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Editorial

A Sociedade Portuguesa de Geotecnia (SPG), com o objectivo de incentivar a investigacdo em
temas relacionados com a Geotecnia e distinguir as melhores teses de Doutoramento, instituiu o
Prémio Manuel Rocha.

Este Prémio foi atribuido pela primeira vez, em ceriménia publica, aquando da 1.* reunido
Anual da SPG, em 17 de Marco de 2005, galardoando as melhores teses de Doutoramento
apresentadas, discutidas e aprovadas em universidades portuguesas, estrangeiras ou institui¢cdes
portuguesas equivalentes, no quadriénio 2000-2003.

O juri, constituido pelo Presidente da SPG, Prof. Anténio Gomes Correia, pelo Director da
revista GEOTECNIA, Prof. Luis Leal Lemos e pelos convidados, Prof. Anténio Correia Mineiro,
Prof. Carlos Dinis da Gama e Dr. José Delgado Rodrigues, procedeu a avaliacdo das sete teses de
Doutoramento submetidas a SPG, considerando os seguintes critérios: avanco para o estado dos
conhecimentos, aplicacdo pratica e utilidade do trabalho, e qualidade da escrita e da apresentag@o.
O resultado desta avaliacdo conduziu a distinguir os seguintes trabalhos e respectivos autores, aos
quais gostariamos de expressar aqui uma saudacgdo especial:

¢ Prémio Manuel Rocha
Caracterizacdo de solos através de ensaios dindmicos e ciclicos de tor¢do. Aplicagdo ao estudo
do comportamento de estacas sob ac¢cées horizontais estdticas e dindmicas, de Jaime Alberto dos
Santos.

* Prémio Manuel Rocha — Mencoes Honrosas

— Mecanismo de colapso de cortinas de contengdo tipo Berlim por perda de equilibrio vertical,
de Nuno Manuel da Costa Guerra;

— Transfert advectif et diffusif de polluants inorganiques dans les barrieres d’étanchéité
minérales présentes dans les Centres de Stockage de Déchets. Application aux sols fins
portugais, de Anténio José Pereira Mendes Roque;

— Aterros sobre solos moles. Modelacdo numérica, de Paulo José da Venda Oliveira.

O presente nimero especial da revista GEOTECNIA ¢é dedicado a publicacdo dos artigos de
sintese da investigacdo realizada, quer pelo autor galardoado com o Prémio Manuel Rocha, quer
pelos autores distinguidos com Meng¢ao Honrosa.

Pretende-se deste modo dar luz a um dos pensamentos do Cientista e Engenheiro Manuel
Rocha, relativo ao estimulo e incentivo da investigacio de “exceléncia”, contribuindo, assim, para
um futuro com progresso.

A. Gomes Correia Luis Leal Lemos
PRESIDENTE DA SPG DIRECTOR DA REVISTA GEOTECNIA
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COMPORTAMENTO DE ESTACAS SOB ACCOES
HORIZONTAISESTATICASE DINAMICAS

Behaviour of piles under static and dynamic loadings

Jaime Alberto dos Santos*

RESUMO — Neste trabalho investiga-se o comportamento de estacas sob ac¢des horizontais estaticas e
dindmicas. A analise baseia-se fundamentalmente na aplicagdo de modelos do meio discreto. Para o caso
das acgdes estaticas, ¢ proposta uma nova metodologia para a construgdo das curvas p-y. Para as acgdes
sismicas, investiga-se o efeito de interacgdo cinematica solo-estaca recorrendo ao modelo BDWF (Beam
on Dynamic Winkler Foundation). Os modelos do meio discreto sdo aferidos através de comparagdes
com formulagdes tridimensionais do meio continuo, bem como com os resultados de um ensaio estatico
de carga horizontal na cabeca de duas estacas.

SYNOPSIS — In this work the behaviour of piles under lateral static and dynamic loadings is
investigated. The analysis is based fundamentally on discrete mean models. For static loading a new
approach to define p-y curves is proposed. For seismic loading the kinematic soil-pile interaction problem
is investigated by means of the BDWF model (Beam on Dynamic Winkler Foundation). The discrete
mean models are calibrated by comparison of results with tridimensional continuum mean models and
also with a static horizontal load test on two piles' head.

1- CONSIDERACOESINICIAIS

Este artigo traduz a investigacdo desenvolvida pelo autor no seu trabalho de doutoramento,
no periodo entre 1995 e 1999.

O interesse do autor pela area da Engenharia Sismica Geotécnica nasceu durante o curso
de mestrado em Mecéanica dos Solos da Faculdade de Ciéncias e Tecnologia da Universidade
Nova de Lisboa. Posteriormente, a instalagdo de equipamentos para ensaios ciclicos no
Laboratorio de Geotecnia do Instituto Superior Técnico, abriu a possibilidade de desenvolver
investigacdo no dominio da Dindmica dos Solos.

Este facto permitiu, entdo, o desenvolvimento do trabalho em torno de dois objectivos
principais: a caracterizagdo dindmica de alguns solos da regido de Lisboa e o desenvolvimento
de métodos de calculo para o dimensionamento de estacas sob ac¢des horizontais, sobretudo
no que diz respeito as ac¢des sismicas.

No inicio dos trabalhos, ocorreu um sismo de elevada magnitude em Kobe causando
perdas humanas e estragos significativos em muitas estruturas, algumas delas com fundagdes
por estacas. As observacdes entdo realizadas apontaram claramente para a necessidade de uma
reavaliacdo dos métodos de dimensionamento de estacas sob acgdes horizontais em zonas
sismicas, reforgando assim o interesse do tema de investigagao.

*Professor Auxiliar do Instituto Superior Técnico, E-mail: jaime@civil.ist.utl.pt
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O trabalho desenvolvido pretendia, pois, conciliar o interesse em promover a investigagao
na area da Dinamica dos Solos ¢ estabelecer a sua ligagdo a problemas de interacgdo
solo-estrutura focando, em particular, as estacas de fundacdo sob acgdes sismicas.

Pretende-se, com este artigo, evidenciar as contribui¢des desenvolvidas, no que se refere a
analise do comportamento de estacas sob ac¢des horizontais estaticas e dinamicas.

2— INTRODUCAO

Devido a condicionamentos de indole geoldgica e geotécnica, as fundacgdes indirectas por
estacas sdo frequentemente utilizadas para suporte de pontes, viadutos e outras estruturas
importantes. Essas estruturas estdo, muitas vezes, sujeitas a acgdes horizontais significativas
provocadas por diversas origens, tais como: ventos, sismos, impulsos de terras, movimentos
laterais do solo, frenagens de veiculos, ondas do mar, varia¢des térmicas, etc.

Essas ac¢des podem ser classificadas em dois grupos quanto aos efeitos que elas provocam
sobre as estacas:

e acgoes que podem ser consideradas como forgas aplicadas & superestrutura - essas
forcas sdo transmitidas até ao nivel das fundag¢des dando origem a cargas horizontais
e momentos concentrados aplicados ao nivel da cabega das estacas;

e acgoes que induzem movimentos laterais do solo envolvente - devido a presenca das
estacas o solo ¢ impedido de se deformar livremente originando assim um problema
de interacgdo entre o solo e as estacas ao longo do seu comprimento.

A analise do comportamento de estacas sob acgdes horizontais estaticas e dinamicas pode
ser feita recorrendo, quer a modelos do meio continuo, quer a modelos do meio discreto:

e 0s primeiros s3o do ponto de vista tedrico os mais correctos e versateis permitindo
analisar o problema com toda a generalidade, recorrendo a formulagoes 3-D
utilizando o método dos elementos finitos ou outros métodos de resolugdo
alternativos;

e 0s modelos do meio discreto baseiam-se no conceito do coeficiente de reacgdo em
que o meio envolvente ¢ modelado por um conjunto de molas infinitamente proximas,
mas sem ligacdo entre elas. S3o, sem duvida, os mais utilizados no dimensionamento
corrente dada a sua simplicidade e facilidade de utilizagdo. Porém, nio reproduzem o
caracter continuo do meio envolvente, nem atendem aos efeitos tridimensionais do
problema sendo, por isso, fortemente criticados por parte de alguns investigadores.

Na opinido do autor, estes modelos simples ndo devem ser encarados meramente como
ferramentas "primitivas". Cita-se, a este proposito, a visao de J. P. Wolf acerca das fases de
evolucdo dos métodos de analise, conforme mostra a Fig. 1:

e Fase I - caracterizada pelo desenvolvimento de métodos de analise rudimentares, que
ndo reproduzem adequadamente a realidade. Sdo, contudo, simples e exigem um
reduzido custo de calculo;

e Fase II - caracterizada pelo desenvolvimento de métodos cada vez mais complexos
que melhor reproduzem a realidade. Em contrapartida, exigem potentes ferramentas
de calculo e envolvem grandes custos computacionais;

e Fase III - caracterizada pelo regresso e reavaliagdo dos métodos simples, os quais
através de aferigdes por comparagdo directa, quer com os métodos rigorosos, quer
com as observagdes experimentais, permitem oferecer o mesmo grau de confianga a
custa de um esfor¢o de calculo consideravelmente menor.
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Fig. 1 - Fases de evolucdo dos métodos de analise.

E com base no mesmo espirito, que os modelos do meio discreto sio aplicados neste
trabalho. Para o caso das acg¢des horizontais estaticas, o modelo é calibrado através de
comparagdes directas, quer com o modelo do meio continuo tridimensional, quer com os
resultados de observacdo de um caso de obra, referente ao ensaio de carga de duas estacas de
fundacdo do Oceandrio de Lisboa. Para as ac¢des sismicas a calibracdo limita-se apenas no
plano numérico.

Estas comparagdes permitem calibrar os modelos do meio discreto, que pela sua maior
facilidade de utilizagdo e menor custo computacional, evidenciam melhores potencialidades
para serem adoptados a nivel de dimensionamento.

3-ESTACAS SOB ACCOESHORIZONTAISESTATICASNO TOPO
3.1 - Consideracgdes gerais

A analise rigorosa do comportamento de estacas sob acgdes horizontais estaticas no topo ¢é
bastante complexa, visto que envolve o estudo dos fendémenos que ocorrem na zona critica em
torno da estaca, interac¢do essa que depende de multiplos factores e requer uma analise
tridimensional do problema considerando o comportamento nao linear dos materiais.

Nos ultimos anos, assiste-se a um progressivo desenvolvimento de métodos de calculo
cada vez mais elaborados com base em modelos matematicos que melhor reproduzem a
realidade, nao se verificando, contudo, o mesmo acompanhamento no dominio da
caracterizagdo geotécnica do meio de fundagdo, de modo a disporem-se dos parametros
necessarios para a modelagdo numérica.

Desta forma, pode tornar-se algo discutivel a adopg¢do de métodos de calculo muito
sofisticados, porque exigem um grande numero de parametros que a partida ndo ¢ possivel
obter-se com rigor através de uma caracterizagdo geotécnica corrente. Em vez disso, talvez se
justificaria mais a utilizacdo de métodos aproximados que a experiéncia pratica tem
demonstrado conduzir a resultados razoavelmente satisfatorios.

Para o dimensionamento de estacas sob acgdes horizontais, varios métodos de analise
foram desenvolvidos. Praticamente, em todos estes métodos, a estaca ¢ assimilada a uma pega
linear caracterizada por uma dada rigidez a flexdo EI. A principal diferenga entre os varios
métodos desenvolvidos reside na modelag@o do solo envolvente. Essa modelagdo pode ser feita
através de modelos do meio continuo ou do meio discreto (Fig. 2).
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Fig. 2 — Métodos de analise (Gomes Correia e Santos, 1994a).

1) nos modelos do meio continuo o solo €, em geral, considerado como um meio elastico.
Recentemente, com o aparecimento de computadores cada vez mais eficientes, tornou-se
possivel uma abordagem mais geral do problema, através da aplicagdo de formulagdes
tridimensionais pelo método dos elementos finitos ou por outros métodos alternativos,
permitindo analisar o efeito de interaccdo num grupo de estacas. Nestes modelos ¢ ainda
possivel simular a interface solo-estaca e também admitir leis de comportamento elastoplastico
para o solo envolvente;

2) nos modelos do meio discreto o solo ¢ assimilado a uma série de molas independentes
com comportamento elastico e linear (modelo de Winkler) ou elastico ndo linear, traduzido
pelas curvas p-y. O modelo permite, de uma forma expedita, simular a estratificacdo do
terreno, variando as caracteristicas das curvas p-y em profundidade. Este modelo ¢
severamente criticado por diversos investigadores, dado que os pardmetros intervenientes nao
sdo grandezas fisicamente mensuraveis e a construgdo das curvas p-y baseia-se muito na
experiéncia empirica adquirida em numero restrito de ensaios de carga. No entanto, dada a sua
simplicidade, é largamente utilizado na pratica e tem sido objecto de sucessivos refinamentos.

E de referir, que esta problematica tem cativado a atengdo de inimeros investigadores,
quer a nivel internacional, quer a nivel nacional. A nivel nacional, citam-se, por ordem
cronologica, os trabalhos desenvolvidos por Varatojo (1986), Guedes de Melo (1987),
Portugal (1992), Santos (1993), Sousa Coutinho (1995), Varatojo (1995) e Santos (1999).

A nivel experimental, avancos importantes foram atingidos no ambito da instrumentagdo,
da observagdo e da interpretacdo dos resultados de ensaios de carga horizontal de estacas de
betdo armado em prototipo (Sousa Coutinho, 1995).

3.2—Curvas p-y generalizadas

Conforme atras referido, os métodos de previsdo baseados nas curvas p-y tém sido objecto
de severas criticas por parte de muitos investigadores, devido essencialmente ao seu caracter
semi-empirico. A precisdo destes métodos ¢ dificil de ser avaliada & priori, visto que os
parametros do modelo foram calibrados para determinadas condigdes especificas.

Torna-se claro, que € necessario proceder a uma investigagdo mais aprofundada no sentido
de desenvolver metodologias mais racionais com suporte tedrico e experimental que permita
fundamentar um tipo de modelo do meio discreto ndo linear com maior generalidade.
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Observa-se, em primeiro lugar, o andamento da curva p-y para o modelo de
comportamento idealizado na Fig. 3. Trata-se de uma idealizagdo constituida por trés zonas
distintas:

e zona 1 (até ao ponto A): trogo linear correspondente ao comportamento elastico e

linear do solo (dominio das muito pequenas deformagdes);

e zona 2 (até ao ponto B): trogo definido por uma pardbola correspondente ao
comportamento do solo no dominio das pequenas a grandes deformagdes;

e  zona 3 (ap6s o ponto B): trogo horizontal, correspondente a resisténcia ultima do solo
(dominio das grandes deformacgdes). O modelo ndo contempla, portanto, situacdes
que possam envolver o enfraquecimento do solo envolvente.

Esta idealiza¢do é do ponto de vista conceptual coerente ¢ de acordo com os estudos

recentes acerca do comportamento dos solos.

p A p A
Py

> >
> >

Y y

comportamento comportamento
real idealizado

Fig. 3— Curva p-y baseado no modelo idealizado com trés zonas distintas de comportamento.

A dificuldade maior reside em encontrar uma metodologia bem fundamentada para o
tracado daquela curva ndo linear p-y. Para tal, recorrem-se aos trabalhos de Mwindo (1992),
Prakash e Kumar (1996), Terashi et al.(1991) e Kubo (1965), referentes as areias.

Mwindo (1992) (citado por Prakash e Kumar, 1996) com base na compilagdo dos
resultados de 22 ensaios de carga horizontal realizados em areias, propds uma equagdo geral
para a quantificagdo da redu¢@o normalizada do médulo de reac¢do com o nivel de distorgéo:

Kooy 0

max

O pardmetro K, representa o valor de k para uma distorgdo de 2x10~. Os valores de a ¢
de b dependem da compacidade do solo ¢ também do tipo de estaca (Quadro 1).
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Quadro 1 — ParAmetros a e b de acordo com Mwindo (1992).

Compacidade da areia Tipo de Estaca A b
Média Madeira 0,12 0,36
Solta Madeira 0,009 0,77
Média Tubo metalico 0,07 0,43
Média Perfil metalico com secgdo 'H' 0,05 0,50
Média Pré—fabri;';lgt sgrzzi)o armado 0,035 0,54

Estabelecendo a analogia entre uma estaca solicitada lateralmente e uma fundagdo
superficial continua apoiada sobre um meio elastico continuo, pode-se avaliar a deformagao
normal média segundo a direc¢ao e o sentido do carregamento através da expressao seguinte:

em que y ¢ o deslocamento, z ¢ a profundidade da zona de influéncia, ¢ ¢ a deformagdo normal
média e B ¢ a largura da fundagéo.

Na direcgdo ortogonal como a deformagdo normal ¢ igual a — ve (sendo v o coeficiente de
Poisson do meio elastico continuo), deduz-se entdo que a distor¢do méaxima y € igual a:

y=(1+v)5=12+7;y (3)

A expressdo (3) ¢é sugerida por diversos autores (Kagawa e Kraft, 1980; Blaney e O’Neill,
1986) e evidencia dois aspectos importantes:

e acxisténcia de uma relagdo linear entre a distor¢@o e o deslocamento;

e cssa relacdo ¢ afectada pelo efeito de escala, ou melhor, depende da dimensdo

transversal da estaca, devido ao aumento do bolbo de tensdes.

Prakash e Kumar (1996) propuseram uma equagdo de ajustamento aos resultados
anteriores de Mwindo (1992), obtida por aplicacdo do método dos minimos quadrados. A
relacdo obtida, aplicavel as areias, ¢ dada por:

k _ 0)052y—0,48 (4)

max
No plano experimental destaca-se ainda o estudo realizado por Terashi et al. (1991),
recorrendo a modelagdo fisica através da centrifugadora. O solo utilizado foi a areia Toyoura e
as condi¢cdes de ensaio foram definidas de modo a simular uma estaca longa com
comportamento flexivel (L/d>12), largura de 0,80m e médulo de rigidez a flexio de 39MNm’.
Aqueles autores mostraram que a reaccdo do solo ¢ proporcional & raiz quadrada do
deslocamento podendo ser expresso por uma equacao do tipo:

p=ky"’ )

12



A equagdo (5) é exactamente igual a proposta original de Kubo (1965), derivada de
ensaios de carga em verdadeira grandeza em areais. Esta correlagdo ¢ adoptada, ja ha bastante
tempo, no Japdo (Bureau of Ports and Harbours, 1980) ¢ a sua validade tem sido confirmada
em muitos casos praticos.

Comparem-se agora as equacdes (4) e (5). Para o primeiro caso, por combinagdo dos
resultados das expressdes (3) e (4), mostra-se que a relag@o p-y € expresso por:

0,48
1+v ' 052
=k y=0,052k,; | — o y¥ 6
p=ky mM[Z’SByJ yocy (6)

Isto é, as expressoes (4) e (5) sdo formalmente semelhantes ¢ mostram que a reacgdo do
solo varia com o deslocamento elevado ao expoente de 0,52 e 0,50, respectivamente.

De acordo com o estudo de Terashi et al. (1991), a relagdo (5) foi testada para
deslocamentos do solo que conduzem de acordo com a expressao (3) a um nivel de distor¢ao
da ordem de 8x10™. Na verdade, o valor de 2x10~ sugerido por Mwindo (1992) para .
parece ser demasiadamente elevado.

Todas estes trabalhos acabados de referir sdo de natureza experimental e apresentam duas
deficiéncias importantes:

e os coeficientes (a e b ou k) ndo dependem da resisténcia ultima do solo;

e o0s coeficientes foram calibrados para determinadas condi¢des especificas dos ensaios.

Deste modo, o caracter empirico dos parametros torna a aplicabilidade daquelas propostas
bastante questionavel.

Na opinido do autor, o problema deve ser equacionado de forma diferente e de acordo com
o modelo idealizado com trés zonas distintas de comportamento (Fig. 4).

Y2 \ J
k .
1
Py
P,
'
Ye Yy Yu Yy
(v,)(,) (v, ()
Zona 1 Zona 2 Zona 3
>

Fig. 4 — Modelo discreto ndo linear proposto.

Para o caso das areias propde-se a seguinte metodologia para a construgdo da curva p-y.
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* Zona 1

O comportamento do solo ¢ elastico e linear. Sendo assim o valor de k=k,,, pode ser
obtido por correlagdo com os parametros elasticos do solo (correspondentes ao dominio das
muito pequenas deformagodes) ¢ da estaca, recorrendo a relagdes semelhantes a proposta de
Santos (1993).

A relagdo p-y neste troco ¢ linear e dada por:

p=kyny para y<y,ou y<y, (7

em que y, ¢ o deslocamento linear limite e y, ¢ a distor¢ao linear limite.

Admite-se uma lei de variagdo linear de &, com a profundidade, alidas como ¢ habitual
considerar-se para o caso das areias e das argilas normalmente consolidadas.

* Zona 2

Neste dominio, julga-se adequado adoptar para uma lei de variagdo da reac¢do com o
deslocamento do solo do tipo expresso pela equagdo (5). Por compatibilizagdo com o trogo
anterior, a curva p-y ¢ descrita entdo por:

p=knuy?y®  para y,<y<y, ou y,<y<y, (®)

*Zona 3
A reacg¢do ¢ limitada pela resisténcia tltima do solo que pode ser determinada aplicando a
teoria de Broms (1964a; 1964b), ou seja:

p=p, para yzy, ouyy, )

Em resumo, os parametros necessarios para a completa defini¢do do modelo sdo trés:

e 0 mobdulo de reaccdo (k,,4;) no dominio das muito pequenas deformagdes;

e aresisténcia ultima (p,) do solo;

e ¢ o deslocamento linear limite (y,) ou a distor¢do linear limite (y.).

A obtencdo dos dois primeiros pardmetros ndo oferece grandes dificuldades visto que sdo
correlaciondveis com pardmetros geotécnicos que podem ser obtidos numa caracterizacio
corrente.

Relativamente, a distor¢do linear limite, entende-se que o seu valor ndo deve ser fixo como
proposto anteriormente por Mwindo (1992) e Prakash e Kumar (1996). Valores
demasiadamente baixos conduzem a um crescimento muito lento da curva p-y e a resisténcia
ultima seria apenas atingida para deslocamentos muito elevados.

Na realidade, se admitir que a expressdo (3) mantém-se valida mesmo para a Zona de
comportamento 2, entdo os parametros y, € Y. podem ser correlaciondveis com a distorcao
ultima v, através das equagdes seguintes:

2 2
x " I+v) 1
Ve :—y = _p [ (10)
Yu kmwc Z’SB Yu

p ? 1+ 2 1

u v

Ye ( ) (11)
Komdx 2,SB Yu
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Os valores de y, ou de y, ndo sdo portanto arbitrarios, mas sim dependentes dos outros
parametros do modelo. Para a aplicagdo pratica do modelo sugere-se que o valor de y, seja
determinado utilizando a expressdo (10) considerando para y, um valor entre cerca de 2 a 4%.

O modelo discreto ndo linear proposto para as areias ¢ facilmente adaptavel aos solos
argilosos.

Nas argilas, as evidéncias experimentais mostram que o expoente da equagdo (5) deve ser
substituido por um valor entre 1/4 e 1/3 (Matlock, 1970, Reese e Welch, 1975 e Sullivan et al.,
1980). Salienta-se que, nestas condigdes a curva de degradacdo do modulo de reacgdo sera
proporcional a Y (b=1-1/4=3/4) e y**, (b=1-1/3=2/3), respectivamente.

Comparativamente com o caso das areias em que o expoente b=0,5, verifica-se que para as
argilas a degradagdo do modulo ¢ menor para o mesmo nivel de distor¢do, o que estd
curiosamente de acordo com o andamento tipico das curvas G/Gy das areias e das argilas. Para
a resisténcia ultima, poder-se-a adoptar a proposta de Matlock (1970), em fungdo da resisténcia
ndo drenada e da tensdo efectiva vertical do terreno.

Alguns aspectos praticos de aplicacdo deste modelo discreto ndo linear (para as areias)
serdo ilustrados mais adiante, aquando da interpretacdo dos resultados do ensaio de carga
horizontal de duas estacas de fundagdo do Oceanario de Lisboa.

Em face do exposto, considera-se que o método proposto constitui uma evolugdo ao nivel
dos métodos de previsdo baseados nas curvas p-y. Do ponto de vista tedrico, o método
baseia-se num modelo coerente, cujos parametros sdo correlacionaveis com parametros
geotécnicos que podem ser obtidos numa caracterizagdo geotécnica corrente, deixando assim o
caracter empirico que tem prevalecido nas metodologias desenvolvidas no passado.

O modelo proposto foi implementado num programa de calculo automatico por elementos
finitos, designado por ESTATICO, escrito em linguagem Fortran. O programa permite ainda
considerar o comportamento a flexdo ndo linear da estaca, traduzido por relacdes do tipo
momento-curvatura.

A solugdo do problema ndo linear é obtida por sucessivas iteragdes, considerando mdodulos
de reaccdo e momentos de inércia secantes, até que os valores obtidos entre duas iteragdes
consecutivas corresponderem a um erro relativo inferior a uma determinada tolerancia
estipulada.

3.3 —Ensaio de carga estético nas estacas de fundacéo do Oceanério de Lisboa
3.3.1 — Local do ensaio. Condig¢des geologico-geotécnicas gerais

O local do ensaio situou-se na zona de implantagdo do Oceanario no parque da EXPO'98
em Lisboa.

Para reconhecer o terreno de fundacdo do Oceandrio foi realizada uma campanha de
prospecgdo que consistiu na realizacdo de 8 sondagens a percussdo e de ensaios in situ € em
laboratério. No local foram efectuados ensaios SPT, ensaios cross-hole e ensaios de corte
rotativo. Em laboratorio realizaram-se ensaios de identificagdo (granulometrias, limites de
consisténcia, densidade das particulas solidas), ensaios de consolidacdo em edometro, ensaios
para determinag¢do do teor em agua e ensaios para determinagdo do teor em sulfatos. Esta
campanha de reconhecimento permitiu identificar as unidades geologicas interessadas para a
obra ¢ também efectuar a caracterizacdo geotécnica das argilas siltosas cinzentas (formagdo
miocénica).

O terreno de fundagdo reconhecido era constituido por uma camada superficial recente
formada por aluvides, sobrejacentes a formacdo miocénica constituida por uma alternancia de
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argilas siltosas e de calcérios conquiferos. O nivel freatico encontrava-se muito proximo da
superficie do terreno.

Devido as precarias caracteristicas mecanicas da camada superficial foi decidido, pelo
consoércio do empreendimento, a substitui¢do parcial desta camada por um aterro de areia cujas
condigdes de execugdo foram estabelecidas por forma a garantir a seguranca a liquefacgao,
face as acgOes sismicas (Gomes Correia et al., 1994). O trabalho incluiu o estudo em
laboratério das propriedades dinadmicas da areia aplicada no aterro, que se descreve em
pormenor a seguir.

Para a determinag@o das caracteristicas dinamicas da areia, nomeadamente, o médulo de
distor¢do G e o coeficiente de amortecimento histerético & foram realizados ensaios de coluna
ressonante, recorrendo ao equipamento do Laboratorio de Geotecnia do IST.

Além disso, efectuaram-se ainda naquele Laboratorio analises granulométricas por
peneiracdo humida, ensaios para determinagdo da densidade das particulas solidas e ainda
ensaios para determinacdo dos indices de vazios maximo (ASTM-D4254-91) e minimo
(estimado com base no peso volimico seco maximo obtido no ensaio Proctor), cujos resultados
mais importantes se resumem no Quadro 2.

Quadro 2 - indices fisicos da areia.

% acumulada de material que passa Densidade das
Peneiros ASTM particulas solidas | ™" Cmix
3/8" #40 #10 #200
100 24-26 97-98 <1
SP-areia mal graduada, segundo a 2,67 0,571 | 0,806
classificac¢do unificada ASTM

Na Fig. 5 representam-se o fuso granulométrico relativo ao solo utilizado no aterro, bem
como as curvas granulométricas do solo utilizado para a confeccdo dos provetes para
realizagdo dos ensaios de coluna ressonante.
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z [ 1)
2 3
S );
= 2
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0 —t——+ 1 -t A+

0.01 01 1 i 10 100
DIAMETRO DAS PARTICULAS (mm)

—m— Ensaio | —@— Ensaio 2 —7— Ensaio 3

—&— Ensaio 4

Fuso granulométrico

Fig. 5— Distribuigdo granulométrica da areia.
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Foram moldados 3 provetes macigos (ensaios 1, 2 ¢ 3) e um provete oco (ensaio 4)
tendo-se procedido a respectiva confecgdo, através da compactagdo por apiloamento e
vibragao.

Para estudar a influéncia das caracteristicas de compacidade nas propriedades dindmicas
da areia, procedeu-se a confec¢do de provetes com 3 estados diferentes de compacidade. As
caracteristicas de compacidade bem como as dimensdes dos provetes estdo resumidas no
Quadro 3.

Quadro 3 - Geometria dos provetes e caracteristicas de compacidade.

Ensaio Diametro (mm) | Altura (mm) | y, (kN/m®) e D, (%)
1 70 100 15,3 0,742 27
2 70 100 16,1 0,657 63
3 70 100 16,8 0,588 92
4 70 x 30 100 16,1 0,657 63
Y4 € 0 peso volumico seco; e ¢ o indice de vazios e D, ¢ a compacidade relativa

Com o objectivo de analisar a influéncia da tensdo de confinamento G’y na resposta
dindmica do solo, os ensaios foram realizados, para cada um dos 3 diferentes estados de
compacidade da areia, a tensdes de confinamento de 50 e 100kPa, com excepgdo do ensaio 4
que foi conduzido apenas para a tensdo de confinamento de 50kPa.

Para cada um daqueles niveis de tensdo estudou-se a variagdo do modulo de distor¢do e do
coeficiente de amortecimento histerético em fungdo da distor¢do. A gama de valores da
distorgo variou entre aproximadamente 5x10° ¢ 107,

Os ensaios de coluna ressonante realizados permitiram obter o modulo de distor¢do inicial
Gy, o coeficiente de amortecimento histerético &, bem como a relagdo G/Gy em fungdo da
distor¢ao v.

Relativamente ao modulo de distorgdo inicial, a relacdo Gy=f(e,c'y) obtida foi a seguinte:

_ 2
G, :9000%660'5 (12)

Na Fig. 6 reunem-se os resultados dos 4 ensaios, em termos de G/G, ¢ de & em fungdo da
distor¢ao v.

O andamento das curvas de degradacdo da rigidez G/G, sera utilizado posteriormente para
justificar alguns dos parametros geotécnicos utilizados na modelagdo numérica.

A Fig. 6 mostra que h4d uma boa correlag@o entre os valores de G/G e de & obtidos para os
4 ensaios. Os valores mais elevados de G/G, e os valores mais baixos de & correspondem aos
ensaios realizados com tensdo de confinamento mais elevada (100kPa), o que estd de acordo
com o andamento tipico destas curvas.
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Fig. 6 — Distribuigdo granulométrica da areia.
3.3.2 — Procedimento experimental

O ensaio de carga foi executado pela empresa Engil. As estacas ensaiadas, ou seja, as
estacas entre as quais se aplicou o carregamento horizontal, passam a ser designadas por
estacas 1 e 2. Os resultados da estaca 2 ndao foram interpretados, visto esta estaca ter sido
utilizada previamente para um ensaio de carga vertical. A forga vertical de ensaio (de 6900kN)
tera induzido uma plastificacdo extensa do betdo armado aumentando desta forma a
deformabilidade da estaca de ensaio, tornando dificil a interpretagdo dos resultados.

Ambas as estacas apresentavam um didmetro exterior nominal de 1,30m e o afastamento
entre eixos das estacas era de 8,40m (Fig. 7). A execugdo destas estacas foi realizada com o
recurso a lamas bentoniticas com o comprimento total de cerca de 36 m. A armadura
longitudinal era constituida por 48¢$25mm nos primeiros 6 m, passando a 32¢p25mm entre os 6
e 0s 12m e no restante comprimento 16¢25mm. Os materiais utilizados foram o betdo B30 e o
aco A400.

Ambas as estacas 1 e 2, foram furadas transversalmente a fim de nelas introduzir os cabos
de trac¢do (cota +3.90m). O macaco de trac¢do foi colocado na face anterior da estaca 2
encontrando-se amarrado por uma ancoragem passiva na face anterior da estaca 1. Ambas as
estacas apresentavam um comprimento livre de 1 m entre o eixo de aplicagdo das cargas ¢ a
superficie do terreno de fundacao.

A monitorizagdo do ensaio foi efectuada através de dois sistemas autonomos de medicao:

(1) sistema automatico de aquisi¢do de dados para monitorizar os deslocamentos da cabega

das estacas e ainda a forca aplicada (medigdes a superficie);

(ii) dois tubos de inclindmetro para determinar os deslocamentos horizontais ao longo do

fuste das estacas de ensaio (medi¢des em profundidade).

O ensaio consistiu em 3 ciclos de carga de 100, 210 ¢ 310 kN, respectivamente, com
descarga intermédia a carga nula.
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Fig. 7— Esquema geral do ensaio.

Utilizaram-se, no total, 6 deflectometros eléctricos cujas fungdes sdo as que se seguem:
o  deflectometro 1: medigcdo do deslocamento horizontal da cabeca da estaca 2;
e  deflectometros 2-3: medigdo dos deslocamentos verticais na periferia da cabeca da
estaca 2. A diferenca destas leituras, dividida pela distancia entre as suas linhas de
ac¢do, permitiu a determinacdo da rota¢do da cabega da estaca 2;

o  deflectometro 4: medigdo do deslocamento horizontal da cabega da estaca 1;

o  deflectometros 5-6: medigdo dos deslocamentos verticais na periferia da cabega da
estaca 1. A diferenca destas leituras permitiu, por um processo analogo ao utilizado
nos deflectometros 2-3, a determinacdo da rotacdo da cabega da estaca 1;

O processo de fixacdo destes deflectometros consistiu na montagem de porticos,
construidos com tubos de andaime, transversais a direc¢do de aplicacdo da carga, aos quais
foram fixas as bases magnéticas dos deflectometros. Os montantes dos poérticos transversais
assim constituidos encontravam-se a uma distdncia de aproximadamente 2m do eixo do
carregamento.

O transdutor de pressdo foi intercalado no circuito hidraulico do macaco de tracc¢do
medindo a pressdo que, multiplicada pela area do émbolo, permite a sua conversdo em
unidades de forga.

Dada a facilidade em realizar leituras do sistema assim constituido, efectuaram-se leituras
para incrementos de carga, ou descarga, de SOkN. Nos extremos de cada ciclo aumentou-se o
nimero de leituras automaticas sendo que, em média, se registaram 5 leituras para cada
extremo de ciclo.

As medi¢des em profundidade com inclindmetro tinham por objectivo conhecer os
deslocamentos horizontais ao longo do fuste das estacas resultantes do carregamento imposto,
principalmente no que respeita a direccdo de aplicagdo das cargas. Por medi¢do, em instantes
de observagdo sucessivos, das variagdes angulares entre pontos contiguos ¢ conhecendo-se a
distancia entre aqueles pontos, pode-se calcular os deslocamentos horizontais em cada ponto,
por integracdo das variagdes angulares medidas ao longo do alinhamento.
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3.3.3 —Modelagao do comportamento estrutural da estaca

Para a previsdo dos deslocamentos do sistema solo-estaca, torna-se necessario considerar o
comportamento ndo linear da propria estaca (Gomes Correia e Santos, 1994b e 1994c¢). As
estacas de ensaio eram de betdo armado, pelo que julga-se adequado utilizar um modelo de
comportamento baseado na relagdio momento-curvatura, sendo o efeito do esforco normal
devido ao peso proprio praticamente desprezavel.

Para a modelacdo da estaca, as relagdes constitutivas das sec¢des de betdo armado,
expressas sob a forma momento-curvatura, foram determinadas através de uma discretizagdo
da sec¢@o em faixas. Cada faixa € caracterizada pelas coordenadas do seu centro de gravidade,
relativamente ao centro de gravidade da seccdo, pela sua area e ainda pelo material estrutural
que a compde. Aplicou-se o modelo de Scott, Park e Priestley (Gomes, 1992; Proenga, 1996;
Bento, 1996) para a modelagdo do betdo, desprezando o efeito de confinamento conferido
pelas armaduras transversais. A relacdo constitutiva do betdo ¢ definida no troco de
compressio, por:

2
2
O = | o —| 2 se &, <02% (13)
02% 102%
6, = fonll+2(e, —02%)] ; z=—-400 se 02% <g, <04% (14)

Na auséncia dos resultados de caracterizagdo dos provetes de betdo referentes as estacas
ensaiadas estimou-se o valor médio da tensdo ultima a compressdo, f;,,, com base nos valores
estipulados no REBAP. O valor estimado foi de 33MPa e corresponde a adicionar ao valor
caracteristico dos ensaios de caracterizagdo em provetes cilindricos o valor de 8MPa.
Considerou-se que a deformagdo correspondente a tensdo ultima era de 0,2%, enquanto a
deformagdo de rotura a compressdo (esmagamento) era de 0,4%. O comportamento a tracgdo é
linear, com inclinagdo idéntica ao arranque da compressao, até a tensao de 2,5MPa (f.,,) apés a
qual decresce, até zero, para uma deformacdo de 0,2% (Fig. 8a). A ndo consideracdo de uma
queda brusca de resisténcia permite evitar problemas de instabilidade numérica que dai advém.

Para o ago adoptou-se um modelo tri-linear cujos trogos sdo, por ordem, o dominio
elastico (até uma tensdo de 400MPa e uma deformacgao de 0,2%), o endurecimento (até uma
tensdo de 460MPa e uma deformacao de 10%) e a extric¢do (com tensdo constante de 460MPa
até uma deformac@o de 15%), como mostra a Fig. 8b.
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Fig. 8 — Relagdo tensdo-deformagdo para: a) o betdo; b) o ago.
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Conforme atras referido, as estacas apresentam 3 trogos com diferentes taxas de armadura.
Para a analise do comportamento das estacas sob ac¢des horizontais no topo interessa apenas
caracterizar a rigidez a flexdo das estacas nos primeiros 2 trogos, uma vez que abaixo do
segundo troco os deslocamentos ¢ os esfor¢os sdo praticamente nulos. Deste modo,
analisaram-se apenas duas seccdes: seccdo A com 4825 mm e sec¢do B com 32425 mm.

