refere ao escoamento (ruptura), pode ser obtida 

comparando-se os resultados de ensaios de adensamento realizados em amostras 

indeformadas e deformadas recompactadas após a desagregação completa.  

 

As curvas de adensamento de solos cimentados ou rochas brandas obtidas das  

amostras indeformadas e amostras deformadas recompactadas são diferentes. Isto se 

deve à cimentação natural entre as partículas da amostra indeformada. Este 

comportamento é observado claramente em materiais muito porosos, conforme já 

mostrado por BURLAND (1990) e LEROUEIL & VAUGHAN (1990).  

 

No entanto, AVERSA (1991) reporta que, para materiais de baixa porosidade, nos 

quais a resistência conferida pela interação entre as partículas é maior do que a 

resultante da cimentação, a primeira ruptura, referente à quebra da cimentação pode 

ocorrer ainda dentro da curva da amostra deformada, não ficando evidente a influência 

da cimentação, conforme esquematizado na Figura 3.14. 
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http://pt.pons.com/tradução/português-inglês/das
http://pt.pons.com/tradução/português-inglês/características
http://pt.pons.com/tradução/português-inglês/astante
http://pt.pons.com/tradução/português-inglês/comuns
http://pt.pons.com/tradução/português-inglês/de
http://pt.pons.com/tradução/português-inglês/muitos
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http://pt.pons.com/tradução/português-inglês/comparando
http://pt.pons.com/tradução/português-inglês/resultados
http://pt.pons.com/tradução/português-inglês/de
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Figura 3.14. Curvas de adensamento de materiais brandos cimentados indeformados e 

deformados recompactos (AVERSA, 1991). 

 

 

Os resultados típicos dos ensaios de adensamento executados em amostras 

indeformadas e deformadas recompactadas do siltito de fundação da barragem são 

apresentados na Figura 3.15. Nota-se que os trechos de recompressão são distintos com 

valores elevados para a amostra recompactada e não há sobreposição dos trechos 

virgens.   O ensaio de adensamento realizado em amostra indeformada, com pressão 

máxima de 8kgf/cm², não atingiu o trecho virgem da curva de adensamento, indicando 

que a tensão de pré-adensamento do material é provavelmente superior a 8kg/cm². 

 



46 

 

 

 

 

Figura 3.15. Curvas típicas dos ensaios de adensamento das amostras indeformadas e 

deformadas recompactadas. 

 

 

 

 Ensaios pressiométricos 

 

Foram executados três ensaios pressiométricos no furo de sondagem SM-105, a 

três diferentes profundidades sendo: (i) Ensaio 1 a 45,85m; (ii) Ensaio 2 a 49,85m; e 

(iii) Ensaio 3 a 56,35m.  

 

As curvas de pressão total x variação de volume são apresentadas na Figura 3.16 e 

indicam apenas os trechos referentes à recompressão e expansão pseudo-elástica do 

maciço, não sendo possível determinar Pf, em virtude da magnitude das pressões 

necessárias, que aparentemente superaram a capacidade do equipamento.  

 

Como mencionado anteriormente, a curva pressiométrica é composta por três 

tramos: (i) tramo de recompressão relacionado com o retorno do solo ao estado de 

tensões in situ; (ii) tramo pseudo-elástico, do qual são obtidas as propriedades tensão x 

deformação do solo; e (iii) tramo plástico, cuja análise fornece parâmetros de 

resistência. A determinação do módulo pressiométrico (Ep) exige a identificação dos 

limites do tramo pseudo-elástico. Neste trabalho foram adotados os critérios propostos 

pela Norma Francesa P94-ll0. A Tabela 3.5 apresenta os valores obtidos dos ensaios 
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pressiométricos, ressaltando que os valores de Pf e Vf correspondem aos últimos pontos 

de cada ensaio.  

 

 

 

Figura 3.16. Resultados dos ensaios pressiométricos. 

 

 

Tabela 3.5. Valores de pressões e volumes iniciais (P0M,V0) e finais (Pf,Vf) dos ensaios 

pressiométricos. 

Ensaio Profundidade (m) P0M (kg/cm²) V0 (cm³) Pf (kg/cm²) Vf (cm³) 

1 45,85 2,5 151,2 50,0 181,3 

2 49,85 3,2 94,0 51,5 138,1 

3 56,35 2,0 94,0 50,3 140,1 

 

Teoricamente o tramo da curva pressiométrica correspondente à fase pseudo-

elástica e se caracteriza por ser aproximadamente linear. A Figura 3.16 permite verificar 

que os segmentos determinados a partir do método proposto pela Norma Francesa 

ajustam-se adequadamente à condição de linearidade. 
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Uma vez definidos os limites do trecho pseudo-elástico, é possível determinar os 

módulos pressiométricos (Ep) de cada ensaio, apresentados na Tabela 3.6. Observa-se 

que os módulos calculados para os ensaios 2 e 3 são consistentes e semelhantes com 

valor médio igual a 2165 kg/cm
2
, ao contrário do módulo do ensaio 1, de valor muito 

maior e igual a 3641 kg/cm
2
. Este valor pode ser devido à presença de cascalho nas 

profundidades de 46,0 a 47,2m, conforme indicado na sondagem realizada.  

 

Tabela 3.6. Valores dos módulos pressiométricos (Ep). 

Ensaio Profundidade (m) ΔP ΔV Vc (cm³) Vs (cm³) Vm (cm³) Ep (kg/cm²) 

1 45,85 47,5 30,1 550,0 701,2 867,5 3641 

2 49,85 48,3 44,1 550,0 644,0 760,1 2212 

3 56,35 48,3 46,1 550,0 644,0 761,1 2118 

 

 

Os ensaios pressiométricos permitem a estimativa do estado de tensões in situ. 

Um método para se determinar o coeficiente de empuxo no repouso (K0) consiste em se 

considerar a pressão P0M como tensão horizontal in situ e a tensão geostática vertical 

(sv) igual ao peso específico do solo em estado natural (n) multiplicado pela 

profundidade (z). Desta forma, calcularam-se os coeficientes de empuxo no repouso (k0 

= P0M/sv) e os coeficientes de Poisson (v = K0/(1+K0)) para as profundidades 

correspondentes aos ensaios. Estes valores são resumidos na Tabela 3.7. 

 

Tabela 3.7. Coeficiente de empuxo ao repouso (K0). 

Ensaio Profundidade (m) P0M (kg/cm²) sv (kg/cm²) K0 v 

1 45,85 2,50 7,79 0,32 0,24 

2 49,85 3,25 8,47 0,38 0,27 

3 56,35 2,00 9,58 0,21 0,17 
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Conforme mencionado no Capítulo 2, a definição da tensão horizontal in situ, 

através do ensaio pressiométrico tipo Ménard, está sujeita a imprecisões devido à 

metodologia de execução do ensaio e à determinação do ponto (P0M). Portanto, os 

valores de K0 e v apresentados na Tabela 3.7 são apenas orientativos e, apesar da 

variabilidade, indicam um estado de tensão in situ geostático, com K0 em torno de 0,3, 

conforme esperado para um material sedimentar consolidado. 

 

 

 Ensaios de Compressão simples 

 

Foram executados quatro ensaios de compressão simples em amostras retiradas 

dos testemunhos das sondagens SM-03 e SM-07, em diferentes profundidades: 

 

 i. Ensaio 1: SM-03 (Prof. 5,50 a 7,00m); 

 ii. Ensaio 2: SM-03 (Prof. 26,00 a 27,00m); 

 iii. Ensaio 3: SM-07 (Prof. 8,90 a 9,70m); 

 iv. Ensaio 4: SM-07 (Prof. 13,47 a 13,63m). 

