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Editorial

O presente volume da revista Geotecnia € o Ultimo como "Revista da Sociedade Portuguesa de
Geotecnia". A partir do nimero de Mar¢o de 2007, o ndmero 109, a Revista Geotecnia serd uma
"Revista Luso-Brasileira de Geotecnia", editada conjuntamente pela Sociedade Portuguesa de Geo-
tecnia (SPG), pela Associacdo Brasileira de Mecénica dos Solos e Engenharia Geotécnica (ABMS)
e pela Associagdo Brasileira de Geologia de Engenharia (ABGE).

Assim, o presente nimero da revista ndo é de despedida, mas sim o simples fechar de um ciclo, ini-
ciado em 1971, e o estimulante iniciar de outro, agora com uma contribui¢do mais efectiva da co-
munidade geotécnica Brasileira. Mais efectiva, por na realidade essa contribuicao existir jd actual-
mente, com diversos trabalhos de colegas Brasileiros publicados, que tém escolhido, como o0s
Portugueses, a revista Geotecnia para divulgar os seus trabalhos em lingua Portuguesa.

Esta evolucdo é acompanhada por uma outra: a passagem da revista Solos e Rochas (Soils and
Rocks) para uma revista internacional, em lingua inglesa, também editada conjuntamente pelas trés
Sociedades.

O acordo entre as trés Sociedades permitird, assim, a concentracio dos seus esfor¢os em duas publi-
cacdes: uma em lingua Inglesa, a Soils and Rocks, e outra em lingua Portuguesa, a Geotecnia.
Ambas serdo distribuidas aos sécios das trés Sociedades e serd em ambas aplicado o principio da
paridade quer em termos dos corpos editoriais quer em termos financeiros.

No entanto, por forma a respeitar a tradicio, as origens de cada revista foram tidas em consideragdo
neste acordo. No caso da revista Geotecnia, o titulo é pertenca da SPG e continuard sediada em
Portugal, sendo o seu Director indicado por Portugal e o seu Sub-Director pelo Brasil. O principio
correspondente € aplicado a Soils and Rocks.

As perspectivas sdo, assim, que o empenho conjunto das trés Sociedades contribua para melhorar
a qualidade da revista Geotecnia.

A actual Direccdo da revista Geotecnia expressa a sua gratiddo a todos os que contribuiram para
fazer da revista da Sociedade Portuguesa de Geotecnia o importante meio de publicacdo que hoje
existe, destacando os seus fundadores, as sucessivas Direc¢des, os membros da Comissdo Editorial,
os Revisores e os Autores dos trabalhos. A todos Muito Obrigado. Finalmente, a actual Direccao
espera, em conjunto com os colegas Brasileiros que a ela se juntario, poder continuar a contar com
a colaboracao de todos quantos contribuiram até hoje, de forma se possivel ainda mais empenhada.

A DIRECCAO DA REVISTA GEOTECNIA
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MODELOS DE ELEMENTOS DISCRETOS
NA ANALISE A ROTURA DE FUNDACOES
DE BARRAGENS DE BETAO - UM MODELO
CONSTITUTIVO DE DESCONTINUIDADE
COM ENFRAQUECIMENTO

Discrete element models applied to failure analysis of concrete
dams’ foundations — a new discontinuity constitutive model

Ricardo Pontes Resende*
José Vieira de Lemos**

RESUMO - Apresenta-se um modelo constitutivo para superficies de descontinuidades, com o objectivo de
melhorar a avaliacdo da seguranga estrutural de barragens de betdo para cendrios de rotura envolvendo a
fundacdo. O modelo considera o enfraquecimento da coesdo e da resisténcia a trac¢do das descontinuidades,
de modo a ter em conta a degradacio que ocorre nas juntas com coesdo e resisténcia a trac¢do (betdo-rocha e
betdo-betdo) e nas superficies de menor resisténcia existentes nos macig¢os de fundagao. O modelo constitutivo
foi inserido num programa de elementos discretos. Faz-se uma comparac@o com resultados experimentais de
ensaios de vigas de betdo com descontinuidade a meio vdo. Apresenta-se ainda a aplicacdo ao estudo da rotura
de uma barragem abdbada com uma falha na fundag@o, considerando a subida do nivel de dgua e um
deslizamento na falha.

SYNOPSIS — A numerical model based on the discrete element method is presented, for the study of dam
foundations in rock masses. A constitutive model for discontinuities was developed, which takes into account
the softening of the cohesive component of shear strength and of the tensile strength. The field of application
of the present model comprises studies of rock engineering structures that require a representation of the
behavior of joints and interfaces, including deterioration and failure processes, namely concrete-rock
interfaces, concrete lift joints in dams, and the propagation of non-persistent joints in rock masses. The
constitutive model for joints was implemented in the discrete element programme 3DEC. A comparison with
results of laboratory tests of fracture of a concrete beam showed a good agreement between numerical and
experimental data. The model was also applied to the study of the safety of a concrete arch dam, for a failure
scenario involving rising of the water level and sliding on a fault in the rock mass.

1- INTRODUCAO
1.1 — Fundacdes de Barragens de Betao

As barragens de betdo exigem fundacdes de baixa deformabilidade e alta resisténcia, sendo
por isso construidas em maci¢os rochosos de boa qualidade, ou seja, macicos simultaneamente
constituidos por material rochoso homogéneo com boa resisténcia e baixa deformabilidade e com
direc¢do de diaclasamento favordvel as solicitacdes impostas pela barragem. Infelizmente, nem

* Bolseiro de Doutoramento, Nicleo de Fundagdes e Obras Subterraneas, Departamento de Barragens de
Betdo, Laboratério Nacional de Engenharia Civil. E-mail: rresende @Inec.pt
** Investigador Coordenador, Nucleo de Modelagdo Matemadtica e Fisica, Departamento de Barragens de
Betdo, Laboratdrio Nacional de Engenharia Civil. E-mail: vlemos@Inec.pt
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sempre € possivel encontrar, nos vales dos rios, os locais que reinem simultaneamente as melhores
caracteristicas para o aproveitamento hidrdulico e um macico de excelente qualidade. De entre as
barragens de betdo, as do tipo abébada, em especial, solicitam as suas funda¢des com grande inten-
sidade, nomeadamente nas zonas que absorvem a maior parte dos impulsos dos arcos da barragem.

A seguranca da barragem tem de ser encarada como um problema de interac¢@o entre o corpo
da barragem e o maci¢o de fundacdo. O facto de os mais graves acidentes envolvendo barragens de
betdo terem sido causados por problemas de diaclasamento na fundacdo (Malpasset, Franca em
1959 e Vajont, Itdlia em 1963) corrobora esta afirmacao.

A caracteristica mais marcante dos macicos rochosos ¢ a sua descontinuidade. A deformabili-
dade e resisténcia dos macicos sdo mais comandadas pelos movimentos que ocorrem nas diaclases
e falhas do que pelas caracteristicas intrinsecas do material rochoso. E, portanto, da maior relevan-
cia a incorporacdo do efeito das descontinuidades nos modelos numéricos usados no estudo do
comportamento do conjunto barragem-fundacdo.

1.2 — Método dos Elementos Discretos

O Método dos Elementos Discretos (MED) (Cundall, 1971) ¢ um método numérico vocacio-
nado para a modelacdo e andlise de meios descontinuos. Pela sua formulagdo e algoritmo de reso-
lugdo € particularmente apropriado para simular comportamentos nao-lineares e processos de rotu-
ra, permitindo acompanhar o enfraquecimento estrutural. O MED foi desenvolvido no ambito do
estudo da estabilidade dos macicos rochosos diaclasados, tendo a sua utilizag¢do sido posteriormen-
te alargada a outras dreas, designadamente ao estudo do comportamento de monumentos histéricos
em alvenaria, ao estudo da mecanica da fractura de materiais continuos quase-frageis como o betdo
e a rocha, ao comportamento de materiais micro-granulares, como por exemplo os solos. A conju-
gacdo do MED com o método dos elementos finitos permitiu alargar a sua aplicacdo a problemas
onde as deformagdes internas dos blocos tém de ser tomadas em conta. Discretizando internamente
os blocos discretos, pode-se aplicar ao seu material os modelos constitutivos adequados a gama de
deformacgdes e tensdes esperada.

O 3DEC (Itasca, 1999) é um programa baseado numa formulagdo tridimensional do MED,
que emprega blocos tridimensionais poliédricos convexos. Os blocos podem ser rigidos ou,
através de uma discretizacdo interna em malhas de tetraedros de deformagdo constante, defor-
maveis (Figura 1). Lemos (1998) implementou uma formulacdo em que os blocos rigidos podem

Fig. 1 — Bloco rigido (esq.) e bloco deformdvel discretizado em malha tetraédrica (centro),
elemento parabdlico de 20 nés (dir.).



ser substituidos por elementos finitos paralelipipédicos de 20 nés (fungdes de forma parabdlicas),
mantendo-se a 16gica de contacto entre estes elementos e os blocos distintos. Esta formulagdo
permite representar os campos de tensdes com maior eficicia usando menor nimero de elementos
do que os que seriam necessarios caso se tivesse de usar elementos tetraédricos. Tem sido utilizada
com excelentes resultados na representagdo de barragens do tipo abdbada, para as quais estes
elementos estdo bem adaptados.

2 - FORMULACAO DO METODO DOS ELEMENTOS DISCRETOS

2.1 — Introducio

No MED, o dominio é representado por um conjunto de blocos que, sob o efeito de forgas in-
ternas e externas, se movimentam no espaco tridimensional, interagindo uns com os outros. O pro-
blema consiste, entdo, na determina¢do do movimento de cada bloco quando submetido a forcas
aplicadas, a forcas de contacto com os outros blocos e a forcas massicas. A solu¢do é obtida resol-
vendo em cada instante as leis do movimento de corpos (representada nas equagdes (1) e (2) para
o movimento de translag¢do e de rotacdo de um bloco rigido):

i o, = (1)
m
W, +a-; = A]/[i 2

N

onde:

* ;€ o vector de posicao do centréide do bloco (i =1,2,3) e o ponto significa a derivada em relacao
a0 tempo;

* w; é o vector de velocidade angular do bloco;

* F; é o somatdrio das forgas aplicadas no centréide do bloco;

* M, é o somatdrio dos momentos aplicados no centréide do bloco;
e [, ¢ o momento de inércia do bloco;

e m é a massa do bloco;

e o € 0 amortecimento do sistema.

Na equacdo (2) foram introduzidas algumas simplifica¢des em relacdo a férmula de Euler que
rege a rotacdo de corpos rigidos: os termos cruzados siao desprezados e o momento de inércia I é
a média dos trés momentos principais de inércia do bloco (esta aproximacao € valida nos problemas
quase estaticos, em que as velocidades sdo pequenas).

A integracdo das equagdes de movimento € feita através de um algoritmo de integracdo
explicita (por diferencas centrais), semelhante ao método de relaxacdo dinamica de resolucdo de
equacdes. O coeficiente de amortecimento o € escolhido de forma adequada ao tipo de problema
em questdo. Nos problemas dindmicos, é usado o coeficiente de amortecimento real do sistema.
Nos problemas estdticos, o amortecimento ndo tem significado fisico real, pelo que pode ser
escolhido de forma a minimizar o tempo de célculo, nomeadamente usando diferentes valores de
amortecimento nas diversas regides do modelo ou amortecimento varidvel ao longo do cdlculo.



1.2 — Modelos de contacto

O ciclo de célculo do MED, resumido na Figura 2, tem um dos seus pontos criticos na deter-
minag@o da forma como os blocos interagem entre si, representada no passo 3. Esta etapa é com-
posta por trés sub-passos:

1. determinam-se os pares de blocos vizinhos;
2. identificam-se os blocos vizinhos que se tocam e o tipo de contacto;
3. determinam-se as forcas de contacto.

Tém sido desenvolvidos algoritmos para determinagdo dos pares de blocos em interac¢do
(sub-passos 1 e 2) que sdo simultaneamente computacionalmente econdémicos e eficientes na
deteccdo e resolug@o dos contactos (Lemos, 1998, 2001).

O passo 3, que consiste na determinacdo de relagdes entre forcas e deslocamentos a nivel dos
contactos, encerra grande parte do potencial de desenvolvimento e adaptacdo a situagdes novas do
MED. As forcas de contacto determinadas s@o, no final do passo 3, transferidas para os centrdides
dos blocos e o seu efeito é somado ao das restantes forcas aplicadas e peso proprio.

@Forgas nos

Forcas nos

centroides

ntact:
contactos dos blocos
Deslocamentos Movimento

nos contactos r: : dos hlocos

Fig. 2 — Ciclo de célculo do Método dos Elementos Discretos.

O programa 3DEC contém os seguintes modelos constitutivos de contacto: eldstico linear,
elasto-plastico com rotura definida pelo critério de Mohr-Coulomb (designado nesta comunicago
por modelo MC1) e ainda o sofisticado modelo Continuous-Yelding. Contudo, o programa nao dis-
pde de nenhum modelo que considere, de forma simples, o enfraquecimento resultante da degrada-
¢do da junta (quer em termos de resisténcia a traccio quer em termos de coesdo), nem que permita
ter em conta a propagagdo de fissuras em material intacto, (Lemos, 2001).

3 - DESENVOLVIMENTO DO MODELO DE CONTACTO

3.1 - Introducao

O modelo desenvolvido (Resende, 2003) teve por base o modelo MC/ existente no programa
3DEC. Como referido, este modelo tem uma formulacdo elasto-plastica com rotura fragil, sendo a



for¢a de corte maxima (F, ) e for¢ca normal maxima de trac¢do (F, ,..) dadas pelo critério de
Mohr-Couloumb, expresso analiticamente pelas condigdes (3) e (4) e graficamente na Figura 3.

F. . =coh- A +F tgp 3)

§F.max

F =—fen-A4, 4)

7,max

onde:

e ¢ é o angulo de atrito do contacto;

e coh é a coesao do contacto;

e ten é a resisténcia a traccio do contacto;
* A, ¢ a drea do contacto.

tenséao 4
tangencial
tg @
coh
19 Drs
teh tenséo norma;l

Fig. 3 — Envolvente de rotura do critério de Mohr-Coulomb.

No modelo MC1, apds a rotura, as for¢as no contacto assumem os valores maximos dados
pelas equagdes (5) e (6).

}d:\',n’lax = f“ﬂc z rg ¢J"€S (5)

Fpmax =0 (6)

onde ¢,,, € o dngulo de atrito residual.

3.2 — Enfraquecimento

Ao modelo MC1 foi adicionada a perda gradual de propriedades apds o pico, nomeadamente da
coesao, resisténcia a trac¢ao e rigidez normal. Esta propriedade dos geomateriais como o betdo, as rochas
e os solos e algumas interfaces, chama-se enfraquecimento. O enfraquecimento foi detectado nos ensaios
de caracterizagdo de materiais e interfaces a partir do momento em que se desenvolveram maquinas de
ensaio de grande rigidez, que permitem controlar a velocidade de deformag@o ap6s o pico. O enfraque-
cimento resulta da propagagido gradual de microfissuras previamente existentes no material, fissuras



essas que vao crescendo e unindo-se com o carregamento, até se transformarem em fissuras macros-
copicas que provocam a ruina do provete. Em algumas estruturas este comportamento é determinan-
te no mecanismo de colapso, como se vera nos exemplos de aplicacio adiante descritos.

Por outro lado, nas descontinuidades do tipo rocha-rocha sem preenchimento, observa-se que a
perda de resisténcia de corte apds o pico pode ser abrupta ou gradual, dependendo principalmente da
rugosidade da interface, das caracteristicas do material e da relac@o entre a tensdo normal aplicada e a
resisténcia do material rochoso. No caso das descontinuidades rochosas com preenchimento € corrente
observar-se enfraquecimento tanto da coesdo como da resisténcia a trac¢do. Finalmente, no caso das in-
terfaces rocha-betdo ou betdo-betdo, ocorre sempre enfraquecimento da coesdo e da resisténcia a trac¢@o.

3.3 — Comportamento da descontinuidade a traccao e ao corte

No modelo desenvolvido, para além da diminuicao da resisténcia, também € considerada a de-
gradacdo da rigidez normal apds o pico. A degradagdo das caracteristicas do material é representada
através de um parametro de dano que assume valores sempre crescentes, desde zero (material in-
tacto) até 1 (destrui¢do do material). Em cada passo de célculo, sdo determinados valores efectivos
para as propriedades: resisténcia a trac¢io (ten,,), rigidez normal (k}, ., e coesdo efectiva (coh,y).

ten, =ten-(1-d;) (7
e =k (L=d})) €))
coh,, =coh-(1-d,) )

onde:

* d;, é o parametro de dano que afecta a resisténcia e rigidez em trac¢do (de 0 a 1);
* d, é o parametro de dano que afecta a coesdo (de 0 a 1);

* k7, é rigidez normal inicial;

* coh é a a coesdo inicial.

Admitiu-se que a rigidez de corte e a rigidez normal em compressdo ndo sdo afectadas pelo
dano, uma vez que os trabalhos experimentais existentes ndo apontam nesse sentido.

As varidveis de dano d;, e d, crescem de forma linear com o carregamento pds-pico, o que
leva a que o ramo de enfraquecimento em tracgao e corte seja também linear. A Figura 4 representa
graficamente o comportamento do modelo. A rigidez em descarga durante o enfraquecimento em

tensdo
normal tensao
de corte
ten | _____ coh+o,xtgd f----
K dexcoh+ O xtg® Jocofcaad
ditxten L /ool oxtge p--fommmmefemD
dn* % kn K ks
abertura deslizamento

Fig. 4 — Modelo de comportamento de descontinuidade: tensio normal (trac¢io) vs. abertura;
tensdo tangencial vs. deslizamento.
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trac¢do (k%) é, como explicitado na equacdo (8), afectada do parametro de dano d7, dirigindo-se o
ramo de descarga sempre para a origem. Se a descarga se converte em movimento de fecho, é
recuperada a rigidez inicial (k,), uma vez que o dano ndo afecta o comportamento a compressao.

3.4 - Interaccio entre enfraquecimento a traccio e ao corte

As ligacdes no interior do material ou nas interfaces modeladas podem ser destruidas por es-
forgos de corte, trac¢d@o ou ambos simultaneamente. Considerou-se assim que a degradagdo das pro-
priedades a trac¢@o se reflecte na coesdo e vice-versa (Lourengo e Rots, 1997). No modelo desen-
volvido, transpds-se este raciocinio para o conceito de energia de fractura disponivel, estabele-
cendo-se que a energia que € necessario fornecer ao material para degradar as suas propriedades
tanto pode resultar de esforcos que provocam tensdes de trac¢do como de corte. Formulou-se esta
interaccdo estabelecendo, em cada contacto, uma proporcionalidade directa entre a resisténcia dis-
ponivel em coesdo e em trac¢do. Os parametros de dano d}, e d; (e, consequentemente, os valores
efectivos da resisténcia a traccio e da coesdo) sdo recalculados em cada passo, de modo a que se
mantém a propor¢ao expressa na equagao:

0t =d = ten,, _ ar:ohgJ1r (10)

ten coh

3.5 — Dilatancia

O modelo desenvolvido ndo inclui o efeito de dilatincia, ndo devido a dificuldades de maior
em termos de formulagdo ou implementacdo do algoritmo, mas porque a dilatancia tem o efeito de
aumentar o nivel de seguranga dos macigos, mas a sua quantificagdo experimental com precisdo
suficiente € pouco frequente. Por outro lado, o seu efeito s6 € significativo se existir uma restricao
efectiva ao movimento de abertura da junta, o que ndo se verifica nas fundagdes de barragens onde
as tensdes normais instaladas sdo baixas. De qualquer modo, o modelo pode ser facilmente alterado
para incluir a dilatancia.

4 — ENSAIO DE ROTURA DE UMA VIGA DE BETAO

4.1 - Introducao

Na primeira aplicagdo, pretendeu-se reproduzir um problema simples, onde o enfraquecimento
tivesse um papel preponderante e para o qual estivessem disponiveis resultados experimentais que
permitissem validar inequivocamente o desempenho do modelo desenvolvido. Havendo relativa-
mente pouco trabalho experimental em descontinuidades rocha-betdo com enfraquecimento da coe-
sdo0 ou da resisténcia a trac¢do, escolheu-se um conjunto de ensaios de vigas de betdo, com um en-
talhe a meio-vao em flexdo pura (Kunieda et al., 2000).

O dispositivo experimental € reproduzido na Figura 5. O betdo das vigas ensaiadas (4 ensaios) tem
um médulo de elasticidade médio de 31,2 GPa e uma resisténcia a trac¢do entre 2,7 e 3,2 MPa. Neste
tipo de ensaio, regista-se um estado de flexao pura a meio vao da viga (esfor¢o transverso nulo), sendo
toda a capacidade de suporte da viga conferida pela resisténcia a trac¢do do contacto betdo-betao.

Nos testes efectuados por Kunieda foram ensaiadas vigas com betdo de idades iguais ou dife-
rentes nas duas metades da viga, tendo-se escolhido um ensaio em que a viga foi betonada de uma
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s6 vez (betdo com a mesma idade em toda a viga). Os autores dos ensaios determinaram as curvas
de enfraquecimento do betdo em trac¢do através de retroandlise pelo método dos elementos finitos.

Disp. transducer ad cell

1~

Clip gauge /" "Disp. transducer

400 200 400

width 200 {rane]
Fig. 5 — Dimensoes, dispositivo de carregamento, de medigdo de deslocamentos
e de abertura de fenda (Kunieda et al., 2000).

4.2 — Modelo numérico

O modelo da viga desenvolvido no 3DEC ¢ apresentado na Figura 6. O modelo tem uma
espessura dez vezes inferior ao protdtipo pois a representagdo do contacto na zona de rotura exige
uma discretizag¢do cuidada na direc¢@o vertical, que a ser estendida a direc¢o transversal resultaria
numa malha desnecessariamente grande, uma vez que, como o comportamento da viga é essencial-
mente plano e, por isso, independente da espessura do modelo, a representagdo da espessura real
da viga é redundante.

E

Fig. 6 — Modelo numérico desenvolvido.

O modelo estd dividido em diversas regides que foram discretizadas numa malha interna de
elementos finitos tetraédricos, com uma dimensio de aproximadamente 2 cm na regido central e 4
cm nas restantes regioes.

A andlise foi efectuada por imposicao de deslocamentos verticais nos pontos B e D, estando
os deslocamentos dos pontos F e G restringidos na direcg@o vertical. A junta real, onde pode ocorrer
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a rotura, corresponde ao trogo C-H. No trogco H-I, correspondente ao entalhe, ndo existe contacto
entre o material dos dois lados da viga. As restantes juntas apenas definem as zonas com diferentes
densidades de malha, tendo-lhes sido atribuida elevada resisténcia e rigidez, de modo a nfo
interferirem na resposta da viga.

Foram efectuados trés cdlculos, nos quais se variou a rigidez pré e pés pico e a resisténcia da
junta a meio-vao, de modo a obter curvas carga-deslocamento que aproximem o melhor possivel
os resultados experimentais. Na Tabela 1 sdo apresentadas as propriedades dos cdlculos numéricos
efectuados com o modelo desenvolvido e com o modelo MC/ (modelo de junta existente no 3DEC
com rotura fragil definida pelo critério de Mohr-Coulomb).

Tabela 1 — Propriedades da junta a meio-vio.

ten k, Ky st
[MPa] [GPa/m] [GPa/m]
MCl1 3,2 31,2 x 10° -
MCSoft A 2,7 31,2x 10° 50
MCSoft B 3,2 31,2x 10° 100

*os valores da coh, k; e kg . ndo sdo relevantes neste cdlculo.

Os conjuntos de pardmetros MCSoft A e B correspondem as aproximagdes da curva tensdo
normal vs. abertura de fenda expressa graficamente na Figura 7, onde é representada a curva de
enfraquecimento fornecida pelos autores dos ensaios e as curvas consideradas nos cdlculos com
enfraquecimento da junta a meio vao. Com o conjunto de parametros B a parte inicial da curva ex-
perimental é melhor aproximada, sendo a resisténcia a tracco e a rigidez de enfraquecimento mais
elevadas que no conjunto A; que considera um valor de energia de fractura mais correcto, represen-
tando melhor o comportamento ao longo de toda a amplitude de aberturas.

MCSoft B

MCSoft A

tensio normal [MPa)

— Experimental

a8

] T T T 1
0 0.02 0.04 0.06 0.08

abertura [mm]

Fig. 7 — Curvas tensdo vs. deslocamento experimentais e numéricas para o enfraquecimento em trac¢ao.

4.3 — Resultados

A Figura 8 apresenta as curvas carga-deslocamento experimental média e as numéricas, para
os varios modelos considerados. Verifica-se que o modelo MCI ¢é claramente inadequado para
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problemas desta natureza, ou seja, quando a resposta da estrutura depende fortemente da resisténcia
pbs-pico do material.

O modelo MCSoft acompanha bem o comportamento da viga em fase eldstica, reproduzindo
correctamente o valor de pico e acompanhando menos satisfatoriamente o comportamento pos-
pico. Verifica-se que, independentemente da aproximagao do ramo de enfraquecimento considerada
(caso A ou B), a resposta do modelo numérico € sempre mais fragil que a do protétipo, o que pode
ser atribuido a evolugdo linear adoptada para os pardmetros de enfraquecimento e a imposicao do
caminho de progressao da fractura.

MCSoft A

Experimental

z

=< o
= MCSoft B
o

5

deslocamento [mm]

Fig. 8 — Curvas carga vs. deslocamento experimentais e numéricas.

5- MODELACAQ DE UMA BARRAGEM ABOBADA DE BETAO COM FALHA
NA FUNDACAO

5.1 - Introducao

A barragem de Alqueva no rio Guadiana, concluida em 2002, é constituida por uma abébada
simétrica de dupla curvatura, que se apoia na parte superior das duas margens em encontros de be-
tao de grandes dimensdes. A barragem tem 317 m de corda no coroamento, 96 m de altura maxima
(relacdo corda/altura de 3,3), 348 m de desenvolvimento entre encontros ao nivel do coroamento e
140 m de desenvolvimento na base. A espessura da consola central é de 33,5 m na base e 7 m no
coroamento (Figuras 9 e 10). Na margem direita e no fundo do vale, que € bastante largo, o macico
de fundacio € constituido por xistos verdes bem conservados e de baixa deformabilidade. Na mar-
gem esquerda a fundagdo é constituida por filddio bem conservado, cujo médulo de elasticidade é
aproximadamente metade do dos xistos verdes. Além de outras falhas de menor importincia, ocorre
uma falha inversa de grandes dimensdes, a falha 22, que separa as duas formacdes. Esta falha tem
uma orientagdo 25,5° NE em relacdo a direccado montante-jusante, inclinagdo de cerca de 40° para
a margem esquerda e possanca varidvel entre os 3 e os 12 m. A falha atravessa a insercio da bar-
ragem préxima do descarregador de meio fundo da margem esquerda. O seu preenchimento € cons-
tituido por filadio fracturado e alterado, com um mdédulo de elasticidade muito baixo, resultante do
esmagamento e corte das paredes da falha.
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Fig. 9 — Planta geral do aproveitamento de Alqueva (barragem e central hidroeléctrica) com representagio
aproximada da intercepg¢do da falha com a superficie (Liberal et al., 2002).

Fig. 10 — Perfil da barragem de Alqueva desenvolvido pela superficie de referéncia (Liberal et al., 2002).

Previu-se que a fraca qualidade do material preenchente da falha 22 poria em causa o compor-
tamento da barragem, tanto sob a ac¢do do seu peso proprio como aquando de deslocamentos da
falha. Assim, foram consideradas vérias solugdes para o projecto de tratamento da falha que ame-
nizassem estas situagdes, tendo-se optado pela substituicdo do material da caixa da falha por betdo
em massa (Liberal et al., 2002). Numa zona préxima da superficie, esta substitui¢@o foi feita por
meio de um aprofundamento da fundacio, executado através de uma escavacdo a céu aberto. Na
zona em que o reperfilamento a céu aberto implicava a execucdo de taludes de grande altura, a
substituicdo do material da falha foi feita através de um conjunto de galerias. Foram executados
quatro niveis de galerias sub-horizontais com 4,5 m de altura, sendo o tecto do primeiro nivel coin-
cidente com o tecto da falha e os niveis seguintes inferiores ao primeiro, até se atingir o muro da
falha. Em cada nivel, comegou por se escavar uma galeria central que foi depois alargada por meio
de mais uma galeria para cada lado, sendo todas preenchidas com betdo, passando-se entdo para o
nivel inferior. Na Figura 11 sdo apresentados esquemas da zona tratada que permitem compreender
a solucao executada.
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Fig. 11 — Projecto do tratamento da falha 22 (Liberal et al., 2002).

Tém sido variados os estudos sobre a influéncia do diaclasamento da fundagdo, em especial a
falha 22, sobre a barragem de Alqueva. Em Schclar e Muralha (2002) foi desenvolvido um modelo
bidimensional que simula o tratamento da falha tendo em conta a sequéncia de betonagem dos
blocos da barragem e de escavacido do material da caixa da falha e sua substitui¢do por betdao. Em
Oliveira (2000) € feita uma andlise a rotura da barragem num cendrio de deslocamento relativo entre
os bordos da falha. Finalmente, em Gomes et al. (2002), é descrito o ensaio fisico de um modelo
geomecanico do conjunto barragem-fundacdo e o estudo numérico da rotura por subida do nivel de
dgua, com consideracdo do diaclasamento da fundacdo e da resisténcia do betdo da barragem.

No presente estudo, investigou-se a influéncia do tratamento da falha 22 sobre o comporta-
mento global da barragem e o comportamento da junta barragem-fundacéo em dois cendrios distin-
tos: subida da dgua acima do coroamento e deslocamento tangencial relativo dos bordos da falha
(simulando um eventual movimento de origem sismica).

Foram consideradas na andlise a influéncia do estado de tensdo in situ da fundacdo, a sequén-
cia de construcdo da barragem e os trabalhos de tratamento da falha 22. Ressalva-se que a simula-
¢d0 da sequéncia construtiva e dos parametros de resisténcia e deformabilidade dos materiais e des-
continuidades empregues carecem, cada um por si, de estudo mais pormenorizado, pelo que, dada
a complexidade do comportamento do conjunto barragem-fundacio e das incertezas na determina-
¢do de alguns parametros, os resultados encontrados devem ser considerados como uma aproxima-
¢d0 aos mecanismos em jogo.

5.2 — Descricao do modelo numérico

Desenvolveu-se um modelo numérico tridimensional hibrido do conjunto barragem-fundacéo.
A barragem ¢ constituida por blocos discretos correspondentes as consolas definidas pelas juntas
de construcdo e a fundagdo por dois macro blocos, correspondentes as zonas dos Xistos verdes e
dos filadios (Figuras 12 e 13).

Os blocos que simulam cada consola da barragem foram discretizados internamente em
elementos finitos tridimensionais isoparamétricos do 2° grau com 20 pontos nodais, tendo a ab6ébada
dois elementos em espessura. Sendo constituidas por blocos distintos, as consolas tém comporta-
mento independente entre si, sendo possivel a abertura e movimentos tangenciais nas juntas verticais.

16



xistos verdes

filadios

Fig. 12 — Modelo barragem-fundagido com a Falha 22 (cada bloco distinto estd representado com uma cor).

Fig. 13 — Vista de montante (cimo) e de jusante (baixo) da malha da barragem de Alqueva.
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Os blocos da fundacdo sdo discretizados internamente em elementos tetraédricos de 4 nds, com
formulacdo elastica linear. As propriedades dos materiais e os modelos constitutivos e propriedades

das descontinuidades estio resumidas nas Tabelas 2 e 3.

Tabela 2 — Propriedades dos materiais da barragem e fundacio.

Blocos E v Y [} coh ten
[GPa] [kN/m?] [°] [MPa] [MPa]
barragem 20 0,2 24 42 6,7 3
fundag@o — xisto verde 10 0,2 24 - - -
fundagdo — filddio 5 0,2 24 - - -
Tabela 3 — Propriedades das juntas da barragem e fundagéo.
Blocos k, ky Koy o ko ¢ coh ten
[GPa/m] | [GPa/m] | [GPa/m] | [GPa/m] [°] [MPa] [MPa]
Consolas da barragem (MC1) 200 40 - - 45 0 0
Barragem-fundagdo (MCSoft) 20 4 6 6 40 3 2
Regido tratada da falha 22
(MCSoft)* 2 0,4 6 6 40 3 2
Regido tratada da falha 22
(MCSoft)* 2 0,4 6 6 42% 6,7* 3%
Regido nao tratada da falha
22 (MC1) 0.2 0,04 - - 20 0.1 0

+ rotura pela interface rocha da parede da falha — betdo do preenchimento
* rotura por corte do betdo de preenchimento da falha

O estado da obra antes da ac¢do dos carregamentos que provocam a ruina (subida do nivel de
dgua ou imposicao de deslocamento entre os bordos da falha) foi simulado de forma aproximada
através da imposi¢ao sequencial dos carregamentos correspondentes ao estado de tensdo inicial do
macigo, construcdo e injeccao das juntas da barragem e subida do nivel de dgua até a cota maxima
da albufeira.

5.3 — Cenario de majoracio do nivel de agua

Simulou-se a subida gradual do nivel de dgua até ao nivel 254, ou seja, 100 m acima do coroa-
mento. Para quantificar a capacidade resistente de uma barragem, adoptam-se habitualmente dois
tipos de andlise. No primeiro, reduzem-se as resisténcias até que ocorre a rotura. No segundo,
majora-se o nivel de d4gua acima do coroamento, o que corresponde a assumir um diagrama de pres-
sdo trapezoidal no paramento de montante. Nesta andlise empregou-se o segundo método.

Utilizou-se o modelo constitutivo MCSoft nas interfaces barragem-fundacio e na interface
correspondente a regido tratada da falha 22, ambas interfaces do tipo betdo-rocha. Nas restantes
interfaces, ou seja, entre os blocos da barragem e na zona nio tratada da falha 22, utilizou-se o
modelo com rotura fragil MCI. Para verificar se o novo modelo constitutivo de contacto aporta
alguma mais valia, o célculo foi repetido empregando o modelo de contacto MC/ em todas as
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interfaces. Na modelagcdo do betdo da barragem usou-se tanto o modelo eldstico linear como o
modelo elasto-plastico com critério de rotura de Mohr-Coulomb. Os pardmetros de resisténcia para
este dltimo modelo, apresentados na Tabela 2, ajustam a superficie de rotura de Mohr-Coulomb a

resisténcia a compressdo simples e resisténcia a traccio do betdo da barragem (respectivamente 25
e 3 MPa).

Considerando a orienta¢do da falha 22 em relagdo a resultante da pressdo hidrostitica na
barragem, torna-se evidente que a subida da dgua na albufeira ird provocar tensdes de corte e de
compressao na falha 22, podendo o acréscimo de tensdes de compressao contrabalancgar o aumento
das forgas que provocam o escorregamento (equagdo 3). Com efeito, a evolucdo das tensdes dos
contactos da falha com a subida da dgua mostra que nestes ndo ocorrem roturas, pelo que o
comportamento do conjunto barragem-fundacio devera ser limitado pela resisténcia da interface
barragem-fundagdo e do betdo da barragem. Na junta barragem-fundacio, o aumento da forga hi-
drostatica origina tensdes de corte consideraveis com uma distribui¢do quase uniforme na espes-
sura, e uma distribui¢do de tensdes normais com tracgdes no pé de montante e compressdes no pé
de jusante. Com a subida do nivel de dgua, abre-se no pé de montante da barragem uma fenda que
progride na direccio de jusante. No corpo da barragem, regista-se o aparecimento de compressoes
importantes nos arcos horizontais do topo.

O comportamento da barragem e o estado da junta barragem-fundag¢do com a subida do nivel
de dgua sdo representados nas Figuras 14 e 15, respectivamente. Apesar da cedéncia quase total dos
contactos da interface barragem-fundacio, a forma encaixada da barragem nio permite deslizamen-
tos de grande amplitude. E por cedéncia por compressio do betdo dos arcos superiores que se d o
colapso. E evidente neste cendrio que a modelagdo correcta do material da barragem é mais rele-
vante que o modelo empregue na interface barragem-fundag@o ou na falha. Apesar disso, existem
algumas diferencas na forma como evolui o deslocamento no topo da barragem quando se aplica o
modelo com modelo com enfraquecimento.

0.00 T T T T 1
100

010 4 000 wemmee—e
g
S -0.20 A
=
g - - - Barragem: Elastico;
g 2030 A Interface: MC1
5
E Barragem: Elastico;
= 0.40 4 Interface: MCSoft
£
2 .
g 2050 A ———Barragem: Elastoplastico; \
g Interface: MC1
2
3 -0.60 1 T Barragem: Elastoplastico;

Interface: MCSoft
-0.70 A

-0.80 -

nivel de 4gua acima do coroamento [m]
Fig. 14 — Curva nivel de dgua vs. deslocamento radial do topo da consola central.

Ja quando se observam as curvas que traduzem a percentagem de contactos da interface bar-
ragem-fundacdo em rotura (Figura 15), distingue-se perfeitamente o diferente comportamento nos
célculos com e sem enfraquecimento.
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Fig. 15 — Curva nivel de dgua vs. percentagem de contactos junta barragem-fundag¢@o em rotura.

5.4 - Cenario de imposiciao de deslocamento

Neste calculo, apds a simulagdo do estado de tensdo do terreno, sequéncia construtiva da bar-
ragem e instalacdo da pressdo hidrostatica a cota do coroamento, iniciou-se a imposi¢do de deslo-
camento da margem esquerda em relacdo a margem direita, com direccdo das linhas de nivel do
plano da falha, e sentido jusante-montante. O deslocamento foi imposto, em incrementos de 1 cm,
nas fronteiras inferior, de jusante, montante e lateral da fundagdo da margem esquerda (Figura 16).

Fig. 16 — Direcc¢do e sentido do deslocamento imposto.

Utilizou-se o modelo de contacto com enfraquecimento na zona da falha onde o material de en-
chimento foi substituido por betdo e ainda na junta barragem-fundag@o. Nas juntas entre as consolas
da barragem e na restante zona da falha, utilizou-se o modelo fragil MC1. Ao betdo da barragem e ao
material rochoso da fundagao foi atribuido comportamento eldstico linear. Para a resisténcia da junta
que modela o tratamento da falha, assumiram-se duas possibilidades de resisténcia diferentes: na
primeira, considerou-se que a rotura se da entre o betdo do preenchimento da falha e a rocha da parede
da falha, atribuindo-se a interface a resisténcia de uma interface rocha-betdo tipica. Na segunda
hipétese, considerou-se que o encaixe entre o preenchimento e a parede da falha é perfeito, pelo que
a superficie de rotura € obrigada a atravessar o preenchimento de betdo. Atribuiu-se a interface a
coesdo, angulo de atrito e resisténcia a traccao de um betdo com resisténcia a compressao de 30 MPa.

20



No célculo onde se admitiu que a superficie de rotura passa pela interface rocha-betao, a rotura
de praticamente todos os contactos da regido tratada da falha ocorreu para um deslocamento im -
posto de 7 cm nas fronteiras. Para o cendrio de rotura por corte do betdo de tratamento, a rotura
deu-se aos 16 cm de deslocamento imposto.

Reproduziram-se ainda ambos os cendrios empregando o modelo de junta MCI tendo a rotura
ocorrido para deslocamentos na base de 8 e 12 cm, para a primeira e a segunda hip6teses de resis-
téncia da zona tratada da falha. Estes resultados mostram a relevancia da modela¢do correcta do en-
fraquecimento nos casos em que a coesao e a resisténcia a traccao assumem maior importancia co -
mo parcelas resistentes das descontinuidades.

Verificou-se que a partir do momento em que se deu a rotura na falha, quer num cendrio quer
noutro, ocorreu um aumento das tensdes na base da barragem, visto que passou a ser esta a resistir
directamente ao deslocamento imposto. Confirma-se a hipétese de que o tratamento da fundagao
projectado atenua o efeito de movimentos de pequena amplitude na falha sobre a barragem.

6 — CONCLUSOES

Apresentou-se um modelo de descontinuidade com a rotura definida pelo critério de Mohr-
Coulomb que tem em conta o enfraquecimento da resisténcia a tracgdo e da coesdo. O modelo foi im-
plementado no programa de elementos discretos 3DEC, sendo o seu modo de utilizacdo semelhante
ao dos outros modelos existentes no programa. Planeia-se para o futuro breve a sua implementagdo
como rotina independente através da sua distribuicdo como ficheiros DLL (dinamic link library) que
podem ser utilizados por qualquer utilizador do 3DEC.

Fez-se a aplicag@o deste modelo ao estudo do comportamento a rotura de uma viga de betio e
de uma barragem abébada com falha na fundag@o. Ficou evidente que s6 com um modelo constitutivo
com enfraquecimento € possivel simular o comportamento de estruturas em que a iniciacio e propa-
gacdo de fracturas s3o determinantes na rotura. Simultaneamente, tornou-se ainda evidente a insufi-
ciente caracterizacdo do comportamento pés-pico das interfaces rocha-betdo, pelo que mais trabalho
experimental deverd ser desenvolvido neste sentido.

Como se pode verificar nos diagramas de enfraquecimento apresentados na aplicacdo a viga de
betdo, nos ensaios de caracterizagdo do enfraquecimento de materiais e descontinuidades o ramo de
enfraquecimento apresenta normalmente um andamento semelhante a uma curva exponencial nega-
tiva. Pela sua facilidade de calibragdo, implementou-se uma funcéo linear, mas nada impede que seja
empregue uma fung@o mais sofisticada.
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ESTUDO NUMERICO DE PROBLEMAS
DE ESTABILIDADE AXISSIMETRICOS
EM GEOTECNIA VIA ANALISE LIMITE

Numerical study of axisymmetric stability problems in geotechnical
engineering by limit analysis

Wagner Nahas Ribeiro*
Luiz Gonzaga de Aradjo**
Christianne de Lyra Nogueira™**

RESUMO - Este artigo apresenta uma formula¢do numérica mista de andlise limite, baseada no método dos
elementos finitos (MEF), para problemas de estabilidade axissimétricos em geotecnia. O problema de progra-
macao matemadtica resultante € tratado por métodos nao lineares. O solo pode ser modelado como meio con-
tinuo ou refor¢ado. Para discretizacdo do continuo sdo empregados elementos quadrilaterais de 4 nds. As in-
terfaces (solo-estrutura e solo-refor¢o) podem ser modeladas através de elementos de interface sem espessura
de 4 né6s. O reforco pode ser discretizado através de elementos especiais, sem espessura, de 2 nés. O solo e as
interfaces sdo idealizados como materiais rigido-pldsticos perfeitos, na hipétese de validade da teoria plastici-
dade associada. Para o solo é empregado o critério de escoamento de Mohr-Coulomb e a condicio de escoa-
mento das interfaces € descrita pelo critério de Coulomb. Os exemplos estudados pela implementagdo numé-
rica realizada (fundacio superficial em solo homogéneo ou refor¢ado, escavagio circular e estaca sujeita a tra-
¢d0) mostram um desempenho adequado da metodologia apresentada no trabalho para a solu¢do de problemas
axissimétricos de Engenharia Geotécnica.

SYNOPSIS —This work presents a mixed formulation for limit analysis using the finite element method (FEM)
to solve stability problems in geotechnical engineering under axisymmetric conditions, where the obtained
mathematical programming problem is treated by non linear methods. The soil can be modeled as continuous
or reinforced medium. The continuum is discretized using 4-node quadrilateral elements. The interfaces (soil-
structure and soil-reinforcement) can be modeled using 4-node zero-thickness elements. The reinforcement
can be discretized through special 2-node elements, without thickness. The soil and the interfaces are idealized
as perfect rigid-plastic materials and the associated rule of plasticity is obeyed. For the soil description, the
Mohr-Coulomb yield criterion is used. The yield condition for the interfaces is described by the Coulomb
criterion. The examples studied by the numerical implementation (shallow footing in homogeneous or
reinforced soil, circular excavation and pile under traction) reveal a relevant performance of the methodology
presented in this paper for the solution of geotechnical problems under axisymmetric conditions.

1- INTRODUCAO

Problemas de estabilidade em geotecnia sdo aqueles que tratam da ruptura de massas de solo,
solos reforcados ou macicos rochosos.
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Na prética da engenharia civil, a solug¢do destes problemas € mais comumente obtida através
do método do equilibrio limite (ver, por ex., Terzaghi, 1943; Taylor, 1948; Bowles, 1982). A solu-
¢do destes problemas pode também ser obtida pela andlise limite com base nos Teoremas Limites
da plasticidade (Drucker et al., 1952). A demonstracio destes teoremas € fundamentada nas se-
guintes hipdteses: material elastoplastico ideal com lei de fluxo associada, convexidade da super-
ficie de escoamento e validade da teoria das pequenas deformagdes.

Finn (1967) e Chen (1975) empregam os Teoremas Limites (superior e inferior) para a solu¢do
de um grande nimero de problemas geotécnicos.

Em vérios trabalhos, os problemas de estabilidade em geotecnia sdo formulados pelo método
dos elementos finitos, obtendo-se um problema de programa¢do matemadtica ndo linear (Casciaro e
Cascini, 1982; Tamura et al., 1987; Borges, 1991; Singh e Basudhar, 1993; Jiang, 1995 e Farfan,
2000).

O emprego do método dos elementos finitos para a solugdo de problemas de estabilidade con-
fere ao método da andlise limite um potencial de aplicacdo a problemas com considerdvel comple-
xidade (geometria e carregamento), apresentando perspectiva de solug¢@o de problemas tridimensio-
nais (Pachas, 2004).

A literatura técnica apresenta trés classes de formulagcdo numérica pelo método dos elementos
finitos para problemas de estabilidade geotécnicos:

a) formulacdo de equilibrio;
b) formulacdo cinematica;
¢) formulagdo mista.

Na formulacao de equilibrio, o sistema discreto deve satisfazer as condi¢des do teorema do li-
mite inferior (equilibrio, admissibilidade das tensdes e condi¢@o de contorno em tensdes). Uma ca-
racteristica fundamental destas formulacdes é que somente as tensdes sao interpoladas no dominio
do elemento. Exemplos de aplicacdo desta metodologia a problemas planos de deformagdo sdo os
trabalhos de Lysmer (1970) e Sloan (1987-a).

Na formulacdo cinemadtica, o sistema discreto deve satisfazer as condigdes do teorema do limite
superior (compatibilidade das deformagdes, condicio de escoamento do material, condi¢do de contor-
no em deslocamentos). Uma caracteristica fundamental destas formulacdes € que somente as velocida-
des sdo interpoladas no dominio do elemento finito. Os trabalhos de Sloan (1987-b) e Jiang (1995) po-
dem ser citados como exemplos de aplicacio deste procedimento a problemas planos de deformacao.

Na formulagio mista, o sistema discreto satisfaz de forma aproximada a condi¢do de equilibrio e
as condi¢des de compatibilidade e obedece exatamente a condi¢do de escoamento do material. Nestas
formulagdes, os campos de velocidade e de tensdo sdo interpolados no dominio do elemento. A solugdo
numérica obtida, em geral, perde as caracteristicas de limites fornecidos pelas formulacdes anteriores.

O formato geral do problema estd indicado na se¢do 5, onde se observa que na formulagao
mista a equacdo de equilibrio € linear e a ndo linearidade do problema é devida ao critério de es-
coamento do material.

Para a condicdo de deformagdo plana, varios autores fazem uma aproximacao linear da condicio
de escoamento do solo para a obteng@o de um problema de programagdo linear (PL). Os trabalhos de
Lysmer (1970), Christiansen (1981), Sloan (1987-a, 1987-b), Faria (1992) e Sousa (2001) sdo exem-
plos de aplicacdo desta metodologia.
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A formulag@o mista de andlise limite tem sido empregada por varios autores. Os trabalhos de
Christiansen (1981), Casciaro e Cascini (1982), Faria (1992), Aratijo (1997), Lemos (2002), Vargas
Jr. et al. (2004) e Pachas (2004) sdo exemplos de sua aplicacao.

Vargas Jr. et al. (2004) apresentam formulac@o mista para problemas de estabilidade geotécnicos
para solos, solos reforcados e macigos fraturados na condicdo de deformacéo plana.

O presente trabalho apresenta uma formulacao mista de andlise limite pelo método dos elemen-
tos finitos (MEF) para problemas de estabilidade em meios continuos ou refor¢ados, em condi¢@o
axissimétrica, empregando técnicas de otimiza¢do nao lineares.

Na formulagio a ser apresentada nas préximas segdes, o continuo € discretizado através de ele-
mentos quadrilaterais de 4 nds, bilineares em velocidade e tensdo constante. As interfaces (solo-refor-
¢o, solo-estrutura) sdo modeladas por meio de elementos de interface (junta) de 4 nés, sem espessura,
lineares em velocidade e tensdo constante. O reforco ¢ modelado através de elementos especiais de 2
nds, sem espessura, lineares em velocidade e tensdo constante.

A condig@o de escoamento do solo € descrita pelo critério de Mohr-Coulomb e para as interfaces
é empregado o critério de Coulomb.

O problema de programag¢do matemdtica ndo linear (PNL) obtido pela formulacio € resolvido
pelo otimizador LINGO (Lindo Systems, 2001).

No final do trabalho, a metodologia proposta é aplicada a problemas de fundagao superficial em
solo homogéneo ou reforcado, escavacéo circular e estaca sujeita a tragdo.

2 - FORMULACAO PARA MEIOS CONTINUOS

A Fig. 1 apresenta um elemento de solo na condi¢@o axissimétrica e as componentes de tensio
o,, 0,, O, € T,, atuantes neste elemento. Nesta situacdo as componentes de tensao O, € O,, s30 nulas.
Logo o estado de tensdo pode ser representado pelo vetor

T
o = [Or o, T, 00].

O estado de deformacdo associado a este estado de tensdo € definido pelo vetor de deformacdo
e tal que:

T .
€ =[& & Y, &, considerando-sey,4 =", =0.

7A

Fig. 1 — Elemento de solo na condi¢@o axissimétrica.
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Para a discretiza¢do do meio continuo sdo utilizados elementos quadrilaterais bidimensionais de
4 nés com a interpolacdo do campo de velocidades bilinear e do campo de tensdes constante no

interior do elemento, elemento Qj. A Fig. 2 mostra um arranjo de elementos quadrilaterais de 4 nés
para o caso de tensdo constante.

e = ponto nodal

Fig. 2 — Representacio esquemdtica de um arranjo de elementos Q.

2.1 — Equilibrio do elemento finito

O equilibrio de um elemento finito pode ser representado pela equacdo a seguir (Aratjo,
1997):

f\l}Todv =f,; (1)
em que f, é o vetor de carregamento nodal equivalente do elemento.

A matriz B que relaciona as deformacdes com deslocamentos é dada por:

B =VH,
em que:
=
dr
g 2.
- az (2)
Vile s
dz  dr
LI
T

¢é o operador diferencial para o caso axissimétrico e
H, =[N,I | N,I | N;I}|N,I]

¢é a matriz que contém as fung¢des N, (k=1,...,4) de interpolacdo do deslocamento (ver, p. ex., Cook,
1989).

Para o caso do elemento de tensdo constante, 0 ='Ga equagdo (1) fornece a seguinte equacio
de equilibrio:

Clo-=f,; 3
em que:

cl - f\l/}TdV
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¢é a matriz de equilibrio do elemento e

AT

o = [O-r O-z O-rz 08]
é o vetor das componentes de tensao do elemento.

A obtencio da matriz de equilibrio do elemento, C., pode ser feita pelo método de integracio
numérica de Gauss (ver, p. ex., Bathe, 1982), em que dV=2nrdrdz.

2.2 — Condicao de admissibilidade das tensées

O critério de escoamento de Mohr-Coulomb pode ser colocado, em termos das tensdes
principais, sob a forma:

(0, -03) =(0; +03)sen(@) + 2ccos(@) . @)

O critério de Mohr-Coulomb envolve somente as tensdes principais extremas O; € O3, N0
considerando a tensdo intermedidria o,.

O,, 0, € O3 530 as tensOes principais organizadas em ordem decrescente e ¢ e @ sdo,
respectivamente, a coesdo e o angulo de atrito do solo.

A relagdo (4) pode ser colocada sob a forma:

O, =03;m+cn; 5)
em que:
m - 1+ sen(q) . he2 cos(p) . ©6)
1 -sen(p) 1 -sen()

Em problemas axissimétricos, a tensdo circunferencial g, € uma tensao principal. Portanto, as
outras duas tensdes principais podem ser definidas pelas expressdes abaixo:

i ”

=(Ur+uz}_ (Or—ﬁz )2+r2 7

b 2

Portanto, as tensdes principais sao o,, O, € O, = O,.

(o, +0,) . -0. & 2
=L 27, ( L ‘) i i (8)

Assim, as tensdes principais devem satisfazer as seguintes hipéteses:

1) Hipétese 1 (0; =0,
0,s0,s0), =10, =0,
|01 =0y

2) Hipétese 2

r(}3 =0,
0,=0,=0, = 10, =0y
g, =0,
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3) Hipétese 3

03 =0,
O0.=20, =0, =10, =0,
(’| ={Jh

Empregando-se as tensdes principais o, e 0; definidas nas hipdteses 1, 2 e 3 e a relagdo (9),
obtém-se a condicdo de admissibilidade das tensdes definida pelas relagdes:

2
7(0r20“)(l—m)+\/(0r;02) +7,(1+m)-cn <0 ©
(0, +0,) JU,—U, *
i . 228 ( ; ) +1,, Im-cns0; (10)

2

2 a2
[(0,+02)+\/(0r—0?_) + 41, ]-cﬂm—cnsﬂ. (1)

Para o caso particular de material de Tresca, ¢ = 0°, a relacdo (6) fornece m = 1 e n = 2. Subs-
tituindo-se estes valores nas relacdes (9), (10) e (11), estas relacdes se tornam as mesmas apresen-
tadas por Turgeman e Pastor (1982).

3 -FORMULACAO PARA O ELEMENTO DE REFORCO

A Fig. 3 apresenta esquematicamente um elemento de reforgo e as tensdes atuantes.

X

Fig. 3 — Elemento de reforgo.
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3.1 — Equilibrio do elemento de reforco

A Fig. 4 ilustra a intersec¢@o do elemento de refor¢o de comprimento L, com o plano vertical.
O angulo formado entre este elemento e o plano horizontal € definido como f3.

A 2
Z
o a ]
ug L '
- r——r— P ! '
! a 2 & A g
r ./E. E !
B! : 5
X1 % %2 xr
a) Sistema natural b) Sistema global

Fig. 4 — Representacdo esquematica do elemento de reforgo.

O campo de velocidade u no sistema local de coordenadas do elemento pode ser expresso por
u=H, 4 (12)
em que:
0" =[u, u)
¢é o vetor das velocidades nodais e
H, =[h, h,]

€ matriz das funcgdes de interpolacido dos deslocamentos do elemento de reforco definidas no siste-
ma de coordenada natural £ € [0,1] onde h; = 1-Ee h, = &.

O vetor das forgas internas, f;,, do elemento de reforco é definido pela expressdo abaixo:

£, = fVBTtdv : (13)
A matriz B que relaciona velocidade e taxa de deformacao pode ser colocada na seguinte forma:
B=VH,;
em que:
d
v-|d (14)

¢é o operador diferencial para o caso do reforco axissimétrico, e
tT = [Or 09]

é o vetor das componentes de tensdo no elemento de reforco.
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Assim, a matriz B pode ser expressa por:

Lo

B= Lr Lr
h, h,
T T

De acordo com a Fig. 4, tem-se que X = r cos(f3), que substituido na relacido acima fornece a
equagdo:

L 1
- L, L,
B- hicos(B) hycos(B) | (15
X X

Na expressdo (13), dV representa o volume elementar gerado pela revolu¢do de um de arco
elementar do refor¢o de espessura e, em torno do eixo oz, que pode ser dado pela expressdo dV =
2nx e, L dE.