As relagdes momento-curvatura para estas duas sec¢des foram obtidas através da aplicacdo
do programa DRAIN-3DX versdo 1.10 (Prakash et al., 1994; Proenca, 1996), desenvolvido na
Universidade de California, Berkeley. Os resultados obtidos sdo representados na Fig. 9.
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Fig. 9 — Relagdes momento-curvatura.

3.3.4 — Resposta do sistema solo-estaca no dominio das muito pequenas deformagdes

Para a modelagdo do comportamento néo linear do solo, aplicou-se quer o modelo do meio
discreto ndo linear, quer o modelo do meio continuo tridimensional considerando uma lei de
comportamento eldstica perfeitamente plastica, com uma lei de fluxo ndo associada e
obedecendo ao critério de rotura de Mohr-Coulomb.

Analisa-se, em primeiro lugar, a resposta do sistema solo-estaca no dominio das muito
pequenas a pequenas deformacgdes, correspondente a carga horizontal aplicada de H=49,4kN.
Para este nivel de carga, o deslocamento da estaca ao nivel da superficie do terreno, calculado
com base nos valores medidos pelo sistema de deflectometros ¢ de y,,= 2,43)(10"4 m.

Com base naquele valor ¢ admitindo uma lei de variagdo linear da rigidez com a
profundidade, podem-se estimar, por retroandlise, os parametros elasticos dos modelos
aplicando as respectivas solugdes algébricas (Santos, 1999), para estacas isoladas.

Esta retroanalise ¢ feita fazendo igualar os deslocamentos medido (y,,) € estimado (y,),
considerando para as solugdes teoricas: H=49,4kN (ponto de aplicagdo a 1m da superficie do
terreno); £,=33MPa (moédulo de elasticidade da estaca); d=1,3m; estaca flexivel; k=n,x (meio
discreto) e v,=0,3 (coeficiente de Poisson do solo) e Gocx (meio continuo).

Os valores obtidos foram, respectivamente, de:

1) modelo do meio discreto

k(kPa)=180000x (n, =180MN /m>) (15)
ii) modelo do meio continuo

G (kPa)=23080 x ; E(kPa)=60000x (16)
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Estes valores assim obtidos merecem alguns comentarios acerca da sua interpretagao.

Para o caso do modelo do meio discreto, verifica-se que o valor de n, obtido ¢
consideravelmente superior aos valores habitualmente propostos para areias densas submersas
(nh:34MN/m3, Reese et al., 1974; n;=1 IMN/m’, Terzaghi, 1955 citado por Poulos e Davis,
1980). A explicagdo ¢ simples, e tem a ver com o facto das propostas da bibliografia estarem
geralmente associadas a niveis de carga mais elevados, envolvendo a ndo linearidade do
sistema.

Na realidade, para aquele estdgio inicial do ensaio, as deformagdes envolvidas sdo
relativamente pequenas e pode-se considerar a resposta do sistema solo-estaca como linear.
Nestas condigdes, o solo devera apresentar uma rigidez correspondente ao dominio das muito
pequenas a pequenas deformagoes.

Deste modo, seria interessante comparar o andamento linear assumido (G=23080 x) com
os valores que se obteriam por aplicagdo da equagd@o de ajustamento (12), derivada dos ensaios
de coluna ressonante. Para efeitos desta comparacao, admitiu-se que o indice de vazios poderia
tomar valores entre 0,6 ¢ 0,65 (D,=88% ¢ 66%, respectivamente) ¢ a tensdo efectiva média
(c') foi calculada considerando para o solo um peso voliimico submerso de y'=11kN/m’ e um
coeficiente de impulso em repouso de K(y=0,45.

A Fig. 10 ilustra a comparagdo de valores até a profundidade de Sm. Constata-se que, as
curvas divergem para as maiores profundidades, mas que ha uma razoavel concordancia dos
valores na zona superficial, até¢ a profundidade de 4m, ou seja, cerca de 3 didmetros, que &,
como se sabe, a zona que controla o comportamento do sistema solo-estaca.
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Modulo de distor¢ao (MPa)

—— andamento linear (assumido) © andamento estimado (e=0,6)

o andamento estimado (¢=0,65)

Fig. 10 — Variagdo da rigidez do solo em profundidade.

Com base no exposto, parece razoavel assumir o andamento linear do médulo de distorgao
com a profundidade, traduzido pela equagao (16).

Baseando-se nas hipdteses e nos pardmetros de calculo do meio elastico continuo atras
referidos, efectuou-se uma analise tridimensional pelo método dos elementos finitos visando a
determinacdo das deformagdes induzidas no solo envolvente. O calculo mostrou que as
distor¢des maximas no solo variam entre cerca de 4,6x10* a 5x10”, numa zona envolvente
limitada a uma distancia de 2 didmetros relativamente ao eixo da estaca. Estes valores
justificam, efectivamente, o comportamento observado da estaca, no dominio das muito
pequenas a pequenas deformagdes, traduzido por modulos de distor¢do do solo elevados e
proximos de G,.
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3.3.5 — Modelo do meio discreto. Analises ndo lineares

O modelo do meio discreto ndo linear apresentado anteriormente ¢ agora aplicado para a
modelagdo numérica do problema em estudo.

Tendo em conta todas as informagdes disponiveis acerca das condigdes geoldgicas e
geotécnicas do local, bem como dos resultados de retroanalise efectuados anteriormente,
considerou-se representativo o perfil geotécnico de calculo representado na Fig. 11. De referir,
que a modelagdo foi feita apenas até a profundidade de 14m, visto que a parte inferior da
estaca em nada influi a resposta no topo da estaca.

Para a camada de areia, as curvas ndo lineares p-y foram estabelecidas de acordo com a
metodologia proposta:

e mobdulo de reac¢do: k4, (kPa)=180000 x;

e resisténcia ultima do solo (Broms, 1964a): p,=3 tg*(45°+¢'/2) y' B;

e  deslocamento elastico limite y, definido para valores de y,=2%, 3% ¢ 4%.

H >
1.00m NF
Modelo ndo linear | X
Areia tratada por Knax=180 x (MPa)

7.00m vibro-compactagao ¢'=40°; y'=11 kN/m?

Y, =2 a4%
1.00m zona de transi¢ao

Modelo linear
6.00 Argila siltosa k=50MPa
Lum (aluvido) obtido através da relagdo
k-(E;,vs), Santos(1993)

Fig. 11 — Perfil geotécnico para o modelo do meio discreto.

Conforme atras referido, os valores de y, ou y, ndo sdo arbitrarios, mas sim dependentes de
outros parametros do modelo. A Figura 12a mostra que valores demasiadamente baixos de vy,
conduzem a um crescimento muito lento da curva p-y e a resisténcia ultima ¢ apenas atingida
para valores da distor¢do completamente irrealistas. Quando a distor¢do linear limite y, toma
valores excessivamente elevados sucede exactamente o contrario.

A Fig. 12b mostra as curvas p-y obtidas aplicando a metodologia proposta, considerando
valores de v,=2%, 3% e 4%. Estes mesmos resultados podem ser representados sob a forma de
curvas de degradagdo do modulo de reacgdo (k/k;,,,) em fungdo da distor¢do, como mostra a
Fig. 13. Como se pode verificar, estas curvas de degradacdo t€ém um andamento muito
semelhante as curvas G/Gy-y.
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Fig. 13 — Curvas de degradagao da rigidez k/k;-y.

Relativamente a estaca, adoptaram-se as relacdes ndo lineares momento-curvatura

representadas anteriormente na Fig. 9 (sec¢do A até a profundidade de 6m e sec¢do B no
restante comprimento).

A Fig. 14 apresenta a comparacao em termos de deslocamentos e de rotagdes da estaca ao
nivel da forga aplicada.
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Rotagdo (ao nivel da forga) (rad)
— Ensaio (deflectémetros) —e— modelo discreto (y,=2%)
— Ensaio (deflectometros) —e— modelo discreto(,=2%)
—= modelo discreta(y,=3%) —&— modelo discreto (y.=4%)
-5 modelo discretd,=3%) —2— modelo discreto(y.=4%)

Fig. 14 — Modelo do meio discreto: previsdo dos deslocamentos e das rotagdes ao nivel da
forca aplicada.
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A concordancia dos resultados € bastante boa, conseguindo o modelo numérico reproduzir
a ndo linearidade do sistema solo-estaca. O melhor ajustamento foi conseguido para o valor de
Y.=3%.

Para aquela situagdo numérica calcularam-se ainda os deslocamentos horizontais ao longo
do fuste da estaca para os instantes de medicdo do inclindmetro (H=100, 210 ¢ 310kN). Os
valores calculados e os valores medidos pelo inclindmetro sdo representados nas Fig. 15.
Observa-se igualmente um excelente ajustamento entre os valores calculados e os valores
observados.

6 6 6
4
: i : ooooOD
2 2 2
0 0 ~ 0
~ ~
E Ll {Hiow}H &2 ——LA =210k 1 E 2 &[f [ H=310kN H
< [+ <
S 4 S 4 8 -4 /
© s S -6
-8 -8 -8
-10 -10 -10
-12 A B e e R A e S B B T e e T e R
2 0 2 4 6 8 10 2 0 2 4 6 8 10 2 0 2 4 6 8 10
Deslocamento (mm) Deslocamento (mm) Deslocamento (mm)
— Ensaio (inclin.) o modelo discretol — Ensaio (inclin.) o modelo discreto) — Ensaio (inclin.) o modelo discreto|

Fig. 15 — Deformada da estaca para H=100kN, 210kN e 310kN.

3.3.6 — Modelo do meio continuo. Analises 3-D ndo lineares

Na aplicagdo do modelo do meio continuo admitiu-se para a camada de areia uma lei de
comportamento elastica perfeitamente plastica, com uma lei de fluxo ndo associada e
obedecendo ao critério de rotura de Mohr-Coulomb, enquanto que para as aluvides
considerou-se simplificadamente o comportamento elastico e linear, dado que aquela formagao
se localiza abaixo da profundidade "critica" da estaca. Para simular o efeito das interfaces,
criou-se uma zona (anel), em torno da estaca, com 0,10m de espessura com caracteristicas
mecénicas enfraquecidas.

Foi utilizado um método de modelagdo, conjugando elementos finitos soélidos,
representando o solo, com elementos de barra, para modelacdo da estaca. Esta forma de
modelagdo permitiu introduzir de uma forma simples e eficiente o comportamento ndo linear
da estaca através de relagdes momento-curvatura.

Mesmo para este modelo nao linear relativamente simples, torna-se necessario definir um
conjunto de pardmetros geotécnicos cuja influéncia na resposta da estaca as ac¢des horizontais
foi investigada de forma detalhada.

Considerou-se adequado adoptar o perfil geotécnico anteriormente apresentado (Fig. 11) e
actualizado agora com os parametros necessarios para o modelo do meio continuo ndo linear
(Fig. 16) que sdo: o modulo de deformabilidade e o coeficiente de Poisson do solo, E; € v, 0
angulo de dilatancia do solo, y, e os parametros do anel, em torno da estaca (interface). Os
parametros da interface sdo definidos em fungdo das caracteristicas mecanicas do solo: i) em
termos de rigidez — G=R’,,G e vi=v; ii) em termos de resisténcia — ¢;=RiuerC € t9O~RinerQ0.
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1.00m NF
X Elastico perfeitamente pléastico

Areia tratada por solo: £=30 x (MPa); v=0,3

7.00m vibro-compactagdo $'=40°; y=10°% y'=11 kN/m’
interface: R, WZOJ; v~=0,3
1.00m zona de transi¢ao
Argila siltosa Elastico linear

6.00m (aluvido) E=30MPa

Fig. 16 — Perfil geotécnico para o modelo do meio continuo.

Na modelagdo numérica ndo foi simulado o processo construtivo da estaca. Considerou-se
apenas o estado de tensdo inicial do terreno, o qual foi introduzido através de uma fase de
calculo prévio, tomando para a tensdo efectiva vertical (c',) igual ao peso submerso do solo
sobrejacente e a tensao horizontal correspondente ao estado de tensdo em repouso (c',=KyG',).

Os calculos foram efectuados recorrendo ao programa de elementos finitos ABAQUS,
tendo-se realizado um estudo paramétrico para analisar a influéncia dos diversos parametros na
solugdo do problema.

Do estudo de sensibilidade efectuado, verificou-se que de entre os parametros geotécnicos
interessados no calculo, o0 mdédulo de deformabilidade do solo ¢ aquele que assume maior
influéncia na solucdo do problema.

A Fig. 17 ilustra esta forte dependéncia através dos resultados dos calculos E20, E30 e
E60 correspondentes a E,/x=20, 30 ¢ 60MN/m”, respectivamente. O calculo E30 ¢ aquele que
conduziu a um melhor ajustamento global aos resultados do ensaio. No entanto, considera-se
que o modelo utilizado ndo ¢ capaz de reproduzir com precisdo a ndo linearidade do sistema
observada ao longo do ensaio. Salienta-se que, naquele calculo estd-se a considerar para o solo
um moédulo correspondente a metade do moédulo inicial (Gy ou Ej), o que leve a que o
ajustamento aos resultados do ensaio seja deficiente no trogo inicial das curvas. A medida que
a carga de ensaio vai aumentando as curvas aproximam-se € cruzam-se num ponto
correspondente a uma carga aplicada de H=210kN. A partir daquela carga as curvas comegam
a divergir sendo a solugdo numérica mais rigida quando comparada com o comportamento
observado no ensaio.
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Fig. 17 — Influéncia da rigidez do solo na resposta do sistema.

De referir ainda, que devido a problemas de instabilidade numérica associados ao facto de
o solo ser puramente friccional, houve a necessidade de atribuir uma pequena coesdo de
0,15kPa a camada de aterro de areia. Para analisar o efeito desta coesdo, varios calculos foram
efectuados fazendo variar aquele parametro desde 0,15kPa a SkPa. Os resultados obtidos
mostraram que a pequena coesdo atribuida ndo alterava de forma significativa a solu¢do do
problema. Por outro lado, o efeito da interface e o efeito do K ndo foram muito significativos
para o caso particular em analise. Além disso, verificou-se a pequena influéncia do angulo de
atrito interno do solo na resposta do sistema. Isto deve-se ao facto de a carga de ensaio ter sido
limitada a niveis relativamente modestos comparativamente com a resisténcia ultima da estaca
(H,=1200kN, estimada a partir da teoria de Broms (1964a) considerando um momento
resistente de M,=4000kNm, Fig. 9).

Salienta-se ainda, que a consideragdo do comportamento ndo linear da estaca ndo teve
também grande influéncia no resultado numérico, porque os momentos induzidos mesmo para
a carga aplicada de H=300kN sdo relativamente modestos, correspondentes a uma zona de
comportamento praticamente linear.

Por fim, para permitir uma melhor compreensdo da resposta do sistema solo-estaca,
torna-se importante investigar os niveis de tensdes e de deformagdes induzidas no solo.

A Fig. 18a mostra os valores da distor¢do maxima do solo definida como sendo a maxima
diferenga entre extensdes principais totais (elasticas e plasticas). A Fig. 18b representa os
valores da rela¢do 1/1,,4, sendo T a tensdo de corte mobilizada e 7, a resisténcia ao corte do
solo, determinada de acordo com o critério de rotura de Mohr-Coulomb. Propositadamente,
ndo se representa a estaca nas Fig. 18a e 18b, para permitir uma melhor visualizagdo grafica
dos niveis de tensdes-deformagdes instalados no solo.

A andlise da Fig. 18a para as cargas aplicadas de H=100, 200 e 300kN, permite verificar
que os niveis de distor¢io méxima variam, respectivamente, entre 3 a 6x10*, 1 a 2x10% e 2 a
4x107. A estes niveis de distor¢do correspondem, de acordo com os resultados dos ensaios de
coluna ressonante (curva média da Fig. 6), valores da relagdo G/G, de cerca de 0,8 a 0,65, 0,6
a 04 ¢ 04 a 0,25, respectivamente. Curiosamente, estes valores estio em excelente
concordancia com as varias solugdes numéricas representadas na Fig. 17: para a carga de
H=200kN verifica-se um bom ajustamento se considerar E;=FE(/2, enquanto que para a carga de
H=300kN a relacdo a considerar seria de E~=F/3.
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A Fig. 18b mostra que, mesmo para a carga aplicada de H=300kN a plastificagcdo do solo,
traduzida por um valor unitario da rela¢do t/t,,4, esta concentrada junto do topo da estaca a
uma distancia inferior a 2 diametros relativamente ao eixo da estaca.
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Fig. 18 — a) Distor¢des maximas; b) Relagdo /1,4

3.3.7 — Comparagdo dos modelos

Os resultados em termos de deslocamentos ja foram apresentados nos pontos anteriores. A
Fig. 19 retne os valores anteriores para os dois calculos que conduziram ao melhor
ajustamento a curva envolvente de deslocamentos obtida no ensaio de carga horizontal
(modelo do meio discreto considerando y,=3%, ¢ modelo do meio continuo admitindo os
parametros do calculo E30). Notam-se algumas discrepancias entre os resultados obtidos pelos
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dois métodos de andlise, principalmente nos trogos inicial e final da curva, por razdes ja
apontadas anteriormente.
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Deslocamento (ao nivel da for¢a) (mm)

— Ensaio ® modelo discreto © modelo continuo

Fig. 19 — Comparag¢io dos deslocamentos.

Embora se tenham obtido respostas diferenciadas, em termos de deslocamentos, ja em
termos de momentos flectores as respostas ndo sdo substancialmente diferentes, como
demonstra a Fig. 20.
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Fig. 20 — Momentos flectores para H=100kN, 200kN e 300kN.

A analise global dos resultados experimentais e de modelacdo numérica do caso de obra,
referente ao ensaio estatico de carga horizontal de duas estacas de fundagdo do Oceanario de
Lisboa, permitiu recolher alguns ensinamentos acerca dos métodos de analise utilizados.

a) Modelo do meio discreto

O modelo do meio discreto ndo linear proposto, baseia-se numa metodologia mais racional
para a constru¢do das curvas p-y, sendo menos empirico comparativamente com as
metodologias propostas no passado.

Os parametros necessarios para a completa defini¢do do modelo sdo correlacionaveis com
parametros geotécnicos que podem ser obtidos numa caracterizagio corrente.
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O modelo conseguiu reproduzir de forma muito satisfatéria a resposta ndo linear do
sistema, em termos de deslocamentos horizontais.

Estes resultados encorajadores terdo que ser confirmados mediante a analise de mais
resultados experimentais, em especial para niveis de deformag@o do solo mais elevados.

b) Modelo do meio continuo

Do ponto de vista tedrico, a completa compreensdo da resposta do sistema solo-estaca sob
accOes horizontais deve basear-se numa andlise tridimensional ndo linear do tipo
tensdo-deformacao-resisténcia. Porém, as dificuldades na caracterizagdo dos parametros
geotécnicos e a incapacidade de quantificar com rigor as perturbagdes sofridas pelo solo
devido ao processo de execucdo da estaca, torna destituida de sentido pratico a aplicacdo de
leis constitutivas de grande complexidade, que exigem um grande nimero de parametros.

Assim, optou-se por aplicar uma lei constitutiva simples do tipo elastica perfeitamente
plastica (obedecendo ao critério de rotura de Mohr-Coulomb) para por em evidéncia aspectos
essenciais do problema de interacg@o solo-estaca sob ac¢des horizontais estaticas no topo.

O modelo, embora néo tenha conseguido reproduzir com rigor toda a evolugdo da resposta
ndo linear do solo, contribuiu para uma boa compreensdo do problema de interacgdo
solo-estaca no seu conjunto.

Na verdade, para niveis de carga muito aquém da rotura (inferior a H,/3), a plastificacio
do solo ocorre apenas numa zona relativamente concentrada junto do topo da estaca. Mesmo
assim, o modelo caracterizado apenas por duas constantes eldsticas e um comportamento
plastico perfeito sem atender aos fendmenos de endurecimento e de enfraquecimento,
revelou-se algo imperfeito.

Com base nos resultados numéricos apresentados e a sua comparagdo com os resultados
experimentais julga-se que, do ponto de vista pratico, um modelo de elasticidade variavel
baseado em pardmetros deduzidos dos ensaios de coluna ressonante poderiam conduzir a
resultados bastante “realistas” e com a vantagem éObvia de envolver um custo computacional
inferior aquele despendido na utilizagdo do modelo eléstico perfeitamente plastico.

Por fim, salienta-se que embora os dois métodos de analise tenham conduzido a respostas
diferenciadas, em termos de deslocamentos, ja em termos de momentos flectores as respostas
ndo sdo substancialmente diferentes.

4—INTERACCAO CINEMATICA SOLO-ESTACA SOB ACCOES SISMICAS

4.1 — Consideracdes gerais

O problema de interac¢do solo-estaca-superestrutura sob acgdes sismicas tem despertado
bastante interesse no dominio da investigacdo nas ultimas décadas. A informagdo existente
acerca de danos ocorridos em estacas durante os ultimos sismos de grande intensidade é
relativamente escassa, dada as 6bvias dificuldades e os custos envolvidos para a sua detecg@o.

Novak (1991) refere a ocorréncia de danos em estacas nos sismos de Alaska em 1964, da
cidade do México em 1985 e de Loma Prieta em 1989 e destaca o trabalho de inspecg¢do levado
a cabo por Mizuno (1987).

Mizuno (1987) efectuou um levantamento de 28 casos de danos em estacas, provocados
pelas acgdes simicas, que ocorreram no Japdo no periodo entre 1923 e 1983. Aquele autor
concluiu que muitos dos danos (e ruinas de edificacdes) foram devidos as elevadas forgas de
inércia € momentos que provocaram a rotura estrutural das estacas (no topo) por corte ou por
flexao (Fig. 21), ou a rotura por derrubamento e arrancamento do sistema solo-estacas-macigo
de encabecamento. Roturas provocadas por liquefac¢do do terreno de fundagdo também
constituiram um dos cenarios mais frequentes naquele estudo (Fig. 22 e Fig. 23).
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Fig. 21 — Colapso do terminal fluvial devido a rotura por corte das estacas (Kobe 1995).

Porém, em muitos dos casos investigados detectou-se que a localiza¢do da zona afectada
da estaca estava demasiadamente profunda para que pudesse ser imputada as for¢as de inércia
actuantes no topo, ¢ que também seria improvavel a ocorréncia de liquefacgdo. Estas zonas
danificadas estavam na realidade associadas a presenga de descontinuidades com variagdo
brusca das caracteristicas mecanicas do terreno estratificado. Assim, ele concluiu que durante a
ocorréncia de um sismo, o terreno envolvente impde curvaturas elevadas que podem conduzir
a rotura estrutural da estaca (Figuras 23 ¢ 24).

Fig. 22 — Colapso da ponte provocado pela liquefac¢do do solo (Niigata 1964).
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Fig. 23 — Mecanismo de rotura devido ao efeito de interac¢do cinematica solo-estaca.

Fig. 24 — Rotura devido ao efeito de interacgdo cinematica solo-estaca (Kobe 1995).

Este tipo de mecanismo de rotura nfo tem recebido a atencdo devida na comunidade
técnico-cientifica geotécnica e estrutural (Santos ¢ Gomes Correia, 1999). Na pratica corrente
de dimensionamento, este problema ¢ muitas vezes ignorado e o dimensionamento estrutural
das estacas de fundagdo baseia-se unicamente nas forgas de inércia provenientes da
superestrutura.
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Na realidade, durante a actuagdo de um sismo, os esforgos nas estacas sdo devidos, por um
lado, as forgas de inércia da superestrutura (interacgdo com a superestrutura) e, por outro, pelo
movimento do solo envolvente (interacg¢do cinematica). Diversos modelos teodricos foram
desenvolvidos contemplando, em geral, os dois efeitos separadamente. Refere-se o trabalho
importante de Novak (1991) ao apresentar uma sintese dos diferentes modelos recentemente
desenvolvidos.

As observagdes de Mizuno (1987) apontaram claramente para a necessidade de uma
reavaliagdo do procedimento a adoptar ao nivel de dimensionamento para a verificagdo da
seguranca das estacas sob acc¢des horizontais em zonas sismicas.

A importancia da consideracdo do efeito de interac¢do cinematica ¢ reconhecida nos
regulamentos mais recentes: AASHTO (1983), JSCE (1988), AFPS (1990) e Eurocddigo EC8
(1994). A nivel nacional ndo existe de momento nenhuma regulamentagdo que aborde este
problema.

Segundo o EC8-Parte 5 as estacas devem ser dimensionadas para resistir ao efeito de dois
tipos de acc¢des provocadas pelos sismos:

o 'as forgas de inércia provenientes da superestrutura,

® as forgas cinematicas provocadas pelo movimento do solo envolvente aquando da

passagem das ondas sismicas.

As estacas devem ser dimensionadas para resistirem no dominio eldstico. Quando isso
ndo for possivel, devem-se considerar zonas potenciais de plastificacdo da estaca, que
deverdo ser dimensionadas para serem ducteis através da colocac¢do de uma armadura
transversal de confinamento adequada.

Em situagoes onde possam ocorrer fenomenos de liquefac¢do, a utilizagdo de estacas
como medida de transferéncia das cargas verticais deverd ser encarada com cautela, devido
as elevadas forgas induzidas nas estacas como consequéncia da perda da resisténcia lateral
dos estratos com potencial risco de liquefac¢do, e ainda as inevitaveis incertezas associadas a
posigdo e a espessura destes estratos."

No recente sismo de Hyogoken-Nambu em 1995, Mizuno (1996) identificou mais de 30
casos de danos em estacas de betdo pré-fabricadas, estacas de betdo moldadas "in situ" e
estacas metalicas. Os danos ocorreram em zonas de aterro conquistadas ao mar, em colinas ¢
em zonas onde se registaram maiores abalos sismicos. De acordo com o levantamento
realizado, aquele autor classificou as causas externas que provocaram danos (em estacas) em 4
grupos:

e movimento de zonas de aterro (em locais montanhosos);

e forcas de inércia provenientes da superestrutura;

e  movimento do solo devido a liquefacgio;

e  movimento do solo sem liquefac¢ao.

Aquele autor cita ainda um caso interessante onde foram detectados danos em estacas de
betdo moldadas "in situ", mesmo antes da construgdo do edificio. Este caso ocorreu na cidade
de Kobe numa zona sem liquefac¢do e constitui uma situagdo exemplar para ilustrar a
importancia do efeito de interac¢@o cinematica solo-estaca.
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4.2 - Modelagdo numérica

Em rigor, o efeito de interaccdo cinematica solo-estaca deve ser analisado recorrendo a
analises dindmicas tridimensionais aplicando o método dos elementos finitos (Fig. 25a) ou, em
alternativa, utilizando formulagdes mistas com elementos de fronteira para a modelagdo do
solo envolvente.

A utilizagdo do método dos elementos finitos levanta algumas dificuldades, alias bem
conhecidas da literatura, dada a dificuldade em modelar fronteiras infinitas ¢ de assegurar as
adequadas condigdes de radiagdo nas fronteiras laterais ¢ na base (Novak, 1991). E de
destacar, neste dominio, as formulagdes ndo convencionais propostas por Wolf e Song (1996).

Os primeiros trabalhos com estudos mais rigorosos acerca do comportamento de estacas
sob acgdes dindmicas basearam-se em formulagdes por elementos de fronteira, admitindo o
solo como um material elastico e isdtropo com amortecimento histerético linear. Todos estes
trabalhos se baseiam na utilizagdo de fun¢des de Green que relacionam o campo de
deslocamentos no interior do solo com as tensdes actuantes na interface solo-estaca. Varias
abordagens diferentes foram apresentadas consoante o tipo de carregamento admitido para
cada trogo elementar da estaca variando desde cargas pontuais, cargas distribuidas em linha ou
em disco e finalmente cargas cilindricas.

A aplicacdo da fungdo de Green para todos os trocos elementares ao longo do fuste da
estaca permite obter a matriz de flexibilidade dindmica do solo envolvente. A inversdo desta
matriz conduz & matriz de rigidez dindmica do solo a qual combinada com a matriz de rigidez
da estaca permite obter finalmente a matriz de rigidez global do sistema solo-estaca. Para a
modelacdo da estaca, recorre-se habitualmente a elementos finitos de barra. Destacam-se, neste
dominio, os trabalhos de Kaynia (1982), Kaynia e Kausel (1991), Mammon e Banerjee (1990)
e Ke Fan et al. (1991).

Estes estudos mais rigorosos, embora escassos, t€ém permitido compreender melhor a
complexidade do problema de interacgdo cinematica solo-estaca e abriram caminho para o
desenvolvimento de métodos mais expeditos calibrados com base nos resultados obtidos a
partir dos métodos mais rigorosos.

Wolf (1994) propos um modelo fisico simples em que o solo ¢ idealizado por um cone
truncado. Cada um dos graus de liberdade do modelo ¢ tratado de forma desacoplada e isolada
conduzindo as respectivas fungdes de Green para o modelo aproximado. Assim, o modelo de
cone pode ser considerado como uma formulagdo simplificada unidimensional por elementos
de fronteira, com potencialidades de aplicagdo pratica no dominio da dindmica.

Surgem ainda nesta linha dos métodos expeditos, estudos baseados no modelo do meio
discreto de Winkler adaptado agora as acgdes dinamicas. O primeiro trabalho baseado neste
modelo foi apresentado por Flores-Berrones ¢ Whitman (1982) para o estudo do problema de
interaccdo cinematica solo-estaca, quando o sistema ¢ solicitado por uma ac¢do harmoénica na
base. O solo foi admitido como uma camada elastica homogénea assente sobre substrato rigido
¢ sem amortecimento.

Posteriormente, o modelo foi sujeito a sucessivos melhoramentos, destacando-se os
estudos levados a cabo por Gazetas e seus colaboradores (Makris ¢ Gazetas,1992; Kavvadas e
Gazetas, 1993; Nikolaou e Gazetas, 1997). Foram introduzidos adequadamente no modelo os
amortecimentos histerético e por radiagdo do solo, a possibilidade de incorporar camadas de
solo com diferentes caracteristicas, o efeito de grupo entre estacas e ainda a extensdo para o
dominio do tempo utilizando a técnica bem conhecida da transformada discreta de Fourier.
Este modelo ¢ conhecido na literatura pelas suas iniciais em inglés: BDWF - Beam on
Dynamic Winkler Foundation (Fig. 25b).
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Fig. 25— a) Modelo 3-D do meio continuo; b) Modelo BDWF.
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Neste trabalho aplicou-se este ultimo modelo tendo em conta as suas 6bvias vantagens em
termos de tempo de céalculo quando comparado com os modelos mais rigorosos. Os estudos
comparativos de resultados mostram que mesmo em condi¢des extremas as diferencas sdo
inferiores a 15%, o que viabiliza perfeitamente a sua utilizag@o pratica.

4.3- ModeloBDWF

No modelo BDWF aplicado ao estudo de interac¢do cinematica solo-estaca, o solo que
resiste a0 movimento lateral da estaca ¢ modelado através de um conjunto de molas, k(x), e de
amortecedores, c(x), com caracteristicas dependentes da frequéncia de excitagdo. O movimento
do solo (campo livre) é obtido através da teoria de propagacgdo das ondas sismicas (Fig. 25b).

Considera-se entdo, em primeiro lugar, o caso particular simples de uma estaca embebida
numa camada eldstica homogénea assente sobre substrato rigido, onde ¢ aplicada uma accio
harmonica na base de amplitude u;, como mostra a Fig. 26 seguinte:

Az

x I
," deslocamento
7 /  dosolo
< — G
|y /," deslocamento H
< [ daestaca
’
;o Q
Substrato rigido ?
Yy
Ub:ubeimt

Fig. 26 — Modelo de Flores-Berrones (1982).
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Este problema foi investigado de forma pioneira por Flores-Berrones ¢ Whitman (1982),
embora tendo aqueles autores desprezado o efeito do amortecimento.

A generalizagdo do estudo tendo em conta o amortecimento do solo conduz a equagdo de
equilibrio dindmico seguinte:

4 27 ___ _
Eplpz—%mz—zyﬂWw(y—u):o (17)
X X

em que £,], ¢ o modulo de flexdo da estaca, y ¢ o deslocamento relativo da estaca em relacdo
ao substrato, x ¢ a profundidade, m € massa da estaca por unidade de comprimento, ¢ ¢ otempo,

¢ ¢ o coeficiente do amortecedor, £ ¢ o modulo de reaccdo do solo, y é o deslocamento

absoluto da estaca e u ¢ deslocamento absoluto do solo.
Atendendo a que y —u =y —u e que o deslocamento absoluto da estaca ¢ igual a soma do

deslocamento relativo y e do deslocamento do substrato U,, a equagdo anterior pode ser
rescrita sob a forma seguinte:

4 2 2
EI a—y-i—ma—y-i—c%+ky=ku—ma (ib —c% (18)

PRl gt dx? dt ot

Assumindo para o solo um amortecimento do tipo histerético torna-se conveniente que o
problema seja resolvido no dominio da frequéncia e formulada em termos de deslocamentos
absolutos. Para uma situagdo em regime de vibragcdo permanente a equagdo de equilibrio
dindmico ¢é expressa por:

4

0 y 2 . — . "
Eply— g+ (k=mo™ +ico)y = (k+ico)u (19)

A resposta da estaca apoiada neste conjunto de molas e de amortecedores e excitada nestes
pontos de apoio pela accdo do movimento do campo livre é obtida resolvendo a equagdo de
equilibrio dindmico tendo em conta as condi¢des de fronteira nos extremos da estaca.

Para o caso do meio homogéneo, a solucdo analitica exacta em termos de deslocamentos
absolutos ¢ dada por:

;(x) =M [C1 cos(h.x)+ Czsen(kcx)]+ et [C3 cos(h.x)+ C4sen(kcx)]+ Tu, cos(ax) (20)

cos(aH )
em que:
2 .
kc:4k—mw +ico 1)
E,l,
e k+ico 22)

Eplpa4 +k-mo? +ico
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h— (23)

v, J1+i28

As constantes C;, C,, C; e C, sdo determinadas tendo em conta as condigdes de fronteira
nos extremos da estaca. Assim, por exemplo, para uma estaca com cabec¢a impedida de rodar e
tomando para o deslocamento da base uma amplitude unitéria (#,=1), é-se conduzido a um
sistema de (4x4) cujas incognitas sdo as constantes que se pretende determinar:

1 1 -1 1 C 0

-1 1 -1 -1 C, 0
el cos(h.H) e}““Hsen(kcH) e cos(h.H) ef}“Hsen(kcH) G, - lr;g @9
— et cos(h.H) ek"Hsen(kcH) e cos(MH) - e_}”“Hsen(kcH) C, 02

Uma vez determinadas as constantes, os esforcos (momento flector e esforgo transverso)
ao longo do fuste da estaca podem ser obtidos sem dificuldade a partir da derivacdo da funcao
de deslocamentos.

O modelo pode ser generalizado para situagdes mais complexas, nomeadamente: terreno
constituido por camadas horizontais com diferentes caracteristicas, consideracdo do
comportamento nao linear do solo bem como a sua transformagao para analises no dominio do
tempo. A solucdo do problema para estas situagdes gerais s6 ¢ possivel obter-se por via
numérica. Foi desenvolvido um modelo de interacgdo cinematica que resulta da combinagdo do
modelo BDWF com um modelo de propagacdo unidimensional da ac¢do sismica. Este modelo
de interaccao foi implementado num programa de céalculo por elementos finitos, designado por
CINEMAT.

Representa-se, a titulo de exemplo, nas Figuras 27 e 28 os resultados para uma estaca com
rotagdo impedida ao nivel da cabeca e base restringida (i.e. base da estaca com deslocamento
igual a do campo livre). Nestas figuras: M, ¢ o momento flector na cabega da estaca, p, € a
massa volumica da estaca, d ¢ o didmetro da estaca, ® ¢ a frequéncia da excitagdo imposta na
base, H ¢ a altura da camada de solo, & ¢é o coeficiente de amortecimento histerético do solo, v
¢ o coeficiente de Poisson do solo, £, ¢ 0 modulo de elasticidade da estaca, E; ¢ o modulo de
elasticidade do solo, p; ¢ a massa volimica do solo e ¥V, ¢ o esfor¢o transverso na base da
estaca.

A analise dos resultados das Figuras 27 e 28 permite tirar as conclusdes seguintes:

e  cxiste uma concordancia quase perfeita entre os resultados obtidos por aplicacdo do
programa CINEMAT e os valores obtidos pela formulacdo analitica exacta, validando
assim a ferramenta numérica desenvolvida.

e as fungdes de transferéncia dos esfor¢os para o caso do meio homogéneo, mostram
que para os momentos flectores, a contribui¢do do 1° modo de vibragao do terreno ¢é
dominante, enquanto que para os esforcos transversos a contribuicdo dos modos
superiores (sobretudo a do 2° modo) ndo é desprezavel.
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Fig. 27 — Fungdes de transferéncia dos esfor¢os maximos.
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Fig. 28 — Distribuigdo dos esfor¢os para w=w;.

4.4 — Caso deestudo para um cendrio tipico de uma estaca atr avessando uma baixa
aluvionar

Considere-se entdo um cenario de estudo mais realista do ponto de vista pratico, em que se
pretende analisar o efeito de interac¢do cinematica para uma estaca atravessando uma
formagédo aluvionar com a seguinte estratificacdo contando de cima para baixo:

e camada A: constituida por aterros e/ou por uma zona sobreconsolidada devido a

dessecagdo do solo;

e camada B: representando uma camada aluvionar de natureza argilosa, normalmente

consolidada apresentando um ligeiro aumento do modulo em profundidade;

e camada C: representando uma zona alterada do estrato competente;

e camada D: constituida por um macico de boa qualidade e de elevada rigidez,

podendo-se considerar simplificadamente como um substrato rigido.