 

Os ensaios foram realizados sob condição de umidade natural dos testemunhos. A 

Figura 3.17 apresenta as curvas tensão vs. deformação, bem como as retas obtidas para 

a definição dos módulos de elasticidade (E).  

 

Para a definição das resistências à compressão uniaxial (  ), optou-se pela adoção 

de dois critérios: tensão máxima atingida no ensaio, e tensão a partir da qual se observa 

visualmente uma mudança no comportamento elástico do material nas curvas tensão x 

deformação. 

 

O módulo de elasticidade (E) foi determinado em função da inclinação da curva 

tensão X deformação nos trechos iniciais das curvas a partir do critério de mudança de 

comportamento, levando em consideração os baixos níveis de tensão aos quais a 

fundação será solicitada e visando garantir a permanência no primeiro trecho pseudo-

elástico da curva. 
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Figura 3.17. Curvas tensão axial vs. deformação axial. 

 

Na Tabela 3.8 são apresentados os valores de resistência à compressão uniaxial 

(  ) e módulos de elasticidade (E), considerando os dois critérios estabelecidos. 

 

Tabela 3.8. Valores de resistência à compressão uniaxial (  ) e módulos de elasticidade 

(E). 

Ensaio 

sc (kg/cm²)  

E (kg/cm²) 

sc máxima sc  Mudança de comportamento 

1 36,3 28,3 9132 

2 11,8 3,8 1669 

3 34,6 5,0 2495 

4 9,5 2,7 3325 

 

 

 

Ensaio 1 : y = 9132,3x
E = 913.130 kPa

Ensaio 2 :  y = 1669,6x
E = 166.060 kPa

Ensaio 3 : y = 2495x
E = 249.500 kPa

Ensaio 4 : y = 3325x
E = 332.500 kPa
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 Ensaios  triaxiais 

 

Visando a melhor determinação do comportamento geomecânico do material de 

fundação, optou-se pela execução de uma campanha de ensaios triaxiais do tipo 

consolidado não drenado com medida de poropressão (CIU) em amostras indeformadas 

obtidas dos testemunhos de sondagens e coletadas em poço de inspeção e em amostras 

deformadas e recompactadas. 

 

Os ensaios foram realizados segundo a norma ASTM D4767-04, em amostras 

saturadas por contrapressão e sob tensões confinantes (s3) de 2kg/cm², 4kg/cm² e 

6kg/cm². As Figuras 3.18 e 3.19 apresentam as curvas tensão desviadora vs. deformação 

axial e variação de poropressão vs. deformação axial, respectivamente. 

 

O comportamento apresentado pelas amostras indeformadas, quando comparados 

com os resultados dos ensaios em amostras deformadas recompactadas, indica a 

influência da cimentação na definição do pico de resistência, corroborando as 

observações de AVERSA & EVANGELISTA (1993).  Para o comportamento pós pico, 

a grandes deformações, não se observa a influência da cimentação das amostras 

indeformadas, uma vez que ela foi destruída. Portanto, o comportamento das curvas 

s1/s3 x deformação axial para grandes deformações é semelhante para as amostras 

indeformadas e recompactadas.  

 

Segundo CLOUGH et al. (1981) e MACCARINI (1987), a cimentação entre as 

partículas tem efeito apenas na parcela de coesão da resistência. No entanto, alguns 

autores afirmam que a cimentação pode influenciar o ângulo de atrito em função do 

aumento da dilatância do material decorrente do aumento no tamanho das partículas, 

devido à cimentação entre elas. Na Figura 3.19 pode ser observado que, nos ensaios 

executados, o desenvolvimento de poropressões negativas (indicativas de dilatância) 

acontece apenas para grandes deformações e nas amostras indeformadas, indicando, 

portanto, que neste caso a cimentação não interfere significativamente no ângulo de 

atrito. 
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Figura 3.18. Curvas tensão desviadora vs, deformação axial dos ensaios triaxiais de 

amostras indeformadas e deformadas. 

 

 

 

 

Figura 3.19. Curvas de poropressão vs. deformação axial os ensaios triaxiais de 

amostras indeformadas e deformadas. 

  

 Para a definição da tensão de ruptura nos ensaios triaxiais, optou-se pela adoção 

do critério proposto por MALANDRAKI & TOLL (2001) para a identificação da 

primeira plastificação/escoamento de solos cimentados (first yield for bonded soil), 
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determinado em uma curva de módulo de elasticidade vs. deformação em escala 

logarítmica. 

 

MALANDRAKI & TOLL (2001) indicam que os solos cimentados e as rochas 

brandas apresentam 3 pontos notáveis: o primeiro representa o limite do comportamento 

linear elástico, o segundo representa o limite das deformações recuperáveis, e o terceiro 

representa a completa destruição de qualquer estrutura interna do solo. Estes três pontos 

delimitam 4 zonas de comportamento, indicadas na Figura 3.20: 

 

i. Primeira zona, a cimentação controla o comportamento do solo na ruptura. A 

 envoltória de resistência do material coincide com a envoltória da cimentação; 

 

 ii. Segunda zona, a cimentação controla parcialmente o comportamento do solo. 

 Os solos cimentados apresentam maior razão q/p’ do que os solos 

desestruturados,  devido à influência da ruptura da cimentação; 

 

 iii. Terceira zona, o comportamento do solo independe da cimentação, sendo a 

 envoltória de resistência igual à do solo desestruturado; 

 

 iv. Quarta zona, a ruptura ocorre para compressões isotrópicas, não sendo 

 influenciada pela cimentação. 

  

A Figura 3.21 apresenta a reprodução do conceito de MALANDRAKI & TOLL 

(2001) para todas as amostras analisadas nesta pesquisa. Foram plotados em um gráfico 

log x log, os módulos de elasticidade (E) normalizados pela tensão confinante (s3) vs. 

deformação axial (). Nota-se um comportamento semelhante ao apresentado por 

MALANDRAKI & TOLL (2001), com a clara identificação visual dos pontos de 

plastificação e das zonas de comportamento. 
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Figura 3.20. Zonas de comportamento de materiais cimentados e desestruturados 

(MALANDRAKI & TOLL 2001). 

 

 

 

Figura 3.21. Zonas de comportamento e plastificação das amostras da fundação da 

barragem. 
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Para a definição de parâmetros de resistência coesão (c) e ângulo de atrito (), 

optou-se pela adoção do critério de ruptura de Mohr-Coulomb. Devido à variabilidade 

dos resultados de resistência do material, considerou-se a análise conjunta de todos os 

resultados, já que em muitos casos, a tentativa de definição de parâmetros de resistência 

para cada conjunto de amostras se mostrou inadequada, levando à ângulos de atrito 

elevados, e a coesões muitas vezes negativas.  

 

Em função dos baixos níveis de tensão impostos pela estrutura da barragem 

(3kg/cm²) e os baixos níveis de deformação desejados, optou-se pela obtenção dos pares 

p’ e q dos ensaios relacionados com a primeira plastificação. Também foram 

desprezados os pontos nos quais p´ > 15 kgf/cm², devido às altas tensões dos ensaios, 

muito acima das tensões de solicitação da barragem.  

 

A Figura 3.22 apresenta a envoltória de resistência e os parâmetros de resistência 

da rocha intacta definidos com os ensaios considerados. 

 

 

Figura 3.22. Envoltória de resistência do material da fundação da barragem. 