Para elemento de tensdo constante, t= t, a equacdo (13) permite escrever a relagdo abaixo:
f,, = CxT; (16)
em que:

i -fBTdV -ﬁB"é:ﬂ:ererdg
v

¢ a matriz de equilibrio do elemento de refor¢o no sistema local de coordenadas e

. [T
T= =e,
)

¢é o vetor das forcas internas atuantes no elemento de reforco que corresponde ao produto da espes-
sura do reforco e, pelas componentes de tensio no reforco e o, e G,

(17)

O,

Oy

Efetuando-se a integral indicada na relacdo (17), obtém-se a seguinte matriz:

e ane [- (x; +x,) L,cos(p) ]

(18)
(x; +x,)  L,cos(p)

Para obter a matriz do elemento de refor¢o no sistema global de coordenadas € feita a trans-
formacao do sistema de coordenadas através da matriz R apresentada abaixo (Cook, 1989):

R =[cos[.'} senfp 0 0

19
0 0 cosp senp (19)

Assim, a matriz Cigl, em coordenadas globais, pode ser expressa por:
Cra=R" Cy. (20)
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3.2 - Condicao de admissibilidade das tensdes no reforco

Neste trabalho considerou-se que ndo ha escoamento do refor¢o. Portanto, ndo sido aplicadas
restri¢des as tensdes no refor¢co no problema final de programagdo matematica.

4 - FORMULACAO PARA ELEMENTOS DE INTERFACE

Uma formulagdo para elemento de interface € apresentada a seguir para o caso de problemas
axissimétricos. E utilizado o elemento de tensdo constante e linear em velocidades.

4.1 — Equilibrio do elemento de interface

A Fig. 5 ilustra um elemento de interface de comprimento L;, com 4 pontos nodais, e sem
espessura.

L
solo
L .
interface *V
solo
. X’ u .
a) Modelo com interface b) Elemento de interface

Fig. 5 — Modelo de interface e seu sistema de coordenadas.
A deformacdo da interface no sistema de referéncia local da interface pode ser definida por:
i=u, - U, 21

Interpolando-se as velocidades nos pontos a e b, de mesmas coordenadas, obtém-se as
seguintes equacdes:

u, = h;u; + hyuy; (22)
u, =hu, + hu,; (23)
em que:
ua - [ua Va]

é a velocidade no ponto a;

u, = [u, V)
¢é a velocidade no ponto b;

“{ =[ue vl

é a velocidade no ponto nodal k (k =1, ..., 4) e h, e h, s3o as mesmas fun¢des de interpolacio
utilizadas para o elemento de reforco.
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A substituicdo das velocidades nos pontos a e b, equagdes (22) e (23), na equagdo (21),
fornece a deformacdo da interface, na forma abaixo:

A
g =B, u;

24)
em que:
B, =[-h,I | —h,@ | hyI | b, 1];

I é a matriz identidade (2x2) e

AT

u; = [ul Vi Uy VvV Uz V3 Uy V4]
¢é o vetor das velocidades nos pontos nodais do elemento da interface.

O vetor das forcas internas, f;, do elemento de interface pode ser expresso pela equagdo
abaixo:

f, = f B{OdS: (25)
X ]
em que:
T
o] =[x o]
€ o vetor das tensdes de cisalhamento e normal atuantes na interface.

Na expressdo (25), dS representa a area elementar gerada pela revolucido de um elemento de
arco da interface em torno do eixo oz, cuja expressio pode ser dada por dS=2nLxdE.

Para o elemento de interface de tensdo constante, AOJ = o, segundo a equagdo (25), vale a
seguinte expressao:

f,=C]0,. (26)

A matriz de equilibrio, C_iT, ¢ integrada analiticamente no sistema natural de coordenadas § €
[0,1] para dS=2xL;xd&. Desta forma, obtém-se a expressdo abaixo:

= (2x; + x,)I
L. [=(x; +2x,)I
CT = [BTdS = Z=i [T 01 72027 : 27
J fB‘] 3 (X| +2X2)l ( )
' (2%, + x,)I

No sistema global a matriz CjT pode ser colocada na forma:

- (2x, + x,)M"

al. |- (x, +2x,)M "
Chi=—+ __(_1____2_)__T__ : 28)
3| (x; +2x,)M

2%, + x,)M"

em que:

cospp senf
M =
[—senﬁ cos [ﬂ}

¢ a matriz de transformacdo do sistema de coordenadas.
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4.2 — Condicao de admissibilidade das tensoes na interface

O critério de escoamento de Coulomb é usado para modelar a condicdo de escoamento da
interface e pode ser escrito sob a forma:

T < ¢ - ONtgY; (29)
T < ¢ - ONLgQ;; (30)

em que ¢; € a coesdo da interface solo-refor¢o e @; € o angulo de atrito da interface (solo-refor¢o ou
solo-estrutura).

As relacdes (29) e (30) definem uma regido vidvel para as tensdes no elemento de interface
(Lemos, 2002), que podem ser colocadas na forma matricial abaixo:

Q §=R (1)

0 I gy,
! -1 tgg i
é a matriz das restri¢des de escoamento num elemento de interface;

GjT =|:t ON]

em que:

€ o vetor das tensOes constantes no interior do elemento de interface;
Tl o]
Rj =[¢; ¢

é o vetor dos termos independentes das restri¢des de escoamento num elemento de interface.

5 - MONTAGEM DO PROBLEMA DE PNL FINAL

A montagem da matriz de equilibrio do solo, equacdo (3), da matriz de equilibrio do reforgo,
equagdo (17), e da matriz de equilibrio da interface, equagdo (27), para todos os elementos de solo,
reforco e interface, conduz a equagio de equilibrio global, na forma abaixo:

C'X=t;

em que:
| |
¢ -l eyt ient]
€ a matriz global de equilibrio resultante da contribui¢do dos elementos de solo, interface e reforco;
X" -for toll ol o) te)T P T

IR ne |

¢é o vetor das componentes de tensdo em todos os elementos de solo, interface e reforco, ne é o
nimero de elementos quadrilaterais, nj € o nimero de elementos de interface e nr é o nimero de
elementos de reforgo.

Na equacdo global do equilibrio, o vetor f representativo do carregamento nodal equivalente
global pode ser escrito na forma abaixo:
f=nrf, + f,
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O vetor f; representa o carregamento nodal equivalente associado as cargas permanentes que no
sdo ampliadas pelo fator escalar A (chamadas de cargas mortas por Borges, 1991).

O vetor A f, representa o carregamento nodal equivalente associado as cargas varidaveis (chama-
das de cargas vivas por Borges, 1991), que sao cargas de referéncia iniciais ampliadas pelo fator
escalar A (ver exemplo da secdo 7.1).

A montagem dos vetores f; e f; segue a sistemética padrdo do MEF.

Da imposicdo da condi¢ao de admissibilidade das tensdes no solo, relagdes (9), (10) e (11), a
todos elementos da malha, obtém-se o conjunto de restri¢des ndo lineares abaixo:

FX)<0

Da imposicdo da condicdo de admissibilidade das tensdes em todos elementos de interface,
relacdo (31), obtém-se um conjunto de restri¢des lineares da forma:

Q' X=R
A formulacdo conduz a um problema de PNL, que pode ser colocado sob a forma:
Max A
sujeito a
C'X=\f,+ f, (restri¢cdes de equilibrio, linear)
FX)<0 (restricdes de escoamento do solo, ndo linear)
QT X =R (restri¢des de escoamento das interfaces, linear)

O valor de A que resolve o problema acima é denominado fator de colapso.

Neste trabalho, para solucio do problema de programacdo matemadtica acima, € utilizado o oti-
mizador LINGO (Lindo Systems, 2001), para problemas nao lineares.

6 — IMPLEMENTACAO REALIZADA

O pré-processamento € realizado através do programa Mtool (Tecgraf/PUC-RIO), onde a geo -
metria, as propriedades dos materiais e os carregamentos sa3o modelados e o resultado da modelagem
é armazenado em arquivo neutro de extensdo .nf. Com o auxilio de um editor de textos, informacdes
dos elementos de reforco e interface, entre outras, sao inseridas no arquivo neutro.

A geracgdo do problema de PNL ¢ feita pelo programa ANALIM, elaborado em linguagem de
programagcio Fortran, tendo como entrada o arquivo criado anteriormente. O ANALIM gera o modelo
de PNL em arquivo a ser lido pelo otimizador LINGO.

7 - PROBLEMAS ESTUDADOS

7.1 — Fundacao superficial e circular

Neste item € estudado um exemplo de determinagdo da capacidade de carga de uma fundagdo
superficial, circular e lisa de didmetro B sobre uma camada de solo homogéneo.
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Para uma fundacio superficial, a capacidade de carga pode ser calculada pela féormula geral de
Terzaghi (1943), corrigida pelos fatores de forma para sapata circular, conforme equagdo abaixo:

1
q, =S.cN, + SYYEBNY +s,YDN, (32)
em que q, ¢ a carga de colapso ou capacidade de carga; ¢ € a coesdo do solo; ¢ é o angulo de atrito

do solo; y € o peso especifico do solo; D € o embutimento da fundagio; N, N, e N, sdo os fatores

de capacidade de carga de Terzaghi, fungdo apenas do &ngulo de atrito do solo (¢; s, s, € s, sd0

fatores de forma de Terzaghi para sapata circular e valem, respectivamente, 1.3, 0.6 e 1.0.

Para o caso em que y = 0 e fundacdo ndo embutida, a relagdo (32) pode ser posta sob a forma:

qu = sccN.. (33)
Aplicando-se uma carga de referéncia unitaria (q, = 1), tem-se a expressdo seguinte:
Qu = Mo (33)
em que A € o fator de colapso.

A Fig. 6 apresenta o esquema do problema e a malha utilizada (largura 5B e altura 5B), levan-
do-se em consideracdo a simetria do problema. As propriedades do solo sdo ¢ = 1, ¢ varidvel e y
varidvel.
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a) Esquema da fundac@o circular b) Malha de elementos finitos

Fig. 6 — Capacidade carga de uma fundacao superficial.

A Tabela 1 apresenta valores da capacidade de carga (q,) em funcdo de ¢, para fundacido em
solo sem peso (y = 0) e para o caso de y = 1. S3o apresentados também os valores de Terzaghi,
relacdo (32), e os valores obtidos por Chen (1975) usando o método das linhas de deslizamento.

Os valores da Tabela 1 indicam uma diferenga apreciavel entre os resultados numéricos e 0s
de Terzaghi, para angulos de atrito mais altos. Isto sugere que a férmula empirica de Terzaghi
fornece valores conservadores para a carga de colapso da fundag¢do em questio.

Ainda desta tabela, pode-se observar, para angulos de atrito mais elevados, uma boa concor-
dancia entre os valores obtidos pela metodologia proposta neste trabalho (PNL) e os apresentados
por Chen.
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Tabela 1 — Capacidade de carga de uma fundagao circular (q,)

y = 0 (solo sem peso) y=1
9 (°) PNL Terzaghi Chen PNL Terzaghi Chen
0 6,47 6,68 5,69 6,41 6,68 5,69
10 11,91 10,86 9,98 13,03 11,56 10,4
20 24,87 19,29 20,1 27,72 22,29 22,4
30 52,76 39,18 49,3 61,64 51,00 60,6

Os valores da tabela 1 indicam uma diferenga aprecidvel entre os resultados numéricos e os de
Terzaghi, para angulos de atrito mais altos. Isto sugere que a férmula empirica de Terzaghi fornece
valores conservadores para a carga de colapso da fundacido em questao.

Ainda desta tabela, pode-se observar, para angulos de atrito mais elevados, uma boa concor-
dancia entre os valores obtidos pela metodologia proposta neste trabalho (PNL) e os apresentados
por Chen.

7.2 — Escavacao Circular

Este exemplo, estudado por Turgeman e Pastor (1982), empregando-se uma formulacdo de li-
mite superior, trata da determinacdo do nimero de estabilidade de uma escavagao circular de raio
R =1 e altura H = 1, em solo puramente coesivo, ¢ = 1. O esquema do problema € apresentado na
Fig. 7, juntamente com a malha empregada na andlise (largura da base 2H+R e altura 1,5H).

Para o caso da determina¢do do nimero de estabilidade para um talude, a funcéo objetivo pas-
sa a ser o peso especifico do solo, como descrito abaixo.

O niimero de estabilidade pode ser colocado sob a forma (ver, p. ex., Aradjo, 1997):

N =HCY;
c

S

em que y € o peso especifico do solo e H, € a altura critica do talude.
Se, numericamente, for adotado H, = c, resulta N, = .

Assim o valor 6timo da funcdo objetivo y iguala-se ao nimero N..

a) Esquema da escavagdo circular b) Malha de elementos finitos

Fig. 7 — Escavagdo circular.
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A solu¢do numérica de Turgeman e Pastor fornece N, = 5,55, para material de Tresca (¢ = 0°).

A andlise numérica forneceu um valor de N; igual a 5,49, que é cerca de 1% inferior ao valor
encontrado por Turgeman e Pastor, constatando-se que hd uma boa aproximacao do fator N, pela
implementagao realizada neste trabalho.

O estudo foi repetido para uma malha mais refinada com 224 elementos, obtida pelo dobro do
nimero de divisdes nas dire¢des vertical e horizontal da malha anterior. O resultado encontrado foi
N; = 5,29, o que mostra que a malha da Fig. 7 estd, do ponto de vista pratico, adequada ao estudo
do problema.

Uma andlise deste problema para diferentes valores de R/H é apresentada na tabela 2. Esta
andlise foi realizada mantendo-se H =1 e acrescentando-se elementos & base da escavacao da malha

apresentada na Fig. 6b, de modo a ter as relagdes da Tabela 2.

Tabela 2 — Andlise de escavacio circular para diferentes valores de R/H.

R/H=1 R/H=2 R/H=4 R/H=8 R/H=16 R/H=32
N (axissimétrico) 5,49 4,79 4,37 4,14 4,02 3,96
N (plano) 3,89 3,89 3,89 3,89 3,89 3,89

Da Tabela 2 observa-se que, para valores elevados da relacdo R/H, o nimero de estabilidade
da andlise axissimétrica aproxima-se do valor de 3,83 apresentado por Chen (1975) para uma ané-
lise em deformagdo plana, considerando o método de limite superior. Para valores elevados de R/H
observa-se, também, que o nimero estabilidade aproxima-se do valor de 3,89 obtido por Ribeiro
(2005), utilizando uma formulagdo mista para problemas de deformacao plana.

A Tabela 2 indica que o problema de escavagao circular se aproxima de um problema de esca-
vagdo em condi¢@o de deformag@o plana quando a razdo R/H torna-se elevada.

Como esperado, em uma andlise de deformagao plana, todas as geometrias idealizadas apre-
sentam o mesmo resultado indicado na Tabela 2.

7.3 — Capacidade de carga de uma estaca sujeita a tracao

Para valida¢@o do elemento de interface implementado, é apresentado o problema da capaci -
dade de carga de uma estaca sujeita a tracdo.

A Fig. 8 mostra o esquema do problema e a malha empregada na andlise (largura 1D e altura
2D). A estaca possui as seguintes caracteristicas geométricas: comprimento D = 10 e didmetro B = 2.

Para o caso de interface solo-estaca puramente coesiva, a resisténcia por atrito lateral, Q;, de uma
estaca circular pode ser dada pela expressdo abaixo:

Q; = nBDg; (34)
em que ¢; € a adesdo entre o solo e a estaca.
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Fig. 8 — Estaca sujeita a tragao.

Neste problema, a capacidade de carga de estaca sujeita a tracdo, T,, coincide com a
resisténcia por atrito lateral, pois ndo sdo considerados o peso proprio da estaca e a adesdo entre a
base da estaca e o solo (T, = Q).

Para o exemplo em estudo sdo consideradas, inicialmente, as seguintes propriedades para os
materiais:

SololeSolo2:c=1,¢=30°ey=0;

Estaca: elemento rigido sem peso;

Interface lateral: ¢;=1 ¢ ¢, = 0%

Interface da base: ¢; =0 e ¢; = 30°.

Empregando-se a equacdo (34), obtém-se Q; = 62,83.

A andlise numérica por PNL forneceu um valor de T, igual a 62,83. Portanto, o resultado
analitico € igual ao resultado numérico.

Mantendo-se as propriedades da estaca e das interfaces, foram realizadas as seguintes simulagdes:

I.SololeSolo2:c=1,¢$=30°ey=1;
2.Solol:c=1,¢6=30°ey=1eSolo2:c=1,¢$=30°ey=0;
3. Solo 2 modelado como elemento rigido e Solo 1: ¢ =1, ¢ =30°ey =0.

Nas trés simulagdes, a andlise numérica forneceu valores idénticos aos obtidos anteriormente,
(T, = 62,83), o que valida, mais uma vez, a formulagdo e a implementacio numérica, pois, para o
modelo em consideragdo, a capacidade de carga da estaca sujeita a tracdo € definida, unicamente,
em fungdo da coesdo da interface solo-estaca.
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7.4 — Fundacio circular sobre solo reforcado

O problema visa a determinagdo da capacidade de carga de uma fundag@o superficial, circular
e rugosa de didmetro B = 20m, sobre camada de solo homogéneo, puramente coesivo, c=1kPa e
sem peso e uma camada de refor¢o horizontal sob a fundacdo. A Fig. 9 mostra a geometria do
problema e a malha utilizada na anélise (largura 30m e altura 20m).

B/2 =10m
— B —p -T- br—>
Ld
S A A A 1AL o v}
Ld
v
— I —n

a) Esquema do problema b) Malha de elementos finitos

Fig. 9 — Capacidade de carga de fundacdo em solo refor¢ado.

O diametro do reforgo € considerado fixo (L, = 20 m) e a posi¢do do refor¢o (Ld) é varidvel
com a profundidade.

O reforgo foi considerado rigido e ndo foram modeladas as interfaces solo-refor¢o, simulando-
se as condigdes empregadas por Asaoka et al. (1994) na solugdo deste problema na condicio de
deformacdo plana. A malha e geometria utilizadas sdo as mesmas apresentadas por aqueles autores.

A Tabela 3 apresenta os resultados obtidos pela metodologia proposta neste trabalho (condi¢ao
axissimétrica) e os de Asaoka et al. (1994) em funcdo da profundidade do reforco.

Tabela 3 — Capacidade de carga de fundacdo (kPa) em solo reforgado.

Ld (m) q, (PNL CIRCULAR) q, (CORRIDA)
_ 6,21 527
4 6,55 5,87
8 6,23 5,96
12 6,21 543

Da tabela 3, pode-se observar que para a fundacio corrida tem-se uma maior influéncia do
reforco na capacidade de carga e que o valor de capacidade de carga para fundacdo circular € cerca
de 18% maior que o da fundacdo corrida.

8 — CONCLUSOES

O presente trabalho apresentou formulacdes mistas de andlise limite, via métodos dos elementos
finitos, para solucionar problemas de estabilidade em geotecnia, na condicfio axissimétrica, em meios
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continuos ou reforcados. Elementos especiais para a modelagem do reforco e das interfaces (solo-
estrutura e solo-refor¢o) para problemas axissimétricos foram formulados. O uso do elemento de in-
terface na formulacdo mista parece ser efetivo para a modelagem da interacdo solo-estaca em
condicdo axissimétrica.

Os resultados dos exemplos estudados pela implementacdo numérica realizada apresentam boa
concordancia com outros resultados encontrados na literatura técnica.
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COMPORTAMENTO DE ESTACAS
PRE-MOLDADAS E ESCAVADAS,
INSTRUMENTADAS, EM SOLO NAO SATURADO.
A EXPERIENCIA DO CAMPO EXPERIMENTAL
DA UNICAMP - CAMPINAS

Behavior of precast and bored piles, instrumented, in unsatured soil.
The experience of the experimental site at Unicamp - Campinas

Paulo José Rocha de Albuquerque*
David de Carvalho**

Claudio Vidrih Ferreira***
Ademar da Silva Lobo****

RESUMO - O objetivo deste trabalho € analisar, através de resultados obtidos em provas de carga do tipo lenta,
o comportamento de uma estaca pré-moldada e de trés escavadas a trado mecanico, instrumentadas ao longo do
fuste, implantadas em um solo de diabdsio, ndo saturado, caracteristico da regido de Campinas (Estado de Sao
Paulo) e outras regides sul-sudeste do Brasil. Foram realizadas provas de carga estdtica e dindmica em uma
estaca pré-moldada (L=14,0m e ¢=0,18m) e provas de carga estdtica em trés estacas escavadas (L=12,0m e
$=0,40m), todas instrumentadas com extensometros elétricos (strain-gages) ao longo do fuste, com a finalidade
de se obter as parcelas de carga resistida ao longo do fuste e pela ponta. Os ensaios foram realizados no Campo
Experimental de Mecanica dos Solos e Funda¢des da Unicamp, cujo subsolo é constituido por uma primeira
camada (0 a 6m) de argila silto-arenosa, colapsivel, sobrejacente a uma outra camada (6 a 18m) de silte argilo-
arenoso (residual). O nivel d’dgua ndo é encontrado até 17m. O subsolo do local ja foi estudado em diversas
pesquisas anteriores, através da realizacio de ensaios de campo e ensaios laboratoriais, sendo que os dados dis-
poniveis possibilitam o enriquecimento das anlises efetuadas. E feita uma comparagio entre o comportamento
dos dois tipos de estacas. Sao analisadas também a aplicabilidade de férmulas de previsdo da carga de ruptura
para esses tipos de estacas. E apresentada uma metodologia de determinagdio da resisténcia lateral de estacas
a partir de dados obtidos em Sondagem de Simples Reconhecimento (SPT) com leitura do torque.

SYNOPSIS - This paper aims to analyze, through the obtained results in slow load tests, by instrumentation
in the extent of the shaft, the behavior of driven and bored piles in a unsaturated diabasic residual soil,
typically found in the region of Campinas and in other Brazilian south-east regions. Static and dynamic load
tests were accomplished in driven pile (L=14.0m e ¢ =0.18m), and static load test in three bored piles
(L=12.0m e ¢ =0.40m), all of them, instrumented with strain-gages in the extent of the shaft, in order to obtain
the transferred load to the shaft and to the tip. The tests were carried out at Unicamp — Experimental Site of
Soil Mechanics and Foundations, whose subsoil is constituted by a first layer (0 a 6m) of collapsible, silt-
sandy clay, followed by another (6 a 18m) of clay-sandy silt. The water level is not found up to 17m. The local
subsoil has already been analyzed in many previous researches in field tests as well as laboratory tests.
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Therefore, the available data enrich a lot the latest analyses. A comparison is done between both types of pile.
It has also been analyzed, to these types of piles, the use of prediction formulae of rupture load. A new
methodology to prediction of lateral load by data obtained of SPT with torque is also presented.

1 - INTRODUCAO

E comum a utilizacdo de estacas moldadas in loco do tipo escavadas na prética de Engenharia de
Fundagdes em solos ndo saturados, em vdrias regides do Brasil. Atualmente, com a instalag@o de di-
versas fabricas de estacas pré-moldadas em vdrias localidades do Estado de Sdo Paulo, este tipo de esta-
ca, em muitos casos, tem precos competitivos com as escavadas. No entanto, parimetros de projeto,
particularmente em solos residuais ndo saturados, ndo sdo bem conhecidos, o que dificulta a escolha
do tipo de fundagao e suas dimensdes. Este trabalho visa contribuir para o preenchimento desta lacuna,
apresentando pardmetros obtidos em ensaios realizados nesses dois tipos de fundag¢des profundas.

2 - CAMPO EXPERIMENTAL

A pesquisa foi realizada no Campo Experimental de Mecanica dos Solos e Fundagdes da
Unicamp, Campinas, Sdo Paulo, Brasil. No local ja foram realizados diversos ensaios de campo
(SPT-T, CPT, Ensaios pressiométricos e sismicos) e ensaios laboratoriais em amostras deformadas
e indeformadas, retiradas de um poco exploratério de 16m de profundidade (Figura 1).

O perfil do subsolo local é constituido por solo de diabésio, apresentando uma camada superficial
de aproximadamente 6m de espessura, constituida por argila silto-arenosa porosa, seguida de uma
camada de silte argilo-arenoso até 19m; o nivel d’4gua ndo € encontrado até 17m. Conforme estudos
efetuados por Monnaci (1995), pode-se dizer que o solo da primeira camada é colapsivel, apresentando
indices de colapso de 2,4% a 24%, dependendo da pressdo aplicada, segundo critério de Vargas (1978).

ARGILA SILTO-ARENOSA COLAPSIVEL
S=28+ Og30°(kPa)

w=23,8% ?‘m=l3,6kN.’n‘|"
i=63.1% e=1.72
Nspt=3.6 E=3.5MPa
Tczl..‘iMPa (Begemann) r_., =49 kPa (Begemann)
q_=2.5Pa (Cone Elétrico) fs =28kPa (Cone Elétrico)
Tres=1.3kgf.m Tmax=3.1kgf.m GIm
= —
AREIA SILTO ARGILOSA éﬁﬂ

SILTE ARGILO-ARENOSO (RESIDUAL)

S=60+ C1g2F (kPa)

w=31,5% =1 5. 7kN/m?
T=60.0% e=].,52
Nspt=8.,0 E=24MPa
9. =2.5MPa (Begemann) fs  =211kPa (Begemann)
%zzv[)Mp&l (Cone Elétrico) TT =123kPa (Cone Elétrico)
Tres=7.6kgf.m Tmax=104kgf.m

gm]_

Tres = Torque residual obtido no ensaio SPT-T
Tméx = Torque maximo obtido no ensaio SPT-T

Fig. 1 — Propriedades geotécnicas médias do Campo Experimental.
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3 - PREVISAO DA CAPACIDADE DE CARGA

Para a previsdo da capacidade de carga foram utilizados os métodos de Aoki & Velloso (1975),
Décourt & Quaresma (1978, 1996), Velloso (1981), Peixoto (2001), Philipponat (1978),
Berezantzev & Yaroshenko (1957), Nordlund (1963), Meyerhof (1976), Meyerhof e Valsangkar
(1977) e Skempton (1951). Por serem de uso comum no Brasil, apresentam-se em maiores detalhes
os métodos de Aoki & Velloso (1975) e Décourt & Quaresma (1978, 1996). Por ter sido
apresentado recentemente no Brasil, o método de Peixoto (2001), que utiliza a medida do torque
obtido na sondagem SPT, é também apresentado aqui.

3.1 — Método de Aoki & Velloso (1975)

Aoki & Velloso (1975) apresentam uma expressdo para o cdlculo da carga de ruptura de esta-
cas, féormula esta baseada em dados fornecidos por ensaios de penetragdo continua (CPT) ou, quan-
do ndo se dispde deste valor, em parimetros correlacionados a resisténcia a penetracdo (Ngpr), ob-

tidos de sondagem a percussdo. A carga de ruptura ¢ dada por: P . =P, + P, , sendo:
— Carga de Atrito Lateral na Ruptura:
e Utilizando dados do SPT: P,__ = l}i" iam,.Km,.Nw.Azi (kN) (1)
2 =1
. U, &
» Utilizando dados do CPT: P,__ = Fl f.Az, (kN) 2)
2 =

onde:

f, = atrito lateral medido pelo cone (kPa)
N, = niimeros de golpes do SPT da camada
U = perimetro da estaca (m)

Az; = comprimento da camada (m)

O valor dos fatores F1 e F2 sdo apresentados na Tabela 1 e os valores de a,,; e K,,; na Tabela 2.

— Carga de Ruptura de Ponta:

» Utilizando dados do SPT: Pp_c = w.Ap (kN) 3)
1
* Utilizando dados do CPT: P, = qF—C.Ap (kN) )

1

onde:

a,,; = correlacdo entre o f, e q. obtidos no ensaio CPT em func¢ao do tipo de solo (a=f/q.).

K., = correlagdo entre o N, € g, obtidos nos ensaio SPT e CPT em fungéo do tipo de solo (K=q./Nj,,).
F, = coeficiente de transformagao que engloba o tipo de estaca e o efeito escala entre a estaca (pro-
tétipo) e o cone do CPT (Modelo), para o cédlculo da carga de ponta.

F, = coeficiente de transformagdo que engloba o tipo de estaca e o efeito escala entre a estaca (pro-
tétipo) e o cone do CPT (Modelo), para o célculo da resisténcia lateral.

Wp = nimeros de golpes do SPT médio na regido da ponta da estaca.

q. = resisténcia de ponta fornecida pelo ensaio CPT (kPa)

f. = resisténcia lateral fornecida pelo ensaio CPT (kPa)

A, = drea da ponta da estaca (m’)
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Tabela 1 — Valores de F, e F, propostos por Aoki & Velloso (1975).

TIPO DE ESTACA F, F,
Fuste apiloado* 2,30 3,00
Franki
Fuste vibrado* 2,30 3,20
Metilica 1,75 3,50
Cravada* 2,50 3,50
Pré-moldada
Prensada* 1,20 2,30
Pequeno diametro 3,00 6,00
Escavada Grande diametro 3,50 7,00
Com lama bentonitica* 3,50 4,50
Raiz* 2,20 2,40
Strauss™® 4,20 3,90
Hélice Continua* 3,00 3,80

*Coeficientes propostos por Monteiro (2000).

Tabela 2 — Valores de a,,;.K,,; propostos por Aoki & Velloso (1975).

SOLO K,, (kPa) a (%)
pura 1000 1.4
siltosa 800 2,0
AREIA silto argilosa 700 2,4
argilosa 600 3,0
argilo siltosa 500 2,8
puro 400 3,0
arenoso 550 2,2
SILTE areno argiloso 450 2.8
argiloso 230 3,4
argilo arenoso 250 3,0
pura 200 6,0
arenosa 350 2,4
ARGILA areno siltosa 300 2.8
siltosa 220 4,0
silto arenosa 330 3,0
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3.2 — Método de Décourt & Quaresma (1978, 1996)

Décourt & Quaresma (1978, 1996) apresentam uma metodologia para estacas pré-moldadas
(“estacas padrdo”), abrangendo posteriormente outros tipos de estacas. Este método fornece a carga
de ruptura total através da soma das parcelas das cargas de ruptura lateral e ponta, utilizando a
resisténcia a penetracdo N.

— Carga de Atrito Lateral na Ruptura: P,_.,. = Bpo U, Az (333N, +10) (kN) (5)

onde:

N,,, devem ser limitados a 50 (N, < 50) e 3 (N, > 3).

Tabela 3 — Valores do coeficiente 3, em fungdo do tipo de solo e estaca

Tipo de estaca
Solo . Escavada Escavada com Hélice . Injetada
Pré-moldadas e . Raiz -
em geral lama bentonitica Continua sob alta pressao

Argilas 1,00 0,80 0,90* 1,0% 1,5% 3,0%
- Solos 1,00 0,65 0,75% 1,0% 1,5% 3,0%
intermedidrios

Areias 1,00 0,50 0,60* 1,0* 1,5% 3,0%

*valores apenas orientativos diante do reduzido nimero de dados disponiveis.

— Carga de Ruptura de Ponta: P pcale = %po-qy -Ap (kN) (6)

O valor de q, pode ser obtido utilizando-se sua correlacio empirica com a resisténcia a
penetragdo média na regido da ponta da estaca (A,).

qu = Kpo N, (kN/m2) (7

Onde:
g, = reacdo de ponta (kPa)

Wp = resisténcia a penetragdo do SPT, resultante da média de trés valores obtidos ao nivel da ponta
da estaca, imediatamente acima e abaixo desta.

Kpo = coeficiente que correlaciona a resisténcia a penetracdo (N) com a resisténcia de ponta em
fun¢do do tipo de solo.

¥, - N,,+N+N_, 8)

3
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Tabela 4 — Valores de Ky,

Tipo de estaca
Solo
Deslocamento Escavada
Argila 120 100
Silte Argiloso* 200 120
Silte Arenoso* 250 140
Areia 400 200

*Solos Residuais

O coeficiente oy, permite estender os célculos efetuados para a estaca padrdo para outros tipos
de estacas e solos (Tabela 5).

Tabela 5§ — Valores do coeficiente oy, em fungdo do tipo de solo e estaca

Tipo de estaca
Solo B Escavada Escavada com Hélice . Injetada
Pré-moldadas . . Raiz -
em geral lama bentonitica Continua sob alta pressao

Argilas 1,00 0,85 0,85* 0,30* 0,85% 1,0*

Solos 1,00 0,60 0,60* 0,30% 0,60 1,0%

intermedidrios ’ ’ ’ > > >
Areias 1,00 0,50 0,50* 0,30* 0,50% 1,0%

*valores apenas orientativos diante do reduzido nimero de dados.

3.3 — Método de Peixoto (2001)

Atualmente no Brasil tem sido utilizado pelos engenheiros de fundagdes, informagdes obtidas
através do ensaio SPT com leitura de torque (SPT-T), para projeto de fundagdes e avaliagdo do
comportamento de solos. Esta metodologia de leitura de torque a partir do SPT foi proposta por
Ranzini (1988), que sugeriu uma pequena modificacdo no procedimento normal do ensaio de
penetracdo dinamica (SPT), para a obtencao de um valor de atrito lateral. Nao é uma modificagao,
mas sim, um pequeno prosseguimento do ensaio apds o seu término, ndo alterando em nada o
procedimento para obtencdo do indice de resisténcia a penetracdo N. O ensaio SPT-T ¢ de simples
execuc¢do, pois é mantido o mesmo procedimento do SPT convencional, porém, depois do final da
cravacdo do amostrador, o operador aplica uma tor¢@o a haste com um torquimetro que fornece a
medida do momento de tor¢do maximo e residual necessario a rotagdo do amostrador (Figura 2).

Este valor pode ser utilizado, por exemplo, na avaliacdo da tensdo lateral em estacas, através
da adesdo-atrito lateral estimado, desenvolvido na interface solo-amostrador, conforme equacio 9
(Ranzini, 2000). Vdrios trabalhos ja foram publicados sobre o tema, dentre eles, pode-se citar o de
Décourt e Quaresma Filho (1994), Décourt (1998), Alonso (1994) e Peixoto (2001).
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@ Torqufmctm - I @ Adaptador @ Haste do amostrador
@ Disco Centralizador ~ ® Tubo de Revestimento ® “Bica”

Fig. 2 — Equipamento para obteng¢do do torque (Peixoto, 2001).

T

f=— -
' (41,336h-0,032) ©)

Onde:

f; = adesdo solo-amostrador (kPa)

T = valor medido pelo torquimetro (kN.m)

h = penetracdo total do amostrador SPT apds a cravacdo (m)

Como ja foi mostrado no item anterior, a metodologia proposta por Ranzini (2000) é um
indicativo da possibilidade de se obter a parcela de atrito lateral de estacas através da adesdo-atrito
solo-amostrador f;. O mesmo ndo ocorre com a parcela de ponta, que apresenta uma grande
variabilidade.

Ao girar o torquimetro, sdo obtidos dois parametros: f;,, que € 0 maximo valor de torque e
f1es que € o valor medido depois da ruptura da ligagdao solo-amostrador.

Conseqiientemente, da comparagdo dos resultados das previsdes de atritos laterais através de
Ranzini (2000), quando se utilizou fr,., com os resultados obtidos da mesma metodologia, embora
utilizando-se fr,,,, constatou-se uma maior variabilidade para aquelas que sdo realizadas com o
torque residual.

Desta maneira, sugere-se uma metodologia para o célculo da previsao de capacidade de carga
considerando-se para o célculo da parcela de atrito lateral, a equagdo de Ranzini (2000), utilizando
frmax» € multiplicando-se por um fator FI/, funcdo do comportamento do solo, que aqui é
representado pela relacdo Tmdx/N.

De acordo com Peixoto (2001), o ensaio SPT-T mostrou-se como uma boa ferramenta para o
célculo da previsdo de capacidade-de-carga de estacas. O roteiro de cédlculo estd descrito a seguir.
A capacidade-de-carga de estacas € obtida através do cdlculo de duas parcelas: resisténcia de ponta
e atrito lateral.

Para o célculo da parcela de atrito lateral utiliza-se a metodologia sugerida por Ranzini (2000),
mas usando-se fr,, € multiplicando-se pelo coeficiente FI, que é fung¢@o de Tmdx/N.

B—ca]c =Fﬁ*s£*f_Tntdv *Ui *Az (kN) (10)
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Onde:
Fl = fator de corre¢@o em fungdo do tipo de estaca e da relagdo Tmdx/N (Tabela 6);
sl = coeficiente em funcédo do tipo de estaca (Tabela 6);

TTmde = 2% (kPa) (1)

Al; = o comprimento do trecho elementar de ordem "i" do fuste;
frmax € @ tensdo de atrito lateral maxima medida pelo torquimetro na altura do trecho elementar de
ordem "i" do fuste;

Tabela 6 — Valores dos coeficientes sl e Fl.

Fl

Tipo de Estacas st Tmdx/N < 1 Tmdx/N > 1

(kN.m/golpe) (kN.m/golpe)
Pré-Moldada de pequeno diametro 0,8
Omega 3,0
Metilica 0,3 1,0
Injetada de pequeno didmetro 2,0
Raiz 1,5
Strauss 0,8 1,3 0,7
Franki 0,8 0,7 0,5
Apiloada 35 0,7 0,5
Hélice-Continua 2,0 1,0 0,3
Escavada e Broca 1,4 1,3 0,7
Barrete 0,7 1,0 1,0

Para estaca Hélice Continua, quando o fy,,;, > 80 kPa (o que corresponde a um torque superior
a 15kgf.m), utilizar FI=0,3 para qualquer Tmdx/N.

Entretanto, para as estacas Pré-Moldadas, C)mega, Metdlica, Injetada e Raiz ndo hd a neces-
sidade de um fator de correcdo em fungdo de 7mdx/N. Nao estdo sendo recomendados s/ e FI/ para
as estacas Pré-Moldadas de grande didmetro pois a mesma possui um comportamento diferente da
correspondente de pequeno didmetro, necessitando-se de uma melhor investigagao.

Segundo Peixoto (2001), os coeficientes mostrados na Tabela 6 foram obtidos através dos
dados disponiveis, necessitando-se, para uma melhor verificacio da eficiéncia da metodologia, de

uma maior quantidade de provas-de-carga em estacas instrumentadas.

Para o célculo da parcela de ponta sugere-se adotar aquele com que o calculista tenha maior
confianca.
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4 - ESTACAS TESTE

Foram executadas trés estacas escavadas a trado mecanico (sem uso de lama bentonitica), com
0,40m de diametro e 12,0m de profundidade e, cravadas, trés estacas pré-moldadas de 0,18m de
didmetro e 14m de comprimento.

O solo em estudo, por ter uma estrutura estdvel e ser ndo saturado permite que sejam execu-
tadas estacas do tipo escavada a trado, sem nenhum revestimento, até 10 ou mais metros de pro-
fundidade. A concretagem € feita lancando-se o concreto com auxilio de um funil. Na concretagem
das estacas escavadas utilizou-se concreto C-15, fck=15MPa e slump=7cm.

As estacas pré-moldadas do tipo protendida foram fabricadas com segmentos de 8m e 6m de
comprimento, perfazendo trés estacas de 14m (duas serviram para reacdo e outra para ser ensaiada
a compressdo), unidas por um corddo de solda no anel metdlico. Para a cravagdo das estacas, foi
utilizado um bate-estaca provido de martelo de massa aproximada de 1650 kg, caindo em queda
livre, de uma altura de 0,50m.

As estacas submetidas a compressdo foram confeccionadas com tubos de aco em seu interior,
dentro dos quais foram instaladas, posteriormente, a instrumentacdo. Para as estacas escavadas,
foram empregados tubos do tipo galvanizado de didmetro interno de 42,3mm e para a estaca pré-
moldada, foi utilizado tubo corrugado do tipo utilizado para protensdao com didmetro interno de
40,0mm, que foi instalado na fdbrica anteriormente a sua concretagem. Na instrumenta¢do das
estacas foram utilizadas barras de aco do tipo CA-50 (¢ =12,5mm e L=0,60m), nas quais foram
instalados extensdmetros elétricos (strain-gages), ligados em ponte completa. Estas barras foram
unidas posteriormente, a medida que iam sendo colocadas nos tubos vazados, a barras de mesmo
material, com comprimentos que variaram de acordo com a estaca a ser ensaiada. Todo conjunto
foi solidarizado através da injecao de calda de cimento.

5 — SISTEMA DE REACAO

O sistema empregado foi composto por viga metdlica de reacdo, tirantes com rosca continua
e estacas de reacao. Utilizaram-se duas estacas de reacdo, alinhadas com a estaca a ser ensaiada, e
espacadas de 2,40m (6¢) para a estaca escavada e de 1,50m (8,3¢ ) para a estaca pré-moldada.

O sistema de atirantamento para os dois tipos de estacas foi composto de barras especiais de
aco com rosca continua, com 32mm de didmetro, que foram inseridas nas estacas de reacdo. As
estacas de reacdo empregadas nas provas de carga das estacas escavadas foram do tipo hélice con-
tinua com 0,40m de diametro e 18m de comprimento; para a estaca pré-moldada foram empregadas
estacas pré-moldadas, do mesmo tipo da estaca teste, os tirantes foram inseridos as estacas durante
seu processo de confecc¢@o na fabrica. Apresenta-se na Figura 3, a locac@o das estacas no campo.
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Fig. 3 — Locacdo das estacas no Campo experimental (Albuquerque, 2001).

6 — PROVAS DE CARGA

6.1 — Carregamento Dinamico

Este ensaio, executado durante a cravagdo, tem por objetivo fazer um estudo da estaca para
atestar sua integridade e verificar sua capacidade de carga. Para todas as estacas cravadas efetua-
ram-se as andlises CAPWAPC, Case e IPT-Case (Bernardi et al., 1991). Para aquisi¢do dos dados
e andlise dos sinais durante a cravagao dinimica, utilizou-se um conjunto de equipamentos consti-
tuido de transdutores de forga e acelerdmetros, posicionados numa secc¢io logo abaixo do topo da
estaca (3 didmetros de distancia). Realizaram-se ensaios dinamicos nas trés estacas pré-moldadas.

6.2 — Carregamento Estatico

Adotou-se o carregamento lento (SML), seguindo-se as prescrigoes da NBR 12131/91 (ABNT,
1991) (Provas de Carga Estatica). A partir da base do bloco de coroamento de cada estaca, escavou-
se o solo até a profundidade de 0,60m; utilizando-se tal trecho como seccao de referéncia (Figura
4), para a determinag¢do do médulo de elasticidade da estaca. O médulo de elasticidade da estaca é
obtido a partir da regressdo linear dos pares de valores carga (carga no topo) e deformacio do ins -
trumento situado na secc¢do de referéncia da estaca. Foram ensaiadas as trés estacas escavadas, utili-
zando-se incrementos de carga de 60kN. Das estacas pré-moldada, foi ensaiada a estaca 2 (Figura
3), as estacas 1 e 3 foram utilizadas como reag@o, no ensaio dessa estaca foram empregados incre-
mentos de 40kN. Em todos os ensaios o carregamento foi levado a uma carga na qual os desloca-
mentos indicassem a ruptura da ligagdo estaca-solo. Os descarregamentos foram feitos em estigios
sucessivos, com redugdes de cargas iguais a 25% da carga total atingida no ensaio.
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Fig. 4 — Seccio de referéncia.

7 - RESULTADOS

Apresentam-se neste item os resultados dos ensaios realizados nas estacas pré-moldada e es-
cavadas. Para o primeiro tipo de estaca foram realizadas provas de carga dindmica e estdtica, en-
quanto nas estacas escavadas foram realizadas somente provas de carga estdtica.

7.1 — Estaca Pré-Moldada

7.1.1 — Prova de Carga Dinamica

Os ensaios dindmicos foram interrompidos antes que atingisse a nega usual (10mm/10golpes),
pois as estacas tinham comprimentos pré-determinados. Na Tabela 7, sdo apresentados os valores
de nega obtidos no final da cravacao.

A partir dos dados fornecidos por este ensaio foram realizadas trés tipos de andlises, com a
finalidade de conhecer a capacidade de carga da estaca, sendo elas: CAPWAPC, Case e IPT-Case
(Bernardi et al., 1991) (Tabela 8).

Tabela 7 — Valores de “Nega” obtidos para cada tipo de estaca.

Estaca 1 Estaca 2 Estaca 3

33mm/10 golpes 110mm/10 golpes 125mm/10 golpes

Tabela 8 — Resultados obtidos na prova de carga dinamica.

Estaca Andlise Py.q(kN) P, 4(kN) P4 (kN)
1 CAPWAPC 172 36 208
2 201 15 216
3 178 62 240
1 Case ---- ---- 213
2 248
3 255
1 IPT-Case J— J— 200
2 243
3 224
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Onde:

P, , = carga lateral obtida através da prova de carga dinamica

P, , = carga de ponta obtida através da prova de carga dindmica

P, = somatdria das cargas lateral e ponta obtida através da prova de carga dindmica

7.1.2 — Prova de Carga Estdtica

Sao apresentados neste item os resultados obtidos na prova de carga estdtica efetuada na estaca
pré-moldada 2. A carga médxima foi de 262kN, sendo 220kN por atrito lateral e 43kN por reacdo de
ponta (16,1% da carga do topo). O deslocamento maximo foi de 54,13mm. Pode-se verificar que
em seu valor maximo o valor de reacdo de ponta foi da ordem de 1690kPa. Apresentam-se a seguir
os resultados obtidos na prova de carga estdtica: curva carga vs recalque e atrito lateral (Figuras 5
e 6). O modulo de elasticidade da estaca, obtido através da instrumentacio instalada no nivel de
referéncia, foi de 24,4GPa. Deve-se observar que, dos quatro niveis instrumentados, instalados na
estaca 2, aquele situado a 5,0m nao apresentou bom funcionamento, tendo sido portanto descartado.

A Figura 7 apresenta um gréifico onde sdo mostradas as variacdes entre os valores de carga
mdxima obtidos na prova de carga dindmica e a estdtica.

Carga (kN)

0 50 100 150 200 250 300

LI \

30

| |

o0

Deslocamento (mm)

Fig. 5 — Curva carga vs recalque (Albuquerque, 1996).
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Fig. 7 — Relacdo dos valores de carga total obtidos através da aplicacdo dos métodos de andlise
de prova de carga dindmica e aqueles obtidos na prova de carga estdtica.

7.2 — Estacas Escavadas

Apresenta-se neste item os resultados obtidos nas provas de carga a compressao, efetuadas nas
estacas escavadas. Na Tabela 9 sdo apresentados os valores de carga e deslocamentos maximos. Na
Tabela 10, apresentam-se os valores de carga maxima lateral e ponta, bem como a percentagem de
carga transferida do topo para a ponta.

A carga de ruptura maxima média foi da ordem de 682kN com um desvio de 12kN. Pode-se
verificar que os valores de rea¢do de ponta foram da ordem de 27kPa, 108kPa e 200kPa, para as
estacas escavadas 1, 2 e 3, respectivamente.
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Os modulos de elasticidade das estacas, obtido através da instrumentac@o instalada no nivel de
referéncia, s3o apresentados na Tabela 11. Pode-se verificar através da andlise do coeficiente de
correlagdo (R2), que a instrumentacio funcionou de maneira adequada.

Na seqiiéncia sdo apresentadas as curva carga vs recalque e atrito lateral (Figuras 8 e 9).

Tabela 9 — Valores de carga e deslocamento médximo obtidos nas provas de carga.

Estaca Pipe (kN) Deslocamento maximo (mm)
Escavada 1 684 112,48
Escavada 2 670 107,70
Escavada 3 693 65,94

As provas de carga foram encerradas quando atingiu-se os limites dos rel6gios comparadores.

Tabela 10 — Parcelas de carga transferida para cada estaca.

Estaca Pype (kN) Pype (KN) % de ponta
Escavada 1 681 3,4 0,5
Escavada 2 657 13,3 1,9
Escavada 3 668 25,1 3,6

Tabela 11 — Médulo de elasticidade das estacas.

Estaca E (GPa) R?
Escavada 1 20,8 0,996
Escavada 2 19,4 0,998
Escavada 3 19,3 0,999

Onde:

P, . = carga lateral obtida através da prova de carga

P

p-pe

= carga de ponta obtida através da prova de carga

P, ,. = somatdria das cargas lateral e ponta obtida através da prova de carga
E = médulo de elasticidade da estaca

R? = coeficiente de correlacio obtido através da regressdo linear dos valores tensdo vs deformagao
para a obtencdo do médulo de elasticidade das estacas.
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Fig. 8 — Curva carga vs recalque (estacas escavadas).
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Fig. 9 — Distribuicdo do atrito lateral médio ao longo do fuste (estacas escavadas).

7.3 — Previsao da Capacidade de Carga

Para a definicdo da carga de ruptura dos ensaios, além dos dados de carga mdxima obtida em
campo, utilizaram-se os métodos de extrapolacao: Van der Veen (1953), Décourt (1999) e da Norma
Brasileira — NBR6122 (ABNT, 1996). Considerando que, para a carga mixima dos ensaios, 0s
recalques foram incessantes e que os valores de carga mdxima obtidos pelos métodos de
extrapolacdo utilizados foram praticamente iguais aos obtidos na prova de carga, adotou-se como
carga de ruptura a carga maxima no ensaio (Tabela 12).

A seguir sdo apresentados os resultados de carga de ruptura, obtidos através do emprego de
varios métodos de previsdo: tedricos (Tabelas 13 e 14), semi-empiricos e empiricos (Tabela 15 e 16).
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Tabela 12 — Resultados obtidos da extrapolagdo da prova de carga.

Método Escavada 1 Escavada 2 Escavada 3 Pré-moldada
Van der Veen (1953) 684 670 693 262
Décourt (1999) 671 714 702 286
NBR 6122 / (ABNT, 1996) 660 665 680 266
Tabela 13 — Resultados de aplicagdo dos métodos tedricos (pré-moldada).
Meétodo P, (kN) P, (kN) P, (kN) P/Pipe
Berezantzev e Yaroshenko (1957) & Nordlund (1963) 182 32 214 0,81
Meyerhof (1976, 1977) 294 39 333 1,27
Skempton (1951) 281 38 319 1,22
Tabela 14 — Resultados de aplicagio dos métodos tedricos (escavada).
Método P,.(kN) P, (kN) P, (kN) Py o/Prpe
Berezantzev e Yaroshenko (1957) & Nordlund (1963) 301 534 835 1,22
Meyerhof (1976, 1977) 835 6 841 1,23
Skempton (1951) 509 178 687 1,01

Onde:

P, = carga lateral obtida através de calculo

P, . = carga de ponta obtida através de calculo

P.. = somatéria das cargas lateral e ponta obtida através de calculo

Tabela 15 — Resultados de aplicagdo dos métodos empiricos e semi-empiricos (pré-moldada).

Método P (kN) P, (kN) P (kN) Py o/Pipe

Aoki & Velloso (1975) CPT 312 38 350 1,34

Aoki & Velloso (1975) SPT 101 29 130 0,50

Décourt & Quaresma (1978, 1996) 226 47 267 1,02

Velloso (1981) 1092 61 1153 4,34

Philipponat (1978) 1366 30 1396 5,26

Peixoto (2001) — lateral

Décourt & Quaresma 193 47 240 0,91

(1978, 1996) - ponta
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Tabela 16 — Resultados de aplicacdo dos métodos empiricos e semi-empiricos (escavada).

(1978, 1996) - ponta

Método P.(kN) Py (kN) P, (kN) Py o/Pepe
Aoki & Velloso (1975) CPT 354 130 484 0,71
Aoki & Velloso (1975) SPT 135 112 247 0,36
Décourt & Quaresma (1978, 1996) 358 161 519 0,76
Velloso (1981) 1062 164 1226 1,80
Philipponat (1978) 499 175 674 0,99

Peixoto (2001) — lateral

Décourt & Quaresma 823 161 984 1,44

8 — ANALISE DOS RESULTADOS

Apresentam-se neste item as andlises do comportamento das estacas, com base nas provas de
carga executadas. Sdo feitas avaliacdes dos métodos de previsdo da carga de ruptura. As andlises

das provas de carga serdo feitas em termos de cargas de ruptura, carga de ponta e atrito lateral.

Nas Tabelas 17 a 19, sdo apresentados pardmetros obtidos em andlise estatistica, a partir dos
valores obtidos no cdlculo das cargas de ponta, lateral e total para cada método empregado em cada

tipo de estaca.

A partir das Figuras 10 a 15, podem ser observadas as variacdes dos resultados de previsio,
perante aquele obtido na prova de carga.

Nas figuras sdo apresentadas também duas retas, correspondendo a uma variagdo de +/- 20%
referente a relacdo entre a carga prevista e a carga obtida na prova de carga.

Tabela 17 — Andlise estatistica dos valores obtidos na previsdo de capacidade de carga

utilizando métodos tedricos e semi-empiricos.

Estaca Pardmetro Py P, P,
Média (kN) 450 39 489

Pré-moldada Desvio padrao (kN) 451 11 454
Coeficiente de Variacdo (%) 100 28 93

Meédia (kN) 542 182 722

Escavada Desvio padrao (kN) 302 153 291
Coeficiente de Variacdo (%) 56 84 40
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Tabela 18 — Andlise estatistica dos valores obtidos na previsdo de capacidade
de carga utilizando métodos semi-empiricos.

Estaca Parametro Py P, P,
Média (kN) 548 41 589

Pré-moldada Desvio padrio (kN) 538 13 541
Coeficiente de Variac¢ao (%) 98 32 92

Média (kN) 539 148 689

Escavada Desvio padrao (kN) 342 26 358
Coeficiente de Variacdo (%) 63 18 52

Tabela 19 — Andlise estatistica dos valores obtidos na previsdo de capacidade
de carga utilizando métodos tedricos.

Estaca Parametro P, P, P,
Média (kN) 252 36 289
Pré-moldada Desvio padrao (kN) 61 4 65
Coeficiente de Variacdo (%) 24 11 22
Média (kN) 548 239 788
Escavada Desvio padrao (kN) 269 269 87
Coeficiente de Variacdo (%) 49 113 11
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Verifica-se que devido ao processo executivo, as estacas pré-moldadas apresentaram compor-
tamento de ponta melhor que o das escavadas, mobilizando uma rea¢@o de ponta 19 vezes superior
a escavada. Em termos de percentuais médios de carga de ponta relacionados a carga aplicada no
topo, a estaca escavada forneceu um valor de 2% e pré-moldada 16,1%.

Naio € possivel fazer uma andlise do atrito lateral obtido no primeiro trecho da estaca pré-mol-
dada em comparacdo a estaca escavada. E isto porque, durante a cravacdo da estaca pré-moldada
houve um descolamento do solo, da camada porosa, em relagdo ao fuste, devido a vibragdo da es -
taca durante a cravacdo (drapejamento), conforme relatado por Albuquerque (1996). Este efeito
também foi observado por Menezes (1997), em estaca cravada em solo poroso de Ilha Solteira,
Estado de Sdo Paulo. Com relagdo ao segundo trecho, o atrito fornecido pela estaca pré-moldada
(43kPa), situou-se proximo da média obtida nas estacas escavadas (48kPa).

Verificou-se que o atrito lateral médio no trecho inferior do fuste das estacas escavadas (5Sm
al2m) da ordem de 48kPa, foi 50% superior ao primeiro trecho (Om a 5m), da ordem de 32kPa.
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Esta diferenca ocorreu porque o solo na primeira camada apresenta valores de resisténcia inferiores
ao da segunda camada, conforme pode ser observado na Figura 1.

Com relacdo as reacdes de ponta, as estacas escavadas forneceram valores de pequena gran-
deza, em média de 112kPa e coeficiente de variacdo de 78%. A estaca pré-moldada, apresentou va-
lor superior de reacdo de ponta da ordem de 1690kPa.

Os valores de carga total mobilizada obtidos para a estaca pré-moldada, através das andlises
CAPWAPC, Case e IPT-Case (Tabela 8), situaram-se bem préximos entre si; apresentando um va-
lor médio de 236kN e C.V. (Coeficiente de Varia¢do) de ordem de 7%. Com relag@o a prova de car-
ga estdtica, efetuada na estaca 2, pode-se dizer que os valores obtidos através das provas de carga
dindmicas estdo bem préximos com relag@o a carga total (10% superior).