Atribuiram-se para cada uma destas zonas as propriedades geotécnicas que se indicam no
Quadro 4, Fig. 29 e Fig. 30.
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Quadro 4 — Propriedades geotécnicas consideradas para o estudo.

. Curvas
Camad D a Comportament 3 Go(MP
amada escricao omportamento | y,(kN/m’) v o(MPa) GIGoy E-y
Aterros e/ou Areia
A Nao linear 19 0,3 80 (Oceanario
zona dessecada .
de Lisboa)
Camada Variavel Argila (St*
B aluvionar de Nao linear 17 0,5 v Iria de
. entre 20 e 30 .
natureza argilosa Azbia)
C Zonanallel‘tceir;)da do Linear com 2 03 200
=19 ’ = -
competente &=1% (Vs=300m/s)
Macigo de boa L.
D qualidade Rigido B B B B

Convém frisar que se trata de um cenario de estudo hipotético, em que se aplicaram os
resultados de ensaios realizados sobre solos de natureza semelhante e que se encontram
relatados em Santos (1999).

Procurou-se de facto estudar para um cenario geotécnico mais realista qual a importancia
do efeito de interacgdo cinematica solo-estaca durante a ocorréncia de um sismo.

Para a estaca admitiu-se um comportamento elastico com as propriedades de um betdo da
classe B25, de acordo com o Regulamento de Estruturas de Betdo Armado e Pré-Esfor¢ado
(REBAP, 1985).

Restringiu-se a rotacdo da cabeca da estaca e admitiu-se que na base o deslocamento da
estaca ¢ igual ao deslocamento do campo livre. A estaca e o solo foram discretizados em
elementos de 0,5m de altura.

0 G,(MPa)
5m (A) | 80
‘ E=29GPa 20
10m
| 30)
5m L 3m 200
i

n“u T

TR T
N AL A

Substrato rigido

®)

Fig. 29 — Modelo geotécnico.
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Fig. 30 — Curvas G/Gy-y e &-y para os solos A e B.

Para este estudo, a acgdo sismica foi definida por uma série temporal de aceleragdo
horizontal imposta no topo do substrato rigido, tendo-se considerado o sismo de Kobe-JMA de
1995 - registo obtido na estagdo meteoroldgica de Kobe a cerca de 17km do epicentro
(Suetomi e Yoshida, 1998). A representacdo grafica do acelerograma encontra-se na Fig. 31,
bem como o respectivo espectro de Fourier normalizado para a aceleragdo maxima de 0,1g.

Kobe-JMA (1995) Kobe-JMA (1995)
(g)o ; (g5)0.0035
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02 f A
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o8 | 0.0005 mm W AVA\/A\/\NW
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1(s) f(Hz)

Fig. 31— Sismo de Kobe: acelerograma e respectivo espectro de Fourier.

Salienta-se, que o principal objectivo do estudo de sensibilidade que se apresenta neste
ponto ¢ o de mostrar a influéncia ¢ a forma como diversos factores afectam o efeito de
interac¢do cinematica solo-estaca durante a ocorréncia de um sismo.

Deste modo, ndo foram seleccionados acelerogramas compativeis com as caracteristicas
principais dos sismos esperados para um determinado local, nem foram utilizados
acelerogramas artificiais gerados de acordo os espectros de densidade de poténcia do RSAEEP
(1986).

Os resultados que se vao apresentar referem-se aos valores maximos dos esforgos obtidos
na estaca para as diferentes situagdes de calculo no dominio do tempo, utilizando o método
linear equivalente. Efectuaram-se diversas andlises correspondentes a trés niveis de aceleracao
maxima (a,,,=0,1, 0,15 ¢ 0,20g) ¢ a trés valores do didmetro da estaca (4=0,50, 0,80 ¢ 1,30m).
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Faz-se notar, que os momentos flectores maximos ocorrem nas zonas de transicdo entre
camadas (A-B e B-C), passando-se a designar o valor absoluto destes valores por M/ e M2,
respectivamente. Utilizou-se uma simbologia semelhante para designar os valores maximos
dos esforgos tranversos, V1 e V2 que ocorrem nas camadas A e C, respectivamente. A Fig. 32
ilustra o andamento qualitativo dos diagramas de esforgos, em termos de valores absolutos.

0
v T[]

—
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: 10 Camada B F
o

£

M|, V]

— M ==V

Fig. 32 — Andamento qualitativo dos esforgos.

Dado que estas analises sdo feitas para estacas com diferentes diametros, os resultados s
poderiam ser comparaveis apos normalizagdo. Assim para o caso dos momentos flectores
calcularam-se os respectivos valores reduzidos dados por:

Mr=—M (25)

- 2nr3fcd

em que » € o raio da estaca e f;; ¢ o valor de calculo da tensdo de rotura do betdo & compressao.
Para o caso dos esforgos transversos compararam-se os valores actuantes com os valores
de calculo do esforgo transverso resistente devido apenas a contribui¢do do betdo, Ved, e com
o seu valor maximo, Vrd(mdax), permitido no regulamento REBAP (1985).
Os resultados obtidos resumem-se nas Figuras 33 e 34.
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Fig. 33 — Evolugdo dos momentos flectores normalizados: Mri e Mr2.
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Fig. 34 — Evolugao dos esforgos transversos normalizados: VI e V2.

A analise destas figuras permite tirar algumas ilagdes de indole geral acerca do efeito de
interacgdo cinematica solo-estaca:

a) Influéncia do didametro da estaca

O aumento do diametro da estaca traduz-se, em geral, num aumento do momento flector
reduzido, o qual é proporcional a relagio M/r’. O momento actuante ¢ aproximadamente
proporcional ao momento de inércia da estaca e portanto ao seu didmetro elevado ao expoente
quatro, estando assim justificada a razdo do tal aumento do momento flector reduzido. Em
termos de esforgos transversos observa-se a mesma tendéncia de valores.

b) Influéncia do acelerograma

Como seria de esperar, para um mesmo acelerograma, o aumento da aceleracdo maxima
conduz a um agravamento dos esfor¢os na estaca.

Para o sismo de Kobe, observa-se uma ligeira tendéncia de redugdo da taxa de crescimento
dos esforgos com o aumento da aceleracdo maxima. Isto deve-se provavelmente & mobilizagdo
de maiores niveis de amortecimento com o aumento da aceleracdo maxima.

A representacdo dos factores de amplificacdo dinamica (Fig. 35a), ou seja, do valor
absoluto das fungdes de transferéncia da acelerag@o basal para a acelera¢do no ponto médio da
camada mais superficial permite mostrar o seguinte:

e  para as propriedades iniciais (pequenas deformacdes), devido aos baixos niveis de
amortecimento associados, verificam-se efeitos de amplificacdo importantes para as
varias frequéncias proprias do sistema estratificado;

e 1o célculo linear equivalente, a fungéo de transferéncia obtida, apds a convergéncia, é
bastante suave devido aos elevados niveis de amortecimento induzidos na camada
aluvionar B. O pico desta curva bem como da curva de transferéncia do momento
flector M1 na transicdo entre as camadas A e B (Fig. 35b), localiza-se proximo da
frequéncia de 1Hz numa zona de particular riqueza no espectro de Fourier do
acelerograma do sismo de Kobe (Fig. 31).
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Fig. 35— Fung¢des de transferéncia: a) do terreno; b) do terreno e do momento flector.

—=— Propriedades iniciais— Ap0ds convergéncia

Os resultados obtidos permitem evidenciar claramente a importancia do efeito de
interac¢do cinematica solo-estaca durante a actuacdo de um sismo, principalmente para as
estacas de grande didmetro. Em situagdes reais, tal como se procurou simular no cenario de
estudo hipotético, o terreno ¢ geralmente constituido por camadas com algum contraste de
rigidez. Nestas condigdes, a estaca pode ndo conseguir acompanhar a deformada do terreno
originando esfor¢os de interacgdo particularmente importantes.

Obtiveram-se valores bastante gravosos, em termos de momentos flectores na zona de
transi¢do entre as camadas 4 ¢ B (Mri/=0,16 a 0,20), localizada a um profundidade de 5Sm.
Repare-se que para esta profundidade (>3d, mesmo para a sec¢d@o com 1,30m de didmetro), os
esforcos devidos as forcas de inércia da superestrutura sdo ja praticamente insignificantes.
Salienta-se ainda, que os esforcos de interac¢do cinematica obtidos sdo provavelmente
superiores aos esforcos que ocorrem na cabeca da estaca devidos as forcas de inércia da
superestrutura, face a rigidez da camada superficial A.

Em termos de esforgos transversos, obtiveram-se valores maximos da relagdo V1/Vrd(mdx)
de cerca de 0,6. Alerta-se a necessidade de as estacas disporem de armadura transversal, ndo
apenas no topo, mas também nas zonas proximas de transi¢cdo entre camadas com grande
contraste de rigidez. Aliés, este estudo revelou que a meio da camada aluvionar B a cerca de
10m de profundidade ocorrem esfor¢os transversos da mesma ordem de grandeza ou até
superiores aqueles que ocorrem na camada A, como se pode constatar da Fig. 32.

Quanto a zona de transi¢do da camada aluvionar para o estrato competente, ocorrem
esforcos de interac¢do ainda mais gravosos.

Se por razdes de ordem econdémica ou por razdes construtivas, ndo for vidvel dimensionar
a estaca para resistir a estes esforgos de interac¢do cinematica em regime elastico, ha que tomar
os devidos cuidados quanto a disposicdo das armaduras no sentido de garantir uma certa
ductilidade a estaca e de garantir a transmissdo das cargas verticais ao estrato competente.

Como nota final, salienta-se ainda que para situagdes em que possam ocorrer fenomenos
de liquefac¢do e portanto a ocorréncia de grandes deslocamentos horizontais no terreno, o
efeito de interaccdo cinemadtica solo-estaca torna-se num problema ainda mais dramatico
podendo causar grandes estragos ou mesmo a ruina da superestrutura por perda de equilibrio
global ou por deformagdes excessivas. Casos reais ilustrativos desta situacdo encontram-se
bem relatados na literatura para o caso do sismo de Kobe.
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5— CONSIDERACOESFINAISE AGRADECIMENTOS

Descreveu-se, neste artigo, as contribuigdes desenvolvidas pelo autor, no seu trabalho de
doutoramento, no que se refere a analise do comportamento de estacas isoladas sob accdes
horizontais estaticas e dindmicas. Os principais aspectos de interac¢do solo-estaca foram
evidenciados e discutidos ao longo do artigo.

No estado actual dos conhecimentos, ndo parece ser possivel para a problematica em
estudo, obter-se solugdes com elevado grau de aproximagdo nem apontar um dos métodos
como sendo o mais aconselhavel. Procurou-se mostrar, que os métodos de analise mais simples
baseados em modelos do meio discreto, quando devidamente calibrados, permitem oferecer o
mesmo grau de confianga que os outros métodos mais rigorosos, mas a custa de um esforgo de
calculo consideravelmente menor.

O autor deseja expressar os seus profundos agradecimentos a todas as entidades e pessoas
que o apoiaram na realizagdo do trabalho, sendo de destacar:

e 0 Professor Antéonio Gomes Correia (orientador), para quem as palavras de
agradecimento sdo muitas e se devem a confianga depositada, aos ensinamentos e
rigor cientifico transmitidos, ao estimulo ao longo dos anos e a orientagdo nas fases
mais cruciais da dissertacio;

e 0 Professor Antonio Correia Mineiro (co-orientador), pela sua disponibilidade e
inestimavel apoio na revisdo critica da dissertagdo que tanto contribuiu para o seu
enriquecimento.

Por fim, o autor deseja ainda agradecer a sua familia em particular a Gracinda pelo seu

constante apoio e pela sua compreensao ¢ infinita paciéncia.

REFERENCIASBIBLIOGRAFICAS

AASHTO Guide specifications for the seismic design of highway bridges. Washington D.C.,
1983.

AFPS Recommandations pour la redaction de regles relatives aux ouvrages et installations a
realizer dans les regions sujettes aux seismes. Paris, 1990.

ASTM-DA4254-91. Standard test method for minimum index density and unit weight of soils
and calculation of relative density, pp. 674-681, 1991.

Bento, R. M. P. N. L. P. Avaliacdo do comportamento sismico de estruturas porticadas de
betdo armado. Uma abordagem baseada em indices de danos. Dissertagdo submetida ao
IST-UTL para obtencdo do grau de Doutor em Engenharia Civil, 1996.

Berrones, R.F.; Whitman, R.V. Seismic response of end-bearing piles. Journal of
Geotechnical Engineering, ASCE, vol. 108, no. GT4, pp. 554-569, 1982.

Blaney, G.W. e O'Neill, M. W. Measured lateral response of mass on single pile in clay. JGE,
ASCE, vol. 112, pp. 443-448, 1986.

Broms, B. B. Lateral resistance of piles in cohesionless soils. ISMFD, ASCE, vol. 90, no. 3,
pp. 123-156, 1964a.

Broms, B. B. Lateral resistance of piles in cohesive soils. ISMFD, ASCE, vol. 90 n° 2, pp.
27-63, 1964b.

Bureau of Ports and Harbours. Technical Standards for Port and Harbour Facilities in Japan.
Ministry of Transport, 1980.

ENV 1998-5 Eurocodigo 8. Parte 5: fundagdes, estruturas de suporte e aspectos geotécnicos.
Comissdo europeia de normalizagdes, Bruxelas, 1994.

44



Gomes Correia, A.; Oliveira, C. S. e Santos, J. A. Metodologia para andlise das condigoes de
execugdo do aterro na fundag¢do do Oceandrio-Expo'98. Nota técnica complementar.
Relatorio do Centro de Geotecnia do IST, 1994.

Gomes Correia, A. e Santos, J. A. Métodos de dimensionamento de uma estaca isolada sob
acgoes horizontais. Revista Geotecnia da Sociedade Portuguesa de Geotecnia, no. 71, pp.
51-64, 1994a.

Gomes Correia, A. e Santos, J. A. Behaviour of the foundation piles of Alcacer do Sal bridge
under lateral loading. 3rd International Conference on Deep Foundation Practice,
Piletalk International '94, Singapore, pp. 69-75, 1994b.

Gomes Correia, A. e Santos, J. A. Influence of non-linear behaviour of concrete in laterally
loading piles design. X Congresso Brasileiro de Mecéanica dos Solos e Engenharia de
Fundagdes, Foz do Iguagu - Parana, Brasil, 1994c.

Gomes, A. M. Comportamento e refor¢o de elementos de betdo armado sujeitos a acgoes
ciclicas. Dissertagdo submetida ao IST-UTL para obtengdo do grau de Doutor em
Engenharia Civil, 1992.

Guedes de Melo, F. A. Comportamento de estacas e de grupo de estacas sob acgdo de
solicitagoes horizontais estaticas. Programa de Investigagao apresentado a concurso para
provimento na categoria de Investigador-Coordenador, LNEC, Geotecnia, 1987.

JSCE Earthquake engineering design for civil engineering structures in Japan. Tokyo,
Japanese Society of Civil Engineers, 1988.

Kagawa, T. e Kraft, L. M. Lateral load-deflection relationships of piles subjected to dynamic
loadings. Soils and Foundations, JSSMFE; vol. 20, pp. 19-34, 1980.

Kavvadas, M. e Gazetas, G. Kinematic seismic response and bending of free-head piles in
layered soil. Géotechnique 43, no. 2, pp. 207-222, 1993.

Kaynia, A. e Kausel, E. Dynamics of piles and pile groups in layered soil media. Soil
Dynamics and Earthquake Engineering, vol. 10, no. 8, pp. 386-401, 1991.

Kaynia, A.M. Dynamic stiffness and seismic response of pile groups. Research report R82-03,
MIT, Cambridge, MA., 1982.

Ke Fan; Gazetas, G.; Kaynia, A.; Kausel, E. e Ahmad, S. Kinematic seismic response of single
piles and pile groups. JGED, ASCE, 117, no. 12, 1860-1879, 1991.

Kubo, K. Experimental study of the behavior of laterally loaded piles. Proc. of the 6™
ICSMFE, vol. 2, pp. 275-279, 1965.

Makris, N e Gazetas, G. Dynamic pile-soil-pile interaction. Part II : lateral and seismic
response. Earthquake Engineering and Structural Dynamics, vol. 21, no. 2., 1992.

Mammon, S.M. e Banerjee, P.K. Response of piles and pile groups to travelling SH-Waves.
Earthquake Engineering and Structural Dynamics, vol. 19, pp. 597-610, 1990.

Matlock, H. Correlations for design of laterally loaded piles in soft clay. Proc. 2nd Annual
Offshore Technology Conference, Houston, Texas, vol. 1, pp. 577-594, 1970.

Mizuno, H. Pile damage during earthquakes in Japan. Dynamic response of pile foundations
(ed. T. Nogami), ASCE, pp. 53-78, 1987.

Mizuno, H.; liba, M. e Hirade, T. Pile damage during 1995 Hyougoken-Nanbu earthquake in
Japan. 11th World Conference on Earthquake Engineering, Acapulco-Mexico, paper no.
977, 1996.

Nikolaou, A. e Gazetas, G. Seismic design procedure for kinematically stressed piles. Seismic
Behaviour of Ground and Geotechnical Structures. Special Technical Session on Earthqg.
Geotechnical Engineering.14th Int. Conf. on Soil Mechanics and Foundation
Engineering, Hamburgo, Germany, P. S. Séco e Pinto Editor, A. A. Balkema, pp. 253-
260, 1997.

45



Novak, M. Piles under dynamic loads. Proc. 2nd International Conference on Recent
Advances in Geotechnical Earthquake Engineering and Soil Dynamics, St. Louis,
Missouri, paper no. SOA14, pp. 2433-2456, 1991.

Portugal, J. Andlise e dimensionamento de estacas sujeitas a cargas laterais. Dissertagao
apresentada a FCT-UNL para obteng@o do grau de Mestre em Mecanica dos Solos, 1992.

Poulos, H. G. e Davis, E. H. Pile foundation analysis and design. John Wiley and Sons, 1980.

Prakash, S. e Kumar, S. Nonlinear lateral pile deflection prediction in sands. JGE, vol. 122,
no. 2, pp. 130-138, 1996.

Prakash, V; Powel, G.H. e Campbell, S. DRAIN-3DX. Base program user guide, version 1.10.
Department of Civil Engineering, Univ. of California, Berkeley-California, USA, 1994.

Proenca, J.M.S.F.M. Comportamento sismico de estruturas preé-fabricadas. Desenvolvimento
de um sistema reticulado continuo. Dissertagdo submetida a Universidade Técnica de
Lisboa para a obtengdo do grau de Doutor em Engenharia Civil, 1996.

REBAP Regulamento de Estruturas de Betdo Armado e Pré-Esfor¢o. Imprensa Nacional, Casa
da Moeda, E.P., Lisboa, 1985.

Reese, L. C.; Cox, W. R. e Koop, F. D. Analysis of laterally loaded piles in sand. Proc. 6th
Annual Offshore Technology Conference, Houston, Texas, paper OTC 2080, pp.
473-483, 1974.

Reese, L.C. e Welch, R.C. Laterally loading of deep foundations in stiff clay. JGED, ASCE,
vol. 101, no. 7, pp. 633-649, 1975.

RSAEEP Regulamento de Seguranca e Ac¢oes para Estruturas de Edificios e Pontes.
Imprensa Nacional, Casa da Moeda, E.P., Lisboa, 1986.

Santos, J. A. Comportamento de estacas verticais sob ac¢do de cargas horizontais estdticas.
Dissertagdo apresentada a FCT-UNL para obtengdo do grau de Mestre em Mecanica dos
Solos, 1993.

Santos, J.A. Caracteriza¢do de solos através de ensaios dindmicos e ciclicos de tor¢do.
Aplicagcdo ao estudo do comportamento de estacas sob ac¢oes horizontais estaticas e
dindmicas. Dissertacdo submetida ao IST-UTL para obtengdo do grau de Doutor em
Engenharia Civil, 1999.

Santos, J.A. e Gomes Correia, A. Efeito de interac¢do cinematica solo-estaca. Aspectos
principais. 4° Encontro Nacional de Sismologia e Engenharia Sismica - 2™ Rencontre en
Génie Parasismique des Pays Méditerranéens, Faro, vol. 1, pp. 223-232, 1999.

Sousa Coutinho, A.G.F. Comportamento de estacas verticais carregadas lateralmente a
superficie do terreno. Tese submetida para obtengdo de grau de Doutor em Engenharia
Civil pelo IST-UTL no ambito do protocolo de cooperagdo entre o IST e o LNEC, 1995.

Suetomi, I. e Yoshida, N. Nonlinear behavior of surface deposit during the 1995
Hyogoken-Nambu earthquake. Soils and Foundations Special Issue on Geotechnical
Aspects of the January 17 1995 Hyogoken-Nambu Earthquake, no. 2, 1998.

Sullivan, W. R.; Reese, L. C. e Fenske , C. W. Unified method for analysis of laterally loaded
piles in clay. Numerical Methods in Offshore Piling, The Institution of Civil Engineers,
London, 135-146, 1980.

Terashi, M.; Kitazume, M. e Kawabata, K. Centrifuge modeling of a laterally loaded pile.
Proc. of the XII Int. Conf. on Soil Mechanics and Foundation Engineering, Rio de
Janeiro, pp. 991-994, 1989.

Varatojo, A.P.C. Estacas carregadas horizontalmente. Andlise e dimensionamento.
Dissertagao apresentada para obtenc¢do do grau de Doutor em Geotecnia, especialidade de
Mecanica dos Solos, pela FCT-UNL, 1995.

46



Varatojo, A.P.C. Solicitagcdes horizontais estdticas aplicadas a estacas verticais. Dissertagdo
apresentada a FCT-UNL para obtengdo do grau de Mestre em Mecanica dos Solos, 1986.

Wolf, J.P. Foundation vibration analysis using simple physical models. Prentice Hall, Inc.,
1994.

Wolf, I.P. e Song, C. Finite-element modelling of unbounded media. John Wiley & Sons, Inc.,
1996.

47






NUNO MANUEL DA COSTA GUERRA
nasceu em 1967, em Lisboa

Licenciou-se em Engenharia Civil pelo Instituto Superior Técnico (IST) da Universidade
Técnica de Lisboa, em 1990. E Mestre em MecAnica dos Solos (1993) pela Faculdade de Ciéncias
e Tecnologia da Universidade Nova de Lisboa, com a dissertac@o intitulada “Paredes de conteng@o
‘tipo Berlim’ — Analise de efeitos tridimensionais”. Obteve, com este trabalho, o Prémio da Socie-
dade Portuguesa de Geotecnia conferida a melhor dissertagdo de mestrado da area da Geotecnia do
biénio 1993-1994. Doutorou-se em Engenharia Civil (2000) pelo IST, com a tese “Mecanismo de
colapso de estruturas de contencdo ‘tipo Berlim’ por perda de equilibrio vertical”. A este trabalho
foi atribuida Menc¢do Honrosa do Prémio Manuel Rocha da Sociedade Portuguesa de Geotecnia,
relativo ao quadriénio 2000-2004.

Iniciou a sua actividade profissional no Instituto Superior Técnico, como Monitor, em
1989/90, na Seccdo de Mecanica Aplicada do Departamento de Engenharia Civil (DECivil). Foi
Assistente Estagiario (1990-93), Assistente (1993-2000) e é, desde 2000, Professor Auxiliar na
Seccdo de Geotecnia do DECivil do IST. Colaborou, entre 1992 e 1996, com a empresa Geotest,
Consultores Geotécnicos e Estruturais.

Colaborou ou colabora na lecciona¢do de diversas disciplinas da drea da Geotecnia nas
Licenciaturas em Engenharia Civil, Engenharia do Territério, Arquitectura e Engenharia e Gestao
Industrial e nos Mestrados em Engenharia de Estruturas e Geotecnia para Engenharia Civil do IST.
E autor de textos didécticos das 4reas da Mecanica dos Solos e das Estruturas de Suporte.

E membro do Instituto de Engenharia de Estruturas, Construcao e Territério (ICIST) do IST,
onde exerce actividade de investigacdo e prestacdo de servicos. E autor ou co-autor de cerca de 20
artigos em revistas e em congressos (nacionais e internacionais). Orientou ou orienta 5 dissertacdes
de mestrado e 1 tese de doutoramento. E autor ou co-autor de cerca de 30 relatérios de prestagio
de servigos do Centro de Geotecnia do IST (até 2000) e no ICIST (desde 2000).

Foi, entre 2000 e 2004, membro da Comissio de Apoio da Direc¢do da Sociedade Portuguesa
de Geotecnia para os assuntos da Sociedade Internacional de Mecanica dos Solos e Engenharia
Geotécnica. E, desde Marco de 2004, Director Adjunto da Revista Geotecnia da Sociedade
Portuguesa de Geotecnia. E, desde 1998, membro do Grupo de Trabalho de Geotecnia da Ordem
dos Engenheiros (OE). Desde 2001, é Especialista em Geotecnia pela OE e integra, desde Junho de
2004, a Comissao Executiva da Especializacdo em Geotecnia da OE.

49






MECANISMO DE COLAPSO DE CORTINAS DE
CONTENCAO TIPO BERLIM DEFINITIVAS
POR PERDA DE EQUILIBRIO VERTICAL

Collapse mechanism of Berlin-type retaining walls by loss of
vertical equilibrium

Nuno M. da Costa Guerra*

RESUMO - Apresenta-se o problema da estabilidade de cortinas de contenc¢do tipo Berlim por perda de
equilibrio vertical e identificam-se as grandezas envolvidas no equilibrio. Ilustra-se a importincia deste
mecanismo de colapso através de revisdo bibliografica e da descri¢do sumadria de casos de rotura. Adapta-
se, descreve-se e aplica-se um modelo de cdlculo bidimensional por elementos finitos para a modelagio
de paredes de contengdo tipo Berlim. Neste modelo, a instabilidade vertical por encurvadura dos perfis
€ considerada utilizando elementos barra com comportamento eldstico perfeitamente plastico. Com este
modelo descreve-se o mecanismo de colapso de um caso de uma cortina com deficiente apoio vertical,
suportando solo argiloso, em condi¢des nio drenadas. Com recurso a uma andlise paramétrica, evidencia-
se a influéncia das propriedades dos perfis verticais, da interface solo-cortina e do terreno no comportamento
de paredes tipo Berlim com deficientes condi¢des de equilibrio vertical.

SYNOPSIS - The problem of the stability of Berlin-type retaining walls by loss of vertical equilibrium is
presented and the components of equilibrium are identified. The importance of this collapse mechanism
is shown through a bibliography review and through a brief description of case studies in which failure
occurred. A 2D finite element model is adapted, described and applied to modelling Berlin-type walls. In
this model, the vertical instability by buckling is modelled assuming elastic perfectly plastic behaviour of
bar elements. Using this model, the collapse mechanism of a Berlin type wall with poor vertical support in
clayey soil in undrained conditions is described. A parametric analysis is used to study the influence of the
properties of the piles, of the soil-to-wall interface and of the soil in the behaviour of this type of structure
with poor vertical support.

1 - CONSIDERACOES INICIAIS

1.1 — Nota preliminar

O presente artigo refere-se aos principais aspectos desenvolvidos ao longo do trabalho de
doutoramento (Guerra, 1999), discutido em 2000, pelo que o que nele se apresenta corresponde
a estudos realizados entre 1996 e 1999. O assunto, no entanto, teve outros desenvolvimentos
posteriores e foi ja alvo de outras publicagdes. Assim, quando tal for relevante, far-se-a referéncia
a trabalhos realizados posteriormente a conclusdo da tese de doutoramento, por forma a indicar
ao leitor as linhas de trabalho entretanto seguidas.

O trabalho em causa pode ser dividido nos seguintes assuntos:
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e revisdo bibliografica e consideragdes sobre cargas verticais em cortinas de contengdo (Ca-
pitulos I e I);

e instrumentagdo e observagdo para a andlise do equilibrio vertical (Capitulos III e IV);

e descricdo e teste de modelo de célculo a usar na andlise numérica do equilibrio vertical
(Capitulo V);

e modelacdo do mecanismo de colapso devido a instabilidade vertical (Capitulo VI);
e estudo paramétrico da estabilidade vertical (Capitulo VII);

e modelacdo do mecanismo de colapso através da consideracdo explicita dos efeitos da ndo
linearidade geométrica (Capitulo VIII);

e desenvolvimento de metodologia para o dimensionamento expedito dos perfis verticais em
estruturas de contencio tipo Berlim (Capitulo XIX);

e conclusdes (Capitulo X).

Nao ¢ possivel, no artigo que agora se apresenta, a abordagem de todos os temas indicados.
Opta-se, por isso, por fazer uma introducdo ao assunto da estabilidade vertical de estruturas de
contencdo através da apresentacdo de uma revisao bibliogréfica dos principais resultados anteri-
ormente obtidos por outros autores, por descrever o problema do equilibrio vertical no caso das
paredes tipo Berlim, por resumir os aspectos principais que resultaram da aplicacdo do modelo
numérico para a descricdo do mecanismo de colapso devido a instabilidade vertical e por apre-
sentar os principais resultados de uma andlise paramétrica dos aspectos mais importantes que
afectam o equilibrio vertical de cortinas de conteng@o tipo Berlim definitivas.

1.2 — Introducao

A utilizag@o do espaco subterraneo tem, em especial nas dltimas décadas, vindo a sofrer forte
incremento, em particular nos meios urbanos, onde sao frequentes edificios com varios pisos em
cave, estruturas subterraneas para parqueamento automavel, tineis de metropolitano, rodovidrios
e ferrovidrios. Por motivos fundamentalmente relacionados com o espago disponivel, a maior
parte das estruturas referidas € realizada a custa de escavacdes de face vertical, suportadas por
estruturas de contencao flexiveis.

Uma estrutura de contencgdo € flexivel se apresentar deformabilidade suficiente para que as
pressdes do terreno que suporta se alterem em distribuicao e grandeza devido a essa deforma-
bilidade, modificando, por consequéncia, os esforcos na propria cortina (Peck, 1972). Como
exemplos de estruturas de contencdo flexiveis, indicam-se as paredes moldadas, as cortinas de
estacas, as estacas-pranchas, as paredes tipo Berlim e outros tipos de parede derivados destes ou
combinando algumas destas solugdes, assim como muitas das estruturas habitualmente utilizadas
na estabilidade de valas provisdrias para a instalacdo de servicos e infra-estruturas.

Entre as estruturas de contencdo flexiveis, as cortinas tipo Berlim definitivas sdo das mais
frequentes em Portugal. Sdo paredes de contencdo tipo Berlim definitivas aquelas em que se
procede a instalac@o prévia de perfis verticais em furos realizados na periferia da drea a escavar e
em que a escavacdo € conduzida por niveis e acompanhada da execugdo alternada de painéis de
betdo armado, primérios — executados em primeiro lugar — e secunddrios — executados apds
0s primarios.

A estabilidade e a manutencdo de deformacdes compativeis com o meio envolvente sdo
asseguradas normalmente por ancoragens pré-esforcadas, seladas no terreno. A betonagem dos
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painéis vai, assim, sendo realizada de cima para baixo, isto €, executando em primeiro lugar os
painéis mais superficiais, ficando os perfis metdlicos verticais incorporados na parede.
Na Figura 1 apresenta-se esquematicamente o procedimento construtivo desta solucdo.

1.3 — A questio da designacao “tipo Berlim”

O tipo de estrutura de contengéo em andlise € correntemente conhecida por parede de conten-
¢do tipo Berlim ou tipo Berlim definitiva, derivada da parede de contencdo tipo Berlim provisoria
ou tradicional ou simplesmente Berlim, no que respeita ao procedimento construtivo adoptado.

No entanto, sob o ponto de vista conceptual e de dimensionamento, as duas estruturas de
conten¢do — proviséria e definitiva — terdo pouco em comum. A inspiragdo do procedimento
construtivo da segunda no adoptado na primeira parece, no entanto, clara e justificard a designa-
¢do que lhe tem sido atribuida.

As estruturas de contencdo tipo Berlim provisorias tiveram origem na Alemanha no ano de
1900 (Wittke, 1997), na constru¢do do Metropolitano de Berlim, tendo sido muito usadas na
mesma cidade no periodo que antecedeu a Segunda Guerra Mundial.

Conceptualmente, as estruturas tipo Berlim provisorias deverdo ser encaradas como uma
alternativa a solugdes como as estacas-pranchas, sendo habitualmente de cardcter provisdrio e
apropriadas a solos relativamente resistentes € com importante componente coesiva. Os elemen-
tos verticais, perfis metalicos H ou I, colocados — eventualmente por cravagdo — com os banzos
paralelamente a face da escavacgdo, garantem a absor¢do das pressdes do terreno através da sua
inércia a flexdo, fung@o para a qual este tipo de perfil é particularmente competente, quando
colocado da forma indicada.

O nascimento desta solugdo é descrito por Wittke (1997):

“(...) para o suporte de escavacgdes na execugdo de tineis através do método “cut-
and-cover” eram usadas frequentemente estacas-pranchas de madeira. Em 1900, em
Berlim, foram usados pela primeira vez elementos metélicos, espacados de 1,5 m,
para evitar as vibracdes causadas pela cravacdo de estacas-pranchas. Apds o rebai-
xamento do nivel de dgua no solo, foram inseridas pranchas de madeira entre as
estacas metélicas, a medida que a escavagdo foi decorrendo. Foi necessario diminuir
as vibragdes porque, no trogo a que se refere a figura (Figura 2), o metropolitano
passa a uma distancia de apenas 4 m da Igreja do Imperador Guilherme, visivel ao
fundo na fotografia.”

A disposicao dos perfis facilita, sob o ponto de vista construtivo, a colocacdo entre eles de
pranchas de madeira, que permitem transmitir-lhes a totalidade das pressdes do terreno do lado
“activo”.

Poderdo ainda ser classificadas de estruturas tipo Berlim provisorias todas aquelas em que
as pranchas de madeira sejam substituidas por outro tipo de solu¢do ligeira e conferindo pequena
rigidez a flexdo na direccdo vertical. E, por exemplo, o caso das solugdes em que se recorre a
betdo projectado — método de Essen (Companhia do Metro de S. Paulo, 1980) — ou mesmo a
painéis pré-fabricados de betdo armado.

A solucdo apresenta ainda algumas variantes, com os nomes de Hamburgo e Munique, que
apenas diferem da solug@o Berlim no processo de execucdo da estrutura definitiva (Companhia
do Metro de S. Paulo, 1980).

Nas estruturas de contencdo tipo Berlim definitivas, contrariamente as estruturas de con-
tengdo tipo Berlim provisorias, os perfis verticais ndo sdo habitualmente contabilizados como
elementos conferindo rigidez por flexdo a parede de contenc¢do, uma vez que esta funcio € con-
seguida através do elemento de betdo armado, betonado no local, que possui rigidez a flexao
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VIII | execugdo, por painéis alternados, dos painéis do 3° nivel.
(a) Descrigao geral
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Fig. 1 - Descri¢do esquemadtica do processo construtivo das estruturas de contenc¢ao tipo Berlim definitivas.
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Fig. 2 - Constru¢do da primeira parede tipo Berlim provisoria, no ano de 1900 (Kress, 1922).

consideravelmente superior. A func@o dos perfis verticais é, assim, a da transmissao das cargas
verticais que provém do peso proprio da parede de betdo e da habitualmente forte componente
vertical das forcas das ancoragens, no sendo usualmente considerada no dimensionamento qual-
quer funcdo de absor¢do de momentos flectores.

Sintomdtica da inspiracdo deste procedimento no método construtivo das paredes de con-
tengdo Berlim provisorias é a adopcdo quase generalizada de perfis metdlicos H também nesta
solucdo, colocados em obra com os banzos paralelamente a parede. Escolhendo um perfil deste
tipo, esta colocag@o poder4 justificar-se pelo facto de possiveis momentos flectores serem mais
provaveis nesta direccdo, devido as acc¢des impostas pelo pré-esfor¢o nas ancoragens e pelas
pressdes do terreno. Contudo, uma seccdo tubular ou de forma semelhante parece ser muito mais
adequada a situagdes de esforco normal predominante.

E frequente, na execucdo das paredes fipo Berlim definitivas, a escavagio atrds dos perfis
como representado na Figura 3(a) para permitir a colocacdo da armadura, ao contrério do que é
habitual realizar-se nas paredes tipo Berlim provisorias (Figura 3(b)). Este procedimento reduz,
no caso das paredes tipo Berlim definitivas, os esforgcos de flexdo transmitidos aos perfis mas
provoca maiores deslocamentos. Refira-se, ainda, que na execucao das paredes tipo Berlim defi-
nitivas é habitual o recurso a banquetas de solo ndo escavado, na zona dos painéis secundarios,
que através de efeito de arco tridimensional tenderdo a reduzir os deslocamentos e contrariardo,
pelo menos em parte, o efeito negativo da escavagao referida.

Solo nio escavado

Solo ndo escavado

I Betdo armado I §

T

=S es—

(a) Berlim definitiva (b) Berlim proviséria

Fig. 3 - Comparagao entre as estruturas tipo Berlim definitiva e provisoria.
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As primeiras estruturas de contengdo tipo Berlim definitivas terdo sido realizadas por Bara-
cho Dias (1995), na empresa RODIO, em 1971, na cidade de Coimbra (numa variante sem perfis)
e em 1975, em Lisboa. Este autor defende, assim, as designacdes de paredes Coimbra e Lisboa
para esta solugdo. Outros designam-nas por paredes Munique e encontra-se ainda referéncia a
variante destas estruturas sem perfis verticais com a designagdo de método monegasco.