 

Desta forma, levando em consideração o critério de ruptura em função da 

primeira plastificação, foram obtidos um ângulo de atrito igual a 41º e coesão de 
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No entanto, devido à variabilidade dos parâmetros de resistência resultante da 

heterogeneidade do material, optou-se pela adoção de parâmetros conservadores de 

resistência obtidos com o ajuste de uma reta representante do limite inferior da 

resistência determinada nos ensaios. Tal reta é apresentada na Figura 3.22, sendo 

caracterizada pelos seguintes parâmetros de resistência: c = 80kPa e 





 Os módulos de elasticidade das amostras foram definidos por meio das retas 

com origem no ponto zero, que melhor se adaptaram ao primeiro trecho de 

comportamento. A Tabela 3.9 apresenta um resumo dos valores de módulos de 

elasticidade assim obtidos. 

 

Tabela 3.9. Módulos de elasticidades determinados nos ensaios triaxiais. 

Amostra s(kg/cm²) E (kg/cm²) 

M20-P1 2 958 

M20-P1 4 2865 

M20-P1 6 3400 

SM3-M1 2 1548 

SM3-M1 4 3858 

SM3-M1 6 2216 

SM7-M3 2 1395 

SM7-M3 4 2251 

SM7-M3 6 2901 

SM7-M4 2 967 

SM7-M4 4 1722 

SM7-M4 6 4276 
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A grande variação de valores de módulo de elasticidade observada na Tabela 3.9 

incentivou uma análise da variação de módulos em função da tensão confinante, 

apresentada na Figura 3.23. Observa-se uma tendência de elevação do módulo de 

elasticidade (E) em função do aumento da tensão confinante (s

 

 

Figura 3.23. Valores dos módulos de elasticidade em função da tensão confinante. 

 

 

 Ensaios cisalhamento direto 

 

Para a avaliação de uma possível anisotropia na resistência do material em função 

da foliação horizontal do material, foram realizados ensaios de cisalhamento direto para 

amostras no estado natural, com aplicação de esforço tangencial paralelo à superfície de 

xistosidade.  

 

Devido ao grau de alteração apresentado pelas amostras, os procedimentos 

adotados para ensaios de cisalhamento direto em corpos rochosos não puderam ser 

aplicados. Desta forma, foram adotados os procedimentos para ensaios de cisalhamento 

direto em amostras de solo. Nos ensaios, foram utilizadas tensões normais de 50, 100, 
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ajuste linear, estabelecido pelo critério de Mohr-Coulomb. A Figura 3.24 apresenta a 

envoltória de resistência obtida dos ensaios de cisalhamento direto. Os parâmetros de 

resistência determinados foram iguais a 200kPa de coesão e ângulo de atrito de 46,6º. 

 

 

Figura 3.24. Envoltória de resistência obtida dos ensaios de cisalhamento direto. 

 

 

3.1.5 Definição dos parâmetros geotécnicos do maciço de fundação 

 

 Conforme apresentado neste capítulo, foi executada uma campanha de ensaios 

de campo e laboratório na camada de depósito lacustre caracterizada como siltito 

brando. A partir destes resultados foi possível definir os parâmetros geomecânicos a 

serem utilizados nas análises numéricas da fundação da barragem.  

 

Optou-se pela adoção dos parâmetros de resistência Mohr-Coulomb, obtidos 

através dos ensaios triaxiais levando em consideração a envoltória retilínea definida 
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Tendo em vista a variabilidade dos valores de módulo de elasticidade obtidos 

através dos ensaios triaxiais, de compressão uniaxial e pressiométricos, optou-se por 

analisar todos os módulos dos diferentes ensaios em função da tensão confinante. A 

Figura 3.25 apresenta a variação de valores dos módulos em função da tensão 

confinante. 

 

 

Figura 3.25. Módulos de elasticidade em função da tensão confinante – Ensaios de 

compressão uniaxial, triaxiais e pressiométricos.  

 

 

 

Conforme mostrado na Figura 3.25, excluindo-se o valor de 9000kgf/cm
2
 obtido 

em um dos ensaios de compressão simples, pode-se observar através da linha de 

tendência, que o módulo tende a aumentar ligeiramente com a elevação da tensão 

confinante. Como a solicitação imposta pela barragem varia entre 2kg/cm² e 4kg/cm² e, 

em virtude da variabilidade apresentada, considerou-se adequada a adoção de um 

módulo de elasticidade de 2000 kg/cm².  

 

Os parâmetros de permeabilidade das diferentes camadas da fundação foram 

obtidos dos ensaios de permeabilidade executados nos furos de sondagem, apresentados 

de forma resumida nos minilogs das sondagens, representados nas seções geológicas no 

Anexo I. 
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 As Tabelas 3.10 e 3.11 apresentam um resumo dos valores adotados paras as 

simulações numéricas do maciço de fundação da barragem. 

 

 

Tabela 3.10. Parâmetros característicos adotados para a fundação da barragem. 

Parâmetro Valor 

Coesão  80 kPa 

Ângulo de atrito 35
o
 

Módulo de elasticidade 200 MPa 

Peso específico saturado 18 kN/m³ 

 

Tabela 3.11. Parâmetros de permeabilidade adotados para a fundação da barragem 

Material 

Coeficiente de 

Permeabilidade 

(m/s) 

Depósitos lacustres a glacio-lacustres: siltito argiloso a arenoso 

finamente estratificado, sem clastos – H1/H2 
1 x 10

-7 

Depósitos lacustres a fluvio-lacustres: siltito argiloso a arenoso 

com clastos – H2 
1 x 10

-6 

Depósitos fluvias a fluvio-lacustres: Conglomerado brechoso 

polimictito de matriz arenosa com clastos – H2/H3 
5 x 10

-6 

Depósitos fluvias a fluvio-aluviais a fluvio-lacustres, 

polimictitos com clastos de matriz arenosa– H4/H5 
1 x 10

-5 
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3.2  Análise de Estabilidade por Método Analítico  

 

3.2.1 Análise de estabilidade da barragem 

 

A análise de estabilidade estrutural considera a obtenção de fatores de segurança 

ao deslizamento e flutuação e também a análise da posição da resultante atuante na base 

da fundação, que satisfaçam as condições de carregamentos para duas etapas de 

solicitação: Final de construção e Operação. Todos os fatores de segurança devem se 

encontrar acima dos valores mínimos determinados para cada condição. Além disso, as 

tensões atuantes no solo devem estar abaixo da tensão admissível do material da 

fundação. 

 

No estudo de estabilidade são consideradas as seguintes condições de 

carregamento: 

 

i. Condição de carregamento 1 – Final de Construção (Não-usual) com: 

-  Peso próprio da barragem; 

- Sem água de montante e jusante. 

 

ii. Condição de carregamento 2 – Operação normal (Usual) com: 

- Peso próprio da barragem; 

- Nível de água normal a montante; 

- Nível de água mínimo a jusante; 

- Subpressão.  

 

3.3 Modelagem Numérica da Barragem e Fundação 

 

O método dos elementos finitos foi utilizado para modelar a fundação e a 

barragem da CH Condor, com a utilização dos módulos SEEP/W e SIGMA/w da 

Geostudio, apara análise de fluxo e tensão-deformação, respectivamente. A seguir são 

apresentadas as ferramentas computacionais e a metodologia utilizada. 
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3.3.1 Análise de fluxo 

 

Para a obtenção das poropressões estabelecidas na fundação da barragem para o 

período de operação, optou-se pela modelagem em elementos finitos utilizando a 

ferramenta SEEP/W 2007, desenvolvida pela Geo-Slope International. 

 

O programa possibilita a definição das subpressões para uma condição de fluxo 

estacionário, em função da permeabilidade dos materiais e condições de contorno 

estabelecidas. 

 

Para a avaliação das poropressões na fase de operação da barragem, ou seja, após 

o enchimento do reservatório e o estabelecimento de um regime de fluxo estacionário, 

foram definidas como condições de contorno, o nível máximo normal do reservatório na 

elevação 264,5m e o nível normal de jusante na elevação 249,0m.  