Quanto a previsao da capacidade de carga (total) calculada pelos métodos tedricos, verificou-
se que os valores de carga de ruptura obtidos aproximaram da prova de carga com um C.V. de 22%
e 11%, para as estaca pré-moldada e escavada, respectivamente. Com relag@o ao calculo da parcela
de atrito lateral apresentaram C.V. inferior a 50%, para ambas estacas. Porém, na previsdo da carga
de ponta para a estaca escavada forneceu um C.V. da ordem de 113%, o que demonstra uma grande
variagdo entre os resultados obtidos. Para a estaca pré-moldada isto ndo ocorreu (Tabela 17). Dos
métodos tedricos que forneceram melhor ajuste na estimativa da carga total foram: para a estaca
pré-moldada o de Berezantzev e Yaroshenko (1957) e Nordlund (1963), enquanto para a estaca
escavada foi o de Skempton (1951), o que pode ser observado nas Figuras 12 e 15.

Analisando os resultados obtidos através do emprego dos métodos semi-empiricos, verificou-
se uma grande variacdo entre os valores obtidos em ambas estacas, principalmente para as cargas
total e lateral. Na estaca pré-moldada o C.V. obtido para a carga lateral foi de 98% e para a estaca
escavada foi de 63%. Para a carga total foi de 92% para a estaca pré-moldada e 52% para a estaca
escavada. Analisando a previsdo da carga de ponta, verificou-se que os métodos forneceram valores
préoximos: CV igual a 32% para estaca pré-moldada e de 18% para a escavada. Comparando os va-
lores médios de previsdo da carga de ruptura total, com aquele obtido na prova de carga estdtica,
verificou-se que para o caso da estaca pré-moldada foi 2,2 vezes superior e para a estaca escavada
foi préximo a unidade, porém com uma certa dispersao, conforme observado na Tabela 15.

Com relagdo ao desempenho desses métodos, verificou-se que, para a estaca pré-moldada, os
métodos de Décourt & Quaresma (1978, 1996) e Peixoto (2001), forneceram os melhores valores
de carga lateral, situando em num intervalo de variagdo de 20% da carga obtida no carregamento
estdtico. A partir desta mesma andlise, verificou-se que para ponta foi o método de Aoki & Velloso
— CPT (1975) que forneceu melhor previsdo e, que para o carga total, foi o método de Décourt &
Quaresma (1978, 1996). Para a estaca escavada, nenhum método semi-empirico se enquadrou em
uma faixa de variacdo de +/- 20% da relag@o entre os valores obtidos na prova de carga e aqueles
previstos para as cargas lateral e ponta (Figuras 13 e 14). Para a carga total somente o método de
Philipponat (1978) foi o que apresentou melhor estimativa (Figura 15).

9 — CONCLUSOES

Analisando-se os valores de reacao de ponta, verificou-se que as estacas pré-moldadas absorve-
ram, em relagdo a carga total 16,1%, o que equivale a aplicar ao solo uma pressdo média de 1690kPa,
e as estacas escavadas, um valor médio de 2% (87kPa). Isto era esperado, pois as estacas escavadas
podem deixar solo solto e desestruturado na regido da ponta, conduzindo, portanto, ao baixo valor da
reagdo de ponta, o que nio pode ser evitado pelo processo executivo utilizado.
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Em termos de distribuicdo do atrito lateral ao longo do fuste, verificou-se que o mesmo foi cres-
cente com a profundidade para ambas estacas, o que era esperado, pois a camada inferior de solos apre-
senta maiores valores de resisténcia. O atrito lateral medido no primeiro trecho da estaca pré-moldada
foi 76% inferior ao obtido na outra estaca, provavelmente porque durante a cravagdo desta tultima
houve um deslocamento do solo da camada porosa, em relagio ao fuste, por efeito de drapejamento.

Com relagdo aos métodos semi-empiricos de previsdo da capacidade de carga, verificou-se
que o proposto por Décourt & Quaresma (1978, 1996) e Peixoto (2001), forneceram os melhores
resultados para a estaca pré-moldada, sendo que para a estaca escavada foi o de Philipponat (1978).
Quanto aos métodos tedricos, verificou-se que para a estaca pré-moldada eles forneceram valores
superiores a 20% (acima e abaixo) do obtidos na prova de carga. Com relacdo a estaca escavada, o
método de Skempton (1951), apresentou um valor muito préximo do real; quanto aos outros méto-
dos, esses forneceram valores superiores, da ordem de 20%. Pelo exposto, verificou-se que deve-
se ser bastante criterioso na aplicacdo de determinado método de previsdo de capacidade de carga,
pois existem disparidades de resultados quando se varia o tipo de fundagdo para um tnico método.
Verificou-se que a utilizagdo dos valores fornecidos pelo torque do ensaio SPT-T, é uma boa
ferramenta para o cdlculo da previsao de capacidade-de-carga lateral de estacas. A medida que mais
experiéncia for se acumulando em seu uso, melhores resultados de previsdo poderdo ser obtidos.

Verificou-se uma grande dispersdo nos resultados obtidos através do emprego das férmulas
empregadas para ambas as estacas, fornecendo valores de Coeficiente de Variacdo de 100%, apesar
da média se situar préximo do valor obtidos na prova de carga.

A maioria dos métodos empregados superestimaram a carga de ponta da estaca escavadas. Isto
é um indicativo da cautela que se deve ter na adocdo de carga de ponta quando na previsdo da carga
de ruptura.

A prova de carga dinamica através das andlises CAPWAPC, Case e IPT-Case, mostrou confia-
bilidade como recurso para a determinacdo das cargas lateral e ponta da estaca pré-moldada. O
valor da carga maxima mobilizada situou-se 10% abaixo do obtido para a prova de carga estatica.
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UM EQUIPAMENTO PARA REALIZACAO B
DE ENSAIOS LABORATORIAIS DE ABRASAO
DE GEOSSINTETICOS

An equipment to perform laboratorial abrasion tests of geosynthetics

André Pinto*
M. Lurdes Lopes**

RESUMO - Neste trabalho descreve-se um equipamento de ensaio laboratorial de abrasdo de geossintéticos,
desenvolvido de acordo a EN ISO 13427 (1998): "Geotextiles and geotextile-related products — Abrasion
damage simulation", norma que actualmente tem de ser seguida nos paises pertencentes a0 CEN (como € o caso
de Portugal) para avaliar a abrasdo de geossintéticos. De seguida refere-se o material ensaiado e os procedimen-
tos de ensaios de trac¢do-elongacdo e de abrasdo. Os resultados dos ensaios sdo apresentados e analisados. Fi-
nalmente, sio retiradas conclusdes relativas 4 eficdcia do equipamento desenvolvido na simulag¢@o da abrasio
induzida aos geossintéticos em obras ferrovidrias.

SYNOPSIS - This work describes an abrasion apparatus to perform laboratorial tests with geosynthetics deve-
loped in accordance to EN ISO 13427 (1998):"Geotextiles and geotextile-related products — Abrasion damage
simulation", standard that must be followed in all CEN countries (as Portugal) to study geosynthetics abrasion.
The geosynthetic used and tensile test and abrasion test procedures are referred. The test results are presented
and analysed. Finally, some conclusions related with the test liability to model geosynthetics abrasion in
railways are put forward.

1 - INTRODUCAO

A abras@o € um dos fendmenos de danifica¢cdo mecanica de geossintéticos da maior importancia
quando estes materiais s@o utilizados em aplicagdes ferrovidrias. Com efeito, a EN 13250 (2000):
"Geotextiles and geotextile-related products — Characteristics required for use in the construction of
railways.", exige que todos os geossintéticos (exceptuando as geomembranas) aplicados em obras

N

ferrovidrias, em contacto directo com a camada de balastro, sejam ensaiados a abrasido.

Assim, tendo por base as especificacdes da EN ISO 13427 (1998): "Geotextiles and geotextile-
related products — Abrasion damage simulation", norma em vigor ao nivel dos paises do CEN (como
Portugal) para avaliar a abrasdo de geossintéticos, desenvolveu-se um equipamento de ensaio de
abrasdo de geossintéticos que serd descrito e testado neste trabalho (Pinto, 2005).

* Mestre em Vias de Comunicag@o.
** Doutora em Engenharia Civil, Professora Associada da FEUP. E-mail: lcosta@fe.up.pt
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2 — APRESENTACAO DO EQUIPAMENTO LABORATORIAL

A Figura | apresenta o equipamento de abrasdo desenvolvido.

Fig. 1 — Equipamento laboratorial desenvolvido para simulacio da abrasdo de acordo
com a EN ISO 13427 (1998).

As duas placas metélicas do equipamento estdo colocadas paralelamente, em posi¢do horizon-
tal. A placa inferior, deslizante, onde € fixa uma pelicula abrasiva permite movimentos horizontais
com curso de 25+1mm. Este movimento deslizante deve ser realizado sem atrito na base, de modo
a que o Unico atrito existente seja o da pelicula abrasiva com o geossintético. Para eliminar o atrito
na base, colocou-se entre cada um dos 4 apoios da placa deslizante uma régua com esferas de baixo
atrito, conforme se pode ver na Figura 2.

A placa superior onde € fixado o provete de geossintético mantém-se estaciondria, em posi¢ao
horizontal, garantindo uma pressdo de 6 kPa sobre o geossintético. Esta placa é guiada por um
duplo conjunto de suporte, que permite o movimento livre na direc¢@o vertical, perpendicular ao
movimento da placa deslizante.

Ambas as placas sdo dotadas de garras nas extremidades para segurar, quer o geossintético, quer a
pelicula abrasiva. Estas garras possuem rugosidade para evitar o escorregamento do provete e da pelicula
abrasiva durante o ensaio. A Figura 3 apresenta o tipo de garras adoptadas no equipamento desenvolvido.

Constatou-se que, na placa superior a fixa¢do do provete de geossintético com as garras ndo
era suficiente, dado ocorrer uma folga, tanto mais notéria quanto mais espesso for o geossintético,
devido a adaptacdo do provete aos contornos laterais da placa. Assim, colocou-se um esticador na
placa superior (Figura 4) que permite, ap6s fixagdo do provete de geossintético, eliminar a referida
folga. Note-se que a existéncia de folgas entre o provete de geossintético e a placa reduz, ou em al-
guns casos elimina, a ac¢do abrasiva da pelicula, visto que permite a placa superior deslocar-se rela-
tivamente ao geossintético, enquanto este adere a pelicula abrasiva.

Ap6s fixacdo do provete de geossintético e da pelicula abrasiva as placas superiores e inferiores, res-
pectivamente, sao fixados os pesos (Figura 5) na placa superior de modo a que a pressao sobre o geossinté-
tico seja de 6 kPa. Assim, adoptou-se o peso de 39,6 kg para o conjunto da placa com os trés niveis de pesos.

A simulacdo da abrasdo dad-se pelo movimento relativo entre o geossintético e a pelicula
abrasiva, estando estes aplicados na placa superior e na placa inferior, respectivamente.
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Fig. 2 — Régua de deslizamento sem atrito da placa inferior.

Fig. 3 — Garras de fixagdo da pelicula abrasiva/provete de geossintético a placa.

Fig. 5 — Pesos aplicados a placa superior para garantir a pressdo de 6 kPa sobre o geossintético.
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Um veio de transmissdo (Figura 6a), ligado a um motor (Figura 6b) com 0,25 kW de poténcia,
transmite o movimento a placa inferior, podendo esse movimento atingir 90 ciclos por minuto. Na
ligac¢do do veio de transmissdo ao motor, encontra-se uma célula de leitura (Figura 7a), que faz a
contagem dos ciclos ao longo do ensaio. Esta célula de leitura estd associada a uma caixa de aqui-
sicdo (Figura 7b), onde € possivel definir o nimero de ciclos pretendido para cada ensaio, e acom-
panhar o andamento do mesmo. Uma vez completados os ciclos definidos inicialmente, o equipa-
mento termina automaticamente o ensaio. E ainda possivel interromper o andamento do ensaio ma-
nualmente, op¢ao que terd de ser accionada caso o provete atinja a rotura antes do nimero de ciclos
pré-definidos se completar.

a) Veio de transmissao b) Motor

Fig. 6 — Equipamento para simulagio da abrasao.

a) Célula de leitura b) Caixa de aquisicdo

Fig. 7 — Leitura do nimero de ciclos do ensaio de abraséo.

Feita a apresentacdo do equipamento desenvolvido segue-se a descri¢io das caracteristicas dos
materiais utilizados no estudo e dos procedimentos dos ensaios realizados.
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3 - MATERIAL E PROCEDIMENTOS DE ENSAIOS

O geossintético utilizado € um geotéxtil ndo tecido, cujas caracteristicas se apresentam no
Quadro 1.

Quadro 1 — Propriedades dos geotéxtil niao-tecido.

Propriedade GT1
Geotéxtil ndo-tecido agulhado, filamento
continuo, 100% em PP com aditivo UV

Massa por unidade de drea

(EN 965, 1995) (g/m*) 700
Espessura (2kPa)

(EN 964-1, 1995) (mm) 5,3
Resisténcia a trac¢do 42 + 10% (D.E.*)
(EN ISO 10319, 1996) (kN/m) 42 + 10% (D.P.E.**)
Elongagdo na carga maxima 95 +23% (D.E*)
(EN ISO 10319, 1996) (%) 80 + 23% (D.P.E.**)

Resisténcia ao puncoamento
(EN ISO 12236, 1996) kN 7,2 £10%

Transmissividade (20 kPa)
(EN ISO 12958, 1998) m¥/s 80x107

* Direcg¢ao de Fabrico
** Direccao Perpendicular a de Fabrico

Realizaram-se 2 tipos de ensaios: trac¢do/elongacdo e abrasao (Quadro 2). Os ensaios de trac-
cdo/elongacgado foram utilizados como ensaios de controlo, isto &, a resisténcia a trac¢ao do geotéxtil
ndo danificado € definida. Apds o ensaio de abrasdo, a resisténcia a trac¢do do material danificado
é avaliada e por comparag¢do com o valor do pardmetro do material intacto € explicitado o grau de
danifica¢@o induzido por abrasao.

Quadro 2 — Programa de ensaios realizados.

N° de ensaios realizados

Ensaio Identificacio Apos abrasao
Trac¢do/Elongacao D.F. 6 6
(EN ISO 10319, 1996) D.PE 6 6
Abrasdo (EN ISO 13427, 1998) 12 -

* Direcgdo de Fabrico
** Direccao Perpendicular a de Fabrico

3.1 — Procedimentos do ensaio de traccao

Os procedimentos do ensaio de trac¢do encontram-se descritos com pormenor na EN ISO
10319. Neste ensaio mede-se a elongag@o sofrida pelo geotéxtil em funcdo da carga aplicada,
determinando-se a sua resisténcia maxima a traccio quando a rotura € atingida.
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Os provetes de geossintético devem ser cortados, de acordo com as especificagdes da EN 963,
(1995), com as dimensdes de 200x200 mm, segundo a direc¢do de fabrico e na direcgdo
perpendicular & de fabrico. Em cada provete, apenas a area de 100x200 mm € efectivamente
submetida a traccdo, sendo a restante area colocada entre as garras que lhe aplicam a forca de

trac¢do, de acordo com a representacio esquemadtica da Figura 8.

200mm

50mm

100mm

50mm

Fig. 8 — Dimensdes dos provetes a utilizar no ensaio de trac¢ao de acordo com a EN ISO 10319.

A escolha das garras para aplicag@o da trac¢do envolveu a realizag@o de varios ensaios. Com
efeito, a elevada resisténcia a tracgdo do GT1 provocava o escorregamento dos provetes nas garras,
sendo esse escorregamento mais significativo nos provetes previamente submetidos ao ensaio de
abrasdo. As garras escolhidas, apresentadas na Figura 9b, foram as de cunha, com base aderente em
borracha de modo a minimizar o escorregamento do geossintético.

Uma vez cortados os provetes e apertadas as cunhas, com o provete no seu interior, estas sao coloca-
das paralelamente uma a outra no suporte (Figura 9a) que se encontra ligado a uma célula de carga.

A célula de carga faz parte do brago da maquina de trac¢do que realiza o movimento solicitante
no provete. Este movimento, de acordo com a EN ISO 10319, é de (20£5) %/minuto sendo conti-
nuamente registados, através da célula de carga, os valores da forca e da elongacdo. O registo € fei-
to num computador que se encontra ligado a mdquina. O ensaio termina quando a rotura do provete
é atingida, ou quando os valores da sua extensao excedem um limite previamente definido, normal-
mente de 100%. Com os dados recolhidos € entdo possivel tracar um grafico com a relagdo forca /
elongacio, através do qual € possivel definir os médulos de rigidez do geossintético.

a) Suporte das garras em cunha b) Base aderente das garras em borracha

Fig. 9 — Garras utilizadas no ensaio de trac¢ao/elongagao.
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Este procedimento deve ser repetido em 5 provetes para a direc¢@o de fabrico e em mais 5 para
a direc¢do perpendicular a de fabrico, sendo registados os valores médios, os coeficientes de varia-
¢do e os desvios padrio.

3.2 — Procedimentos do ensaio de abrasao

Os procedimentos do ensaio de abrasdo encontram-se descritos em pormenor na EN ISO
13427 (1998). Este ensaio pretende simular a abrasdo que o geossintético sofre quando o balastro,
com que contacta directamente, sofre deslocamentos provocados pela aplicacdo de cargas prove-
nientes do trafego ferrovidrio.

Corta-se uma pelicula de abrasivo com caracteristicas de superficie P100, de acordo com
ISO/DIS 6344-2, com as dimensdes de 220 x 385 mm. Coloca-se a pelicula na placa deslizante
entre as garras de fixacdo, sem rugas e orientada no sentido do desenvolvimento do equipamento,
conforme mostra a Figura 10, e apertam-se os 6 parafusos de cada uma das garras até que a pelicula
fique firme.

Os provetes de geossintético sdo cortados com as dimensdes de 430 x 200 mm, de acordo com
as especificacdes da EN 963. Sdo cortados 10 provetes, 5 em cada direc¢do (de fabrico e perpen-
dicular a esta).

Retira-se a placa superior do equipamento. Coloca-se uma das extremidades do geossintético
alinhada sob a garra da placa, do lado que nao possui esticador, e aparafusam-se os 6 parafusos des-
sa mesma garra, conforme se mostra na Figura 11. Seguidamente, alinha-se o provete com o desen-
volvimento da placa, segurando-o na outra extremidade sob a garra, apertando os 6 parafusos dessa
extremidade da placa. Até esta fase, o esticador ndo deve ser utilizado, devendo somente iniciar-se
a sua utilizacdo apds colocacgdo e fixagdo do provete as duas garras da placa superior. O esticador
deve ajustar o provete as formas da placa superior, eliminando as folgas existentes ndo devendo,
contudo, colocar o provete sob tensdo.

De seguida, coloca-se a placa superior nos apoios verticais do equipamento, baixando-a até que
esta fique alinhada com a placa inferior onde foi colocado o abrasivo. Carrega-se a placa superior
com os trés niveis de pesos, define-se na caixa de aquisi¢ao 750 ciclos e da-se inicio ao ensaio.

Fig. 10 — Fixacdo da pelicula de abrasivo a placa inferior deslizante do equipamento de abrasao.
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a) Alinhamento do provete com a garra b) Colocagdo do provete na garra

Fig. 11 — Colocacdo do provete de geossintético na placa superior do equipamento de simulacdo da abrasdo.

Uma vez terminado o ensaio, retira-se cuidadosamente o provete do equipamento, sem que se
provoque qualquer tipo de danificagdo adicional. Na face do geossintético, oposta a que foi subme-
tida a abrasdo, marca-se a forma do provete a ensaiar no ensaio de controlo de trac¢o e corta-se pela
marcagdo. Seguem-se entdo os procedimentos definidos para ensaio de traccéo.

Este procedimento repete-se para o nimero de provetes definido inicialmente, utilizando-se
para cada ensaio uma pelicula de abrasivo nova.

4 — APRESENTACAO DOS RESULTADOS

Aqui far-se-a a apresentacdo e andlise dos resultados obtidos em cada um dos ensaios realiza-
dos. Dar-se-4, naturalmente, maior relevancia aos fendmenos observados no ensaio de abrasdo por
este se tratar de um ensaio sobre o qual ndo sdo ainda conhecidos resultados.

4.1 — Provetes intactos

O ensaio dos provetes intactos consiste no ensaio de identificacdo do geotéxtil utilizado. Os
valores obtidos servem como termo de comparacdo na andlise que posteriormente serd feita quando
os provetes forem submetidos ao ensaio de abrasdo.

O Quadro 3 resume os resultados obtidos nos ensaios de trac¢do para os provetes intactos. O
geotéxtil apresenta comportamentos distintos quando solicitado segundo a direccdo de fabrico e

Quadro 3 — Resultados do ensaio de trac¢io/elongagdo para provetes intactos.

Provetes Intactos

Ensaio Trac¢ao Ensaio Elongacao
(EN ISO 10319) (EN ISO 10319)
Geotéxtil Forga Coef. Desvio Elongacao para Coef. Desvio
maxima varia¢ao padrao a forca maxima variagdo padrio
(N/m) (%) (%) (%)
GTI1 DF* 43983,82 6,25 2750,19 104,20 6,49 6,77
DPF**  45146,11 4,20 1896,40 84,39 5,56 4,69

* Direcc¢do de Fabrico
** Direccao Perpendicular a de Fabrico

74



segundo a direc¢do perpendicuar a de fabrico, caracteristica tipicamente exibida por geotéxteis ndo
tecidos agulhados.

4.2 — Provetes submetidos a abrasio

Os provetes intactos foram submetidos ao ensaio de abrasdo segundo os procedimentos
descritos em 3.2. Seguidamente foram cortados, a partir dos provetes danificados, provetes com as
dimensdes adequadas ao ensaio de traccao.

Verifica-se que a abrasao apenas tem efeito numa parte da espessura do geotéxtil (Figura 12),
tendo sido a espessura afectada cerca de 1,4mm. Os efeitos que a abrasdo tem sdo verificados sé na
camada superficial e constam de uma reorientacio dos filamentos numa direc¢do preferencial, a do
sentido da abrasdo, pontualmente a criagdo de nédulos, e uma desagregacio superficial parcial. Da-
do que os filamentos sdo do tipo continuo, a desagregacio superficial apenas se dd parcialmente,
nao sendo os filamentos destacados da estrutura do geotéxtil.

5,3m
3,9mm11,7mr

a) Espessura do provete intacto b) Espessura do provete afectada pela abrasiao

Fig. 12 — Simulag@o da abrasdo no provete de geotéxtil.

Este efeito da abrasdo na camada superficial faz com que o provete, quando colocado na garra
de trac¢do para ser solicitado, tenda a sofrer deslizamento pela interface da camada desagregada
com a restante estrutura. Esta tendéncia para o deslizamento associada a elevada resisténcia a trac-
¢do levou a que tivesse de ser adoptado, na zona das garras, uma colagem da zona de desagregacio
dos filamentos, o que possibilitou a realizacdo dos ensaios de traccao.

Os resultados dos ensaios de trac¢do sdo apresentados no Quadro 4. Por sua vez, a Figura 13
mostra a resisténcia retida a trac¢do no geotéxtil ap6s abrasdo. Verifica-se que o geotéxtil apresenta
um aumento da resisténcia a traccio (cerca de 20%). De referir, que observagao idéntica € relatada
por Nancey et al. (2002) com base em resultados de ensaios de abrasdo de geossintéticos com eleva-
da massa por unidade de area, como € o caso do utilizado no presente estudo (700g/m?). Sendo estes
geossintéticos também muito espessos (a espessura do geotéxtil ensaiado no presente trabalho ¢ de
5,3mm) os filamentos externos actuam como uma proteccio dos internos, por um lado, e, por outro,
a tensdo de confinamento actuante provoca uma maior proximidade e interac¢do entre filamentos.

Por sua vez, a elongacdo na rotura do geotéxtil ensaiado também aumenta (cerca de 40%),
devido provavelmente a reorientagdo de alguns filamentos e/ou ao facto de a camada superficial ser
parcialmente destacada, o que provoca que alguns dos filamentos entrem em trac¢do somente
quando ja se deu alguma deformacdo prévia do geotéxtil, conforme se pode ver na Figura 14.
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Quadro 4 — Resultados do ensaio de tracgdo/elongagdo para provetes submetidos a abrasao.

Provetes Danificados
Ensaio Trac¢ao Ensaio Elongacdo
(ENISO 10319) (EN ISO 10319)
Geotéxtil Forca Coef. Desvio Elongagdo para Coef. Desvio
maxima variagdo padrdo a forca maxima variacao padrdo
(N/m) (%) (%) (%)
GT1 DF* 55651,20 4,29 2386,327 142,58 447 6,38
DPF** 5418778 2,50 1353,384 129,10 11,02 14,23

* Direcgdo de Fabrico
** Direccao Perpendicular a de Fabrico

GT1

Direccédo de Fabrico Direccdo Perpendicular
o a de Fabrico
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Fig. 13 — Resisténcia a tracgdo retida no geotéxtil apés abrasao.

a) Colocacdo do provete nas garras b) rotura do provete apds abrasdo

Fig. 14 — Ensaio de trac¢ao do geotéxtil GT1 apds abrasdo.
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5 - CONCLUSOES

Observou-se que os processos de abrasdo que ocorrem no geotéxtil sao semelhantes aos des-
critos por outros autores. A resisténcia residual do geossintético apds abrasao aumentou devido,
provavelmente, ao tipo de geotéxtil utilizado nos ensaios, isto €, de elevada massa por unidade de
area, espesso e de filamento continuo.
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PROBABILIDADE CONDICIONAL BAYESIANA
NA ANALISE DE MOVIMENTOS DE MASSA

Bayesian conditional probability to the analisys of mass movements

Paulo César de Araijo*
Paulina Setti Riedel**

RESUMO - Através de técnica denominada aproximagdo bayesiana, este trabalho apresenta uma modelagem
sobre parametros considerados importantes na andlise de suscetibilidade a movimentos de massa, especifica-
mente escorregamentos translacionais e corridas de massa a eles associados, com aplica¢do no Municipio de
Sao Sebastido, estado de Sdo Paulo, Brasil. A modelagem bayesiana é baseada em dados, ou seja, os parame-
tros utilizados na andlise sdo estimados através da avaliacdo dos relacionamentos espaciais entre ocorréncias
e condicionantes, aqui considerados como evidéncias. Foi utilizada a modelagem Pesos de Evidéncia
(“Weights of evidence”), que possibilitou a combinacio de varias evidéncias do processo, representadas por
mapas, através de formulacdo log-linear das regras de Bayes. Um preceito importante do método € a exigéncia
de independéncia condicional entre as evidéncias, medida através dos testes estatisticos do qui-quadrado e do
teste global. O mapa final de suscetibilidade produzido mostra a probabilidade de ocorréncia dos processos
considerados, bem como o erro associado.

SYNOPSIS - This paper presents a Bayesian spatial modeling using parameters considered important for the
analysis of susceptibility to, and occurrence of, mass movements, specifically shallow landslides, and the
associated debris flows, applied in a section of the city of Sdo Sebastido, state of Sdo Paulo, Brazil. Bayesian
modeling is data driven, that is, the parameters used in the analysis are estimated from statistical calculations
carried out in locations selected for training purposes, through evaluation of the spatial relationships between
the occurrences and the evidences. Weights of evidence modeling made it possible to combine various eviden-
ces of the process, represented by maps, using a log-linear formulation of Bayes rules. An important precept
of the method is the requirement of conditional independence among the evidences, measured using the chi-
squared and global statistical tests. The final map of susceptibility showed the probability of occurrence of the
processes considered, as well as the associated error.

PALAVRAS CHAVE - Andlise probabilistica, suscetibilidade, movimentos de massa.

1 - INTRODUCAO

A suscetibilidade a movimentos gravitacionais de massa tem sido avaliada ao longo do tempo,
através de modelos qualitativos, observando-se o relacionamento entre os eventos e os diversos
condicionantes considerados importantes na sua deflagragdo, representados na forma de mapas.
Alternativamente, este trabalho utilizou uma abordagem relativamente inovadora, quando enfoca o
desenvolvimento e aplicacdo de metodologia baseada em modelos estocdsticos ou estatisticos,

* Dr. em Geociéncias e Meio Ambiente - IGCE - UNESP Rio Claro — SP — Brasil Prof. Associado
do Departamento de Geografia da UFRN, Natal — RN - Brasil. e-mail: pcaraujo@rn.gov.br
** Docente do Departamento de Geologia Aplicada — IGCE - UNESP Rio Claro — SP — Brasil.
e-mail: psriedel @rc.unesp.br
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recurso disponivel em Sistemas de Informacao Geografica (SIGs) para analisar, manipular e pro-
duzir dados e informacdes utilizados na avaliagcdo e quantificacdo de evidéncias consideradas im-
portantes na suscetibilidade a escorregamentos translacionais, através de uma modelagem baseada
nos dados.

A modelagem baseada em dados € aquela cujos parametros sao estimados através de cdlculos
estatisticos, executados em locais selecionados para treinamento, através da avaliagdo dos relacio-
namentos espaciais do fendmeno, sendo, portanto menos subjetiva do que aquelas baseadas no conhe-
cimento. Nesse trabalho, foi utilizada a modelagem Pesos de Evidéncia ( “Weights of evidence”),
que possibilita a combinacao de varias evidéncias do processo, representadas por mapas, através de
uma formulacdo log-linear das regras de Bayes.

Através dessa técnica de inferéncia espacial, denominada aproximagao bayesiana, objetivou-
se obter um produto que mostrasse numericamente a suscetibilidade a ocorréncia de escorregamen-
tos, através de valores de probabilidade. Esse método pressupde que exista independéncia condicio-
nal entre os planos de informagao e as evidéncias que sdo os escorregamentos e essa independéncia
¢ testada e avaliada. Os processos modelados correspondem principalmente aos escorregamentos
translacionais, que sdo muitas vezes associados as corridas de massa, uma vez que muitos movi-
mentos inicialmente deflagrados a montante, transformam-se nas corridas em regides a jusante
(Fernandes at al., 2001). A modelagem através da probabilidade condicional bayesiana foi adaptada
para esse tipo de estudo, uma vez que tem sido amplamente utilizada para avaliar as potencialidades
de ocorréncias minerais em diversos locais, inclusive no Brasil.

A drea de trabalho faz parte do Municipio de Sao Sebastido, situado sobre embasamento cris-
talino, de idade pré—cambriana, que se dispde ao longo de toda faixa litordnea do Estado de Séo
Paulo, formado por rochas gndissico - migmatiticas e metassedimentos associados, corpos graniti-
cos, bem como sedimentos cenozdicos pré-atuais e atuais, depositados ao longo da planicie costei-
ra, depdsitos associados a encostas que sdo os de talus e coldvios e planicies aluvionares. Estrutu-
ralmente , tem-se uma foliacao bastante varidvel, que esta subordinada as grandes estruturas regio-
nais, com dire¢do geral NE e mergulhos que caem ora para SE, ora para NW. Ocorrem também
areas onde a foliag@o tem dire¢do SSE (Maffra, 2000).

Com relacdo a geomorfologia, a regido enquadra-se na Serra do Mar, que corresponde a escar-
pa montanhosa de transi¢do entre o Planalto Atlantico e Baixada Litoranea. Esta escarpa apresenta-
se ora abrupta e festonada, ora em espigdes lineares digitados e acompanha, de forma geral, as dire-
¢oOes estruturais e geograficas SW/NE, com desniveis topograficos da ordem de 1000m e declivi-
dades acentuadas (Santos, 2004).

A vegetacdo desempenha importante papel na estabilidade das encostas da Serra do Mar
(Prandini et al. 1976; IPT, 1988), seja ao impedir a a¢@o direta da chuva, diminuindo seu poder
erosivo ou ao agregar os solos superficiais através de sua malha de raizes. Na drea de estudo
predomina vegetacdo de floresta pluvial tropical de encosta, pertencente a Mata Atlantica, que vem
sendo alterada pela interven¢do humana, favorecendo a ocorréncia de escorregamentos. A Mata
Atlantica estd atualmente restrita a dreas que nao permitiram a ocupacio humana, sendo esse o caso
da porcdo da drea de estudo que apresenta grande declividade, porém, em vdrias por¢des da drea
de menor declividade, ha fei¢des de desmatamento e de alteragdo da mata original. H4 também
dreas onde se desenvolvem vegetacdes de mangue, de vdrzea, de restinga , além de dreas de
pastagem e culturas, principalmente de banana.
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2 - OBJETIVO

Esse trabalho teve como objetivo principal gerar uma carta da suscetibilidade a escorregamen-
tos translacionais, colaborando também no estudo das corridas de massa, muitas vezes associadas
a estes processos, através da modelagem bayesiana “pesos de evidéncia” (WOFE), aplicada sobre
mapas selecionados como evidéncias dos movimentos gravitacionais de massa na regiao de Sao
Sebastido, Serra do mar paulista.

3 - ESTABELECIMENTO DA HIPOTESE ORIENTATIVA

Adotou-se a seguinte hipdtese orientativa de trabalho:

* A partir de eventos conhecidos, representados por cicatrizes de escorregamentos, pode-se
estimar a suscetibilidade a movimentos de massa, e gerar cartas quantificadas, através de
métodos estocdsticos, disponiveis em Sistemas de Informagdo Geografica, baseados em uma
probabilidade condicional, ou seja, probabilidade de ocorrer um novo evento, dado que este
jé ocorreu antes e dado a existéncia de varios condicionantes do meio fisico, denominados
nesse trabalho pela palavra “evidéncias”.

4 - PROCESSOS ATUANTES

Em concordancia com a maioria dos autores que estudaram os movimentos gravitacionais de
massa na Serra do Mar, aqui € assumido que os principais eventos que ocorrem na drea sao os es-
corregamentos translacionais, amplamente descritos e discutidos na literatura (Wolle e Carvalho,
1989; Amaral, 1997; IPT, 1998; Fernandes et al., 2001), e as corridas de massa, que ocorrem as-
sociadas as cavidades topogréficas, que funcionam como armazenadoras do material instabilizado.
Existem vdrias propostas de classificagdo de movimentos de massa no mundo, com destaque para
Varnes (1958 e 1978); Hutchinson (1988); IAEG (1990), entre outros. Adotou-se neste trabalho a
classificacdo simplificada de Guidicini e Nieble (1978), que divide os movimentos de massa em es-
coamentos, que sdo representados por rastejos e corridas, e os escorregamentos, que podem ser
translacionais ou rotacionais. Esta mesma classificacdo foi também adotada por Fernandes et al.
(2001).

No que diz respeito as corridas de massa, Dietrich & Montgomery (1998) descrevem que este
processo ocorre normalmente em regides com relevo montanhoso, como € o caso da area de estudo,
associado as por¢des cdncavas do relevo, que podem ser uma cavidade, depressdo ou qualquer re-
corte na vertente que possa armazenar os depositos de detritos e propdem o termo hollow, para es-
tas feigdes concavas, que constituem zonas de convergéncia hidroldgica e de detritos. Estas feicdes
e sua associagdo com o processo de corrida sdo relatadas em trabalhos de Avelar e Coelho Neto,
1992; Fernandes e Amaral, 1996; Fernandes et al., 2001.

Na auséncia do fluxo superficial, o transporte do solo em baixas declividades se d4, em sua
maioria, devido aos processos dependentes da inclinag¢do (Dietrich, et al., 1995; Heimsath et al.,
1997). Por causa dessa dependéncia entre o transporte e a inclina¢do do terreno, todo vale, cavida-
de, depress@o, ou um outro recorte qualquer na vertente, mesmo sutil, serdo locais onde vai acon-
tecer uma convergéncia no transporte do solo ou detritos.

Na paisagem montanhosa, onde a topografia é representada por solos acamadados em cumes
e vales, os escorregamentos rasos envolvem tipicamente o manto do solo e ocorrem geralmente
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proximos do limite solo-substrato rochoso. Estes escorregamentos podem acontecer em baixas
declividades e viajar a curtas distancias antes de depositar o material e se acomodar na vertente ou
em uma canaleta préxima. Outros escorregamentos podem acontecer em uma area com inclinagdo
suficientemente ingreme para fazer com que o fluxo viaje a grandes distancias e, nesse trajeto,
incorporar material depositado anteriormente em canaletas que estdo na sua trajetdria, depositando
uma grande quantidade de material rio abaixo.

Dietrich et al. (1982) propuseram um modelo em que vales ndo canalizados submetem-se a
um ciclo da acumulagdo de colivio, interrompido de tempos em tempos pela descarga periédica
devido a escorregamentos. Esse modelo propde que esses eventos sdo governados basicamente
pelos fatores topograficos através da inclinagdo. Outras contribui¢des importantes a respeito dos
processos da estabilidade em fun¢@o da inclinagdo e modelagem desses processos associados com
a topografia do cume e do vale podem ser encontradas em Sidle (1992) e Wu & Sidle (1995).

5 - DEFINICAO DOS CONDICIONANTES (EVIDENCIAS) UTILIZADOS NA ANALISE

A selecdo dos condicionantes utilizados para as andlises, tratados aqui pelo termo “evidén-
cias”, foi feita, a principio, com base em critérios que determinam quais temas sao importantes para
0s processos sob andlise, levando-se em conta as caracteristicas da area de estudo e os trabalhos de
diversos autores, encontrados na literatura, que discutem o tema, com suas mais variadas formas de
abordagem.

Esses indicadores foram definidos para que fossem submetidos a andlises estatisticas, a fim de
determinar o potencial de escorregamento de dreas ao longo do tempo e, finalmente, para serem
integrados e manipulados em ambiente de Sistemas de Informacdo Geografica, para gerar um tipo
de produto, que pode ser utilizado para elevar a consisténcia na definicdo de riscos associados a
escorregamentos, ou outros tipos de riscos, bem como subsidiar planos de ocupagdo e gerencia-
mento de uso da terra.

Dessa forma, com base na andlise critica dos condicionantes e dos processos a serem modela-
dos, foram selecionados os seguintes condicionantes (evidéncias), considerados os mais relevantes:
Geologia; Cobertura da terra; Exposicao das vertentes; Geomorfologia, aqui abordada separada-
mente em forma das encostas, Declividade, unidades e feicdes Geomorfoldgicas.

Foram considerados os mesmos condicionantes, tanto para os escorregamentos, quanto para
corridas de massa, assumindo sempre que o peso de um determinado fator possa ser maior ou me-
nor, dependendo do processo e que podem existir importantes diferencas quanto aos intervalos de
declividade, a forma das vertentes e a feicdo geomorfoldgica em que ambos se desenvolvem. Além
disso, em muitas situacdes, a fonte dos detritos que se acumulam nas concavidades do relevo é exa-
tamente o material proveniente de escorregamentos translacionais que ocorrem a montante. Desta
forma, os dois processos tém uma forte associa¢do (Fernandes et al., 2001; Gramani, 2001).

6 - LEVANTAMENTO DOS DADOS DISPONIVEIS

No que diz respeito aos dados disponiveis, foi feito um levantamento das informacdes basicas,
para a selecdo da documentagdo a ser utilizada na execug@o deste trabalho. Além da bibliografia,
esta documentagdo consta de:
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— Folhas Topogriéficas Bairro Jaragud, Sdo Sebastido, Bairro Pontal da Cruz e Bairro do Arpoar na
escala 1:10.000 do Plano Cartografico do Estado de Sao Paulo.

— Mapa geoldgico, na escala 1:50.000, modificado de Maffra (2000);

— Mapa geomorfoldgico, escala 1:50000, modificado de IG-SMA (1996);

— Mapa de cobertura vegetal, escala 1:50000 (Crepani & Medeiros, 2000);

— Fotos aéreas, escalas 1:10000 (1987) e 1:45000 (1977)

— Imagens do Landsat 7 ETM+, 6rbita 218.76, de 26/06/2000

— Software Arc View 3.2 (Esri)

7 - ESTUDO DE CASO

A drea escolhida para este estudo é um trecho do Municipio de Sdo Sebastido, litoral norte do
Estado de Sao Paulo, incluindo a drea urbana e a por¢ao norte deste Municipio (Figura 1).
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Fig. 1 — Localizagdo da érea.

Os critérios utilizados para a escolha da drea levaram em consideracdo os seguintes fatores:
Numero expressivo de cicatrizes de escorregamentos que correspondem as evidéncias do processo
(probabilidade a priori), obtido através do banco de dados do Plano Preventivo da Defesa Civil
(PPDC) da Defesa Civil;disponibilidade de dados, como bases topograficas confidveis em escala
de detalhe 1:10.000, mapas geoldgicos, geomorfoldgicos e de vegetagdo; disponibilidade de foto-
grafias aéreas e imagens de satélite. Além disso, trata-se de uma drea de grande interesse econdmi-
co, com atividades comerciais, industriais, portudrias, com um imenso potencial turistico.

8 — O METODO BAYESIANO

A metodologia adotada neste trabalho é baseada no método estocastico de Bayes ou aproxi-
magdo bayesiana. Este método utiliza uma estrutura probabilistica para um grupo de dados, onde
um dos principais conceitos em que se baseia essa aproximacao € a idéia de probabilidade a priori
e a posteriori.
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O modelo foi descrito e adotado por Agterberg (1989), Bonham-Carter (1989 e 1994), apli-
cado a prospecc¢do mineral, para avaliar a favorabilidade a ocorréncias minerais e adotado neste
trabalho para avaliar a suscetibilidade a escorregamentos translacionais, associando-os as corridas
de massa.

Nesse trabalho, a probabilidade serd designada pela letra P, evento (escorregamento) pela letra
E, e a evidéncia pela letra B. Dessa forma, a probabilidade de ocorrer um evento “E”, dado a pre-
sen¢a de uma evidéncia “B” pode ser expressa pela seguinte expressao, que mostra a probabilidade
condicional:

P(E|B) = P(EN B) | P(B) (1)

Onde, P(E | B) = Probabilidade condicional de ocorrer o evento “E”, dado a evidéncia “B” e P(E
M B) = Area de intersecdo entre o plano de informacao eventos “E” e a evidéncia “B”.

Dois conceitos sdo amplamente utilizados para avaliacdo da favorabilidade, que s@o a razao
de necessidade e razdo de suficiéncia dos atributos considerados como evidéncias. A condicao de
necessidade considera que a validade de uma proposicao B somente € possivel se a proposicao A
for vélida, e a condi¢do de suficiéncia significa que a validade de uma proposi¢do B € satisfeita pela
validade de uma proposicao A.

Soares et al (2002) ponderam que uma varidvel serd considerada altamente necessdria se, na
sua auséncia, o evento nfo ocorrer e serd altamente suficiente se, na sua presenca, ocorrer o evento,
de maneira que é esperado que o evento ocorra onde um conjunto de evidéncias diagndsticas apre-
sentarem os mais altos graus de necessidade e suficiéncia ou mais altos contrastes. Chung et al.
(1995) argumentam que para que uma evidéncia seja considerada um critério diagndstico, ¢ impor-
tante que ela cumpra os critérios de necessidade e suficiéncia, caso contrario, nas situagcdes em que
a evidéncia indica favorabilidade em pequeno grau, a mesma pode ser considerada apenas como
um critério permissivo.

8.1 — Independéncia condicional ou estatistica

A independéncia condicional entre mapas é uma premissa assumida quando dois ou mais pla-
nos de informacdo sdo combinados através do modelo bayesiano. Isso significa que os planos de
informacdo, que representam as evidéncias utilizadas na andlise, sejam estatisticamente indepen-
dentes, com relagc@o aos eventos ou ocorréncias, ou seja, o conhecimento prévio de um evento nao
deve afetar a probabilidade de outro evento. Matematicamente, isso pode ser expresso através da
seguinte maneira: Dados dois eventos, A e B, a independéncia existe quando:

P(A|B) = P(A) 2)
Onde,

P(AIB) = probabilidade condicional de A, dado B e,
P(A) = probabilidade marginal de A

Segundo Bonham-Carter (1994), na pratica a independéncia condicional é sempre violada em
algum grau e a probabilidade de que isto ocorra cresce, a medida que novos mapas de evidéncias
sdo incorporados ao modelo. Quando ¢ aplicada a andlise nos dados, essa condicdo pode ser che-
cada através de testes estatisticos para mostrar a magnitude do problema e apontar quais os mapas
que estdo causando maior dificuldade, afim de que eles possam ser rejeitados, combinados ou mo-
dificados para reduzir o problema.
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O mapa de favorabilidade, baseado na andlise probabilistica, é adversamente afetado se, nos
locais onde ocorrem os eventos conhecidos, a presenca de um padrio favoravel a deflagracdo do
evento em um mapa de evidéncia for estatisticamente dependente da presenca de um padrao favo-
ravel a ocorréncia do evento em outro mapa de evidéncia. A conseqiiéncia da violagdo da indepen-
déncia estatistica é a superestimagdo ou a subestimagdo das probabilidades posteriores durante a
combinagdo dos mapas de evidéncias, resultando em freqii€ncias estimadas para os novos eventos
notadamente superiores ou inferiores a freqiiéncia dos eventos observados, tanto nas areas de
maior, como nas areas de menor probabilidade.

E importante avaliar o grau de violacdo da independéncia estatistica, para que sejam tomadas
as providéncias adequadas a fim de corrigir, caso necessdrio, as distor¢cdes no mapa de favorabili-
dade final.

Quando relagdes de probabilidade sdo estimadas subjetivamente por um especialista, ndo é
possivel testar a independéncia condicional. Este, sabendo que o problema existe, simplesmente in-
terpreta os resultados de acordo com os seus critérios de avaliacdo.

8.2 — Reclassificacio binaria

Segundo Bonham-Carter (1994), a utilizagcdo de mapas bindrios na modelagem, além de confe-
rir maior robustez estatistica as estimativas, torna mais fécil a interpretacdo dos resultados.

O processo de conversdo de mapas multi classes para a forma bindria pode ser efetuado tanto
subjetivamente, usando o julgamento do analista, quanto estatisticamente, determinando-se um li-
miar de corte que maximize a correlagdo espacial entre a evidéncia resultado da reclassificacio bina-
ria e o mapa contendo os eventos (verdades de campo).

O parametro normalmente utilizado para determinar estatisticamente o limiar de corte, denomi-
nado contraste (Cw). Esse pardmetro ¢ utilizado normalmente para se evitar os extremos, onde pou-
cas classes podem ser consideradas favoraveis ou, de forma oposta, muitas classes, o que pode acon-
tecer com o julgamento subjetivo realizado por especialistas.

8.3 — Pesos de evidéncia

O método quantitativo Pesos das Evidéncias (Weights-of-evidence) utiliza uma formulag¢ao
log-linear do Teorema de Probabilidade de Bayes, para combinar padrdes em planos de informagao,
com o objetivo de prognosticar a distribui¢do de objetos espacialmente referenciados para dar su-
porte a uma determinada hipétese.

Essa metodologia combina dados espaciais de diversas fontes para descrever e analisar inte-
racdes, fornecer suporte para responsaveis pelas decisdes, e para fazer modelos preditivos. O mé-
todo foi desenvolvido originalmente para uma aplicacio ndo espacial no diagnéstico médico por
Spiegelhater & Knill-Jones (1984). Nesta aplicagdo, a evidéncia consistiu em um conjunto de sin-
tomas, e a hip6tese a ser testada era se o paciente tinha a doenga x. Para cada sintoma, um par de
pesos foi calculado, um para a presenga do sintoma e um outro para a auséncia do sintoma. O valor
dos pesos dependeu da associacdo medida entre o sintoma e a ocorréncia da doenca em um grupo
grande de pacientes. Os pesos poderiam entdo ser usados para estimar a probabilidade que um pa-
ciente novo comecasse a contrair a doenca, baseada na presencga ou a auséncia dos sintomas e o
inverso seria verdadeiro para pesos negativos.
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Seguindo o mesmo raciocinio, o servico Geoldgico dos Estados Unidos da América (U. S. Geo-
logical Survey) e o Servico Geoldgico do Canada (Geological Survey of Canadd) desenvolveram uma
extensdo do software Arc View GIS, sob a coordenacdo de Bonham-Carter, denominada Arc WOFE
(Bonham-Carter, 1994; Bonham-Carter et al., 1998). Essa extensao usa um método quantitativo denomi-
nado “pesos de evidéncia”, adaptado para mapear o potencial mineral usando Sistemas de Informacao
Geografica e consiste na combinacdo de varios padrdes bindrios para prognosticar outro padrio bindrio.

Segundo Franca Rocha et al (2001), a modelagem “Pesos das Evidéncias™ (Weights of Evidence)
estd entre os métodos mais sofisticados de modelagem em SIG, envolvendo um enfoque estatistico
com componentes probabilisticos, possibilitando uma interpretacio dos relacionamentos espaciais que
vao muito além das detectadas por meios tradicionais, utilizados normalmente na andlise dos dados.

Essa modelagem usa a associag@o estatistica entre ocorréncias constatadas e as possiveis evi-
déncias que condicionem ou que sejam indicios da ocorréncia do fendmeno sob anélise. Por exem-
plo, pode-se citar a associa¢do entre ocorréncias minerais e as evidéncias que seriam o tipo de
rocha, as medidas geoquimicas ou geofisicas, para se determinar os pesos, que podem ser positivos
ou negativos. O produto final € um mapa resultante da combinagdo dos pesos das varidveis, o qual
expressa a probabilidade de uma determinada célula do mapa conter a ocorréncia.

Trata-se de modelagem bastante utilizada em mineragdo, para a geragdo de mapas de
favorabilidade a ocorréncias minerais, e utilizada por Aratjo (2004) e Aradjo et al. (2004), para
uma aplicacdo em Geologia de Engenharia.

9 - PROCEDIMENTOS EFETUADOS

Para aplicacdo do modelo, foram combinados varios condicionantes/evidéncias para gerar um
produto que mostre valores, como a probabilidade de ocorrer um escorregamento. Os dados de en-
trada sdo representados por pontos conhecidos, que sdo as cicatrizes de escorregamento cadastradas
e constituem as amostras da populagdo estudada.

A selecao dos condicionantes que fizeram parte das andlises, tratados aqui pelo termo “evidén-
cias” foi feita, a principio, com base em critérios que determinam quais temas sdo importantes para
o processo, levando em conta as caracteristicas da drea de estudo e os trabalhos de diversos autores,
encontrados na literatura, que discutem o tema, com suas mais variadas formas de abordagem.

Esses condicionantes foram definidos para que fossem submetidos a analises estatisticas, a fim
de determinar sua influéncia relativa no potencial de escorregamento ao longo do tempo. Isso foi
obtido através da integracdo e manipulacdo em ambiente de Sistemas de Informacdo Geogrifica,
com abordagem quantitativa, que pode ser utilizada para elevar a consisténcia na defini¢ao de ris-
cos associados a escorregamentos, além de outros tipos de riscos, bem como subsidiar planos de
ocupacdo e gerenciamento de uso da terra.

Com base na andlise critica dos condicionantes e dos processos a serem modelados, foram
selecionados os seguintes condicionantes (evidéncias): Geologia, Cobertura da terra e Geomorfologia
incluindo aqui as unidades e feigdes geomorfoldgicas, a forma das encostas, declividade e exposi¢ao
das vertentes. Foram utilizados os mesmos condicionantes tanto para escorregamentos quanto para
corridas, uma vez que foram consideradas as corridas derivadas de escorregamentos a montante, de
forma que os dois eventos estdo diretamente correlacionados. A principal diferenga diz respeito a
andlise dos dados. Como exemplo, pode-se citar o caso dos condicionantes declividade e
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geomorfologia, pois se, por um lado, as altas declividades e escarpas retilineas estdo relacionadas aos
escorregamentos, constituindo a zona de geragio de material , as declividades menores e escarpas em
anfiteatro estdo relacionadas as corridas de massa, pois representam a zona de acumulacio de material.

Em termos operacionais, inicialmente foi estabelecida uma probabilidade a priori, baseada nas
cicatrizes conhecidas, através de uma andlise estatistica condicional e os valores da probabilidade
a posteriori, por sua vez, foram computados dentro do ambiente do SIG, como resposta a andlise
probabilistica.

Foi efetuado o célculo estatistico da medida da associagdo espacial entre as classes dos diver-
sos mapas de evidéncias dos eventos de escorregamentos, e posterior conversao dessas medidas em
pesos. O objetivo dessa etapa foi proceder ao cdlculo da medida da associacdo espacial entre as
classes de cada mapa de evidéncia/condicionante e um conjunto de pontos que representam as cica-
trizes de escorregamentos, que sdo eventos previamente conhecidos na drea e sdao usados no treina-
mento, como indicadores da probabilidade prévia. O cdlculo dos ponderadores, que sdo 0s pesos
das evidéncias (W+ e W-), variancias e probabilidades posteriores, foi executado no Arc-Wofe.

Posteriormente, os varios planos de informacio utilizados na andlise foram reclassificados e
transformados em mapas bindrios, onde aparecem apenas as classes: favoravel ao desenvolvimento
do processo, que assume o valor 1 e desfavordvel , a qual € atribuido o valor O (zero). O limiar de
corte para a transformacdo dos mapas em bindrios pode ser obtido tanto através do julgamento sub-
jetivo de especialistas, como através de técnicas estatisticas, que medem a correlagdo espacial entre
as ocorréncias e as evidéncias, tal como o parametro de contraste (Cw), utilizado neste trabalho.

Foi também verificada a independéncia condicional entre os mapas de evidéncia. Para isto,
foram utilizados os testes pareado e global para a avaliacdo do grau de viola¢do da independéncia con-
dicional envolvendo os condicionantes do processo, representados na forma de mapas. Dependendo
do resultado dessa andlise, devem ser efetuados os devidos ajustes, combinando ou eliminando
mapas, para que esse pressuposto do método seja respeitado. Sabe-se que é muito dificil, na pratica,
conseguir um ajuste que implique na total independéncia, de forma que se faz necessdrio a aplica¢@o
de testes estatisticos para se verificar em que grau ocorreu a violagdo desse importante pressuposto.

A etapa seguinte foi relativa a integracdo entre os mapas de evidéncias bindrios reclassificados
e ponderados. A partir dos mapas bindrios gerados, realizou-se uma tabulagcdo cruzada entre as evi-
déncias e os planos de informacao contendo as ocorréncias (verdades de campo). Através desse pro-
cedimento, gerou-se uma matriz de dados, onde cada pixel corresponde a intersecdo das classes dos
mapas de evidéncias com o plano de informagdo que contém os eventos. Esses valores de correla-
¢a0 sdo utilizados para a obtencdo dos valores de probabilidade a posteriori

Por tltimo, efetuou-se a avaliacdo das tabelas de variancias, para produzir os mapas das incer-
tezas da modelagem, que normalmente estdo associadas ao processo de célculo de pesos de evidén-
cia, bem como sio decorrentes da eventual auséncia de dados em algum local da area de estudo.

10 - RESULTADOS E DISCUSSAO

10.1 — Calculo dos pesos das evidéncias (condicionantes)

O célculo dos pesos das evidéncias produz tabelas que mostram os relacionamentos espaciais
entre o evento, no caso as cicatrizes de escorregamentos, e as varias classes de cada um dos mapas
das evidéncias consideradas. Os valores dos pesos de evidéncia variam em funcao da razdo entre a
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area dos escorregamentos em uma classe do mapa e a area total da ocorréncia desses eventos, nor-
malizada pela razio entre a drea da classe e a drea total do mapa. Assim, nos mapas onde os eventos
sdo mais freqlientes que o esperado pelo célculo da chance, o ponderador é positivo (W+) e onde
os eventos sdo menos freqiientes que o esperado pelo célculo da chance, o ponderador € negativo
(W-), em area sem dados os ponderadores, tanto positivos quanto negativos, recebem valores iguais
a zero e em locais onde os eventos sdo aleatérios, sem nenhuma correlagio espacial, (W+) = (W-)
= zero.