Adopta-se, neste trabalho, a designacao de paredes tipo Berlim definitivas ou, simplesmente,
tipo Berlim.

1.4 — Objectivo e interesse do trabalho

A preferéncia que se verifica em Portugal pelas estruturas de contencdo tipo Berlim de-
finitivas deve-se, fundamentalmente, a razdes de cardcter econdmico, a sua adequabilidade as
condigdes geotécnicas da maior parte da drea das maiores cidades de Portugal e ainda as dificul-
dades que a utiliza¢@o de solugdes alternativas, como paredes moldadas ou cortinas de estacas-
pranchas, apresenta por vezes, face a essas mesmas condi¢des geotécnicas.

A ilustrar esta preferéncia estdo os resultados que constam da Figura 4, que mostram a evo-
lucdo entre 1983 e 1999 do nimero de projectos de escavagdo apresentados a Camara Municipal
de Lisboa, com a separacdo entre as solugdes de parede tipo Berlim, parede moldada e outras e
que evidenciam que a solugdo tipo Berlim é, por larga margem, a mais utilizada.

180 T T T N T. T T T
Escav. em talude inclinado
160 | Escav. com cortina de contengio: |
""" - tipo Berlim

S parede moldada
S 140 O outras ]
z
2 120 1
Q
<
g 100 r b
8
g 80 b
a.
38
5 60 b
5}
E a0t =
Z

20 LA 1

0 - u-B 505 o SUMIOR

1982 1984 1986 1988 1990 1992 1994 1996 1998 2000
Ano

Fig. 4 - Evolucdo do nimero de projectos de escavagdo apresentados na Camara Municipal de Lisboa para
apreciacdo, entre 1983 e 1999, ndo incluindo a drea do Parque das Nagdes (Almeida, 1999a,b).

Verifica-se, no entanto, que apesar de numerosos autores se terem ja dedicado a diversos
aspectos da modelagdo do comportamento de estruturas de contengdo flexiveis, como paredes
moldadas, estacas-pranchas e outras estruturas com problemas semelhantes, ndo sao frequentes
os trabalhos de investigacdo que se ocupem de estruturas de contencao tipo Berlim.

Um aspecto, em particular, permanece nio estudado de forma satisfatéria: o comportamento
destas estruturas em relacao as cargas verticais, especialmente quando hd importantes componen-
tes verticais das forcas das ancoragens, que se adicionam ao peso da prépria parede. A importan-
cia desta faceta do comportamento tem-se evidenciado em alguns casos de rotura ou de grandes
movimentos experimentados por cortinas de contengdo deste tipo, nos quais se verifica que esta
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questdo estd normalmente presente, mesmo nas situacdes em que ndo foi a razdo determinante
do acidente ou do incidente.

Por outro lado, assiste-se ainda hoje, com alguma frequéncia, a discussdes nos meios técni-
cos sobre a forma como o problema da transmissdo das cargas verticais devera ser considerado
em projecto, tratando-se, portanto, de uma questdo muito actual e que estd longe de ter sido
resolvida.

O objectivo deste trabalho €, assim, o estudo do comportamento das estruturas de conten¢ao
tipo Berlim sob ac¢@o de cargas verticais e a compreensdo dos mecanismos que conduzem ao
colapso destas estruturas por insuficiente capacidade resistente aquelas acc¢des.

2 - CARGAS VERTICAIS EM CORTINAS DE CONTENCAO

2.1 — Introducao

As cortinas de conten¢do flexiveis ancoradas apresentam algumas significativas vantagens
sobre as cortinas escoradas, reduzindo o tempo necessario para a execugdo e permitindo uma
maior flexibilidade no processo construtivo devido ao maior espaco disponivel no interior da
escavacao.

As solucdes de contengdo que recorrem a ancoragens comecaram a ser utilizadas a partir
da Segunda Guerra Mundial e, especialmente, a partir dos anos 60, verificando-se que se tém
vindo a impor em detrimento do recurso a escoramento (Gould, 1990). A ilustrd-lo, O’Rourke
e Jones (1990) estimam que 85% das escavagdes eram, a data da publicagdo, realizadas com
recurso a ancoragens pré-esforgadas. Parece também demonstrada a eficicia das cortinas anco-
radas. Schnore (1990), por exemplo, traduzindo a experiéncia do New York State Department of
Transportation, classifica de “baixo” o risco de assentamentos significativos do solo suportado
por paredes ancoradas.

As ancoragens, no entanto, aplicam a cortina significativas forcas verticais de sentido des-
cendente, que nao existem nas estruturas escoradas convencionais e que tornam importante a
verificacdo da seguranca em relacdo a estabilidade vertical da parede.

Para que haja equilibrio nesta direccdo é necessario, tal como se pretende representar na
Figura 5(a), que a forca vertical devida as componentes verticais das for¢as das ancoragens e ao
peso proprio da parede seja compensada pela forga vertical que se desenvolve no pé da parede e
pela resultante das tensdes de corte nas interfaces solo-parede devido as forcas de corte, de modo
a que seja verificada a equagado

Niotal = Wpar'ede+ZFa7zcsena: Fb+F5+Fg (1)

onde Nyotq1 € a forga total vertical “actuante” na parede, Wigrede € 0 peso da parede, Y Fypesena
¢ a forca vertical total devida as ancoragens, F}, € a forca que se desenvolve na base da parede,
FP ¢ aforca de corte na interface solo-parede do lado passivo e F é a forca de corte na interface
do lado activo.

A forca F}, devera verificar a seguranca em relagfo a capacidade resistente vertical do terreno
e o seu cdlculo é conhecido para os casos de estruturas de contengdo como as paredes moldadas,
podendo para tal seguir-se o referido em Xanthakos (1994) ou metodologias semelhantes. No
caso de paredes como cortinas de estacas-pranchas, no entanto, a menos que a cortina esteja
assente num estrato muito resistente, nao ha a possibilidade de desenvolvimento de reac¢do na
base (F}, ~ 0), por esta néo possuir largura significativa.

Matos Fernandes (1983) mostrou que a mobilizagdo da resisténcia na interface solo-parede
do lado passivo, FP, tem um papel importante no equilibrio vertical, em estruturas como as pare-

57



TTTNVTTT TTYWNTTT

Equilibrio Equilibrio

Niotat = Woarede + 3 Fanesena 7 Niotat = Wyarede + 3 Fancsena
=By + Fo+ PP o = Nyersu + Fa

Fane Fane

Wharede Woarede

Fr Nperfit T

(a) Parede moldada (b) Parede tipo Berlim

Fig. 5 - Equilibrio vertical de paredes de contencio flexiveis.

des moldadas ou cortinas de estacas-pranchas, inclusivamente nos casos em que 0s assentamen-
tos da parede sejam muito reduzidos. Pelo contrario, mesmo que a estrutura sofra assentamentos
muito elevados, a resisténcia na interface solo-parede do lado activo, F'¢, ndo é completamente
mobilizada (Matos Fernandes, 1983, 1985; Trigo, 1990; Matos Fernandes et al., 1993, 1994).

Verifica-se, no entanto, que mesmo em literatura actual se admite serem adequadas as tensdes
de corte entre a parede e o solo suportado para fornecer a reac¢@o vertical indispensdvel ao
equilibrio (ASCE, 1997). O Canadian Foundation Engineering Manual (1978) considera mesmo
que apenas deverd ser contabilizada a resisténcia lateral do lado activo. A importancia deste
assunto parece, contudo, estar clara desde o inicio da utilizagdo de ancoragens pré-esforcadas
em obras de contengdo. Com efeito, Broms (1968) identificara ja a importancia de F'? e a dificil
mobilizagdo de FJ e Hanna (1968) referira que nos casos de rotura de paredes ancoradas de que
tinha conhecimento, a causa tinha sido, invariavelmente, o apoio inadequado da base da parede.
A mesma ideia é transmitida por Goldberg et al. (1976), ao afirmarem que a maior parte dos
problemas que ocorrem relacionados com cortinas ancoradas dizem respeito aos movimentos
verticais excessivos.

A dificil mobilizagdo da resisténcia na interface do lado activo, tal como apontado por Hanna
(1968), Matos Fernandes (1985) e Matos Fernandes et al. (1993, 1994), faz com que a verificagao
do equilibrio vertical em paredes de contencdo tipo Berlim seja uma questdo de grande impor-
tancia. Com efeito, neste tipo de parede de contencdo, conforme anteriormente ilustrado, sdo
executados furos verticais ao longo do perimetro da escavacdo a realizar, no interior dos quais
sdo instalados perfis metdlicos verticais. A medida que a escavagdo progride, vai sendo executada
uma parede de betdo armado, betonada directamente contra o terreno, envolvendo os perfis me-
talicos verticais. Este procedimento implica que néo exista lado passivo da parede de contencgéo,
uma vez que abaixo do nivel de escavacdo, em cada fase, ndo ha parede mas apenas os perfis
verticais.
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Os perfis verticais e, eventualmente, com as restrigdes acima referidas, o lado activo da
parede, devem assim garantir o equilibrio das forcas verticais, o que significa, conforme apresen-
tado na Figura 5(b), que a forga total por unidade de comprimento da escavagio é:

Ntotal = Wpa'rede + Z FanCSBTLOé = Npe’r‘fil + Fa (2)

onde Wyarede € D FancSena tém o significado ja referido, Nperri; € a forga transmitida aos
perfis metalicos verticais e F}, é a forca de corte, mobilizada por adesdo e (ou) atrito na interface
solo-parede.

Esclarecer em que medida se poderd mobilizar a for¢a de corte do lado activo constitui uma
questdo importante para o equilibrio expresso pela equagdo (2) e para o dimensionamento deste
tipo de estrutura de contengdo, sendo, portanto, um dos objectivos deste trabalho.

Importa pois conhecer o comportamento das cortinas de contencdo flexiveis no que se refere
as cargas verticais, nomeadamente no que respeita a casos em que o equilibrio nesta direc¢do
tenha sido deficiente. E ainda importante estudar as parcelas que compdem a equagdo (2), quer
no que respeita aos seus valores limites e de dimensionamento, quer no que respeita a sua deter-
minacdo em casos de obra reais.

2.2 — Comportamento evidenciado por modelos fisicos

Hanna e Matallana (1970) realizaram um conjunto de ensaios de laboratério em modelo re-
duzido, realizados num solo arenoso, destinados a comparar o comportamento de estruturas de
conten¢do ancoradas em funcdo de diferentes diagramas de pré-esfor¢o das ancoragens. Numa
série de ensaios realizados por estes autores foram considerados 3 niveis de ancoragens horizon-
tais; na outra estas ancoragens eram inclinadas a 30° com a horizontal. Em ambos os casos foi
considerada a sequéncia construtiva sugerida pela Figura 6(a).

Comparando os resultados de dois ensaios com o mesmo diagrama de pré-esfor¢co das an-
coragens mas com diferentes inclina¢des (0 e 30°) os referidos autores verificaram normalmente
pequenas variagdes de carga nas ancoragens com excepc¢do do ensaio em que a altura enterrada
da cortina se anulou e para a inclinacdo de 30°. Para esta situacdo foi detectada uma perda sig-
nificativa da carga nos dois primeiros niveis de ancoragens (até cerca de 40%) e um aumento
substancial no nivel mais profundo (ver Figura 6(b)).

Inicialmente, ndo h4 praticamente movimento vertical da parede. A medida que aumenta a
profundidade escavada, verifica-se a ocorréncia de deslocamentos laterais ao nivel da base da pa-
rede ultrapassando os deslocamentos do topo, no caso de as ancoragens serem horizontais. Estes
deslocamentos sdo acompanhados do assentamento da parede. No caso das ancoragens inclina-
das, verifica-se uma translacio global da parede no sentido da escavagdo, também acompanhada
de assentamentos que sdo, por exemplo, na fase 8, cerca de 13 vezes os que se verificam na
parede suportada por ancoragens horizontais (Figura 6(c)).

A superficie da areia suportada assentou conforme representado na Figura 6(d), mostrando-
se os assentamentos particularmente sensiveis a inclinagdo das ancoragens, sendo, para o caso
das ancoragens inclinadas a 30°, vdrias vezes superiores aos que se verificaram na situacdo de
ancoragens horizontais.

Plant (1972) realizou estudos semelhantes, também em modelo fisico, com o objectivo de
estudar a influéncia da inclina¢do das ancoragens no comportamento de cortinas de contencao,
tendo detectado diminuicdes de carga nas ancoragens que chegaram a atingir 50% nos casos
das maiores inclinacgdes, face a0 maximo de 12% detectado no caso das ancoragens horizontais.
Os assentamentos do terreno suportado, 0 movimento da parede e as variagdes das cargas nas
ancoragens tiveram comportamento do tipo do obtido por Hanna e Matallana (1970).
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Fig. 6 - Resultados dos ensaios em modelo fisico (Hanna e Matallana, 1970).

O referido autor detectou ainda &ngulos de atrito mobilizados entre o solo suportado e a
parede (de aluminio) com o valor méximo de 11°, o que ocorreu para uma inclina¢@o das ancora-
gens de 30°. Aumentando a inclinac@o para 45°, apesar de o assentamento ser trés vezes superior,
o angulo de atrito mobilizado é apenas da ordem de 5°. Ver-se-4, conforme observado por Ma-
tos Fernandes et al. (1993), que este comportamento € confirmado pelos resultados numéricos
obtidos por estes autores.

2.3 — Comportamento evidenciado por modelos numéricos

O recurso a modelos numéricos permite, tal como os modelos fisicos, tirar importantes con-
clusdes sobre o comportamento de cortinas de contengdo quando sdo deficientes as condi¢des de
equilibrio vertical. Diversos trabalhos abordam este assunto, destacando-se os de Matos Fernan-
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des (1983, 1985), Trigo (1990) e Matos Fernandes et al. (1993, 1994).

Matos Fernandes et al. (1993) identificaram os principais aspectos do comportamento de
cortinas flexiveis em relac@o as cargas verticais, através de andlise por elementos finitos do caso
de estudo cujas principais caracteristicas se indicam na Figura 7. As andlises foram realizadas
em 9 fases: escavagdo nas fases 1, 3, 5, 7 e 9 e aplicagdo do pré-esforco das ancoragens (supostas
com selagem fixa na fronteira inferior da malha, coincidente com o tecto do firme) nas fases 2,
4, 6 e 8. Os 4 célculos realizados, conforme indicado na Figura 7(a), diferem no valor da altura
enterrada da cortina.

Na Figura 7(b) os autores representam os deslocamentos finais da parede e da superficie do
terreno para as andlises A, C e D. A andlise A evidencia assentamento vertical da parede pra-
ticamente nulo, pelo que esta aplica forcas de corte de sentido ascendente ao solo suportado,
causando uma redugdo do assentamento nas proximidades da escavagdo e induzindo uma cur-
vatura concava na superficie do terreno. Verifica-se ainda a convexidade da face da frente da
parede.

Este comportamento ndo se evidencia nos casos das andlises C e D, com fracas condi¢des
de apoio vertical: a parede ndo apresenta qualquer convexidade e a superficie do terreno supor-
tado torna-se convexa, devido a aplica¢do aquele terreno de forcas de corte descendentes. Igual
comportamento pode ser observado nos resultados obtidos por Hanna e Matallana (1970) que se
apresentaram na Figura 6(d).

As variacdes de carga nas ancoragens constatadas sdo do mesmo tipo das verificadas no
trabalho de Hanna e Matallana (1970): na andlise A ha pequenas variagdes de carga, aumento de
carga nas fases de escavag@o e diminui¢do nas fases de pré-esfor¢o de qualquer outro nivel; na
andlise D ocorre uma reducdo substancial da carga nas ancoragens, o que é compativel com os
deslocamentos da parede evidenciados na Figura 7(b).

Matos Fernandes et al. (1993) apresentam ainda (Figura 7(c)) a evolugdo durante a constru-
¢do da mobilizagao da resisténcia lateral nas faces da frente e de tras da parede. Na face da frente,
verifica-se, com excepc¢do da andlise A, a completa mobilizacdo da resisténcia lateral, mesmo
para assentamentos da parede praticamente nulos, o que se deve ao facto de parede e terreno
sofrerem movimentos verticais de sentidos opostos. Quanto a face de trds, quando a altura enter-
rada ¢ elevada a resisténcia mobilizada € muito baixa e com sentido descendente, significando
que o solo suportado assenta mais do que a parede. A mobilizacao significativa da resisténcia na
interface com sentido ascendente s6 se verifica nas fases finais das andlises C e D, mas mesmo
no caso da andlise D ndo € atingida a completa mobilizagdo desta resisténcia, apesar do elevado
assentamento. Ocorre mesmo um decréscimo da resisténcia mobilizada na dltima fase de cons-
trucdo, o que se deve ao movimento da parede, que permite que o solo suportado assente com
a parede, diminuindo o deslocamento relativo da interface solo-parede e, consequentemente, a
resisténcia na interface. Conforme € salientado pelos autores atrds referidos, este comportamento
fora igualmente observado por Plant (1972) nos seus estudos com modelo reduzido.

Matos Fernandes et al. (1994) resumem o padrdo de comportamento de cortinas de contencio
com deficiente apoio vertical, caracterizando-o da seguinte forma:

e a parede exibe grandes assentamentos, acompanhados de deslocamentos horizontais im-
portantes no sentido da escavagao;

e 0s deslocamentos verticais e horizontais do solo suportado s@o também muito elevados,
aumentando especialmente nas proximidades da escavagdo;

e as cargas nas ancoragens registam em geral redug@o muito significativa.
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Fig. 7 - Resultados do caso de estudo numérico apresentado por Matos Fernandes et al. (1993).

2.4 — Comportamento evidenciado por casos de obra

As estruturas de contengdo flexiveis mais tradicionais, como as cortinas de estacas-pranchas
ou as tipo Berlim provisdrias, eram habitualmente utilizadas em conjugacido com escoras € an-
coragens de placa ou viga, com componente vertical inexistente ou pouco significativa. A as-
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sociagdo de ancoragens pré-esforcadas inclinadas a estes tipos de cortina tem como principal
inconveniente a existéncia de forcas verticais de grandeza substancial, tornando obrigatéria a
anélise do equilibrio na direc¢do correspondente.

Este problema € minimizado quando hd a possibilidade de transmissdo das cargas verticais a
um estrato com boas caracteristicas mecanicas abaixo da escavagdo. A existéncia de um estrato
de elevadas caracteristicas mecanicas nao constitui, no entanto, por si s, garantia da impossibi-
lidade de ocorréncia de problemas de estabilidade vertical. Finno (1992) refere o caso de uma
cortina tipo Berlim provisoria cujos perfis verticais s6 foi possivel fazer penetrar por cravagéo até
uma profundidade inferior a da escavacao devido a existéncia acima da base desta de um macigo
rochoso. A escavacao prolongou-se, assim, abaixo do pé da cortina, tal como se representa es-
quematicamente na Figura 8. Devido a orienta¢do desfavordvel das descontinuidades do macigo
rochoso, verificou-se a rotura do apoio vertical da cortina, o que se traduziu em importantes des-
locamentos verticais da parede. Apesar de as componentes verticais das ancoragens serem uma
das principais causas da instabilidade vertical das contengdes, refere-se que neste caso houve
igualmente a contribui¢do de cargas transmitidas pelas sobrecargas devidas ao trafego.

Plataforma para passagem de trafego

= ]
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Solo suportado

Estrutura tipo Berlim
proviséria

Ancoragem

Ayl /
Atitude das descontinuidades |7/ s 7
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Y /
7/

Macico rochoso

Fig. 8 - Representacdo esquemadtica de caso de estudo que resultou na rotura da fundagdo da cortina em
macico rochoso, acima da base da escavagao e fotografia do local (Finno, 1992).

Os casos de rotura mais frequentes sao, no entanto, aqueles que estao associados a condi¢des
deficientes de apoio do pé da cortina em macigos terrosos brandos, como os apresentados por
Broms e Stille (1976) envolvendo cortinas de estacas-pranchas e por Shannon e Strazer (1970) e
Dietrich et al. (1971), de algumas cortinas tipo Berlim provisérias. Em todos os casos verificou-
se assentamentos muito significativos da estrutura de contengao. Slater (1967) apresenta um caso
de estudo também de uma parede tipo Berlim proviséria em que foi detectado um elevado movi-
mento horizontal associado a um movimento vertical que atingiu cerca de 0,90 m.

A ocorréncia de deslocamentos significativos, em especial de assentamentos da cortina, €
alids um importante indicio do inadequado comportamento em relagdo as cargas verticais. Em
muitos casos de obras de escavacdo observados por Ulrich (1989) tinham sido registados deslo-
camentos verticais inferiores a metade dos horizontais maximos da parede, verificando inclusiva-
mente, algumas vezes, a ocorréncia de movimento ascensional desta; contudo, este autor mediu
numa parede de estacas assentamentos anormalmente elevados face ao movimento horizontal,
concluindo assim da importancia de, no dimensionamento, dar particular atencao as cargas ver-
ticais.

Num caso de uma cortina tipo Berlim ancorada, Winter (1990) regista deslocamentos hori-
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zontais pouco significativos nos inclinémetros mas assentamentos com alguma importancia (da
ordem de 6 cm) no solo atrds da cortina. O autor atribui estes deslocamentos a eventual perda de
solo devido a furagdo para instalacio dos perfis verticais, mas uma outra possibilidade parece ser
a de estes assentamentos serem justificados pelo deslocamento vertical da prépria cortina.

Ha ainda alguns casos em que, através da instrumentagdo, as cortinas evidenciam compor-
tamentos de dificil explicacdo mas que poderdo estar igualmente associados a eventuais assen-
tamentos da cortina, eventualmente nao medidos. Cacoilo et al. (1998) descrevem um caso de
uma escavacao realizada com uma cortina de estacas-pranchas em solo argiloso mole a médio,
com recurso a ancoragens pré-esforcadas inclinadas, aparentemente sem significativo apoio do
pé da cortina, em que foram medidos elevados deslocamentos horizontais mas ndo foram regis-
tadas significativas variacdes de carga nas ancoragens. Uma possivel interpretacdo do fendmeno
poderd ser a de que importantes deslocamentos verticais da parede tenham igualmente ocorrido,
contrabalancando o aumento tendencial das forcas das ancoragens devido aos deslocamentos ho-
rizontais. Um contacto com os autores (Cacoilo, 1999) revelou que, com efeito, se registaram
assentamentos da ordem de 25 a 50 mm, que estardo também relacionados com o movimento
global da cunha de solo suportado. Situagdo semelhante pode ter sido verificada por Maertens e
Theys (1997), também para uma cortina de estacas-pranchas.

Encontra-se também na bibliografia consultada algumas referéncias a casos de estudo em
que o problema das cargas verticais e da garantia da sua estabilidade mereceu especial atengéo e
destaque ou foi a causa do recurso a solucdes pouco habituais. E o caso apresentado por Hanna
e Seeton (1967), referente a uma das primeiras estruturas tipo Berlim provisdrias executadas
com o recurso a ancoragens, em que as inclinagdes destas com a horizontal eram extremamente
elevadas, chegando a atingir 70°. Por este motivo os autores concluiram da necessidade de fazer
penetrar significativamente as extremidades inferiores dos perfis no maci¢o rochoso, por forma
a garantir-lhes uma boa fundagdo e, consequentemente, adequado comportamento em relagao as
accdes verticais.

Mais recentemente, também em escavagdes com contencdes tipo Berlim provisérias, Day
(1990) refere o prolongamento em 6 m dos perfis para suporte da totalidade das cargas verticais
devidas a ac¢do das ancoragens abaixo do nivel de escavagdo e Caliendo et al. (1990) apresentam
um caso de estudo em que perfis metdlicos verticais foram instalados em furos de 0.6 m de dia-
metro, com selagem de betdo ao longo de um comprimento de aproximadamente 7 m. Também
Reinfurt et al. (1994) mostra preocupacéo com este assunto, referindo a utilizacdo de niveis de
ancoragens com inclinagdo relativamente pequena, justificando assim a pequena profundidade
de encastramento da base dos perfis abaixo da base da escavacao.

McRostie et al. (1972) destaca, como aspecto que teria merecido mais atenc¢do do programa
de instrumentacao implementado numa escavagdo com estacas-pranchas, a questdo dos movi-
mentos verticais da cortina, apesar de esta estar assente em rocha. Como motivo, refere o assen-
tamento da ordem de 1 cm no periodo de cerca de 1 més, valor que todavia nio justifica por si s6
as perdas de carga muito significativas registadas nas ancoragens.

Kérisel et al. (1981) referem uma escavacéo realizada utilizando o método monegasco em
que se verificaram acréscimos de assentamentos quando, a partir de determinada profundidade,
as ancoragens passaram a ser mais inclinadas.

Constata-se assim que a bibliografia consultada contém um niimero significativo de situacdes
em que o problema da estabilidade vertical esteve bem evidenciado. Verifica-se igualmente que
muitas destas situagdes se referem a paredes tipo Berlim provisorias, estruturas que, tal como as
definitivas, sdo particularmente sensiveis a este problema.
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3 - O CASO DAS CORTINAS TIPO BERLIM DEFINITIVAS

3.1 — A questao das cargas verticais no Projecto

Apesar de as cortinas de contencio tipo Berlim definitivas serem muito frequentes em Por-
tugal, ndo hd, praticamente, referéncias na bibliografia a este tipo de cortinas de contencdo. Os
elementos que se apresentam sobre este assunto e, em particular sobre o comportamento em
relacdo as cargas verticais, provém, assim, do que foi possivel recolher pelo autor.

Ha alguns anos parecia ser frequente a adopcao da solugdo de suporte vertical de forma quase
independente da geometria da escavag@o ou das cargas verticais envolvidas: desde que se tratasse
de uma escavagdo realizada em formacdes argilosas sobreconsolidadas, os perfis metalicos utili-
zados eram dois HEB120 nos painéis primarios e nenhum perfil metalico nos secundarios, este
dltimo aspecto com a justificagdo de que, sendo realizados posteriormente, as cargas verticais
seriam transmitidas aos painéis primarios.

A explicagd@o para esta op¢do era necessariamente empirica e baseada no comportamento
aparentemente adequado exibido pelas cortinas de conten¢do em que esta solucio ou outras si-
milares eram usadas. No entanto, a utilizagdo cada vez mais generalizada de cortinas de con-
tencdo deste tipo associadas a grandes profundidades de escavagdo, por vezes em macigos de
fracas caracteristicas mecanicas, despertou nos projectistas novas preocupagdes e a consciéncia
de que solugdes do tipo da descrita muito dificilmente verificariam a seguranca em relacdo, por
exemplo, a encurvadura dos perfis metdlicos verticais, uma vez que nas fases da escavacéo eles
sdo expostos em comprimento correspondente a profundidade escavada, retirando-se-lhes, neste
comprimento, qualquer confinamento lateral (Figura 1). Comecou, entfo, a ser mais frequente
o recurso a perfis com menor espacamento, o que implica a sua utilizacdo também nos painéis
secunddrios. Esta solucdo parece, alids, fazer todo o sentido, dado que o uso de uma “almofada”
de areia na base dos painéis para garantir o adequado comprimento de amarragcdo das armaduras
para a ligacdo ao painel inferior (Figura 1), dificilmente permite transmitir ao terreno através da
base dos painéis cargas verticais significativas.

Esta necessidade de utilizacdo de perfis nos painéis secundérios pode estar também relaci-
onada com o progressivo abandono da utilizacdo de ago macio na construgdo do betdo armado
destas paredes, que permitia com alguma facilidade a colocac@o da armadura dobrada a 90° na
extensdo do comprimento de amarragfo, e a consequente possibilidade de evitar a referida “almo-
fada” de areia. Este procedimento tornava possivel a betonagem do painel garantindo o contacto
directo do betdo na base deste com o terreno, o que assegurava uma transmissao das cargas ver-
ticais mais eficaz. A generalizacdo nas cortinas de contencdo dos acos endurecidos deixou de
permitir o procedimento descrito e passou a obrigar a utilizacao da referida “almofada” de areia,
criando a necessidade de transmissdo das cargas verticais através de outros elementos.

A prépria utilizacdo de perfis metalicos HEB120 parece ser mais justificada por aspectos
préticos do que técnicos, estando relacionado com a facilidade de associag@o deste tipo de perfil
metdlico a furos de 8 polegadas de didmetro (aproximadamente 0,2 m), o que se apresenta com
maior dificuldade no caso de perfis de maior dimensdo. Mais recentemente, no entanto, e prova-
velmente associado a generalizagdo de equipamentos mais potentes, que permitem a execugdo de
furos no terreno de maior didmetro, e 2 maior consciéncia para a importancia destes problemas,
tém sido utilizados, por vezes, perfis metdlicos HEB140 e HEB160. Mais raramente sdo usados
perfis tubulares, em principio muito mais adequados para este fim, tendo em conta que a soli-
citacdo predominante € o esfor¢co normal. A adopg¢do de perfis tubulares ou de tipo semelhante
permite alids o seu preenchimento interior com calda de cimento ou betdo, o que contribui com
um acréscimo de resisténcia.

Para além da questdo do tipo de perfil a utilizar, ha o problema da selagem ao macigo da sua
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parte inferior. Sob este ponto de vista era frequente a utilizagdo de zonas de selagem dos perfis
verticais com comprimento da ordem de 1,5 m. Dado o facto de esta selagem se realizar por
gravidade, isto €, sem qualquer pressdo, é todavia questiondvel se comprimentos desta ordem de
grandeza podem suportar carregamentos muito significativos, a menos que a extremidade inferior
do perfil fique assente em terreno com muito boas caracteristicas mecanicas.

O problema da fundac@o dos perfis verticais parece ser particularmente importante nas obras
de escavagdo com conteng¢do tipo Berlim realizada em formagdes como os granitos do Porto.
Conforme € sabido, estes materiais apresentam perfis de alteracdo que podem ser bastante irre-
gulares, sucedendo-se, por vezes, a niicleos bastante resistentes e pouco alterados, amplas zonas
de solos residuais com caracteristicas resistentes relativamente baixas. Esta heterogeneidade faz
com que os problemas de fundacdo dos perfis nestas formagdes sejam mais frequentes do que,
por exemplo, nas formacdes miocénicas de Lisboa.

De uma forma geral, dir-se-4, assim, que se tem registado uma sensibilizag@o crescente para
a questdo da resisténcia dos perfis metélicos verticais e sua fundagdo. Passo particularmente
importante constituiu a inclusdo na “Proposta de Normas a que devem obedecer os projectos
de escavagdo e contengdo periférica”, apresentada em Brito et al. (1997) e mais recentemente
publicada em livro (Especializacdo em Geotecnia da Ordem dos Engenheiros, 2004), de uma
referéncia a necessidade de justificacdo das “caracteristicas dos elementos verticais provisorios
e definitivos”.

Também relacionado com este problema, embora com objectivos muito mais alargados, € de
referir o proprio aparecimento das referidas normas, na sequéncia do pedido feito pela Camara
Municipal de Lisboa ao Grupo de Trabalho de Geotecnia da Ordem dos Engenheiros, o que
mostra a preocupagdo com os assuntos da seguranga nas grandes escavagdes urbanas por parte
de alguns municipios.

Registam-se ainda, no entanto, muitas deficiéncias na forma como a questdo do equilibrio
vertical das contencdes tipo Berlim € tratada, o que é motivado pelo facto de o préprio problema
estar ainda insuficientemente estudado.

3.2 — A questdo das cargas verticais e a construciao

Os problemas da estabilidade vertical das contencdes tipo Berlim néo se colocam apenas ao
nivel de projecto, estando muitas vezes relacionados com a prépria execugdo, merecendo esta,
assim, uma atenc¢do especial.

Um primeiro aspecto é o préprio processo de execucao da parede: a betonagem € realizada
contra o terreno, pelo que a espessura real e, consequentemente, o seu peso, pode exceder subs-
tancialmente o valor tedrico, aumentando assim a carga vertical.

Um outro aspecto diz respeito a selagem dos perfis, fundamental para o adequado funciona-
mento da soluc@o. Para além de dever ser executada com o necessdrio respeito pelas indica¢des
do projecto, é fundamental ter em atengdo a qualidade da selagem, que deve preferencialmente
ser realizada com recurso a mangueira, feita descer com o perfil metdlico, e ndo por queda li-
vre desde a boca do furo. Chama-se ainda a aten¢ao para o facto de, durante e apds a selagem,
até a presa da calda, o perfil dever ser mantido centrado no interior do furo, aspecto tanto mais
importante quanto maior for o didmetro do furo e menor a sec¢do de aco usada. E interessante
mencionar que em diversa bibliografia consultada, se refere, a propédsito da fundagdo dos per-
fis, o recurso a diametros de furagc@o substancialmente superiores aos praticados usualmente em
Portugal, sendo a selagem realizada com betao.

A ilustrar a importincia da qualidade da fundagdo dos elementos verticais, Stocker (1991)
refere um caso de uma parede de estacas secantes de 880 mm de didmetro, com 17 m de al-
tura, para estabilizacdo de um talude vertical com 13 m de altura, com 3 niveis de ancoragens
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pré-esforcadas inclinadas, no qual, apds a execug@o da parede e a aplicacdo das cargas nas anco-
ragens, se verificou um subito assentamento das estacas de quase 15 cm. Veio a verificar-se que a
causa para este comportamento inesperado tinha sido o acumular de detritos na base das estacas,
quando da furagdo, tendo o problema sido resolvido procedendo a injec¢@o da base das estacas e
ao re-tensionamento das ancoragens.

Brito (1999) refere um caso de uma escavagdo em Lisboa que atesta a importancia de um
adequado estudo geotécnico que tome em devida atenc¢do a histdria do local. Com efeito, o plano
de prospeccdo ndo detectou a existéncia no local de uma antiga pedreira, o que implicou, em
parte substancial da obra, devido a grande irregularidade do substrato resistente, que os perfis
verticais ficassem fundados no material de aterro que preenchia a antiga zona explorada.

Dado que o material de aterro apresentava caracteristicas mecanicas muito fracas, a parede
sofreu, ap0s a realizacdo de algumas ancoragens, assentamentos e deslocamentos horizontais
importantes, que implicaram deformacdes do terreno suportado bastante significativas. Tendo-se
constatado estes importantes deslocamentos, foram realizadas ancoragens adicionais, que incre-
mentaram ainda os deslocamentos. S6 apds este evoluir da situacio se procedeu a uma campanha
de prospec¢do que permitiu caracterizar a situagdo geotécnica, interpretar o comportamento da
obra e proceder as medidas correctivas que permitiram a conclusdo da mesma.

O incidente mostrou ainda que os trabalhos de execucao dos furos para a instalagdo dos perfis
metdlicos verticais ndo foram usados para uma avaliagdo, mesmo que sumaria, das caracteristicas
das formacdes atravessadas, fung@o para que estariam, a partida, particularmente vocacionados
mas que ndo é, efectivamente, pratica corrente.

Uma outra questdo estd relacionada com o preenchimento com areia do espago compreen-
dido entre o perfil e as paredes do furo, aspecto que muitas vezes ndo é cumprido em obra. E,
alids, prética internacional corrente o preenchimento dos furos com betdo pobre ou calda de ci-
mento, contrariamente ao habitualmente realizado entre nés. Klosinsky e Rafalski (1994) referem
a execugdo de furos recorrendo a suspensdo bentonitica, constituindo a prépria suspensao, apés a
instalag@o do perfil e o endurecimento daquela, o material de enchimento do furo, apresentando
ainda resultados de ensaios de carga de perfis metdlicos instalados nestas condigdes.

A funcdo principal da areia ou de outro material de preenchimento, para além de contribuir
para a redugdo dos deslocamentos, diminuindo a deformacao das paredes dos furos, € a de evitar
a encurvadura do perfil no seu interior, que conduza a uma reduco substancial da sua capacidade
para a absor¢do de esforcos normais. Este problema € naturalmente tanto mais importante quanto
maiores forem o didmetro do furo e o comprimento do perfil e quanto menor for a seccdo de aco.

A ilustrar este problema estd um incidente ocorrido numa obra em Vila Nova de Gaia, no
inicio da década de 90, em que, devido a dificuldade de furagdo, motivada pela heterogeneidade
das formacdes, o Empreiteiro recorreu a equipamento de execucdo de estacas para a realizacio
dos furos para a instalacao dos perfis metdlicos verticais. A utilizagdo desta técnica conduziu,
no entanto, a furos com didmetro muito superior ao habitualmente utilizado, ndo se tendo, con-
tudo, procedido ao preenchimento do espaco compreendido entre o perfil metélico e as paredes
do furo, acima da zona selada ao macico. A conjugacdo destes dois procedimentos conduziu a
encurvadura de alguns perfis no interior dos respectivos furos, como ilustra a Figura 9(a).

A anomalia, no entanto, fez-se sentir em primeiro lugar através de assentamentos e deslo-
camentos importantes da parede de conten¢do. Sendo este o caso, poderd haver a tentagdo de
reforgar a solug@o de contencao através de novas ancoragens, processo que se revela inadequado
caso o problema seja, de facto, o equilibrio vertical, uma vez que tal ac¢do implica um acréscimo
de carga vertical que ird, provavelmente, agravar o problema. Para o solucionar recorreu-se a
escoras inclinadas, apoiadas em sapatas ja betonadas na zona central de escavacdo, para evitar
a ocorréncia de assentamentos adicionais. Ware et al. (1973) referem também o recurso a esta
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(@) (b)

Fig. 9 - Encurvadura de um perfil metilico numa obra em Vila Nova de Gaia (a) e perfis exteriores com
alguns sinais de encurvadura numa obra em Lisboa (b).

solucdo.

Ha igualmente noticia de outras duas obras relativamente recentes na cidade do Porto com in-
cidentes relacionados com a deficiente estabilidade em relagdo as cargas verticais, tendo-se numa
delas registado a encurvadura generalizada dos perfis metdlicos verticais, com a consequéncia de
elevados deslocamentos verticais e horizontais da cortina e dos arruamentos vizinhos.