 

Para a superfície do paramento de jusante e contorno da galeria de drenagem foi 

estabelecida uma condição de contorno referente à saída do fluxo com atribuição de 

fluxo nulo (Q=0). Neste caso, selecionou-se a função “Potential seepage face review” 

do programa. 

 

As condições de contorno definidas na análise estão apresentadas na Figura 3.26. 
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Figura 3.26. Condições de contorno para análise de fluxo na fundação da barragem. 

As permeabilidades dos matérias adotadas nas análises de fluxo são as 

apresentadas na Tabela 3.12. 

 

Tabela 3.12. Coeficientes de permeabilidade dos materiais de fundação. 

Material 

Coeficiente de 

Permeabilidade 

(m/s) 

Depósitos lacustres a glacio-lacustres: Siltito argiloso a arenoso, 

finamente estratificado, sem clastos – H1/H2 
1.10

-7 

Depósitos lacustres a fluvio-lacustres: Siltito argiloso a arenoso 

com clastos – H2 
1.10

-6 

Depósitos fluviais a fluvio-lacustres: Conglomerado brechoso 

polimictito de matriz arenosa com clastos – H2/H3 
5.10

-6 

Depósitos fluviais a fluvio-aluviais a fluvio-lacustres, 

polimictitos com clastos de matriz arenosa– H4/H5 
1.10

-5 

Cortina de drenagem 1.10
-5

 

 

 

A permeabilidade representativa da cortina de drenagem foi definida por meio de 

um estudo paramétrico, condicionado ao fato de que a cortina deveria apresentar uma 



64 

 

 

 

eficiência de 50% na redução da subpressão na fundação da barragem, especificamente 

no alinhamento da cortina de drenagem. 

 

3.3.2 Análise tensão deformação 

 

O comportamento geomecânico da fundação sob as distintas fases de solicitação 

foi determinado pela modelagem em elementos finitos com o programa SIGMA da 

GEOSLOPE, que considera as propriedades geomecânicas dos materiais e as condições 

de contorno estabelecidas na fundação da barragem. 

 

Para a definição do comportamento geomecânico da fundação, seguiu-se o 

seguinte roteiro: 

 

 Inicialmente foi realizada uma análise das tensões in situ, com o estabelecimento 

das tensões geostáticas em função das propriedades dos materiais; 

 

 Posteriormente, foi inserido o carregamento da barragem na fase de final de 

construção, tomando como ponto de partida para as tensões, o resultado na 

análise in situ. Para esta etapa, foi ainda avaliada a condição de plastificação da 

fundação com a redistribuição das tensões; 

 

 Para a simulação da fase de operação da barragem e considerando as tensões 

oriundas da análise de plastificação e redistribuição de tensões para o final de 

construção, foi inserido o carregamento e poropressões em função do 

enchimento do reservatório. Para esta etapa, também foi avaliada a condição de 

plastificação da fundação com a redistribuição das tensões. 

 

A metodologia utilizada para o desenvolvimento das análises, bem como as 

propriedades atribuídas aos materiais e as condições de contorno inseridas nas análises 

são detalhadamente apresentadas abaixo. 
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 Análise de Tensões in situ 

 

A análise das tensões in situ foi realizada com o módulo SIGMA/W do programa 

GEOSTUDIO 2007, considerando a função do tipo “insitu”. 

 

As camadas da fundação da barragem foram modeladas por uma malha de 

elementos quadrados e triangulares com lados de 1,0m.  Adotou-se um único material 

para representar as camadas da fundação com comportamento linear elástico, peso 

específico saturado igual a 18kN/m3, módulo de elasticidade igual a 200MPa e 

coeficiente de Poisson de 0,33. 

 

Como condição de contorno, foram consideradas extremidades laterais fixas 

(apoios fixos em x) e limite inferior da malha com apoios fixos em x e y. A Figura 3.27 

apresenta a modelagem com os materiais de fundação, a água no nível do terreno e as 

condições de contorno nas extremidades. 

 

 

Figura 3.27. Modelagem da fundação da barragem – Análise de tensões in situ. 

 

 

 Análises fase Final de Construção  

 

Para a definição das tensões e deformações esperadas após a construção da 

barragem, foi utilizado o módulo SIGMA/W do programa GEOSTUDIO 2007, com 

uma análise do tipo “Load/Deformation”.  O estado inicial de tensões foi adotado igual 

ao estado resultante das análises de tensões in situ. Foram mantidas as mesmas 

condições de contorno da malha, constituída por um único material elástico linear com 

os parâmetros geotécnicos adotados na análise anterior.  
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Uma vez obtido o estado de tensão para fase de construção, foi realizada uma 

redistribuição das tensões em função da resistência dos materiais por meio de uma 

análise do tipo “stress redistribution”.  Para esta análise, o maciço de fundação foi 

considerado do tipo elasto-plástico, com parâmetros efetivos de resistência, 

possibilitando assim a redistribuição do excesso de tensão das regiões plastificadas. 

Foram mantidas as mesmas condições de contorno da malha, apoios fixos no eixo x nas 

laterais e fixos nos eixos x e y no limite inferior da análise. A Figura 3.28 ilustra a 

malha e condições de contorno adotadas para as análises na fase de final de construção. 

 

 

Figura 3.28. Modelagem da fundação da barragem – Análise de final de construção. 

 

 

 Análises fase de Operação 

 

Para simular o carregamento devido ao enchimento do reservatório e o 

estabelecimento de um regime de fluxo estacionário, o módulo SIGMA da 

GEOSTUDIO oferece duas opções: 

 

i.  Análise do tipo “coupled”, a qual permite a análise simultânea do fluxo 

e as tensões e deformações associadas às variações de poropressão;  

 

ii.  Análise do tipo “volume change”, que calcula a variação volumétrica em 

função da variação de proropressão obtida separadamente em uma análise 

SEEP/W. Neste tipo de análise, o modulo SIGMA/W formula e resolve as 

equações de deslocamento e poropressão, considerando a variação de 

poropressão oriunda da análise SEEP/W como uma condição de contorno. 
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Inicialmente, para análise do problema em questão, foi utilizada a primeira opção 

correspondente à análise do tipo “coupled”. No entanto, devido à complexidade do 

problema, o processamento numérico se mostrou muito demorado e, muitas vezes, 

superando a capacidade da máquina.  

 

Optou-se portanto pela realização das análises desacopladas, sendo a análise de 

fluxo realizada com o módulo SEEP/W e a análise de deformações executada com o 

SIGMA/W. 

Importante ressaltar que os resultados das análises realizadas com as duas 

metodologias foram comparados e as saídas foram consideradas praticamente idênticas, 

corroborando a opção de se desenvolver as análises de forma desacoplada. 

 

A descrição detalhada dos dados de entrada da análise de fluxo é apresentada no 

item 4.1. Para a análise SIGMA/W, foram utilizados materiais do tipo linear elásticos 

com parâmetros efetivos com variação de poropressão, conforme apresentado na Tabela 

3.13. 

 

Tabela 3.13. Parâmetros dos materiais de fundação utilizados para a análise tipo 

“volume change”. 