As tabelas apresentadas a seguir mostram os resultados dos cédlculos dos ponderadores para os
mapas de evidéncia modelados. As trés primeiras colunas descrevem as classes de cada mapa de
evidéncia, a drea de cada classe e o nimero de eventos por classe, que no caso sdo as cicatrizes de
escorregamentos. As quatro colunas seguintes apresentam o ponderador de evidéncia positivo
(W+), seu desvio padrdo s(W+), o ponderador de evidéncia negativo (W-), seu desvio padrdo s(W-),
a oitava coluna mostra o contraste (C), que ¢ dado pela diferenca entre os ponderadores da evidén-
cia, ou seja, C= (W+) — (W-), a dltima coluna [C/s(C)] representa o contraste normalizado em re-
lacdo ao seu desvio padrdo, esse parametro € um indicador do grau de incerteza, que normalmente
estd associado a medida.

Legenda dos titulos das colunas: W+ = peso de evidéncia positivo, W- = peso de evidéncia
negativo, C = contraste (W+) - (W-), s(W+) e s(W-)= desvio padrio dos pesos de evidéncia posi-
tivos e negativos, respectivamente, e (C/s(C)) € o contraste normalizado pelo seu desvio padrao, de
acordo com o teste t de Student. Essa legenda vale para todas as tabelas de pesos de evidéncia.

Analisando-se a Tabela 1, verifica-se que os maiores contrastes, logo a maior correlagdo espacial
com os eventos, aparecem na classe 3, seguida pela classe 5, que equivalem as unidades do emba-
samento cristalino, como rochas graniticas facies biotita e migmatiticas, enquanto as demais unidades
aparecem com uma importancia secunddria, apresentando baixos valores de correlagdo espacial. Esses
valores estdo associados mais intimamente aos escorregamentos translacionais, muito comuns na rea.

Tabela 1 — Pesos de evidéncias calculados para o mapa geoldgico da drea de estudo. A drea das classes
representa a drea de ocorréncia da prépria unidade geoldgica. A linha em negrito representa as classes que
apresentam os maiores contrastes, selecionados para a generalizagdo ou reclassificacdo bindria.

Classe Area (km?) Legenda Pontos| W+ |s(W+) W- s(W-) C S(C) | C/s(C)
1 5038,94 Depositos Fluviais 0
2 3573,41 Dep. de talus e coldvios| 8 -1,22 | 0,71 0,04 10,0862 | -1,26 | 0,71 | -1,77
3 4592,35 Granito 1 27 1,13 | 0,19 | -0,15 |0,0954 | 129 | 022 | 598
4 16372,83 Gnaisse 20 -0,44 | 0,22 | 0,10 |0,0925 | -0,54 | 0,24 | -2,24
5 27700,11 Migmatito 73 033 | 0,11 | -0,28 (0,1251| 0,60 | 0,17 | 3,53
6 1725,95 Sed. Litoraneos Atuais 0
7 9142,58 Sed. Marinhos sub 2 -2,16 | 0,71 0,12 | 0,09 | -229 | 0,71 | -3,21
atuais
8 3945,60 Granito 2 7 -0,07 | 0,38 0,01 0,09 | -0,07 | 0,39 | -0,19
9 13,23 Milonito 0

Granito 1 - Fécies rica em biotita do Granito Guaeca
Granito 2 - Facies leucocratica com granada do Granito Guaecd
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Tabela 2 — Pesos de evidéncias calculados para o mapa com as unidades e fei¢des geomorfoldgicas

da drea. A drea das classes € categorica e as linhas destacadas indicam as classes selecionadas

para reclassificacdo bindria.

Classe Area (km?) Legenda Pontos| W+ |s(W+) W- s(W-) C S(C) | C/s(C)

1 16,02 Morros e morrotes 56 0,61 0,13 | -0,27 | 0,11 0,89 0,17 5,09
litoraneos

2 4,35 Morros e morrotes 6 -0,32 | 041 0,02 0,09 -0,34 | 0,42 -0,81
do planalto

3 2,58 Talus e colivios 9 0,61 033 | -0,03 | 0,09 0,64 | 035 1,85

4 6,37 Planicie flivio-Marinha 0

5 11,29 Planicie marinha 0

6 14,42 Escarpas em espigdes 9 -1,11 0,33 0,15 0,09 -1,27 0,35 -3,68

digitados
7 2,95 Escarpas retilineas 12 -1,02 | 0,71 0,03 0,09 -1,05 0,71 -1,47
8 14,14 Escarpas em 45 052 | 0,15 | -0,18 | 0,10 0,70 | 0,18 3383

Anfiteatros

Esses resultados expostos na Tabela 2 mostram que, com relacdo as unidades e fei¢cdes geo-
morfolégicas, os maiores valores de correlacio espacial medidos pelo contraste aparecem na classe
1, que equivale a unidade morros e morrotes litoraneos, seguido bem de perto pela classe 8, repre-
sentada pelas escarpas em anfiteatro, com valor bem significativo, correspondendo aos locais onde
normalmente ocorrem os movimentos gravitacionais do tipo corridas de massa e a classe 3, equi-
valente a ocorréncia de tdlus e colivios, onde também se desenvolvem escorregamentos e cor-
ridas. Cabe salientar que as escarpas foram subdivididas em trés grupos, pela sua importancia na
area e pela diferente associacdo de cada uma das formas de escarpa aos processos abordados.

Tabela 3 — Pesos de evidéncias calculados para o mapa de cobertura da terra. A drea das classes € categdrica

e as linhas em destaque indicam as classes selecionadas para reclassifica¢do bindria.

Classe Area (km?) Legenda Pontos| W+ |[s(W+) | W- | s(W-) C S(C) | C/s(C)
1 15,93 Areas sem vegetacao | 54 0,58 0,14 | -0,25 | 0,11 0383 0,18 4,75
2 34,57 Vegetacdo de Floresta | 32 -0,72 | 0,18 | 0,39 | 0,10 | -1,11 | 0,20 | -5.48
3 3,87 Vegetacao de Floresta 7 -0,05 | 0,38 0,00 0,09 -0,05 | 0,39 | -0,13

alterada
4 11,92 Vegetaciio Secundéria | 38 0,52 | 0,16 | -0,14 | 0,10 | 0,66 | 0,19 | 347
5 1,61 Desmatamento 2 -0,43 | 0,71 0,01 | 0,09 | -043 | 0,71 | -0,61
6 0,09 Restinga 0
7 0,47 Virzea 0
8 0,03 Mangue 0
9 3,57 Pastagem/Culturas 4 -0,53 | 0,50 | 0,02 | 0,09 | -0,55 | 0,51 | -1,09
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Com relagio a legenda adotada, cabe salientar que foram englobadas na classe Areas sem Vege-
tacdo, a drea urbana e seus entornos, os afloramentos rochosos e demais dreas de solo exposto, excluin-
do as dreas de floresta desmatada. Na classe Vegetagdo de Floresta estdo as dreas da floresta pluvial tro-
pical de encosta, pertencente a Mata Atlantica. Na classe Floresta alterada, estdo incluidas as dreas com
sinais de alteracfo na floresta original e na classe Vegetacdo Secunddria, as dreas onde a floresta ori-
ginal foi retirada e nova vegetagdo se desenvolveu, ja como Desmatamento, estdo as dreas original-
mente de Floresta, onde a mesma foi retirada e ainda nio se desenvolveu uma vegetagio secunddria.

Considerando-se a evidéncia cobertura da terra, os maiores valores de contraste, conforme os
dados da Tabela 3, aparecem nas dreas desprovidas de vegetacdo, incluindo as dreas urbanas, se-
guidas por dreas com vegetacdo secunddria.

Observa-se, segundo a Tabela 4, que o maior valor de contraste foi atribuido as declividades
situadas nas dreas com valores superiores a 45° e o segundo intervalo selecionado para reclassifi-
cacdo, situa-se entre 10° e 20°. As maiores declividades representam as dreas sujeitas aos escor-
regamentos translacionais, enquanto que o intervalo de 10° a 20° provavelmente reflete os locais
onde o material proveniente de escorregamentos a montante se deposita, vindo depois a escorregar,
em episodios de alta pluviosidade, constituindo a corrida de massa.

Tabela 4 — Pesos de evidéncias calculados para o mapa de declividade. A drea das classes é categérica
e as linhas em destaque indicam as classes selecionadas para reclassifica¢do bindria.

Classe Area (km?) Legenda Pontos| W+ |[s(W+) | W- | s(W-) C S(C) | C/s(C)
1 23,51 0-10° 19 -0,86 | 0,23 | 0,25 | 0,09 | -1,10 | 025 | -4,46
2 14,41 10 - 20° 40 038 | 0,16 | -0,12 | 0,10 | 0,50 | 0,19 | 2,67
3 18,48 20 - 30° 38 0,08 | 0,16 | -0,03 | 0,10 | 0,11 | 0,19 | 0,56
4 13,38 30 - 45° 29 0,13 | 0,19 | -0,03 | 0,10 | 0,16 | 021 | 0,78
5 227 >=45° 1 094 | 0,30 | -0,05| 0,09 | 099 | 031 | 3,14

Tabela 5 — Pesos de evidéncias calculados para o mapa de exposigdo de vertentes. A drea das classes
¢é categorica e as linhas em destaque indicam as classes selecionadas para reclassificacdo binaria.

Classe Area (km?) Legenda Pontos| W+ |[s(W+) | W- | s(W-) C S(C) | C/s(C)
1 5,47 -1 6 -0,52 | 041 0,03 | 0,09 | -0,55 | 042 | -1,32
2 5,59 Norte 6 -0,54 | 041 0,03 | 0,09 | -0,58 | 042 | -1,38
3 11,80 Nordeste 15 -0,37 | 0,26 | 0,06 | 0,09 | -043 | 027 | -1,57
4 11,38 Leste 24 0,13 | 020 | -0,03 | 0,10 | 0,16 | 023 | 0,72
5 10,36 Sudeste 28 038 | 0,19 | -0,08 | 0,10 | 046 | 021 | 2,18
6 4,47 Sul 1 029 | 0,30 [ -0,02 | 0,09 | 031 | 031 | 098
7 3,18 Sudoeste 5 -0,16 | 045 | 0,01 | 0,09 | -0,17 | 046 | -0,36
8 5,96 Oeste 11 0,00 | 0,30 | 0,00 | 0,09 | 0,00 | 0,31 0,00
9 13,89 Noroeste 27 0,05 | 0,19 | -0,01 | 0,10 | 0,07 | 0,22 | 0,30

-99 0,00 0
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Com relagdo a exposi¢do de vertentes, nota-se na Tabela 5 que os maiores valores de contraste estdo
associados as faces voltadas para sudeste, apresentando coincidéncia, com o sentido de caimento da folia-
¢do para SE. Secundariamente, aparecem as encostas voltadas para sul e leste, no caso das faces voltadas
para leste, hd também coincidéncia com a foliagdo de direcdo SSE, identificada por Maffra (2000). As
faces voltadas para sul, por sua vez, embora ndo apresentem relagdo com as estruturas geoldgicas mais
relevantes, sdo encostas submetidas a menor insolagdo solar, permanecendo tmidas por maior perio-
do de tempo, o que favorece a alteragio intempérica e o desenvolvimento do solo a ser mobilizado.

Através da Tabela 6, observa-se que as vertentes de forma retilinea e concava apresentam os
maiores valores de contraste, sendo, portanto as que apresentam maior correlacdo espacial com os
eventos registrados na drea. Os valores elevados para as encostas de forma cdncava estariam rela-
cionados as concavidades do terreno, que mesmo sutis, funcionam como locais onde o material pro-
veniente dos escorregamentos a montante se acumula, ocasionando as posteriores corridas de mas-
sa pela acdio da gravidade. As encostas retilineas, por sua vez, estdo relacionadas aos escorregamen-
tos planares. Sdo consideradas, aqui, tanto as zonas de geracio , quanto de acumulacio de material,
pois o material gerado a montante pelos escorregamentos deposita-se a jusante, gerando as futuras
corridas de massa.Os dois processos sdo bastante correlacionados.

Tabela 6 — Pesos de evidéncias calculados para o mapa de forma das vertentes. A drea das classes
é categorica e as linhas em destaque indicam a classes selecionadas para reclassificacio bindria.

Classe Area (km?) Legenda Pontos| W+ |s(W+) W- s(W-) C S(C) | C/s(C)
1 18,31 Concava 69 0,69 | 0,12 | -041 | 0,12 1,09 | 0,17 | 6,39
2 12,09 Retilinea 50 0,78 | 0,14 | -027 | 0,11 1,05 | 0,18 | 591
3 26,11 Convexa 17 -1,07 | 0,24 | 0,32 | 0,09 | -1,39 | 0,26 | -5,36
4 15,55 Planicie 1 -3,39 | 1,00 | 0,24 | 0,08 | -3,62 | 1,00 | -3,61
-99 0,04 0

10.2 — Reclassificacio binaria

Para a generalizacdo ou reclassificagdo dos mapas, utilizou-se um critério estatistico para
transformar as classes dos varios mapas das evidéncias em somente duas classes: favoravel e desfa-
voravel e o parAmetro utilizado para esta reclassificacdo foi a medida do contraste, considerando
que as evidéncias estdo presentes ou ausentes para cada mapa, para um dado valor de correlagdo.
Vale lembrar que nfo apenas a classe de maximo contraste foi selecionada para o corte na reclas-
sificagdo, mas também as classes que apresentaram um valor de contraste proximo deste, conforme
as tabelas discutidas anteriormente, de modo a tornar a andlise mais representativa.

10.3 — Avaliacio da independéncia condicional

Através da aplicagdo do teste qui-quadrado (pareado), foi avaliado se houve violagdo na inde-
pendéncia condicional entre os mapas de evidéncias utilizados na modelagem e, em caso positivo,
em que grau isso ocorreu, afim de que pudessem ser efetuados os devidos ajustes, seguidos por uma
nova modelagem. A Tabela 7 mostra os resultados da aplicacio do teste qui-quadrado.

Examinando-se a Tabela 7, verifica-se que, com 1 grau de liberdade, ja que os mapas modelados
s@o bindrios, e ao nivel de confianca de 98%, todos os valores da tabela estdo abaixo de 5,4, que é o

91



Tabela 7 — Resultados do teste Qui-quadrado (pareado) aplicado sobre os temas utilizados na analise.

TEMA Declividade Exposicao Forma das Geomorfologia Vegetacao
Vertentes

Geologia 0,18 0,03 0,02 3,30 1,14

Declividade 0,50 0,35 0,22 0,58

Exposi¢do 0,15 3,75 0,01
Forma das

vertentes 0,74 2,01

Geomorfologia 2,86

valor tabelado do teste qui—quadrado. Dessa forma, com base nessas observagdes, a hipétese nula de
independéncia condicional ndo € rejeitada a este nivel. Mesmo considerando agora um nivel de signi-
ficancia menor, de 95%, e mantendo 1 grau de liberdade, os valores da tabela, com uma tinica exceg¢ao,
ainda estdo abaixo do valor tabelado do qui-quadrado (X?) que no caso € 3,8, o que sugere que ndo ha
problema acentuado no que diz respeito 2 independéncia condicional. Os resultados apresentados de-
monstram que ndo houve acentuada violagdo da independéncia condicional, logo a modelagem para
geracdo do mapa final de suscetibilidade pode ser realizada sem necessidade de ajustes.

Como observou Bonham-Carter (1994), na pratica € muito dificil que as evidéncias sejam to-
talmente independentes, de forma que uma certa dependéncia sempre ocorre na natureza.

10.4 — Integracao dos mapas binarios e geracao do mapa de suscetibilidade a escorregamentos

A aplicagdo da modelagem WOFE na série de mapas bindrios, conforme descri¢do feita acima,
produziu uma tabela que sumariza as estatisticas resultantes (Tabela 8). Nesta tabela, aparecem os valores
resultantes dos célculos dos ponderadores (W+ e W-), o contraste (C) e o parametro contraste normalizado
pelo desvio padrao C/s(C), que mostra o grau de confianca nas estimativas da suscetibilidade. Nesta tabela,
€ importante se observar o contraste, que ¢ a medida da correlacdo espacial entre o evento (escorregamento)
e a evidéncia, de forma que quanto maior esse valor, maior € a associagio espacial entre eles e, ao contrario,
quanto menor o contraste, menor vai ser a associacdo espacial entre o evento e o mapa da evidéncia
considerado.

Tabela 8 — Resultados dos cdlculos dos ponderadores de evidéncias (W+ e W-). Os mapas com maiores
contrastes representam os temas que tiveram maior influéncia na modelagem e os maiores valores
do parametro C/s(C) mostram o maior grau de confianga nas estimativas.

EVIDENCIAS W+ W- CONTRASTE (C) | CONFIANCA C/s(C)
Geologia -0,78 0,52 1,30 6,49
Declividade -0,15 0,39 0,54 2,92
Exposicao -0,18 0,33 0,51 2,87
Forma das vertentes -1,06 0,79 1,85 8,86
Geomorfologia -1,21 0,63 1,84 7,83
Cobertura da terra 0,54 -0,63 1,17 6,24
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Os valores mais elevados de contraste foram obtidos para a evidéncia forma das vertentes,
seguido das evidéncias geomorfologia, litologia, vegetacdo e declividade, sendo, portanto esses 0s
itens que mais contribuiram de acordo com a anélise realizada. A evidéncia exposi¢do de vertentes
foi a que menos contribuiu para o mapa final, tendo, portanto uma importancia secunddria. Com
relacdo ao grau de confianga, de uma maneira geral, os mapas com maiores contrastes também
apresentam elevados graus de confiabilidade, pois os maiores valores correspondem justamente a
forma da vertente e geomorfologia.

A Figura 2 mostra o mapa de suscetibilidade a escorregamentos, baseado na distribui¢do final
da probabilidade posterior, estimada pelo método “pesos de evidéncia”’(WOFE).

# Ccatrizes

/N\/ Area de estudo
Probabil i dade posterior
[]0- 0006

. 006 - 0.02 [
.02 - 0.038

.038 - 0,071

071 - 0.111

111 - 0.219

.219 - 0. 38

16800
(=N =l ===

2 448000 452000 156000

Fig. 2 — Mapa de suscetibilidade a escorregamentos, obtido através da modelagem WOFE.

Analisando-se o mapa mostrado acima, pode-se observar que a probabilidade maxima que é
de 0.395, alcanga cerca de 21 vezes a densidade média de escorregamentos mapeados na area, que
¢é dada pelo valor da probabilidade prévia de 0.0184. Grande parte das cicatrizes mapeadas ocorre
exatamente nas dreas de maior suscetibilidade, onde estdo os maiores valores de probabilidade
posterior, mas também ¢é possivel observar a ocorréncia de escorregamentos em dreas de média e
até de mais baixa suscetibilidade.

10.5 — Consideracoes sobre erros e mapas de incertezas associadas ao método

Os testes de independéncia condicional através da estatistica do qui-quadrado, aplicados aos
mapas utilizados na modelagem, mostraram que nao houve uma significativa violagao desse impor-
tante preceito metodolégico, como foi visto anteriormente A ndo violagdo da independéncia condi-
cional foi comprovada também com a aplicag@o do teste global de independéncia condicional, que
avalia o ajuste global da modelagem, sendo posterior a ela. Apesar de ndo ser um teste formal,
como avaliou Bonham-Carter (1994), esse teste bastante simples é empregado para constatar se ha
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ou nao discrepancia entre o nimero de ocorréncias existentes e o nimero prognosticado. Em geral,
se o nimero de eventos prognosticados for muito maior do que o niimero observado, deve-se as-
sumir que ha pouca representatividade dos dados, levando-se em conta que todos os eventos foram
corretamente mapeados.

O cdlculo desse indice resultou numa razdo de 0,78 significando que foram prognosticados
cerca de 171 escorregamentos, 38 a mais do que o observado o que comprova que ndo houve vio-
lacdo acentuada da independéncia condicional, pressuposto importante do método. Quanto ao grau
de incerteza da modelagem, para produgdo dos mapas de suscetibilidade, a Figura 3 apresenta os
resultados obtidos pela divisdo do mapa de probabilidade posterior pelo seu desvio padrdo devido
as incertezas totais, como descrito antes.

» Cicatrizes
N/ Area de estudo
Incerteza total
] 0 - 0.001
[ 0.001 - 0.003
[ 0.003 - 0.007
. 0.007 - 0.013

0.013 - 0,024
. 0.024 - 0.048

0. 048 0. 151
2 0 2 Km

Fig. 3 — Mapa de avaliagdo do grau de incerteza total da modelagem WOFE.

Os resultados mostrados nesse mapa indicam que de maneira geral, hd uma correspondéncia
entre as dreas de maior suscetibilidade ou probabilidade posterior e as dreas de maior incerteza, de
modo que quanto maior a probabilidade, maior o grau de incerteza da medida.

11 - CONCLUSOES

Com relagdo aos condicionantes utilizados na modelagem, os valores de contraste, obedece-
ram a seguinte ordem decrescente de importancia: forma das vertentes, seguida das evidéncias geo-
morfologia, vegetacdo, geologia, declividade e finalmente exposi¢do das vertentes.

Os valores do parametro C/s(C), que mede o grau de confianga nas estimativas da suscetibili-
dade efetuadas, mostram uma certa equivaléncia entre a confiabilidade dos vdrios condicionantes
utilizados na modelagem, de maneira que aqueles com os maiores contrastes foram também os que
apresentaram maior confiabilidade.
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A partir do mapa de suscetibilidade gerado, que mostra a probabilidade posterior da ocorréncia
de escorregamentos, observa-se que as areas com maior suscetibilidade ocorrem em locais onde ja
aconteceram escorregamentos, mas também existem cicatrizes em locais de baixa suscetibilidade e
sdo observados valores elevados de probabilidade em locais onde ainda ndo aconteceu nenhum
escorregamento.

Com relacdo a modelagem baseada no método Bayesiano, utilizada no presente trabalho, esta per-
mite que se facam algumas consideracdes importantes, que comprovam o seu potencial de aplicacdo:

— Trata-se de um modelo objetivo, que parte das préprias ocorréncias para gerar resultados e
estimar as probabilidades;

— Por se tratar de um modelo baseado nos dados, pode ser extremamente melhorado com ob-
servagdes de campo e com a aquisi¢do de novos dados, isso se considera como sendo uma
grande vantagem;

— Apresenta grande versatilidade em prognosticar eventos futuros, partindo de observacdes,
para inferir as causas dos processos, o que diminui a necessidade de estudos extensivos e
monitoramentos controlados por longos periodos de tempo, pois oferece a possibilidade de
resposta a algumas indagacdes, quais sejam:

— Que fatores apresentam maior controle sobre os processos em uma determinada drea de in-
teresse?

— Chegando-se a conclusdo de quais fatores controlam as instabilizagdes, quais deles estao li-
gados mais diretamente aos eventos, ou seja, qual a importancia relativa de cada um deles?

— Qual a fracdo de uma determinada drea estd sujeita a instabiliza¢Ges frente as condic¢des
existentes nessa drea?

Assim, os métodos inferenciais podem fornecer ferramentas que permitem uma maior com-
preensdo dos processos naturais, especialmente quando nio se tem condi¢des de utilizar medidas
diretas, caras e dispendiosas e, muitas vezes, invidveis. Enfatiza-se aqui que o método auxilia na
compreensdo da relagdo entre os varios condicionantes com o desencadeamento do processo, po-
rém a sua utilizagdo para producgio de cartografia de risco necessitaria de técnicas adicionais com-
probatérias, bem como trabalhos de campo.

Apesar das vantagens e do grande potencial de aplicacdo, a modelagem baseada no método
bayesiano também possui limitacdes, uma delas diz respeito a exigéncia de independéncia condi-
cional entre os dados, o que nem sempre é possivel obter, uma segunda limitacdo ndo seria parti-
cularidade da andlise bayesiana, mas estaria relacionada a todos os modelos baseados nos dados
(data driven), que € a grande sensibilidade a qualidade dos dados e isso é sempre um problema en-
frentado, de dificil solug@o.

Considerando-se todas as possiveis falhas inerentes ao préprio método em si, erros operacio-
nais, erros por ndo se ter considerado outros parametros, que poderiam ser também muito impor-
tantes, erros de posicionamento e transferéncia de dados que influem na posi¢@o dos eventos, con-
clui-se que a abordagem quantitativa, utilizando recursos da geotecnologia, pode ser de grande uti-
lidade para prognosticar adequadamente dreas sujeitas a movimentos gravitacionais de massa, de
forma que pode ser uma excelente alternativa a ser utilizada no planejamento para prevencdo dos
riscos associados a processos geoldgicos, pois permite, através da andlise integrada de uma série de
dados, mapear e fornecer uma visao espacial tanto da abrangéncia dos eventos instalados, quanto
aquelas dareas com maior risco potencial.
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MOBILIZACAO DA RESISTENCIA
AO ARRANQUE DE GEOGRELHAS

Mobilization of pullout resistance of geogrids

Ana Cristina C. E. Sieira*
Alberto S. F. J. Sayao**
Denise M. S. Gerscovich***

RESUMO - Neste trabalho, sdo apresentados e discutidos os resultados de ensaios de arranque, executados
em 3 tipos de geogrelhas, os quais apresentam caracteristicas fisicas e mecanicas (rigidez e resisténcia a
tracgdo) distintas. As geogrelhas foram instrumentadas com medidores de deslocamento horizontal (tell-tails)
e de deformacado (strain-gages), instalados em diferentes posi¢des ao longo do seu comprimento. Em todos os
ensaios, utilizou-se um solo arenoso. As curvas de carga vs deslocamento mostraram-se sensiveis ao grau de
confinamento. A geogrelha bi-orientada apresentou a melhor interacdo com o solo ensaiado, apesar de ndo
possuir a maior resisténcia e rigidez a trac¢@o. A distribuicio dos esfor¢os de trac¢do na rotura, ao longo do
comprimento da grelha, indica uma influéncia significativa da metodologia de ensaio e, em particular, do
sistema de fixacdo da geogrelha na garra de arranque.

SYNOPSIS — This paper presents the results of pullout tests carried out on 3 types of geogrids, which show
distinct physical and mechanical characteristics (stiffness and strength). The geogrids were instrumented with
horizontal displacement gages (zell-tails) and strain-gages, placed on different positions along the geogrid’s
length. In all tests, a sandy soil has been used. The load vs displacement curves revealed a significant influence
of the confining level. The bi-directional grid showed the best interaction with the confining soil, despite of
not exhibiting the larger value of tensional strength or stiffness. The distribution of tension loads at failure,
along the grid length, indicates a significant influence of the test methodology and particularly of the fixing
system for the geogrid on the pullout tension grip bar.

PALAVRAS CHAVE - Geogrelhas, Ensaios de Arranque, Mobilizagio de Tensdes e Deformacdes.

1 - INTRODUCAO

A determinacdo da resisténcia ao arranque é essencial para o dimensionamento de macigos
reforgados. Neste sentido, hd um consenso de que o ensaio de arranque € o que melhor representa
as situacdes reais de campo, principalmente quando sdo utilizadas geogrelhas como elementos de
refor¢o (Amorim Jr., 1992; Palmeira e Milligan, 1989 e Christopher e Berg, 1990).

Em geral, os ensaios de arranque realizados em laboratério utilizam equipamentos de cisalha-
mento direto modificados através da introdug¢do de uma garra externa. A amostra de reforco, con-
finada entre 2 camadas de solo, tem sua extremidade conectada a garra e € tracionada sob veloci-
dade constante. O movimento relativo entre o refor¢o e o solo mobiliza tensdes de cisalhamento
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** Ph.D Professor Associado, PUC-Rio. e-mail: sayao@civ.puc-rio.br
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nas duas faces do reforco, que se opdem ao movimento. Nas andlises usuais pressupde-se que as
tensdes de cisalhamento na interface solo-reforco sejam uniformemente distribuidas durante a soli-
citacdo. Assim, a tensdo cisalhante na interface pode ser calculada por:

P

Tgg = ——— ey
¢ " 2BL
onde: P = forca de arranque;
B = largura da geogrelha;
L = comprimento de ancoragem da geogrelha.

Admite-se, ainda, que satisfacam ao critério de rotura de Mohr-Coulomb (Koerner, 1998), ou seja:
(TsG ) = ¢’a + 0”.tand’ )

onde: (ty; ); = tensdo cisalhante na interface solo-refor¢o na rotura;
0' = angulo de atrito na interface solo-reforco;
¢’, = adesdo na interface solo-refor¢o;
o’ = tensdo normal efetiva.

Ressalta-se, entretanto, que a geogrelha, quando submetida ao arranque, sofre deformagdes nao
uniformes ao longo do comprimento. A traccido na geogrelha concentra-se na extremidade tracio-
nada e vai diminuindo gradativamente até a extremidade livre. Conseqiientemente, um processo de
deformac@o progressiva é mobilizado ao longo da geogrelha (Saez, 1997; Juran e Chen, 1988).

Meétodos de interpretagc@o da resisténcia ao arranque foram propostos na literatura, consideran-
do a distribui¢do ndo uniforme de tensdes durante o ensaio (Ochiai et al, 1996; Teixeira, 1999).

Ochiai et al (1996) propdem uma metodologia de avaliagdo da resisténcia ao arranque, com
base nos deslocamentos internos medidos em diferentes pontos ao longo do reforgo. A partir das
medidas de deslocamentos, obtém-se as deformagdes em diferentes pontos da inclusdo.

Teixeira (1999) utiliza fun¢des de deslocamento (0) ajustadas aos pontos experimentais. A
funcdo deformacio (¢) € entdo, obtida, a partir da derivada da fun¢@o deslocamento (0).

A distribuicdo das deformacdes, e conseqiientemente, das tensdes, ao longo do comprimento
da geogrelha é ndo-linear. Cabe ressaltar, portanto, a importancia do monitoramento dos desloca-
mentos ao longo do comprimento da geogrelha, para permitir uma melhor compreensao dos meca-
nismos de transferéncia de carga.

No presente trabalho, foi adotada uma metodologia para andlise da distribui¢ao das deforma-
¢des ao longo do comprimento da geogrelha similar a proposta por Ochiai et al (1996). Esta andlise
requer o conhecimento dos deslocamentos internos da geogrelha durante a solicitacdo de arranque.

Os ensaios de arranque foram instrumentados com medidores de deslocamentos (tell-tails),
instalados em distintos pontos ao longo do comprimento da geogrelha. Em alguns ensaios, dispu-
nha-se também dos resultados de medidores de deformacao (strain-gages), permitindo uma combi-
nac¢do entre as deformacdes estimadas a partir das leituras dos tell-tails e as deformacdes medidas
diretamente pelos strain-gages (Sieira et al., 2002).
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2 - PROGRAMA EXPERIMENTAL

O programa experimental constou de 9 ensaios de arranque, instrumentados, executados com
3 tipos de geogrelhas embutidas em solo arenoso, como apresentado na Tabela 1.

A instrumentagdo consistiu de tell-tails e strain-gages, instalados em diferentes posi¢des ao
longo da geogrelha. Nos ensaios com a Malha Metélica, ndo foram utilizados strain-gages, devido

a dificuldade de aderéncia destes instrumentos a malha, que apresenta elementos com secdo
circular de pequena espessura (2,6mm).

O objetivo destes ensaios consistiu em avaliar a resisténcia ao arranque dos diferentes tipos de
geogrelhas e a influéncia da tensdo confinante no processo de mobilizacdo das tensdes e deforma-
¢oes ao longo da geogrelha. As tensdes de confinamento variaram de SkPa a 50kPa, corresponden-
do a embutimentos no campo de até cerca de 2,5m.

Tabela 1 — Programa de Ensaios de Arranque.

Tipo de Geogrelha

Tensao Confinante (kPa)

Instrumentacao

MacGrid 5;12,5e25 Tell-tails / Strain-gages
ParaGrid 5,12,5;25¢e50 Tell-tails / Strain-gages
Malha Metilica 5;12,5e25 Tell-tails

2.1 — Caracteristicas das Geogrelhas

As geogrelhas utilizadas no programa experimental foram fornecidas pela empresa Maccaferri
do Brasil (Figura 1). Foram ensaiadas as geogrelhas de malha regular (MacGrid 11/3-W e ParaGrid
200/15) e a Malha Metdlica Hexagonal.

A MacGrid 11/3-W € uma geogrelha constituida por tiras tecidas, compostas por filamentos
de poliéster de alto mddulo elastico e baixa susceptibilidade a fluéncia (“creep”). Os filamentos de
poliéster sao revestidos com PVC, que tém a func¢do de proteger o niicleo contra danos ocorridos
durante os processos de instalagio e trabalho.

A ParaGrid 200/15 € constituida por tiras soldadas, compostas por filamentos de poliéster re-
vestidos em polietileno.

A Malha Metélica Hexagonal é constituida por arames de aco de baixo teor de carbono zinca-
do. A grelha € fabricada pelo entrelacamento dos arames de aco a dupla tor¢ao.

As principais caracteristicas fisicas e mecanicas das geogrelhas, fornecidas pelos fabricantes,
estdo listadas na Tabela 2. Os resultados indicam que a grelha ParaGrid apresenta maior resisténcia
a trac¢do longitudinal (200 kN/m), equivalente a aproximadamente o dobro da resisténcia da MacGrid
e 4 vezes superior a da Malha Metdlica. Em termos de alongamento maximo na rotura (da ordem
de 12%) nao ha diferenca significativa entre as geogrelhas.

Ensaios de trac¢@o simples, realizados na presente campanha experimental mostraram resul-
tados diferentes dos sugeridos pelo fabricante (Figura 2). As curvas pontilhadas representam os re-
sultados fornecidos pelo fabricante. Os ensaios das geogrelhas poliméricas (MacGrid e ParaGrid)
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foram conduzidos de acordo com a norma NBR 12824 (1993), que especifica os procedimentos para
determinagdo da resisténcia a traccdo nio confinada, através de ensaios de traccdo de faixa larga.

Malha Metalica Hexagonal

ParaGrid 200/15 Ucm MacGrid 11/3 W

Fig. 1 — Geogrelhas ensaiadas no programa experimental.

Tabela 2 — Caracteristicas Fisicas e Mecanicas das Geogrelhas (Macafferri do Brasil).

MacGrid 11/3-W ParaGrid 200/15 Malha Metilica

Tipo de polimero Poliéster com PVC Poliéster ¢/ Polietileno Aco zincado
Tipo de malha Abertura quadrada Abertura retangular Abertura Hexagonal
Processo de fabricacao Tecido Termo-soldado Trancado

g Espessura do elemento (mm) 1,2 1,6 2,6

é Aberturas (mm) 20,0 2251775 100/ 80
Largura dos elementos
longitudinais (mm) 8,0 33 2,6
Largura dos elementos
transversais (mm) 3,0 24 2,6

2 Resisténcia a trac¢do

O | longitudinal (kN/m) 97,0 200 47

<:<ZC Resisténcia a trac¢do

8 transversal (KN/m) 29,4 15 -

= Alongamento na rotura (%) 12,8 12 12

A Figura 3a mostra o equipamento utilizado, onde foram ensaiadas amostras de 20cm de lar-
gura e 10cm de distancia entre as garras. No caso da Malha Metilica, foi utilizado um equipamento
especialmente projetado para ensaios de tracgdo neste tipo de geogrelha (Castro, 1999). Neste equi-
pamento, foram ensaiadas amostras de 90cm de largura, correspondendo a nove unidades hexago-
nais (Figura 3b).

Apesar dos ensaios terem seguido os procedimentos preconizados pela norma NBR 12824, os

resultados observados com a geogrelha ParaGrid foram significativamente diferentes dos dados do
fabricante, tanto em termos de deformabilidade quanto de carga na rotura; ja a geogrelha MacGrid
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Fig. 2 — Ensaios de trac¢do simples.

mostrou-se mais flexivel, apesar da resisténcia ser da mesma ordem de grandeza da sugerida pelo
fabricante. As curvas de traccio da Malha Metélica foram razoavelmente semelhantes para
deformagdes longitudinais inferiores a 8%; proximo a condigdo de rotura, a curva do fabricante
mostra um incremento de resisténcia o qual pode ser atribuido a deformag@o da unidade hexagonal.
As diferencas entre resultados obtidos e os fornecidos pelo fabricante podem ser atribuidas a
diferengas no sistema de fixacdo da amostra. No caso da geogrelha ParaGrid, observou-se o
deslizamento relativo entre a garra e a amostra, durante o ensaio de trac¢io. Este fato provocou
maiores registros de deformacfo e resultou em menor valor de resisténcia. Em relacdo a Malha
Metalica, o sistema de fixagdo induzia a rotura de arames isolados da malha, ndo representando
satisfatoriamente a resisténcia do conjunto.

a) Geogrelhas poliméricas b) Malha Metalica

Fig. 3 — Equipamentos de trac¢do simples.
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2.2 — Caracteristicas do Solo

O solo utilizado foi uma areia, constituida predominantemente por quartzo e feldspato. Na
Tabela 3, estdo apresentadas as principais caracteristicas geotécnicas, incluindo os pardmetros de
resisténcia. Estes parametros foram obtidos em ensaios de cisalhamento direto, no mesmo equipa-
mento onde foram executados os ensaios de arranque. Com isso, procurou-se evitar erros causados
pelo efeito de escala na interpretagdo dos ensaios com solo-geogrelha.

Os corpos de prova foram preparados com uma densidade relativa de 80% e um teor de umida-
de de 10,0+0,2%. O valor de peso especifico seco minimo de 11,4 kN/m’® resulta em um valor de
emax de 1,33, considerado relativamente elevado para areias. Entretanto, outros autores (Diaz, 2000)
obtiveram resultados similares em ensaios executados no mesmo material e segundo os mesmos
procedimentos de compactacao.

2.3 — Descricao dos Ensaios

Para a execucdo dos ensaios, utilizou-se um equipamento de cisalhamento direto, acrescido de
uma garra especial, acoplada a um sistema de aplicacdo de carga (Castro, 1999).

A caixa de cisalhamento, bipartida, era de aluminio, com se¢@o quadrada, de dimensdes inter-
nas de 1,0m de lado e 0,60m de altura (Figura 4a). Durante os ensaios, o espagamento vertical entre
as metades da caixa era mantido constante e igual a S0mm.

Tabela 3 — Caracteristicas geotécnicas do solo arenoso.

Parametro Valor
Densidade dos grios - Gs 2,71
Diametro correspondente a 50% da porcentagem do solo em peso - D, (mm) 0,75
Teor de umidade natural - w,,, (%) 10,0 £0,2
Peso especifico aparente seco maximo — v, (kN/m*) 17,1
Peso especifico aparente seco minimo —v,,,,, (kN/m?) 11,4
Densidade relativa - Dr (%) 80
Coesio efetiva - ¢’ (kPa) 16,0
Angulo de atrito efetivo - ¢” (°) 37

A metade inferior da caixa de cisalhamento era preenchida compactando-se o solo em 2 cama-
das de 17,5cm de altura (Figura 4b). Em seguida, a amostra de geogrelha, com 0,90m de largura e
1,80m de comprimento, era posicionada (Figura 4c). Na extremidade frontal, a geogrelha era abra-
cada pela garra (Figura 4d), de tal forma que um maior esfor¢o de trac¢do provocava uma melhor
fixacdo da geogrelha. Adicionalmente, garantia-se uma distribuicao uniforme da forca de tracgdo
em toda a largura da amostra. Apds a adaptacdo da geogrelha na garra, o comprimento enterrado
da geogrelha era de 1,00m. O posicionamento da metade superior da caixa era feito com o auxilio
de um guindaste, fixado a um sistema de pontes rolantes. O preenchimento e a compactac@o do solo
nesta regido eram feitos de forma andloga a descrita para a caixa inferior. Durante os ensaios, a for-
¢a de arranque era aplicada por um macaco hidrdulico horizontal, com capacidade de até 0,3 MN.
Um servo-controle horizontal garantia uma velocidade de arranque constante.
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No caso da forga vertical, um macaco hidraulico, acoplado a um mecanismo de servo-controle,
garantia a aplicacdo de uma tensao de confinamento constante durante todo o ensaio.

Transdutores de deslocamento com precisdo de 0,1mm registravam os deslocamentos verticais
da amostra e os deslocamentos frontais da geogrelha. As leituras nas células de carga e transdutores
eram transferidas diretamente para o computador a cada 15 segundos.

Os ensaios foram instrumentados com 4 medidores de deslocamento interno (tell-tails) e 4 me-
didores de deformacgdo (strain-gages), posicionados ao longo da geogrelha. Os tell-tails eram com-
postos por fios inextensiveis, protegidos por tubos de vinil, para evitar perturbagdes ou atrito com
o solo confinante. As extremidades dos fios eram conectadas a transdutores de deslocamento
(LVDTs), com precisdo de 0,1mm. Estes transdutores eram acoplados a uma banqueta fixa, na parte
posterior do equipamento. A Figura 5 mostra a posi¢ao da instrumentagio ao longo da grelha.

.2

c¢) Posicionamento da geogrelha d) Detalhe da garra de arranque

Fig. 4 — Montagem e Execu¢do do Ensaio de Arranque.
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Fig. 5 — Secdes da geogrelha e posicdo da instrumentagao.

A Figura 6 apresenta a geogrelha MacGrid totalmente instrumentada. Maiores detalhes sobre
0 equipamento e a instrumentacdo podem ser obtidos em Sieira (2003).

SENTIDO" DO
ARRANCAMENTO

TELL-TAIL

Fig. 6 — Geogrelha instrumentada.

3 - ANALISE DOS RESULTADOS

3.1 — Mobilizacao da Resisténcia

A Figura 7 mostra as curvas de forca de arranque vs deslocamento horizontal para as 3
geogrelhas ensaiadas, sob diferentes condi¢cdes de confinamento. Os valores relativos a condi¢@o
de rotura estio apresentados na Tabela 4.

Nos ensaios com a Malha Metalica, houve uma rotura no contato com a garra, para tensiao
confinante de 25kPa. Nesta regido, ndo confinada, observou-se uma distor¢ao dos hexdgonos da
malha, resultando em grandes deformacdes. Neste ensaio, a geogrelha sofreu arranque, em conjun-
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to com um processo de trac¢do na regido nio confinada. Processo de arranque foi confirmado a
partir de medidas de deslocamentos internos. A Figura 8 mostra que o ponto mais proximo a ex-
tremidade de aplicagdo da carga atingiu deslocamentos da ordem de 45mm, antes da rotura da
malha por trac¢do. Os pontos mais internos registraram deslocamentos de menor magnitude, mas
também foram mobilizados por arranque. Detalhes sobre o posicionamento desses medidores estdo
mostrados na Figura 5. O limite da forga registrada foi da ordem de 47kPa, apresentando a mesma
ordem de grandeza do valor fornecido pelo fabricante para o ensaio de trac¢ao simples. Mais uma
vez, fica evidente a influéncia do sistema de fixacdo da amostra, tendo em vista que face a presenca
de 2 mecanismos agindo simultaneamente (arranque e trac¢do), seria esperado que o valor de carga
na rotura fosse superior a resisténcia a tracgio fornecida pelo fabricante.

Tabela 4 — Forga e deslocamento na rotura.

Tensao confinante (kPa) 5 12,5 25 50
Tipo de Geogrelha Deslocamento (mm)

MacGrid 11/3-W 80,0 120,0 176,0 -
ParaGrid 200/15 92,0 120,0 125,7 130,0
Malha Metilica 115,0 130,3 170,0 -
Tipo de Geogrelha Forca (kN/m)

MacGrid 11/3-W 30,8 435 65,1 -
ParaGrid 200/15 15,0 37,1 44,1 59,0
Malha Metalica 23,6 35,2 - -

A geogrelha ParaGrid apresentou os menores deslocamentos na rotura e foi a tGinica que mos-
trou perda considerdvel de resisténcia, apds atingida a forca maxima de arranque. Durante o pro-
cesso de arranque, os elementos transversais se desprenderam dos longitudinais, o que poderia, de
certa forma, ter interferido nos resultados. Por outro lado, este tipo de geogrelha apresentou os me-
nores esfor¢os de arranque na rotura.

50
T
Malha Metalica Ruptura por Tracao
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Fig. 8 — Deslocamentos internos da malha metalica.
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Nos ensaios com a geogrelha MacGrid, observou-se as maiores cargas de arranque na rotura
e deslocamentos relativamente elevados, compativeis com os da Malha Metilica.

Considerando-se a interag@o solo-reforco, atuante em ambas as faces da geogrelha, foram defi-
nidas as envoltdrias de resisténcia (Equagdo 2) das 3 geogrelhas e calculados os parametros de re-
sisténcia na interface: adesdo (c’,) e dngulo de atrito (8’). Nos resultados apresentados na Figura 9,
observa-se que a geogrelha ParaGrid, apesar de possuir resisténcia a traccdo longitudinal superior
as demais, apresentou a menor interagdo com o solo ensaiado. Independente do nivel de confina-
mento, a geogrelha MacGrid mobilizou a maior interacdo na interface.

A Figura 9 apresenta, também, a envoltdria de resisténcia do solo arenoso. Os parametros de
resisténcia na interface podem ser expressos em funcdo dos pardmetros de resisténcia do solo em
contato (c' e ¢'), através dos coeficientes de interacio (A e f), definidos como:

c
A= —2
x 3)
tan &'
fa
an¢ 4)

Deste modo, a equacdo (2) pode ser reescrita da seguinte forma:

(Tsg)e =AC'+f.0', . tan ' 5)
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Fig. 9 — Envoltdrias de resisténcia.

Os parametros de interface obtidos a partir das envoltdrias dos ensaios de arranque estio apre-
sentados na Tabela 5. Em todos os ensaios, a adesdo solo-geogrelha assumiu valores entre 10 e
15kPa, fornecendo valores de 1 entre 0,69 e 0,96. Os resultados também mostram que a geogrelha
MacGrid apresenta o maior valor de angulo de atrito solo-geogrelha e, conseqiientemente, maior
valor de coeficiente de interacdo (f). Nota-se que, para esta geogrelha, f assumiu um valor superior
a unidade, o que pode estar relacionado a parcela de resisténcia mobilizada nos elementos transver-
sais. Ressalta-se, contudo, que os mecanismos que compdem a resisténcia ao arranque contribuem
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em ambas parcelas da expressdo que define a envoltéria de resisténcia. No caso de refor¢os planos
continuos, como os geotéxteis, o coeficiente f assume valores entre 0 e 1, pois o tinico mecanismo
de interagdo mobilizado é o atrito superficial entre a manta téxtil e o solo. No entanto, no caso de
geogrelhas, a parcela correspondente ao empuxo passivo pode ser bastante significativa.

Tabela 5 — Parametros de Resisténcia na Interface Areia-Geogrelha.

Tipo de Geogrelha ¢’ (kPa) & (°) A f

MacGrid 11,1 40,0 0,69 1,11
ParaGrid 13,7 16,9 0,86 0,40
Malha Metilica 10,8 31,5 0,66 0,81

Os valores do coeficiente de interacdo (f) obtidos na presente campanha de ensaios foram
comparados com os previstos a partir da expressao proposta por Jewell et al (1984), apresentada na
equagio 6. Esta proposicdo considera as parcelas de resisténcia decorrentes da mobiliza¢do do atrito
lateral e do empuxo passivo nos elementos transversais do reforco:

ted a,e\(o' 1
fr=a,. B0 b [ =2 ’ x F, x F, (6)

‘ rg¢" B ()-'” = 2fg¢'

onde: a, € a frac¢do da superficie da geogrelha disponivel para atrito lateral, o, € a frac¢do da

largura da geogrelha disponivel para mobiliza¢do do empuxo passivo dos elementos transversais,

F, e F, sdo os factores de escala e de forma, respectivamente, e é a espessura dos elementos

transversais da geogrelha, e (0" P ¢ a resisténcia passiva mobilizada quando a influéncia da
V)

=)

dimensiao dos grios de solo ¢ desprezivel.

Para as geogrelhas MacGrid e ParaGrid, os valores calculados para f, foram iguais a 0,77 e
0,24, respectivamente. As diferencas observadas com relagdo aos resultados experimentais podem
ser atribuidas as hip6teses adotadas por Jewell et al (1984); em particular, com relacio a parcela
correspondente a resisténcia passiva mobilizada, a qual € estimada com base em teoria de capaci-
dade de carga. Por outro lado, observa-se que a geogrelha MacGrid apresentou valor de f; signifi-
cativamente superior ao da ParaGrid.

Esta comparacdo nao foi estendida a Malha Metdlica pelo fato desta sofrer distor¢cdes acentua-
das durante o processo de arranque, o que causa alteracdes significativas na drea transversal, dis-
ponivel para mobilizacdo do empuxo passivo.

3.2 — Deslocamentos Internos

A Figura 10 apresenta a distribuicdo dos deslocamentos das 3 geogrelhas, em funcio da loca-
lizacdo do instrumento de medicdo (zell-tail), para diferentes percentuais de carga aplicada (60% a
100% da for¢a maxima de arranque) e sob nivel de confinamento de 12,5kPa. Nota-se que quanto
mais préximo do ponto de aplicag¢@o da for¢a de arranque, maior € o deslocamento horizontal me-
dido. O decréscimo dos deslocamentos horizontais indica uma distribui¢ao ndo uniforme da forca
de arranque ao longo do comprimento da geogrelha.
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Na Malha Metdlica, observa-se um crescimento acentuado dos deslocamentos principalmente
na extremidade frontal da malha. A mobilizacdo dos deslocamentos nas se¢des finais da geogrelha
s6 ocorreu apds a carga de arranque atingir 80% do valor de rotura. Comportamento semelhante foi
verificado na grelha MacGrid.

A geogrelha ParaGrid mostrou-se mais sensivel a mobilizacdo dos deslocamentos internos, re-
sultando em distribuicdes aproximadamente paralelas. Quanto mais rigida for a geogrelha, mais
uniformes serdo os deslocamentos, pois a inclusdo tende a se deslocar como um corpo rigido.

A Figura 11 apresenta os deslocamentos internos medidos no instante da rotura por arranque,
em funcdo da localizagdo do instrumento de medicao (fell-tail) e das condicdes de confinamento.

No caso da grelha ParaGrid, a reducdo acentuada dos deslocamentos ocorreu somente no tre-
cho inicial. A partir da se¢do S,, os deslocamentos sdao aproximadamente constantes, indicando o
deslocamento da malha como um corpo rigido. A influéncia do confinamento foi desprezivel indi-
cando a predominancia da parcela da adesdo na resisténcia ao arranque. Cabe ressaltar que, ap6s
exumacdo das amostras, observou-se que a unido entre alguns elementos transversais e longitudi -
nais havia se rompido.

Para os ensaios sob confinamento de 12,5kPa e 25kPa, este rompimento foi mais significativo na
extremidade posterior da geogrelha. Acredita-se, portanto, que os deslocamentos registrados na segio S,
ndo tenham confiabilidade e serdo doravante desconsiderados. Ja nos ensaios para tensdo confinante de
50kPa, a rotura da unido entre os elementos longitudinais e transversais foi verificada ao longo de
praticamente todo o comprimento da geogrelha, ocasionando a perda dos instrumentos de leitura (tell-tails).

A influéncia do confinamento foi observada nas grelhas Metdlica e MacGrid, onde maiores
niveis de tensdo confinante acarretaram em uma maior mobilizacdo dos deslocamentos. Na grelha
ParaGrid, para os niveis de tensdao impostos, esta influéncia foi desprezivel.

Com base nos deslocamentos internos medidos pelos tell-tails, as deformagdes médias (g ;)
em cada trecho da geogrelha foram estimadas a partir da diferenga entre o registro de 2 pontos con-
secutivos; isto é:

- (X:'_Xr'+1)
E)‘--I'--l-] = T

onde: d = distancia entre dois medidores de deslocamento (tell-tails) consecutivos; X; = desloca -
mento medido no i-ésimo tell-tail (TT)).

A Figura 12 apresenta os resultados desta estimativa, em conjunto com as leituras registradas
nos strain-gages. Nesta Figura, estdo também tracadas as linhas de tendéncia, obtidas a partir do
melhor ajuste entre os registros dos strain-gages e as deformagdes estimadas a partir dos tell-tails.
Ressalta-se que na Malha Metdlica ndo foi possivel instalar strain-gages e que, na geogrelha
ParaGrid, a rotura da unido dos elementos transversais e longitudinais, sob tensdo confinante de
50kPa, acarretou na perda da instrumentag@o. Adicionalmente, nesta mesma geogrelha, alguns
strain-gages nao funcionaram satisfatoriamente durante o arranque, para niveis inferiores de con -
finamento, em virtude da destrui¢cdo de sua camada de protegao.

Independente do tipo de geogrelha, observa-se uma reduciio das deformagdes com o aumento
do embutimento. Comportamento semelhante foi reportado por outros pesquisadores (Teixeira,
1999; Teixeira e Bueno, 2002, Sieira, 2003).
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Fig. 12 — Deformacdes na rotura medidas por strain-gages (SG) e estimadas pelos fell-tails (TT).
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A influéncia do confinamento foi significativa somente na geogrelha de malha regular
(MacGrid). Este tipo de geogrelha foi o tinico que apresentou indicios da existéncia de uma parcela
referente ao empuxo passivo atuando nos elementos transversais. Os niveis de deformagdo
registrados na Malha Metdlica e geogrelha MacGrid foram semelhantes e significativamente
superiores aos da ParaGrid, face a diferenca de rigidez entre a ParaGrid e as demais geogrelhas
(Tabela 2).

No caso da Malha Metilica, os deslocamentos relativos fornecidos pelos tell-tails indicaram
um aumento atipico de deformagao na segdo S,, para uma tensdo confinante de 12,5 kPa. Além das
incertezas relacionadas a estimativa das deformagdes, através de leituras de deslocamento em
diferentes pontos da geogrelha, este aumento pode ser também atribuido ao fato da deformagéo da
malha ndo ocorrer apenas ao longo da dire¢do longitudinal ao arranque. Os hexdgonos da malha se
distorcem e o ponto de medi¢do se desloca também na dire¢@o transversal ao arranque, conforme
mostra a Figura 13. Observa-se, ainda, que apesar da influéncia dos niveis de tensio confinante nos
deslocamentos longitudinais (Figura 11), as deformacgdes ao longo desta geogrelha puderam ser

representadas por uma tnica linha de tendéncia.

Para a geogrelha ParaGrid, uma tnica linha de tendéncia também foi representativa das defor-
magdes ao longo do comprimento da grelha, para niveis de confinamento de 12,5 e 25 kPa.

Fig. 13 — Configuracdo deformada da Malha Metélica ao final do ensaio.

3.3 — Esforcos de Traccao na Geogrelha

Os esforcos de trac¢do atuantes ao longo da geogrelha foram estimados relacionando-se as
linhas de tendéncia das deformacdes na rotura (Figura 12) com os resultados de ensaios de tracg@o
simples (Figura 2).

As distribui¢des dos esforcos de trac¢do nas 3 geogrelhas estdo apresentadas na Figura 14.
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Fig. 14 — Esforcos de trac¢do estimados a partir dos resultados de ensaios de trac¢do simples.

No caso da grelha MacGrid, sdo mostradas as curvas relativas aos diferentes niveis de confi-
namento. A estimativa do esforco de traccdo na Malha Metdlica ndo pode ser realizada no ponto de
medicdo correspondente a 200mm, uma vez que a deformagao calculada ultrapassou a maxima re-
gistrada no ensaio de trac¢do simples.

Nas grelhas ParaGrid e Malha Metélica, os esforcos de arranque na garra, no instante da
rotura, sdo superiores aos estimados internamente. Esta reducdo se deve a elasticidade caracteristica
dos geossintéticos. Entretanto, a maior rigidez da grelha ParaGrid deveria resultar numa menor
perda de esforco de trac¢do. Ja na geogrelha MacGrid, independente do nivel de confinamento, os
esforcos de traccdo na garra foram inferiores aos estimados internamente.
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As incoeréncias observadas sdo atribuidas as diferencas entre os equipamentos utilizados para
os ensaios de arranque e de trac¢do simples. O mecanismo de fixag¢do da geogrelha (garra) interfere
significativamente nos resultados dos esforgos de tracgfo. Este fato foi constatado anteriormente a
partir da comparagdo entre os valores de resisténcia a trac¢do determinados na presente pesquisa e
os fornecidos pelo fabricante.