Considera-se igualmente de particular importancia um correcto posicionamento dos perfis,
no que respeita quer a sua localizacdo em planta, quer a sua verticalidade. Um perfil que se
afaste significativamente da vertical é, naturalmente, um perfil mais fortemente sujeito a efeitos
de segunda ordem, pelo que ha que evita-lo. Por outro lado, um perfil mal posicionado em planta
pode dificultar a transmiss@o das cargas verticais ou ainda provocar a necessidade de inutilizar a
sua ac¢ao através do seu corte, total ou parcial, que serd necessdrio para permitir a colocagdo da
cofragem ou da armadura dos painéis.

Serd ainda de evitar o recurso a perfis assumidamente exteriores a parede, como € o caso dos
perfis apresentados na Figura 9(b). O recurso a esta solugdo &, por vezes, justificado pela difi-
culdade de realizagdo dos furos tangentes ou muito proximos da empena de um edificio vizinho.
Como ¢ facil de compreender, o funcionamento de tais perfis serd sempre menos adequado do
que o de perfis incorporados na parede a construir, pelo que se considera tal expediente altamente
desaconselhdvel, tanto mais pelo facto de existirem actualmente equipamentos dotados de carac-
teristicas e manobrabilidade para realizar os furos nos locais adequados. Chama-se a atencdo
para o facto de também os perfis representados na Figura 9(b) exibirem alguns sinais de encurva-
dura. Guerra et al. (2002) apresentaram um estudo que visa a avaliagdo do comportamento destas
solucdes.

Uma outra razdo para se evitar esta solugcdo é a maior exposi¢do dos perfis aos equipamen-
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tos que circulam no interior da escavagdo, nomeadamente os equipamentos de escavagdo e de
remocdo de terras, com especial énfase para os primeiros, que necessitam de uma grande proxi-
midade aos perfis e sdo, portanto, susceptiveis de lhes causar importantes danos, mesmo quando
tais perfis ndo sdo exteriores a parede a construir. Este aspecto é de particular importancia dada
a poténcia dos equipamentos que, hoje em dia, estdo disponiveis para a realiza¢do da escavacgdo,
sendo ainda relativamente frequente observar-se perfis com deformacdes de tal forma significa-
tivas que os tornam completamente ineficazes.

De uma forma geral, a execucao de uma obra deste tipo faz-se com maiores cuidados nas
proximidades dos edificios e nos primeiros niveis de escavagdo, em particular no que respeita
a dimensdo das frentes escavadas ou aos intervalos de tempo em que estas permanecem aber-
tas sem que a betonagem se realize. A adopcdo destas medidas nas primeiras fases da obra esta
naturalmente relacionada com a maior proximidade das fundacdes dos edificios vizinhos, com
um menor conhecimento das condi¢des do terreno e com a frequente ocorréncia superficial de
niveis de aterro ou de solos descomprimidos, a exigirem especial aten¢do. Com o evoluir da obra
e com a melhoria das caracteristicas dos solos que se vai, regra geral, verificando a medida que
a escavagdo progride, hd a tendéncia, alids compreensivel, para ir alargando as frentes de esca-
vacdo, em particular nas zonas mais afastadas dos edificios vizinhos, sob pretexto de melhores
condicdes do terreno e melhor conhecimento deste. Nao negando estes factos, chama-se no en-
tanto a atencdo para que a situacdo condicionante sob o ponto de vista do equilibrio vertical &,
precisamente, a ultima fase de escavacio, em que a accdo vertical total tem o valor mais elevado,
dado que todas as ancoragens estdo ja realizadas e a parede estd, em grande parte, executada.

Um exemplo em que este procedimento teve graves consequéncias foi o que ocorreu no
inicio da década de 80, em Lisboa. Para a realizacio do nivel de escavacdo a que correspondia a
profundidade de 12 m foi executado inicialmente apenas um painel de canto, tendo em seguida
sido realizada toda a restante escavacdo, em toda a extensdo de um dos algados, até ao outro
canto. A agravar este comportamento, a obra estava a ser realizada ndo recorrendo a utilizacdo
de perfis verticais, pelo que, na referida parede, era apenas a resisténcia ao corte da interface
posterior a suportar toda a carga vertical aplicada. Como resultado, ocorreu no algado em causa
o colapso da escavacdo.

A ocorréncia de deslocamentos importantes, para além de provocar danos significativos nas
estruturas vizinhas, pode ainda implicar a rotura de servigos, como por exemplo condutas de 4gua
ou esgoto que, sendo de elevada dimensdo, provoquem um excessivo aumento das pressdes sobre
aparede. E o caso da obra que se apresenta na Figura 10 que, conforme se pode observar, resultou
no acidente bem visivel na fotografia. Nao se pode afirmar que o problema da estabilidade vertical
tenha sido o factor que mais contribuiu para a rotura da estrutura de contencdo, julgando-se que
diversos factores terdo contribuido para o acidente.

A causa directa do acidente foi, como se referiu, o incremento de pressdes causado pela dgua
apos a rotura da conduta, provavelmente no seguimento de grandes deslocamentos associados a
escavagdo. Todo o processo de rotura decorreu em pouco mais de 30 minutos, tendo a particu-
laridade de ter sido assistido por um Engenheiro Civil, que o descreve da seguinte forma: rotura
do betdo nos painéis inferiores, incluindo a rotura por pungoamento das ancoragens; propagacao
da rotura do betao armado para os painéis superiores; rotura das escoras de canto nas ligagcdes ao
betdo; rotura do betdo na zona de um perfil metélico, que, liberto do confinamento, encurva para
o interior da escavacdo, sob a ac¢do das cargas que suportava; rotura de algumas ancoragens;
progressdo sucessiva da fendilhagdo do betdo armado, de segundo a segundo, abertura de fenda
vertical em toda a altura da parede, conduzindo ao colapso completo.

Nesta figura € igualmente visivel o modo de rotura, que evidencia a ocorréncia de desloca-
mentos verticais acompanhados de deslocamentos horizontais, sendo estes tltimos maiores em
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Fig. 10 - Estrutura de conteng@o tipo Berlim apés rotura.

profundidade do que préximo da superficie.

4 - DESCRICAO DO MECANISMO DE COLAPSO POR VIA NUMERICA

4.1 - Introducio e faseamento construtivo

Nesta sec¢@o descreve-se o faseamento e apresenta-se os resultados da modelacdo de estru-
turas de conteng@o tipo Berlim definitivas, com destaque para o mecanismo de colapso por perda
de equilibrio vertical. O trabalho que a seguir se expde corresponde ao desenvolvido em Guerra
(1999) e utiliza um modelo de calculo baseado no método dos elementos finitos (Cardoso, 1987).
Posteriormente, complementando os resultados obtidos por elementos finitos, 0 mecanismo de
colapso foi descrito recorrendo a metodologias de andlise limite (Guerra et al., 2004; Cardoso
et al., 2004).

Apresenta-se em Anexo a descrigdo das diversas fases construtivas adoptadas na modelag@o.

4.2 — Descricao do estudo numérico

Para melhor compreender o problema e os fendmenos envolvidos no equilibrio vertical das
paredes de contengdo tipo Berlim, levou-se a cabo um estudo numérico que se apresenta em
seguida.

Trata-se de uma escavagdo simétrica, esquematicamente representada na Figura 11, de 19 m
de profundidade total e 20 m de largura, realizada em terreno argiloso de 18 m de espessura
com resisténcia ndo drenada constante em profundidade, com um coeficiente de impulso em
repouso, K, de 0,7, com um peso volimico, v, de 20kN/m? e com o nivel fredtico a superficie.
Considerou-se um mddulo de deformabilidade nao drenado F, de 300c¢, e uma adesdo solo-
parede de 50 kPa. Sob o macico argiloso considerou-se que existia um estrato com elevadas
caracteristicas mecénicas.

A parede foi considerada com 0,40 m de espessura e o pré-esforco das ancoragens foi defi-
nido por forma a que as suas componentes horizontais equilibrassem o diagrama semi-empirico
de Terzaghi e Peck para argilas rijas a duras, de forma trapezoidal e com tensdo maxima de
0,3vH. Considerando as ancoragens inclinadas a 45°, distribuidas em 5 niveis, e admitindo, por
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simplifica¢do, uma carga idéntica em todas as ancoragens, é-se conduzido a cargas nas ancora-
gens de 412kN/m. Para as armaduras das ancoragens foi considerada uma sec¢do de 4,2 cm?/m.
Admitiu-se ainda a rigidez efectiva das ancoragens igual a 90% da rigidez tedrica; esta reducdo
foi introduzida através da alteracdo do valor do médulo de elasticidade do aco, pelo que o valor
usado foi de 0,9x210 = 189 GPa.

Supds-se que os perfis verticais eram HEB120 de aco Fe360, afastados, em média, de 1 m,
com secgdo de 34 cm? /m e médulo de elasticidade de 210 GPa.

cq = 50kPa; K; = 25000kN/m?

Eparede = 29GPa
Sune = 4.2cm?/m; B, = 189 GPa; A = 412kN/m; 8 = 45°
AA 10m 04 84m o
@ (0.8m) —— \ — |
— i i |
(oo . |
(6m) 1 Argila média ‘
¢, = 80kPa
om |03 £ E, = 300c,: v, =049
H=18m Ky=07
@ (12m) / v = 20kN/m?* ‘
() a5 |
|
@ =
a iy \‘Solo muito rijo i ]
b R H |
[l
a g 7
Sperfis = 34 cm?/m; Eperpis = 200GPa O Fase de escavagio (profundidade)

Fig. 11 - Geometria do caso de estudo e propriedades dos materiais.

A Figura 11 inclui igualmente parte da malha de elementos finitos utilizada nos calculos. O
solo e o terreno foram modelados por elementos de 8 nds, o contacto entre o solo e a parede com
elementos junta de 6 nds e as ancoragens e os perfis metdlicos verticais através de elementos
barra de 2 n6s.

Dado que as zonas de selagem das ancoragens e dos perfis verticais estdo localizadas no
substrato de elevadas caracteristicas mecanicas, ndo existem, praticamente, movimentos destas
zonas. Por este motivo, os pontos representativos das zonas de selagem podem ser considerados
fixos. Além disso, no que respeita aos perfis metdlicos verticais, admitiu-se que niao poderia
ocorrer rotura da sua fundacio, pelo que a instabilidade vertical, a dar-se, serd motivada pela
encurvadura.

As andlises foram efectuadas em tensdes totais, admitindo comportamento eldstico perfeita-
mente plastico, usando o critério de cedéncia de Tresca. A parede foi considerada eléstica linear,
com as propriedades de um betdao C20.

A rigidez tangencial dos elementos junta foi escolhida de modo a que mobilizasse a resis-
téncia para um deslocamento relativo de 2 mm, tendo-se usado um valor elevado para a rigidez
normal. Os elementos barra (ancoragens e perfis) foram considerados com comportamento elds-
tico perfeitamente plastico.

A escavacdo foi modelada de acordo com o procedimento esquematicamente representado
na Figura 28. O célculo foi realizado em 19 fases, sumariamente descritas no Quadro 1.

Foram inicialmente realizadas duas andlises — A e B. Na andlise A nao foi admitida qual-
quer limitagdo para as cargas que podem ser suportadas pelos perfis metilicos, o que significa
que, nesta andlise, ndo foi considerada a encurvadura. A andlise B € idéntica a anterior, com ex-
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Quadro 1 - Faseamento construtivo adoptado nas andlises.

| Fase | Descrigdo
1 escavagdo para a execugao da viga de coroamento (0,75 m)
2 aplicagdo das cargas devidas ao peso da viga
3 presa do betdo da viga
4 1° fase de escavagdo (3,0 m)
5 aplicagdo das cargas devidas ao peso do betdo do 1° painel da parede
6 presa do betdo do 1° painel e pré-esfor¢o do 1° nivel de ancoragens
7 2% fase de escavagio (6,0 m)
8 aplicacdo das cargas devidas ao peso do betdo do 2° painel da parede
9 presa do betdo do 2° painel e pré-esfor¢o do 2° nivel de ancoragens
10 3" fase de escavagdo (9,0 m)
11 aplicagdo das cargas devidas ao peso do betdo do 3° painel da parede
12 presa do betdo do 3° painel e pré-esfor¢o do 3° nivel de ancoragens
13 4? fase de escavagdo (12,0 m)
14 aplicacdo das cargas devidas ao peso do betdo do 4° painel da parede
15 presa do betdio do 4° painel e pré-esfor¢o do 4° nivel de ancoragens
16 5% fase de escavagdo (15,0 m)
17 aplicacdo das cargas devidas ao peso do betdo do 5° painel da parede
18 presa do betdo do 5° painel e pré-esfor¢o do 5° nivel de ancoragens
19 6" fase de escavagio (19,0 m)

cepcdo de que foi considerado comportamento elastico perfeitamente pldstico para os elementos
que simulam os perfis verticais. A carga limite para estes elementos depende da existéncia de
confinamento do perfil. Desta forma, nas situagdes em que o perfil se encontra confinado, foi
considerada a limitac@o na tensdo correspondente ao valor médio fy,, = 249 MPa, o que conduz
a carga de 847 kN/m. Optou-se por usar o valor médio, em lugar do caracteristico, dado que se
estd a analisar uma situagdo de rotura, mas o detalhe ndo é muito relevante para o assunto em
estudo. Nas situacdes sem confinamento obtém-se uma capacidade resistente a encurvadura de
605 kN/m, adoptando um comprimento de encurvadura de 2,0 m (a profundidade de escavagao
em cada fase € de 3 m).

Se, de uma forma simplificada, se designar por “carga vertical total” (N y4¢4;) 0 lado esquerdo
da equacido (2) e “esforgo resistente” (INg) o valor mdximo do lado direito da mesma equacéo,
tem-se, admitindo que as cargas nas ancoragens sdo constantes ao longo do processo construtivo,
os resultados que se apresentam no Quadro 2. Nao € possivel apresentar um quadro semelhante
para a andlise A uma vez que se considera, nesta andlise, que a carga resistente € infinita.

Da anélise do Quadro 2, conclui-se que, nos pressupostos apresentados, o equilibrio deixa de
ser possivel para as fases 16 e seguintes, o que significa que serdo de esperar, na andlise B, plas-
tificacéo do terreno e deslocamentos elevados, motivados pela plastificacido do perfil metélico e,
eventualmente, da interface solo-parede, com consequente diminuicao das forcas nas ancoragens.

4.3 — Resultados das analises numéricas

4.3.1 — Tensoes tangenciais na interface

Apresenta-se na Figura 12 as tensdes tangenciais no contacto solo parede nas fases 10 a 19,
para as andlises A e B. Os graficos mostram uma irregularidade na zona inferior de cada nivel de
escavagdo, em cada fase, o que se justifica pela perturbacéo provocada pela existéncia, na base

72



Quadro 2 - Verificago a priori simplificada do equilibrio para a andlise B

Ngr

Nivel de Fase | Niotai | Nperfil F, Nperfit + Fa
escavagio (kN/m) (kN/m) (kN/m) (kN/m)

2 7 322 605 150 755

3 10 644 605 300 905

4 13 966 605 450 1055

5 16 1288 605 600 1205

[§ 19 1610 605 750 1355

Niotql — carga vertical total (peso da parede + componente vertical do pré-esforco nas ancoragens);
F, — for¢a de corte mdxima na interface solo-parede;
Nperpit — forga axial mdxima nos perfis metdlicos.

da parede, de elementos junta horizontais. Pode verificar-se também que as tensdes tangenciais
sdo relativamente pequenas na parte inferior da parede, nas fases 12, 15 e 18, em contraste com a
parte superior. Tal deve-se ao facto de a zona inferior corresponder aos painéis de betdao armado
que acabam de ser activados nestas fases; as tensdes nao sdo nulas pelo facto de nestas fases se
ter procedido ao pré-esforco.

Fase 10 Fase 12 Fase 14 Fase 15 Fase 17 Fase 18 Fase 19
0 5 7 7 y -
2 F Al i, A N Al g Lg (.
T < ey Rt S G C 1<
f BE! X i
4+ Z : f i E k / / l
. > 33 pE > g M =
E ST 1l 7 l wiinn (T
o pi ! 4
o
E 10 b j
< o - = o
A 12 ¢ 1 L= N

=50 0 50 -50 0 50 =50 0 50 =50 0 50 =50 0 50 =50 0 50 =50 0 50

Tensdes tangenciais (kPa)

Fig. 12 - Tensdes tangenciais no contacto solo-parede nas andlises A e B, nas fases 10 a 19.

Pode notar-se que, conforme esperado, até a fase 12, as andlises A e B apresentam resultados
iguais, porque, até esta fase, ndo se verifica a plastificacdo dos perfis verticais na andlise B. Na
fase 13 (idénticos aos da fase 14 apresentada na figura), no entanto, antes da fase prevista pela
verificag@o simplificada do equilibrio apresentada no Quadro 2, a resisténcia a encurvadura dos
perfis é atingida e os resultados das andlises A e B tornam-se bastante diferentes. Na andlise B,
a plastificac¢@o dos perfis induz um significativo incremento nas tensdes tangenciais mobilizadas.
Este incremento € sibito e as tensdes tangenciais mantém-se elevadas até a fase 19, na qual se
nota uma distribui¢do de tensdes bastante irregular, devido ao colapso da escavagao.

Na andlise A pode observar-se uma tendéncia para o desenvolvimento de tensdes tangenciais
descendentes aplicadas a parede, a medida que a construcdo se desenrola. Na ultima fase, com
excepg¢do de uma pequena zona no topo da parede, as tensdes tangenciais dirigidas para baixo sdo
predominantes. Trata-se de uma situagao tipica de estruturas de suporte continuas com condi¢des
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de fundacdo adequadas.

4.3.2 — Resultante das forgas de corte na interface

A andlise feita anteriormente no que diz respeito a resisténcia ao corte mobilizada na inter-
face solo-parede teve em ateng@o os valores das tensdes e da sua evolug@o ao longo da interface,
para cada face construtiva. O que se mostra na Figura 13 considera a resultante das forcas de
corte mobilizadas dividida pela resisténcia ao corte total na interface para cada fase construtiva.
A resultante das forgas de corte é obtida através da integracdo em altura das tensdes de corte
apresentadas e a resisténcia total através da integragdo das tensdes resistentes. Na avaliacdo des-
tas resultantes hd que ter em atencao o facto de o comprimento da parede em contacto com o
terreno variar de fase para fase, devido a construg@o da parede apds a execucdo da escavagdo.

100 ——

80

60 o~ \

N AR RDuw RBRAAL

Resisténcia mobilizada (%)

34 5 6 7 8 9 1011 12 13 14 15 16 17 18 19

Fase de construcio

Fig. 13 - Resisténcia mobilizada na interface solo-parede nas andlises A e B.

Verifica-se, tal como seria de esperar em face dos resultados anteriormente descritos, que as
andlises A e B apresentam o mesmo comportamento da interface até a fase 12, constatando-se,
a partir da fase 13, que na andlise A continua a tendéncia para a diminuicdo da resisténcia ao
corte mobilizada, ao passo que na andlise B se observa um significativo aumento desta grandeza,
ficando mobilizada uma percentagem significativa da resisténcia ao corte.

Confirmando o que ja se referiu, na andlise A a resisténcia ao corte na interface solo-parede
mobiliza-se numa percentagem elevada — cerca de 60% — no primeiro nivel de escavagdo (fase 7),
decrescendo nas fases seguintes para cerca de 36% na fase 10 e para 18% na fase 13. Verifica-se,
no entanto, um aumento da percentagem da resisténcia ao corte mobilizada na interface nas fases
de pré-esfor¢co, como as fases 15 e 18.

E nestas mesmas fases que na andlise B, apGs se ter mobilizado percentagens mais elevadas
da resisténcia ao corte, se verifica um decréscimo, motivado ndo propriamente pelo pré-esfor¢o
— que deveria conduzir a um incremento da tensio tangencial mobilizada — mas pelo facto de
nestas fases ocorrer igualmente a presa do betdo, conforme anteriormente referido, o que implica
um aumento da 4rea da interface e, consequentemente, da resisténcia ao corte mobilizdvel.

4.3.3 — Forca mobilizada nos perfis verticais

A Figura 14 apresenta a percentagem da forga resistente mobilizada nos perfis verticais. Os
resultados que se apresentam dizem apenas respeito a andlise B, uma vez que na andlise A os
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Fig. 14 - Resisténcia mobilizada nos perfis na andlise B.

perfis foram considerados com resisténcia ilimitada.

A observacdo da figura permite concluir que a carga actuante nos perfis metalicos é crescente,
aumentando em particular nas fases de pré-esforco (como as fases 6 € 9) e de alguma forma
também nas fases de escavagdo. O aumento da forca nos perfis nas fases de escavacio deve-se ao
facto de, nestas fases, ser retirado o apoio vertical dos painéis de betdo armado no solo, havendo,
por este motivo, a necessidade de transferir esta carga para os perfis metélicos.

Quando da escavacdo do terceiro nivel, a que corresponde a fase 10, verifica-se a mobilizacdo
de cerca de 90% da resisténcia do perfil vertical. E de notar que, nesta fase, estava mobilizada
cerca de 36% da resisténcia lateral. Na fase seguinte, correspondente a aplicagdo do peso do
painel, ndo houve, praticamente, alteracdo, mas na fase 12, de pré-esforco, a carga mobilizada é,
de acordo com o gréfico apresentado, superior a 120% da resisténcia. Isto deve-se ao facto de,
nesta fase, o perfil se encontrar confinado, pelo que a sua resisténcia resulta da tensdo de cedéncia
média, superior, naturalmente, a tensdo a que corresponde a capacidade resistente a encurvadura,
em relacdo a qual as resisténcias mobilizadas nos perfis metdlicos apresentadas na figura sdo
referidas.

A partir da fase 13 verifica-se a total mobilizagdo da resisténcia dos perfis verticais, em
situag@o ndo confinada, sem que a resisténcia lateral seja completamente mobilizada.

4.3.4 — Carga nas ancoragens

Ocorrendo a total mobilizag@o da resisténcia dos perfis metalicos, a parede sofre assenta-
mentos, o que significa que, continuando a realizar-se a escavagdo e a executar o pré-esfor¢o, um
decréscimo da carga nas ancoragens terd que ocorrer.

E este o fenémeno claramente evidenciado pela Figura 15. Até 4 fase 12 nio h4 qualquer di-
ferenca entre o comportamento das ancoragens nas andlises A e B; a partir desta fase as variagdes
de carga nas ancoragens na andlise A continuam a ser modestas, mas na andlise B verifica-se uma
significativa diminuicao daquela carga. Este efeito € ja bem evidente na fase 13 mas aumenta de
forma muito significativa nas fases subsequentes. Verifica-se que as ancoragens mais profundas
apresentam maiores variacdes de carga, constatando-se decréscimos de 20 a 30% na fase 16 e de
quase 100% na fase 19. De facto, os decréscimos de carga nas ancoragens dos niveis 1 a 3 s@o,
na analise B, de 100%.

A maior variacio de carga nas ancoragens da andlise A, de cerca de 12%, € a que ocorre na
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Fig. 15 - Variacdo de carga nas ancoragens nas andlises A e B.

ultima fase — fase 19 — na ancoragem do ultimo nivel. A mobiliza¢do da capacidade resistente
a encurvadura nos perfis metdlicos implica a ocorréncia de deslocamentos verticais importantes,
que fazem diminuir a carga nas ancoragens. Os deslocamentos verticais, no entanto, sio acompa-
nhados por deslocamentos horizontais que, na fase 19, sdo bastante significativos e que tendem
a fazer aumentar a carga nas ancoragens. Na fase 19, na andlise B este efeito acaba por ser con-
dicionante no comportamento da ancoragem do nivel 5, constatando-se um aumento de carga
que poderd ser mesmo muito significativo. O mesmo tipo de comportamento — cargas nas an-
coragens superiores € a meia altura com tendéncia para diminuir e nas inferiores com tendéncia
para aumentar fora também observado por Hanna e Matallana (1970), em ensaios em modelo
reduzido.

4.3.5 — Forcas verticais na parede

Apresenta-se na Figura 16 as forcas verticais na parede de conten¢do ao longo das diversas
fases construtivas, para os cdlculos A e B. Os dois graficos do lado esquerdo da figura referem-se
a andlise A e os dois da direita a andlise B; os graficos superiores referem-se as cargas apli-
cadas, correspondentes ao lado esquerdo da equacdo (2), e os graficos inferiores as reacgdes,
correspondentes ao lado direito da mesma equacio.

A andlise das acgdes e das reacgdes para o calculo A permite fazer as seguintes observacgdes:

e a quase totalidade das cargas verticais é causada pelas ancoragens, ao longo de todas as
fases construtivas, o que significa que o peso da parede tem uma acc¢io pouco relevante
nos casos estudados;

e a quase totalidade das cargas verticais € suportada pelos perfis verticais, verificando-se que
a mobiliza¢ado da tensdo tangencial no contacto solo-parede € pouco significativa; esta ten-
s@o aumenta no inicio da anélise, mantém-se praticamente constante nas fases construtivas
intermédias e tende a decrescer nas ultimas fases; este facto, conforme anteriormente indi-
cado, indicia movimento relativo entre o solo e a parede em que aquele desce em relacio
a esta, o que faz aumentar a carga nos perfis metalicos.

No que respeita a andlise B, e tendo igualmente em atencdo o que se observou na andlise A, pode
constatar-se o seguinte:

e as cargas verticais continuam a ser sobretudo causadas pela componente vertical das cargas
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Fig. 16 - Evolucdo durante o processo construtivo das cargas verticais e das forcas resistentes nos perfis e
na interface

nas ancoragens, embora os valores atingidos por estas sejam substancialmente menores na
andlise B do que na andlise A, ap6s o inicio da plastificacao;

dado que € aplicado em ambas as andlises 0 mesmo nivel de pré-esforco, isso significa

que as cargas nas ancoragens sofrem significativos decréscimos ao longo do processo de
escavacao;

ap0s a plastificacdo dos perfis metélicos, verifica-se o sucessivo aumento da forca tangen-
cial ascendente mobilizada na interface solo-parede, assumindo valores, nesta andlise, da

mesma ordem de grandeza dos que se observam nos perfis metilicos, contrariamente ao
que acontece na andlise A;

na ultima fase, devido ao colapso do solo, deixa de ser possivel a mobilizacdo de forca de
corte na interface solo-parede.
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4.3.6 — Deslocamentos do terreno

No que respeita aos deslocamentos do terreno, conforme se pode observar na Figura 17,
os respeitantes a andlise A mantém-se em valores aceitdveis, enquanto os da andlise B atingem
valores bastante significativos e mesmo muito elevados na fase 16 e, especialmente, na fase 19.
Para além de ocorrerem deslocamentos horizontais bastante mais significativos na andlise B do

que na andlise A, a partir da fase 13, ocorrem igualmente assentamentos do terreno bastante mais
importantes naquela andlise do que nesta.
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-
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Fig. 17 - Deslocamentos do solo nas andlises A e B.

Apesar de os deslocamentos horizontais serem também consideravelmente superiores na

andlise B, faz-se notar os resultados dos deslocamentos verticais obtidos nesta andlise, podendo
constatar-se, na fase 13 e, de forma particularmente evidente, na fase 16, a ocorréncia de uma
zona de terreno nas imedia¢des da parede de conten¢do com deslocamentos verticais particular-

mente elevados e que sdo motivados pelos movimentos verticais da parede, que parecem arrastar
consigo o solo.
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deslocamentos muito significativos, envolvendo o solo a uma distadncia da parede muito mais
considerdvel do que anteriormente, verificando-se, portanto, a iminéncia do colapso de toda a
escavacao.

5 - ESTUDO PARAMETRICO RELATIVO AO EQUILIBRIO VERTICAL

5.1 — Introducao

O estudo paramétrico que se apresenta considera as componentes fundamentais para o equi-
librio vertical: perfis verticais, interface solo-parede e as caracteristicas mecanicas do solo. Dado
que o problema da instabilidade vertical devido a rotura da fundacdo é, na sua esséncia, idén-
tico ao da resisténcia dos perfis, o estudo paramétrico ndo inclui este assunto. O estudo usa os
resultados da andlise B como base de comparagao.

5.2 — Perfis verticais

5.2.1 — Resisténcia dos perfis verticais

A influéncia da resisténcia dos perfis verticais € avaliada através da realizacdo de trés andlises
adicionais. Conforme indicado no Quadro 3, nas analises C1, C2 e C3, considerou-se a resisténcia
a encurvadura dos perfis igual a quatro vezes, duas vezes e metade da resisténcia dos perfis
adoptada na andlise B, respectivamente.

Quadro 3 - Andlises realizadas

Perfis verticais Interface solo—parede(*) Solo(**)
Anilise Seccdo Cargas limite Rigidez Adesdo Resisténcia
Nio confinada | Confinada | da fundagio Ca ndo drenada c,,
(em? /m) (KN/m) (kN/m) (KN/m) (kPa) (kPa)
B 34 605 847 00 50 80
Cl 136 2420 3388 (FHF) (%) ()
c2 68 1210 1694 () (%) (¥5%)
C3 17 302 423 () () ()

(*) Rigidez tangencial, K (kN/m3) = 500 ¢, (kPa).
(**) Mddulo de deformabilidade ndo drenado, E, = 300c,.
(***) Como na andlise B.

A Figura 18 mostra a resisténcia mobilizada na interface solo—parede e nos perfis verticais
para as vdrias fases construtivas, obtidas dos célculos por elementos finitos. Pode constatar-se que
a plastificac@o por encurvadura ocorre nas andlises C2, B e C3. Conforme esperado, quanto mais
elevada ¢é a resisténcia dos perfis mais tarde no faseamento construtivo ocorre a plastificacio.
Na andlise C1 ndo ocorre plastificacdo dos perfis. Note-se que para as andlises B e C3 ndo foi
possivel conseguir a convergéncia do cédlculo na fase 19.

Todas as andlises apresentam, numa primeira fase, um importante grau de mobilizacdo da
resisténcia na interface (dirigida para cima, na parede), o que resulta, sobretudo, da ac¢io do pré-
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Fig. 18 - Mobilizacdo da resisténcia na interface solo-parede e nos perfis verticais

esforco das ancoragens. Numa segunda fase, esta tendéncia inverte-se, devido ao incremento dos
deslocamentos horizontais e dos consequentes assentamentos do terreno suportado. Finalmente,
numa terceira fase, devido a plastificacdo dos perfis — andlises C2, B e C3 —, os assentamentos
da parede induzem um claro aumento das tensdes tangenciais na interface.

A Figura 18 mostra que estas trés fases sdo bastante evidentes na andlise B. Na andlise C3,
a segunda fase ndo € tdo evidente, dado que a resisténcia dos perfis € mobilizada muito cedo. Na
andlise C2 essa fase € mais longa, dado que a resisténcia a encurvadura dos perfis € superior e,
portanto, é atingida mais tarde. A terceira fase €, portanto, bastante curta e, no final da construgdo,
apenas 30% da forga tangencial se encontra mobilizada. Na andlise C1 a terceira fase ndo ocorre
e a segunda fase continua até ao final da escavagdo, verificando-se que as tensdes tangenciais
incrementam a forga vertical dirigida para baixo aplicada a parede.

Uma observacdo detalhada da Figura 18(a) mostra que, contrariamente as andlises B e C3,
ndo se verifica na andlise C2 um incremento significativo na resisténcia lateral mobilizada na
fase de plastificacdo dos perfis verticais. A Figura 18(b) mostra a razdo: no caso da andlise C2, a
forca mobilizada nos perfis na fase anterior a plastificacdo dos perfis € menor do que a carga de
encurvadura. Depois, na fase 16, ndo ha por isso transferéncia significativa de carga vertical dos
perfis para a interface.

A Figura 18(a) mostra também que a resisténcia na interface é completamente mobilizada
no caso da andlise C3, durante algumas fases, devido a menor resisténcia dos perfis e aos con-
sequentes maiores assentamentos da parede. No entanto, no final da construcgdo a resisténcia na
interface decresce, devido aos muito elevados deslocamentos do solo e da parede.

A Figura 19 apresenta alguns resultados dos deslocamentos das quatro andlises. Conforme
esperado, quando mais elevada ¢ a resisténcia dos perfis menores sdo os deslocamentos. Pode
também notar-se que os deslocamentos da andlise C1 sdo bastante pequenos e que a superficie
do terreno suportado tem uma ligeira concavidade (tal como na andlise A, anteriormente apre-
sentada). Isto ndo se verifica nas outras andlises, que mostram um significativo incremento dos
assentamentos do solo nas proximidades da parede e, consequentemente, uma forma convexa da
superficie do terreno.

O equilibrio vertical pode também ser analisado através da Figura 20, que mostra a evolugdo
das forcas resistentes para as andlises C1, C2, B e C3, assim como a carga vertical total. Nas
andlises C1 e C2 a carga vertical € superior e suportada, sobretudo, pelos perfis. Na andlise Cl1,
devido ao valor negativo da forca tangencial na interface solo—parede nas fases mais avangadas, a
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carga nos perfis € superior a soma do peso da parede com as componentes verticais das forgas nas
ancoragens. Na andlise C3 a carga vertical total € consideravelmente menor e a contribuicio das
cargas na interface € significativa desde as primeiras fases, aumentando com o progresso da esca-
va¢do. No final da construg@o o seu valor € superior a carga suportada pelos perfis. Pode, assim,
associar-se forgas tangenciais na interface elevadas (positivas) a um comportamento inadequado
da parede e do terreno.

O facto de a forga vertical total ser, na andlise C3, consideravelmente inferior a da andlise
C2 implica que as forgas nas ancoragens se vao reduzir muito significativamente na analise C3,
conforme se mostra na Figura 21. Nas andlises B e C3 as cargas tornam-se muito pequenas e,
na ultima fase, quando ocorre o colapso da escavacao, parece claro que as cargas nas ancoragens
dos niveis 1 a 4 se estdo a tornar nulas, ao passo que um se verifica um incremento de carga no
tltimo nivel.
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5.2.2 — Rigidez da fundacdo dos perfis

As andlises D1 e D2 (Quadro 3) foram realizadas para avaliar a influéncia da rigidez da

fundacgdo dos perfis verticais. A Figura 22 mostra que a plastificacdo do perfil ocorre para todas

as andlises e que o padrdo da evolucdo da forga tangencial € semelhante ao que se viu na sec¢do
anterior.

Ambos os graficos mostram que os resultados das andlises B e D1 sdo semelhantes, verificando-

se que apenas para rigidez da fundacdo muito pequena (D2) o grau de mobiliza¢do de ambas as
resisténcias parece ser significativamente afectado.

As diferencas na resisténcia tangencial mobilizada existem apenas até a plastificagdo dos

perfis, que ocorre na fase 13 para as andlises B e D1 e na fase 16 para a andlise D2; apés a
plastificag@o dos perfis as andlises apresentam a mesma resisténcia tangencial mobilizada. Como
seria de esperar, uma mobiliza¢do da resisténcia tangencial ocorre mais cedo e em maior grau

nos casos de menor rigidez da fundagdo. Apds a plastificacdo, no entanto, a rigidez ndo tem,
praticamente, qualquer efeito.

A Figura 23 ilustra a comparagdo dos deslocamentos obtidos nas fases 10 e 16, para as

trés andlises. Nas primeiras fases, a rigidez da fundacao tem alguma influéncia nos resultados e
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ocorrem, assim, maiores deslocamentos nas analises com menor rigidez. Na fase 16 os resultados
sdo muito semelhantes, porque as reac¢des na interface solo-parede e nos perfis t€ém o mesmo
valor nas trés andlises, conforme observado na Figura 22. Na fase 19 nenhuma das anélises
convergiu.

5.3 — Interface solo-parede

Conforme se apresentou no Quadro 3, a influéncia da resisténcia na interface é avaliada
através das andlises E1, E2 e E3, em complemento da andlise B. A rigidez tangencial, K, foi
determinada, para as andlises E1, B e E2, considerando a completa mobiliza¢do da resisténcia
para um deslocamento tangencial relativo de 2 mm. Na andlise E3 assumiu-se uma resisténcia na
interface nula.

A Figura 24 mostra a evolugao da resisténcia mobilizada na interface solo-parede e nos per-
fis. Pode ver-se que a mobilizacdo da resisténcia dos perfis é semelhante nos varios calculos, com,
contudo, mobiliza¢do mais cedo no caso da andlise E3, devido a resisténcia nula na interface. E
particularmente importante notar que:
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e a plastificac@o dos perfis ocorre em todas as andlises, inclusivamente na andlise E1, que
tem a resisténcia na interface mais elevada;

e as escavacdes correspondentes as andlises E1 e B colapsam na fase 19, sem que se tenha
verificado a total mobilizagdo da resisténcia na interface.
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Fig. 24 - Resisténcia mobilizada na interface solo-parede e nos perfis verticais nas andlises E1, B, E2 ¢ E3

Em todas as fases a resisténcia na interface € mobilizada numa menor percentagem para as
andlises com maior resisténcia lateral, mas o valor mobilizado € muito semelhante. Isto pode
ser verificado na Figura 25, que mostra os valores da tensdo tangencial média mobilizada na
interface solo-parede nas andlises E1, B e E2. A razdo para tal semelhanca prende-se com o facto
de a dnica diferenca entre as andlises E1, B e E2, até a mobilizacdo completa da interface, ser a
rigidez tangencial dos elemento junta que representam a interface, o que mostra que esta rigidez
ndo tem um papel significativo no problema. Pode também ver-se que mesmo apés a plastificagdo
dos perfis as andlises com interface mais resistente ndo apresentam uma maior tensio tangencial.
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A resisténcia mobilizada na interface €, assim, apenas a necessdria para o equilibrio. De facto,
na a andlise E1, para que se mobilizassem tensdes tangenciais maiores, a parede teria que sofrer
assentamentos mais significativos, que ndo ocorrem porque ndo sdo necessirios para manter o
equilibrio vertical. Na fase 19 os deslocamentos do terreno suportado e o decréscimo das cargas
nas ancoragens causaram o colapso da escavagdo, ndo permitindo a mobilizacdo da resisténcia
na interface.