 

 

Como condição de contorno, foram mantidos os apoios fixos no eixo x nas laterais 

e fixos nos eixos x e y no limite inferior da malha de elementos finitos. Foi ainda 

inserido como condição de contorno o carregamento oriundo do reservatório na face de 

montante da barragem e no fundo do reservatório como uma tensão hidrostática relativa 

Material 

Módulo de 

elasticidade    

E (MPa) 

Peso 

específico 

saturado  

sat  

(kN/m³) 

Coeficiente 

de Poisson 

ѵ 

Coeficiente de 

permeabilidade 

K (m/s) 

Siltito argiloso 200 18 0,33 1.10
-7

 

Siltito argiloso com clastos 200 18 0,33 1.10
-6

 

Conglomerado brechoso de 

matriz arenosa 
200 18 0,33 5.10

-6
 

Clastos com matriz arenosa 200 18 0,33 1.10
-5
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à elevação 264,5m e a jusante relativa à elevação 249,0m. A Figura 3.29 ilustra a malha 

com as condições adotadas para a simulação.  

 

As tensões e poropressões iniciais foram obtidas do resultado da análise de 

redistribuição de tensões para fase de final de construção. As poropressões obtidas na 

análise de fluxo SEEP/W foram utilizadas como condição de poropressão final da 

análise. 

 

 

Figura 3.29. Modelagem da fundação da barragem – Análise de operação. 

 

3.4 Análises Paramétricas 

 

Visando obter os fatores de segurança parciais em relação aos parâmetros de 

resistência adotados, optou-se pela elaboração de um estudo paramétrico da fundação da 

barragem na fase de operação. O estudo consistiu na variação dos parâmetros de 

resistência das análises de redistribuição de tensões com o objetivo de identificar o 

processo de plastificação da fundação. A condição de plastificação assim obtida é 

comparada com análises de estabilidade ao deslizamento, elaboradas com o auxílio da 

ferramenta SLOPE/W, utilizando as tensões já redistribuídas das análises SIGMA/W. 

  

Portanto, os estudos paramétricos foram realizados considerando as seguintes 

etapas: 

i. Determinação dos estados de tensões da fundação da barragem obtidos na 

simulação com o programa SIGMA/W na fase de operação em função da 

variação de parâmetros de resistência do maciço; 



69 

 

 

 

ii. Determinação dos fatores de segurança por meio de análises de estabilidade 

ao deslizamento, realizadas com o programa SLOPE/W;  

ii. Comparação dos estados de tensões e plastificação determinados com 

SIGMA/W com os fatores de segurança obtidos através do SLOPE/W. 

 

Nas análises paramétricas optou-se por fixar o ângulo de atrito em 25
o
, o que 

representa um fator de segurança em relação ao ângulo de atrito de projeto (35
o
) igual a  

1,4 e reduzir sucessivamente o valor da coesão até obter-se um fator de segurança na 

análise SLOPE/W próximo a 1, indicando a ruptura da fundação ao longo de um plano 

de deslizamento. 

 

É importante ressaltar que para a elaboração das análises de estabilidade ao 

deslizamento, foi acionado o modo passivo (“passive mode”), permitindo que o 

programa considere a mudança de direção das forças de resistência para o caso passivo 

automaticamente. 

 

 Inicialmente foi verificada a condição de estabilidade com os parâmetros de 

projeto sendo 80kPa de coesão e 35
o 

de ângulo de atrito. Com estes valores foram 

elaboradas duas análises de estabilidade, adotadas como condição de referência: 

 

 i. Superfície circular, que é tomada constante para as análises paramétricas, 

 ii. Superfície otimizada, determinada com a opção de otimização do traçado de 

 superfície (“optimize critical slip surface location”) do programa SLOPE/W. 
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4 APRESENTAÇÃO DOS RESULTADOS 

 

 

 

Esse capítulo apresenta os resultados obtidos nas análises de estabilidade da 

barragem pelo método analítico considerando a estrutura e fundação como elementos 

rígidos. Posteriormente são apresentados os resultados das simulações numéricas sendo 

estes comparados com os resultados dos estudos analíticos. Também são apresentados 

os resultados da análise paramétrica de estabilidade da barragem pela simulação 

numérica com a definição dos fatores de segurança parciais dos parâmetros de 

resistência (c) e () obtidos através dos ensaios de laboratório. 

 

4.1 Análise de Estabilidade Por Método Analítico 

 

As condições de estabilidade da barragem foram estudadas inicialmente adotando-

se o método analítico tradicional, com a determinação do fator de segurança quanto ao 

tombamento, deslizamento e tensões máximas na fundação. 

 

4.1.1 Definição da tensão admissível 

 

Levando em consideração a baixa resistência da rocha de fundação da barragem, 

optou-se pela determinação da capacidade de carga da fundação (    ) com base na 

metodologia proposta por ZHANG & EINSTEN (1998). 

 

A resistência à compressão uniaxial (qu) foi obtida com base na Equação 2.7, 

resultando em 307 kPa e a capacidade de suporte última (qult) de 1660 kPa foi 

determinada com a Equação 2.8. Adotando um fator de segurança igual a 3 tem-se a 

tensão admissível de 554 kPa. 
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4.1.2 Forças atuantes 

 

As forças solicitantes que atuam na barragem para todas as condições de 

carregamento são apresentadas na Figura 4.1 e correspondem a: 

 - Ewh: Empuxo hidrostático horizontal = 
 

 
    ; 

 - Ewv: Empuxo hidrostático vertical =     ; 

 - PEW: Carga horizontal d’água devido ao sismo = 
 

  
      ; 

 - W: Peso próprio da barragem =         ; 

 - U: Subpressão da água na fundação =         ; 

 - Hsismo: Carga horizontal atuando na barragem devido ao sismo =    ; 

 - Vsismo: Carga vertical atuando na barragem devido ao sismo =    ; 

 - kh: coeficiente sísmico horizontal; 

 - kv: coeficiente sísmico vertical. 

 

 

 

Figura 4.1. Esquema de forças atuantes na barragem. 

 

 

A galeria de drenagem encontra-se na cota 248,5m. A redução na subpressão é 

estimada através da seguinte equação (USACE, 2005): 

 

W 
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               *
  

       
+                                                                        4.1 

 

Com: 

U1 = ϒw H1         4.2 

U2 = ϒw H2         4.3 

 

Onde: 

e : eficiência do dreno; 

U4 : maior valor entre U2 e ϒw H3. 

 

A Tabela 4.1 sumaria os valores dos parâmetros comuns da condições de 

carregamentos, consideradas nesta pesquisa. 

  

Tabela 4.1. Parâmetros da barragem comuns às condições de carregamento analisadas. 

Parâmetro Valor 

Volume unitário (m
3
) 202,2 

Peso unitário (t) 485,28 

Comprimento da base (m) 16,95 

Eficiência do dreno 0,5 

Cota do dreno (m) 248,5 

Distância do dreno (m) 4,75 

 

4.1.3 Condição de carregamento de final de construção 

 

Na condição de carregamento em final de construção, a única verificação de 

estabilidade a ser realizada é representada pela tensão na fundação, uma vez que a 

verificação quanto ao deslizamento e flutuação não se aplicam. Desta forma, a Tabela 

4.2 apresenta os valores de tensão na fundação para montante e jusante da barragem. 

Observa-se que os valores de tensão na base são inferiores à tensão admissível e 

resultam em fundação completamente comprimida. 
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Tabela 4.2. Verificação da Tensão na Fundação - Final de construção. 

 Tensão na base (kPa) % Área comprimida 

Montante 437,8 < 637,1 (1.15 x qadm) 
100 

Jusante 134,8 < 637,1 (1.15 x qadm) 

 

 

4.1.4 Condição de carregamento de operação 

 

A Tabela 4.3 apresenta os carregamentos atuantes para a condição de operação. 

Nesta condição de carregamento é possível analisar a estabilidade quanto ao 

deslizamento, resumida na Tabela 4.4 e a estabilidade quanto à flutuação, apresentada 

na Tabela 4.5. 

 

Tabela 4.3. Parâmetros e carregamentos atuantes na condição de operação. 