Alternativamente, os esforcos de trac¢@o na geogrelha podem ser estimados a partir da curva
de calibragdo dos medidores de deformacdo (strain-gages). Para a calibrag@o dos strain-gages, foi
executado um ensaio de trac¢@o simples, com a geogrelha MacGrid, no mesmo equipamento onde
foram executados os ensaios de arranque. Neste ensaio, o strain-gage foi colado no centro da amos -
tra. A Figura 15 apresenta a curva de calibrag@o, onde observa-se a for¢a de traccdo na rotura igual
a 65kN/m, inferior a fornecida pelo fabricante (97kN/m).
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Fig. 15 — Curva de calibragio dos strain-gages (geogrelha MacGrid).

Na Figura 16, estdo apresentados os esforcos de trac¢@o, estimados em fungdo da curva de
calibracdo, para os diferentes niveis de tensdo confinante. Os resultados indicam uma razodvel
concordancia dos esforcos de traccdo estimados na extremidade frontal da geogrelha com relagdao
aos registrados na garra de arranque, com excecao do ensaio para tensdo confinante de SkPa.
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Fig. 16 — Esforcos de trac¢do na MacGrid com base na curva de calibragdo dos strain-gages.
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4 — CONCLUSOES

O presente trabalho discute os resultados de ensaios de arranque executados com 3 geogrelhas
distintas (MacGrid 11/3-W, ParaGrid 200/15 e Malha Metdlica Hexagonal), imersas em solo are-
noso. As geogrelhas MacGrid e ParaGrid s@o constituidas por tiras de poliéster e a Malha Metalica
Hexagonal € constituida por arames de aco de baixo teor de carbono zincado. O processo de mobi-
lizag@o de tensdes e deformagdes ao longo das geogrelhas foi analisado com base na instrumenta-
¢a0 adotada, que consistiu em tell-tails e strain-gages.

Os valores de resisténcia a traccdo sio fortemente influenciados pela metodologia de ensaio e,
em particular, pelo sistema de fixa¢do da amostra. Ensaios de trac¢@o simples, realizados em amos-
tras ndo confinadas, forneceram resultados de esforcos de trac¢@o na rotura até 3 vezes menores do
que os indicados pelo fabricante.

As curvas de carga de arranque vs deslocamento frontal mostraram-se sensiveis ao grau de
confinamento. A geogrelha ParaGrid, que possui a maior resisténcia e rigidez a traccio, apresentou
a menor interagdo com o solo ensaiado. No caso de macicos refor¢ados, a escolha do tipo de geo-
grelha deve considerar ndo apenas as caracteristicas mecanicas da geogrelha, mas principalmente
o nivel de interag¢do da inclusdo com o solo envolvente. A geogrelha MacGrid apresentou o maior
coeficiente de interacdo solo-geogrelha.

Os deslocamentos internos registrados ao longo do ensaio indicaram que, quanto maior a rigidez
a trac¢@o da geogrelha, mais uniforme € a distribuicao dos deslocamentos em fungdo do esforco de
arranque aplicado. As geogrelhas menos rigidas apresentaram deformacdes acentuadas na extremi-
dade frontal e, na regido mais interna, os deslocamentos s6 ocorreram na condi¢do préxima a rotura.

A influéncia do confinamento nos deslocamentos internos foi observada nas geogrelhas Me-
tilica e MacGrid, onde niveis maiores de tensdo confinante provocaram uma maior mobilizagdo
dos deslocamentos. Na geogrelha ParaGrid, para os niveis de tensdo impostos, esta influéncia foi
pouco significativa.

O processo de mobilizagdo das deformagdes, analisado em func¢io dos registros dos strain-gages e
deformagdes médias, estimadas a partir dos deslocamentos internos medidos pelos tell-tails, mostrou
boa concordancia entre as duas metodologias. A reduco das deformagdes com o aumento do embutimen-
to para as geogrelhas ParaGrid e Malha Metélica mostrou ser independente do nivel de confinamento.

Nao se obteve resultados satisfatorios na estimativa da distribui¢c@o dos esforcos de trac¢c@o ao
longo da geogrelha, com base em curvas carga vs deformacdo obtidas em ensaios de trac¢io sim-
ples. Esta metodologia deve ser tentada somente quando os ensaios de arranque e trac¢do simples
sdo realizados no mesmo equipamento e com o mesmo sistema de fixacdo (garra) da geogrelha.

O uso da curva de calibracio dos strain-gages mostrou-se uma alternativa promissora para a
estimativa dos esforcos ao longo do comprimento da geogrelha, principalmente, quando a calibra-
¢do e os ensaios de arranque sdo executados no mesmo equipamento.
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Apéndice 1. Notacdo
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Peso especifico aparente seco maximo

Peso especifico aparente seco minimo

Densidade relativa

Coesio efetiva do solo

Angulo de atrito efetivo do solo

Deformacio média

Distancia entre dois medidores de deslocamento (tell-tail) consecutivos
Deslocamento medido no i-ésimo tell-tail

Resisténcia ao cisalhamento, por metro linear, estimada a partir das deformagdes
Resisténcia ao cisalhamento na interface solo-reforco

Adesao efetiva na interface solo-refor¢o

Angulo de atrito efetivo na interface solo-refor¢o

Forca de trac¢do atuante entre os pontos (i-1) e (i)

Forca de arranque

Largura da geogrelha

Comprimento de ancoragem da geogrelha

Tensdo normal efetiva

Coeficiente de interagdo solo-reforco

Fracg¢ao da superficie da geogrelha disponivel para mobilizacdo do atrito lateral

Frac¢do da largura da geogrelha disponivel para mobiliza¢do do empuxo passivo
dos elementos transversais

Fator de escala

Fator de forma

Espessura dos elementos transversais

Espagcamento entre elementos transversais da geogrelha

Resisténcia passiva mobilizada quando a influéncia da dimensao dos grdos de solo
¢é desprezivel



CRITERIO DE ACEITACAO/REJEICAO

DE SOLDADURAS POR TERMOFUSAO

DE GEOMEMBRANAS EM PEAD:

A IMPORTANCIA DA TEMPERATURA DE ENSAIO

Acceptance criteria for HDPE geomembranes double wedge seams:
the influence of test temperature

Maria da Graga Dias Alfaro Lopes*
Carla Maria Duarte Silva Costa**

RESUMO - A resisténcia mecanica das soldaduras por termofusdo de geomembranas em PEAD € normal-
mente determinada através de ensaios destrutivos de arranque (peel test) e de corte (shear test). E com base
nos resultados destes ensaios que em obra se verifica a conformidade/ndo conformidade da soldadura relati-
vamente a sua resisténcia. Neste artigo mostra-se como a temperatura de realizacdo dos ensaios de arranque e
de corte influencia os seus resultados e alerta-se para as consequéncias que pode ter na decisdo de rejei-
¢do/aceitagdo das soldaduras.

SYNOPSIS — The mechanical strength of HDPE geomembranes double wedge seams is usually determined
by destructive tests: peel test and shear test. The seam’s conformity/non conformity decision is based on these
tests results. In this paper it is shown the influence of the test temperature on the destructive tests results and
its consequences on the seam acceptation/rejection decision.

1-INTRODUCAO

As geomembranas em polietileno de alta densidade (PEAD) sdo cada vez mais utilizadas nos
sistemas de confinamento de aterros de residuos sélidos urbanos (RSU), sendo a sua funcionalidade
muito dependente do desempenho das geomembranas. A experiéncia tem demonstrado que, na
generalidade, a produ¢@o em fabrica das geomembranas € sujeita a um controlo de qualidade rigo-
roso nao constituindo assim uma fonte de problemas, pelo que o desempenho das geomembranas
estd mais dependente do modo de instalacdo em obra. E por isso, da maxima importincia, um con-
trolo de qualidade in sifu que inclua ndo s6 uma supervisao cuidada das operacdes de seleccao,
transporte, armazenamento e colocacdo em obra, mas também a realizacdo de ensaios para a deter-
mina¢do da estanqueidade e resisténcia mecanica das soldaduras entre os painéis da geomembrana,
dado o nimero significativo que representam relativamente a quantidade de geomembrana instala-
da (numa obra que envolva 10 000 m* de geomembrana instalada, é normal a existéncia de mais de
1 500 m de soldaduras).

Nos aterros de RSU, as unides entre os diferentes painéis de geomembranas de PEAD sio,
maioritariamente, efectuadas com soldaduras por termofusio duplas, obtidas por aquecimento das

* Professora Coordenadora do ISEL. E-mail: glopes@dec.isel.ipl.pt
** Professora Coordenadora do ISEL. E-mail: carlacosta@dec.isel.ipl.pt
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geomembranas superior e inferior, através de duas cunhas metalicas quentes ou por insuflagdo de
ar quente e auxilio de uma pressdo mecénica de rolos compressores, Lopes (2006). Os métodos de
controlo de qualidade das soldaduras t€m por objectivo avaliar a sua estanqueidade e resisténcia
mecanica. Na avaliacdo da estanqueidade recorre-se, normalmente, a realizacdo de ensaios nao-
destrutivos de pressdo com ar e na avaliacdo da sua resisténcia mecanica recorre-se, normalmente,
a realizacdo de ensaios destrutivos de arranque (peel test) e de corte (shear test).

Neste trabalho pretendeu-se mostrar a influéncia da temperatura nos resultados dos ensaios
destrutivos realizados em soldaduras por termofusao duplas e evidenciar as consequéncias desse
facto na decisdo da sua aceitagdo/rejeicdo. Apresenta-se, ainda, a interpretacio dos resultados com
base na microestrutura das geomembranas.

2 — ENSAIOS PARA AVALIACAO DA RESISTENCIA MECANICA DE SOLDADURAS
DUPLAS POR TERMOFUSAO

Os ensaios destrutivos de arranque (peel test) e de corte (shear test) podem ser realizados se-
guindo a norma ASTM D 4437 (1999), vélida para geomembranas reforcadas e ndo reforcadas e a
norma ASTM D 6392 (1999), vélida para geomembranas ndo reforcadas e unidas por termofusao.
A norma ASTM D 4437 segue o principio de realizagdo de ensaio indicado nas normas ASTM D
413 (1998) (método A) ou ASTM D 816 (1982) (método C) para o ensaio de arranque € na norma
ASTM D 816 (método B) para o ensaio de corte. O principio do ensaio consiste em traccionar o
provete, retirado na zona da soldadura por termofusiao dupla, a uma determinada velocidade (de-
pendendo do tipo de geomembrana), como se representa esquematicamente na Figura 1, respecti-
vamente para os ensaios de arranque e corte.

garras

parte fixa | . . | _>
7 X /

soldadura inferior

canal central

geomembrana superior

geomembrana inferior

a) Ensaio de arranque (peel test)

geomembrana inferior
arte fixa
parte i, SIS Js
A

geomembrana superior
b) Ensaio de corte (shear test)

Fig. 1 — Esquema da realizagdo dos ensaios de arranque e corte em soldaduras por termofusdo duplas.

122



O ensaio de arranque é usualmente realizado com o objectivo de verificar a adequagdo da
adesdo entre as geomembranas superior e inferior. O ensaio de corte é efectuado com o objectivo
de verificar se o processo de soldadura afectou a sua resisténcia mecanica e a durabilidade da geo-
membrana na zona adjacente a soldadura (Peggs, 1990).

3 — CRITERIOS DE ACEITACAO/REJEICAO DE SOLDADURAS DUPLAS POR
TERMOFUSAO

Tendo por base os resultados obtidos em ensaios destrutivos, tém sido estabelecidos varios
critérios de aceitacdo/rejeicao de soldaduras por termofusdo duplas de geomembranas de PEAD,
nomeadamente por Haxo et al. (1990), Daniel e Koerner (1995), Peggs (1990) e GRI-GM 19
(2002), apresentados a titulo de exemplo na Tabela 1.

Tabela 1 — Critérios de aceitacio para soldaduras por termofusdo de geomembranas de PEAD.

critérios
tipo de . A
soldadura ensalo parametro Haxo e Daniel e Peggs GRI-GM 19
Kamp (1990) | Koerner (1995) (1990) (2002)
eficiéncia >90% >95% >95% >95%
ao corte (*)
o corte extensdo (¥¥) >50% - >100% >50%
’% (texturada)
N
g >500% (lisa)
5}
- eficiéncia ao >60% >62% >80% >72%
arranque arranque (¥)
separacao - - <0% <25%

(*) relacd@o entre a resisténcia na zona da soldadura e a resisténcia na cedéncia especificada da geomembrana (dois desvios
padrdo abaixo do valor médio da resisténcia na cedéncia)
(**) correspondente a resisténcia ao corte

Embora néo exista consenso sobre o critério que melhor qualifica as soldaduras por termofu-
sdo duplas de geomembranas de PEAD em termos de resisténcia mecanica, é actualmente aceite
que as caracteristicas das soldaduras a curto prazo sdo obtidas pela determinacdo da resisténcia ao
arranque e respectiva localizacdo da rotura e pela determinacdo da resisténcia ao corte. Na previsao
da durabilidade da soldadura e da geomembrana adjacente hd necessidade de determinar se existe
ou ndo separacio na zona de soldadura, no ensaio de arranque e a extensio correspondente a resis-
téncia ao corte. O valor da extensio permite inferir se o processo de soldadura afectou a geomem-
brana adjacente (se a extensdo for baixa a durabilidade podera estar comprometida). Se existir se-
paracdo das geomembranas (ainda que parcial) na zona de soldadura, as fissuras induzidas nas su-
perficies separadas podem implicar uma reducgdo da resisténcia ao “stress cracking” da geomem-
brana (Peggs, 1990).

4 - TRABALHO EXPERIMENTAL

A resisténcia mecanica das soldaduras por termofusdo duplas de geomembranas de PEAD foi
determinada através de ensaios de arranque e de corte, segundo a norma ASTM D 4437, que esta-
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belece diversas condi¢des operatérias, nomeadamente a temperatura a que o ensaio se deve realizar
(23°+2° C). Sendo dificil em obra conseguir garantir a realizacdo destes ensaios a temperatura in-
dicada na norma, este estudo experimental teve como objectivo determinar se a realizagdo dos en-
saios a outras temperaturas conduz a resultados com diferengas significativas e, em caso afirmativo,
avaliar de que forma pode conduzir a decisdo errénea de aceitacao/rejeicdo da soldadura.

4.1 — Material e amostras para ensaio

Os ensaios de arranque e de corte realizaram-se em amostras de soldadura por termofusdo
dupla de uma geomembrana de PEAD, de uso corrente no confinamento basal de aterros de RSU,
cujas caracteristicas estdo indicadas na Tabela 2.

Tabela 2 — Caracteristicas da geomembrana de PEAD utilizada.

propriedades norma valor
espessura ASTM D 751 2 mm
densidade ASTM D 792 0,946
resisténcia a trac¢do (na rotura) 55 N/mm
extensdo (na rotura) 700 %
ASTM D 638

resisténcia a trac¢do (na cedéncia) 34 N/mm
extensdo (na cedéncia) 73%
teor em negro de carbono ASTM D 1603 2-3 %

Prepararam-se duas amostras da referida geomembrana com uma junta com dupla soldadura
por termofusdo a meio (Figura 2) para cada temperatura de ensaio, num total de 8 amostras.

Fig. 2 — Amostra da geomembrana, com uma dupla soldadura por termofusdo, a meio.

Em cada amostra cortaram-se, na zona da soldadura, dez provetes (cinco para o ensaio de corte
e cinco para o ensaio de arranque), recorrendo a uma maquina de corte (Figura 3).
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771

a) maquina de corte dos provetes b) aspecto dos provetes

Plano de corte

provetes para ensaio de corte

/\

ST
X /

provetes para ensaio de arranque

¢) plano de corte dos provetes

Fig. 3 — Mdquina de corte, provetes e plano de corte.

4.2 — Metodologia de ensaio

Na realizag¢do dos ensaios destrutivos de arranque e de corte (com base na norma ASTM D
4437), utilizou-se um aparelho tipo Examo 300F (Figura 4) e as seguintes condi¢cdes operatdrias:

* provetes: rectangulares com 25,4 mm de largura e 152,4 mm de comprimento;

* velocidade de deformagdo: 51 mm/min;

» distancia entre garras: 25,4 mm no ensaio de arranque e 101,2 mm no ensaio de corte;

e temperatura: 17, 20, 25, 28° C e 23° C (temperatura normalizada);

* nimero de provetes/ensaio: 5 no ensaio de arranque e 5 no ensaio de corte;

* nimero de amostras: 8, duas por cada temperatura ensaiada: 17, 20, 25, 28° C;

* nimero de provetes por amostra e tipo de ensaio: 3 para a temperatura escolhida e 2 para a
temperatura normalizada (23° C).

- ensaio de arranque

Neste ensaio foi registado o valor da resisténcia a rotura/unidade de largura de cada provete e
indicada a respectiva localizacdo (tipo) de rotura, conforme indicado na Figura 5.
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Fig. 4 — Aparelho para realizacdo dos ensaios de arranque e de corte.

a e S
(2) ke o /x_—u’zzzz,/zcﬁ//hzéjmi}:;‘xmzf rotura da geomembrana inferior, fora da
¢

zona de soldadura

s 3
(b) p X e 2;//7@72’7 7 rotura da geomembrana superior, fora da

zona de soldadura
. A AT T T i i
(e) @M%% P, Yotura da geomembrana inferior, na
zona de soldadura

(d) s gz
(R e

rotura da geomembrana superior, na

zona de soldadura

(e) Voo ﬁ@zg]

D T separagio parcial seguida de rotura da

geomembrana inferior, na zona de
soldadura
(r Iﬂ;:fmfz/{%&z% .
P AT
separacdo parcial seguida de rotura da
geomembrana superior, na zona de

(g) Vornamnras: |
I T, soldadura

Fig. 5 — Ensaio de arranque: tipos de rotura (adaptado de USEPA (1988)).

- ensaio corte

Neste ensaio foi registado o valor da resisténcia maxima/unidade de largura para cada provete.

5 — RESULTADOS DOS ENSAIOS

Como ja foi referido foram ensaiadas duas amostras de geomembrana para cada temperatura
de ensaio, num total de oito amostras. Dos cinco provetes usados em cada ensaio trés foram ensaia-
dos a temperatura escolhida e dois a temperatura preconizada na norma de ensaio.

Com o objectivo de verificar a influéncia da temperatura nos resultados dos ensaios de arran-
que e corte foram comparados os resultados dos ensaios realizados a temperatura de 17, 20, 25 e
28°C, com os resultados obtidos para a temperatura preconizada na norma de ensaio (23°C).
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5.1 — Resultados dos ensaios de arranque

Os resultados dos ensaios de arranque realizados a diferentes temperaturas estdo apresentados

nas Tabelas 3 a 6.

De referir que em nenhum dos 40 provetes submetidos ao ensaio de arranque se verificou se-
paracdo na zona da soldadura (tipo e, f ou g da Figura 5), localizando-se a rotura sempre na zona

da soldadura (tipo ¢ ou d da Figura 5).

Tabela 3 — Resultados dos ensaios de arranque (temperatura = 28/23°C).

Resisténci T
Tipo de | Amostra Provete Temperatura de ensaio gs;it::l;l:;a r:)I:?nie
ensaio n° n’ °C) (kN/m) *)
1 31,5 d
2 28 30,7 d
1 3 31,5 d
% 4 23 323 d
<
= 5 (temp. normalizada) 32,7 d
Q
I 1 283 c
2
5 2 28 28,3 c
2 3 27,2 c
4 23 29,9 c
5 (temp. normalizada) 28,7 c
(*) ver figura 5
Tabela 4 — Resultados dos ensaios de arranque (temperatura = 25/23°C).
Tipo de | Amostra Provete Temperatura de ensaio Rgs;it::::;a ’[;:)I;ﬁlie
ensaio n’ n’ (°C) (kN/m) *)
1 31,9 d
2 25 323 d
3 3 32,7 d
% 4 23 327 d
<
= 5 (temp. normalizada) 29,1 d
Q
2 1 323 c
B
5 2 25 31,9 c
4 3 32,7 c
4 23 30,7 c
5 (temp. normalizada) 31,9 ¢

(*) ver figura 5
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Tabela 5 — Resultados dos ensaios de arranque (temperatura = 20/23°C).

. . Resisténcia Tipo de
Tipo 'de Amosotra Provoete Temperatuora de ensaio 3 rotura rotura
ensaio n n (°C) (kN/m) *)
1 35,0 c
2 20 35,0 c
5 3 35,0 c
g 4 23 34,6
s i ¢
g 5 (temp. normalizada) 34,3 ¢
Q
o 1 35,0 d
i
5 2 20 343 d
6 3 33,9 d
4 23 33,1 d
5 (temp. normalizada) 33,1 d

(*) ver figura 5

Tabela 6 — Resultados dos ensaios de arranque (temperatura = 17/23°C).

. Resisténci Tipo d
Tipo fle Amoitra Prov“ete Temperatlira de ensaio gs;i)f;_c;a rg:zme
ensaio n n (°C) (kN/m) *)
1 35,0 ¢
2 17 35,0 c
7 3 35,0 [
“:; 4 23 34.6 c
<
= 5 (temp. normalizada) 34,6 c
Q
P 1 35,0 ¢
E
5 2 17 35,0 [
8 3 35,4 [
4 23 32,7 c
5 (temp. normalizada) 32,7 c

(*) ver figura 5
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5.2 — Resultados dos ensaios de corte

Os resultados dos ensaios de corte realizados a diferentes temperaturas estdo apresentados nas

Tabelas 7 a 10.

Tabela 7 — Resultados dos ensaios de corte (temperatura = 28/23° C).

Tipo de | Amostra Provete Temperatura de ensaio Resisténcia maxima
ensaio n° n° °C) (kN/m)
1 35,8
2 28 35,0
1 3 35,0
° 4 23 35,8
5
§ 5 (temp. normalizada) 35,8
3 1 350
&
2 28 35,0
2 3 35,0
4 23 354
5 (temp. normalizada) 354

Tabela 8 — Resultados dos ensaios de corte (temperatura = 25/23°C).

Tipo de | Amostra Provete Temperatura de ensaio Resisténcia maxima
ensaio n’ n’ (°C) (kN/m)
1 374
2 25 37,0
3 3 37,0
2 4 23 36,6
g 5 (temp. normalizada) 36,6
2 1 37,0
4 2 25 374
4 3 374
4 23 37,0
5 (temp. normalizada) 37,0
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Tabela 9 — Resultados dos ensaios de corte (temperatura = 20/23° C).

Tipo de | Amostra Provete Temperatura de ensaio Resisténcia maxima
ensaio n° n° (°C) (kN/m)
1 39,4
2 20 394
5 3 39,0
N 4 23 38,6
5
é 5 (temp. normalizada) 38,2
3 1 39.4
&
= 2 20 38,6
6 3 38,2
4 23 38,6
5 (temp. normalizada) 38,6

Tabela 10 — Resultados dos ensaios de corte (temperatura = 17/23° C).

Tipo de | Amostra Provete Temperatura de ensaio Resisténcia maxima
ensaio n° n° (°C) (kN/m)
1 40,6
2 17 40,6
7 3 40,2
o 4 23 394
5
é 5 (temp. normalizada) 39,4
2 1 40,6
Z
= 2 17 40,2
8 3 40,2
4 23 39,0
5 (temp. normalizada) 39,0

6 — ANALISE E DISCUSSAO DOS RESULTADOS

Na Figura 6 mostra-se a variacdo da resisténcia a rotura com a temperatura, obtida em ensaios
de arranque.

Na Figura 7 mostra-se a variagdo da resisténcia maxima com a temperatura, obtida em ensaios de corte.
Da andlise das Figuras 6 e 7, verifica-se que, de uma forma geral, tanto nos ensaios de arran-

que como nos ensaios de corte, quando a temperatura de ensaio € superior a preconizada pela norma
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(23°C) os valores da resisténcia sdo inferiores aos que se obtém quando se realiza o ensaio a
temperatura de 23°C. Pelo contrario, quando a temperatura de ensaio € inferior a preconizada pela
norma (23°C) os valores da resisténcia sdo superiores aos que se obtém quando se realiza o ensaio
a temperatura de 23°C.

p—

g 35

=

= 33

g

% 31 + amostras 1e2
T

@ 29 ® amostras 3e 4
L]

g o7 Aamostras 5e 6
% O amostras 7e 8
‘w 25

]

o

n
w

15 17 19 21 @3 25 27 29
Temperatura (° C)

Fig. 6 — Ensaio de arranque: variaciio da resisténcia a rotura com a temperatura.

E 42
2 4w
@©
E 38 + amostras 1 e 2
8 % = amostras 3 e 4
E A amostras 5e6
S 34 o amostras 7 e 8
2 3
£

30

15 17 19 21 23 25 27 29
Temperatura (° C)

Fig. 7 — Ensaio de corte: variagdo da resisténcia maxima com a temperatura.

6.1 — Interpretacio dos resultados com base na microestrutura das geomembranas

As geomembranas em estudo s@o constituidas pelo polimero de polietileno. Este polimero
consiste, quimicamente, em muitas pequenas unidades quimicas de base, o monémero de etileno,
ligadas covalentemente entre si formando macromoléculas (Figura 8).

Os monémeros de etileno sao bifuncionais porque dispdem de duas funcdes activas para se
ligarem uns aos outros, dando origem a cadeias moleculares principais, lineares ou ramificadas,
muito longas, produzindo-se um material termoplastico. A escala atémica, um pequeno segmento
de uma cadeia molecular de polietileno € tri-dimensional, apresentando uma configuragdo em
ziguezague, porque o angulo entre as ligagdes covalentes carbono-carbono € de cerca de 109°. As
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Fig. 8 — Estrutura do polimero do polietileno (n — grau de polimerizagdo i.e, nimero médio
de mondmeros da cadeia molecular do polimero).

ligacdes entre as longas cadeias moleculares sdo ligacdes secunddrias fracas o que permite que
estas se movam umas em rela¢do as outras.

O PEAD ¢, essencialmente, constituido por cadeias poliméricas lineares sem muitas ramifica-
¢oes, pelo que t€m mais tendéncia a empilhar-se e a disporem-se paralelamente originando um sis-
tema compacto (por isso tem uma densidade elevada) e com regides que apresentam uma estrutura
regular i.e, cristalina. No entanto, ndo se obtém cristalizagdo completa devido a grande dimens&o
das cadeias moleculares que conduz a fenémenos de enrolamento, dobragem e entrelagamento e
originam regides amorfas de estrutura aleatdria, pelo que a estrutura do PEAD € semi-cristalina. O
modo exacto como se organizam as moléculas de um polimero permanece sem estar completamen-
te esclarecido pelo que, no seu estudo, tem-se recorrido a diversos modelos nomeadamente, ao mo-
delo das cadeias dobradas. De acordo com este modelo, o polietileno cristaliza numa estrutura em
cadeias dobradas sobre si proprias (Figura 9) que se designa por lamela. Frequentemente, as lamelas
dispdem-se em vdrias camadas separadas por material amorfo. O grau de cristalinidade do PEAD
pode variar de 40 a 50% (Reddy e Butul, 1999) do volume total, afectando grandemente a sua re-
sisténcia mecanica. Para graus de polimerizagio idénticos, verifica-se um aumento da resisténcia
mecanica do material para um maior grau de cristalinidade, que advém de um empilhamento mais
compacto das cadeias poliméricas e correspondentes forcas de ligacdo intermoleculares mais fortes.

[’ | il Il regiao
!} : (11 cristalina = 100 dtomos

N AN P P v de carbono
. J) -\J_xé‘{iﬁ -~ regido
] { -~
e - L = amorfa

§

f

)

=
9

Fig. 9 — Representacdo da estrutura semi-cristalina do PEAD de acordo com o modelo das cadeias
dobradas (adaptado de Callister, 1997).
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Os mecanismos moleculares subjacentes a unido das geomembranas por termofusdo devem-
se ao fornecimento de calor que conduz a movimentos internos (de vibracao, alongamento, rotagio,
translagdo ou outros) do polimero para absorver a energia que estd a receber. Estes movimentos in-
ternos permitem que as cadeias poliméricas se desenrolem e se afastem conduzindo a um enfraque-
cimento das ligacdes secundarias entre as cadeias moleculares do polimero. A extensdo dos movi-
mentos internos é detectavel pelo aumento da temperatura do polimero. As partes das geomem-
branas que se pretendem unir por termofusdo, sdo aquecidas e pressionadas uma contra a outra, de
forma a permitir que as cadeias poliméricas escorreguem umas sobre as outras. A posterior dimi-
nuicdo da temperatura, conduz, novamente, a sua solidificagdo acompanhada da formacao de novas
ligag¢des secunddrias ndo devendo, no entanto, ocorrer alteragao significativa da estrutura molecular
e das propriedades do polimero.

A interpretacdo dos resultados dos testes efectuados neste trabalho, em termos da microestru-
tura das geomembranas, tem subjacente os principios descritos anteriormente. A temperatura mais
elevada, as forcas de ligacdo secundarias entre as cadeias poliméricas sdo mais fracas e a estrutura
do polimero menos cristalina, o que facilita 0o movimento relativo das cadeias poliméricas e conduz
a diminui¢do da sua resisténcia mecanica, de acordo com os resultados obtidos e representados na
Figura 6 e na Figura 7.

6.2 — Implicacoes dos resultados obtidos na decisao de aceitacao/rejeicao de soldaduras

Antes de analisar se os resultados obtidos em ensaios realizados a temperaturas diferentes da
preconizada pela norma de ensaio podem induzir a uma decisdo errada de aceitacio da soldadura,
torna-se necessdrio decidir qual o critério de aceitac@o/rejei¢ao a adoptar, pois como ja se referiu,
até a0 momento ndo existe consenso.

Adoptou-se o critério utilizado na maioria dos aterros de RSU construidos no nosso pais. Este
critério estabelece, de acordo com as recomendagdes do NSF (1983) e GRI-GM19 (2002), que se
considere, para geomembranas de PEAD com 2 mm de espessura unidas por termofusdo, o valor
minimo de 23 kN/m para a resisténcia a rotura determinada no ensaio de arranque. Quanto ao tipo
de rotura (Figura 5), segundo as recomendagdes de Haxo (1989), consideraram-se aceitdveis as dos

[TP%1]

tipos “a”, “b”, “c”, e “d” e, ainda, as roturas do tipos “e” e “f” desde que a separa¢do na zona de

[TP%1]

soldadura seja inferior a 10%. S@o rejeitadas as soldaduras com roturas dos tipos “e” e “f” cuja

separacdo seja superior a 10% e roturas do tipo “g”.

No que diz respeito a resisténcia maxima obtida em ensaios de corte, e seguindo as recomen-
dagdes do NSF (1983) e GRI-GM19 (2002), o critério adoptado estabelece um valor minimo de 30
kN/m para geomembranas de PEAD com 2 mm de espessura, como a ensaiada.

Com base nestes critérios verifica-se que, para todos os provetes e temperaturas ensaiadas, os
valores dos resultados obtidos, tanto nos ensaios de arranque (Figura 6) como nos ensaios de corte
(Figura 7) sdo significativamente superiores aos valores minimos estabelecidos (23 kN/m e 30
kN/m respectivamente), ndo comprometendo assim a decis@o de aceitacdo daquelas soldaduras.
Veja-se agora o que pode acontecer no caso dos valores obtidos num ensaio de arranque serem infe-
riores aos apresentados na figura 6 em cerca de 6 kIN/m, ainda que superiores a0 minimo recomen-
dado (para a temperatura indicada na norma de ensaio), como se exemplifica na Figura 10.

Se in situ os ensaios fossem realizados a temperatura de 28°C, como dois dos resultados da
resisténcia a rotura obtidos a esta temperatura sdo inferiores ao valor minimo admitido pelo critério
adoptado (23 kN/m), decidir-se-ia pela rejei¢do da soldadura, o que seria incorrecto, pois a tempe-
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Fig. 10 — Ensaio de arranque: variagio da resisténcia a rotura com a temperatura.

ratura preconizada pela norma (23°C) os valores obtidos sdo superiores a0 minimo recomendado.
Seguindo o mesmo raciocinio, veja-se agora o que pode acontecer no caso dos valores obtidos num
ensaio de arranque serem inferiores aos ensaiados em cerca de 11 kN/m, resultando a temperatura
indicada pela norma, valores quase todos inferiores ao minimo recomendado, como se exemplifica
na Figura 11.

Se in situ os ensaios fossem realizados a temperatura de 17°C, como os resultados da resistén-
cia a rotura obtidos sdo superiores ao valor minimo admitido pelo critério adoptado (23 kN/m), de-
cidir-se-ia pela aceitacio da soldadura, o que seria incorrecto pois a temperatura preconizada pela
norma (23°C) obtém-se valores inferiores a0 minimo recomendado.

Com base nos resultados apresentados, e dado que a maioria dos critérios de aceitagdo/rejeicao
se baseiam entre outros parametros na resisténcia a rotura (ensaio de arranque) e resisténcia maxi-
ma (ensaio de corte), serd aconselhavel que a temperatura de realiza¢do dos ensaios in situ tenha
um valor préximo do preconizado na norma de ensaio ou, em alternativa, que seja obtido em labo-
ratério o valor de resisténcia minima aceitavel correspondente a temperatura para a qual se vao
realizar os ensaios.
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Fig. 11 — Ensaio de arranque: variag@o da resisténcia a rotura com a temperatura.
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7 — CONCLUSOES

Com este estudo experimental pretendeu-se mostrar que a temperatura de realizacdo dos
ensaios de arranque e de corte, em geomembranas de PEAD unidas por soldadura de termofusao
dupla, afecta os resultados obtendo-se valores de resisténcia superiores quando o ensaio € realizado
a temperaturas inferiores a preconizada pela norma de ensaio e valores de resisténcia inferiores
quando o ensaio € realizado a temperaturas superiores a preconizada pela norma de ensaio. Para
além da interpretagdo deste fendémeno com base na microestrutura das geomembranas, pretendeu-
se alertar para as consequéncias que a realizacdo de ensaios in situ a temperaturas diferentes da
preconizada pela norma pode ter, na decis@o erronea de aceitacdo/rejeicao das soldaduras.
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COMPORTAMENTO DE CAMADAS
DE CONFINAMENTO SUBMETIDAS
AO CONTATO COM REJEITOS DE PIRITA

Behavior of liners submitted to pyritic wastes contact

Alexandre Knop*

Rodrigo Caberlon Cruz**
Karla Salvagni Heineck***
Nilo Cesar Consoli***%*

RESUMO - Esta pesquisa visa analisar o comportamento compressivo de camadas de confinamento de solo
compactado submetidas a percolacdo de dguas dcidas, por meio de um equipamento de coluna desenvolvido
nesta pesquisa, adaptado a partir de um equipamento edométrico padrdo. As concentragdes de dcido sulfirico
nas solugdes aquosas estudadas foram de 0, 2, 6 e 10% e foram percoladas nas amostras antes dos ensaios de
compressdo, com gradientes hidrdulicos de 10 e 20. Quanto maior a concentracdo de dcido no percolado,
maior foi o recalque. A variacdo na altura das amostras foi maior nas amostras percoladas sob gradiente
hidraulico 20, comparando-se aquelas permeadas com gradiente hidraulico 10.

SYNOPSIS — This research aims to analyze the compressive behavior of compacted soil liners submitted to
the percolation of acids waters using a column apparatus developed in this research, adapted from a standard
edometric equipment. The concentrations of sulfuric acid in the aqueous solution studied were 0, 2, 6 and 10%,
which were percolated through the samples before the compressive tests, under a hydraulic gradient of 10 and
20. The settlements of the samples increased with the increase of acid concentration in the percolate. The
variation in the sample height was higher in tests conducted under a gradient of 20, when compared to the
testes performed under a gradient of 10.

PALAVRAS CHAVE - Camadas de confinamento, dguas acidas, rejeitos de carvao.

1 - INTRODUCAO

No Brasil, os principais problemas oriundos da minera¢do podem ser englobados em quatro
categorias: polui¢do da dgua, polui¢do do ar, polui¢do sonora e comprometimento do solo.

Quanto a minerac@o no Brasil, especialmente a do carvao mineral, ainda se fazem necessarios
estudos para o monitoramento ambiental em bacias carboniferas, embora a problematica da polui-
¢do por exploragdo do carvdo ja tenha passado pelo seu auge. Com producdo de carvdo mineral
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Sul, Brasil.
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ainda significativa em determinados pontos do pais, em maior escala na drea de Cricitima, estado
de Santa Catarina, bem como no centro-leste do Rio Grande do Sul, os problemas ambientais de
sua exploragdo estdo principalmente relacionados a poluic¢do do solo e hidrica.

Um dos maiores problemas encontrados na mineracao de carvao sao os rejeitos provenientes
desta. Estes rejeitos contém um composto denominado pirita, de férmula molecular FeS., compos-
to este que em exposi¢do ao oxigénio e dgua, forma uma solucdo de 4cido sulfirico (H-SOs). A
pirita contém cerca de 46,4% de ferro e aproximadamente 53,6% de enxoftre.

As drenagens 4cidas sdo provenientes dos rejeitos contendo sulfetos, em forma de pirita, que
ao ficarem expostos a dgua e ao ar, oxidam-se gerando acidez. Este passivo ambiental até hoje
causa danos aos recursos hidricos da regido (Farias, 2002).

As jazidas existentes no Rio Grande do Sul apresentam altos teores de matéria mineral ndo
combustivel associados ao carvao. Durante o beneficiamento, 30 a 60% do material minerado é
refugado, resultando na produc¢ao de grandes volumes de rejeitos, constituidos basicamente por ma-
teriais carbonosos e minerais (pirita e argilo-minerais) sem valor comercial, que sdo depositados
em 4reas préximas ao local de mineracdo. Na Figura 1 € possivel observar a formag@o de percola-
dos 4cidos no entorno dos depésitos de rejeitos piritosos.

Fig. 1 — Percolado de rejeitos de pirita

A necessidade de recuperagao dos depdsitos estd associada ao potencial de acidificagdo dos
rejeitos carboniferos (Caberlon, 2004). A presenga de dcido sulftrico promove a solubilizacdo dos
metais e dissolucdo dos minerais presentes no rejeito; em periodos de intensa precipitacido
pluviométrica, as d4guas que entram em contato com estes rejeitos adquirem caracteristicas dcidas
aumentando assim a concentra¢do de metais dissolvidos, comprometendo a qualidade do solo e da
dgua das camadas adjacentes.

Atualmente, estd sendo proposto pelos 6érgdos ambientais o tratamento correto ou simplesmen-
te um armazenamento permanente para os rejeitos da extracio de carvao. Uma das formas para tal
¢é a deposicdo em aterros industriais, com camadas de confinamento de fundo e de cobertura, a fim
de se evitar que o percolado entre em contato com as camadas subjacentes ao aterro e que as dguas
das chuvas nao venham a aumentar o volume de percolado, ou mesmo ndo venham a ser fonte de dgua
para as reacdes de formacdo de 4cido sulfirico na pirita, juntamente ao oxigénio disponivel no ar.

As camadas de impermeabilizacao de fundo de aterros mais tradicionalmente empregados sdo
os de argila compactada. A razdo principal para utilizacdo deste tipo de camada de confinamento é
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a baixa condutividade hidraulica aliada ao baixo custo de execugdo e abundancia de material,
muitas vezes solo do préprio local.

As argilas compactadas podem ser utilizadas individualmente ou em conjunto com geossinté-
ticos em barreiras hidrdulicas e sistemas de cobertura de aterros. Para o caso das barreiras hidrau-
licas de fundo, sugere-se que a camada de argila deve possuir uma condutividade hidrdulica inferior
a 1x10° m/s (EPA, 1992; ASTM, 1991). Para os sistemas de cobertura, existem distingdes na con-
dutividade hidrdulica maxima requerida em fung¢do do tipo de residuo.

No caso da formagao de percolado com caracteristicas altamente dcidas, faz-se necessario um
estudo prévio do comportamento hidrdulico e compressivo da camada de impermeabilizacao. O
contaminante pode alterar as caracteristicas fisico-quimicas da camada, alterando a condutividade
hidrdulica desta, fato este que pode comprometer a eficicia da impermeabilizacdo. Para que a con-
dutividade hidrdulica seja baixa, utilizam-se solos altamente plasticos, que possuem caracteristicas
de contracdo e expansdao com mudangas de umidade. A presenca de dcido sulfiirico no percolado
pode vir a alterar estas caracteristicas, resultando em camadas de confinamento sem eficiéncia
(Daniel & Koerner, 1995; Benson et al, 1999).

Até entdo nio se tem conhecimento de estudos quanto a variacao da compressibilidade de cama-
das de confinamento compactadas mediante contato direto com agentes agressivos quimicamente, de
baixo pH. Assim sendo, esta pesquisa apresenta um relato inédito e de destacada importancia sobre o
assunto. Espera-se contribuir no aperfeicoamento das técnicas de projeto e execucdo de camadas de
confinamento em contato direto com percolados agressivos através da investigacdo da variacio da
compressibilidade destas camadas de solo compactado, atacadas quimicamente por dguas cidas, a
médios e altos niveis de tensdo. Da mesma forma, serdo investigadas possiveis alteragdes dos Limites
de Atterberg das amostras ensaiadas, ap6s o término dos ensaios de compressibilidade.

2 - PROGRAMA EXPERIMENTAL, MATERIAIS, METODOS E EQUIPAMENTO
UTILIZADO NO ENSAIO DE COMPRESSAO EDOMETRICA

2.1 - Programa Experimental

O programa experimental, realizado com o objetivo de caracterizar e simular o comportamen-
to de uma camada de confinamento exposta a contaminacao por 4cido sulftrico, contemplou en-
saios de compressdo unidimensional em amostras de solo compactado, percoladas com dgua con-
taminada com dcido sulftirico em concentracdes da ordem de 0, 2, 6 e 10%, sob gradientes hidrau-
licos de 10 e 20 e carregadas até 4000 kPa. Ensaios de Limites de Atterberg foram realizados para
as mesmas amostras ensaiadas, apds o término do ensaio de carregamento.

2.2 — Materiais
2.2.1 - Solo

O solo utilizado como base dos experimentos é um solo residual de arenito, da formagao
Botucatu (SRAB), proveniente da regido metropolitana de Porto Alegre, no sul do Brasil. Muitas
pesquisas utilizando este solo foram realizadas nos ultimos anos neste programa de pés-graduacao
(Nufez, 1991; Thomé, 1999; Heineck, 2002; Knop, 2003; Caberlon, 2004), contribuindo para a
caracteriza¢ao do mesmo.
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O solo possui Limite de Liquidez (LL) de 23,5%, Limite de Plasticidade (LP) de (13%) e densi-
dade real dos graos (G,) de 2,65. A curva granulométrica do material é apresentada na Figura 2. Curvas
de compactac@o do material na energia Proctor normal sdo apresentadas na Figura 3. Os parametros
utilizados para a confeccéo dos corpos de prova foram obtidos da curva realizada por Caberlon (2004),
onde se verifica uma umidade 6tima (wg,) de 14,2% e o peso especifico seco (y4) de 17,6 kN/m’.
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Fig. 2 — Curva granulométrica do solo residual de arenito Botucatu
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Fig. 3 — Curva de compactac@o do solo residual de arenito Botucatu

Verifica-se que o material é composto por 5% de argila (< 0,002mm), 36,4% de silte (0,002 a
0,075mm) e 58,6% de areia, sendo que desta porcentagem 52,6% ¢ de areia fina (0,074 a 0,42mm)
e somente 6,0% é de areia média (0,042-2,0mm). Assim sendo, o solo pode ser geotecnicamente
classificado como sendo uma areia silto-argilosa, ¢ como SM (areia siltosa), segundo a
classificac¢@o unificada (ASTM D 2487, 1993).

Este solo tem condutividade hidraulica da ordem de 10®*m/s, e tem sido utilizado em sistemas
de contencdo onde o 6rgdo ambiental aceita valores de condutividade hidraulica superior a 10 m/s,
muitas vezes por se tratar do unico material disponivel na regido. Ainda, pode ser empregado com
adi¢@o de argilas expansivas no intuito de diminuir a condutividade hidraulica em também em ca-
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madas de confinamento de cobertura. Por este motivo, enfatiza-se a necessidade de estudar as con-
di¢des do solo posteriormente a exposi¢do do mesmo por percolados acidos.

2.2.2 — Acido Sulfiirico

O 4cido sulftrico foi empregado por ser o resultado da reacdo dos rejeitos de pirita com o
oxigénio e a dgua das chuvas. Utilizou-se o H-SOx industrial 95-98% para as simula¢des em labo-
ratério, em concentragdes da ordem de 0, 2, 6 e 10%. Tais concentra¢des foram utilizadas por serem
representativas das condigdes encontradas nos rejeitos de pirita e por englobarem uma variagdo
que simula desde percolados fracos até os mais fortes encontrados na natureza, com pH no intervalo
de0,5al.

O 4cido sulftrico caracteriza-se por ser um liquido denso, oleoso, incolor, inodoro, altamente
corrosivo, apresentando perigo extremo em caso de contato. Além disto, o 4cido é ndo inflamadvel,
sendo miscivel em todas propor¢des com H:0, com grande desprendimento de calor.

22.3-Agua

Foi empregada dgua destilada na dilui¢do das solugdes concentradas de dcido sulftirico, nas
concentragdes determinadas pelo programa experimental.

2.3 — Métodos

2.3.1 - Ensaio de Compressdao Edométrica

As amostras utilizadas nos ensaios de compressao edométrica foram confeccionadas a partir
de parametros determinados em ensaio de compactacdo (peso especifico aparente seco maximo e
umidade 6tima) com energia Proctor Normal, apresentado na Figura 3. A moldagem das amostras
deu-se através de compactagdo estitica em 3 camadas, diretamente dentro do cilindro onde os cor-
pos de prova eram ensaiados, resultando em amostras de 7cm de didmetro por 10cm de altura. O
procedimento de ensaio era iniciado com a fase de percolacdo com dgua, que durava aproximada-
mente 4 dias. Esta fase foi realizada com o objetivo de saturar a amostra com agua, antes de per-
colar o fluido 4cido e era considerada encerrada quando a condutividade elétrica do percolado atin-
gia a mesma condutividade elétrica da d4gua e quando a velocidade de fluxo tornava-se constante.
O monitoramento da condutividade elétrica do percolado foi realizado para verificar o momento
em que os fons livres presentes no solo deixavam de influenciar na condutividade elétrica do liqui-
do percolado, ou seja, quando a condutividade elétrica do percolado ficava igual a zero. Este mo-
nitoramento era realizado para evitar resultados erroneos de condutividade elétrica do percolado
quando da introducdo de dcido nas amostras.

Na segunda fase do ensaio o liquido percolante era modificado, de dgua destilada para solu-
¢oes dcidas, em concentragdes de acido sulfurico pré-estipuladas no programa experimental. O per-
colado era monitorado a pequenos intervalos de tempo, através da condutividade elétrica, pH e
massa percolada. A fase com percolacdo de solugdo acida tinha duragido conforme a concentragdo
de acido e durava, em média, 5 dias.

Os gradientes hidrdulicos foram impostos as amostras através de dois reservatérios de nivel
constante, com diferencas de altura entre a amostra e o nivel dentro do reservatério adequadas para
a aplicacdo de gradientes iguais a 10 e 20, e foram escolhidos como objetivo de simular camadas
de confinamento expostas a condi¢des extremas de gradientes hidrdulicos.
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A terceira fase do ensaio, ap6s o equilibrio entre as concentracdes de entrada e saida do corpo
de prova, foi realizada com objetivo de analisar o comportamento compressivo do material apés
percolado com a solugdo dcida. Nesta fase era realizado carregamento das amostras, mantendo-se
a percolagdo. Os estdgios de carregamento dos corpos de prova iniciavam com 50kPa, 100, 200,
400, 625, 850, 1072, 1350, 1765, 2176, 2592, 3007, 3905 e por fim, 4130kPa, com o objetivo de
analisar o comportamento do material a baixos e altos niveis de carregamento. Estes incrementos
foram aplicados em funcdo dos pesos disponiveis para o equipamento no laboratério. O descarrega-
mento também foi investigado com o intuito de estabelecer se a porgdo eldstica observada era
afetada pela percolagdo por 4cido. Como resultado do ensaio, obteve-se o comportamento carga
versus recalque das amostras percoladas sob diferentes gradientes hidraulicos.

2.3.2 - Limites de Atterberg

Os limites de Atterberg foram determinados com base nas normas NBR 6459 (ABNT, 1984-
a) — Determinag@o do limite de liquidez e NBR 7180 (ABNT, 1984-b) — Determinagdo do limite de
plasticidade, visando detectar possiveis alteracdes nos mesmos devido a percolacio das dguas 4ci-
das, nas diferentes concentracdes e gradientes.

2.4 — Equipamento utilizado no ensaio de compressao Edométrica

Foi desenvolvida nesta pesquisa uma cimara edométrica de formato cilindrico, mostrada na
Figura 4, que permite a aplicacio de cargas verticais a um corpo de prova submetido ao fluxo de
dguas 4cidas, em concentragdes e gradientes pré-estabelecidos no programa experimental. Esta
camara tem medidas internas de 7cm de didmetro e 10cm de altura e foi construido em ago inox.
Este cilindro € provido de um top cap e uma base, que fornecem sustentagdo ao conjunto. No top
cap, hd uma entrada que permite a entrada do liquido percolante, bem como a entrada de um pistao,
que transmitird as cargas ao corpo de prova. Este conjunto foi adaptado em uma prensa de adensa-
mento convencional, formando o chamado ensaio edométrico modificado.

Fig. 4 — Detalhe da célula de compressdo edométrica
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3 —RESULTADOS E DISCUSSOES

3.1 — Comportamento Compressivo das Camadas de Confinamento Estudadas

Nas Figuras 5 a 8 sdo apresentadas as variagdes da altura versus tensio vertical em corpos de
prova submetidos a percolacdo de 0, 2, 6 e 10% de 4cido sulfirico, respectivamente, para os gra-
dientes 10 e 20. Nas Figuras 9 e 10 apresenta-se um comparativo da tens@o versus altura do corpo
de prova para todos os ensaios, com ambos os gradientes utilizados. E possivel visualizar que hd
uma pequena disting@o das curvas carga-recalque para o solo submetido as mesmas concentragdes
de contaminante, porém a gradientes diferentes. Considera-se que um maior gradiente pode ter esti-
mulado a migracdo de finos para fundo da amostra, aumentando, desta forma, o indice de vazios
na face superior da amostra, acarretando um recalque maior para o gradiente mais alto.
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Fig. 5 — Altura do corpo de prova versus tensdo, para 0% de dcido sulftrico no percolado.
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Fig. 6 — Altura do corpo de prova versus tensdo, para 2% de 4cido sulftrico no percolado.
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Fig. 7 — Altura do corpo de prova versus tensdo, para 6% de dcido sulftrico no percolado.
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Fig. 8 — Altura do corpo de prova versus tensdo, para 10% de acido sulftrico no percolado.
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Fig. 10 — Altura do corpo de prova versus tensdo, para gradiente = 20.

Observa-se que o comportamento do solo é diretamente afetado pela concentragdo de dcido
sulfirico no percolado, onde para maiores concentragdes do dcido ocorrem maiores niveis de recal-
ques do corpo de prova no carregamento. Tomando um mesmo nivel de tensdes, como por exem-
plo, a tensdo médxima aplicada aos corpos de prova (na ordem de 4MPa) sob gradiente hidrdulico
10 e comparando-se os recalques obtidos com a percolacdo de d4gua com os recalques do solo per-
colado com dcido, percebeu-se um aumento de 13% nos recalques da amostra quando percolada
com uma solucdo com 2% de 4cido sulftrico (de 4,28mm para 4,84mm); 15,6% de aumento nos
recalques quando percolada com 6% de acido (de 4,28mm para 4,95mm) e aumento de 26,2% nos
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recalques quando percolada com 10% de acido (de 4,28mm para 5,4mm). Comportamento se-
melhante pode ser observado para o solo sob gradiente hidraulico 20, porém em maior escala: os
recalques do solo percolado com dgua comparados com os recalques do solo percolado com acido
mostram um aumento de 30% quando percolado com uma solu¢do com 2% de acido sulftrico (de
4,37mm para 5,68mm); 21% de aumento nos recalques quando percolado com 6% de acido (de
4,37mm para 5,29mm) e aumento de 40% nos recalques quando percolado com 10% de 4cido (de
4,37mm para 6,12mm).

Na Tabela 1 estdo mostrados os parametros de compressibilidade do solo percolado com 0, 2, 6
e 10% de acido sulfirico, sob gradientes 10 e 20. Observa-se que o indice de compressao (Ce) e o
indice de recompressao (C:) praticamente nao sao afetados pela presenga do dcido no percolado, nem
pelo gradiente hidraulico imposto a amostra. O indice que € efetivamente influenciado pela presencga
do dcido € a tensdo de pré adensamento (Ovn), que diminuiu com o acréscimo da concentracio de
acido no percolado, fazendo com que o as retas virgens de compressao nao fiquem sobrepostas. Neste
caso, quanto maior a concentracdo de dcido no percolado, mais rapidamente a reta virgem de
compressao € alcangada, principalmente para o gradiente 20. Com relacdo ao descarregamento, a pre-
senca de dcido também nao influenciou nos indices de descompressao (Ca) encontrados.

Tabela 1 — Parametros de compressibilidade do solo percolado com 0, 2, 6 e 10% de 4cido sulftrico.

GRADIENTE % ACIDO C. C, Cq Gy (kPa)
HIDRAULICO | NASOLUCAO (indice de compressio) (indice de r 3 (indice de essdio) | (Tensdo de pré adensamento)

0% 0,1104 0,0070 0,0071 1220 kPa

2% 0,0848 0,0085 0,0077 1050 kPa

0 6% 0,1110 0,0145 0,0073 1130 kPa

10% 0,1132 0,0171 0,0065 1035 kPa

0% 0,1096 0,0152 0,0083 1800 kPa

2% 0,1089 0,0143 0,0054 1620 kPa

2 6% 0,1243 0,0119 0,0042 1000 kPa

10% 0,1045 0,0115 0,0050 1020 kPa

Portanto, baseando-se nos parametros de compressibilidade encontrados, pode-se dizer que
quanto maior a concentrag@o de dcido, menor a tensio de pré-adensamento do solo, ou seja, mais ra-
pidamente o solo ird alcangar o estado normalmente adensado, estando suscetivel a maiores niveis de
deformacdes.

Desta forma, torna-se evidente a influéncia da presenca do 4cido no comportamento compres-
sivo do solo, tanto da sua concentragio quanto do gradiente com que este percola pelo liner, atribuin-
do este comportamento a uma mudanca na estrutura da amostra devido a presenca do acido sulftrico.

3.2 — Limites de Atterberg

Os ensaios de Limites de Atterberg realizados em amostras ensaiadas a compressao mostraram
uma discreta variagdo dos resultados para distintas concentragdes de dcido presentes no percolado.

Conforme citado em 2.2.1, o LP do solo residual de arenito Botucatu é 13% e o LL 23,5%.
Foram percolados solu¢des de 4cido sulftirico em meio aquoso em concentracdes de 0, 2, 6 e 10%,
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e investigadas as variagdes destes Limites. Os resultados obtidos estdo apresentados de forma
simplificada na Tabela 2, e apresentados graficamente na Figura 11. E possivel visualizar uma varia-
¢do muito pequena nos LL devido a percolagdo de solugdo acida. A variagdo maxima obtida para LL
foi para 6% de percolagdo de solucdo acida, onde ouve uma queda de 24%, de 23,5% para 17,9%.

Tabela 2 — Variagio dos Limites de Atterberg.