A Figura 26 apresenta os deslocamentos do terreno nas fases 13 e 16, para as anélises El,
B e E3. A andlise E2 ndo estd representada porque os deslocamentos sdo muito semelhantes aos
obtidos das andlises E1 e B, que sdo praticamente idénticos. Nas primeiras fases (até a fase 10,
ndo representada na figura) os deslocamentos globais sdo menores para os cdlculos com maior
resisténcia. Para a fase 13, os resultados sdo curiosos, dado que os deslocamentos horizontais
mais elevados correspondem aos menores assentamentos do terreno e vice-versa. Os assenta-
mentos tornam-se significativamente superiores nas andlises B e E1 devido a plastificacdo dos
perfis, que causa assentamentos da parede e, devido a transmissao de forcas tangenciais na inter-
face, isto induz assentamentos do terreno suportado. Tal € visivel na forma convexa da superficie
do terreno. Ao contrdrio, na andlise E3, a plastificacdo dos perfis e o assentamento da parede
ndo induz assentamentos nas proximidades da parede, devido a resisténcia nula na interface. No
entanto, o assentamentos da parede € maior do que nos outros casos induzindo maiores perdas de
carga nas ancoragens e, consequentemente, maiores deslocamentos horizontais. Torna-se, assim,
particularmente interessante verificar que a possibilidade de mobilizag@o de tensdes tangenciais
na interface solo-parede nao significa, necessariamente, melhor comportamento da escavagao.

Um outro facto interessante é o de que as diferencgas nos deslocamentos tende a dissipar-se
com o progresso da escavagdo. Para a fase 16, a semelhanga entre os deslocamentos é pecu-
liar, tendo em atencdo que as cargas nas ancoragens sdo muito diferentes nas analises B e El
relativamente a andlise E3. Pode dizer-se que o efeito negativo das menores cargas horizontais
transmitidas pelas ancoragens ao terreno suportado, no caso da andlise E3, parece ser contraba-
langado pelas maiores cargas verticais aplicadas ao terreno pela parede, nas andlises B e E1.

5.4 — Resisténcia do terreno

Para avaliar a importancia da resisténcia do terreno, duas outras andlises — F1 e F2 —
foram realizadas. O Quadro 3 apresenta os pardmetros adoptados. Deverad notar-se que o terreno,
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na andlise F2, tem resisténcia muito baixa (o nimero de estabilidade da escavac¢do, Ny = yH/cy,
igual a 7.2 é muito elevado) e este tipo de estrutura de suporte ndo € adequado para tais condicdes.
Representa, no entanto, um caso limite para o problema em estudo. Para a andlise F1 o nimero
de estabilidade € 1.2, o que significa que, sob um ponto de vista da estabilidade (ignorando
os deslocamentos), a escavagdo poderia (mantendo-se, durante a escavagdo, as condi¢des nao

drenadas) ser realizada sem suporte.

A Figura 27 mostra a evolucao da resisténcia mobilizada na interface solo-parede e nos perfis
verticais. Nos solos menos resistentes a resisténcia dos perfis € mobilizada mais cedo. A andlise
F2 terminou na fase 16 porque ndo foi possivel, nesta fase, obter a convergéncia do célculo. A
andlise F1 convergiu para todas as fases e a andlise B, conforme anteriormente referido, ndao

convergiu na fase 19.
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Nas primeiras fases a resisténcia na interface solo-parede € mobilizada em percentagens
elevadas, no caso dos solos menos resistentes. A andlise F2 parece contradizer a tendéncia an-
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teriormente observada noutras andlises, que consiste num incremento nas tensdes tangenciais
ascendentes aplicadas a parede na fase de escavacdo a seguir a completa mobilizagdo da resis-
téncia dos perfis. De facto, para esta andlise verifica-se uma resisténcia mobilizada na interface
praticamente constante, apds a plastificagdo dos perfis, na fase 10. Isto deve-se ao facto de a re-
sisténcia do solo e o médulo de deformabilidade serem bastante baixos (note-se que as andlises
B e F2 tém a mesma adesdo na interface mas caracteristicas do terreno bastante diferentes) e,
portanto, com o progresso da escavacdo o terreno “escoa’” no tardoz da parede devido ao facto
de, em estruturas tipo Berlim, o terreno nao ser suportado na altura correspondente a cada nivel
de escavacdo.

Para a andlise F1 pode observar-se uma resposta similar a da andlise B, com um incremento
da resisténcia na interface mais tardio, devido a plastificacio também mais tardia dos perfis
verticais. Tal como na andlise B, a resisténcia lateral nunca € completamente mobilizada.

6 - CONCLUSOES

A aplicacao das ancoragens pré-esforcadas inclinadas em cortinas de contencdo flexiveis
impde-lhes cargas verticais de elevado valor e obriga a sua consideracdo no dimensionamento.
Este deve ser realizado considerando, como accdes, o peso da parede e as componentes verticais
das forgas das ancoragens, incorporando as suas eventuais variagdes e, como forgas resistentes,
a capacidade resistente da base da parede e a contribui¢@o por atrito lateral do lado passivo. A
inexisténcia de lado passivo no caso de paredes de contencdo tipo Berlim faz com que as cargas
verticais sejam, neste tipo de parede, de particular importancia.

O problema da perda de equilibrio vertical manifesta-se na pratica através de importantes
deslocamentos horizontais e verticais da cortina, acompanhados de assentamentos do terreno
suportado e de perdas de carga nas ancoragens, sendo conhecidos em diversos casos de obra
incidentes e acidentes em que este modo de colapso esteve envolvido.

Apesar de constituir um problema de grande importancia, ndo hé ainda consenso, no meio
técnico, sobre a forma de realizar o dimensionamento em relagdo as cargas verticais, adoptando-
se, em projecto, regras e hipéteses muito variadas. As preocupacdes com este problema devem
estender-se a execucdo, em particular no que respeita a instalacdo dos perfis verticais.

A avaliag@o do equilibrio s6 pode fazer-se através do conhecimento das cargas verticais na
parede: distingue-se, assim, as cargas aplicadas (peso da parede e componentes verticais das
forcas das ancoragens) e as cargas absorvidas por reac¢do (cargas nos perfis metdlicos verticais
e forga de corte na interface solo-parede).

Recorreu-se a um programa de célculo de elementos finitos para a descri¢do do mecanismo
de colapso de paredes de conteng¢do tipo Berlim, podendo este ser caracterizado por: (1) mobi-
lizacdo significativa da resisténcia da interface solo-parede apds a ocorréncia de encurvadura no
perfil vertical (ou falha de capacidade resistente da sua fundagdo); (2) decréscimo significativo
da generalidade das cargas nas ancoragens, que podem mesmo anular-se quando se verifica o
colapso; (3) aumento significativo da carga no tltimo nivel de ancoragens; (4) acréscimo muito
significativo dos deslocamentos verticais e horizontais do terreno suportado; (5) plastificacdo
sucessiva do solo suportado ap6s a instabilizagdo do perfil metalico, até ao colapso.

A resisténcia dos perfis verticais e do terreno suportado afecta significativamente o compor-
tamento de estruturas tipo Berlim definitivas em condi¢des de equilibrio vertical precdrio, no que
respeita a mobilizacdo de forcas tangenciais na interface, a mobilizagdo da resisténcia dos perfis,
as variacdes de carga nas ancoragens e aos deslocamentos do terreno. A rigidez da fundag@o dos
perfis tem algum efeito no comportamento antes da plastificacdo dos perfis, em particular para
valores daquele pardmetro muito baixos.
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A consideragdo, através de andlise paramétrica, do efeito da resisténcia na interface mostrou
que: (1) a considerag@o de resisténcia nula na interface ndo produz, necessariamente, efeitos
negativos no comportamento global da escavacdo; (2) a adopg@o de uma resisténcia superior nao
resulta numa alteragdo significativa do comportamento nem produz uma mobilizacdo total dessa
resisténcia, apés a plastificagdo do perfil.

Estas constatacdes levam a concluir pela conveniéncia em considerar, no dimensionamento
dos perfis verticais de estruturas de contencdo tipo Berlim definitivas, a totalidade das cargas pro-
venientes do peso da parede e das componentes verticais das forgas das ancoragens. Em alterna-
tiva, pode ver-se em Guerra et al. (2003) uma proposta de metodologia para o dimensionamento
dos perfis que considera o efeito — positivo ou negativo — das tensdes de corte na interface
solo—cortina.
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ANEXO

As diversas fases construtivas consideradas nos célculos sdo esquematicamente apresentadas
na Figura 28, tendo a sequéncia que se indica em seguida:

e fase 0 — cdlculo das tensdes iniciais;

e fase 1 — escavag@o inicial para a construcio da viga de coroamento (retirada de elementos
de solo) e instalacao dos perfis metdlicos verticais:

— estes perfis metdlicos inicialmente instalados t€m a resisténcia dada pela tensdo de
cedéncia média f,,, e arigidez axial real £ A; a tensdo de cedéncia média ndo con-
sidera, nesta fase, a possibilidade de encurvadura do perfil, uma vez que este se en-
contra confinado;

— os perfis sdo simulados por uma sequéncia de elementos barra na direccéo vertical,
sendo o nimero de barras igual ao nimero de fases de escavagdo;

— os apoios representados nas figuras restringem os deslocamentos horizontais e sdo
necessarios pelo facto de os elementos barra apenas transmitirem esfor¢o normal;

— o elemento barra inferior simula as caracteristicas da fundacao;
— o elemento inferior é unido a um ponto que, nesta fase, € fixo;

— os elementos barra sdo, assim, nesta fase, completamente independentes da restante
malha de elementos finitos; ndo se considera, igualmente, qualquer efeito da sua
instalagao;

e fase 2 — betonagem da viga de coroamento:
— colocagdo de elementos junta horizontais no futuro contacto da viga de coroamento

com a superficie do terreno escavado;
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(a) fase 0

(c) fase 2

(e) fase 4

(g) fase 6

(i) fase 8

(b) fase 1

(d) fase 3

(f) fase 5

(h) fase 7

(j) fase 9

Fig. 28 - Representacdo esquemadtica da modelac@o das fases construtivas de uma parede de contengdo tipo

Berlim.

— aplicacdo das cargas verticais devidas ao peso da viga de coroamento nos elementos
junta; estes elementos junta ndo t€ém qualquer ligag@o aos perfis metdlicos;

— apesar de, na maior parte dos casos, a aplica¢do das cargas devidas ao peso da viga
ndo ter grande influéncia nos deslocamentos e, portanto, este efeito nao ter, nesta fase,
consequéncias significativas considera-se, a partir desta fase, a aplicacdo de desloca-
mentos ao nd inferior dos elementos barra iguais aos que o né com coordenadas mais

proximas do terreno sofrer;

— nenhum carregamento €, no entanto, aplicado aos perfis metdlicos, uma vez que se
pretende simular a betonagem, em que o betdo fresco é colocado em contacto com

89



os perfis mas nenhuma carga lhes € transmitida;
e fase 3 — presa do betdo da viga de coroamento:

— instalag¢do dos elementos bidimensionais que simulam a viga e dos elementos junta
verticais que simulam o contacto entre a viga e a superficie vertical do terreno esca-
vado; os elementos bidimensionais nao tém peso, uma vez que as cargas devidas ao
peso foram j4 aplicadas de forma independente na fase 2;

— a partir desta fase a viga de coroamento fica solidarizada com os perfis metalicos;
para simular o contacto recorre-se a uma barra de grande rigidez e resisténcia mas de
comprimento muito pequeno; esta barra nao tem, neste caso, qualquer efeito, uma vez
que serd retirada na fase construtiva seguinte e ndo ha ainda ancoragens instaladas;
no entanto, por simplicidade optou-se por usar exactamente o mesmo procedimento
que se utilizard na fase 6, na qual haverd carga vertical devida ao primeiro nivel de
ancoragens;

o fase 4 — 1* fase de escavag@o:

— a barra de pequeno comprimento e de elevada rigidez, assim como a barra superior
do perfil inicialmente instalada sdo retiradas e substituidas por uma barra com com-
portamento eldstico perfeitamente pldstico cuja carga limite € a capacidade resistente
a encurvadura; a0 mesmo tempo atribui-se a nova barra o estado de tensdo da barra
inicialmente existente;

— procede-se ainda nesta fase a escavagdo do nivel seguinte, o que se traduz pela reti-
rada de elementos de solo e dos elementos de junta horizontais; esta escavag@o devera
provocar a transmissdo de cargas verticais ao perfil metélico;

e fase 5 — betonagem do 1° painel:
— instalag¢@o de elementos junta horizontais no contacto do 1° painel da parede com a

superficie horizontal do terreno escavado, a semelhanca do descrito na fase 2;

— aplicagdo nestes elementos junta das cargas verticais devidas ao peso do betdo;
e fase 6 — presa do betdo do 1° painel e aplicag@o do pré-esforgo:

— instala¢do dos elementos de parede e dos elementos junta verticais que simulam o
contacto entre o solo e a superficie vertical escavada; os elementos bidimensionais
que simulam a parede ndo t€ém peso, uma vez que as cargas devidas a esta accio
foram consideradas na fase anterior;

— a barra que foi instalada na fase 4 ¢ retirada; a liga¢do da parede aos perfis faz-se
através da activacdo de uma nova barra de pequeno comprimento que une a parede
ao topo do perfil inicialmente instalado;

— as cargas devidas ao pré-esforco s@o aplicadas através de uma forca concentrada;

e fases 7 a 9 — similares ao faseamento descrito nas fases 4 a 6, podendo repetir-se para
outros niveis de escavagdo, caso existam.
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AVALIACAO DA CAPACIDADE DE CONFINAMENTO
DE SOLOS FINOS PORTUGUESES: SELECCAO DOS
LIXIVIADOS E DOS SOLOS

Evaluation of Portuguese fine-grained soils as liners to waste
disposals: leachate and soil selections

Antonio José Roque*

RESUMO - O presente estudo evidenciou que no transporte dos poluentes através dos solos finos, deve
ser tomada em consideracdo, ndo apenas a condutividade hidraulica, como prescreve o Decreto-Lei n.°
152/2002, de 23 de Maio e a maior parte dos regulamentos internacionais, mas também o coeficiente de
difusdo e o factor de retardamento dos poluentes. A tomada de consciéncia da importante influéncia da
difuso molecular e da retengdo na migragdo dos poluentes através dos solos significa que é mais
correcto, por simular com maior aproximagdo as condigdes reais, dimensionar as barreiras minerais
presentes nos aterros de residuos com base no transporte dos poluentes por advecgao e por difusdo.

De forma a se obter uma amostragem alargada sobre o transporte dos poluentes nos solos, procedeu-se,
numa primeira fase do programa de investigacdo, a preparagdo de dois lixiviados, representativos dos
produzidos nos aterros de residuos solidos urbanos, a caracterizagdo de trinta amostras recolhidas em
diferentes formagdes argilosas portuguesas e a selecgdo de amostras representativas e, numa segunda fase,
ao estudo do desempenho hidrogeoquimico dos solos com base, quer na compatibilidade solo-lixiviado,
quer no tempo de transporte das espécies quimicas nos solos por advecg@o e por difusdo. Neste artigo
apenas se apresentam os trabalhos desenvolvidos na primeira fase.

SYNOPSIS — The present study has shown that the pollutant transport through fine-grained soils must
take into account not only the hydraulic conductivity, as is established by Decree-Law n.® 152/2002, 23
May and by most international regulations, but also the diffusion coefficient and the retardation factor of
pollutants. The awareness of the important influence of molecular diffusion and of retention on the
migration of pollutants in soils indicates that the most adequate procedure, since it simulates with highest
accuracy the in situ conditions, is to dimension the clay liners based on pollutant transport by advection
and by diffusion.

In order to obtain a comprehensive sampling about the importance of pollutant transport in soils, the
preparation of two leachates, representing the ones produced in waste disposals, was carried out, in a first
phase. The same phase also included the characterisation of thirty samples collected in different
Portuguese clayey formations as well as the selection of representative samples. The second phase
comprised the study of the soil-leachate compatibility and of pollutant transport by advection and by
diffusion. This article only presents the works developed in the first phase.

1-INTRODUCAO

O respeito pelo ambiente e o tratamento e armazenamento de residuos, em particular, ndo
se consideravam prioritarios apos a 2.* Guerra Mundial. Uma série de incidentes no final dos
anos 60 e nos anos 70 vieram evidenciar que a eliminagao dos residuos sem nenhum controlo

*Doutor em Engenharia Civil — Solos pelo INSA de Lyon, Mestre em Geologia de Engenharia pela UNL,
Investigador Auxiliar do LNEC (e-mail: aroque@Inec.pt)
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representava uma fonte potencial de polui¢do do ambiente, levando a tomada de consciéncia da
importancia de uma gestdo controlada dos residuos e da necessidade de produzir legislagao
especifica sobre a sua gestdo e armazenamento. De entre os incidentes, salientam-se: a
descoberta, em 1972, de biddes de cianeto abandonados nas proximidades de Nuneaton, no
Reino Unido, num local que estava a ser utilizado como jardim para criangas; a identificacao,
em 1977, de uma fuga de lixiviados e de gas toxicos em Love Canal, Nova lorque; ¢ a
localizagdo, em 1971, de 3000 toneladas de arsénio e cianeto armazenadas num lago alemao.

As manifestacdes publicas de desagrado crescentes ap6s cada novo incidente ambiental ¢ a
tomada de consciéncia das administragdes centrais, regionais e locais de que a eliminagdo dos
residuos sem nenhum controlo constituia uma fonte importante de contaminagédo dos solos e
dos recursos hidricos e, por isso, uma ameaca a qualidade de vida das populagdes, por um lado,
e o facto de o volume de residuos produzidos ndo parar de crescer, por outro, foram razdes
suficientemente fortes para que, ao nivel de cada pais e das organiza¢des internacionais, se
tenham produzido planos estratégicos de gestdo dos residuos, em geral, e do seu
armazenamento em estruturas que garantissem o seu isolamento do meio ambiente envolvente,
em particular.

Em Portugal, o quadro legislativo da gestdo dos residuos alterou-se radicalmente na tltima
década. Passou-se de um armazenamento desordenado dos residuos, para uma estratégia
nacional para os residuos. De forma a levar a pratica as medidas previstas no Decreto-Lei n.°
239/97, de 9 de Setembro, que passou a estabelecer as regras a que ficava sujeita a gestdo de
residuos, salientam-se: a aprovag@o, em Novembro de 1997, do Plano Estratégico Sectorial dos
Residuos Solidos Urbanos (PERSU), que constitui o principal referencial estratégico da gestao
destes residuos em Portugal e, em Dezembro de 1999 (revisto em 2000 e 2001), do Plano
Estratégico Sectorial da Gestdo dos Residuos Industriais (PESGRI), que constitui, neste caso, o
principal referencial estratégico da gestdo destes residuos em Portugal. Com a publicagdo do
Decreto-Lei n.° 152/2002, de 23 de Maio, passou a estar regulamentada a instalacdo,
exploracao, encerramento € manutengdo pos-encerramento dos aterros de residuos.

Ainda que, no quadro de uma gestdo dos residuos sustentavel, os aterros de residuos sejam
vistos, por diferentes razdes, como o Ultimo recurso na hierarquia das op¢des de gestdo dos
residuos, na maior parte dos paises a percentagem mais importante dos residuos continua a ter
como destino final a deposi¢do em aterro. Segundo Williams (1998), entre vinte paises
ocidentais (os quinze paises da Unido Europeia anteriores ao tltimo alargamento, o Canada, os
Estados Unidos da América, o Japdo, a Noruega e a Suiga), onze depositavam mais de 50% dos
residuos urbanos produzidos em aterros e dezassete, mais de 25%. A Suica, o Luxemburgo e o
Japdo sdo, de entre os paises enumerados por Williams (1998), os que menos praticam o
armazenamento em aterros de residuos.

Em Portugal, a evolugdo da gestdo dos residuos urbanos prevista pelo PERSU entre 1995 e
2005 era a seguinte: em 1995, 73% dos residuos seriam ainda armazenados em vazadouros nao
controlados, 14% em aterros de residuos, 0% incinerados, 4% reciclados e 9% tratados pela via
anaerobica e compostagem; em 2005, 0% em vazadouros ndo controlados, 25% em aterros de
residuos, 25% incinerados, 25% reciclados e 25% tratados pela via anaerdbica e compostagem.
No que se refere as 70000 toneladas de residuos industriais perigosos, o PESGRI previa a
reparticdo seguinte: 16000 toneladas (incineracdo obrigatoria) seriam co-incineradas, 6000
toneladas tratadas por meios fisico-quimicos, 44000 toneladas depositadas em aterros de
residuos e 2000 toneladas tratadas no estrangeiro.

A tomada de consciéncia da importancia dos desafios ambientais para a comunidade
geotécenica é confirmada pelo nimero crescente de publicagdes apresentadas desde o final dos
anos 70 nos congressos internacionais da Sociedade Internacional de Mecanica dos Solos e
Engenharia Geotécnica (ISSMGE) e da Associagao Internacional de Geologia de Engenharia e
Ambiente (IAEG). A ISSMGE passou mesmo a organizar, a partir de 1994, um novo



congresso internacional exclusivamente dedicado as questdes ambientais. Foi assim que
apareceu o Congresso Internacional sobre Geotecnia Ambiental de Edmonton, Canada, a que
se seguiram o de Osaka, em 1996, de Lisboa, em 1998 e do Rio de Janeiro, em 2002. Aquando
do congresso de Lisboa, o “Comité Técnico TC-5 para a Geotecnia Ambiental” da ISSMGE
apresentou um primeiro relatério que formalizou o quadro de actuacdo da Geotecnia
Ambiental, nomeadamente a concepgdo e o projecto dos aterros de residuos e os mecanismos
de transporte dos poluentes nos solos.

Foi também neste contexto de crescente importancia dos temas relacionados com a
Geotecnia Ambiental, que o Laboratorio Nacional de Engenharia Civil, através do
Departamento de Geotecnia, passou a desenvolver, a partir do final dos anos 80, trabalhos de
investigacdo visando o estabelecimento: de metodologias de determinacdo da condutividade
hidraulica in situ em solos saturados e ndo saturados e de avaliagdo do desempenho
hidrogeoquimico dos solos finos potencialmente adequados para a construgdo das barreiras
minerais presentes nos aterros de residuos.

Apesar de, a data de inicio do programa de investigagdo, ja existirem varios trabalhos
publicados sobre a avaliacdo da capacidade dos solos argilosos assegurarem, em termos
eficazes, o confinamento dos lixiviados produzidos nos aterros de residuos, ainda continuavam
a haver incertezas e dominios pouco explorados, nomeadamente no que se referia:

1. segundo van Impe (1998) e Clark (1998), ao efeito a longo prazo da percolacdo dos

lixiviados na capacidade de confinamento das barreiras minerais;

2. segundo Salim (1994), ao efeito dos lixiviados multiespécies, como sejam os
lixiviados reais, no tempo de transporte dos metais pesados através das barreiras
minerais;

3. segundo Evans et al. (1990), ao dimensionamento das barreiras minerais com base no
tempo de transporte advectivo e difusivo dos poluentes;

4. segundo Daniel (1998), ao desempenho hidrogeoquimico das barreiras minerais com
base na observacdo do seu comportamento em aterros de residuos, durante as fases de
exploragdo e pds-encerramento e em centros experimentais de armazenamento de
residuos com fins de investigacao.

A documentagdo ainda pouco abundante no que respeita as matérias tratadas nos pontos 1.
a 3. (o ponto 4. ndo fazia parte dos objectivos do programa de investigacdo) resulta em grande
parte:
i.  dos custos e do tempo necessario a realizagdo dos programas experimentais;
ii. dos custos e da complexidade das analises quimicas dos lixiviados e dos solos;
iii. do pouco conhecimento, de uma parte muito significativa dos geotécnicos, dos
conceitos tedricos e dos procedimentos experimentais necessarios a estimagdo do
tempo de transporte advectivo e difusivo dos poluentes através dos solos.

Quando este trabalho foi programado, observou-se que, de entre os estudos efectuados, a
maior parte dos quais pioneiros nos temas investigados, os mais avangados no dominio da
avalia¢do do desempenho hidrogeoquimico das barreiras minerais diziam respeito:

a. as argilas puras, como as montmorilonites sodica e calcica, a ilite e a caulinite,
efectuados por Shackelford (1988) e Phadungchewit (1990), e as misturas
solo/bentonite, efectuados por Cavalcante Rocha (1995);

b. aos lixiviados simulados em laboratdrio preparados a partir de um niimero reduzido de
espécies quimicas, efectuados por Shackelford (1988) e Salim (1994);

c. a determinacdo do tempo de transporte dos poluentes com base nos valores da
condutividade hidraulica, efectuados por Dunn (1983) e Cavalcante Rocha (1995) ou
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do coeficiente de difusdo, efectuados por Shackelford (1988), Barone (1990) ¢ Salim
(1994).

Face ao quadro tragado precedentemente, decidiu-se (Roque, 2001):

1. seleccionar espécies quimicas inorganicas representativas dos lixiviados produzidos
nos aterros de residuos solidos urbanos;

2. seleccionar concentragdes quimicas representativas destas espécies quimicas;

3. amostrar formacdes argilosas portuguesas que cobrissem uma vasta gama de
caracteristicas geotécnicas e constituissem uma potencial 4rea de empréstimo para a
construg¢ao de barreiras minerais de aterros de residuos com condutividade hidraulica
inferior ou igual a 1 x 10 m/s;

4. estudar o desempenho hidrogeoquimico dos solos com base, quer na compatibilidade
solo-lixiviado, quer no tempo de transporte das espécies quimicas por advecgdo e por
difusdo.

Os pontos 1., 2. e 3. pertencem a primeira fase do programa de investigacdo e sdo
apresentados neste artigo; o ponto 4. pertence a segunda fase e sera tratado em trabalhos a
publicar oportunamente.

2 — CARACTERIZACAO DOS LIXIVIADOS
2.1 — Introducio

Os lixiviados produzidos nos aterros de residuos seriam, naturalmente, as solugdes mais
indicadas para se avaliar, em laboratério, o desempenho hidrogeoquimico dos solos a utilizar
na construcdo das barreiras minerais. Todavia, na fase de projecto de um aterro de residuos,
existe quase sempre muito pouca, ou nenhuma, informagao disponivel sobre as caracteristicas
dos lixiviados que serfo produzidos nestas infraestruturas. Nestes casos, as caracteristicas dos
lixiviados podem ser simuladas com base em métodos propostos na bibliografia. Nos casos em
que sdo conhecidos os principais residuos a depositar em aterro, a norma ASTM D 3987
descreve o procedimento para se obter, a partir da realizagdo de ensaios de eluviagdo sobre os
residuos, um lixivado que simule as principais caracteristicas do lixiviado real. Segundo
Zimmie et al. (1981), deviam-se utilizar nos estudos de avaliagdo do desempenho
hidrogeoquimico dos solos, lixiviados preparados em laboratério com diferentes concentragdes
quimicas.

Tendo por base a informacgao recolhida e o estado dos conhecimentos, decidiu-se preparar
em laboratorio um lixiviado acido e outro neutro a ligeiramente alcalino, para avaliar o
desempenho hidrogeoquimico dos solos finos portugueses. Para além destes dois lixiviados,
ditos “simulados” ou “sintéticos”, foi igualmente utilizada, como solucdo de percolagdo, agua
desmineralizada.

A seleccao destas trés solugdes teve por finalidade:

1. simular as caracteristicas dos lixiviados acidos produzidos, tipicamente, na fase jovem
dos aterros, ou seja, na fase de exploragdo e nos primeiros anos da fase de pos-
encerramento;

2. simular as caracteristicas dos lixiviados neutros a alcalinos produzidos, tipicamente,
na fase matura dos aterros, ou seja, apds os primeiros anos da fase de pos-
encerramento;

3. comparar os valores da condutividade hidraulica obtidos em provetes com as mesmas
caracteristicas, sendo que um foi percolado directamente com agua desmineralizada
(solugdo de referéncia) e o outro directamente com o lixiviado acido;



4. avaliar a compatibilidade dos solos finos portugueses ao lixiviado acido, com base na
relagdo dos valores da condutividade hidraulica obtidos em provetes com as mesmas
caracteristicas, sendo que um foi percolado inicialmente com agua desmineralizada e
em seguida com o lixiviado 4cido e o outro directamente com o lixiviado acido;

5. estimar, em provetes com as mesmas caracteristicas, a influéncia de se percolar um
deles inicialmente com agua desmineralizada e em seguida com o lixiviado 4cido e o
outro inicialmente com o lixiviado acido e em seguida com o lixiviado neutro a
ligeiramente alcalino, nos valores da condutividade hidraulica e no tempo de
transporte advectivo dos poluentes;

6. estimar a influéncia do pH dos lixiviados acido e neutro a ligeiramente alcalino no
tempo de transporte advectivo e difusivo dos poluentes.

As principais razoes que ditaram a utilizagdo de lixiviados simulados em laboratdrio, e nao

de lixiviados reais, foram as seguintes:

1. garantir a manutengdo das caracteristicas dos lixiviados durante todo o periodo de
realizacdo do programa experimental (caso se tivesse optado pela utilizagdo de
lixiviados reais, os inconvenientes seriam, essencialmente, a necessidade de prever
desde o inicio dos trabalhos a quantidade total de lixiviado a utilizar nos ensaios e de
manter sob congelacao os lixiviados até a sua utilizago);

2. garantir a manutengdo das caracteristicas dos lixiviados no periodo de realizacdo dos
ensaios de adveccdo e difusdo, quase sempre muito longos (a evolugdo da carga
organica presente nos lixiviados reais seria responsavel por alteragdes importantes nas
caracteristicas fisico-quimicas destes).

Seguidamente, apresentam-se a metodologia adoptada na selecgdo das espécies quimicas
inorganicas e das suas concentragdes, ¢ o procedimento utilizado na preparagcdo dos dois
lixiviados.

2.2 — Inventario das caracteristicas quimicas dos lixiviados reais

Na fase da pré-selecgdo das espécies quimicas e das suas concentragdes para a preparagao
dos lixiviados simulados, procedeu-se a:
1. elaboracdo de uma base de dados das espécies quimicas inorganicas habitualmente
presentes nos lixiviados produzidos nos aterros de residuos s6lidos urbanos;
2. 1identificacdo das principais caracteristicas quimicas dos lixiviados produzidos nos
aterros de residuos s6lidos urbanos.

A Figura 1 mostra a variagdo da concentragdo quimica de um lixiviado tedrico em fungao
do tempo e ilustra a evolucdo geralmente observada na maior parte dos lixiviados produzidos
nos aterros de residuos solidos urbanos. A fase de exploracdo (F.E.) corresponde ao periodo
compreendido entre o inicio da deposicdo dos residuos no aterro e a sua cobertura final. Para
uma F.E. inferior ou igual a cinco anos, o ponto B coincidiria com o ponto A. No final da fase
de observacdo (F.O.) do pds-encerramento, ponto C, a concentragdo quimica do lixiviado é
suficientemente fraca para ndo colocar em risco o meio ambiente envolvente. Observa-se,
assim, que o potencial contaminante dos lixiviados reais ¢ maximo no final da fase de
exploragdo, que coincide com a colocagdo da cobertura final, e diminui em seguida de forma
mais ou menos linear e continua. A Tabela 1 identifica as caracteristicas dos lixiviados
produzidos nos aterros de residuos solidos urbanos que, habitualmente, apresentam as maiores
diferengas entre as fases jovem e matura. A Tabela 2 compara os valores minimos, médios e
maximos de alguns pardmetros propostos por Ehrig (1989), Kruse et al. (1994; citado por
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Gromadecki, 1995) e DOE (1995; citado por Williams, 1998), medidos em lixiviados reais
durante as fases jovem e matura dos aterros de residuos. A tabela faz a disting@o entre os
parametros cujos os valores sdo significativamente diferentes nas duas fases, dos pardmetros
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cujos os valores s@o de ordem de grandeza semelhante nas duas fases.

F.E. f

Concentracio, ¢

F.E. - Fase de exploragdo

F.O. - Fase de observagdo

01 5

Tempo, ¢ (anos)

Figura 1 — Variago da concentragdo quimica de um lixiviado tedrico em fungao do tempo
(adaptado por Bagchi, 1994 a partir de Meyer, 1973 e Griffin et al., 1976).

Tabela 1 - Principais diferencas entre os lixiviados reais jovens e maturos (adaptado de Knox, 1985)

Lixiviado real jovem

Lixiviado real maturo

Concentragdes elevadas de acidos organicos volateis
pH écido

Odor desagradavel intenso

DBO; elevado (muitas vezes superior a 20000 mg/1)
Proporg¢do DBOs/DCO elevada (superior a 0,4)
Varias centenas de mg/l de amoniaco

Vérias centenas de mg/l de azoto organico
Concentragdes elevadas de ferro, manganés, calcio e magnésio

Concentra¢des moderadamente elevadas de alguns metais
pesados, por exemplo o zinco

Concentragdes elevadas de outras espécies quimicas
inorgnicas, por exemplo sodio, potassio e cloretos

Concentragdes muito fracas de acidos organicos volateis

pH neutro a alcalino

DBOs inferior a 200 mg/1

Varias centenas de mg/l de DCO

Proporg¢do DBOs/DCO fraca (inferior a 0,1)
Concentragdes fracas de amoniaco
Concentragdes fracas em metais

Concentragdes elevadas em sais soluveis, por exemplo
potassio, sodio e cloretos
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A fim de seleccionar espécies quimicas inorganicas, € suas concentragdes, representativas
dos lixiviados produzidos nos aterros de residuos solidos urbanos, procedeu-se a elaboragao de
uma base de dados a partir das composigdes quimicas de lixiviados reais publicadas na
bibliografia. No periodo de recolha de dados, a lista incluiu os pardmetros seguintes: pH,
condutividade eléctrica (CE), potencial redox (Eh), dureza, alcalinidade, solidos dissolvidos
totais (SDT), acidos organicos volateis (AOV), carbono organico total (COT), caréncia
bioquimica de oxigénio aos 5, 7 e 20 dias (DBOs, DBO;, DBO,;), caréncia quimica de
oxigénio (DCO), fenodis, amoniaco, azoto organico, nitritos, nitratos, ortofosfatos, solidos
suspensos totais (SST), brometos, cloretos, fluoretos, sulfatos, cianetos, prata, aluminio, boro,
bario, bismuto, calcio, cobalto, ferro, potassio, litio, magnésio, manganés, sodio, silicio,
estanho, estroncio, titanio, talio, vanadio, arsénio, berilio, cadmio, cromio, cobre, mercurio,
niquel, chumbo, antiménio, selénio e zinco.

Na Tabela 3 apresentam-se apenas os elementos seleccionados para a preparacdo dos
lixiviados em laboratorio. Verifica-se, para o conjunto de resultados recolhidos na bibliografia,
a auséncia de dados sobre os brometos. As medidas de dispersdo consideradas permitem
observar que cada elemento pode variar entre valores extremos muito afastados. A mesma
tabela compara os valores da base de dados construida com os mencionados por Clement et al.
(1993) e com os valores maximos recomendados (VMR) e os valores maximos admissiveis
(VMA) na agua para consumo humano, segundo o Decreto-Lei n.° 236/98, de 1 de Agosto.

Tabela 3 - Caracteristicas gerais dos lixiviados produzidos nos aterros de residuos solidos urbanos e limites de qualidade
da agua para o consumo humano recolhidos na bibliografia

Composi¢do de 105 Limites de qualidade da
Valores da base de dados lixiviados reais (segundo | 4gua para o consumo
Parametro | Unidade Clement et al., 1993) humano'”
Total de Concentragao Desvio Total de Concentragio Concentragiao
dados  mgdia min. max.  padrdo dados min. max. max. max.
recomendado  admissivel
pH ;ZCTZL"S:: 601 7 35 12,5 0,1 105 49 8,9 6,5-8,5 9,5
;Z:i;‘;;“d“dc uS/em 252 8712 35 94000 1418 70 295 38000 400 —
Cloretos mg/l 488 938 53 44000 505 79 7 8800 25 —
Brometos mg/l 0 — — — — — — — — —
Sulfatos mg/l 241 278 0,01 6600 129 52 3 3239 25 250
Sodio mg/l 246 951 12 9500 152 44 35 9500 20 150
Potassio mg/l 243 567 3 3770 73 51 20 1600 10 12
Magnésio mg/l 249 200 0,6 15600 23 57 0,6 526 30 50
Calcio mg/l 275 655 2 6240 68 57 50 3650 100 —
Amonio mg/l 276 180 0,08 8000 260 76 0.9 2154 0,05 0,5
Cobre mg/l 496 0,4 0,002 80 0,9 51 0,0 16 3 —
Zinco mg/l 575 3,6 0,005 1000 3,1 63 0,0 326 5 —
Cadmio mg/l 440 0,05  0,00006 17 0,1 — — — 0,005

(*) Segundo o Decreto-Lei n.° 236/98, de 1 de Agosto.