Parâmetro Valor 

Nível de Água de Montante (m) 264,5 

Nível de Água de Jusante (m) 255,85 

H1 (m) 17,5 

H2 (m) 8,85 

Vw1 (m
3
) 1,5 

Vw2 (m
3
) 19,5 

Vw3 (m
3
) 16,13 

W (t) 485,28 

EWH1 (t) 153,13 

EWH2 (t) 39,16 

EWV1 (t) 1,5 

EWV2 (t) 19,5 

EWV3 (t) 16,13 

U (t) 196,93 
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Tabela 4.4. Verificação quanto ao deslizamento – Condição de Operação. 

Parâmetro Valor 

N (t) 325,48 

T (t) 113,97 

FSd 3,19 > 2 (mínimo admissível) 

 

 

Tabela 4.5. Verificação quanto à flutuação – Condição de Operação. 

Parâmetro Valor 

Ws (t) 485,28 

Wc (t) - 

S (t) - 

U (t) 196,93 

WG (t) 37,13 

FSf 3,04 > 1.3 (mínimo admissível) 

 

 

A análise das tensões atuantes na base da fundação é apresentada na Tabela 4.6, 

onde se observa que os valores obtidos são significativamente inferiores à tensão 

admissível de projeto. 

 

Tabela 4.6. Verificação da tensão na fundação – Condição de Operação. 

 Tensão na base (t/m
2
) % Área comprimida 

Montante 155,8 < 554,1(qadm) 
100 

Jusante 228,2 < 554,1 (qadm) 

 

 

4.2 Análise de Fluxo 

 

Os resultados da análise de fluxo são apresentados na Figura 4.2. As curvas 

representam a cota piezométrica estabelecida após o estabelecimento de um regime de 

fluxo estacionário. 
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É possível observar a influência das camadas mais permeáveis da fundação, com a 

concentração dos vetores de fluxo, principalmente na camada constituída pelos 

depósitos fluvias a fluvio-aluviais a fluvio-lacustres, polimictitos com clastos de matriz 

arenosa– H4/H5. Isto era esperado tendo em vista a elevada permeabilidade deste 

material. 

 

 

Figura 4.2. Resultados da análise de fluxo da fundação da barragem. 

 

 

Também é possível notar a influência da cortina de drenagem, com a concentração 

de perda de carga a montante da mesma, e o estabelecimento de uma subpressão na 

fundação da barragem no alinhamento da cortina, equivalente à elevação 252,0m 

indicando a eficiência de 50%, conforme citado anteriormente. 

 

Nota-se também que a camada superficial de siltito argiloso de baixa 

permeabilidade se transforma em um grande tapete impermeável a montante, resultando 

em uma baixa vazão de percolação inferior a 0,5 l/min/m e uma concentração de perda 

de carga dentro desta camada de siltito argiloso. Isto se deve à diferença de valores de 

permeabilidade desta camada quando comparada às camadas de permeabilidades 

elevadas presentes em profundidades superiores a 10m. 
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A influência da cortina de drenagem mantém o gradiente máximo de saída a 

jusante abaixo de 1,0, valor considerado muito baixo para contribuir para ocorrência de 

piping em solos coesivos. 

4.3 Análises de Tensão In Situ 

 

A Figura 4.4 apresenta os resultados obtidos das análises da fundação da 

barragem para a estimativa das tensões in situ. Conforme observado, os resultados da 

análise in situ estão de acordo com o esperado. Considerando que o programa adota o 

peso específico da água igual a 9,81kN/m³ e que os materiais de fundação possuem peso 

específico de 18kN/m³ e coeficiente de Poisson de 0,33, as análises fornecem um 

coeficiente de empuxo no repouso (k0) de aproximadamente 0,5. 

 

 

 

(a) Distribuição de poropressão 

 

(b) Distribuição de tensão vertical efetiva 

 

 

(c) Distribuição de tensão horizontal efetiva 
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Figura 4.3. Resultados das análises de tensões in situ. 

 

4.4  Análises de Final de Construção 

 

Conforme descrito na metodologia, para avaliação das tensões e deformações no 

período construtivo, foram utilizadas duas análise SIGMA/W, sendo a primeira uma 

análise do tipo stress/strain com a inclusão do carregamento imposto pela construção da 

barragem e a segunda uma análise do tipo stress redestribution, onde são redistribuídas 

as tensões em função de eventuais pontos de plastificação na fundação. 

 

 Optou-se por apresentar apenas os resultados da última análise, já que estes são 

mais refinados, uma vez que consideram um comportamento elasto-plástico dos 

materiais.  

 

As Figuras 4.4 e 4.5 apresentam os principais resultados das análises de fase de 

final de construção correspondentes a distribuição das tensões verticais efetivas. 

Observa-se uma concentração de tensões nas extremidades de montante e jusante da 

barragem, com valores de 600kPa e 300kPa, respectivamente. Estes valores são muito 

superiores aos obtidos por meio de método analítico, no qual foram obtidas tensões 

efetivas a montante e a jusante de 438kPa e 135kPa, respectivamente. Este resultado 

corrobora as conclusões apresentadas por JANSEN (1988), referentes às concentrações 

de tensões nas extremidades da estrutura junto à fundação, visto a elevada 

deformabilidade do maciço de fundação em comparação com o concreto da barragem. 

 

 

 

Figura 4.4. Distribuição de tensão vertical efetiva – Fase de final de construção. 
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Figura 4.5. Detalhe da distribuição de tensão vertical efetiva – Fase de final de 

construção. 

 

 

A Figura 4.6 apresenta a distribuição dos recalques previstos para a fase de final 

de construção, indicando recalques máximos da ordem de 4,0cm a montante e 3,0cm a 

jusante. 

 

Figura 4.6. Distribuição de recalques - Fase de final de construção. 
 

 

As deformações volumétricas decorrentes da construção da barragem são 

apresentadas nas Figuras 4.7 e 4.8 e indicam uma maior deformação volumétrica da 

fundação junto ao paramento de montante (0,14%), onde foram também observadas as 

maiores tensões verticais efetivas. 
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Figura 4.7. Distribuição de deformação volumétrica – Fase de final de construção. 
 

 

 

 

Figura 4.8. Detalhe da distribuição de deformação volumétrica – Fase de final de 

construção. 

 

 

 

Em função do modelo constitutivo elasto-plástico atribuído aos materiais de 

fundação, é possível visualizar os pontos onde as tensões efetivas desenvolvidas em 

função do carregamento superam a resistência do material. Estes pontos estão 

representados em amarelo na Figura 4.9 que mostra apenas uma zona reduzida de 

plastificação sob o pé de montante da barragem, onde foram também observadas as 

maiores tensões e deformações. 
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Figura 4.9. Zonas de plastificação na fundação - Fase de final de construção. 

 

 

4.5  Análises de Fase de operação 

 

As análises de fase de operação forneceram a distribuição de tensões verticais 

efetivas desenvolvidas após o enchimento do reservatório, conforme apresentado nas 

Figuras 4.10 e 4.11. Pode-se observar a concentração de tensão nas bordas da estrutura e 

um reduzido aumento de tensão sob o bordo de jusante da barragem (350kPa) e uma 

grande redução de tensão a montante (250kPa), quando comparadas com as tensões da 

fase de final de construção. Estes valores são muito superiores aos obtidos de método 

analítico, onde se obteve tensões verticais efetivas a montante e a jusante de 156kPa e 

228kPa, respectivamente. 