% de acido sulfirico na solucio LL (%) LP (%) 1P (%)
- 23,5 13 10,5
2% 19,8 10,7 9,2
6% 17,9 10,0 7,9
10% 19 11,2 7,8
24 —e— Limite de Liquidez
22 - —x— limite de Plasticidade
F 20 ~ — A Indice de Plasticidade
; ““Hh__________h___ e
= 18 - —@ S
2
g 16 -
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Fig. 11 — Variac@o dos Limites de Atterberg com a concentracio de dcido no percolado.

Observando-se a Tabela 2 e a Figura 11, verifica-se que o LP do solo, da mesma forma que o LL,
foi afetado pela percolag@o do agente quimico. O caso em que houve maior variagdo deste foi quando
percolado por uma solug@o de 6% de 4cido, apontando uma queda de aproximadamente 23,5%.

A pequena variabilidade dos resultados sugere que a diminuicao dos Limites de Atterberg de-
vido a presenca de 4cido observada pode estar dentro do limite das incertezas. Entretanto, conside-
ra-se que a presenca de dcido efetivamente influencia os Limites de Atterberg porque foi observada
também uma aparente perda de trabalhabilidade do material conforme aumentava a quantidade de
acido na solugdo percolante.

4 - CONCLUSOES

Baseando-se nos ensaios realizados no programa experimental, foi observado para todas as
concentragdes de dcido no percolado que os recalques foram maiores quando a solu¢d@o acida per-
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colou com o gradiente mais alto. O aumento no gradiente hidraulico poderia ter estimulado a mi-
gracdo de finos ao fundo da amostra, aumentando o indice de vazios na face superior da mesma,
acarretando um recalque maior.

Verificou-se uma variagdo entre os recalques de corpos de prova submetidos a diferentes con-
centracdes de dcido, percolados sob um mesmo gradiente. Foi observado que uma maior concen-
tracdo de dcido no percolado faz com que maiores recalques finais sejam observados, com maior
disting@o entre ambos, principalmente a altas tensdes. Havendo uma mudanca do comportamento
compressivel do solo para diferentes concentragdes de dcido percolado, presume-se que houve mu-
dancas na estrutura do solo devido a percolagdo 4cida.

A variacdo dos limites de liquidez e plasticidade foi apenas discreta, podendo estar dentro da
variabilidade natural do ensaio. Entretanto, considera-se que a presenga de dcido realmente afetou
os Limites de Atterberg em fung¢do de ter sido observada uma aparente perda de trabalhabilidade do
material quando em presenca de 4cido.

Esta pesquisa, que se encontra em sua fase inicial, demonstra ser de grande importancia no
projeto e previsdo de comportamento de camadas de confinamento submetidos ao contato direto
com aguas acidas. O projetista deve considerar os recalques que o liner ird sofrer devido ao contato
com o residuo 4cido, e ndo somente devido a carga de residuo que este serd submetido.

Espera-se contribuir no aperfeicoamento das técnicas atualmente utilizadas em projeto e exe-
cugdo de camadas de confinamento em contato direto com percolados agressivos quimicamente,
através da investigacdo da variagdo da compressibilidade unidimensional de camadas de confina-
mento formadas de solo compactado, atacadas quimicamente por dguas dcidas, a médios a altos ni-
veis de tensoes.
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AVALIACAO DO POTENCIAL DE LIQUEFACAO
ESTATICA DE REJEITOS DE MINERACAO

Evaluation of static liquefaction potential of mining tailings

Eleonardo Lucas Pereira*
Romero César Gomes**
Luis Fernando Martins Ribeiro***

RESUMO - O fenémeno da liquefagdo estd diretamente relacionado a perda repentina da resisténcia dos
materiais granulares, fofos e saturados, induzida por uma redugdo significativa das tensdes efetivas e, em
conseqiiéncia, por um desenvolvimento de elevadas poropressdes. O mecanismo, em muitos casos, ¢ causado
pelos efeitos de vibragdes, associadas os eventos sismicos ou detonagdes. Por outro lado, em regides
assismicas, caso do Quadrildtero Ferrifero, em Minas Gerais (Brasil), o fendmeno pode ocorrer mesmo sob
carregamentos estaticos. Para a investigacdo da susceptibilidade a liquefacdo dos rejeitos granulares de
minério de ferro, foram coletadas amostras em seis diferentes sistemas de contencio da regido do Quadrilareto
Ferrifero e realizado um amplo programa experimental. Os estudos consistiram de séries de ensaios triaxiais
nao-drenados, em amostras adensadas isotropicamente. Os resultados obtidos sdo apresentados neste trabalho,
constatando-se a possibilidade de ocorréncia do fendmeno em rejeitos de minério de ferro e demonstrando a
consisténcia das metodologias de avaliagdo adotadas.

SYNOPSIS - The liquefaction process is strictly related to the abrupt loss of shear strength of loose, saturated
and coarse grains. It is induced by a significant decrease in the effective stress and the consequent increase in
pore pressure, which, in turn, can be related to vibration, seismic events and the use of explosives.
Liquefaction may also be present in non seismic regions, as the case of the Quadrildtero Ferrifero, in the state
of Minas Gerais, Brazil, due to static loading. In this work iron ore tailings were investigated for their
susceptibility to liquefaction. For that, tailings samples were collected in six different tailings containment
systems of the Quadrildtero Ferrifero, followed by an extensive laboratory program. Many series of triaxial
tests under undrained conditions were performed in isotropically consolidated samples. The results of these
tests are presented in this work, showing that the occurrence of liquefaction is a possibility for iron ore tailings,
corroborating also the methods used for evaluating this phenomenon.

PALAVRAS CHAVE - Liquefacio, ensaios de laboratdrio, rejeitos de mineracao.

1-INTRODUCAO

A regido do Quadrildtero Ferrifero, localizada no estado de Minas Gerais, Brasil, com &drea
aproximadamente de 7.000 km?, é caracterizada por possuir imensas reservas de minério de ferro,
ouro, manganés e outros minerais, cuja exploracao sistemdtica e intensa resulta em volumes consi-
derdveis de residuos. Deste acervo mineral de grandes proporg¢des, participam grandes conglomerados
industriais (Samarco, CVRD, MBR, etc.) e um sem nimero de mineragdes de pequeno e médio porte.
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A partir da década de 70 foram feitos grandes investimentos tecnolégicos nesta regido, visando
aumentar a capacidade operacional nos processos de concentragdo e beneficiamento dos minérios
itabiriticos. Com os elevados investimentos tecnolégicos aplicados na regido, ocorreram aumentos
substanciais dos volumes de residuos gerados. Os residuos remanescentes, denominados rejeitos de
mineragdo, apresentam caracteristicas e comportamentos geotécnicos que dependem diretamente
do tipo de minério bruto, bem como dos processos que envolvem o beneficiamento industrial.

A disposicao dos rejeitos oriundos do processo produtivo exige um planejamento racional e
criterioso, a partir do plano de lavra e das premissas de recuperacdo do minério, em virtude dos
grandes volumes envolvidos. Em geral, os rejeitos s@o dispostos por via imida através de bar-
ramentos construidos com ou sem a utilizagdo dos proprios rejeitos (barragens de contengdo) ou
por via seca mediante as chamadas pilhas de rejeitos que, ao contrrio das barragens, ndo t€ém o ob-
jetivo de reter liquidos conjuntamente com a matéria sélida descartada.

Em alguns casos, podem ser usados dispositivos especiais, como os hidrociclones, por exem-
plo, para separacdo das fracdes grossa e fina em rejeitos. Em outras situagdes, o processo de segre-
gacdo natural das particulas do rejeito pode tornar-se um fendmeno bastante complexo em face das
diferentes densidades dos minerais presentes (evento tipico em mineragdes de ferro, devido a inte-
racdo de diferentes granulometrias e densidades de graos de silica e 6xidos de ferro).

A constru¢do de uma barragem de rejeito, geralmente, é feita pela prépria mineradora e o al-
teamento ocorre de acordo com a necessidade de armazenamento do rejeito. Este processo apresen-
ta vantagens econdmicas em relacdo as barragens convencionais compactadas, que sdo usualmen-
te finalizadas num curto periodo de tempo antes do enchimento. Entretanto, o controle construtivo
destas barragens de rejeito é geralmente limitado e podem ocorrer rupturas associadas a ma apli-
cacdo das praticas construtivas (Gomes et al., 2001).

Adicionalmente, as barragens de rejeito, em sua maioria, sdo projetadas com a técnica de ater-
ros hidrdulicos pelo método de alteamento para montante. Esta metodologia, no entanto, pode apre-
sentar grandes problemas relacionados aos aspectos construtivos e de seguranga, pois existem pou-
cas especificacdes técnicas relacionadas a este tipo de estrutura.

Além de apresentar possibilidade de saturacdo, os rejeitos granulares dispostos através de ater-
ros hidraulicos podem também apresentar, devido a forma de langamento, densidades relativamente
baixas, favorecendo, desta forma, a ocorréncia de fendmenos associados a liquefacao. Estes podem
ser deflagrados por carregamentos estdticos, associados, por exemplo, a uma elevagdo stbita do
lengol fredtico ou a um movimento localizado de massa, sem conotacdes dindmicas, em uma drea
francamente assismica como € o caso da regido do Quadrildtero Ferrifero de Minas Gerais.

Com isso, tornam-se extremamente importantes andlises e abordagens especificas sobre o
comportamento geotécnico de rejeitos de minério ferro a liquefagdo, sob carregamentos estaticos,
que podem ser implementadas através de ensaios de campo e/ou laboratério. O presente estudo
aborda o mecanismo a partir de técnicas experimentais de laboratdrio.

2 — O FENOMENO DA LIQUEFACAO

Muito recentemente, o fendmeno da liquefacdo em solos tem sido muito incrementado em
funcdo de diversos registros de rupturas de encostas, diques e depdsitos de materiais granulares in-
duzidos pelo mesmo. A maioria das pesquisas, entretanto, tem sido direcionada a ocorréncia do
fendmeno sob condi¢des dindmicas, principalmente em paises com registros constantes de eventos
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sismicos. Avaliacdes direcionadas para as tensdes estaticas, como condicionantes do mecanismo de
ruptura, tém sido raramente realizadas (Fourie et al., 2001).

A liquefacdo pode ser basicamente entendida como sendo uma acgdo de levar qualquer subs-
tancia de seu estado natural ao estado fluido e, no caso dos solos, do estado sélido para o estado li-
quefeito. Para tal, impde-se um dado acréscimo da poropressdo em concomitancia com a redugio
das tensdes efetivas. Esta transformacdo decorre da brusca aplicacdo de uma determinada carga,
que pode ter origem estética ou dinamica.

Castro (1969), em estudo sobre a liquefacdo das areias saturadas, definiu a liquefagdo como
sendo o fendmeno pelo qual a areia experimentou uma redugao significativa da sua resisténcia ao
cisalhamento, em condi¢des ndo-drenadas, resultando em uma condicdo de fluxo da massa de solo
até que as tensdes cisalhantes em acéo fossem compensadas pela propria resisténcia ao cisalhamento
do solo.

O fendmeno estd potencialmente associado a solos que apresentam tendéncia a contragdo (re-
ducdo de volume) durante o cisalhamento. Os solos dilatantes, ou seja, aqueles que experimentam
acréscimos de volume durante a acdo cisalhante, ndo apresentam susceptibilidade a liquefacdo. A
impossibilidade do mecanismo nestes solos estd conectada a justificativa de que a resisténcia ao ci-
salhamento ndo-drenada é maior do que a resisténcia drenada (Poulos et al., 1985). Todavia, alguns
autores associam o fendmeno também aos solos dilatantes.

Casagrande formalizou uma distin¢do clara entre dois fendmenos associados a liquefagao: a
chamada liquefagdo ciclica, relacionada ao comportamento de materiais granulares dilatantes du-
rante solicitagdes ciclicas e a chamada liquefacdo efetiva (verdadeira), relacionada a uma redugéo
substancial da resisténcia ao cisalhamento de materiais granulares, fofos e saturados. A reducdo da
resisténcia ao cisalhamento pode ser induzida pelo desenvolvimento de poropressdes elevadas,
oriundas de grandes incrementos monot6nicos (carregamentos estiticos) ou por eventos dinAmicos.

Uma outra classificagdo, mais comumente utilizada, é baseada nos agentes causadores do fe-
ndmeno: a liquefagdo dindmica, causada por terremotos e vibragdes e a liquefacdo estatica. A lique-
facdo estdtica pode estar associada a eventos tais como:

* elevacdo do nivel d’dgua em depdsitos de materiais granulares;

e carregamentos rapidos;

* movimentos de massa na drea de influéncia dos depdsitos de materiais granulares;
* excessos de precipitacdo pluviométrica.

Em paises com indices sismicos elevados, a ruptura sob condi¢des estdticas ndo se d4, muitas
vezes, devido as medidas involuntdrias adotadas em projetos que visam o combate essencialmente
voltado aos carregamentos sismicos. Em zonas assismicas, entretanto, o fendmeno tem sido respon-
savel por rupturas de diques, barragens e aterros hidraulicos associados a deposi¢@o de rejeitos de
mineragdo, pois nestas estruturas, em muitos casos, inexiste um sistema de controle as varidveis de
deposi¢do. A proposta da avaliacdo da susceptibilidade a liquefac@o de rejeitos de minério de ferro
realizada no presente estudo estd condicionada ao fendmeno da liquefacdo estdtica, uma vez que o
Quadrilatero Ferrifero de Minas Gerais estd localizado numa regidio francamente assismica (Tibana
et al., 1998; Gomes et al., 2002; Pereira, 2005).
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3 - PROGRAMA EXPERIMENTAL

Para a realizagc@o dos estudos, foram coletadas amostras deformadas de rejeitos de minério de
ferro, considerando diferentes aspectos em termos da natureza do minério bruto, granulometria,
processos de beneficiamento industrial e caracteristicas quimicas e mineraldgicas.

As amostras, provenientes de seis diferentes sistemas de contencgdo de rejeitos, localizados em
diferentes pontos do Quadrilatero Ferrifero do estado de Minas Gerais, foram coletadas comumente
em dois pontos de referéncia ao longo do depésito (a cerca de 1 m e a 20 m de distancia do ponto
de lancamento). Para a identificagdo das amostras, adotou-se um c6digo baseado na designag@o do
nome da estrutura de contencdo e da distancia de coleta em relagdo ao ponto de langamento. Desta
maneira, as trés letras iniciais da identificagdo correspondem ao nome da barragem ou pilha de re-
jeitos investigada e os algarismos subseqiientes caracterizam o ponto de coleta, em termos de
distancia do ponto de descarte ao longo da praia. Algumas amostras, submetidas aos ensaios de se-
paracdo gravimétrica em mesa oscilatéria para reducdo do teor de Fe presente, foram identificadas
mediante a inclusdo da letra R (de teor de Fe reduzido) a extensao.

3.1 — Caracterizacao geotécnica dos rejeitos

Como etapa preliminar das andlises experimentais, os rejeitos foram caracterizados de acordo
com as normas técnicas padronizadas no Brasil, compreendendo ensaios para a determinacdo da
massa especifica dos graos, andlise granulométrica e determinacao dos indices de vazios maximo
e minimo, todos realizados no Laboratorio de Geotecnia da UFOP.

Os resultados dos ensaios para a determinagdo da massa especifica dos graos (ps) e determi-
nag¢do dos indices de vazios limites das doze amostras estudadas sdo apresentados no Quadro 1.

Quadro 1 — Massa especifica dos grdos e indices de vazios limites dos rejeitos analisados.

Sistema de contencao Amostra P (g/em?) €min €max
Pilha de rejeitos da Cava GEROI-FE 3,395 0,624 1,327
do Germano (Samarco) GER20-FE 3,266 0,621 1,255
Barragem de rejeitos de ITAO1-FE 3,337 0,670 1,392
Itabirugu (CVRD) ITA20-FE 3411 0,669 1,365
Barragem de rejeitos de FIIIO1-FE 3,945 0,642 1,766
Forquilha III (CVRD) FIII20-FE 3,806 0,570 1,588
Barragem de rejeitos de FII-FE 4,796 0,735 1,625
Forquilha IT (CVRD) FII-FER 3,630 0,618 1,160
Barragem de rejeitos de
R-FE 4,152 1,24

Campo Grande (CVRD) ce 15 0,739 245
Barragem de rejeitos de DOUO1-FE 3,366 0,604 1,368
Coérrego do Doutor (CVRD) DOU20-FE 3,397 0,612 1,245

DOUOI1-FER 2,923 0,505 0,991

As doze amostras de rejeitos foram submetidas ao ensaio de granulometria conjunta (peneira-
mento + sedimentagdo). A etapa de peneiramento restringiu-se a fra¢do fina, pois todas as particulas
das amostras ensaiadas passavam integralmente na peneira #10 (peneira com abertura padrdo de 2
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mm), com excecdo da amostra FII-FE, que apresentou uma pequena parcela (0,2%) retida nessa
peneira. As curvas granulométricas obtidas sdo apresentadas nas Figuras 1 e 2. As fracdes

granulométricas de todas as amostras sdo dadas no Quadro 2.
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Fig. 1 — Curvas granulométrica das amostras iniciais dos rejeitos.
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Fig. 2 — Curvas granulométrica dos rejeitos submetidos a redug@o do teor de ferro.
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Quadro 2 — Distribui¢do granulométrica dos rejeitos analisados.

Fracao areia (%)

Amostra Fracio argila Fracao silte
(%) (%) Fina (%) Média (%) Grossa (%)
39,0
GEROI-FE 13,0 48,0
36,5 2,5 -
38,0
GER20-FE 13,0 49,0
35,5 2,5 -
66,0
ITAOI-FE 13,5 20,5
47,0 18,0 1,0
69,5
ITA20-FE 13,5 17,0
54,5 14,0 1,0
26,5
FIII01-FE 18,5 55,0
18,5 7,5 0,5
37,0
FIII20-FE 18,0 45,0
23,5 12,5 1,0
76,0
FII-FE 13,0 11,0
32,0 34,0 10,0
76,5
FII-FER 10,5 13,0
22,0 33,5 21,0
30,0
CGR-FE 12,0 38,0
15,5 14,5 _
53,0
DOUOI1-FE 12,0 35,0
49,0 4,0 -
48,0
DOU20-FE 13,0 39,0
43,0 5,0 _
53,0
DOUO1-FER 11,0 36,0
48,0 5,0 _

3.2 — Caracterizacio quimica e mineraldgica dos rejeitos

Para verificacdo da influéncia das composi¢des quimicas e mineralégicas dos rejeitos de mi-
nério de ferro, e suas variagdes relacionadas ao teor de ferro na susceptibilidade a liquefagdo, foram
realizadas caracteriza¢des baseadas em andlises quimicas através do plasma de acoplamento indu-
tivo (ICP) e de microscopia eletrdnica de varredura (MEV). Os resultados das andlises quimicas

estdo detalhados no Quadro 3.
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Quadro 3 — Composic¢do quimica dos rejeitos analisados.

Composicio (%)
Amostra
Fe Sio, AlLO4 P MnO,

GERO1-FE 22,22 69,20 0,22 0,01 0,14
GER20-FE 17,60 76,65 0,22 0,01 0,02
ITAO1-FE 19,18 72,10 0,60 0,01 0,14
ITA20-FE 20,95 80,90 0,66 0,02 0,13
FIIIO1-FE 35,17 43,17 2,26 0,07 0,69
FIII20-FE 33,72 46,46 2,03 0,06 0,59
FII-FE 53,96 18,47 1,47 0,05 0,42
FII-FER 41,91 34,32 2,02 0,08 0,47
CGR-FE 42,45 37,71 0,33 0,03 0,03
DOUOI-FE 23,00 66,29 0,44 0,01 0,04
DOU20-FE 21,41 70,85 0,40 0,02 0,04
DOUO!-FER 14,43 78,69 0,38 0,01 0,09

As amostras para as andlises microscépicas de varredura dos rejeitos de minério de ferro fo-
ram preparadas em “stubs” (forma cilindrica) com cerca de 15 mm de didmetro e recobertas com
evaporacdo de carbono, permitindo, desta forma, a realizagdo de micro-andlises. Apds preparadas
e evaporadas, as amostras foram levadas ao MEYV, sendo realizadas micro-andlises e andlises mor-
foldgicas de todos os rejeitos. Além da evidéncia clara da hematita e do quartzo em todos os rejeitos
de minério de ferro analisados, algumas amostras apresentaram também uma presenga marcante de
goethita (Quadro 4).

Quadro 4 — Quadro resumo dos minerais identificados nos rejeitos submetidos ao MEV.

Amostra Principais minerais identificados
GERO1-FE quartzo, hematita e goethita
GER20-FE quartzo, hematita e goethita
ITAO1-FE quartzo e hematita
ITA20-FE quartzo, hematita e goethita
FIIIO1-FE quartzo, hematita e goethita
FIII20-FE quartzo, hematita e goethita
FII-FE quartzo, hematita e goethita
CGR-FE quartzo, hematita e goethita
DOUOI-FE quartzo e hematita
DOU20-FE quartzo, hematita e goethita
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3.3 — Ensaio de compressao triaxial

As amostras que constituiram os corpos de prova foram moldadas a partir do rejeito granular
seco em estufa. Posteriormente, acrescentou-se um volume d’4gua suficiente para a manutengio da
estabilidade da amostra sobre a base do equipamento triaxial (em torno de 6 a 10% de umidade,
dependendo da granulometria do rejeito). Para tanto, foi elaborado um molde bipartido com dimen-
sdes internas de 35,5 mm de didmetro e 80 mm de altura, capaz de moldar corpos de prova de re-
jeitos com diferentes densidades. O procedimento de transferéncia das fragdes de rejeito para o
molde bipartido foi realizado com o auxilio de uma pequena colher, que era levada até o fundo para
se evitar efeitos de segregagdo, utilizando-se um bastdo de 8 mm de didmetro para a sua eventual
compactacio. A adogdo deste procedimento possibilitou uma maior uniformidade da amostra, em
termos estruturais e de densidade.

Todas as amostras foram moldadas com indices de vazios proximos ao em, Ou seja, correspon -
dentes aos menores valores de densidades relativas (Dr), suficientes para a estabilidade da amos-
tra. A maioria das amostras foi moldada com valores de Dr abaixo de 20%. Entretanto, durante a
fase de saturag@o por percolagdo e, principalmente, durante a aplicacio da contra-pressao, as amos-
tras sofreram ligeiras redugdes de volume.

As tensdes confinantes de trabalho variaram entre 50 e 200 kPa. Como se utilizou uma contra-
pressdo (u,) igual a 200 kPa para todas as amostras de rejeito, a pressdo de célula necessdria para
atingir as tensoes confinantes 50, 100 e 200 foram acrescidas deste valor de u,,. A contra-pressdo de
200 kPa ¢é sugerida como um valor razodvel para amostras granulares reconstituidas (Head, 1986).
As velocidades adotadas variaram entre 0,04 e 0,09 mm/min, de acordo com a metodologia adotada.

Os registros das tensdes, poropressoes e deslocamentos durante o ensaio foram controladas
através de um medidor de varia¢do de volume eletrdnico, dotado de um sistema automatico de aqui -
sicdo de dados.

Com base na correlacdo entre pardmetros obtidos das envoltérias p’- g e os pardmetros de
resisténcia ¢’ e ¢’ (coesdo e angulo de atrito efetivos) do critério de Mohr-Coulomb, foram deter-
minados os pardmetros de resisténcia correspondentes as condicdes mais desfavordveis (estado
mais fofo possivel) dos rejeitos de minério de ferro oriundos do Quadrildtero Ferrifero de Minas
Gerais (Quadro 5).

Quadro 5 — Parametros de resisténcia dos rejeitos de minério de ferro.

Amostra pa (g/em’) | GC (%) e n (%) Dr (%) :?;i’:)etms de ¢‘:i(°:)
GEROI-FE 1,64 7847 1,07 51,69 36,81 2,46 35,18
ITAOI-FE 1,58 79,00 L1 52,61 39,49 0,03 25,89
FII01-FE 1,85 77,08 1,13 53,05 56,46 6,34 28,67
FIL-FE 1,86 67,39 1,57 61,09 5,79 0,89 24,49
FII-FER 1,85 82,59 1,09 52,15 12,47 0.83 34,02
CGR-FE 1,99 83.26 1,09 52,15 30,81 0,30 28,75
DOUOI-FE 1,62 77,14 1,08 51,92 37,77 0,12 22,36
DOUOI-FER 1,65 85,05 0,89 47,09 21,34 112 25,32
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4 — AVALIACAO DO POTENCIAL DE LIQUEFACAO DOS REJEITOS

A susceptibilidade a liquefacdo dos rejeitos granulares de minério de ferro, em face do proces-
so tipico de deposi¢do em aterro hidrdulico destes residuos, constitui premissa bdsica do projeto de
suas estruturas de contencao e foi investigado neste trabalho por meio de ensaios triaxiais em amos-
tras adensadas. Tais formulacdes, cujos principios gerais e metodologias de andlise foram tratados
e discutidos previamente, sdo aplicadas ao conjunto dos rejeitos investigados.

4.1 — Determinacao do fator de seguranca contra a liquefacio (F)

Poulos et al. (1985) estabeleceram um procedimento para avaliacao do potencial de liquefagao
com a utilizacio de ensaios triaxiais ndo-drenados, sob deformagdo controlada, a partir de corpos
de prova ensaiados sob variados indices de vazios. Aplicando-se diferentes tensdes de confinamen-
to, é possivel a construcio de diagramas p’versus g e e (indice de vazios) versus 0’5 (tensdo efetiva
principal menor), obtendo uma curva de ajuste chamada linha de regime permanente, em escala
logaritmica.

Os autores recomendam ainda a constru¢do de um diagrama e versus S, (resisténcia ao cisalha-
mento ndo-drenada de regime permanente), uma vez que o procedimento para a avaliacio do potencial
de liquefac@o proposto € dependente desta varidvel. A determinagdo do valor de S, pode ser feita a
partir dos resultados dos ensaios triaxiais ndo-drenados, de acordo com as seguintes relacdes:

S, =4q,co89, (1)
q,
senqp =——s—
. ((r'_h_ —Au_‘_)+ q, 2)
_ Ols oSs
qs = 2 (3)

em que (0j, — O3) € a diferenca das tensdes principais de regime permanente, 0’3, € a tensdo
principal menor no inicio do cisalhamento, A, € a poropressdo gerada no regime permanente e ¢
€ o angulo de atrito de regime permanente.

No entanto, como o objeto da avaliacdo aplicada aos rejeitos € a condi¢@o de indice de vazios
maximo possivel, justificada pela sua técnica de disposicio, a sistemdtica do procedimento propos-
to restringiu-se essencialmente as andlises com amostras moldadas em uma tnica densidade relati-
va (Dr). A densidade de moldagem refere-se ao maior indice de vazios conseguido durante a mol-
dagem, préximo ao indice de vazios maximo. Cabe ressaltar que a compacidade obtida no momen -
to da moldagem variou para cada tipo de rejeito, em funcdo das suas especificidades de geragdo.

Os autores propdem, entdo, estimar a susceptibilidade do material & liquefagao através da de-

terminacdo de um fator de seguranca de liquefacdo (F;), dado por:

S
F, m— (4)
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em que T, € a tensdo de cisalhamento necessdria para a manutengdo do equilibrio estdtico, que pode
ser obtida a partir de métodos classicos de andlise de estabilidade.

A maioria dos métodos cldssicos de andlise de estabilidade utiliza, além dos pardmetros de
resisténcia dos materiais presentes, informacdes relativas a geometria da estrutura analisada, posi-
¢a0 do nivel fredtico, etc. No entanto, o procedimento foi aqui trabalhado com a consideracio das
propriedades e do comportamento dos rejeitos, sendo aplicadas situacdes hipotéticas relacionadas
as varidveis geométricas das estruturas de contengdo dos rejeitos.

A andlise foi amparada na proposicdo de Ishihara et al. (2000). Nesta concepcao, a tensdo de
cisalhamento é obtida por meio da andlise simplificada da estabilidade de uma massa de material
granular, com ruptura potencial paralela a inclina¢do de um talude hipotético (Figura 3), tal que T4
¢é expressa da seguinte forma:

T, =7 H- sena (5)

TALUDE DE

SUPERFICIE POTENCIAL DE RUPTURA

Fig. 3 — Secdo hipotética de um talude com ruptura paralela a inclinacéio
(modificado de Ishihara et al., 2000).

onde T, € a tensdo de cisalhamento, y € o peso especifico aparente do material em andlise e H e o
sdo grandezas relacionadas a geometria do talude (Figura 3).

Dessa forma, o fator de seguranca contra a liquefacdo, segundo a proposta apresentada por
Poulos et al. (1985) e adaptada por Ishihara et al. (2000), dependera fundamentalmente da inclina -
¢do do talude e da localizacdo (profundidade) de uma superficie plana potencial de ruptura.

Os resultados foram processados com base na adog@o dos valores médios de F; (Figuras 4 e
5). A adoc@o dos valores médios contempla a posi¢do de diversos autores (por exemplo, Sladen et
al., 1985) de que a estabilidade de materiais granulares a liquefag¢do, em condi¢@o de regime per-
manente, é funcao somente do indice de vazios e, assim, os efeitos de confinamento ndo devem ser
considerados como varidveis intervenientes no fendmeno.

Estes resultados demonstram a evidéncia da susceptibilidade ao fendmeno em alguns rejeitos,
quando analisados com base na proposta de Poulos et al. (1985). Dentre os materiais estudados, os
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rejeitos GERO1-FE e CGR-FE apresentam-se bem estdveis face aos mecanismos potenciais de
ruptura associados a liquefacdo. No caso do segundo, porém, valores de F; < 1 ocorrem para talu-
des com a > 24°, ou seja, taludes com inclinag@o superior a 1V:2,2H.

Os depdsitos de rejeitos FIIIO1-FE e ITAO1-FE somente seriam estdveis para inclinagdes muito
suaves, da ordem de 1V:2,9H e 1V:3,2H, respectivamente. Contudo, quando os seus comportamen-
tos sdo analisados levando em considerag@o taludes mais ingremes, tipicamente aplicados neste ti-
po de estrutura, por exemplo, acima de 1V:2,5H, F; tende assumir valores de 0,87 para o rejeito
FIIIO1-FE e de 0,80 para o rejeito ITAO1-FE, evidenciando, portanto, condi¢des criticas em termos
de uma ruptura por liquefagdo, mesmo sob condi¢des estdticas de carregamento.

Esta condicdo ¢é ainda mais critica no caso dos rejeitos FII-FE e DOUO1-FE, que se mostram
muito susceptiveis a liquefacdo sob carregamentos estdticos, com base nos valores de F;. Durante
o cisalhamento nao-drenado desses materiais, observou-se uma geragdo excessiva das poropressoes.
Em contrapartida, ocorreram quedas abruptas das tensdes efetivas, tendo o regime permanente de
resisténcia no plano de ruptura (S,,) assumido valores relativamente mais baixos. Este fato evi-
denciou o aparecimento de nimeros de F; abaixo da unidade para os rejeitos FII-FE e DOUO1-FE,
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mesmo quando avaliados sob baixas inclinagdes. Esta caracteristica foi visivelmente evidenciada
em todos os niveis de carregamento.

Cabe destacar que os mesmos rejeitos, quando submetidos a reducdo do teor de ferro, apresen -
taram um ganho considerdvel de estabilidade quanto aos potenciais mecanismos de ruptura associa-
dos a liquefag@o estatica, como mostrado na Figura 5. Analisando os resultados da amostras FII-
FER, para uma inclinacdo de 1V:4H, o valor de F; assume um valor em torno de 3 vezes maior,
quando comparado a FII-FE. De uma condicio de total instabilidade, o rejeito passa a se comportar
com seguranga a liquefacdo (valores de F; maiores que 1) para baixas inclinagdes de taludes.

4.2 — Determinacio do indice de fragilidade nao-drenada (I,

O indice de fragilidade ndo-drenada (“brittleness index”) definido por Bishop (1967) é, de
acordo com o conceito, um indice de colapsibilidade que os materiais granulares apresentam
quando submetidos ao cisalhamento ndo-drenado, sendo definido com base na seguinte expressao:

Spr'('u il S.m
Iy, = B2 ©)

pico

em que S, € a tensdo de tensdo de cisalhamento de pico e S, € a resisténcia ao cisalhamento ndo-

drenada de regime permanente, definido anteriormente (Equacéio 1).

S pico = q pico " COS ¢;:im (7)

em que ¢, a semi-diferenca das tensdes principais de pico (O1p € 03p) € Ppico > © angulo de atrito
de pico.

O valor de Ip,, varia entre O e 1. Quanto mais préximo da unidade, maior a fragilidade do mate-
rial, resultando em uma caracteristica mais elevada de ruptura por liquefacdo. Tal caracteristica
condiciona a classifica¢do dos rejeitos FII-FE e DOUO1-FE como possuidores do maior grau de
fragilidade e, consequentemente, maior tendéncia de ruptura associada a liquefacdo Durante o car-
regamento monotdnico nao-drenado, se o material comportar-se como dilatante, o indice de fragili-
dade € definido como sendo igual a zero. A proposta de avaliacdo classifica os rejeitos GER-FE e
CGR-FE como os menos susceptiveis ao fendmeno, ratificando as andlises anteriores.

A caracterizacdo do potencial de liquefagdo de materiais granulares, a partir do parametro /g,
¢ numericamente inversa ao coeficiente de seguranga F;. Assim, torna-se possivel o estabelecimen-
to de uma correlacdo direta entre estes dois indices, permitindo verificar a aplicabilidade destas me-
todologias de andlise aos rejeitos de minera¢do estudados. A Figura 6 apresenta essa correlagdo em
termos dos valores médios obtidos, para trés diferentes inclinagdes de taludes.

As curvas de tendéncia tracadas possuem coeficientes de regressdo em torno de 0,85, valor
razodvel considerando a dispersdo dos dados e a natureza distinta do minério de origem e dos
processos de beneficiamento industrial. Em carater preliminar, verifica-se que, para valores de /I,
superiores aos limites de 0,21, 0,14 e 0,07, relativas as inclinacdes de 1V:4H, 1V:3H e 1V:2H,
respectivamente, as estruturas de conteng@o dos rejeitos de minério de ferro tenderiam a ser estaveis
a liquefacao estatica.
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Fig. 6 — Correlagdo proposta entre F} e Iy, para todos os rejeitos em 3 diferentes graus de inclinac@o.

Além da correlagdo estabelecida com os valores de F, o indice de fragilidade ndo-drenada
pode ser ainda comparado com outros dados que utilizam relagdes diretas com a condi¢do de
regime permanente. Sladen et al. (1985) plotaram Ip, versus a razdo p’0/p’s, que caracteriza a
relac@o entre a tensdo efetiva média inicial e a de regime permanente, para quatro tipos de areias
finas e uniformes. A estreita inter-relagdo entre os dois indices, relatada pelos autores, também ¢é
observada nos rejeitos de minério de ferro. A Figura 7 apresenta os indices plotados durante o pre-
sente estudo, indicando que I, € uma fungdo bem definida de p’0/p’s para o conjunto dos rejeitos
ensaiados.
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Fig. 7 — Relagdo entre I, e p’0/p’ para as amostras dos rejeitos analisados.

O indice de fragilidade ndo-drenada igual a zero indica, de fato, a ndo-constatag@o de perda de
resisténcia durante o cisalhamento e, consequentemente, a impossibilidade de ocorréncia dos me -
canismos de ruptura por liquefacdo (Sladen et al., 1985). De acordo com os dados da Figura 7, isso
corresponde a uma razdo p’0/p’ em torno de 0,6 para as amostras de rejeitos adensadas isotropica -
mente.

Particularmente, observa-se uma concentragdo de pontos para valores da razdo p’0/p’ entre 0,6
e 2,0. Estes pontos correspondem aos rejeitos que se comportam estaticamente instaveis para talu-
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des com inclinagdes elevadas, mas seguros para taludes mais suaves. Portanto, considerando talu-
des com inclinagdes abaixo de 1V:4H, p’0/p’s poderia assumir valores inferiores a 2,0 para garantir
a estabilidade relacionada a liquefag@o.

Cabe destacar que, tanto as andlises de /g, quanto as de F;, estdo condicionadas a estruturas
alteadas com o préprio rejeito. Os valores minimos destas grandezas foram determinados para a
condi¢@o mais critica de estabilidade, ou seja, a condicdo saturada do macigo. Evidentemente, para
a ocorréncia da liquefacdo, o material disposto deve apresentar-se fofo e saturado de modo a per-
mitir o desenvolvimento de poropressdes elevadas. Caso contrario, as metodologias néo sdo apli-
céveis e eventos de rupturas nao podem ser associados ao fendmeno, tanto em condigdes estaticas
quanto dinamicas.

4.3 — Determinacao superficie de colapso dos rejeitos

Sladen et al. (1985), buscando analisar o potencial de liquefagdo de um material granular em
um aterro hidraulico, utilizaram o conceito de superficie de colapso (andlise tridimensional) ou
linha de colapso (andlise em termos de trajetdrias de tensdes) em ensaios triaxiais nao-drenados.

A partir das trajetdrias, foram definidas zonas no espago de tensdes em que € possivel a ocor-
réncia da liquefacdo por indu¢do de um carregamento dindmico e/ou estético e regides onde a ativa-
¢do do fendmeno ¢ fisicamente inconsistente. As zonas, com as correspondentes tendéncias de li-
quefagdo, sdo apresentadas na Figura 8.

ZONA POTENCIAL DE LIQUEFAGAO
A IMPOSSIVEL
B POSSIVEL SOB CARREGAMENTO DINAMICO

POSSIVEL SOB CARREGAMENTO ESTATICO

A Linha de regime
permanente

Potencial sob
carregamento dindmico
Estaticamente instavel
Ponto de regime

permanente Superficie de colapso

Estaticamente estavel

Y

p

Fig. 8 — Efeitos do estado de um material granular no potencial de liquefagido adaptado
para o diagrama de Lambe (modificado de Sladen et al., 1985).
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Na adaptagdo proposta, sdo definidos a inclinac¢do da superficie de colapso (M;), o angulo de
inclinagdo da superficie de colapso (¢;) e o intercepto (a;) projetado no eixo g. A Figura 9 apre-
senta esses pardmetros representados na trajetoria de Lambe (1964).

A
o
RESISTENCIA )%
DE PICO
PONTO DE 1%L
REGIME PERMANENTE 2
PERDA DE
RESISTENCIAAO SUPERFICIE DE COLAPSO
CISALHAMENTO 3
= | B APCOTI TRAJETORIA DE TENSOES
'q.ss Y ESTRUTURA DO SOLO NAO-DRENADATIPICA
1 F— ps's —bl 1 p'

Fig. 9 — Representacdo dos pardmetros de colapso no espaco p’-q de Lambe
(modificado de Sladen et al., 1985).

Assim, torna-se possivel o estabelecimento de uma relacdo da inclinagdo da superficie de
colapso (M;) com o seu angulo de inclinagdo (a;), tal que:

M, - 6-tana, ®
3-tana,

A partir da representac@o no diagrama p’-g, pode ser estabelecida uma analogia direta com os pa-
rametros no critério de ruptura de Mohr-Coulomb. Assim, a superficie de colapso pode ser ainda defi-
nida por um angulo de atrito interno (¢; ) € um intercepto de coesdo (c;) equivalentes, expressos por:

seng, =tana, 9)
¢, = —L (10)
©cosg,

Com a possibilidade da analogia entre os pardmetros de colapso no espaco p’-g e no diagrama
de Mohr-Coulomb, esses parametros podem ser usados em andlises de equilibrio limite para avaliar
o potencial de liquefacdo de um material granular. Dessa forma, para materiais que apresentam sus-
ceptibilidade a liquefacdo estatica, as andlises de estabilidade podem ser feitas a partir da superfi-
cie de colapso. A aplicagdo do método exige apenas o conhecimento da resisténcia ao cisalhamen-
to do material em regime permanente e a inclinag@o da superficie de colapso, a partir dos quais o
excesso de poropressdo para ativar a liquefagdo pode ser estimado.

Portanto, para que seja conhecida a superficie de colapso de um determinado material granular,
¢é necessdrio estabelecer previamente o comportamento das tensdes totais e das poropressdes geradas
em fungdo das deformacdes. A Figura 10 mostra o diagrama tensdo-deformagdo e poropressao-
deformacg@o para o rejeito FII-FE, passo inicial para a determinagao da superficie de colapso.
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Fig. 10 — Diagrama tensao-deformag@o e poropressiao-deformacao do rejeito FII-FE.
Para efeito de comparacdes das magnitudes das poropressdes geradas durante o cisalhamento

nao-drenado do rejeito FII-FE, € apresentada a seguir (Figura 11) uma representac@o similar a Figura
10, demonstrando os baixos niveis de poropressdes geradas pelo rejeito GERO1-FE.
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Fig. 11 — Diagrama tensdo-deformacéo e poropressdo-deformagdo do rejeito GERO1-FE.

A partir da Figura 10 verifica-se que o pico de tensdes é alcangado para um baixo nivel de de-
formacao, da ordem de 2 %, em todos os niveis de confinamento. Este ponto é correspondente ao
ponto maximo de cada trajetdria de tensdes efetivas apresentadas na Figura 12, cuja configuracio
é tipica de materiais com tendéncia de contracdo durante o cisalhamento ndo-drenado.

Interligando-se os pontos correspondentes as condi¢des de regime permanente e dos picos de
resisténcia para cada trajetoria, sdo definidas, respectivamente, a linha de regime permanente e a su-
perficie de colapso. Com base na proposta exposta, a liquefacido pode ocorrer sob condi¢des estaticas
se o estado de tensdes do rejeito granular for consistente com o dominio de instabilidade estatica,
compreendida entre a superficie de colapso e linha de regime permanente, indicada na Figura 13.

Nota-se uma expressiva regido de instabilidade estatica, associada a baixos niveis de deforma-
¢do, evidenciando, assim, mais uma vez, os condicionantes criticos deste rejeito a liquefagao, tal
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Fig. 12 — Trajetérias de tensdes efetivas do rejeito FII-FE.
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Fig. 13 — Superficie de colapso e regido de instabilidade estética - rejeito FII-FE.

como explicitado anteriormente pelos baixos valores de FL e IBu. Comportamento similar ocorreu
para outros rejeitos, com destaque para a amostra do rejeito DOUO1-FE (Figura 14).
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Fig. 14 — Superficie de colapso e regido de instabilidade estética - rejeito DOUO1-FE.
Diversos autores costumam representar a superficie de colapso em termos das trajetorias de
Cambridge. No entanto, um ponto vantajoso quando se considera diagrama p’-g de Lambe (1964)

para a representagdo, € o estabelecimento de uma analogia direta para a utilizacdo dos pardmetros
de colapso no critério de ruptura de Mohr-Coulomb.
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Assim, € possivel caracterizar os pardmetros angulo de atrito interno de colapso (¢ ) e intercep-
to de coesdo de colapso (c;), com base no angulo aL e no intercepto o, da superficie de colapso.
Estes valores estdo apresentados no Quadro 6 e sdo coincidentes com os pardmetros de pico dos
rejeitos no estado mais fofo possivel, uma vez que a superficie de colapso, sendo definida pelos
picos das trajetdrias de tensdes efetivas, € a propria envoltdria de ruptura para as tensdes de pico.

Quadro 6 — Parametros de colapso dos rejeitos.

Parametros de colapso
Amostra Dr (%) ¢’ (kPa) ) 'L ()
GEROI-FE 36,81 2,46 35,18
ITAO1-FE 39,49 0,03 25,89
FIIIO1-FE 56,46 6,34 28,67
FII-FE 5,79 0,89 24,49
FII-FER 12,47 0,83 34,02
CGR-FE 30,81 0,30 28,75
DOUO1-FE 37,77 0,12 22,36
DOUO1-FER 21,34 1,12 25,32

Comparando-se os valores dos angulos de atrito de regime permanente e dos parametros de
colapso dos rejeitos, observam-se variagdes expressivas dos dados, principalmente para os rejeitos
em que o potencial de liquefagao apresentou-se mais evidente. Em vista dessa observacio, optou-
se por restabelecer os fatores de seguranca em relacio a liquefacio, agora analisados em fungdo dos
pardmetros de colapso. Dessa forma, em analogia a Equag@o 4, pode-se definir o fator de seguranca
contra a liquefag@o no colapso pelas seguintes relagoes:

S
Fupy =——— (11)
o, - sena
S, =q,cosg, (12)

onde §; € a resisténcia ao cisalhamento ndo-drenada de colapso e g; e ¢'; s@o a semi-diferenca das
tensdes principais e o angulo de atrito efetivo de colapso, respectivamente.

Utilizando esta nova conceituagdo, os valores de Fy ;) médios, para as condi¢des de minima
compacidade dos rejeitos analisados, foram determinados para diversas inclinagdes, representando-
se os resultados de forma similar as andlises com F, (Figuras 15 e 16).

Os resultados apresentados nas condigdes de colapso indicam valores minimos de FL(L) su-
periores a 1,2, para inclinagdes mais suaves. O rejeito FII-FE, por exemplo, que apresentou FL in-
ferior a 0,50, na considera¢do de um talude 1V:4H, apresenta agora um FL(L) em torno de 1,30
para as mesmas condicdes. O rejeito DOUO1-FE também assume um valor de FL(L) acima de 1,30
para o mesmo grau de inclinacéo.

Outros rejeitos, que apresentavam condi¢des de seguranca apenas para inclinacdes mais bai-
xas, como o ITAOI-FE e o FIIIO1-FE, apresentam fatores de seguranga no colapso superiores a 1,
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para niveis médios de inclina¢do na condi¢@o de colapso. Contudo, de maneira proporcional, o
ganho de estabilidade destes materiais foi notadamente inferior aos rejeitos com potencial de lique-
facdo elevado. Isso se d4 em virtude do colapso destes ultimos ser alcangado para baixos niveis de
deformag@o, o que garante parametros de colapso mais baixos. No caso dos rejeitos ITAO1-FE e
FIIIO1-FE, seriam necessdrias elevadas taxas de deformacao para atingir o colapso.

A necessidade de baixas taxas de deformacao para o advento da liquefagdo é abordada por di-
versos autores e esta condi¢@o se aplica amplamente para o caso dos rejeitos FII-FE e DOUO1-FE.
Evidentemente, a consisténcia deste principio deve ser amparada pela boa representatividade dos
ensaios de laboratdrio.

A adaptac@o da metodologia de Poulos et al. (1985), aliada aos diagramas de superficie de co-
lapso, mostra ainda que, alguns rejeitos, com capacidade real de apresentar mecanismos de ruptura
associados a liquefagdo estatica, podem ter reduzidas, de forma significativa, as probabilidades de
rupturas. Essa redugdo é formalizada quando se adota nas andlises pardmetros caracteristicos da
superficie de colapso de cada rejeito.
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Para efeitos de andlises de estabilidade de taludes de barragens e pilha de rejeitos, os parime-
tros referentes a condigdo de regime permanente sdo validos para alguns rejeitos. A justificativa esta
embutida na elevada taxa de deformacéo relativa ao colapso. No entanto, o que se observa é que
outros, particularmente aqueles que apresentaram baixos valores de F;, alcan¢cam o colapso para
baixos niveis de deformac@o, ou seja, bem antes da condi¢cdo de regime permanente. Neste caso,
convém realizar as andlises de seguranca dos taludes com base nos parametros de colapso dos
rejeitos.

5 - CONCLUSOES

Dentro das metodologias adotadas para avaliacdo do potencial de liquefacdo dos rejeitos de
minério de ferro do Quadrildtero Ferrifero, foram estudados materiais oriundos de seis diferentes
sistemas de contencdo. Inicialmente, realizou-se a caracterizacdo tecnoldgica dos rejeitos, predo-
minantemente com granulometrias variando de siltes a areias finas e médias. Em termos de massa
especifica dos graos, os valores minimos obtidos foram da ordem de 3,3 g/cm’, atingindo valores
maximos de 4,7g/cm’. Estes resultados foram fortemente influenciados pelo teor de ferro presente.

As andlises de microscopia confirmaram basicamente a presenca de hematita e quartzo, com
alguns rejeitos apresentando elevados teores de Fe. Em alguns rejeitos também foram constatados
goethita, em menor escala. Conclui-se que alguns rejeitos apresentam uma matriz de graos maiores e
uniformes de quartzo envolvidos por graos menores e uniformes de hematita, conformando um arranjo
com elevada ndo-uniformidade, observagio feita também na curva granulométrica. Esses rejeitos sao
bastante mal graduados, resultando em elevados indices de vazios, quando dispostos hidraulicamente,
enquanto outros rejeitos ja incorporam, na fracdo granular mais fina, algumas particulas de quartzo.
Isso se da em funcdo do processo de beneficiamento do minério de ferro empregado.

Os rejeitos de minério de ferro da Cava do Germano, identificados como GERO1-FE, mostra-
ram-se 0s mais estdveis em relacdo aos mecanismos de ruptura associados a liquefacdo estdtica.
Embora contrativos, as poropressdes geradas durante o cisalhamento ndo-drenado foram conside-
ravelmente inferiores as tensdes totais, ndo evidenciando efeitos que acarretassem baixas tensoes
efetivas. Dessa maneira, mesmo sob condi¢cdes de baixa compacidade e elevado grau de saturacao,
resultante de uma suposta falha no sistema de drenagem da pilha, a probabilidade de eventos desta
natureza € remota.

Os rejeitos granulares oriundos da Barragem de Campo Grande (underflow) também apresen -
taram uma elevada estabilidade ao fendmeno da liquefacdo estdtica, para as condi¢des usuais de
deposicdo destes materiais em praias de rejeitos. Na hipétese de empilhamentos com inclinagdes
superiores a 1V:2H, instabilizac¢Ges por liquefacdo sdo pertinentes.

Os rejeitos de Itabirugu (ITAO1-FE) mostraram a possibilidade de ser potencialmente ativados
pelo fendmeno da liquefagdo, mas o processo ¢é restringido pelas condicionantes de campo. A
justificativa estd embutida no sistema construtivo da barragem, uma vez que o macico da barragem
¢ constituido de terra compactada, com alteamentos realizados para jusante. Entretanto, em fung@o
dos resultados obtidos, cuidados especiais devem ser tomados no caso de futuras contencdes e
alteamentos envolvendo o empilhamento dos rejeitos (underflow) de Itabirucu.

Conclui-se que estes rejeitos, empilhados em inclinag¢des superiores a 1V:2,5H, sdo suscepti-
veis aos mecanismos de rupturas associados a liquefacdo. Para a condig@o de colapso, porém, a es-
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trutura de contengdo teria que sofrer grandes deformagdes. De acordo com as poropressdes geradas,
o rejeito ITAO1-FE mostra-se potencialmente susceptivel a liquefacdo para deformagdes criticas
particularmente elevadas, da ordem de 9 e 13%.

Os sistemas de contencdo de rejeitos da Mina de Fabrica, abordados por esta pesquisa, com -
preendem as Barragens de Forquilha II (FII-FE) e Forquilha III (FIIIO1-FE). Os rejeitos armazena-
dos na primeira mostraram-se com elevado potencial de liquefagdo, inclusive com apresentagdo de
susceptibilidade ao fendmeno sob baixos niveis de deformagao.

A ruptura parcial de um dique de montante, ocorrida no inicio do ano de 2002, quando o langa-
mento ja estava paralisado hd mais de um ano, pode estar relacionada a liquefacdo estdtica, hipdtese
agora mais evidente, considerando-se também a condicao de saturagcdo dos rejeitos depositados na
época.

Esses rejeitos saturados, estruturados com elevados indices de vazios, apresentaram um colap-
so ocasionado pela reducdo repentina das tensoes efetivas, em concordancia com o acréscimo signi -
ficativo das poropressdes, fato observado durante a compressio triaxial ndo-drenada. Os sistemas
de contencgdo dos rejeitos FII-FE somente seriam estdveis para inclina¢des suaves, tipicamente para
inclinagdes inferiores a 1V:3,5H.

Os rejeitos tipo FII-FER, submetido a redugdo do teor das particulas de ferro, tendeu a apre-
sentar maior estabilidade aos mecanismos de liquefacio, em relagdo a amostra inicial, FII-FE. A al-
tera¢do substancial do comportamento geotécnico garantiu um rearranjo ¢ uma redistribuicdo es-
trutural das particulas, fazendo com que, na condi¢@o mais critica, o rejeito manifestasse um padrao
estdvel para empilhamentos hipotéticos com inclinagdes da ordem de 1V:2,7H.

Os rejeitos da Barragem Forquilha III, identificados como FIII01-FE, mesmo sendo origina-
dos da mesma mina, apresentaram caracteristicas granulométricas diferenciadas dos rejeitos dis-
postos na Barragem de Forquilha II, comportando-se como materiais granulares mais finos. Os
rejeitos FIIIO1-FE apresentam susceptibilidade ao colapso por liquefacdo para empilhamentos com
inclina¢des superiores a 1V:2,2H. Cabe destacar que o macico desta barragem também é constitui-
do de terra compactada. Porém, seus alteamentos sao realizados para montante, apoiados sobre 0s
rejeitos previamente depositados. Estando esses materiais depositados nas regides proximas ao di-
que, em condicdes saturadas, o carregamento induzido pela evolug@o dos alteamentos pode ativar
os efeitos da liquefacdo estética, numa hipotética condi¢@o de carregamento em condi¢des nao dre-
nadas. Neste caso, a varidvel que comandard as condi¢des de seguranga do macico € o grau de com-
pacidade dos rejeitos depositados.

A condi¢@o mais critica, entre os materiais estudados, pode ser atribuida aos rejeitos armaze-
nados na Barragem de Cérrego do Doutor (DOUO1-FE). As trajetérias de tensdes efetivas demons-
traram o grau de colapsibilidade para baixas deformagdes. Os rejeitos, na geometria de campo (com
taludes de jusante inclinados em 1H:3V), em condi¢des fofas e saturadas, apresentaram capacida-
des claras de desenvolver poropressdes elevadas. Estes materiais mostram-se seguros aos mecanis-
mos de liquefagdo somente para empilhamentos com inclinagdes inferiores a 1V:3,5H. Reforca-se,
no entanto, que eventuais rupturas somente se concretizariam se as densidades relativas in situ fos -
sem consistentes ou mais criticas do que as utilizadas em laboratério.

Portanto, recomenda-se enfaticamente a adog¢do de procedimentos de controle e de monitora-
mento relacionados a liquefag@o. Estes procedimentos devem incorporar medidas de controle quan-
to a eventos que possam deflagrar a ocorréncia do fendmeno induzida por carregamento estatico,
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buscando-se avaliar a compacidade do material depositado e a possibilidade de elevacdo da linha
fredtica, visto que a barragem, embora alteada pela linha de centro, apresenta um leve deslocamento
para montante.

A amostra denominada DOUOI-FER (teor de Fe reduzido) apresentou menores poropressoes
geradas, quando comparada a amostra do rejeito DOUO1-FE e isto ocorreu devido a um rearranjo
estrutural ocasionado pela reducdo do teor de ferro, conforme o caso anterior. Tal fato condicionou
a estes rejeitos uma maior estabilidade a liquefacao.
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AVALIACAO DA FIABILIDADE DOS ENSAIOS
DE LABORATORIO NA PREVISAO

DA DANIFICACAO DURANTE A INSTALACAO
IN SITU DE GEOSSINTETICOS

Evaluation of the reliability of the laboratory tests on the anticipation
of in situ damage during installation of geosynthetics

Margarida P. Lopes™
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RESUMO - Este trabalho apresenta o efeito da danificacdo durante a instalagdo no comportamento a trac¢do de
trés tipos diferentes de geossintéticos. A danificagd@o € induzida nos geossintéticos por dois procedimentos: ensaios
in situ e ensaios laboratoriais, executados de acordo com a ENV ISO 10722-1. Sao descritas as propriedades dos
solos e dos geossintéticos. Nos ensaios in situ sdo usados dois tipos de solos compactados com duas energias
diferentes para estudar a influéncia na danificagdo durante a instalac@o do tipo de geossintético e do tipo de solo,
bem como da energia de compactagdo. Os ensaios laboratoriais de danificagdo durante a instalagdo foram
executados com trés agregados diferentes, dois naturais e um sintético. Os resultados dos ensaios in situ e
laboratoriais sdo comparados para avaliar a fiabilidade dos ensaios de laboratério na previsdo da danificacio
induzida in situ. Concluiu-se que a estrutura do geossintético, a dimensdo das particulas do solo e a sua
angulosidade, bem como a energia de compactag@o tém grande influéncia na danificag¢@o induzida in situ. Os
resultados dos ensaios laboratoriais evidenciaram grande influéncia da estrutura do geossintético e da angulo-
sidade das particulas de solo. Finalmente, constatou-se que a fiabilidade dos ensaios laboratoriais na previsao
da danificacio durante a instalag@o in situ, depende do tipo de geossintético e do tipo de solo confinante.