2.3 — Composi¢io quimica dos lixiviados

Nas Tabelas 4 ¢ 5 apresentam-se os sais seleccionados e as concentragdes quimicas
respectivas (expressas em funcdo da normalidade N) utilizados para a preparagdo dos
lixiviados acido e neutro a ligeiramente alcalino, respectivamente. O sal brometo de cobre
CuBr, nao faz parte da composi¢do quimica do lixiviado neutro a ligeiramente alcalino devido
a precipitagdo do cobre para o pH deste lixiviado.
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Tabela 4 - Composigao quimica do lixiviado acido

Sais
Parametro Unidade | NH,Cl  ZnBr, MgCl*6H,0 MgSO, CdBr,*4H,0 CaClL+2H,0 NaOH KOH CuBr, (041-10112;)
(0,020N) (0,003N)  (0,010N)  (0,004N)  (0,00IN)  (0,025N)  (0,026N) (0,017N) (0,010N)
Projectado Medido
Cloretos mg/l 689 846 1769 3304 2868-3920
Brometos mg/l 244 142 251 637 nd
Sulfatos mg/l 400 400 306-388
Sodio mg/l 600 600 650-750
Potassio mg/l 650 650 660-720
Magnésio mg/l 290 101 391 420-523
Calcio mg/l 1000 1000 870-960
Amonio mg/l 350 350 nd
Cobre mg/l 100 100 88-101
Zinco mg/l 100 100 145-162
Cadmio mg/l 100 100 95-163
[ e R S YTy
:‘lzglc:?:;wdade uS/cm — 13350-14890
Potencial redox mV — 313-413
nd - Nao determinado.
Tabela 5 - Composicdo quimica do lixiviado neutro a ligeiramente alcalino
Sais
Parametro Unidade NH,CI ZnBr,  MgCL*6H,0 MgSO, CdBr,4H,0 CaCL*2H,0  NaOH KOH (o:r;g:;\')
(0,020N)  (0,003N)  (0,010N)  (0,004N)  (0,001N) (0,025N)  (0,026N)  (0,017N)
Projectado Medido
Cloretos mg/l 689 846 1769 3304 2840-3380
Brometos mg/l 244 142 386 nd
Sulfatos mg/l 400 400 360-434
Sodio mg/l 600 600 660-680
Potassio mg/l 650 650 660-690
Magnésio mg/l 290 101 391 408-455
Calcio mg/l 1000 1000 890-950
Amonio mg/l 350 350 nd
Zinco mg/l 100 100 133-154
Cadmio mg/l 100 100 94-162
N N D SR T2
;Z:i?::”dade uS/em —  13150-14580
Potencial redox mV — 233-256

nd - Nao determinado.

Para além de as espécies quimicas seleccionadas serem representativas das principais
espécies quimicas inorganicas presentes nos lixiviados produzidos nos aterros de residuos
solidos urbanos, existiram motivos de interesse adicionais para a sua seleccdo. Assim, por
exemplo, tendo em conta a classificacdo de Bagchi (1994) para a mobilidade dos poluentes nos
solos, observa-se que as espécies quimicas seleccionadas se distribuem em trés grupos
principais (Tabela 6). E de esperar, por isso, que os tempos de transporte por advecgio e por

difusdo destas espécies também sejam diferentes.
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Tabela 6 - Classificagdo das espécies quimicas segundo

Os cloretos € 0s brometos

a sua mobilidade nos solos (adaptado de Bagchi, 1994) sdo, segundo Davis et al.
(1980), os tracadores mais

Mobilidade elevada frequentemente utilizados, quer
Cloretos pelo seu baixo custo, quer por
Brometos ndo serem retardados nos solos.
Sulfatos Na bibliografia  consultada
Calcio® observou-se que os cloretos

eram os tracadores habi-

Mobilidade moderada tualmente utilizados nos estudos
Amonio geotécnicos sobre o transporte
Magnésio dos poluentes através dos solos.
Potéssio Por este facto e também porque
Céadmio o laboratéorio onde foram

Mobilidade fraca a muito fraca

efectuadas as analises quimicas

Sodic® ndo disponha dos meios

((j)ll)o técnicos necessarios ao dosea-

29 re mento dos brometos, decidiu-se
inco

utilizar neste estudo como
tragadores os cloretos. O
Decreto-Lei n.° 236/98, de 1 de
Agosto, que estabelece o0s
limites de qualidade da agua
para o consumo humano,
classifica o cddmio como espécie quimica toxica e o cobre e zinco como espécies indesejaveis
(o cobre e o zinco podem ser igualmente substincias toxicas se estiverem presentes em
quantidades muito significativas). As concentragdes destes metais pesados nas aguas de
superficie e subterranea estdo regulamentadas por critérios de qualidade muito exigentes.
Ainda que a concentra¢do do cadmio ndo seja muito elevada nos lixiviados produzidos nos
aterros de residuos (conforme indica a Tabela 3, a concentragdo média obtida a partir de 440
lixiviados reais foi de 0,05 mg/l, ou seja, dez vezes maior do que o VMA na agua para o
consumo humano), a sua selecg¢ao justifica-se pelas duas razdes seguintes: 1. ¢ uma substancia
cuja toxicidade ¢ elevada; 2. ¢ um dos metais pesados toxicos com maior mobilidade nos solos.
O estudo da mobilidade relativa dos metais pesados é importante no quadro dos residuos
solidos urbanos e indispensavel ao nivel dos residuos industriais dado que estes produzem
lixiviados com concentragdes de metais pesados que podem variar entre 100 e 10000 mg/1
(Phadungchewit, 1990).

Comparando os valores apresentados na Tabela 3 com os valores apresentados nas Tabelas
4 e 5, observa-se que as concentragdes do cobre, zinco e cadmio nos lixiviados simulados sdo
muito superiores aos valores médios apresentados na base de dados para os lixiviados reais.
Esta diferenca justifica-se pelo facto de os metais pesados serem em geral muito retardados
pelos solos. A utilizagdo de gradientes de concentragdo quimica baixa para estas espécies, por
um lado, aumentaria excessivamente o tempo dos ensaios e, por outro, havia sempre o risco
destes metais migrarem em concentragdes muito baixas para serem detectaveis nas analises
quimicas.

(1) No caso de o calcio ser predominante no complexo de troca iénica
do solo, pode ser eluviado.

(2) No caso do sodio estar presente no lixiviado em concentragdes
fracas a sua mobilidade pode ser elevada.

2.4 — Procedimento utilizado na preparacio dos lixiviados

Na preparagdo dos dois lixiviados simulados utilizaram-se produtos quimicos de pureza
elevada e 4gua desmineralizada. A massa de cada sal foi obtida numa balanca cuja precisao era



de £0,001 g. A agua desmineralizada foi utilizada para as dissolucdes e dilui¢cdes dos sais,
sendo obtida a partir da purificagdo da agua da rede de abastecimento publico a Lyon, em
coluna de resina sintética. A condutividade eléctrica da agua de abastecimento antes da
permuta idnica e remocdo dos ides pela coluna de resina sintética variava entre 400 e 500
puS/cm, enquanto que a da agua desmineralizada utilizada era inferior ou igual a 1,5 uS/cm. A
qualidade da agua desmineralizada era controlada periodicamente e sempre que se procedia a
preparagdo de um novo lote de um dos lixiviados.

Ao contrario do lixiviado acido ndo foi utilizado, pela razdo avancada na sec¢ao 2.3, o sal
brometo de cobre na preparagdo do lixiviado neutro a ligeiramente alcalino.

A metodologia seguida permitiu a realiza¢do de varios lotes dos dois lixiviados ao longo
do programa de ensaios sem que ocorresse nenhuma anomalia assinalavel. Salienta-se, no
entanto, que o procedimento utilizado na preparagdo dos lixiviados foi definido na sequéncia
de varias tentativas preliminares, nas quais os principais problemas encontrados foram a
libertagdo do amoniaco, identificada pelo forte odor e a formacgdo de fortes precipitados
quimicos.

3 - AMOSTRAGEM DOS SOLOS

A metodologia adoptada na preparagdo do programa de seleccdo das formagodes argilosas
para a recolha das amostras contemplou as etapas seguintes:
1. defini¢o dos critérios de selecgdo;
recolha de informacao;
3. sintese da informacdo recolhida, inventario das principais formagdes argilosas
ocorrentes no pais e identificagdo dos locais a amostrar;
4. amostragem.

3.1 — Critérios de seleccido

Os critérios de seleccdo adoptados para a recolha das amostras, assim como a sua
hierarquizago, foram influenciados, por um lado, pela situag@o de referéncia da gestdo dos
residuos no pais a data de inicio do programa e, por outro, pelo estado dos conhecimentos
técnicos e cientificos adquiridos a nivel nacional e internacional.

Os critérios de selecgdo utilizados, ordenados segundo o seu grau de importancia, foram os
seguintes:

a. recolher solos argilosos potencialmente utilizaveis na constru¢do de barreiras minerais
com uma condutividade hidraulica inferior ou igual a 1 x 10 m/s;
recolher solos argilosos que cobrissem uma vasta gama de caracteristicas geotécnicas;
amostrar barreiros com reservas importantes;
amostrar as principais formagdes argilosas portuguesas;
amostrar barreiros que representassem o Unico recurso numa vasta regiao.

opo o

3.2 — Recolha de informacao

Esta fase de pré-selecgdo das formagdes argilosas potencialmente indicadas para a
amostragem, apresentou um caracter essencialmente bibliografico, pelo que constituiram uma
importante fonte de informacdo os estudos ja existentes. De entre a bibliografia consultada,
salientam-se as noticias explicativas das folhas das Cartas Geoldgicas de Portugal na escala
1:50 000, bem como os trabalhos de Pereira (1970), Balaco Moreira (1974), Manuppella et al.
(1976), Manuppella et al. (1977), Casal Moura e Grade (1983), Grade e Casal Moura (1985),
Manuppella et al. (1985) e Pereira (1993).

107



108

Foram igualmente importantes, pelas informagdes que contém sobre as caracteristicas de
um grande numero de formagdes argilosas, os trabalhos seguintes: Lapa (1965), Galopim de
Carvalho (1970) e Pereira (1992), que trataram da ocorréncia da bentonite em Portugal;
Martins de Carvalho e Conde (1970), que estudaram alguns barreiros da regido de Varzeas
(Monte Real, Leiria); Barbosa (1985), que apresentou o enquadramento geoldgico e estrutural
das argilas de Aveiro-Vagos e a evolugdo granulométrica, mineraldgica e quimica das unidades
litoestratigraficas que compdem a coluna cretacica desta regido; Gomes (1986), que
referenciou os principais tipos de argila que ocorrem em Portugal; Grade e Casal Moura
(1987), que trataram das argilas da regido de Braganca; Moreira e Pedroso de Lima (1987), que
avaliaram as reservas argilosas da zona de Palagoulo (Miranda do Douro, Tras-os-Montes);
C.T.C.V. (1992), que apresentaram as caracteristicas dos materiais argilosos explorados na
Quinta da Queijeira (Azambuja, Santarém)

Para completar as principais fontes de colheita de dados, faltam mencionar as importantes
informagdes transmitidas por: Jos¢ Balaco Moreira, Geodlogo da Direc¢do Geral de Geologia e
Minas; Silvério Prates, Professor do Departamento de Geologia da Universidade de Lisboa; e
Luis Serrano, Investigador do Departamento de Geociéncias da Universidade de Aveiro.

3.3 — Identificacio dos locais de amostragem

A seleccdo dos locais a amostrar foi efectuada em duas fases. Numa primeira etapa,
inventariaram-se as principais formagdes argilosas portuguesas com base no tratamento da
informacdo recolhida e seleccionaram-se os locais a amostrar considerando os critérios de
selecgdo acima expostos. Numa segunda etapa, passou-se a amostragem dos locais previamente
seleccionados. No campo verificou-se que ndo era possivel amostrar a totalidade dos locais
previamente identificados no gabinete por diferentes razdoes, nomeadamente: barreiros
esgotados, reservas escassas ou interdigdo de amostragem pelos proprietarios.
Como refere Gomes (1986), os depdsitos de argilas mais importantes em Portugal ocorrem
preferencialmente ao nivel das formagdes sedimentares que vao do Secundario ao Quaternario,
as quais bordejam, a Oeste e a Sul, os maci¢cos antemesozoicos constituidos por rochas
eruptivas e metamorficas. Os depdsitos argilosos, do ponto de vista geoldgico, apresentam uma
estrutura tabular ou lenticular, sdo de origem marinha, lagunar, lacustre ou fluvial e os mais
importantes pertencem ao Jurdssico superior, Cretacico superior, Miocénico, Pliocénico e
Pleistocénico. Nos macigos antemesozodicos podem igualmente ocorrer, em locais diversos e
dispersos, mais alguns depositos argilosos. Estes depositos, situados em regides do interior do
pais sobre o soco ante-paleozodico, fazem parte de terracos aluvionares ou preenchem
depressoes tectonicas. Em alguns macicos de rochas eruptivas, do tipo mais ou menos basico,
no Centro e Sul do pais, também ocorrem extensas manchas de solos residuais com teores em
argila (principalmente de montmorilonite) importantes. A mineralogia das argilas portuguesas
¢ variada e complexa. A caulinite, ilite, montmorilonite, paligorsquite ¢ os inter-estratificados
de ilite-montmorilonite e de clorite-montmorilonite podem fazer parte da mineralogia das
argilas portuguesas.
As principais ocorréncias das formagdes argilosas situam-se nas seguintes regides
administrativas do pais:
= Minho: Vila Nova de Cerveira/Valenga [reservas escassas], Alvardes [reservas
consideradas como relativamente reduzidas] e Barcelos [ndo existe informagio]
(terragos do Pleistocénico); Vale do Cavado [reservas proximas do esgotamento]
(Plio-Pleistocénico).

= Tras-os-Montes: Chaves (zona de afundimento tectonico Plio-Pleistocénico),
Braganca (depositos de cobertura  Paleogénicos e  Plio-Pleistocénicos);
Mogadouro/Miranda do Douro e Macedo de Cavaleiros/Mirandela (depositos de



cobertura do Terciario) [no total, das diferentes zonas, as reservas podem-se
considerar como bastante importantes, face as necessidades da regido].

= Beiras Interiores: Marofa [reservas estimadas como relativamente confortaveis],
Arganil [reservas estimadas como relativamente razoaveis] e Castelo Branco [ndo
existe informagao] (depositos de cobertura Plio-Pleistocénicos); Figueira de Castelo
Rodrigo [reservas consideraveis] (depasitos continentais fluviais Ceno-antropozoicos).

»  Beira Litoral: Aveiro/flhavo/Vagos [reservas consideraveis] (topo da série monoclinal
do Cretacico superior); Figueira da Foz/Coimbra [ndo existe informagdo] (Cretacico
médio e inferior, Pliocénico e Quaternario); Leiria e Alcobaca/Rio Maior, estas
ultimas relacionadas com o sinclinal de A-dos-Francos [reservas estimadas como
muito avultadas] (Jurdssico superior: Kimmeridgiano-Portlandiano).

= Ribatejo: Santarém/Benavente [reservas estimadas como muito avultadas] (complexo
Pliocénico, discordante sobre sedimentos Miocénicos); Tomar [reservas
consideraveis] (Miocénico da Bacia Terciaria do Tejo).

=  Estremadura: Torres Vedras/Bombarral, relacionadas com o sinclinal do Bombarral
[reservas consideraveis] (Jurdssico superior: Portlandiano); Sintra/Lisboa [reservas
consideraveis, se bem que fortemente dependentes da expansdo urbana] (Miocénico:
Burdigaliano-Aquitaniano superior); Sesimbra [reservas consideraveis] (Pliocénico);
Setibal e Alcacer do Sal [reservas avultadas] (Mio-Pliocénicas, ocorrendo,
igualmente, no Cretdacico inferior e no Jurassico superior).

= Alentejo: Benavila [reservas estimadas em 5 x 10° t] (alteragdo de rochas
granodioriticas); muito restrita na vizinhanga de Portalegre [nao existe informagao]
(alteragdo de rochas igneas).

= Algarve: Aljezur (Pliocénico); Vila do Bispo (Retiano-Hetangiano),; Lagos
(Carbonico e Retiano-Hetangiano); Lagos (Carbonico e Retino-Hetangiano);
Portimao (Quaternario); Algoz (Cretacico: Neocomiano-Barremiano inferior e
Aptiano-Cenomaniano médio); Albufeira [reservas consideraveis] (Quaterndario),
Loulé [reservas consideraveis] (Quaterndrio), Faro (Caloviano inferior); Tavira
(Retiano-Hetangiano), Vila Real de Santo Antonio (Quaternario) [ainda que as
reservas globais ndo estejam avaliadas em toda a regido, existem algumas zonas que
oferecem boas perspectivas, como em Albufeira e Loulé].

As principais ocorréncias assinaladas nos paragrafos precedentes correspondem apenas a
solos argilosos ditos “argilas comuns”, igualmente designados por “barros vermelhos”. Os
caulinos e as argilas especiais refractarias (utilizadas na industria da cerdmica branca ¢ na
industria de refractarios) ndo foram incluidos por se considerar altamente improvavel a sua
utilizagdo na construgo das barreiras minerais.

O resultado final do processo de selec¢@o dos locais a amostrar ¢ ilustrado na Figura 2 (a
base ¢ a Carta Geolodgica a escala 1:1 000 000, editada pelo Instituto Geoldgico ¢ Mineiro) e
completado na Tabela 7.
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Localizagao das amostras

Q22

Figura 2 - Localizagdo das trinta amostras recolhidas (extracto da Carta Geologica a escala
1:1000 000 do Instituto Geoldgico e Mineiro).
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3.4 — Recolha das amostras

Nas deslocagdes ao campo, que decorreram ao longo de dois meses, utilizaram-se as cartas
topograficas dos Servicos Cartograficos do Exército, a escala 1:25 000. A marcagdo das
formagdes argilosas previamente seleccionadas nestas cartas facilitou significativamente a
localizagao dos locais a amostrar.

Sempre que possivel, privilegiou-se a recolha de amostras na frente de barreiros em
exploragdo. Estes barreiros constituiam, na sua maior parte, a fonte de abastecimento das
unidades cerdmicas em actividade em cada regido. As vantagens deste procedimento sdo
varias, nomeadamente: a. facilidade de acesso a frente do barreiro; b. meios mecanicos
minimos para a recolha das amostras; c. exposi¢do do macigo em cortes geologicos atingindo,
por vezes, varios metros de altura; e d. superficies para a amostragem recentes. Nos casos em
que, na regido a amostrar, ndo existiam barreiros em exploragdo, a amostragem foi efectuada
em barreiros temporariamente inactivos (caso das amostras MP.8 e MP.9, por exemplo), em
barreiros abandonados (caso das amostras Cs.1 e Ci.24, por exemplo) ou em taludes,
designadamente de vias rodoviarias, (caso das amostras SR.5 ¢ SR.6).

Em cada local seleccionado, procedeu-se a recolha de amostras remexidas e intactas. Na
colheita das amostras adoptou-se o procedimento descrito na especificagio LNEC E 218
“Prospecgdo geotécnica dos terrenos — Colheita de amostras”.

A fim de melhorar a qualidade da amostragem, a frente do barreiro ou a superficie do
talude foram sempre previamente limpas, retirando a camada de solo exposto numa
profundidade de cerca de 20 cm. As amostras remexidas foram recolhidas com p4, picareta e
enxada. Por cada amostra foi recolhida uma massa de solo compreendida entre 50 e 75 kg,
convenientemente acondicionadas em sacos. As amostras intactas foram recolhidas com um
amostrador biselado numa das extremidades, cujo interior era previamente untado com
vaselina. O didmetro interno do amostrador era de 96 mm, a espessura das paredes de 2 mm e a
altura de 150 mm. Um prolongamento amovivel e adaptavel a extremidade ndo biselada do
amostrador foi utilizado durante a fase de cravagdo com um pildo. O prolongamento amovivel
foi concebido para que houvesse um pouco de folga no seu interior de forma a evitar a
danifica¢do da amostra. Ainda que a cravacao tenha sido sempre efectuada com as maiores
precaugdes, por vezes foi necessario reiniciar a colheita por danificagdo da amostra. Em cada
local foram recolhidas 2 a 3 amostras intactas. Para obter a melhor vedagdo possivel do
amostrador, foi colocada uma fita adesiva em torno das tampas nos topos. No laboratério, os
amostradores eram parafinados e em seguida armazenados em camara htimida.

4 — PROPRIEDADES DOS SOLOS
4.1 — Composi¢do mineraldgica

No ambito deste trabalho, revestia-se de uma grande importdncia o conhecimento da
composi¢io mineralogica dos solos para a compreensio da mobilidade dos poluentes. E
conhecida, com efeito, a influéncia das caracteristicas mineraldgicas dos solos em propriedades
como: a condutividade hidraulica, a capacidade de troca idnica, a superficie especifica, a
expansibilidade, a capacidade tampao, a plasticidade, a compatibilidade aos lixiviados, entre
outras.

A composi¢do mineraldgica da fraccdo total dos solos amostrados foi obtida por
difractrometria de raios X (DRX). A analise termogravimétrica (TG) foi igualmente utilizada
como técnica complementar da analise mineralogica por DRX.

Atendendo a que a analise mineraldgica realizada nesta fase do estudo tinha por objectivo,
ndo somente a caracterizagdo geotécnica dos solos amostrados, mas igualmente a seleccdo de
amostras representativas da populagdo recolhida, considerou-se que seria amplamente



satisfatorio proceder a interpretacdo qualitativa dos registos difractométricos de raios X ou
difractogramas obtidos sobre a fracco total das amostras.

A Tabela 8 mostra as espécies mineraldgicas identificadas e a avaliagdo qualitativa da
proporcao de cada mineral na fracco total das amostras. A notagao utilizada traduz de maneira
aproximada as proporgdes dos diferentes compostos cristalinos identificados. O significado da
notacdo utilizada € o seguinte:

++++ - Propor¢@o muito elevada (mineral predominante);

+++ - Proporg¢ao relativamente clevada;

++ - Propor¢ao média;

+ - Proporgao fraca;

vtg - Proporg@o muito fraca ou vestigios;
? - Dtvidas na presenga;

nd - Nao detectado.

Os minerais cuja identificacdo foi confirmada a partir dos registos termogravimétricos
foram devidamente referenciados na Tabela 8.

Comparando a mineralogia global das trinta amostras, observa-se que o quartzo é o
mineral presente em percentagem mais elevada em todas as amostras, excepto em Cs.3 e SR.6,
onde o teor em montmorilonite ¢ mais elevado, e em Js.17, onde o teor em quartzo ¢é igual ao
teor em caulinite. Os feldspatos também foram identificados em todas as amostras, mas o seu
teor relativo ¢ muito inferior ao do quartzo, excepto em SR.6. Relativamente aos minerais do
grupo dos filossilicatos é de salientar a presen¢a da montmorilonite em cerca de cinquenta por
cento das amostras. De entre estas, observa-se que a propor¢ao ¢ relativamente elevada a média
em seis amostras: MP.8, MP.9, MP.11, Cs.3, SR.5 e SR.6, e fraca a muito fraca em onze:
MP.12, Cs.1, Cs.2, Cs.4, Cs.10, Ci.13, Ci.14, Ci.23, Ci.29, Js.16 ¢ Js.17. As amostras sem
montmorilonite sdo as seguintes: Q.21, Q.22, MP.7, Ci.18, Ci.24, Ci.25, Ci.27, Ci.30, Js.15,
Js.26, Js.28, Ji.19 e Ji.20.

4.2 — Propriedades indice. Classificacio dos solos

Os ensaios de identificacdo, analise granulométrica e limites de Atterberg, foram
efectuados em todos os solos amostrados. Com base nos resultados obtidos classificaram-se os
solos, tendo em conta as classificagdes triangular (especificagdo LNEC E 219) e unificada
(ASTM D 2487).

4.2.1 — Composig¢ao granulométrica

A composi¢do granulométrica das amostras foi determinada de acordo com os
procedimentos descritos na norma ASTM D 422. As principais caracteristicas granulométricas
das amostras estdo resumidas na Tabela 9.

Uma caracteristica comum a todas as amostras reside na passagem de uma percentagem de
material superior ou igual a 50% através do peneiro N.° 200 (didmetro das particulas inferior
ou igual a 0,075 mm). De acordo com a norma ASTM D 2487, todos pertencem a classe dos
solos finos. A percentagem da fraccao fina (diametro das particulas inferior ou igual a 0,075
mm) situa-se entre 50% (SR.5) e 100% (MP.11, Cs.3 e Cs.4):

1. em 15 solos (50% da populagdo recolhida) a percentagem de elementos finos é

superior a 90%;
2. em 9 solos (30% da populagdo recolhida) a percentagem de elementos finos situa-se
entre 75 € 90%;
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3. em 6 solos, (20% da populagio Tabela 9 - Composi¢ao granulométrica
recolhida) a percentagem de ele-
mentos finos é superior a 50% e

() Q1@ 143) Finac®
inferior a 75%. Amostra Al‘fla Silte*” Argila Flrlos

Para além destas caracteristicas, (%) (%) (%) (%)

saliente-se igualmente que:

1. nas 30 amostras, todo o material Q21 2! 3 26 Lk
passa através do peneiro N.° 10 Q22 6 36 38 o4
(diAmetro das particulas inferior a MP.7 8 7 35 92
2 mm); MP.8 2 71 27 98

2. em 25 amostras (83% da popula- MP.9 25 54 21 75
¢do recolhida), a fraccdo siltosa MP.11 0 74 26 100
(diametro das particulas entre MP.12 5 41 54 95
0,002 ¢ 0,075 mm) ¢ predominan- Cs1 3 7 20 o7
te. Cs2 15 59 26 85

. o Cs.3 0 47 53 100

O conjunto das curvas granulométricas

mostram que, em geral, a granulometria Csd 0 36 a4 100
dos solos amostrados € extensa e a variabi- Cs.10 32 49 19 68
lidade apreciavel. Ndo se apresentam os Ci.l3 5 58 37 95
valores dos coeficientes de uniformidade Ci.l14 4 50 46 96
C, e de curvatura C, por se tratarem de Ci.18 13 64 23 87
pardmetros que apenas se calculam para Ci23 9 63 28 91
caracterizar a graduagdo ¢ a curvatura, Cioa 3 76 1 97
respectivamente, de curvas granulomét.rl— Cios 15 p 13 Py
cas de solos com percentagem dg ma.terlal Cia7 B ps 3 "
passando no peneiro N.° 200 inferior a -
cerca de 12% (Bowles, 1984). Ci29 L 33 4 2
Ci.30 13 61 26 87
4.2.2 — Limites de Atterberg Js.15 8 65 27 92
Js.16 23 62 15 77
- Os méto@os de determiqag;ﬁo dos Js.17 > 47 51 03
11m1t.es de hqu}de.z WL~C de plasticidade wp 1526 ] 73 Y] 9
seguiram as indicagdes apresen?ad.as na oo > o o 3
norma ASTM D 4318 e do limite de -
~ . T Ji.19 46 41 13 54
retraccdo wg os procedimentos indicados
na norma ASTM D 427. Contudo, foram Ji.20 45 50 5 53
introduzidas alteragdes, ainda que pontu- SR.S S0 32 18 50
ais, aos procedimentos descritos nestas SR.6 38 57 5 62
normas. Assim, cada uma das trinta amos- (1) 75 mm < @ < 4,75 mm. (2) 2 mm < & < 75 mm.
tras foi humidificada com agua desminera- (3) @ <2mm. (4) & <75 mm.

lizada, tal como estipulam as normas, mas

no lugar de um periodo de humidificagao

de 16 horas, permitiu-se um tempo de humidificagdo minimo de 24 horas, em acordo com as

conclusdes do estudo de Armstrong e Petry (1986). A diversidade granulométrica e

mineralogica das amostras justifica este prolongamento do tempo de humidificagdo de modo a

assegurar, em todas as amostras, a uniformizacgdo do teor em agua na massa do solo a ensaiar.
Os valores dos limites de Atterberg e dos indices de plasticidade Ip (Ip = wi-wp) € de

retraccao Iz (Ix = w;-wg) das trinta amostras ensaiadas sdo apresentados na Tabela 10. Os
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parametros estudados para caracterizar a plasticidade das amostras estdo compreendidos entre
os valores minimos ¢ maximos seguintes:

o limite de liquidez w; varia entre 22,5% (Ji.20) ¢ 59,0% (Ci.29);

o limite de plasticidade wp varia entre 15,5% (Ci.24) e 38,3% (SR.6);

o indice de plasticidade /p varia entre 4,7% (Ji.20) e 32,3% (Ci.29);

o limite de retracgdo wy varia entre 11,8% (Ci.14) e 23,0% (SR.6);

o indice de retracgao /; varia entre 10,3% (Ji.20) e 44,5% (Ci.29).

oo o

Tabela 10 - Limites de Atterberg

Limite Limite indice Limite Indice
de de de de de

Amostra] .. . .. .. ~ <

liquidez, plasticidade, plasticidade, retrac¢do, retracgao,

wy (%) wp (%) Lp (%) ws (%) Iz (%)
Q.21 313 16,3 15,0 12,3 19,0
Q.22 49,0 23,3 25,7 16,2 32,8
MP.7 35,7 19,9 15,8 13,6 22,1
MP.8 39,3 21,2 18,1 15,4 23,9
MP.9 39,6 21,9 17,7 13,8 25,8
MP.11 45,5 24,4 21,1 18,5 27,0
MP.12 55,0 29,5 25,5 14,7 40,3
Cs.1 45,0 32,1 12,9 22,6 22,4
Cs.2 35,4 20,6 14,8 16,4 19,0
Cs.3 51,2 31,1 20,1 12,9 38,3
Cs.4 44,7 27,1 17,6 14,6 30,1
Cs.10 39,0 21,2 17,8 14,5 24,5
Ci.13 41,0 19,4 21,6 12,3 28,7
Ci.14 49,5 242 25,3 11,8 37,7
Ci.18 33,0 21,3 11,7 12,4 20,6
Ci.23 37,2 21,7 15,5 12,6 24,6
Ci.24 26,7 15,5 11,2 14,0 12,7
Ci.25 29,6 16,1 13,5 12,4 17,2
Ci.27 31,9 20,4 11,5 17,6 14,3
Ci.29 59,0 26,7 323 14,5 44,5
Ci.30 35,0 22,7 12,3 15,1 19,9
Js.15 35,0 20,6 14,4 13,7 21,3
Js.16 44,3 22,7 21,6 14,9 294
Js.17 48,8 30,2 18,6 15,2 33,6
Js.26 39,4 26,9 12,5 19,2 20,2
Js.28 25,7 17,1 8,6 12,7 13,0
Ji.19 24,7 18,2 6,5 12,6 12,1
Ji.20 22,5 17,8 4,7 12,2 10,3
SR.5 47,7 37,2 10,5 21,8 25,9
SR.6 51,1 38,3 12,8 23,0 28,1

4.2.3 — Classificagao dos solos

A Figura 3 ilustra a distribuicdo das amostras no diagrama triangular da especificag@o
LNEC E 219 e a Tabela 11 apresenta a classificag@o textural das mesmas. Observa-se que 85%
da populagao amostrada se reparte da forma seguinte:

a. 11 amostras sdo do tipo silte argiloso;
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b. 8 amostras sdo do tipo silte arenoso;
c. 6 amostras sao do tipo argila siltosa.

® Amostra
AREIA (%) 50f —————————— S\ 350 ARGILA (%)
\ Argila siltosa
Argil
rgila arenosa \ .0.
________‘_L___:.'Q_o
Areia argilosa \\ Silte argiloso @
- IO oo
\ Py . * //

\
Areia siltosa » ¢ Siltearenoso , Silte
AN L L

0 50 100
SILTE (%)

\
Areia \

Figura 3 — Classificagdo dos solos amostrados segundo a especificagdo LNEC E 219.

A Figura 4 ilustra a distribui¢@o do par de valores (w;, Ip) para as amostras no diagrama de
Casagrande, indicando que os solos finos recolhidos cobrem uma vasta gama de caracteristicas
geotécnicas. A classificacdo dos solos baseada na Classificagdo Unificada ¢ igualmente
apresentada na Tabela 11. Os solos amostrados sio predominantemente do tipo CL (19
amostras). O segundo grupo mais representado ¢ constituido pelas amostras do tipo ML (5
amostras). Os solos do tipo CL e ML representam 80% do conjunto. As amostras restantes

distribuem-se da maneira seguinte: 3 amostras do tipo MH, 2 do tipo CL-ML e 1 do tipo CH.

35 T T T 7
O Quatemario, Q Linha "U" 1,,=0,9(w . -8)
30 1 XMio-Pliocenico, MP B V‘Cl’l](}al paraw ;=16 até I p=7
@ Cretacico superior, Cs |
Q |
= O Cretacico inferior, Ci
<54 N
< A Jurassico superior, Js :
.g A Jurassico inferior, Ji |
= 20 1 . ) il Al
= <+ Solo residual, SR |
= | |
2 [ s, AT
= 15 | ~ Linha "A" I »=0,73(w 1, -20)
3 | Y ® horizontal para [ p=4 até w ;=255
< e o
8 10 g + \
= | |
= 7 A |
= -~ T T Ay | |
5+--S-—-+-- €L L—\—«A——/Jr ————————————————————— 44—
[~ — T T | |
| | | | |
| | | |
0 ‘ L ‘ ‘ ‘
0 10 20 30 40 50 60 70

Limite de liquidez, w; (%)

Figura 4 — Distribui¢do das amostras no diagrama de Casagrande.
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De acordo com a classificagdo de Skempton, os solos sdo pouco activos quando o
coeficiente de actividade 4. ¢ inferior a 0,75, normais quando ¢ superior a 0,75 ¢ inferior a 1,25
e activos quando ¢ superior a 1,25. Tendo presente esta classificac@o, conclui-se que:

a. 22 solos (73%) sdo pouco activos;

b. 6 solos (MP.9, MP.11, Cs.10, Ci.25, Ci.27 e Js.20) apresentam actividade normal;

c. 2 solos (Js.16 e SR.6) sdo activos.

Tabela 11 - Classificagdo das amostras

Classificagio
Amostra Textural Unificada (ASTM D 2487)
(LNEC E 219)| Simbolo Designacio
Q.21 Silte argiloso CL Argila magra com areia
Q.22 Argila siltosa CL Argila magra
MP.7 Argila siltosa CL Argila magra
MP.8 Silte argiloso CL Argila magra
MP.9 Silte argiloso CL Argila magra com areia
MP.11 Silte argiloso CL Argila magra
MP.12 Argila MH  Silte elastico
Cs.1 Silte arenoso ML  Silte arenoso
Cs.2 Silte argiloso CL Argila magra com areia
Cs.3 Argila MH  Silte elastico
Cs.4 Argila siltosa ML  Silte arenoso
Cs. 10 Silte arenoso CL  Argilassilto-arenosa
Ci.13 Argila siltosa CL Argila magra
Ci.l4 Argila siltosa CL Argila magra
Ci.18 Silte argiloso CL Argila magra
Ci1.23 Silte argiloso CL Argila magra
Ci.24 Silte argiloso CL Argila magra
Ci.25 Silte arenoso CL Argila magra com areia
Ci.27 Silte arenoso CL Argila magra
Ci.29 Argila siltosa CH  Argila magra
Ci.30 Silte argiloso CL Argila gorda
Js.15 Silte argiloso CL Argila magra
Js.16 Silte arenoso CL Argila magra com areia
Js.17 Argila ML Silte
Js.26 Silte argiloso ML Silte
Js.28 Silte arenoso CL Argila magra com areia
Ji.19 Areia siltosa CL-ML Argila silto-arenosa
Ji.20 Silte arenoso CL-ML Argila silto-arenosa
SR.5 Areia siltosa ML  Silte arenoso
SR.6 Silte arenoso MH  Silte elastico arenoso

4.3 — Densidade das particulas

A densidade das particulas G; foi determinada a partir do procedimento descrito na norma
portuguesa NP-83.
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O valor da densidade das particulas das trinta amostras é dado na Tabela 12, indicando
que:

a. adensidade das particulas é maior do que 2,65 em todas as amostras;

b. em cerca de 80% das amostras (25 amostras), a densidade varia entre 2,71 ¢ 2,80 ¢, em
cerca de 55% (17 amostras), foi de 2,75 = 0,03;

c. apresenga dos minerais magnetite ¢ hematite ¢ responsavel por uma maior densidade
das particulas nas amostras Ci.13, Ci.18, Ji.19 e Ji.20;

d. adensidade das particulas indica que a percentagem de matéria organica nas amostras
sera muito fraca.

Tabela 12 - Densidade das particulas

N Amostra
Parametro - - 4
Q.21 Q.22 MP.7 MP.8 MP.9 MP.11 MP.12 Cs.1 Cs.2 Cs.3 Cs4 Cs.10 Ci.l3 Ci.l4 Ci.l8
G, 2,72 2,79 2,74 2,77 2,73 2,79 2,78 2,80 2,74 2,80 2,76 2,72 2,82 2,74 2,81
Ci.23 Ci.24 Ci.25 Ci.27 Ci.29 Ci30 Js.15 Js.16 Js.17 Js.26 Js.28 Ji.19 Ji.20 SR.5 SR.6
Gy 2,76 2,71 2,75 2,74 273 2,76 2,78 2,77 2,79 2,80 2,73 2,84 2,85 2,66 2,80

4.4 — Compactacgio

O método seguido na realizagdo dos ensaios de compactagao foi o da norma ASTM D 698.
A norma prevé trés processos alternativos para a realiza¢do dos ensaios, sendo a seleccdo do
mais indicado efectuada com base na composi¢do granulométrica do material. Dada a
granulometria dos solos recolhidos, utilizou-se sempre o procedimento A, aplicavel quando
20%, ou menos, do material € retido no peneiro N.° 4 (4,75 mm).

Ainda que a norma ASTM D 698 considere suficiente um periodo de humidifica¢ao de 16
horas para garantir a uniformizagdo do teor em agua nos solos argilosos, pelas razdes ja
mencionadas oportunamente na secc¢do 4.2.2 decidiu-se que as amostras seriam armazenadas
em sacos de plastico duplos durante um periodo minimo de 48 horas. Em todas as amostras
prepararam-se pelo menos cinco provetes.

Na compactac@o dos provetes empregaram-se meios mecanicos em substituicdo dos meios
manuais tradicionais, de forma a se eliminar a aleatoridade desta variavel no processo de
execugdo dos provetes.