 

A variação no estado de tensão efetiva causada pelo enchimento do reservatório é 

função da: (i) Elevação da poropressão, que reduz a tensão efetiva principalmente junto 

do paramento de montante, onde a subpressão é maior, e (ii) Aplicação do carregamento 

horizontal (reservatório) na face de montante da barragem, que gera um momento no 

sentido anti-horário, ocasionando um esforço de compressão na fundação a jusante e 

reduzindo as tensões a montante. 
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Figura 4.10. Distribuição de tensão vertical efetiva – Fase de operação. 

 

 

 

Figura 4.11. Detalhe da distribuição de tensão vertical efetiva – Fase de operação. 

 

 

Com relação aos deslocamentos verticais finais após o estabelecimento do regime 

de fluxo estacionário em função do enchimento do reservatório, pode-se observar na 

Figura 4.12 recalques máximos de aproximadamente 3,5cm a montante e 2,5cm a 

jusante. 

 

É importante destacar a ocorrência de recalques no fundo do reservatório, 

possivelmente explicado pelo fluxo descendente nesta região. Ressalta-se a tendência de 

diminuição deste recalque com o afastamento do paramento de montante. A mesma 

tendência é verificada no caso de afastamento do paramento de jusante, com recalques 

que diminuem, apresentando inclusive deslocamentos para cima da ordem de 1cm.  
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Figura 4.12. Distribuição de recalques – Fase de operação. 

 

 

As deformações volumétricas previstas para a fundação da barragem no período 

de operação são apresentadas nas Figuras 4.13 e 4.14. Observa-se a concentração de 

deformação junto ao paramento de jusante, região na qual também se identifica a 

plastificação do material conforme os resultados de redistribuição de tensões, 

apresentados na Figura 4.15. 

 

 

Figura 4.13. Distribuição de deformação volumétrica – Fase de operação. 

 

 

Figura 4.14. Detalhe da distribuição de deformação volumétrica – Fase de operação. 
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Figura 4.15.  Zonas de plastificação na fundação -  Fase de operação. 

 

 

Os resultados obtidos nas modelagens numéricas são previsões de comportamento 

da fundação baseados no modelo constitutivo elasto-plástico assumido para o material 

do maciço e nos parâmetros de resistência e deformabilidade obtidos através dos ensaios 

de campo e laboratório.  

 

Tais previsões não podem ser validadas com resultados de instrumentação da 

obra, uma vez que ela ainda não executada. Entretanto, seus resultados quando 

comparados com os resultados obtidos através da metodologia analítica se mostram 

mais coerentes com o comportamento esperado para a distribuição das tensões na 

fundação. Vale notar que a metodologia analítica considera uma distribuição linear das 

tensões limitadas pela projeção da estrutura, devido ao fato da fundação ser adotada 

rígida. Na realidade, a fundação é deformável e, portanto, a distribuição das tensões 

oriundas do carregamento da barragem vão além das fronteiras da projeção da estrutura, 

conforme indicado nas modelagens numéricas. 

 

No caso de maciços de rochas sãs e duras com rigidez muito elevada, a 

consideração da deformabilidade da fundação se torna insignificante já que é muito 

superior à deformabilidade da barragem. No entanto, quando se trata de rochas brandas, 

a deformabilidade da fundação pode ser até 100 vezes menor que a deformabilidade da 

barragem, tornando a metodologia analítica inadequada para a avaliação das condições 

de segurança global da estrutura. 
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A possibilidade de desenvolvimento das zonas de plastificação do material de 

fundação em função da adoção de um modelo constitutivo elasto-plástico permite uma 

análise qualitativa das condições de segurança, uma vez que o processo de 

instabilização da barragem em função da ruptura da fundação se dá através da 

plastificação de uma determinada região, que evolui para a formação de uma superfície 

potencial de ruptura. 

 

4.6 Análise Paramétrica 

 

Para a elaboração da análise paramétrica, inicialmente foi verificada a condição de 

estabilidade e plastificação da fundação com os parâmetros de projeto c=80kPa e =35
o
. 

Com estes valores foram elaboradas análises de estabilidade com o auxílio do programa 

GEOSLOPE, considerando duas superfícies potenciais de ruptura, adotadas como 

condição de referência: 

 

i. Superfície circular, que é tomada constante para as análises paramétricas, 

apresentada na Figura 4.16; 

ii. Superfície otimizada, determinada com a opção de otimização do traçado de 

 superfície (“optimize critical slip surface location”) do programa SLOPE/W, 

apresentada na Figura 4.17. 

 

As análises de estabilidade consideradas como referência forneceram fatores de 

segurança iguais a 2,43 e 2,35 para superfície circular e otimizada, respectivamente 

conforme apresentado nas Figuras 4.16 e 4.17. Tais resultados indicam que o contato 

entre a barragem e a fundação não é a superfície preferencial de ruptura conforme 

considerado no estudo numérico analítico que forneceu um fator de segurança ao 

deslizamento de 3,19. No entanto, os fatores de segurança obtidos na simulação 

numérica são superiores ao mínimo (FS > 2) recomendado pela USACE (1995). 

 

Conforme já observado na Figura 4.15, existem apenas dois pequenos pontos de 

plastificação na fundação junto às extremidades da barragem, confirmando o baixo risco 

de ruptura pela fundação. 
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Figura 4.16. Análise de estabilidade com superfície circular e parâmetros de projeto – c 

= 80kPa e  = 35º. 

 

 

 

Figura 4.17. Análise de estabilidade com superfície otimizada e parâmetros de projeto – 

c = 80kPa e  = 35º. 
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Conforme mencionado, para a avaliação do fator de segurança parcial dos 

parâmetros de resistência de projeto do material, foi realizado um estudo paramétrico 

com a redução dos parâmetros de resistência até a plastificação generalizada da 

fundação da barragem e estabelecimento de um fator de segurança ao deslizamento 

próximo a 1. 

 

Para a elaboração do estudo paramétrico, optou-se pela fixação do ângulo de atrito 

em 25º, referente à um fator de segurança (FS igual a 1,4 e a redução gradativa do 

valor de coesão até a plastificação de uma determinada região com a formação de uma 

superfície potencial de ruptura e a indicação de fator de segurança ao deslizamento 

próximo a 1. Os fatores de segurança obtidos nas análises de estabilidade com a 

ferramenta GEOSLOPE/W são apresentados de forma resumida na Tabela 4.7. As 

saídas das análises são apresentadas nas Figuras 4.18 a 4.23. 

 

Tabela 4.7. Resumo dos resultados da análise paramétrica 

Coesão 

reduzida 

de FSc           

 

c* (kPa) 

Ângulo de 

atrito 

reduzido de 

FS

* (
o
) 

FSc FS 

Fator de segurança ao deslizamento 

Superfície circular Superfície otimizada 

80,0 35,0 1,0 1,0 2,43 2,35 

40,0 25,0 2,0 1,4 1,37 1,28 

26,7 25,0 3,0 1,4 1,19 1,06 
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Figura 4.18. Tensões efetivas verticais e plastificação – c* = 40kPa  * = 25
o
. 

 

  

 

Figura 4.19.  Análise de estabilidade com superfície circular - c* = 40kPa  * = 25
o
. 
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Figura 4.20. Análise de estabilidade com superfície otimizada  - c* = 40kPa  * = 25
o
. 

 

 

 

Figura 4.21. Tensões efetivas verticais e plastificação - c* = 26,7kPa  * = 25
o
. 
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Figura 4.22. Análise de estabilidade com superfície circular - c* = 26,7kPa  * = 25
o
. 

 

  

 

Figura 4.23.  Análise de estabilidade com superfície otimizada - c* = 26,7kPa  * = 25
o
. 