SYNOPSIS - This paper reports the results of the effect of damage during installation on the tensile properties
of three different geosynthetics. The damage was induced on the geosynthetics using two different procedures:
field trials and laboratory trials according to ENV ISO 10722-1. Soil and geosynthetic properties are described
and the effect of damage during installation is studied. In what concerns the field trials two types of soils were
used compacted with two different energies in order to conclude about the influence on damage during
installation of the type of geosynthetic and of the type of soil, as well as, of the compaction energy. Damage
during installation laboratory tests were performed with three different aggregates, two of them natural and
one synthetic. The results of the field trials and of the laboratory tests are compared in order to conclude about
the liability of the laboratory tests in the prediction of field damage during installation. It was concluded that
the geosynthetic structure, as well as the grain size and the sharpness of the confining soil and, also, the com-
paction energy have strong influence on field damage during installation. On the other hand, damage during
installation laboratory tests showed similar trend on the influence of the geosynthetic structure and of the shar-
pness of the confining soil. Finally, it was shown that the liability of the laboratory tests to predict geosynthetics
field damage during installation depends on the type of geosynthetic and on the type of the site confining soil.
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1-INTRODUCAO

Para estudar a influéncia da danificacdo durante a instalacdo de geossintéticos na resisténcia a
traccdo destes materiais realizaram-se ensaios de campo e de laboratdrio para induzir danificacio
em trés tipos diferentes de geossintéticos. Para além disso, efectuaram-se ensaios de trac¢do em
amostras intactas e danificadas dos mesmos materiais.

Os geossintéticos considerados foram um geotéxtil tecido em polipropileno, uma geogrelha
tecida biaxial em polyester e uma geogrelha biaxial extrudida em polietileno de alta densidade. Nos
ensaios de campo foram utilizados dois solos diferentes e nos ensaios de laboratério usou-se um
material granular sintético e dois materiais granulares naturais, um granitico e outro calcdrio.

2 — GEOSSINTETICOS

Os geossintéticos considerados no estudo foram os seguintes:

1. um geotéxtil tecido em polipropileno (Geotéxtil GTXt);
2. uma geogrelha tecida biaxial em poliéster (Geogrelha GGRt);
3. uma geogrelha biaxial extrudida em polietileno de alta densidade (Geogrelha GGRe).

As propriedades fisicas e mecénicas do Geotéxtil GTXt e das Geogrelhas GGRt e GGRe sdo
apresentadas, respectivamente nos Quadro 1 e na Figura 1, no Quadro 2 e na Figura 2 e no Quadro
3 e na Figura 3.

Para que a comparagao dos resultados dos ensaios seja possivel, os geossintéticos foram selec-
cionados com resisténcias a trac¢cdo nominais semelhantes (varidveis de 40 a 65 kN/m).

Quadro 1 — Propriedades do GTXt.

Geotéxtil Massa por unidade Resisténcia 3 traccfio Extensao
de drea (g/m’) MD (kN/m) XMD (kN/m) (%)
GTXt 320 65 65 15

Nota: MD = direc¢do de fabrico. XMD = direcc¢do perpendicular a de fabrico.

10 7

0 T T T |
0 5 10 15 20

Extensao (%)

Fig. 1 — Comportamento a trac¢do do geotéxtil GTXt.
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Quadro 2 — Propriedades da geogrelha biaxial GGRt.

Resisténcia a traccao Extensao
Geogrelha ap ap
(mm) (mm) MD (kN/m) | XMD (kN/m) | MD (%) XMD (%)
GGRt 25 25 55 55 15 15
Nota: MD = direcc¢do de fabrico. XMD = direc¢do perpendicular a de fabrico.
& ar
Fig. 2 — Geometria da geogrelha biaxial GGRt.
Quadro 3 — Propriedades da geogrelha biaxial GGRe.
Resisténcia a traccao
ap, ay b r brr ty tir ttr Extensao
(mm) (mm) (mm) (mm) (mm) (mm) (mm) MD XMD (%)
(kN/m) | (kN/m)
33,0 33,0 22 2,5 5.8 22 1,4 40,0 40,0 11,5

Nota: MD = direccio de fabrico. XMD = direccdo perpendicular a de fabrico.

—> <_tLR

Fig. 3 — Geometria da geogrelha biaxial GGRe.
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3 — ENSAIOS DE CAMPO DE DANIFICACAO DURANTE A INSTALACAO

Nao existe nenhum procedimento normalizado relativamente aos ensaios de campo de danifica-
¢ao durante a instalag@o de geossintéticos. Contudo, considerou-se da maior importancia danificar em
condi¢des reais os geossintéticos para comparar essa danificacdo com a induzida em laboratério.

Assim, foram executados alguns aterros tempordrios, onde os geossintéticos foram colocados
entre camadas de solo compactado de acordo com os procedimentos comuns em aplicagdes de re-
for¢o de solos. Sobre a fundacdo, competente e livre de raizes e de materiais contundentes foi ver-
tido, espalhado, nivelado e compactado solo. Sobre esta camada de solo foram colocados os geos-
sintéticos, sem dobras. Em nenhum caso foi permitido o trafego de equipamentos de construgao so-
bre os geossintéticos antes de sobre eles existir uma camada de solo com, pelo menos, 0,15m de
espessura. Em seguida, duas camadas com 0,20m de espessura de solo foram vertidas, espalhadas,
niveladas e compactadas a energia especificada.

Ap6s a conclusdo dos aterros procedeu-se a exumacgdo dos geossintéticos; o solo foi cuidado-
samente removido e os geossintéticos recuperados. Na Figura 4 apresenta-se a sequéncia de cons-
trugdo e exumacao.

Foram usados dois solos (Figura 5 e Quadro 4), um “tout-venant” (Solo 1) e um solo residual
do granito (Solo 2). A dimensdo médxima das particulas do Solo 1 era 50,8mm e do Solo 2 era Smm.
Para estudar a influéncia da energia de compactag@o na danificacao induzida, consideraram-se duas
energias de compactagdo (EC 1 — 90% do Proctor normal e EC 2 — 98% do Proctor normal). Assim,
foram executados quatro aterros temporarios (Lopes e Lopes, 2001).

a) deposi¢do da 1* camada de solo b) espalhamento da 1* camada de solo

Fig. 4 — Ensaios de campo: sequéncia de constru¢do e exumagao.
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d) deposicdo da 2* camada de solo

e) espalhamento da 2° camada de solo f) compactagdo da 2* camada de solo

g) retirada a maquina do solo h) exumac@o manual dos geossintéticos

Fig. 4 (continuacao) — Ensaios de campo: sequéncia de construgdo e exumagao.
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Fig. 5 — Distribui¢ao das dimensdes das particulas dos Solos 1 e 2.
Quadro 4 — Propriedades dos Solos 1 e 2.
Granulometria Limites Proctor
Materiai W, EA
ateriais % LL LP P (%) (%) Ymax Wopt
0,074mm (g/m®) (%)
Solo 1 5,18 NP NP NP - 57,4 2,11 7,8
Solo 2 21,53 NP NP NP 8,7 25,5 1,92 11,3

4 — ENSAIOS DE LABORATORIO DE DANIFICACAO DURANTE A INSTALACAO

4.1 — Equipamento

O equipamento de ensaio de laboratorio de danificacido durante a instalagdo de geossintéticos
foi desenvolvido de acordo com a ENV ISO 10722-1 (Geotextiles and geotextiles-related products
— Procedure for simulating damage during installation — Part 1: Installation in granular materials).
O equipamento (Figura 6) é constituido por uma estrutura que aplica cargas dindmicas. A caixa en-
contra-se dividida em duas partes, a inferior e a superior, tem 0,15m de altura total e uma area de
0,30 m x 0,30 m (Figura 7). A placa de carga com 0,10m de comprimento, 0,20m de largura e
0,015m de espessura (Figura 8) esta colocada no centro da caixa. Uma descri¢do exaustiva do equi-
pamento pode ser encontrada em Pinho Lopes e Lopes (2003).
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c) d)

Fig. 6 — Equipamento de ensaio laboratorial de danificacdo durante a instalagdo:
a) vista frontal e sistema de controlo; b) vista lateral e sistema hidraulico;
¢) caixa de danificac¢@o colocada; d) vista frontal com a caixa de danificagdo.
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a) b) c)

Fig. 7 — Equipamento de ensaio laboratorial de danificacdo durante a instalagdo:
a) metade inferior da caixa; b) metade superior da caixa; ¢) caixa completa.

Fig. 8 — Equipamento de ensaio laboratorial de danificagdo durante a instalacdo — placa de carga.

4.2 — Solos

De acordo com a ENV ISO 10722-1, o material granular a utilizar no ensaio de laboratério de
danificag@o durante a instalacdo ¢é sintético — 6xido de aluminio sinterizado (Figura 9). 100 % do
material passa no peneiro de 10mm e 0% passa no peneiro de Smm.

A dureza do material deve ser definida de acordo com a prEN 1097-2, e deve ter uma
resisténcia a abrasdo Los Angeles ndo inferir a 1,9.

A ENV ISO 10722-1 refere que o agregado deve ser peneirado através do peneiro com Smm
de malha depois de cada cinco utilizacdes e que o material passado deve ser eliminado. Apds 20
utilizagdes todo o material deve ser eliminado.

Para além do estudo efectuado com o agregado sintético foram também realizados ensaios
com agregados naturais: Solo 3, granitico, e Solo 4, calcdrio (Figura 10). A selec¢do destes solos
teve por objectivo a utilizacdo de materiais com uma distribui¢do granulométrica uniforme e com
uma gama de didmetros idéntica a do material granular sintético. A gama de diametros do Solo 3
varia entre 4,75mm e 12,5mm e a do Solo 4 varia de 4,75 mm a 19mm (Figura 11 e Quadro 5). A
resisténcia a abrasdo Los Angeles é de 28% e de 19,3%, respectivamente para os Solos 3 e 4.
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Fig. 11 — Distribuicdo granulométrica dos Solos 3 e 4.
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Quadro S — Propriedades dos Solos 3 e 4.

Resisténcia a
Solos Diin Dy Dy Dy Dy Dy C C abrasio
(mm) (mm) (mm) (mm) (mm) (mm) u ¢ (Los Angeles)
(%)
Solo 3 475 5,20 6,30 7,10 7,75 12,5 1,49 0,98 28
Solo 4 4,75 5,30 6,60 8,70 9,60 19 1,81 0,86 193

Os coeficientes de uniformidade, Cyj, e de curvatura, Cc, dos Solos 3 e 4 foram calculados,
respectivamente através das seguintes expressoes:

C, :% (1)
D,
D
CC — ( 30)Z (2)
D, x Dg,

Em concordancia com a ENV ISO 10722-1, os Solos 3 e 4 foram peneirados no peneiro de
malha Smm, apds cada cinco utilizacdes, o material passado foi eliminado. Apés 20 utilizagdes o
material foi totalmente eliminado (Paula, 2003).

4.3 — Método de Ensaio

A metade inferior da caixa é cheia com duas camadas de material granular compactadas com

uma placa apropriada (com 300mm x 300mm) que aplica durante 60 segundos uma pressao de (200
+2) kPa.

No centro da camada superficial, nivelada, coloca-se o geossintético, devendo os cantos livres
deste ficar igualmente espacados dos lados da caixa. Os limites livres do provete devem ser prote -
gidos de qualquer eventual danificacdo durante o ensaio. O provete deve estar plano, livre de vin-
cos, mas nao estar pré-tensionado.

A metade superior da caixa € entdo colocada e preenchida com 75 mm de altura de material
granular solto. A placa de carga (100 mm x 200 mm x 15 mm) é colocada no centro da caixa e a
carga dinamica € aplicada. A carga € ciclica de (5 £ 5) kPa a (900 + 10) kPa a frequéncia de 1 Hz
para 200 ciclos.

No final do ensaio o material granular é removido cuidadosamente de modo a que ndo seja
induzida danificac¢@o adicional no provete ensaiado.

As Figuras 12 e 13 ilustram o método de ensaio.
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Fig. 12 — Método de ensaio: a) colocacdo da 1* camada de agregado na metade inferior da caixa;
b) compactagdo da 1* camada de agregado; ¢) colocagdo da 2° camada de agregado na metade inferior
da caixa; d) compactacdo da 2° camada de agregado; e) colocagdo do provete de geossintético;

f) colocagdo da metade superior da caixa; g) enchimento da metade superior da caixa com
agregado solto; h) vista da caixa antes do inicio do ensaio.
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Fig. 13 — Método de ensaio — remocdo do provete apds o ensaio: a) vista da caixa ap6s o ensaio;
b) remogdo do agregado da metade superior da caixa; c) retirada do provete de geossintético;
d) remocido do agregado da metade inferior da caixa.

5 —ENSAIOS DE TRACCAO

5.1 - Introducio

De acordo com a ENV ISO 10722-1 a avaliag@o do grau de danifica¢@o induzido no geossin-
tético € feita submetendo provetes intactos e danificados a0 mesmo ensaio de referéncia, normal-
mente o ensaio de tracgdo segundo a EN ISO 10319.

5.2 — Método de Ensaio

Para caracterizar a danificacio induzida nos geossintéticos em estudo foram realizados ensaios
de trac¢do de acordo com os procedimentos descritos na EN ISO 10319.

Os provetes t€ém 200mm de largura e a sua deformaga@o durante o ensaio deve ser medida usan-
do dois pontos de referéncia, situados na linha central do provete e afastados pelo menos de 60mm.

Os provetes sdo fixos nas pegas do equipamento, sendo a distincia entre pegas de pelo menos
100mm. O ensaio consiste na aplicacdo ao provete de forcas de trac¢@o crescentes a uma razao de
(20 = 5)% por minuto até a rotura do geossintético. Deve ser ensaiado um minimo de 5 provetes de
cada amostra de geossintético.

6 - PROGRAMA DE ENSAIOS

O programa de ensaios consistiu na realizagdo de ensaios de danificagdo durante a instalagdo
sobre os trés geossintéticos descritos, usando dois métodos diferentes (Quadro 6) num minimo de
cinco provetes por geossintético e na realizacio de ensaios de trac¢do de provetes intactos e danifi-
cados com o objectivo de caracterizar a danificagdo induzida (Quadro 7).

Embora os Quadros 6 e 7 mencionem 15 e 18 ensaios, respectivamente, cada ensaio foi repe -
tido quatro vezes, o que dd um total de 165 ensaios realizados.
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Quadro 6 — Programa de ensaios de danificagdo durante a instala¢@o.

Ensaio Método de danificaciao Solo Geossintético
DTl GTXt
DT2 Solo 1 GGRt
DT3 . GGRe
DT4 In situ GTXt
DTS5 Solo 2 GGRt
DT6 GGRe
DT7 GTXt

Agregado
DTS sintético GGRt
DT9 GGRe
DT10 GTXt
DT11 Laboratério Solo 3 GGRt
DT12 GGRe
DT13 GTXt
DT14 Solo 4 GGRt
DT15 GGRe

Quadro 7 — Programa de ensaios de tracgdo.

Ensaio Método de provete Solo Geossintético
TT1 GTXt
TT2 Intacto (referéncia) - GGRt
TT3 GGRe
TT4 GTXt
TTS5 Solo 1 GGRt
TT6 ) GGRe
TT7 Insitu GTXt
TT8 Solo 2 GGRt
TT9 GGRe
TT10 GTXt
TT11 Agregado GGRt

sintetico

TT12 GGRe
TT13 GTXt
TT14 Laboratério Solo 3 GGRt
TT15 GGRe
TT16 GTXt
TT17 Solo 4 GGRt
TT18 GGRe

7 — ANALISE DE RESULTADOS

7.1 — Introducao

Os resultados dos ensaios de trac¢@o efectuados para caracterizar o efeito da danifica¢do durante
a instalacdo no comportamento a curto prazo dos geossintéticos sao expressos em termos de resistén-
cia a tracgdo residual. A resisténcia a trac¢do residual (S, qq;quq1) € definida pela seguinte expressao:

s,
_ et 100 (e %) G)

intacta

residual
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é a resisténcia a

Onde Syupificada € @ resisténeia a tracgdo do material danificado e Sj;,4¢14

trac¢do do material de referéncia.

Como indicador da dispersdo dos resultados, refere-se o coeficiente de variagdo da resisténcia
a tracgdo, C.V.

7.2 — Materiais Danificados In Situ

Os resultados dos ensaios de campo de danificacio durante a instalagdo de geossintéticos en-
contram-se no Quadro 8 e nas Figuras 14 e 15, em termos de resisténcia residual (Quadro 8 e Figura
14) e do correspondente coeficiente de variagdo (Quadro 8 e Figura 15).

Os resultados referem-se aos Solos 1 e 2, usados nos aterros tempordrios e as duas energias de
compactacao aplicadas E.C. 1 — 90% do Proctor normal e E.C. 2 — 98% do Proctor normal.

Quadro 8 — Resultados de ensaios de trac¢do ap6s DDI in situ.

Solo 1 Solo 2
Solos Quantidade
(%) E.C.1 E.C.2 E.C.1 E.C.2
Sresidual 5634 34,0 * 90,6
GTXt
C.V. 8,6 5,0 * 1,0
S residual 62,8 55,2 77,5 74,8
GGRt
C.V. 8,9 8,7 6,0 6,3
Sresidual 9059 76,4 88,8 75,1
GGRe
C.V. 4.4 7,7 8,0 8,3
*Nao foi possivel obter estes resultados.
Resisténcia Residual (%)
OGTXw B GGRt D GGRe
100
90,9
9 e 88.8 90.6
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Fig. 14 — Ensaios in situ — resisténcia residual.
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Fig. 15 — Ensaios in situ — coeficiente de varia¢ao da resisténcia a tracgao.

7.2.1 — Influéncia do tipo de geossintético

Para estudar a influéncia do tipo de geossintético na danificacdo induzida durante a instalacdo
sdo analisados, separadamente, os resultados referentes a um solo e a uma energia de compactacao.
Para o Solo 1 e para as duas energias de compactacdo consideradas, os menores e maiores valores de
resisténcia residual ocorreram, respectivamente, para o Geotéxtil GTXt e para a Geogrelha GGRe.

Para o Solo 2 obtiveram-se resultados semelhantes, excep¢ao feita no caso da utilizacdo do
Solo 2 e da E.C. 2 (98% do Proctor normal) onde o valor mais elevado da resisténcia residual foi
obtido para o Geotéxtil GTXt.

Devido a sua estrutura o Geotéxtil GTXt € mais sensivel a danificacdo durante a instalacdo. A
inspeccdo visual do material, depois dos ensaios in sifu, permitiu constatar a existéncia de cortes e
incisdes na trama e, em alguns locais, a destruicao total desta. Estes danos influenciam a distribui-
¢do da carga ao longo do material, conduzindo a uma menor resisténcia do geossintético.

A danificacdo durante a instalagdo afecta também a estrutura da Geogrelha GGRt. Observa-
ram-se também cortes, incisdes e alteragdes no revestimento do material. Contudo, estes danos
afectam menos este geossintético do que o Geotéxtil GTXt (ver Quadro 8).

Exceptuando o caso referido atrds, a Geogrelha GGRe € o material que apresenta maior resis -
téncia residual apds a danifica¢do durante a instalacdo. Este material é extrudido, isto é, produzido
a partir de uma folha de polimero que ¢ estirada e perfurada, formando juntas integrais e por isso
menos sensivel a danificagdo mecanica.

7.2.2 — Influéncia do tipo de solo

Para avaliar a influéncia do tipo de solo em contacto com o geossintético sdo comparados os
resultados referentes a aplicacdo da mesma energia de compactacao.

Nao foi possivel ensaiar o Geotéxtil GTXt no Solo 2 para a E.C. 1. Quando a Geogrelha GGRt
¢é ensaiada com o Solo 2 regista-se um aumento da resisténcia residual de 23% em relag@o ao valor
obtido para este pardmetro com o Solo 1. No caso da Geogrelha GGRe ndo se observam alteracdes
significativas na resisténcia residual quando é o usado o Solo 1 ou o Solo 2.
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Quando o Geotéxtil GTXt € ensaiado para a E.C. 2 verifica-se um aumento da resisténcia resi-
dual de 166% quando ¢ utilizado o Solo 2 em vez do Solo 1, enquanto que para a Geogrelha GGRt
o aumento da resisténcia residual é de 36%. Mais uma vez, no caso da Geogrelha GGRe ndo se
observam alteragdes significativas na resisténcia residual quando € o usado o Solo 1 ou o Solo 2.

Assim, pode-se concluir que, para os geossintéticos considerados, a influéncia do tipo de solo
envolvente na resisténcia residual apds danificacdo durante a instalacdo dos materiais € significativa,
em especial para a energia de compactagdo mais elevada (E.C. 2). A influéncia do tipo de solo pode
ser justificada pela dimensdo de particulas. De facto, a dimensdo méxima das particulas do Solo 2 ¢é
5mm, enquanto o Solo 1 tem 60% de particulas de dimensdo superior a Smm, tornando-se, por isso,
mais agressivo para os geossintéticos, em particular para o Geotéxtil GTXt e para a Geogrelha GGrt.

7.2.3 — Influéncia da energia de compactacdo

Para analisar a influéncia da energia de compactagdo comparam-se os resultados referentes a
cada um dos solos considerados.

Com o Solo 1, todos os geossintéticos apresentam menor resisténcia residual apds danificagao
quando € usada a energia de compactacdo mais elevada (E.C. 2). Com o Solo 2 sao obtidos resul-
tados semelhantes, excepto para o caso do Geotéxtil GTXt que foi inconclusivo devido a falta de
resultados para uma das energias de compactagao.

Com efeito, a redugdo da resisténcia residual para a E.C. 2 em relacdo a E.C. 1 ¢, no caso do
Solo 1, 40% para o Geotéxtil GTXt, 12% para a Geogrelha GGRt e 16% para a Geogrelha GGre.
No caso do Solo 2 essa redugdo é de 3% para a Geogrelha GGRt e 15% para a Geogrelha GGRe.
Assim, pode-se também concluir que com os materiais usados a influéncia da energia de compac-
tacdo € mais significativa quando € utilizado o solo mais agressivo.

7.3 — Materiais Danificados em Laboratorio

O Quadro 9 e as Figuras 16 e 17 apresentam os resultados dos ensaios laboratoriais de danifi-
cacdo durante a instalacdo de geossintéticos, em termos de resisténcia residual (Quadro 9 e Figura
16) e do correspondente coeficiente de variacdo (Quadro 9 e Figura 17).

Os resultados referem-se aos trés tipos de agregados usados, o sintético, indicado na ENV ISO
10722-1, e os dois naturais (Solos 3 e 4).

Quadro 9 — Resultados de ensaios de trac¢do apés DDI em laboratério.

Geossintético Quantidade (%) Agregado sintético Solo 3 Solo 4

Sresidual 43»2 64,7 75,2

GTXt
C.V. 11,8 4,2 38
Sresiduz\l 59»6 88,7 98,8

GGRt
C.V. 7.5 7.4 2,7
Sresiduz\l 101,3 95,1 99,1

GGRe
C.V. 1,3 2,9 2,0
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Resisténcia Residual (%)
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Fig. 16 — Ensaios de laboratério — resisténcia residual.

Coeficiente de variacdo (%)
OGTXt B GGRt OGGRe
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Fig. 17 — Ensaios de laboratdrio — coeficiente de variacdo da resisténcia a tracgao.

7.3.1 - Influéncia do tipo de geossintético

Para avaliar o papel do tipo de geossintético na danificacio durante a instalacio induzida em
laboratério os resultados referentes a cada agregado utilizado vao ser analisados em separado.

A tendéncia observada com base nos resultados dos ensaios in situ é também verificada nos
ensaios de laboratério. Isto é, para os trés agregados usados o material que apresenta menor resis -
téncia residual ap6s DDI € o Geotéxtil GTXt e aquele que apresenta maior resisténcia residual € a
geogrelha GGRe.

7.3.2 — Influéncia do tipo de agregado

A avaliacdo da influéncia do tipo de agregado usado nos ensaios laboratoriais € feita discutin-
do os resultados obtidos com os trés agregados para cada geossintético.
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A accdo dos agregados naturais no Geotéxtil GTXt resulta em valores elevados da resisténcia
residual. De facto, quando sdo usados os Solos 3 e 4 verifica-se um acréscimo da resisténcia resi-
dual no geotéxtil de cerca de 50% e 74%, respectivamente, em relagdo a obtida quando ¢ utilizado
o agregado sintético. No entanto, o Solo 3 € mais agressivo do que o Solo 4, ja que para o primeiro
a resisténcia residual € cerca de 16% menor do que para o segundo.

Para a Geogrelha GGRt sdo obtidas conclusdes idénticas as formuladas para o Geotéxtil GTXt.
Isto €, hd um aumento da resisténcia residual do geossintético de cerca de 49% e 60%, respec-
tivamente, quando € usado o Solo 3 e 0 Solo 4 em relacdo ao valor obtido quando € utilizado o agre-
gado sintético. Do mesmo modo constata-se que o Solo 3 € mais agressivo para a Geogrelha GGRt
do que o Solo 4, sendo no caso da consideracdo deste ultimo a resisténcia residual cerca de 11%
superior a obtida para o Solo 3.

A Geogrelha GGRe ndo apresenta alterag@o significativa de resisténcia quando € posta em
contacto com o agregado sintético. Uma explicacdo para esta ocorréncia pode estar relacionada
com a reorientacdo das fibras durante o ensaio laboratorial de danifica¢do durante a instalagdo. A
utilizagdo do Solo 3 leva a uma reducio de resisténcia de 6% e quando € usado o Solo 4 essa redu-
¢do é de 2%, observando-se um comportamento semelhante ao dos outros dois geossintéticos no
que se refere a accdio dos agregados naturais.

Exceptuando a Geogrelha GGRe, os geossintéticos em contacto com o agregado sintético
apresentam menores valores de resisténcia residual do que quando sio postos em contacto com o0s
agregados naturais. No que se refere aos agregados naturais verifica-se que o Solo 3 é mais agres-
sivo do que o Solo 4, ja que conduz a valores menores da resisténcia residual.

7.4 — Comparacao entre os Resultados dos Ensaios de DDI In Situ e em Laboratorio

As Figuras 18 e 19 comparam os resultados dos ensaios in situ e laboratoriais de danificacdo
durante a instalacdo de geossintéticos, respectivamente, em termos de resisténcia residual e do
correspondente coeficiente de variag@o.

A Figura 18 mostra uma larga gama de valores de resisténcia residual (de 34% a 101%).

[JSolol EC.1 E SololEC.2 B Solo2EC.1 B Solo2EC.2

g Agregado g3 M Solo4
sintético

Resisténcia Residual (%)

GTXt GGRt GGRe

Fig. 18 — Ensaios in situ e de laboratdrio — resisténcia residual.
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A danificacdo induzida in situ pelo Solo 2 no Geotéxtil GTXt € menor do que a induzida pelos
outros materiais granulares, mesmo para a energia de compactacdo mais elevada (E.C. 2). O
comportamento observado pode ser explicado pela reduzida dimensdo das particulas do Solo 2,
dado que este tem como dimensao maxima de particula Smm, enquanto que o Solo 1 tem cerca de
60% de particulas com dimensdo superior a Smm e os agregados utilizados nos ensaios de labora-
torio t€ém 100% de particulas com dimensdo superior a Smm.

Intacto [ Solol1 EC.1 E SololEC.2 B Solo2EC.1
B solo2EC.2 EATezado g3 M Solo4
sintético
1
11 11,8
10
9 3,6

8,3
7,78'0

2.9

Coeficiente de Varia¢do (%)

2,0

GTXt GGRt GGRe

Fig. 19 — Ensaios in situ e de laboratdrio — coeficiente de variacdo da resisténcia a tracgdo.

Quando o material de aterro em contacto com o Geotéxtil GTXt é idéntico ao Solo 2, os en-
saios laboratoriais de DDI sdo muito conservativos, em especial quando o agregado utilizado é o
exigido pela EN ISO 10722-1. Os valores menos conservativos obtidos nos ensaios laboratoriais

foram conseguidos com a utilizagdo do Solo 4, embora mesmo neste caso o grau de seguranga seja
de cerca de 20%.

Quando o material de aterro é do tipo do Solo 1 os resultados laboratoriais de DDI sdo opti -
mistas quando a energia de compactacdo utilizada é a mais elevada. Quando a energia de compac-
tacdo seleccionada € a menor, os resultados dos ensaios laboratoriais de DDI mantém-se optimistas
quando os agregados seleccionados sdo os naturais. Porém, quando o agregado utilizado € o sinté-
tico os resultados apresentam um grau de seguranca de 30%.

O coeficiente de variacdo da resisténcia a trac¢io mais elevado (11,8%) foi obtido nos ensaios
laboratoriais em que foram usados o agregado sintético e o Geotéxtil GTXt.

Para a Geogrelha GGRt verifica-se que os resultados dos ensaios laboratoriais sdo optimistas,
em relacdo aos valores obtidos nos ensaios in situ, quando sao usados agregados naturais. Quando
o agregado ¢é o sintético os valores laboratoriais sdo idénticos aos obtidos in situ quando o material
de aterro € o Solo 1, e cerca de 30% inferiores do que quando em campo ¢é usado o Solo 2.

Para a Geogrelha GGRe constata-se que os ensaios laboratoriais de DDI fornecem resultados
muito optimistas seja qual for o agregado usado para a previsdo da danificacdo induzida in situ
pelos Solos 1 e 2. Os valores mais préximos sao encontrados quando em laboratério se considera
o Solo 3 para prever a danificagdo induzida em campo pelos Solos 1 e 2, para a energia de com-
pactagdo menor.
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8 - CONCLUSOES

Ap6s a apresentac@o dos estudos laboratoriais e de campo da danificag@o durante a instalagao
de trés tipos de geossintéticos diferentes e da influéncia nesta do tipo de solo envolvente e da
energia de compactacdo, sdo de realgar os seguintes aspectos:

— os ensaios de campo evidenciaram que quanto o solo confinante € o que apresenta maior di-
mensdo de particulas (Solo 1) o geossintético mais danificado € o geotéxtil tecido (GTXt) e
que a danifica¢do aumenta com o aumento da energia de compactagio;

— quando ¢ utilizado o Solo 2 a danificacdo induzida nos geossintéticos é reduzida, mesmo
quando € aplicada a energia de compactacdo mais elevada;

— os ensaios de campo mostraram uma grande influéncia do tipo de solo confinante na danifi-
cacdo induzida no geotéxtil tecido (GTXt) e na geogrelha tecida (GGRt);

— o0s ensaios de campo mostraram que a influéncia do tipo de solo confinante na danificacido
induzida na geogrelha extrudida (GGRe) é desprezavel,

— o papel da energia de compactac@o € mais importante para a GGRt quando ¢ utilizado o Solo
1 e é idéntica para a GGRe para os dois solos;

— em termos gerais, o geossintético menos sensivel a danificag@o in situ € a geogrelha extru-
dida (GGRe);

— os ensaios de laboratério mostraram que a influéncia do tipo de geossintético na sua danifi -
cacdo durante a instalacdo € idéntica a observada nos ensaios in situ, isto é, o geossintético
mais danificado é o Geotéxtil GTXt e o menos danificado é a Geogrelha GGRe, seja qual
for o agregado confinante;

— a danifica¢@o induzida em laboratério a Geogrelha GGRe € insignificante e praticamente
independente do tipo de agregado usado;

—a Geogrelha (GGRt) e o Geotéxtil (GTXt) evidenciaram o mesmo tipo de influéncia do agre-
gado confinante, sendo o agregado mais agressivo o sintético € 0 menos agressivo o calcdrio;

— quando in situ o material de aterro em contacto com o Geotéxtil (GTXt) € idéntico ao Solo
2, os resultados dos ensaios laboratoriais de DDI sdo muito conservativos, sendo os menos
pessimistas os obtidos com o agregado calcario (Solo 4);

— quando in situ o material de aterro em contacto com o Geotéxtil (GTXt) € idéntico ao Solo 1,
os resultados dos ensaios laboratoriais de DDI sdo muito optimistas, excepto quando a energia
de compactacio usada in situ é a menor e o agregado utilizado em laboratério € o sintético;

— os resultados dos ensaios laboratoriais de DDI dao resultados seguros para prever a danifi-
cacdo durante a instalacdo in sifu da geogrelha tecida GGRt quando o agregado usado € o
sintético, porém, quando o material de aterro é o Solo 1, os resultados dos ensaios labora-
toriais e de campo sdo idénticos;

— os resultados dos ensaios laboratoriais de DDI dao resultados inseguros para prever a dani-
fica¢do durante a instalag@o in situ da geogrelha extrudida GGRe.
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CARTAS DE RISCO DE ESCORREGAMENTOS
E PLANOS DE SEGURO NO BRASIL:
UM ENSAIO EM CARAGUATATUBA (SP)

Landslides risk maps and insurance plans in Brazil:
an essay in Caraguatatuba (SP)

Oswaldo Augusto Filho *

RESUMO - O artigo apresenta os principais resultados de pesquisa voltada a obtencdo de método de
elaboracdo de cartas de risco de escorregamento quantificadas. Também ¢ discutida a utilizag@o destas cartas
de risco como subsidio para implementacdo de planos de seguro na mitiga¢do dos danos sociais e econdmicos
decorrentes da deflagracdo de escorregamentos em dreas urbanas brasileiras. O método proposto estd
estruturado em trés etapas principais: Inventdrio, Andlise de Perigo e Andlise de Risco. O Sistema de
Informacdo Geogrifica - SIG foi utilizado como ferramenta bdsica para o registo, andlise e cartografia em
todas estas etapas. A pesquisa também compreendeu um ensaio de aplicacdo em uma drea piloto localizada em
Caraguatatuba, SP.

SYNOPSIS - The paper presents the main results related to a research on landslide risk mapping that applies
quantitative models for risk evaluation. It also discusses the use of these risk maps as a technical base for
insurance plans in order to reduce the economic and social consequences of landslide hazards in Brazilian
urban areas. The proposed method for landslide risk mapping comprises three main steps: Inventory, Hazard
Analysis and Risk. The Geographic Information System - GIS was used as basic tool for the record, analysis
and mapping in all these steps. The research also comprised an application essay in a pilot area, located in
Caraguatatuba, Sao Paulo State.

1-INTRODUCAO

Nos ultimos 20 anos, muitas pesquisas e trabalhos aplicados t€ém sido realizados com a
obtencdo de avancos na identifica¢@o, andlise e implementacio de medidas de prevencao e redugao
dos acidentes geoldgicos exdgenos no Brasil, em particular, os associados a deflagracdo de escor-
regamentos e processos correlatos. Entre estes, destacam-se: utilizacdo de cartas/mapas geotécni-
cos e de risco no planeamento urbano; implementacao de obras civis corretivas e mitigadoras em
areas de risco geoldgico; criagao de sistemas para situacdes de emergéncia nos acidentes geologi-
cos e de planos preventivos de defesa civil para escorregamentos e enchentes; aprimoramento das
legislagdes ligadas as questdes do uso do solo, nas esferas municipal, estadual e federal; e dissemi-
nacdo de informagdes ptiblicas e treinamento (congressos, cursos, eventos culturais e outros).

Os principais tipos de risco hidrolégico e geoldgico no territdrio brasileiro, em termos de da-
nos sociais e econdémicos, sao os processos da dindmica superficial, abrangendo as inundacdes e as
enchentes, os movimentos gravitacionais de massa (escorregamentos, no seu sentido amplo), os fe-
némenos erosivos, o assoreamento, as subsidéncias e os colapsos de solo. Também ja foi claramente
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identificada a relacdo direta entre a frequéncia de acidentes relacionados a deflagragcdo de escor-
regamentos nas cidades brasileiras e o intenso processo de urbanizag¢do vivido no pais a partir da
década de 70 que, combinado com a falta de recursos e de politicas habitacionais adequadas, resul-
taram na ocupagdo desordenada de dreas geologicamente desfavordveis e na consequente geragao
de graves situagdes de risco.

Tendo-se em conta as particularidades do Brasil, no que diz respeito a tipologia e a forte in-
fluéncia dos aspectos sociais e econdomicos na dinadmica dos acidentes naturais e geoldgicos, as
cartas ou mapas de risco t€m sido elaborados geralmente em grandes escalas, abrangendo areas
urbanas e periurbanas, utilizando andlises de risco nao quantificadas e sendo voltados, principal-
mente, para acdes emergenciais ou de curto prazo.

Na década de 70-80, artigos como de Arnould (1976), Smolka e Berz (1981) ja discutiam a im-
plementacdo de planos de seguro como medida mitigatdria para os acidentes naturais, e entre estes, 0s
de origem geoldgica. Estes autores apontavam vdrios fatores responsdveis pelo aumento da importan-
cia dos desastres naturais para a industria de seguros, incluindo entre estes: o crescimento da populagio
mundial; o incremento da concentrag@o dos valores em dreas urbanas, altamente industrializadas; o
desenvolvimento de novas e sensiveis tecnologias; e a cobertura crescente de seguros contra 0s perigos
naturais em relacio aos outros tipos de cobertura mais tradicionais (vida, satide, veiculos, etc).

As experiéncias de utilizagdo de seguros como medida de reducdo dos danos causados por aci-
dentes naturais e geoldgicos ainda sio restritas no Brasil. Na verdade, os valores totais envolvidos
na industria nacional de seguros, considerando todos seus ramos (vida e ndo vida), podem ser
considerados modestos, quando comparados com outros paises, ocupando apenas o 15.° lugar no
ranking mundial. Os ramos de responsabilidade civil geral, riscos de engenharia, riscos de petréleo,
riscos nucleares e riscos rurais estdo relacionados diretamente com acidentes naturais e geoldgicos,
tema do presente artigo.

Apesar de atualmente ndo existirem programas de seguro para desastres naturais no Brasil, in-
cluindo os de natureza geoldgica, o fim do monopdlio de seguros na constituicao, o desenvolvimen-
to tecnolégico neste campo e o fortalecimento do proprio mercado nacional de seguros, indicam
que este tipo de medida podera vir a ser aplicado em alguns casos, se somando as demais acdes de
reducdo e prevencdo de acidentes geoldgicos atualmente utilizadas no pais.

Os planos de seguro também tendem a se firmar ainda mais nos grandes empreendimentos e
obras civis, nas suas fases de projeto, implantag¢do e operacdo, bem como na drea de mitigacdo dos
impactos ambientais gerados pelas diferentes intervengdes antrépicas.

O objetivo do artigo € apresentar os principais resultados obtidos durante pesquisa voltada a
proposicdo de método de elaboracdo de cartas de risco de escorregamentos, utilizando modelos
quantitativos para avaliagdo dos riscos. A referida pesquisa também abordou a andlise preliminar
da utilizagao destas cartas de risco como subsidio para a implementag@o de planos de seguro como
medida de mitiga¢ao dos danos sociais e econdmicos decorrentes da deflagracdo de escorregamen-
tos em dreas urbanas brasileiras.

Entre as principais etapas desenvolvidas, destacam-se: treinamento realizado no Grupo de
Andlise de Perigos de Escorregamentos do Servico Geolégico Americano, na cidade de Golden,
Colorado (Landslide Hazards Group of United States Geological Survey - USGS, Golden, Colora-
do) e um ensaio de aplicagdo do método proposto em uma area piloto, localizada no municipio de
Caraguatatuba, no Litoral Norte do estado de Sao Paulo, Brasil.
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2 - BASE TEORICA E METODO PROPOSTO

O método proposto para elaboracio de cartas de risco de escorregamentos quantificadas foi
estruturado nos seguintes fundamentos ou pressupostos:

* Adocao de conceitos diferenciados entre suscetibilidade, perigo e risco, conforme proposto
pelo TUGS (1997);

 Adaptacdo de metodologias de cartografia de risco de escorregamentos ja apresentadas inter-
nacionalmente e nacionalmente, com destaque para as de Varnes et al. (1985), Hartlén e
Viberg (1988), Terlien et al. (1995), Einstein (1997), IUGS Working Group Committee on
Risk Assessment (1997) e trabalhos do USGS, com destaque para os recentes em ambiente
de SIG ARCINFO, como os de Wilson e Jayko (1997), Jibson et al. (1998) e Campbell et al.
(1999), Einstein e Karan (2001), Hutchinson et al. (2004), Van Westen (2004), entre outros;

* Elaborag@o da carta de risco de escorregamentos segundo trés grandes etapas: Inventario;
Andlise de Perigo e Anélise de Risco (Figura 1). Utilizagdo do ambiente de Sistema de Infor-
magdo Geografica - SIG em todas estas etapas, empregando-o como ferramenta bésica para
as andlises e modelagens qualitativas e quantitativas e para a produ¢do de mapas, imagens,
graficos e relatorios;

* Elaboragao da carta de perigo tendo como base a identificacido das causas, dos agentes, dos
condicionantes, do tipo de material, do volume, da velocidade e do raio de alcance dos mo-
vimentos gravitacionais de massa. Proposicdo dos modelos fenomenoldgicos qualitativos
que servirdo de base para a modelagem matemadtica e a quantificagdo do niveis de probabi-
lidade de deflagrac@o desses processos; e

* Manuten¢do dos referenciais gerais da aplicabilidade a realidade ambiental brasileira, em
seus aspectos técnicos, sociais, econdmicos e os relativos aos meios fisico e bidtico.

Como a proposta prevé todo o seu desenvolvimento em ambiente de SIG, mais do que produ-
tos cartograficos estdticos, as cartas de perigo e de risco de escorregamento obtidas se constituirdo
em sistemas de andlise, permitindo atualizagdes, detalhamentos, etc. Essa caracteristica sistémica
do roteiro aqui proposto € indicada pelas setas em ambos os sentidos no fluxograma da Figura 1.

Os modelos qualitativos e quantitativos utilizados na etapa de Andlise de Perigos sdo os mes-
mos propostos pelo TUGS (1997), destacando-se: a obten¢do da probabilidade de ruptura a partir
de Fatores de Seguranca - F.S. deterministicos e a consideracdo das incertezas associadas as varia-
veis envolvidas nesses modelos; a andlise da frequéncia de eventos/acidentes de escorregamentos
ocorridos num determinado periodo de tempo em uma ou vdrias regides (andlise histérica); a cor-
relac@o entre os escorregamentos e a probabilidade de manifestagdo de determinado agente defla-
grador, como as chuvas; o cdlculo das probabilidades combinadas de varidveis primdrias ou eventos
individuais (precipitacdo, infiltracdo, variagdo do nivel d'dgua, variabilidade dos parametros geo-
mecanicos, etc.); e a avaliagdo direta, através do julgamento de especialistas (probabilidade subje-
tiva), empregando ou ndo modelos conceituais, como a drvore de decisdo ou falha.

Estas cartas (sistemas) de perigo e risco deverdo prover as bases necessdrias para elaborar a
andlise de risco quantificada, incluindo a consideragdo da vulnerabilidade e a valoragdo dos ele-
mentos passiveis de serem afetados pelos escorregamentos, com a caracterizagdo do risco indivi-
dual (por elemento) e do risco regional (isovalores na drea analisada).

No caso da utilizag@o destas cartas (sistemas) para subsidiar a implementacdo de planos ou
programas de seguro, outro tema investigado pela pesquisa, a quantificacdo dos graus de risco de
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escorregamentos segundo os aspectos discutidos acima possibilita uma base mais sé6lida para a de-
fini¢do dos elementos (tipos de ocupagdo) a serem submetidos ao plano de seguro e no estabeleci-
mento das apdlices e prémios, dentro de um programa geral de gerenciamento de riscos na area
considerada.

ETAPA DE INVENTARIO

ATIVIDADES:

- CADASTRO DE EVENTOS E ACIDENTES DE ESCORREGAMENTOS;

- DEFINICAO DOS MODELOS DE INSTABILIZAGAO (QUALITATIVOS);

- SELEGAO DOS CONDICIONANTES AMBIENTAIS (CHUVA, GEOLOGIA, DECLIVIDADE, USO, ETC.).

PRODUTOS:

- BASE TOPOGRAFICA DIGITAL;

- MAPAS TEMATICOS DIGITAIS (PONTOS, LINHAS E POLIGONOS);
— IMAGENS GEORREFERENCIADAS.

ETAPA DE ANALISE DE PERIGO

ATIVIDADES:

- DEFINIGAO E APLICAGAO DOS MODELOS QUALITATIVOS E QUANTITATIVOS DETERMINISTICOS
PARA O CALCULO DOS NIVEIS DE SUSCETIBILIDADE (INDICES, RETROANALISES, CALCULO DE
FATOR DE SEGURANGA, ETC.);

- DEFINIGAO E APLICAGAO DE MODELOS QUALITATIVOS E QUANTITATIVOS PARA A ESTIMATIVA
DO RAIO DE ALCANCE DOS ESCORREGAMENTOS ANALISADOS;

- DEFINIGAO E APLICAGAO DE MODELOS PROBABILISTICOS FORMAIS E NAO FORMAIS, PARA A
ESTIMATIVA DAS PROBABILIDADES DE DEFLAGRAGAO DOS MOVIMENTOS DE MASSA
ANALISADOS.

PRODUTOS:
— CARTA (SISTEMA) DE PERIGO DE ESCORREGAMENTOS (PROBABILIDADES E RAIO DE ALCANCE).

ETAPA DE ANALISE DE RISCO

ATIVIDADES:

- DEFINIGAO E APLICAGAO DOS MODELOS QUANTITATIVOS E QUALITATIVOS, PARA A AVALIACAO
DA VULNERABILIDADE E A VALORAGAO DOS ELE MENTOS SUJEITOS AOS NIVEIS DE PERIGO,
IDENTIFICADOS NA ETAPA ANTERIOR;

- DEFINIGAO E APLICAGAO DE MODELOS QUANTITATIVOS PARA O CALCULO DOS NiVEIS DE
RISCO DE ESCORREGAMENTO DOS ELEMENTOS DA OCUPAGAO, EXPRESSOS EM DANOS/ANO;

- APRESENTAGAO DO RISCO INDIVIDUAL (POR ELEMENTO) E DO RISCO REGIONAL (ISOVALORES
DE RISCO).

PRODUTOS:
- CARTA (SISTEMA) DE RISCO DE ESCORREGAMENTOS.

Fig. 1 — Etapas do método proposto.
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3 — ENSAIO DE APLICACAO

O ensaio de aplicacdo foi realizado em uma drea piloto com o intuito de validar o método pro-
posto para a elaboracdo de cartas de risco quantificadas e para realizar algumas anélises prelimina-
res relativas a implementagdo de planos de seguro com base na carta obtida.

A drea piloto estd localizada no municipio de Caraguatatuba, no Litoral Norte do estado de Sdo
Paulo. Ela possui uma drea de 33,9 km’ e compreende, basicamente, a bacia hidrografica do rio
Santo Antonio, com relevo serrano sustentado por rochas cristalinas do embasamento pré-cambria-
no (granitos e migmatitos) e planicies continentais e marinhas formadas por sedimentos quartena-
rios recentes (Figura 2).

Muitos eventos e acidentes decorrentes da deflagracdo de escorregamentos de diferentes
tipologias t&ém ocorrido na regido da drea piloto, afetando tanto dreas de ocupagdo de baixa renda,
semi-urbanizadas, como edificagdes comerciais e residenciais de maior valor venal. A drea foi sele-
cionada por suas caracteristicas ambientais favoraveis a ocorréncia de acidentes decorrentes de es-
corregamentos e devido a existéncia de dados digitais prévios que otimizaram os recursos € tempo
na elaborag¢@o dos mapas tematicos bésicos.

Os programas de SIG Arcinfo versdo 7.2 (Windows NT) e Arcview versdo 3.0a (Windows)
foram utilizados em todas as etapas do ensaio de aplicag¢do. Os resultados obtidos com o ensaio sdo
apresentados de acordo com as principais etapas do método proposto para elaborag@o de cartas de
risco de escorregamentos quantificadas: Inventario; Anélise de Perigo; e Andlise de Risco.

3.1 - Etapa de Inventario

Esta etapa envolveu a identificagdo dos principais tipos de escorregamento presentes na area
piloto, a realizacdo dos levantamentos bdsicos e dos mapas temadticos. Todas as informagdes foram
armazenadas na estrutura dos SIG utilizados na pesquisa (Arcinfo e Arcview) e foram utilizadas
nas etapas posteriores de andlise de perigo e de risco.

Um banco de dados foi estruturado com as informagdes dos acidentes associados a deflagra-
¢a0 de escorregamentos na drea piloto no periodo de 1988 a 1999. Os dados foram obtidos a partir
dos registros dos relatérios de atendimento de um Plano Preventivo de Defesa Civil para escorrega-
mentos — PPDC, que estd em operacdo neste municipio desde 1988 (Macedo et al., 1998).

Foram identificados 20 acidentes associados a deflagracdo de acidentes na drea piloto no pe-
riodo de 1988 a 1999. A maioria deles relacionado a escorregamentos rasos de solo de pequeno por-
te, afetando principalmente cortes e aterros. Os acidentes geralmente possuem algum tipo de indu-
¢do antrépica, como geometria inadequada dos cortes e aterros, auséncia de sistemas de drenagem
e prote¢do superficial, etc. (Quadro 1).

Outros tipos de instabilizacdo também ocorrem na drea piloto, como escorregamentos de
maior porte, mobilizando solo, saprolito, e algumas vezes, rocha alterada. Estes processos sdo con-
dicionados pela presenca de estruturas reliquiares desfavordveis no macico e ocorrem em taludes
de corte de grandes dimensdes, associados as dreas de empréstimo em atividade ou nao, muito co-
muns na regiao.

Na bacia do rio Santo Antonio (drea piloto) ja aconteceu uma corrida de lama de grandes di-
mensdes, deflagrada nos dias 17 e 18 de mar¢o de 1967. Centenas de escorregamentos foram de-
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Fig. 2 — Area piloto do ensaio de aplicacio.

sencadeados nestes dois dias que, combinados com uma expressiva vazio das drenagens da bacia,
acabaram resultando num grande volume de detritos, composto de blocos, material arenoso e argi-
loso, além de troncos e restos vegetais, que percorreu toda a extensdo da porcdo basal do rio Santo
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Antonio, atingindo a orla maritima. Este acidente extraordindrio resultou em 120 vitimas fatais, e
a Rodovia Tamoios (SP-099) foi interrompida em varios trechos. Os postos pluviométricos regis-
traram cerca de 586 mm de chuva nos dois dias diretamente relacionados a deflagragdo da corrida
de lama.

Quadro 1 — Acidentes associados a deflagracido de escorregamentos na drea piloto
no periodo de 1988 a 1999 (Augusto Filho, 2001).

Acidente Data Descricao (*)
Al 23/3/91 Esc. de solo pequeno porte com dano parcial de 1 moradia (Jd. Francis)
A2 23/3/91 Esc. de solo pequeno porte com tombamento de muro (Jaraguazinho).
A3 26/11/92 | Esc. de solo pequeno porte com dano parcial de 1 moradia. (Jd. Francis).
Ad 5/3/93 Esc. de solo resultando na interdi¢@o de 10 moradias (Mo. Sumaré).
AS 5/3/93 Esc. de solo com blocos de rocha. Dano parcial de 1 moradia e 1 vitima fatal (Mo Benfica).
A6 5/3/93 Esc. de solo pequeno porte com danos de pequena monta (Jd. Francis).
A7 29/7/93 Esc. de solo e de aterro com danos de pequena monta (Jd. Francis).
A8 29/7/93 Esc. de solo com danos de pequena monta (Jd. Francis).
A9 29/7/93 Esc. de solo e queda de blocos com danos de pequena monta (Jd. Francis).
A10 8/2/94 Virios esc. de solo com danos de pequena monta (Jd. Francis).
All 8/2/94 Esc. de solo em talude de corte com danos de pequena monta (Jaraguazinho).
Al2 13/2/94 Esc. de solo colocando 6 moradias em risco (Jd. Francis).
Al3 13/2/96 Esc. de solo e trincas em saprolito colocando 4 moradias em risco (Mo. Benfica).
Al4 13/2/96 Esc. de solo raso com condicionante estrutural colocando 1 moradia em risco (Caputera).
AlS 13/2/96 Esc. de aterro da Rodovia SP-099. Comprometimento parcial do acostamento da rodovia.
Al6 23/3/96 Esc. de grande porte (solo e blocos rochosos) em caixa de empréstimo.
Servigos de desobstrucdo de grande porte na Rodovia SP-099.
Al7 21/10/97 | Esc. de solo grande porte em talude de corte com danos de pequena monta (Sumaré).
Al8 21/10/97 | Queda de blocos com danos de pequena monta (Caputera).
Al9 21/10/97 | Esc. de solo planar raso com danos de pequena monta (Estrela Dalva).
A20 17/01/99 | Esc. de solo em corte e aterro com danos de pequena monta (Jaraguazinho).

* Abreviaturas: Esc = escorregamento; Jd = Jardim; Mo = Morro.

Durante a etapa de inventdrio, 34 cicatrizes de escorregamento foram mapeadas a partir da
andlise das fotos aéreas de baixa altitude (escala aproximada 1:2.000), que foram digitalizadas e
georreferenciadas na base topografica. Estas fotos também foram utilizadas para a cartografia de
2.073 edificagdes que foram analisadas nas etapas de perigo e risco (Figura 2). O ambiente de SIG
permitiu o cruzamento dos atributos espaciais com as informag¢des numéricas e de texto, disponi-
veis na forma de tabelas e ou de banco de dados.

Ainda na linha da caracteriza¢do dos tipos de movimentos gravitacionais de massa da drea
piloto, dada a estreita relacdo entre os indices pluviométricos e a deflagracdo destes processos no
Brasil e, em particular, na drea estudada, foram realizadas andlises preliminares do comportamento
pluviométrico local. Elas foram voltadas, principalmente, para o estabelecimento de valores de pre-
cipitacdo associados aos eventos e acidentes decorrentes de escorregamentos € 0S Seus correspon-
dentes tempos de retorno.

Esta andlise pluviométrica foi baseada na série histérica de 54 anos do posto pluviométrico
existente na por¢do sul da drea de estudo (Figura 2). Foram calculados os tempos de retorno das
chuvas didrias (ppt de 24 horas) e das precipitacdes acumuladas em trés dias (parametro utilizado
na operacdo do PPDC) pelo método de Gumbel (Gumbel, 1958).
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As correlagdes com indices pluviométricos indicaram que a maioria dos escorregamentos re-
gistrados na drea de estudo podem ser considerados frequentes ou com baixos periodos de retorno,
variando entre 1 a 4,5 anos para chuva acumulada de 3 dias e de 1 a 3 anos para precipitagdes dia-
rias. Para a chuva associada a corrida de lama de 1967 (acumulada de 3 dias), o tempo de retorno
obtido foi de 1.226,6 anos, ou a probabilidade anual de 0,0008.

Os seguintes mapas tematicos foram elaborados na etapa de inventario do ensaio de aplicacéo:
1) Mapa Topogréfico, com a localizacao dos acidentes associados a escorregamentos no periodo
1988-1999, as cicatrizes de escorregamentos, as edificacdes e demais feicdes de interesse mapeadas
a partir das fotos aéreas na escala 1:2.000 georreferenciadas; 2) Mapa com a representacdo do
Modelo Digital de Elevag¢do - MDE; 3) Mapa de Declividade; 3) Mapa de Uso e Ocupacdo; e 4)
Mapa Geoldgico-Geotécnico. Estes mapas foram produzidos com base em informacdes de relatd-
rios, mapas topograficos e tematicos pré-existentes, imagem de satélite e fotos aéreas com escalas
entre 1:50.000 a 1:2.000, além de controle de campo. Os mapas temadticos digitais foram apresen-
tados na escala basica de 1:10.000. A Figura 3 ilustra alguns dos resultados (visualizagdo do MDE
e 0 Mapa de Declividade).

3.2 — Etapa de Analise de Perigo

Na etapa de andlise de perigo foram desenvolvidas correlagdes entre as cicatrizes de escor-
regamento, expressas em termos de drea, e os diferentes fatores condicionantes mapeados na etapa
de inventdrio (classes de declividade, formas de uso e ocupacdo, unidades geoldgico-geotécnicas,
etc.). Estes fatores foram analisados de forma individual (Figura 4) e combinada em classes de ter-
reno, resultantes da sobreposi¢ao dos mapas temadticos (Figura 5). Os resultados obtidos foram usa-
dos para formulagdo de um quadro regional dos diferentes niveis de suscetibilidade a escorrega-
mentos de solo na drea piloto, considerando-se os condicionantes ambientais mais importantes na
dinamica destes processos (meios fisico, bidtico e socioeconémico).

Um modelo de ruptura simples e adequado aos escorregamentos identificados na etapa de
inventdrio foi adotado para o desenvolvimento da andlise quantitativa de perigo. Foram analisados
os escorregamentos planares de solo, deflagrados pela infiltracdo de uma frente de saturagio e a
consequente reducdo dos pardmetros de resisténcia de solo (coesdo, principalmente), sem a influén-
cia de nivel d’4gua.

Este tipo de escorregamento e de mecanismo de ruptura foram escolhidos porque sdo muitos
frequentes na drea de estudo e podem ser avaliados quantitativamente por métodos de andlise de
estabilidade simples (ruptura planar em talude infinito).

Esta andlise quantitativa buscou a determinag@o da probabilidade de ocorréncia destes escor-
regamentos na drea piloto, resultando em uma carta de perigo com os parimetros minimos para
subsidiar a posterior andlise de risco e a implementag@o de planos de seguro.

Os Fatores de Seguranga - FS foram calculados em células de terreno de 5 m por 5 m (grid).
Adotou-se a superficie de ruptura a 1,0 m de profundidade e apenas um horizonte homogéneo de
solo (solo superficial, laterizado), ou seja, apenas uma familia de parimetros geomecanicos na
direcdo vertical (até profundidade de 1,0 m) para cada célula de terreno analisada.

Foram definidos 51 setores de encosta para o cdlculo dos FS, apresentando caracteristicas
favoraveis a deflagracio do tipo de escorregamento analisado e com edificacdes passiveis de serem
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Visualizagdo: Modelo Digital de Elevagdo - MDE

Azimute = 250°; Inclinagdo = 30°; Distancia = 20km; Sobreelevagio =2

LEGENDA
Intervalos de Declividade (%) ——— Sistema Vidrio o i
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Fig. 3 — Visualizagdo do Modelo Digital de Elevacdo — MDE e do Mapa de Declividade.
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Fig. 5 — Classes de terreno resultantes do cruzamento dos mapas tematicos.
afetadas. Os valores dos parametros geomecanicos foram obtidos de bibliografia e considerando
dois tipos basicos de classes de terreno (Quadro 2).

A Figura 6 ilustra o procedimento adotado para o calculo dos fatores de seguranca no ambiente
de SIG, utilizando os critérios discutidos acima e os mapas tematicos produzidos na etapa de in-
ventdrio. Os FS obtidos foram agrupados em cinco intervalos e cartografados nos 51 setores anali-
sados (mapa de suscetibilidade deterministico). As dreas de afloramento rochoso ndo foram consi-
deradas. A equag@o matematica utilizada no calculo do FS foi:

F=(c+yzcos’itgd)/(yzcosiseni) )
Onde,

¢ = coesdo; y = peso especifico; z = profundidade; i = inclinag¢@o da encosta e ¢ = angulo de atrito.
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Os setores de encosta com FS inferiores ou iguais a um, ou seja, em condi¢do de ruptura foram
considerados na andlise probabilistica. A probabilidade de ruptura P(r) resultou da combinacio das
probabilidades de dois eventos independentes, como apresentado na equagdo 2 abaixo.

P(r) = P(1) P(2) ()
Onde,

P(1) = probabilidade de ruptura dos setores com FS =< 1,0 considerando-se as incertezas associadas
aos parametros geomecanicos utilizados no célculo; e

P(2) = probabilidade anual de ocorréncia de uma chuva suficiente para o avanco da frente de
saturacao até 1,0 m de profundidade.

Quadro 2 — Classes de terreno e os respectivos pardmetros geomecanicos adotados (Wolle, 1980).

Classes de Classes de uso e unidades Parametros Geomecénicos
Terreno Geoldgico-Geotécnicas ¢ (kPa) 0 v (kN/m?’)
100 Areas Urbanas, Depésitos Continentais 0 27 14.0
e Solos Superficiais (Rochas Cristalinas) ’
Vegetacio Arbustiva, Mata e Solos
101 . L. 1,0 34 17,0
Superficiais (Rochas Cristalinas)
MODELO DIGITAL CLASSES.GRID
DE ELEVAGAO - 101|101 | 101
MDE
100 100 | 101

@ 100 (100 | 100 | 4,
VAN

INCLINAGAO.GRID COESAO.GRID PESO ESP.GRID ATRITO.GRID
29° | 29° | 34° 1,0 11,0 [ 1,0 17 |17 |17 34° | 34° | 34°
21° | 20° | 33° 0,0 {0,010 14 (14 (17 27° | 27° | 34°
16° | 18° 0,0 {0,0 | 0,0 14 14 °|27°|27°

14 27
CALCULO DOS F.S. CELULA A CELULA
METODO DO TALUDE INFINITO
SEM N.A. - 1M DE PROFUNDIDADE
(Equagao 1)

.

F.S GRID
1,313 | 1,1

14°

1,3 1,4 | 1,1

1,7 115120

Fig. 6 — Calculo dos FS no ambiente de SIG.
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Estudos apresentados por Gama (1982) indicam que a probabilidade de colapso para FS = 1,0
tende para 0,5, independentemente dos coeficientes de variacdo das propriedades geotécnicas con-
sideradas. Tal condicdo verifica-se para modelos de andlise de estabilidade simplificados, depen-
dentes basicamente da relagdo entre coesdo, angulo de atrito e inclinagdo do terreno (modelo con-
siderado, Equacgao 2).

Com a aplicag@o do modelo de infiltracdo proposto por Lumb (1975), obteve-se uma precipi-
tagdo minima didria de 53 mm para a formagado e avango da frente de saturagdo até 1,0 m de pro-
fundidade (posicao da superficie de ruptura). Foram considerados os parametros tipicos de condu-
tividade hidrdulica saturada e variacdo da humidade volumétrica, obtidos por Carvalho (1989).

Os célculos de periodo de retorno, obtidos nas andlises do histérico pluviométrico da area
piloto, indicaram o valor de 0,88 para a probabilidade anual de uma precipitagdo didria de 53 mm.
Desta forma, a aplicagdo da Equacdo (2) resultou em probabilidade de ruptura de 0,44, que foi
associada aos setores de encosta mais criticos para deflagragdo de escorregamentos (FS < 1,0), con-
siderando o tipo de processo e modelo de ruptura adotados no ensaio de aplicag@o.

Para a definicdo do raio de alcance potencial destes escorregamentos, utilizou-se um modelo
baseado nas relagdes entre a altura inicial (amplitude) e a distancia percorrida pelo material insta-
bilizado, conforme apresentado por Fell (1996) e Finlay e Fell. (1997). As 34 cicatrizes de escor-
regamento mapeadas na etapa de inventdrio foram utilizadas para o estabelecimento de uma
correlagdo empirica entre a distancia percorrida (D) e o desnivel vertical (altura - H) da éarea
escorregada. Obteve-se uma correlagao linear D = 1,67 H, com um coeficiente de correlagdo (cc) de
0,91 (Figura 7).

A Carta de Perigo de Escorregamentos final resultou da expansao das dreas dos poligonos dos
setores de encosta com P(r) = 0,44, de acordo com os respectivos raios de alcance potenciais, obti-
dos a partir da aplicacio da correlacdo linear descrita acima, subtraidos dos comprimentos médios
destes poligonos. Em termos cartograficos, a expansao foi feita através do comando buffer, dispo-
nivel no SIG utilizado no estudo (Figura 8).
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Fig. 7 — Raio de alcance potencial dos escorregamentos (regressdo linear).
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Fig. 8 — Ilustracdo da Carta de Perigo de Escorregamentos obtida no ensaio de aplicacio.

3.3 — Etapa de Analise de Risco

Os niveis de risco foram obtidos pelo produto da probabilidade de deflagracdo dos escorrega-
mentos rasos de solo (Etapa de Analise de Perigo) e as areas das edificagdes potencialmente afeta-
das por esses processos. Este cdlculo foi realizado no formato raster, trabalhando com uma malha
com espacamento de 2,5 m. Os niveis de risco foram calculados célula a célula e posteriormente
agrupados em poligonos, na forma vetorial (risco individual da edifica¢do). Também foi realizada
a interpolacdo destes valores de risco das edificacdes para se obter uma visao da distribui¢do dos
niveis de risco na area piloto (risco regional). Para tal, utilizou-se o método de interpolagdo baseado
no inverso do quadrado da distancia. Os resultados foram apresentados na forma de isovalores de
risco (Figura 9).

Do total de 2073 edificagdes mapeadas, 367 (17,7%) apresentaram niveis de risco com danos
variando de 10 a 207 m*ano. Elas foram agrupadas em quatro classes de risco, de forma a obter-se
um nimero representativo de edificacdes por classe adotada. Como exercicio preliminar, visando a
implementac¢do de um plano de seguro para o tipo de escorregamento analisado, foi estimado o
dano econémico anual total, considerando-se um custo médio para o m2 construido na area piloto
(Quadro 3).

O dano econdmico anual refere-se ao caso extremo em que todas as 367 edificagdes fossem
afetadas em um mesmo acidente. Este montante, dividido pelo nimero de edifica¢des e por 12,
equivale ao custo mensal minimo de uma apdlice de seguro para cobrir os danos anuais estimados
(sem considerar as taxas de administra¢do e o lucro das seguradoras). O valor da ordem de R$
1.000,00/més obtido pode ser considerado bastante elevado para a realidade social e econdmica da
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populacido brasileira. Aplicando-se as taxas de vulnerabilidade, este valor se reduz significativa-
mente (dificilmente todas as 367 edificacdes serdo afetadas da mesma forma em um tnico evento).

A taxa de vulnerabilidade pode ser estimada, por exemplo, através da andlise das residéncias
afetadas ao longo do periodo de 11 anos analisados na drea de estudo (Quadro 1). Verificamos que
cerca de 24 moradias foram afetadas por escorregamentos neste periodo, resultando em uma taxa
de dano médio em torno de 2,2 moradias/ano ou 269 m*ano (drea média das edificacdes = 123,4
m?®), ou seja, cerca de 1,2% do risco potencial total identificado na carta de risco (cerca de 23,223
m?*ano).

Aplicando-se esta taxa de vulnerabilidade, o valor minimo da apdlice se reduziria para cerca
de R$ 11,60 por més, ou seja, com excelentes condi¢des de viabilidade de aquisi¢do por parte dos
proprietdrios das edificacdes em risco.

Quadro 3 — Estimativa do dano econémico anual a partir da carta de risco
de escorregamentos elaborada para a drea piloto.

Classes de Classes Médio Custo Ponderado
Risco (m¥ano) Anual* (R$) ** (R$)
10 - 45 5.500,00 984.500,00
46 - 84 13.000,00 1.573.000,00
85-139 22.400,00 828.800,00
140 - 207 34.700,00 1.041.00,00
DANO MEDIO ANUAL 4.427.300,00

(*) Valor médio do m2 construido = R$ 250,00 (ano base 1999)
(**) Custo médio x nimero de moradias

4 — CONCLUSOES

Considerando-se os resultados discutidos nos itens anteriores, podem ser apontadas as seguin-
tes principais conclusdes:

1) as cartas ou mapas de risco tém sido elaborados geralmente em grandes escalas e abrangen-
do regides urbanizadas, dentro da grande producio técnico-cientifica brasileira ocorrida nos
ultimos 20 anos na drea de gerenciamento de riscos ambientais e, em particular, os associa-
dos a escorregamentos. Predominam andlises de risco ndo quantificadas e sendo voltadas,
principalmente, para a¢des emergenciais. Mais recentemente t€m sido apresentados alguns
trabalhos utilizando andlises de risco quantificadas, através da retroandlise de acidentes,
modelos de ruptura e com emprego de Sistemas de Informagdo Geografica — SIG. Os con-
ceitos de probabilidade subjetiva e a técnica da drvore de decis@o também té€m sido utiliza-
dos nestes trabalhos mais recentes (Carvalho e Hachich, 1998);

2

~

a utilizacdo do SIG como ferramenta bdsica para a elaboracao da carta de risco de escor-
regamentos conforme o método proposto, permite grande versatilidade para armazenagem,

211



cruzamento e modelagem dos dados, incluindo a utilizagdo de modelos quantitativos deter-
ministicos e probabilisticos. O estudo desenvolvido também demonstrou a importancia de
outros fundamentos adotados no método proposto, relativos ao entendimento dos processos
analisados como base para as modelagens e as trés etapas de elaboragdo sugeridas (Inven-
tario, Andlise de Perigo e Andlise de Risco). Mais do que produtos cartograficos estaticos,
as cartas obtidas com o método proposto constituem-se em verdadeiros sistemas de andlise
de perigo e risco, permitindo atualizagdes e modelagens de diferentes cendrios, podendo
subsidiar a implementacdo de planos de seguro em areas urbanas, bem como outras agdes
de gestdo de risco, tanto pelo poder publico, como por empresas do setor privado (empresas
de seguro, por exemplo);

3) a experiéncia internacional mostra que o uso dos programas de seguro como forma de miti-
gacdo dos riscos geoldgicos e, em particular, os associados a escorregamentos no seu sen-
tido amplo, podem apresentar algumas vantagens em relacio a outras medidas ndo estrutu-
rais. Esta experiéncia também indica que esses planos de seguro requerem algum tipo de
subsidio para tornar o custo das apdlices vidvel e podem ter sua eficicia reduzida devido
aos fatores conhecidos como sele¢do adversa (adverse selection) e percep¢do de perigo
(moral hazard);

4) a experiéncia brasileira na utilizagao de planos de seguro como forma de mitigacdo dos ris-
cos ambientais e geoldgicos ainda € incipiente, porém, considerando-se os avangos conse-
guidos no emprego de andlises de risco quantificadas, as tendéncias do mercado nacional
de seguros, tal condicdo podera se reverter a curto prazo. No Brasil, os ramos atuais de se-
guro com mais potencial para auxiliarem nas a¢des de gerenciamento dos riscos ambientais
e geoldgicos sdo de responsabilidade civil geral, riscos de engenharia e algumas categorias
de seguro habitacional; e

5) o ensaio de aplicacgdo validou os resultados da pesquisa e apontam para a viabilidade pratica
do método proposto para elaboracdo de cartas de risco de escorregamentos quantificadas
em ambiente de SIG e da sua utilizagdo na implementacdo de planos de seguro. Prevé-se o
aprimoramento dos modelos quantitativos probabilisticos empregados nas andlises de peri-
go e risco, com a incorporacdo de ferramentas de aquisi¢do de dados em tempo real (chu-
vas, deslocamentos, etc).

5 - REFERENCIAS BIBLIOGRAFICAS

Arnould, M. Geological hazards — insurance and legal and technical aspects. Bulletin of the Inter-
national Association of Engineering Geology, n.14, p.263-274. 1976.

Augusto Filho, O. Carta de risco de escorregamentos quantificada em ambiente de SIG como
subsidio para planos de seguro em dreas urbanas: um ensaio em Caraguatatuba (SP). Tese de
doutorado, Instituto de Geociéncias e Ciéncias Exatas — UNESP, Rio Claro. 196p. 2001.

Campbell, R. H.; Bernknopf, R.L.; Soller, D. R. Mapping time-dependent changes in soil-slip-
debris-flow probability. US Geological Survey Open-File Report in press. 16p. 1999.

Carvalho, C. S. & Hachich, W. Quantitative risk analysis of urban slopes: an application of
subjective probability. Proc. of the Eighth Congress of the International Association for
Engineering Geology and Environment - IAEG. Vancouver. A.A. Balkema. vol.2, p.887-890.
1998.

212



Carvalho, C.S. Estudo da infiltragcdo em encostas de solos insaturados na Serra do Mar. Sdo Paulo.
Dissertacdo de mestrado, Escola Politécnica - Universidade de Sao Paulo. 150p. 1989.

Einstein, H.H. Landslide risk — systematic approaches to assessment and management. In: Cruden
& Fell (ed.), Landslide risk assessment. Proc. of the International Workshop on Landslide Risk
Assessment. Hawaii. A.A. Balkema. p.25-49. 1997.

Einstein, H.H. & Karan, K.S. Risk assessment and uncertainties. Proc. of International Conference
on Landslides — Causes, Impacts and Countermeasures. Davos. VGE. p.457-488. 2001.

Fell, R. Landslide risk assessment. Proc. of Second Symposium on Risk Assessment in Geotechni-
cal & Geo-Environmental Engineering. Alberta. Geotechnical Society of Edmonton: p. 1 —19.
1996.

Finlay, PJ. & Fell, R. Landslides: risk perception and acceptance. Canadian Geotechnical Journal.
vol. 34, n. 2. April. p.169-188. 1997.

Gama, C.D. Avaliagées probabilisticas da estabilidade de taludes. Anais do Sétimo Congresso
Brasileiro de Mecanica dos Solos. Recife. ABMS. v. 1, p.59-74. 1982.

Gumbel, E.J. Statistics of extremes. Columbia University Press, New York, 375 p.1958.

Hartlén, J. & Viberg, L. Evaluation of landslide hazard. Proc. of Fifth International Symposium on
Landslides. Lausanne. A.A. Balkema. v.2, p. 1038-1057. 1988.

Hutchinson, D.J.; Harrap, R.; Ball, D.; Diederichs, M.; Kjelland, N. Development of geotechnical
sensor network analysis capabilities for slope stability monitoring, within a GIS based decision
support system. Proc. of Ninth International Symposium on Landslides. Rio de Janeiro. A. A.
Balkema. v1, p.759-765. 2004.

International Union of Geological Sciences - [IUGS - Committee on Risk Assessment Quantitative
risk assessment for slopes and landslides — the state of the art. In: Cruden & Fell (ed.),
Landslide risk assessment. Proceedings of the International Workshop on Landslide Risk
Assessment. A.A. Balkema. p.3-14. 1997.

Jibson, R. W.; Harp, E.L.; Michael J.A. A method for producing digital probabilistic seismic
landslide hazard: an example from the Los Angeles, California, Area. U.S. Geological Survey
Open-File 98-113. 1998.

Lumb, P. Slope failures in Hong Kong. Quarterly Journal of Engineering Geology, v. 8, p. 31-65.
1975.

Macedo, E. S.; Ogura, A.T.; Santoro, J. Landslide warning system in Serra do Mar slopes. Proc. of
the Eighth Congress of the International Association for Engineering Geology and
Environment - IJAEG. Vancouver. A.A. Balkema. vol.2, p.1967-1971. 1998.

Smolka A. & Berz, G. Methodology of hazard mapping — requirements of the insurance industry.
Bulletin of the International Association of Engineering Geology - IAEG, n.23, p.21-24. 1981.

Terlien, M.T.J.; Westen, C.J.V.; Asch, W.J.V. Deterministic modeling in GIS-based landslide hazard
assessment. In: Carrara & Guzzetti (ed.), Geographical Information Systems in assessing
natural hazards. Kluwer Academic Publishers. p.57-78. 1995.

Van Westen, C.J. Geo-information tools for landslide risk assessment: an overview of recent
developments. Proc. of Ninth International Symposium on Landslides. Rio de Janeiro. A. A.
Balkema. v1. p.39-56. 2004.

213



Varnes, D.J. et al. Landslide hazard zonation: a review of principles and practice. UNESCO. 63p.
Paris. 1985.

Wilson R.C. & Jayko, A.S. Preliminary maps showing rainfall thresholds for debris-flow activity,
San Francisco Bay region, CA. US Geological Survey Open-File Report 97-745 F. 1997.

Wolle, C.M. Taludes naturais: mecanismos de instabilizacdo e critérios de seguranga. Tese de
doutorado, Escola Politécnica - Universidade de Sao Paulo. 245p. 1980.

214



TESES DE DOUTORAMENTO E
MESTRADO EM PORTUGAL: 2005-2006

TESES DE DOUTORAMENTO - 2005

Renovagdo de Plataformas Ferroviarias. Estudos Relativos
a Capacidade de Carga.

AUTOR: Eduardo Manuel Cabrita Fortunato
INSTITUICAO: Faculdade de Engenharia da Universidade do Porto
ORIENTADORES: Anténio Pinelo (LNEC) e Manuel Matos Fernandes (FEUP)

RESUMO: Esta dissertagdo pretende ser um contributo para o desenvolvimento de uma metodolo-
gia de abordagem do problema da renovagdo de plataformas ferrovidrias em servico, em particular
no que se refere aos estudos de avaliacdo da capacidade de carga e técnicas de reforco. A referida
metodologia foi desenvolvida com o objectivo de apoiar os projectos de renovacdo das vias fer-
rovidrias existentes em Portugal.

Os principais aspectos abordados sdo os mecanismos que contribuem para a degradagio das vias
férreas, a caracterizacdo “in situ” das plataformas, as existentes e as que sdo renovadas, o compor-
tamento mecanico dos materiais que as constituem (os existentes e os das camadas a colocar) e os
procedimentos para a sua caracterizagao.

Procedeu-se a descric@o dos elementos que constituem as vias férreas balastradas e do seu funcio-
namento, quando sujeitas as accdes impostas pelos comboios. Apontam-se algumas das vantagens
deste tipo de solucdo estrutural cldssica, quando comparada com outras. Referem-se os principais
mecanismos que contribuem para a deterioracao do estado da via. Analisam-se os métodos que nor-
malmente sdo utilizados no dimensionamento deste tipo de infra-estruturas de transporte.

Desenvolveu-se uma pesquisa no sentido de estabelecer os procedimentos mais adequados para a
caracterizag@o da substrutura das vias férreas antigas e renovadas. A seleccio desses métodos con-
templou diversas varidveis, quer relacionadas com as caracteristicas intrinsecas dos métodos, quer
com as restrigdes relativas as obras onde foram utilizados.

Apresenta-se uma revisao bibliogréfica que € o estado de arte do conhecimento do comportamento
dos materiais granulares, semelhantes aos que normalmente constituem as camadas de apoio das
vias férreas. Apresentam-se os modelos numéricos que t€m vindo a ser utilizados para a represen-
tacdo desse comportamento.

A realizacdo de um nimero elevado de ensaios sobre os materiais e as camadas que constituem a
substrutura antiga das vias férreas da Linha do Norte, permitiu a obten¢do de um importante acervo
de dados com os quais foi possivel estabelecer algumas correlagdes entre diversas caracteristicas
fisicas e de estado dos materiais € o0 mddulo de deformabilidade reversivel, e entre este e a resis-
téncia a penetracdo medida pelo penetrémetro dinamico ligeiro.
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Desenvolveram-se estudos laboratoriais e num trecho experimental visando a aplicagdo do método
do georadar para determinagdo da espessura das camadas de apoio da via férrea. Procedeu-se a uma
campanha de ensaio num subtroco da Linha do Norte.

O desenvolvimento de um equipamento de carga triaxial ciclica de grandes dimensdes (¢=300 mm)
permitiu a caracteriza¢do mecanica, em laboratdrio, do balastro contaminado e dos agregados bri-
tados de granulometria extensa que constituem as novas camadas da substrutura da via férrea. Essa
caracteriza¢do mostrou que alguns dos modelos constitutivos ja validados por outros investigado-
res, para outros materiais, se adaptam bem ao comportamento dos materiais agora analisados.

A modelacio fisica de substruturas da via férrea em fossas de ensaios, onde se construiram provetes
prismadticos de grandes dimensdes (2,2 x 2,2 x 1,0 m* e 4,0 x 4,0 x 2,8 m®), permitiu reproduzir, no
essencial, as condicdes fisico-mecanicas das substruturas das vias férreas antigas e daquelas que
sdo renovadas. Os ensaios realizados nestes modelos evidenciaram alguns aspectos importantes do
comportamento destas substruturas, nomeadamente no que se refere a sua deformabilidade e ao
comportamento que exibiram quando sujeitas a ensaios de cargas repetidas.

A aplicacdo de diversos métodos ndo destrutivos na caracterizagao fisica e mecéanica da substrutura
da via férrea, e a comparagéo dos resultados obtidos com cada um deles permitiu avaliar a potencia-
lidade de cada um desses métodos, e estabelecer valores de referéncia do modulo de deformabili-
dade equivalente em diversas situagoes.

A modelacdo numérica da substrutura da via férrea, através de um programa onde se implementa-
ram os modelos constitutivos estabelecidos com base em ensaios laboratoriais, permitiu reproduzir
os resultados dos ensaios realizados no modelo fisico. A modelacdo numérica da via, contemplando
a superstrutura e a substrutura, permitiu avaliar a resposta em termos de tensdes e deformagdes das
camadas de apoio e da fundacdo, quando sujeitas as cargas impostas pelos comboios e a influéncia
das condicdes climéticas.

Finalmente apresentam-se as conclusdes mais relevantes dos estudos desenvolvidos e estabelecem-
se linhas de desenvolvimento futuro no dominio da caracterizagdo dos materiais granulares e das
camadas da substrutura das vias férreas.
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RESUMO: Este trabalho versa a caracterizag¢@o dindmica de solos no dominio das pequenas defor-
magdes, com particular relevo sobre uma nova técnica de ensaio em Portugal: o método das ondas
superficiais (usando as ondas de RAYLEIGH), recorrendo a aquisi¢do com multiplos canais.

Foram estudados diversos métodos de efectuar a aquisicdo, processamento e inversdo de ondas
superficiais, tendo como objectivo determinar o perfil da velocidade da onda de corte de um
determinado local. O processamento para obter a curva de dispersdo experimental é efectuado no
dominio f — k. A abordagem para efectuar a inversao estd dependente do tipo de curva de dispersao:
se a curva for essencialmente monomodal poderd optar-se pela utilizagao de um método de inver-
sdo automdtica que tenha como base apenas o modo fundamental; se a curva for multimodal ou
resultante de sobreposicdo modal, deverd recorrer-se a uma inversao por tentativa e erro, usando
uma modelacdo directa que considere os diversos modos de propagagao das ondas de RAYLEIGH.

O método das ondas superficiais foi aplicado a diversos locais em Portugal, com diferentes condi-
¢des geoldgicas e geotécnicas: na regido de Lisboa, no Porto e na Ilha Terceira. Em alguns dos
casos de estudo foi possivel, recorrendo a resultados de sondagens e ensaios geotécnicos in situ,
caracterizar detalhadamente a geologia e as caracteristicas geotécnicas locais, permitindo a compa-
racdo desses dados com os resultados do método. Num dos locais foram ainda efectuados alguns
ensaios de coluna ressonante sobre amostras indeformadas, possibilitando a comparacio entre os
resultados do campo e de laboratdrio.

No desenvolvimento deste trabalho foi possivel reunir um conjunto de informagéo sobre as Alu-
vides do Tejo, que foi coligida e processada para uma melhor defini¢dao de algumas caracteristicas
mecanicas destes materiais.
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INSTITUICAO: Faculdade de Engenharia da Universidade do Porto
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RESUMO: A aplicacdo de geossintéticos em obras de engenharia civil e, em particular, em obras
geotécnicas, tem vindo a aumentar. No entanto, as questdes relativas a durabilidade destes materiais
e a defini¢do dos coeficientes de seguranca a aplicar no seu dimensionamento sdo cada vez mais per-
tinentes. Apesar de ja contar com algumas décadas, a aplicagdo de geossintéticos ainda esta relativa-
mente pouco divulgada em Portugal, o que justifica as consideracdes mais gerais incluidas neste
trabalho.

No capitulo 1 ¢ feita uma introducéo geral aos geossintéticos enquanto material de construc@o. Des-
crevem-se 0s seus elementos constituintes e os principais processos de fabrico associados a cada tipo
de geossintético, bem como as fungdes que estes materiais podem desempenhar. As propriedades dos
geossintéticos mais relevantes para cada uma dessas fungdes sdo indicadas.

No capitulo 2, sdo apresentadas as principais propriedades dos geossintéticos, indicando-se quais as
mais relevantes para as diferentes fungdes. Mencionam-se os principais ensaios de caracterizagao,
assim como as principais normas existentes.

As questdes associadas a durabilidade dos geossintéticos sdo tratadas no Capitulo 3, indicando-se os
seus principais agentes e mecanismos de degradacdo. As metodologias de ensaio para avaliar as
questdes associadas a durabilidade sdo sumariamente descritas e apresentam-se algumas conclusdes
dos estudos efectuados.

O dimensionamento de geossintéticos é apresentado no Capitulo 4, onde se incluem as metodologias
de dimensionamento dos Eurocédigos, bem como o conceito de Estados Limites e de coeficientes
de seguranca parciais. A questio da avaliacdo da seguranca € discutida, tal como as possiveis abor-
dagens para o dimensionamento de geossintéticos. Sao também apresentadas algumas questdes a
considerar no dimensionamento de geossintéticos em algumas aplica¢des especificas.

No Capitulo 5 a problemdtica do comportamento mecanico dos geossintéticos — a curto e a longo
prazo — é tratada com detalhe, bem como os ensaios de caracteriza¢do correspondentes.

Em seguida, no Capitulo 6, referem-se as questdes relativas a danifica¢do induzida durante a insta-
lacao (DDI) dos geossintéticos em obra, apresentando-se os principais mecanismos de danificag@o
associados, as consequéncias possiveis e os factores que a influenciam, bem como as metodologias
a utilizar para fazer a sua avaliag@o.

No Capitulo 7 discutem-se questdes associadas a interagcdo solo-geossintético em estruturas de solo
reforcado e os ensaios utilizados para avaliar a resisténcia dessa interface.

No Capitulo 8 apresentam-se metodologias para estimar a extensao e a resisténcia a longo prazo dos
geossintéticos e os coeficientes de seguranga parciais associados, para aplicacdes de reforco de solos
(em que as caracteristicas mecanicas dos geossintéticos sdo fundamentais para a estabilidade das
estruturas).
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Os métodos utilizados neste trabalho para induzir a danificacdo mecanica associada aos processos
de instalagdo dos geossintéticos em obra sdo apresentados no Capitulo 9. Estes incluem a realizacdo
de ensaios laboratoriais, a que se associou o desenvolvimento de um equipamento, e ensaios de
campo, através da construcdo de aterros provisorios. Sdo também apresentadas as principais carac-
teristicas dos materiais considerados neste trabalho: solos e geossintéticos.

A campanha de ensaios realizados para caracterizar o efeito DDI é tratada no Capitulo 10. Aqui,
descrevem-se as metodologias de ensaio seguidas, os equipamentos disponiveis e apresentam-se 0s
resultados de ensaios tipo. E ainda descrito o equipamento desenvolvido para realizar ensaios de
fluéncia e de rotura em fluéncia de geossintéticos.

Os efeitos da danificacdo mecénica induzida durante os processos de instalacdo e obra foram avalia-
dos visualmente. A discussdo da observacdo das alteragdes na estrutura dos geossintéticos, através
de microscopia electrénica de varrimento € apresentada no Capitulo 11.

Os resultados da campanha de ensaios de caracterizacdo do comportamento macanico dos geossin-
téticos isolados e das interfaces solo-geossintético sdo apresentados e discutidos nos Capitulos 12,
13 e 14 e em que se avalia o efeito da DDI induzida nesse comportamento.

No Capitulo 12 apresentam-se os resultados dos ensaios de traccdo, para caracterizacdo do compor-
tamento mecanico de curto prazo dos geossintéticos isolados. No Capitulo 13 incluem-se os resulta-
dos referentes a avaliagdo do comportamento de longo prazo (ensaios de rotura em fluéncia) e € ava-
liado o efeito da DDI induzida nas vérias condi¢cdes em apre¢o nesse comportamento. A caracteriza-
¢a0 da resisténcia da interface solo-geossintético € tratada no Capitulo 14.

No Capitulo 15, s@o apresentados os valores para os coeficientes parciais de seguranga resultantes
da caracterizagdo dos geossintéticos estudados, bem como a discussdo da influéncia de alguns fac-
tores no comportamento mecinico estudado. Entre esses factores incluem-se: resisténcia nominal e
tipo de geossintético, tipo de solo em contacto com o geossintético e metodologia utilizada para
induzir os efeitos da DDI.

Por tltimo, enunciam-se algumas conclusdes de caracter geral e sugerem-se vias para futuras inves-
tigagoes.
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Life Cycle Assessment Tools for Sustainable Development: Case
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AUTOR: Giovanni Andrea Blengini
INSTITUICAO: Instituto Superior Técnico, Universidade Técnica de Lisboa
ORIENTADORES: Carlos Dinis da Gama (IST) e Giovanni Badino

RESUMO: A presente dissertacdo inicia-se com a Declaracdo de Milos (2003), segundo a qual os
profissionais do sector mineral se comprometem a apoiar a transi¢do da Humanidade para o Desen-
volvimento Sustentdvel, através da utilizacdo das suas capacidades cientificas, tecnoldgicas, educa-
cionais e de investigacdo no dominio dos minerais, metais e combustiveis.

Por forma a atender tal compromisso, os Engenheiros de Minas devem abster-se de procurar solu-
¢des para a mineragdo sustentdvel que estejam limitadas a processos simples. Deverdo, outrossim,
estender o seu campo de interesse para além das fronteiras fisicas das minas, considerando as reper-
cussdes que os produtos minerais possuem nos seus ciclos de vida subsequentes.

Na primeira parte da dissertagao aborda-se o estado da arte da metodologia de avalia¢do do ciclo de

vida (LCA), com énfase nas suas aplicades as inddstriass extrativas e de construcao.

Em particular:

e descrevem-se bases de dados existentes que contém eco-perfis sobre os produtos minerais e
materiais de constru¢do comuns;

e detalham-se os principais métodos de avaliacdo de impactes.

A segunda parte contém uma contribuiciio experimental, envolvendo:

e a subrotina DIGET2005 para avaliacdo de impactes no programa SimaPro;

e aplicagdes de LCA a inddstrias italianas e portuguesas de producdo de cimento e de materiais de
construcdo, com énfase especial nos resultados que podem ser obtidos neste tipo de estudos.

Assim, a dissertacdo poderd ser utilizada por studantes e profissionais do sector mineral que se
dediquem a abordagem de tépicos de LCA no futuro.
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O Comportamento de Ttneis Superficiais Escavados em Solos
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(Universidade de Brasilia)

RESUMO: O objectivo principal do trabalho foi o de analisar o comportamento observado dos
tineis do metro de Brasilia escavados em solos muito porosos, tendo em conta que ele se revelou
em muitos aspectos como atipico, nomeadamente no que se relaciona com a amplificacdo dos
movimentos com o afastamento da periferia da cavidade.

Para a concretizag@o de tal objectivo foi executada uma campanha de caracterizagdo geotécnica da
argila porosa de Brasilia interessada pelas obras. Esta caracterizagdo envolveu a realizacdo de
ensaios de campo (ensaios de penetracido dindmica com medig¢do de torque, SPT-T, ensaios de pene-
tracdo estatica, CPT, e ensaios com o dilatémetro de Marchetti, DMT) e de um extenso programa de
ensaios de laboratdrio (ensaios com vista a caracterizacdo fisica e a classificacdo da argila porosa,
ensaios edométricos, ensaios cldssicos de compressao triaxial drenados e ensaios de compressao
isotrdpica) efectuados com amostras deformadas e indeformadas recolhidas em pogos de prospecgao
executados no local experimental.

Com base na caracterizacio efectuada foram definidos os parametros caracterizadores dos diferentes
modelos constitutivos empregues para simular o comportamento mecanico dos solos interessados
pela abertura dos tineis, e efectuadas andlises numéricas 2D e 3D, cujos resultados foram confron-
tados com os fornecidos pela instrumentacao.

Esta confrontagdo permitiu verificar que tal comportamento atipico consegue ser simulado com o
emprego de andlises tridimensionais e de modelos constitutivos avangados, como € o caso do modelo
de Lade.
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TESES DE MESTRADO - 2005

Ensaios e Andlise de Resposta de Estacas em Solo Residual do Granito sob Acgdes Verticais
AUTORA: Elisabete Fernanda Miranda da Costa Escaleira Esteves

INSTITUICAO: Faculdade de Engenharia da Universidade do Porto

ORIENTADORES: Anténio Viana da Fonseca (FEUP) e Paulo Pinto (FCT/UC)

Escavagdes Escoradas em Solos Argilosos Moles. Andlise do Comportamento
Considerando os Efeitos da Consolidacdo

AUTOR: Pedro Miguel Barbosa Alves Costa

INSTITUICAO: Faculdade de Engenharia da Universidade do Porto
ORIENTADORES: José Leitdo Borges e Manuel Matos Fernandes (FEUP)

Estabiliza¢do de Taludes Rochosos com Redes Pré-Tensionadas

AUTORA: Ana Isabel Soares Cardoso

INSTITUICAO: Faculdade de Ciéncias e Tecnologia da Universidade de Coimbra
ORIENTADOR: José Eduardo Quintanilha de Menezes (FEUP)

Estudo da Electrocinese no Tratamento de Solos Finos Compressiveis
AUTORA: Ana Isabel Baptista Vazquez
INSTITUICAO: Instituto Superior Técnico, Universidade Técnica de Lisboa

ORIENTADORES: Emanuel José Leandro Maranha das Neves (IST) e Tacio Mauro Pereira
de Campos (PUC/Rio de Janeiro)

Moédulo de Deformabilidad de Jabres Graniticos para Capas de Explanadas

de Pavimentos: Sensibilidad a los Tipos de Premisas y Ensayos

AUTORA: Nelly Del Carmen Vieira Faria

INSTITUICAO: Faculdade de Engenharia da Universidade do Porto
ORIENTADORES:Anténio Viana da Fonseca (FEUP) e Anténio Gomes Correia (UM)

Solo Reforcado com Geossintéticos. Estudo dos Parametros Caracterizadores do Comportamento
AUTOR: Rui Pedro S. Xavier Silvano

INSTITUICAO: Faculdade de Ciéncias e Tecnologia da Universidade de Coimbra
ORIENTADORA: Maria de Lurdes Costa Lopes (FEUP)

Utilizacdo de Ancoragens em Estruturas de Contencao Flexiveis

AUTORA: Sandra Cristina Primitivo Carrasco Ferreira

INSTITUICAO: Faculdade de Ciéncias e Tecnologia da Universidade Nova de Lisboa
ORIENTADORES: Nuno Manuel da Costa Guerra (IST) e Ana Paula Confraria Varatojo (FCT/UNL)
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TESES DE MESTRADO - 2006

Andlise dos Resultados de Observagao dos Ttineis do Metropolitano de Lisboa
AUTORA: Maria Jodo Salgueiro Amaral

INSTITUICAO: Faculdade de Engenharia da Universidade do Porto

ORIENTADORES: Jorge Almeida e Sousa (FCT/UC) e Francisco Pinto (Tecnasol-FGE)

Aplicacdo de Geossintéticos em Linhas Férreas. Estudo dos Fendmenos da Abrasao
e Danificacdo Durante a Instalacdo nos Materiais

AUTOR: André Estdcio da Silva Pinto

INSTITUICAO: Faculdade de Engenharia da Universidade do Porto

ORIENTADORES: Maria de Lurdes Lopes e Arnaldo Sousa Melo (FEUP)

Caracterizacdo da Deformabilidade de Macigos Rochosos com Base na Monitorizagao
Continua de Tuneis em Construcio

AUTORA: Luisa Cristina Branco Cosme

INSTITUICAO: Instituto Superior Técnico, Universidade Técnica de Lisboa
ORIENTADORA: Maria Matilde Mourao de Oliveira Carvalho Horta Costa e Silva (IST)

Caracterizacdo de Rochas Brandas Margosas in sifu e dos Respectivos Aterros.
Contribuicdo para a Modelacdo do Comportamento.

AUTORA: Sandra Isabel da Cruz Oliveira

INSTITUICAO: Faculdade de Ciéncias e Tecnologia da Universidade Nova de Lisboa

ORIENTADORES: Laura Maria Mello Saraiva Caldeira (LNEC; FCT/UNL) e Emanuel José
Leandro Maranha das Neves (IST)

Compactagdo de Aterros de Barragens. Novas Metodologias de Controlo
AUTORA: Andrea Maria de Almeida Cristino Brito

INSTITUICAO: Instituto Superior Técnico, Universidade Técnica de Lisboa
ORIENTADORA: Laura Maria Mello Saraiva Caldeira (LNEC; FCT/UNL)

Comportamento Sismico de Estruturas de Suporte Flexiveis Multi-Apoiadas
AUTOR: Anténio Carlos Folgado da Silva Ambrdsio

INSTITUICAO: Instituto Superior Técnico, Universidade Técnica de Lisboa
ORIENTADORES: Jaime Alberto dos Santos (IST) e José Mateus de Brito (CENORGEO)

Contribui¢des Geotécnicas para o Estudo do Problema da Erosao
AUTOR: José Manuel A. D. S. de Oliveira

INSTITUICAO: Instituto Superior Técnico, Universidade Técnica de Lisboa
ORIENTADOR: Carlos Dinis da Gama (IST)
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Elaboracao de Cartas de Risco Geotécnico e suas Aplicagdes
AUTORA: Ana Rita Rodrigues Subtil

INSTITUICAO: Instituto Superior Técnico, Universidade técnica de Lisboa
ORIENTADORA: Ana Paula Alves Afonso Falcdo Neves (IST)

Enquadramento das Andlises de Riscos em Geotecnia

AUTOR: Ricardo Neves Correia dos Santos

INSTITUICAO: Faculdade de Ciéncias e Tecnologia da Universidade Nova de Lisboa
ORIENTADORES: Laura Maria Mello Saraiva Caldeira e Joao Paulo Bilé Serra (LNEC; FCT/UNL)

Ensaios e Andlise de Resposta de Estacas em Solo Residual do Granito sob Acg¢des
Horizontais

AUTOR: Catarina Tuna de Sousa

INSTITUICAO: Faculdade de Engenharia da Universidade do Porto

ORIENTADORES: Anténio Viana da Fonseca (FEUP) e Jaime Alberto dos Santos (IST)

Estudo Experimental das Caracteristicas Mecanicas de Solos Evolutivos em Aterros
de Estradas de Baixo Custo e Sujeitas a Ciclos de Molhagem-Secagem

AUTOR: Saturino Diogo Lopes Chembeze

INSTITUICAO: Faculdade de Engenharia da Universidade do Porto

ORIENTADOR: Anténio Viana da Fonseca (FEUP)

Investigacdes em Laboratério sobre Monitorizagdo Continua da Estabilidade de Ttneis
AUTORA: Miriam dos Reis Ferreira

INSTITUICAO: Instituto Superior Técnico, Universidade Técnica de Lisboa
ORIENTADORA: Maria Matilde Mourio de Oliveira Carvalho Horta Costa e Silva (IST)

Reforco de Fundagdes com Colunas de Brita em Aterros sobre Solos Moles.
Andlise e Dimensionamento

AUTOR: Tiago Sarmento Sabino Domingues
INSTITUICAO: Faculdade de Engenharia da Universidade do Porto
ORIENTADORES: José Leitdo Borges e Anténio Silva Cardoso (FEUP)

Sensitivity Model for Clayey Spoil Heaps — Laboratory Evaluation
AUTOR: Henrique Jorge Ferreira Enriquez

INSTITUICAO: Instituto Superior Técnico, Universidade Técnica de Lisboa
ORIENTADORES: Jan Bohic e Carlos Dinis da Gama (IST)
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Sequestracdo de CO: e Produgao de Gas Natural na Bacia Carbonifera do Douro
AUTORA: Ascencion Sousa
INSTITUICAO: Instituto Superior Técnico, Universidade Técnica de Lisboa

ORIENTADORES: Anténio Mouraz Miranda e Maria Matilde Mourdo de Oliveira Carvalho
Horta Costa e Silva (IST)

Vibragoes Admissiveis em Seres Humanos e suas Repercussdes no Projecto de Vias Anti-Vibrateis
AUTOR: Gustavo André Paneiro

INSTITUICAO: Instituto Superior Técnico, Universidade Técnica de Lisboa

ORIENTADOR: Carlos Dinis da Gama (IST)

Vibragdes Transmitidas aos Terrenos por Comboios de Alta Velocidade
AUTORA: Ana Margarida Marques Peixoto

INSTITUICAO: Instituto Superior Técnico, Universidade Técnica de Lisboa
ORIENTADOR: Carlos Dinis da Gama (IST)
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SISTEMA INTERNACIONAL DE CLASSIFICACAO GEOTECNICA*

Generalidades

Fundagdes em solos ¢ rochas no dmbito da engenharia
Aspectos histéricos

Classificagdo bibliografica

Livros de texto, manuais ¢ periédicos geotécnicos
Nomenclatura

Emp Insti e Lab Grios
Sociedades e Reunides

Etica profissional. ImposigSes legais. R
malizagéo

Educagio
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Geologia de engenharia
Incluindo descrigdes e registo de processos naturais relativos a solos e rochas

G Anilises de probk de haria de i h

Meétodos de andlises te6ricos, empiricos ¢ préticos

0 Generalidades

1 Tensbes “in situ” devidas a gravidade, 3 tecténica, 2 aplicagéio
de cargas € a escavagdes

Problemas de deformagio

Capacidade de carga dos macigos rochosos
Estabilidade de taludes, escavagdes € cavernas
Percolagdo e outros probl, hidroldgico:

Problemas dinamicos

Problemas de acgdo do gelo e de transferéncia de calor
Cilculos por computador
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Projecto, construgiio e comportamento de obras de engenharia

B 0 Generalidades Descrigiio de casos préticos. Sinteses de Investigagdes, Projecto, Constru-
B 1 Formagio de solos e rochas ¢do incluindo Equip e Compor
B 2 Hidrogeologia H 0 Generalidades
B 3 Movi de terrenos e subsidé H | Fundages de estruturas
B 4 Catdstrofes naturais H 2 Estruturas de suporte, paredes corta-aguas e barragens de betdo
B 5 Carateristicas climatoldgicas H 3 Escavagdes ndo suportadas
B 6 Geologia submarina H 4 Barmragens de terra e de enrocamentos e aterros
B 7 Geologia estrutural H 5 Estruturas subterrineas
B 8 Geologia extraterrestre H 6 Basesepavi de d inho de ferro e aeroportos
B 9 Geomorfologia e Classificagiio de terrenos H 7 Portos, canais e proj de p S i
B 10 Mineralogia e Petrografia H 8 Condutas enterradas e aquedutos
B Il Descrigdes gerais de caracteristicas regionais de solos e rochas H 9 Taludes
H 10 Uso do Solo
Prospecciio geotécnica
Equipamentos ¢ técnicas de prospecgfio. Amostragem e ensaios de campo Meétodos de construgdio e equipamento
de solos e rochas, excluindo a determinagio de propriedades de haria Incluindo o melh das condigdes dos solos e dos macigos
C 0 Generalidades K 0 Generalidades
C | Prospecgio aérea K 1 Rebaixamento e drenagem
C 2 Prospecgiio geofisica K 2 Processos de impermeabilidade e de injecgio
C 3 Sondagens de furagio K 3 Pré-cargas ¢ recolocacgio de solos
C 4 Escavagdes exploratdrias K 4 Escavagiio de solos e rochas, seu processamento e transporte
C 5 Técnicas de furagio, equipamentos e registo dos resuitados K 5 Processos de compactagio
C 6 A 2 porte das K 6 Estabilizagdo de solos e controlo da erosio
C 7 Medida das condigbes de campo K 7 Estacas e sua colocagio
C 8 Ensaios de campo, excluindo ensaios para determinagio das K 8 Fundagdo por caixdes ¢ por pegdes
propriedades de engenharia (vejam-se os Grupos D ¢ F) K 9 Métodos de construgio de fundagdes superficiais
C 9 Relat6rios de prospecgdes geotécnicas K 10 Construgiio de fundagdes e de paredes corta-dguas empregand
lamas pesadas
) . L. K 11 Suportes de solos e rochas
Propriedades dos solos. Determinagdes no laboratério € no campo K 12 Meétodos de construgio ¢ tipos de equipamento em dguas
teorias, dos de determinagio, equip e Itad profundas
Generalidades K 13 Tmba.lhos de prolccqﬁo.contm o gelo ) 4
K 14 Técnicas de superficie para melhoria das condigdes de

Classificagdo e identificagio

Propriedades fisico-quimicas
posi estrutura ¢ di

Permeabilidade e capilaridade

Compressibilidade

Deformagiio por corte e propriedade de resisténcia

Propriedade dinimicas

Propriedades térmicas

Compactibilidade

Propriedades de misturas solo-aditivo
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Andlise de problemas de engenharia de solos
Métodos de unilise tedricos, empiricos e priticos

E 0 Generalidades

E 1 Tensdes “insitu” devidas 4 gravidade, i aplicagio de cargas e a
escavugdes

E 2 Problemas de deformugdes e assentamentos

E 3 Capacidade de carga de solos

E 4 Capucidade de carga de estacas

E 5 Problemas de pressiio de terras

E 6 Estabilidade de taludes, aterros e escavagdes

E 7 Probl de percolagio ¢ outros probl hidraulicos

E 8 Problemas dindmicos

E 9 Acgio do gelo e problemas de transferéncia de calor

E 10 Andlise do comportamento de pavimento e das respectivas bases

E 11 Interacgio solo-veiculo (Traficabilidade)

E 12 Interacgio solo-estrutura

E 13 Cilculos por computador

Propriedades das rochas. Determinagfio no laboratério e no campo

Ce i teorias, dos de determinag i e {tad

Generalidades

Classificagio e identificagio
Propriedades fisico-quimicas
Composigio, estrutura e d
Permeabilidade ¢ capilaridade

Compressibilidade e expansibilidade

Deformagdo por corte ¢ propriedades de resisténcia
Propriedades dindmicas

Propriedades especiais das rochas

o
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deformagdo e de estabilidade

Materiais de construcio

0 Generalidades

1 Ao

2 Madeira

3 Materiais betuminosos

4 Materias plésticos e similares
5 Cimento ¢ materiais quimicos
6 Betdo
7 Tintas e vernizes
8 Elementos de construgiio
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Meciinica da neve ¢ do gelo e respectiva engenharia

S 0 Generalidades

s 1 Cobertura de neve e de gelo

S 2 Propriedades da neve e do gelo
S 3 Engenharia da neve ¢ do gelo

Disciplinas correlacionadas

Generalidades

Ciéncias puras

Geociéncias

Agricultura e pedologia

Meteorologia e climatologia

Biociéncias

Engenhaaria civil

Engenharia de minas e prospecgao mineira
Engenharia mecénica

Engenharia electrotécnica

10 Engenharia oceénica

i1 Engenharia militar e naval

12 Instrumentagio ¢ Técnica de medida

13 Ciéncia bibliotecaria

14 Problemas do ambiente e conservagio da natureza
15  Prospecgiio de petréleo
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*Tradugiio do INTERNATIONAL GEOTECHNICAL CLASSIFICATION SYSTEM



INSTRUCOES PARA APRESENTACAO DE ORIGINAIS

Os trabalhos a publicar na revista sdo classificados como “Artigos”, “Notas Técnicas” e “Discussoes” de
artigos anteriormente publicados na revista Geotecnia. Artigos que descrevam o estudo de casos de obra envol-
vendo trabalho original relevante na pratica da engenharia civil s@o particularmente encorajados.

Entende-se por “Nota Técnica” a descri¢do de trabalho técnico-cientifico cujo grau de elaborag¢@o ndo estd
suficientemente avancado para dar lugar a um artigo, ndo devendo ter mais do que 10 pdginas.

A decisdo de publicar um trabalho na revista compete a Comissdo Editorial, competindo-lhe também a
respectiva classificagdo. Cada trabalho sera analisado por pelo menos trés revisores. Os pareceres dos reviso-
res serdo apresentados no prazo de dois meses.

A redac¢do dos trabalhos deverd respeitar os seguintes pontos:

1. Os trabalhos devem, como regra, ser apresentados em portugués e redigidos na terceira pessoa.

O o 3

10.

11.

12.

13.

14.

15.
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. O trabalho deve ser enviado em suporte informdtico. Estd disponivel um “template” para Microsoft

Word que o autor poderd utilizar. O titulo, o(s) nome(s) do(s) autor(es) e o texto do artigo (incluindo
equacgdes, figuras, tabelas e/ou quadros) devem ser guardados no suporte informéatico em ficheiro tni-
co e devidamente identificado.

. O Titulo do trabalho nio deve exceder 75 caracteres incluindo espagos, devendo ser apresentado em

portugués e inglés.

. A seguir ao titulo deve(m) ser indicado(s) o(s) nome(s) do(s) autor(es) e um médximo de trés referén-

cias aos seus graus académicos ou cargos profissionais.

. Cada artigo deve iniciar-se por um resumo informativo que ndo deve exceder as 150 palavras, e que

serd seguido de traducdo livre em inglés (abstract). Logo a seguir ao resumo/abstract devem ser indi-
cadas trés palavras-chave que indiquem o contetido do artigo.

. Em principio os artigos ndo devem exceder as 30 paginas com espacamento normal.
. As figuras devem ser fornecidas incluidas no ficheiro do artigo e na sequéncia adequada.
. As equacdes devem ser numeradas junto ao limite direito da folha.

. Todos os simbolos devem estar, dum modo geral, em conformidade com a lista publicada no volume dos

“Proceedings of the Nineth International Conference on Soil Mechanics and Foundation Engineering”
(Téquio 1977) e com a lista de simbolos organizada em Marco de 1970 pela “Commission on Terminology,
Symbols and Graphics Representation” da Sociedade Internacional de Mecanica das Rochas.

As referéncias bibliograficas no meio do texto devem ser feitas de acordo com a Norma Portuguesa
NP-405 de 1996, indicando o nome do autor (sem iniciais) seguido do ano de publicacio entre parén-
tesis [por exemplo: Skempton e Henkel (1975) ou Lupini et al. (1981)]. No caso de mais de uma refe-
réncia relativa ao mesmo autor e ao mesmo ano, devem ser usados sufixos a), b), etc.

O artigo deve terminar com uma lista de referéncias bibliograficas organizada por ordem alfabética do
nome (apelido) do primeiro autor, seguido do(s) nome(s) do(s) outro(s) autor(es), e caso o(s) haja, do ano
de publicacio, do titulo da obra, editor e local (ou referéncia completa da revista em que foi publicado).

S6 serdo aceites discussdes de artigos publicados até seis meses apds a publicacdo do niimero da
revista onde este se insere. As discussdes serdo enviadas ao autor, o qual podera responder. “Discus-
soes” e “"Respostas” serdo, tanto quanto possivel, publicadas conjuntamente.

O titulo das discussdes e da resposta ¢ o mesmo do artigo original, acrescido da indica¢do “Discus-
s30” ou “Resposta”. Seguidamente, deve constar o nome do autor da discussdo ou da resposta, de
acordo com o estabelecido no ponto 4.

As instrucdes para publicagdo de discussdes e respostas sdo idénticas as normas para publicagdo de
artigos.

Com o artigo deve ser enviada uma folha de rosto com o titulo do trabalho e com a direc¢io completa
do Autor de contacto, E-mail, Telefone e Fax.

. As discussdes, os artigos e as folhas de rosto devem ser enviadas para spg@Inec.pt.