 

As Figuras 4.15, 4.18 e 4.21 permitem observar a evolução da plastificação e 

redistribuições das tensões em função da redução dos parâmetros de resistência do 

maciço. A plastificação da fundação se desenvolve das extremidades para o centro da 

barragem, e as tensões também se concentram do centro da barragem à medida que se 

redistribuem as tensões não resistidas pelas extremidades. 
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As análises de estabilidade por meio da ferramenta SLOPE/W no estudo 

paramétrico possibilitaram a avaliação quantitativa das condições de segurança da 

fundação da barragem e não apenas uma avaliação qualitativa visual da plastificação da 

fundação, tornando menos subjetiva a identificação do desenvolvimento da ruptura. 

 

Nas análises com c* = 26,7kPa  * = 25
o
, apresentadas nas Figuras 4.21, 4.22 e 

4.23, a comparação entre os fatores de segurança obtidos a partir da superfície circular 

pré definida e da superfície otimizada aponta um melhor ajuste da segunda opção, visto 

que a simulação mostra uma plastificação generalizada da fundação, mais coerente com 

um fator de segurança mais baixo e próximo a 1, indicando a iminência da ruptura da 

fundação com o deslizamento para jusante conforme a superfície apresentada na Figura 

4.23. 

 

Com base no estudo paramétrico apresentado, pode-se concluir que os parâmetros 

de resistência de projeto (c = 80kPa e  = 35º), equivalentes ao limite inferior dos 

resultados obtidos dos ensaios triaxiais, correspondem a fatores de segurança para a 

coesão (FSc) igual a 3,0 e para o ângulo de atrito (FS igual a 1,4.  

 

 Os resultados apresentados neste capítulo indicam que a barragem apresenta 

comportamento satisfatório frente às fases de execução e operação da barragem, 

considerando a metodologia analítica e a metodologia numérica com o método dos 

elementos finitos. É importante destacar que as análises pelo método dos elementos 

finitos apresentaram uma distribuição de tensões na fundação diferentes das obtidas pela 

metodologia analítica e mais coerente com o comportamento esperado, em função da 

alta deformabilidade do material de fundação não considerada na metodologia analítica. 

 

 O emprego da modelagem numérica e do estudo paramétrico possibilitou uma 

avaliação mais detalhada das condições de segurança global da barragem/fundação 

quando comparada com o método analítico. Ressalta-se que, neste segundo método, a 

segurança em relação à possível ruptura da fundação se dá através da definição de uma 

tensão máxima admissível para a fundação, obtida através de métodos analíticos ou 
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semi empíricos, que tornam difícil a consideração das condições de contorno impostas 

pela construção e operação da barragem. Geralmente esta avaliação não é determinante 

para barragens de gravidade de concreto fundadas em rochas duras, em virtude das altas 

resistências apresentadas pela fundação, na maioria das vezes superiores até à 

resistência do concreto. No entanto no âmbito das rochas brandas, tal verificação se 

torna extremamente importante e, muitas vezes, decisiva na geometria final da 

barragem. 

 

 As análises de estabilidade desenvolvidas com a ferramenta SLOPE/W 

indicaram que o plano de deslizamento preferencial passa pela fundação com geometria 

semelhante à sugerida por TERZAGHI (1943), e indica fator de segurança de cerca de 

24% inferior ao encontrado no método analítico, que considera o contato entre a 

barragem e o material de fundação como superfície de deslizamento. 

 

Quanto aos fatores de segurança parciais dos parâmetros de resistência, conforme 

citado por ROCHA (1978), usualmente os valores de (FS) são inferiores aos do (FSc), 

pois a dispersão dos valores do ângulo de atrito () é significativamente menor do que a 

dispersão dos valores de coesão (c). Vale notar ainda que os valores comumente 

adotados para os fatores de segurança parciais são de 1,5 a 2 para (FS e 3 a 5 para 

(FSc).  

 

Sob a luz destas considerações, pode-se concluir que os fatores de segurança 

parciais dos parâmetros de resistência, correspondentes a (FSc) = 3,0 e (FS1,4, 

obtidos através do estudo paramétrico, são ligeiramente inferiores aos sugeridos por 

ROCHA (1978). No entanto é importante salientar que estes fatores de segurança têm 

como referência os parâmetros de projeto, obtidos a partir do limite inferior dos 

resultados dos ensaios triaxiais e, portanto, podem ser considerados satisfatórios. 
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5 CONCLUSÕES E RECOMENDAÇÕES 

 

 

 

A interpretação dos ensaios geotécnicos executados no siltito de fundação da 

barragem possibilitou a definição de um comportamento compatível com o de outras 

rochas brandas e solos rijos reportados pela bibliografia. Foi adotado o modelo 

constitutivo linear elástico para o material levando em consideração as baixas tensões 

induzidas pelo carregamento da barragem, garantido um comportamento consistente 

com a primeira zona de trabalho, ou seja antes da primeira ruptura referente à perda da 

cimentação.  

 

As análises de estabilidade convencionais forneceram fatores de segurança ao 

tombamento, deslizamento e tensões na fundação superiores aos recomendados pela 

USACE (1995), indicando que a estrutura da barragem é estável frente aos critérios 

citados para as fases de construção e operação.  

 

As modelagens numéricas possibilitaram a verificação das condições de trabalho e 

segurança da fundação da barragem, assumindo-se um modelo constitutivo elasto-

plástico para o material de fundação e parâmetros de resistência e deformabilidade 

obtidos através dos ensaios de campo e laboratório.  

 

Os resultados obtidos com modelagem numérica foram mais consistentes do que 

os resultados obtidos com a metodologia analítica e se aproximam do comportamento 

esperado de distribuição das tensões na fundação. A metodologia analítica considera 

uma distribuição linear das tensões limitadas pela projeção da estrutura devido à adoção 

da hipótese de fundação rígida. Na realidade a fundação é deformável e, portanto, a 

distribuição das tensões oriundas do carregamento da barragem ultrapassa as fronteiras 

da projeção da estrutura, conforme indicado nas modelagens numéricas.  

 

As análises de tensão deformação indicaram ainda recalques máximos da ordem 

de 4cm, que apesar de expressivos, podem ser considerados satisfatórios, uma vez que a 
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maior marte dos recalques ocorre durante o período construtivo e de forma homogênea 

entre os blocos da barragem.  

 

A utilização das análises de estabilidade através da ferramenta SLOPE/W no 

estudo paramétrico, possibilitou a avaliação quantitativa das condições de segurança da 

fundação da barragem e não apenas uma avaliação qualitativa visual da plastificação da 

fundação, tornando menos subjetiva a identificação da iminência da ruptura. 

 

A metodologia de definição dos fatores de segurança parciais dos parâmetros de 

resistência representada pelo estudo paramétrico se mostrou adequada, indicando fatores 

de segurança de (FSc) = 3,00 e (FS1,40 para os parâmetros de projeto e de (FSc) = 

3,75 e (FS1,64 para os parâmetros médios obtidos dos ensaios triaxiais.  

 

O emprego da modelagem numérica e estudo paramétrico possibilitou uma 

avaliação mais detalhada das condições de segurança global da barragem/fundação 

quando comparado com o método analítico, visto que consideram as condições de 

contorno impostas pela construção e operação da barragem e a variação de rigidezes do 

maciço de fundação e estrutura da barragem.  

 

Finalmente, sugere-se para pesquisas futuras: 

 i. Avaliação da anisotropia na deformabilidade e resistência do siltito e a 

 verificação de sua influência nas análises numéricas; 

ii. Verificação das condições de estabilidade da barragem frente às solicitações 

 sísmicas; 

iii. Comparação dos resultados obtidos com as simulações numéricas com 

 resultados de instrumentação de barragems em rochas branadas; 

iv. Avaliação de outros modelos constitutivos para o material de fundação nas 

 simulações numéricas e comparação de comportamentos sob condições 

próximas  à ruptura. 
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