A Tabela 13 mostra o teor Optimo em agua e o peso volumico aparente seco maximo das
amostras. O peso volimico aparente seco maximo varia entre 14,0 ¢ 19,7 kN/m® e o teor
optimo em agua entre 9,8 e 29,7%. Como era de esperar, verifica-se que os solos com limite de
liquidez mais baixo (22,5 a 31,9%) apresentam um teor Optimo em agua mais baixo (9,8 a
14%) e um peso volimico aparente seco maximo mais elevado (18,4 a 19,7 kN/m’).
Contrariamente, os solos com limite de liquidez mais elevado (44,3 a 59,0%) apresentam um
teor Optimo em agua mais elevado (15,4 a 29,7%) e um peso volumico aparente seco maximo
mais baixo (14,0 a 18,1 kN/m®). Johnson et al. (1990) observaram uma relagdo idéntica entre o
limite de liquidez, o peso voliimico aparente seco maximo e o teor 6ptimo em agua. Os seus
resultados indicaram que o peso volimico aparente seco maximo € o teor Optimo em agua eram
particularmente influenciados pela proporgdo da fracc@o argilosa e pela natureza e teor relativo
dos minerais argilosos.
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Tabela 13 - Peso volumico aparente seco maximo e teor Optimo em agua

A Amostra
Parametro - . "

Q.21 Q.22 MP.7 MP.8 MP.9 MP.1l MP.12 Cs.1 Cs.2 Cs.3 Cs4 Cs.10 Ci.l3 Ci.l4 Ci.l8
¥ dmax (kN/m}) 19,1 18,1 17,7 16,9 17,5 16,4 15,9 14,6 15,9 15,3 14,4 18,3 18,4 16,2 18,5
W opt (%0) 12,1 15,4 15,5 17,8 15,0 19,1 23,8 29,1 20,4 254 27,0 13,0 15,1 18,8 14,8

Ci.23 Ci.24 Ci.25 Ci.27 Ci.29 Ci.30 Js.15 Js.16 Js.17 Js.26 Js.28 Ji.19 Ji.20 SR.5 SR.6
¥ dmax (kN/mS) 17,6 184 19,2 19,1 16,8 18,1 18,4 17,1 17,6 18,3 19,7 19.4 19,3 15,5 14,0
W o (%0) 159 12,5 12,0 10,2 18,4 14,4 13,5 17,6 17,6 15,6 9,8 14,0 12,9 20,8 29,7

4.5 — Expansibilidade livre

Na realizagdo dos ensaios de expansibilidade livre seguiram-se os principios desenvolvidos

por Holtz e Gibbs (1956), ainda que com algumas modificagdes.

O procedimento de Holtz e Gibbs (1956) recomenda as principais operagdes seguintes:

1. secagem do solo na estufa durante 24 horas a £105 °C;

2. desagregagdo do solo e crivag@o no peneiro N.° 40 (didmetro das particulas inferior ou
igual a 0,425 mm);

3. adigdo de 10 cm® do solo passado no peneiro N.° 40 numa proveta graduada de
capacidade igual a 100 cm’;

4. adigdo de 100 cm® de 4gua & proveta graduada, acompanhada por agitagio manual
através de uma vareta de vidro durante aproximadamente trés minutos, a fim de
homogeneizar a mistura solo/agua e colocar o solo em suspensao;

5. leitura do volume final do solo apds 24 horas.

As duas principais alteragdes introduzidas ao procedimento de Holtz e Gibbs (1956) foram
as seguintes:

1. Volume do solo
Holtz e Gibbs (1956) especificaram a utilizagio de um volume constante de 10 cm® de
solo, porém, neste trabalho decidiu-se que seria a massa do solo a manter-se constante.
Este critério julga-se mais indicado dada a variagdo observada na granulometria e na
densidade das particulas de amostra para amostra. De facto, todas as outras condi¢des
iguais, num solo bem graduado o arranjo das particulas ¢ mais denso do que num solo
mal graduado. De igual modo, num mesmo volume, é tanto maior a massa do solo
quanto maior for a densidade das suas particulas. Assim, para que fosse utilizada em
todos os ensaios a mesma massa de solo, adoptou-se o procedimento seguinte: 1.
adi¢io de 10 cm® de uma toma de uma amostra seleccionada aleatoriamente a proveta
graduada, acompanhada de uma ligeira vibragdo manual do conjunto; 2. pesagem da
toma correspondente ao volume de 10 cm’; 3. a massa obtida foi utilizada para a
realizagdo do ensaio com as amostras restantes. A Tabela 14 comprova o maior rigor
deste procedimento: para uma igual massa, o volume inicial (¥;) foi superior a 10 cm’
nas amostras MP.7, MP.11, Cs.1, SR.5 e SR.6 ¢ inferior a 10 cm’ nas amostras Q.21,
Ci.25 e Ji.20.

2. Duracédo do ensaio
Num grande nimero de ensaios, mais precisamente 24 sobre 30, o tempo de ensaio
especificado por Holtz e Gibbs (1956), ou seja 24 horas, ndo foi suficiente para
garantir o equilibrio solo-dgua desmineralizada. A Tabela 14 mostra que em 16
ensaios, o tempo necessario ao estabelecimento do equilibrio solo-agua
desmineralizada foi igual ou superior a 5 vezes o tempo indicado por Holtz ¢ Gibbs
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(1956). O critério seguido para terminar o ensaio foi a manuten¢do do volume em dois

dias consecutivos.

O indice de expansibilidade livre /, das trinta amostras é apresentado na Tabela 14. Este

indice foi determinado a partir da expressdo seguinte:

v,-V,
I, =100—/—~
V.

onde V; ¢ o volume inicial do solo seco € V0 volume do solo no final do ensaio.
Holtz e Gibbs (1956) classificaram o potencial de expansibilidade dos solos da maneira

seguinte:

50% <

S~

De acordo com esta classificagdo, o
potencial de expansibilidade ¢:

a. fraco nas amostras MP.8, MP.9, Cs.1,
Cs.10, Ci.13, Ci.14, Ci.18, Js.15, Js.16,
Ji.19, Ji.20 e SR.6;

b. médio nas amostras MP.7, MP.11,
Ci.27, Js.28 e SR.5;

c. eclevado nas amostras Q.21, Q.22,
MP.12, Cs.2, Cs.3, Cs.4, Ci.23, Ci.24,
Ci.25, Ci.29, Ci.30, Js.17 e Js.26.

4.6 - Superficie especifica

A importancia da superficie especifica dos
solos ¢ desde ha muito reconhecida nas areas da
ciéncia dos solos, bioquimica, microbiologia ¢
medicina, mas mereceu quase sempre muito
pouca atengdo nos estudos geotécnicos
classicos. Nos ultimos vinte anos esta situagdo
evoluiu com a constru¢do dos aterros de
residuos sdlidos urbanos e industriais e a
necessidade de se projectarem barreiras minerais
com capacidade para minimizar a transferéncia
dos poluentes para os solos e 0s recursos
hidricos. Todas as outras condi¢des iguais, a
interacgdo solo-lixiviado ¢é tanto maior e a
mobilidade dos poluentes nos solos tanto menor
quanto maior for a superficie especifica.

A superficie especifica externa das amostras
foi determinada com base no método N,-B.E.T.
descrito na especificagdo LNEC E 412 ¢ a
superficie especifica total (externa+interna) pelo
método do azul de metileno (método da

< 50% — Potencial de expansibilidade fraco;
< 100% — Potencial de expansibilidade médio;
> 100% — Potencial de expansibilidade elevado.

(M

Tabela 14 - Indice de expansibilidade livre

Volume  Tempode Indice de
Amostra  inicial, ensaio,  exp. livre,
V,(cm®) ¢ (horas) 1. (%)
Q.21 9,0 24 267
Q.22 10,0 24 240
MP.7 11,0 456 4145
MP.8 10,0 48 480
MP.9 10,0 288 2880
MP.11 11,5 120 1043
MP.12 10,0 48 480
Cs.1 11,0 48 436
Cs.2 10,0 408 4080
Cs.3 10,0 48 480
Cs.4 10,0 264 2640
Cs.10 10,0 24 240
Ci.l3 10,0 168 1680
Ci.l4 10,0 408 4080
Ci.l8 10,0 24 240
Ci23 10,0 96 960
Ci24 10,0 96 960
Ci25 8,5 192 2259
Ci.27 10,0 120 1200
Ci.29 10,0 24 240
Ci.30 10,0 72 720
Js.15 10,0 456 4560
Js.16 10,0 264 2640
Js.17 10,0 576 5760
Js.26 10,0 1320 13200
Js.28 10,0 624 6240
Ji.19 10,0 600 6000
Ji.20 8,0 144 1800
SR.5 11,0 24 218
SR.6 10,5 72 686
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mancha) conforme prevé a norma NF P 18-592.

Neste trabalho foram introduzidas algumas modificagdes a norma NF P 18-592. O material
utilizado foi passado no peneiro N.° 40 (0,425 mm) (a norma especifica a utilizagdo do peneiro
de abertura 0,080 mm) e a massa utilizada foi varidvel (a norma especifica a utilizagdo de 30 g
de material). Com esta alteracdo pretendeu-se reduzir o tempo de ensaio sem prejudicar a
fiabilidade dos resultados. O critério seguido para definir a massa a tomar baseou-se no
trabalho publicado por Lautrin (1987), segundo o qual a incerteza dos resultados nos ensaios de
azul de metileno ¢ da ordem de +2 cm?® de solugio de azul.

Dada a heterogeneidade granulométrica e mineralégica das trinta amostras, o
procedimento seguido para definir a massa da toma para os ensaios em cada amostra foi o
seguinte:

i. seleccionou-se, com base Tabela 15 - Superficie especifica externa e total

na composi¢do minerald-
gica, granulométrica e

Superficie especifica Superficie especifica

. ) @
limites de Atterberg, a Amostra externa total™,
amostra Js.28 para repre- S, (m*/g) S, (m*/g)
sentar 0s solos com Q21 1533 70.19
reactividade  potencial- Q02 19.05 1201
mente mais fraca e a Ty, 2691 63.00
amostra Cs.3 para MP 3 18.14 117.00
representar os solos com MP.O 1295 T05.49
react1v1dafle potencial- VP11 17.95 0151
_ mente mais elevadaf . P12 24,40 18146
11. tomaram-se, darbltrana- Cs1 78.03 138.56
meznge, 301 g da amlost;a Cs2 29,95 136,25
Js.l ; (Vg umel t(’tfll, de Cs3 1165 283,18
SO u(;ao. e a}zu utilizada Csa 2025 178.11
no ensaio foi de cerca de
3 Cs.10 11,27 74,30
45 cm’) e 10 g da amostra -
Cs3 (vol total d Ci.l3 23,09 63,00
. m
Sl N vgu el Oti' de Ci.l4 2737 129,98
z iliz.
solugao de azul utrizada Ci.18 18,95 50,44
no ensaio superior a 100 -
om’): Ci23 22,56 69,91
... > Ci.24 9,90 27,00
iii. aumento da massa da -
. Ci25 16,70 36,63
amostra Js.28, em incre- -
. Ci.27 10,14 27,00
mentos de 10 g, até que o
- Ci.29 21,35 102,56
volume de solugdo de
.. Ci.30 14,28 40,39
azul adicionada fosse da INE 53 —
ordem de 100 cm’ (foi S J J
necessario tomar 60 g); Js.16 li’sg 94,60
iv. classificacdo das restantes Js17 Al 151,32
28 amostras quanto a Js.26 14,60 79,12
reactividade potencial; 15‘28 9.80 27,00
v. utilizagdo de 50 g de ma- J?‘19 36,86 41,63
terial para as amostras Ji.20 32,38 3044
menos reactivas e de 10 g~ SR> 3.49 179,58
SR.6 4,63 206,16

para as amostras mais
reactivas (sempre que o

(1) Método N,-B.E.T. (2) Ensaio do azul de metileno (método da mancha).
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volume acumulado de solugio de azul foi substancialmente inferior a 100 cm’,
procedeu-se ao aumento da massa da amostra em incrementos de 5 g até que o volume
de solugdo de azul adicionada fosse da ordem de 100 cm’?).

Como era esperado, a superficie especifica determinada pelo método N»-B.E.T., que mede
a superficie especifica externa, foi em todas as amostras inferior a superficie especifica
determinada pelo método do azul de metileno, que mede a superficie especifica total. A
confrontagdo dos resultados apresentados na Tabela 15 com a composi¢do mineralogica
apresentada na Tabela 8, indica que as diferencas mais significativas ocorreram nas amostras
que contém montmorilonite. Nas amostras onde ndo foram detectados minerais expansivos e
contém uma proporgao fraca da fraccdo argilosa, a superficie especifica determinada pelos dois
métodos foi da mesma ordem de grandeza. Pertencem a este grupo as amostras Ci.24, Ci.25,
Ci.27, Js.28, Ji.19 e Ji.20. Considerando que o método N,-B.E.T. mede apenas a superficie
externa das particulas, conclui-se que a superficie especifica interna s6 tera alguma expressdo
nas restantes 24 amostras. Neste grupo, a superficie interna serd proporcionalmente maior nas
13 amostras seguintes: MP.8, MP.9, MP.11, MP.12, Cs.2, Cs.3, Cs.4, Ci.14, Ci.29, Js.16, Js.17,
SR.5 e SR.6.

Tipicamente, a superficie especifica total foi mais elevada nas amostras contendo
montmorilonite, independentemente da sua percentagem na fracgio argilosa. Nas amostras sem
montmorilonite, a superficie especifica total foi sempre inferior a 50 m?g, excepto nas
amostras MP.7 (63,0 m¥/g), Ci.13 (63,0), Js.15 (70,7), Js.16 (94,6) e Js.26 (79,1). Nas amostras
contendo montmorilonite, a superficie especifica total foi sempre superior a 100 m%g, excepto
nas amostras Cs.10 (74,3 m%/g) e Ci.23 (69,9).

4.7 — Composicio quimica

A analise quimica de todas as amostras foi efectuada aplicando a técnica da espectrografia
de raios X por dispersao em energias (EXDE). O espectrografo utilizado (modelo PV 9550, da
Philips) permite efectuar a andlise quimica qualitativa, semiquantitativa e quantitativa. Em
solos naturais utiliza-se normalmente a analise semiquantitativa devido a complexidade da
matriz e a falta de materiais de referéncia que permitam a constru¢do de curvas de calibragio
necessarias em analises quantitativas. A analise semiquantitativa permite obter resultados
satisfatorios desde que os espectros de referéncia sejam adequados e que os efeitos de
sobreposic¢ao das riscas espectrais sejam tomadas em consideracdo (Pereira, 1994).

Os resultados da andlise quimica das amostras estudadas sdo apresentados na Tabela 16,
que mostra igualmente algumas medidas de dispersdo (média, desvio padrao, valor maximo,
valor minimo e coeficiente de variag@o) para cada um dos elementos. No diagrama triangular
da Figura 5, cujos termos finais, dados em percentagem, sdo o SiO,, o Al,O; e os restantes
elementos, observa-se que as amostras ocupam uma mancha que é proxima da composi¢cao
quimica média de 12 solos apresentada por Gillott (1987). Pode-se concluir, portanto, que os
resultados obtidos sdo normais para este tipo de sedimentos.

Constituindo a analise quimica dos solos pela técnica EXDE um processo de avaliagdo
indirecta, considerou-se importante validar os resultados obtidos com esta técnica por um
processo de avaliacdo directa. Decidiu-se, por isso, determinar a composi¢do quimica de
algumas amostras através da analise quimica classica. Os valores obtidos para a relagdo
EXDE/ACC revelam que, no geral, os resultados obtidos com as duas técnicas foram de
grandeza semelhante. Os valores obtidos para esta relagdo foram sempre superiores a 0,8 e
inferiores a 1,5 em 43, dos 63 calculos efectuados. De acordo com os resultados obtidos,
conclui-se que a técnica EXDE ¢ aplicavel a todos os elementos doseados excepto ao 6xido de
sodio, e com algumas reservas aos 6xidos de magnésio e de calcio.
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A analise do coeficiente de variagdo ou dispersdo CV obtido para cada um dos elementos
foi efectuada com base na classificagdo de Martins (1992). As classes utilizadas por este autor
foram as seguintes:

CV (%) < 10 - coeficiente de variagdo fraco;
10< CV (%) =< 20 - coeficiente de variagdo médio;
CV (%) > 20 - coeficiente de variagdo elevado.

Com base nesta classificagdo e de acordo com os resultados obtidos verifica-se que:

.  ALO; (8,39%), Cr0; (6,33%), CuO (5,76%) e Na,O (5,12%) apresentam uma
dispersdo dos valores fraca;

ii. Si0, (12,61%), TiO, (13,55%), SO; (15,55%) e MgO (19,01%) apresentam uma
dispersao dos valores média;

iii. Fe,O;5 (30,92%), MnO (20,64%), CaO (78,25%) e K,O (24,45%) apresentam uma
dispersao dos valores elevada.

Tabela 16 - Composi¢do quimica expressa em 0xidos

Elemento (%) Perda
Amostra ao rubro*
Si0, ALO; Fe)0O; TiO, MnO Cr,0; CuO SO; CaO MgO Na,0O K,0 (%)
Q.21 61,31 19,09 2,39 1,25 0,11 0,18 0,09 0,33 0,61 2,15 3,67 4,13 4,68
Q.22 55,68 18,85 6,87 1,42 0,14 0,18 0,09 0,23 0,50 2,33 3,93 4,23 5,57
MP.7 53,00 20,65 4,95 1,25 0,15 0,17 0,09 0,14 0,65 2,79 3,70 5,08 7,39
MP.8 50,38 19,57 6,15 1,13 0,16 0,16 0,09 0,16 1,10 3,37 3,80 525 8,70
MP.9 54,39 17,66 6,19 1,18 0,14 0,17 0,09 0,17 1,18 2,69 3,88 5,04 7,48
MP.11 50,24 19,46 6,65 1,27 0,15 0,18 0,09 0,16 0,62 3,41 3,84 6,14 7,81
MP.12 42,28 19,16 6,94 1,13 0,19 0,17 0,09 0,19 4,18 3,54 3,80 5,72 12,63
Cs.1 44,32 19,67 6,09 0,86 0,14 0,14 0,09 0,16 1,43 4,31 3,96 9,05 9,79
Cs.2 53,68 18,64 3,51 0,89 0,13 0,16 0,08 0,18 1,36 3,46 3,78 7,30 6,84
Cs.3 46,52 19,09 6,76 1,13 0,16 0,16 0,09 0,19 1,60 3,30 3,97 3,82 13,48
Cs.4 4988 20,14 436 1,00 013 0,15 008 0,17 1,17 321 3,69 570 10,32
Cs.10 60,90 17,03 3,87 1,03 0,12 0,17 0,09 0,15 0,61 2,58 3,91 4,17 5,38
Ci.l3 48,39 21,13 10,77 1,42 0,15 0,19 0,10 0,18 0,64 2,42 4,03 2,82 71,75
Ci.l4 52,27 21,66 4,95 1,45 0,12 0,15 0,08 0,13 0,77 2,30 3,29 3,08 9,76
Ci.l8 45,83 20,76 10,07 1,12 0,19 0,19 0,12 0,17 1,12 3,01 4,02 5,66 7,18
Ci.23 60,22 16,51 4,82 1,48 0,36 0,18 0,08 0,17 0,76 2,37 3,93 3,37 5,77
Ci.24 58,21 22,94 0,96 1,57 0,10 0,17 0,09 0,12 0,53 2,14 3,47 4,88 4,83
Ci.25 49,92 23,40 6,46 1,50 0,14 0,18 0,09 0,15 0,74 2,42 3,61 4,88 7,02
Ci.27 52,25 21,00 6,44 1,41 0,19 0,18 0,09 0,16 0,82 2,81 3,81 5,80 5,04
Ci.29 53,77 22,89 2,75 1,50 0,11 0,15 0,08 0,14 0,59 2,28 3,17 3,21 9,37
Ci.30 51,47 2237 7,11 1,23 0,13 0,18 0,09 0,14 0,91 2,46 3,72 3,67 6,52
Js.15 48,34 19,82 8,85 1,26 0,16 0,20 0,10 0,17 0,79 3,30 4,05 6,32 6,64
Js.16 53,66 20,05 4,58 1,20 0,13 0,18 0,08 0,17 1,02 3,11 3,91 6,31 5,61
Js.17 43,86 20,59 9,66 1,35 0,21 0,17 0,10 021 0,87 3,41 4,17 6,08 9,32
Js.26 40,43 17,37 7,77 1,21 0,24 0,17 0,10 0,17 5,86 4,50 4,08 5,33 12,74
Js.28 54,58 21,65 4,86 1,23 0,13 0,18 0,10 0,14 0,72 2,45 3,84 5,41 4,71
Ji.19 47,59 19,63 7,35 1,36 0,17 0,17 0,09 024 1,33 3,36 4,29 8,05 6,40
Ji.20 45,89 18,79 7,58 1,32 0,19 0,17 0,09 022 2,66 3,34 4,27 7,61 7,87
SR.5 56,11 16,53 2,24 0,46 0,17 0,15 0,08 0,14 1,94 4,40 3,80 4,76 9,20
SR.6 32,12 12,06 8,32 1,07 0,18 0,19 0,09 0,18 13,68 4,64 4,52 0,98 21,97
Média | 5058 1961 6ol 122 006 017 009 017 169 306 38 513 ]| 826
Desvio padrao 6,38 1,64 1,86 0,17 0,03 0,01 0,01 0,03 1,32 0,58 0,20 1,25 2,43
Valor max. 61,31 23,40 10,77 1,57 0,36 0,20 0,12 0,33 13,68 4,64 4,52 9,05 21,97
Valor min. 32,12 12,06 0,96 0,46 0,10 0,14 0,08 0,12 0,50 2,14 3,17 0,98 4,68
dcct):':riacéo %) 12,61 8,39 30,92 13,55 20,64 6,33 576 15,55 7825 19,01 512 2445 29,41

* - Processo seguido para determinar a perda ao rubro: norma NP EN 196-2, sec¢do 7.
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Figura 5 — Distribui¢éo das amostras no diagrama triangular SiO,-Al,O3-Elementos restantes.

Estes valores constituem um complemento importante da informagdo transmitida pelo
diagrama triangular mostrado na Figura 5. Com efeito, ainda que a distribui¢do no diagrama
triangular indique que os solos apresentam uma composi¢do quimica mais ou menos
homogénea, os valores do coeficiente de dispersdo mostram que o teor de alguns elementos
pode variar significativamente. Segundo Casal Moura e Grade (1983), os 6xidos de coeficiente
de dispersdao mais baixo, como o Al,O; e Na,O neste estudo, traduzem uma distribuig¢do
geografica mais regular das espécies mineraldgicas as quais pertencem.

Relativamente a percentagem dos elementos maiores, ha a realgar, por um lado, o conteudo
relativamente elevado de SiO, e, por outro, o baixo valor da perda ao rubro, ambos se
justificando, em parte, pelo caracter quartzoso das trinta amostras. Na verdade, sdo as amostras
com teor em SiO, inferior a cerca de 45% aquelas que apresentam perdas ao rubro superiores a
cerca de 10%. Por exemplo, a amostra SR.6 apresenta o teor em SiO, mais baixo (32,12%) e a
perda ao rubro mais elevada (21,97%). Como seria de esperar, as amostras com o teor em SiO,
mais elevado apresentam as perdas ao rubro mais baixas. As amostras com teor em SiO,
superior a cerca de 55% tiveram perdas ao rubro inferiores a cerca de 5%. O valor mais
elevado do desvio padrido para o oxido de silicio estd muito provavelmente associado a
heterogeneidade granulométrica das amostras.

O contetido em Al,O; estara de acordo com a presenga dos feldspatos e da caulinite. As
amostras Ci.13, Ci.14, Ci.18, Ci.24, Ci.25, Ci.27, Ci.29, Ci.30, Js.16, Js.17 e Js.28, com teor
em ALO; mais elevado (> 20%), sdo as que apresentam proporgdes relativas mais
significativas em feldspatos e caulinite (Tabela 8). O teor em Na,O quase sempre mais elevado
que em CaO, pressupde a predominancia do feldspato sédico em relagdo ao calcico. O teor em
CaO so ¢ superior ao teor em Na,O nas amostras MP.12, Js.26 e SR.6, que contém calcite e
dolomite.

O teor elevado em K,O estara, em parte, relacionado com o teor relativo em micas e
feldspato potassico (microclina e ortoclase) (Tabela 16). Nas amostras Cs.1, Ji.19 e Ji.20, em
que a percentagem em ilite ¢ mais importante, o teor em K,O ¢ particularmente elevado.

125



126

O teor médio das amostras em Fe,O; de cerca de 6% foi considerado elevado por Grade e
Casal Moura (1985), que obtiveram uma concentragdo semelhante nos solos argilosos da
regido do Algarve. Galopim de Carvalho (1970) também assinalou que a relativa abundéncia
em Fe,O; ¢ frequente neste tipo de formagdes, o que é em parte devido as impregnagdes de
oxidos e hidroxidos de ferro.

4.8 — pH do solo

A mobilidade dos poluentes através dos solos depende, quer das suas proprias
caracteristicas, quer das caracteristicas do meio ambiente. Um dos parametros ambientais mais
importante na regulacdo do comportamento dos poluentes é o pH do solo. Por isso, a sua
medicao deveria ser sempre considerada quando se estuda o transporte dos poluentes através
dos solos. O pH do solo pode influenciar significativamente, directa ou indirectamente, os
processos quimicos que tém lugar nas zonas ndo saturada e saturada do subsolo, como sejam
por exemplo, a extensdo das reac¢des acido-base, a sorgdo, a precipitacdo-dissolugdo, a
complexac@o, a hidrdlise e a oxidag@o-reducdo. Variagdes no valor do pH do solo muito
pequenas podem influenciar de maneira significativa tanto as reacg¢des quimicas como a
concentrac@o das espécies quimicas em solugao.

Diferentes trabalhos (Harter, 1983; Dowdy e Volk, 1983; Elliot et al., 1986; Yong e
Phadungchewit, 1993) demonstraram que a retengdo dos poluentes no solo, em particular dos
metais pesados, pode ser fortemente influenciada pelo pH do solo. Segundo os trabalhos
consultados, a reten¢do dos poluentes ¢ tanto maior quanto mais elevados forem o pH e a
capacidade tampao do solo.

O pH do solo foi determinado com base no procedimento descrito na norma ASTM D
4972. Procedeu-se a medigdo do pH do solo a partir de suspensdes solo/agua desmineralizada e
solo/solugao 0,01 M CaCl,, na relagdo de 1:1.

Os valores do pH do solo medidos em agua desmineralizada e na solugdo de cloreto de
calcio sdo apresentados na Tabela 17. A classificagdo do caracter acido ou alcalino dos solos
indicada na Tabela 17 foi efectuada a partir da escala de Pratolongo (Tabela 18).

Os resultados obtidos mostram que os solos amostrados se distribuem do seguinte modo:

a. acidos — 2 amostras (6,7%);
b. sub-acidos — 2 amostras (6,7%);

c. neutros — 3 amostras (10,0%);
d. sub-alcalinos — 13 amostras (43,3%);
e. alcalinos — 10 amostras (33,3%).

Os valores de pH medidos indicam que ndo existem, nem solos hiperacidos (pH < 4,5),
nem hiperalcalinos (pH > 9,5). Pode-se observar que 66,7% dos solos apresentam um pH que
varia entre 5,1 e 8,5. Estes valores sdo consistentes com os valores mencionados na
bibliografia: Botelho da Costa (1995) indicou que o pH da maior parte dos solos varia entre 4 e
8,5 e Bruckert e Rouiller (1994) e Van Breemen ¢ Wiclemaker (1974) entre 4 ¢ 8.

Comparando os resultados do pH do solo determinados em agua desmineralizada e na
solucdo de cloreto de calcio, observa-se que o valor obtido em solugéo de cloreto de calcio foi
inferior em 25 amostras e igual nas restantes. A maior diferenca observada foi de 0,4 unidades
de pH nas amostras Js.15 e SR.5. Botelho da Costa (1995) refere que a diferenga é vulgarmente
da ordem de meia a uma unidade de pH, mas pode exceder uma unidade.



Tabela 17 - pH do solo

Propor¢ao solo/solug@o na relagdo de 1:1

Amostra Agua 0,01 m Classificagao®
desmineralizada' CaCl,.2H,0"

Q.21 7,1 7,1 Neutro
Q22 5.2 5,1 Acido
MP.7 59 5,6 Sub-acido
MP.8 7,7 7,5 Sub-alcalino
MP.9 7,8 7,6 Sub-alcalino
MP.11 6,4 6,1 Sub-dcido
MP.12 8,3 8,1 Sub-alcalino
Cs.1 8,1 7,9 Sub-alcalino
Cs.2 8,5 8.3 Sub-alcalino
Cs.3 8,1 8,1 Sub-alcalino
Cs.4 8,6 8,6 Alcalino
Cs.10 7,6 7,4 Sub-alcalino
Ci.13 7.8 7,5 Sub-alcalino
Ci.l4 7,3 7,1 Neutro
Ci.18 8,5 8,3 Sub-alcalino
Ci.23 8,1 8,1 Sub-alcalino
Ci.24 7,5 7,3 Neutro
Ci.25 8,7 8,5 Alcalino
Ci.27 8,8 8,6 Alcalino
Ci.29 5,1 4.8 Acido
Ci.30 8,2 8,2 Sub-alcalino
Js.15 8,2 7,8 Sub-alcalino
Js.16 8,8 8,6 Alcalino
Js.17 7,9 7,8 Sub-alcalino
Js.26 9,3 9,0 Alcalino
Js.28 9,4 9,1 Alcalino
Ji.19 8,6 8,4 Alcalino
Ji.20 9,0 8,9 Alcalino
SR.5 8,6 8,2 Alcalino
SR.6 8,6 8,5 Alcalino

(1) Escala de Sorensen. (2) Segundo a escala de Pratolongo (ver Tabela 18).

Tabela 18 - Classificag@o de Pratolongo

pH do solo Designacao

pH<4,5 Hiper4cido
4,5<pH<5,5 Acido
5,5<pH<6,5 Sub-acido
6,5<pH<75 Neutro
7,5<pH<85 Sub-alcalino
8,5<pH<9,5 Alcalino

pH>9,5 Hiperalcalino
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4.9 - Condutividade eléctrica da solucao do solo

A condutividade eléctrica CE ¢ um parametro ainda muito pouco utilizado em geotecnia.
Noutras areas cientificas ¢ desde ha muitos anos frequentemente tomada em conta na avaliagao
e no controlo da salinidade do solo (ciéncias do solo), da agua superficial (hidrologia) e da
agua subterranea (hidrogeologia). Nos ultimos anos, registou-se um crescente interesse da
geotecnia pela medig@o da condutividade eléctrica, designadamente da solucdo dos solos e dos
lixiviados. O significativo incremento da sua utilizagdo em geotecnia € contemporaneo do
periodo de construcdo dos aterros de residuos e da remediacdo de areas contaminadas. A
medi¢ao da condutividade eléctrica €, por exemplo, particularmente vantajosa nas situagdes
seguintes:

a. 1o campo para

a.l. controlar a qualidade das aguas subterraneas subjacentes a um aterro de residuos,

a.2. avaliar o grau de contaminagdo das aguas subterraneas,

a.3. delimitar a extensdo da contaminag&o nas aguas subterraneas,

a.4. definir a direc¢@o em que ocorre a contaminagao;

b. no laboratério para

b.1. seguir a evolugdo da concentragdo ionica das solugdes, por exemplo nos ensaios
de adveccdo e de difusdo,

b.2. estimar semi-quantitativamente o teor em sais soluveis do solo,

b.3. informar sobre a potencial influéncia de solugdes concentradas modificarem a
estrutura dos solos argilosos,

b.4. estimar semi-quantitativamente o teor em bentonite de misturas solo/bentonite.

Para medir a condutividade eléctrica dos extractos aquosos das amostras utilizou-se, em
grande parte, o procedimento descrito por Rhoades (1982). Na técnica de ensaio adoptada
também foram utilizados alguns procedimentos descritos na norma ASTM D 1125 e num
documento interno do Laboratorio Quimico Agricola Rebelo da Silva (LQARS).

A medicdo da CE foi efectuada no extracto aquoso correspondente & propor¢ao solo/dgua
desmineralizada na relagdo de 1:2, conforme recomendado por Sonnevelt € Van Den Ende
(1971).

Os valores de CE medidos nos extractos aquosos das trinta amostras sdo indicados na
Tabela 19. A classificagdo do grau de salinidade dos solos mostrada na mesma tabela, foi
estabelecida com base na classificagdo para os niveis de salinidade do solo que se apresentada
na Tabela 20. Os resultados obtidos indicam que o nivel de salinidade dos solos amostrados se
distribui da maneira seguinte:

a. fraco em 5 amostras (16,7%);

b. muito fraco em 4 amostras (13,3%);

c. desprezavel em 21 amostras (70,0%).

E necessario sublinhar que a classificagdo utilizada para qualificar o nivel de salinidade dos
solos amostrados foi desenvolvida numa perspectiva da avaliagdo dos efeitos dos diferentes
niveis de salinidade dos solos nos principais tipos de culturas ao ar livre.



Tabela 19 - Condutividade eléctrica do extracto aquoso

Amostra Condutividade eléctrica”, ClaS?ifleaQﬁO do gral(lz)de
CE (uS/cm) salinidade do solo

Q.21 772 Muito fraca
Q.22 209 Desprezavel
MP.7 41 Desprezavel
MP.8 818 Fraca

MP.9 231 Desprezavel
MP.11 37 Desprezavel
MP.12 277 Desprezavel
Cs.1 110 Desprezavel
Cs.2 113 Desprezavel
Cs.3 475 Muito fraca
Cs.4 459 Muito fraca
Cs.10 468 Muito fraca
Ci.l3 125 Desprezavel
Ci.14 155 Desprezavel
Ci.l8 1244 Fraca

Ci.23 889 Fraca

Ci.24 35 Desprezavel
Ci.25 70 Desprezavel
Ci.27 50 Desprezavel
Ci.29 51 Desprezavel
Ci.30 20 Desprezavel
Js.15 62 Desprezavel
Js.16 1167 Fraca

Js. 17 1247 Fraca

Js.26 191 Desprezavel
Js.28 153 Desprezavel
Ji.19 282 Desprezavel
Ji.20 84 Desprezavel
SR.5 53 Desprezavel
SR.6 102 Desprezavel

(1) Proporgao solo/agua desmineralizada na relagdo de 1:2
(2) Segundo a classificagdo apresentada na Tabela 20.

Tabela 20 - Valores da condutividade eléctrica de diferentes extractos aquosos dos solos

Grau de salinidade

Desprezavel Muito fraca Fraca Moderada  Elevada

Muito elevada

Extracto de satura¢do

CE (mS/cm) 0-1 1-2 2-4 4-8 8-16 >16

Sais soltiveis (ppm) 0-640 640-1280 1280-2560 2560-5120 5120-10240 >10240
Extracto aquoso na relagdo de 1:2

CE (mS/cm) 0-0,40 0,40-0,80 0,80-1,60 1,60-2,40 2,40-3,20 >3,20

Sais soltiveis (ppm) 0-512 512-1024 1024-2048 2048-3072 3072-4096 >4096
Extracto aquoso na relagdo de 1:5

CE (mS/cm) 0-0,10 0,10-0,20 0,20-0,30 0,30-0,50 0,50-1,00 >1,00

Sais soltiveis (ppm) 0-320 320-640 640-960 960-1600 1600-3200 >3200
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4.10 — Capacidade de troca cationica

O estudo da capacidade de troca cationica CTC dos solos ¢ da maior importancia nos
estudos que envolvam o transporte de poluentes nos solos. A determinagdo desta propriedade
quimica dos solos no ambito da geotecnia ambiental, em geral, e das barreiras minerais, em
particular, ¢ fundamental pela informag@o que transmite sobre a capacidade de reteng@o idnica
dos solos. No entanto, ndo se tem verificado a sua determinagdo sistematica nos solos
utilizados para a construgdo das barreiras minerais, contrariamente ao que acontece, por
exemplo, com a composi¢do granulométrica e os limites de Atterberg. Existem algumas razdes
eventualmente responsaveis por esta situagdo, como sejam, a morosidade e complexidade dos
métodos convencionais de medigdo da
CTC, a pouca familiarizagdo dos

geotécnicos  com  os  procedimentos Tabela 21 - Capacidade de troca cationia
utilizados nestes métodos de ensaio ¢ a
falta de sensibilidade do geotécnico para Método do acetato de
0 pardmetro em si mesmo. Amostra amonio a pH 7,0, Classificagio”
Na determinacdo da CTC das CTC (meq/100g)
amostras foi utilizado o método da Q21 5,40 Muito fraca
solugdo extractiva de acetato de amoénio a Q22 11,65 Fraca
pH 7. Inicialmente testaram-se varias MP.7 16,40 Média
técnicas de extraccdo pelo acetato de MP.8 21,95 Elevada
amoénio, com diferentes periodos de MP.9 28,40 Muito elevada
agitacdo. Como era de esperar, os MP.11 18,40 Meédia
resultados obtidos diferiram quase =~ MP.12 28,80 Muito elevada
sempre de forma acentuada de umas Cs.1 35,65 Muito elevada
técnicas para as outras. Decidiu-se, por 2 23,65 Elevada
isso, optar pelo método de acetato de  ©s3 58,43 Muito elevada
aménio a pH 7,0, seguindo em grande  ©* 32,90 Muito clevada
parte a técnica descrita por Thomas Cs.10 19,40 Média
(1982) Ci.13 15,40 Média
Os valores da CTC das 30 amostras "' 24,90 Elevada
variam entre 5,40 meq/100g (Q.21) e '8 10,40 Fraca
59,9 meq/100g (SR.6), como mostra a 1715 Media
Tabela 21. A classificagdo da CTC dos C?'24 >3 Mufto fraca
Ci.25 9,90 Muito fraca
solos apresentada por Chamayou e _ .
. . . Ci.27 6,15 Muito fraca
Legros (1989) foi aplicada as 30 2o 2055 Elevada
amgstras (Tabela 21). Os resulte}di)s ciso 6.40 Muito fraca
obpdos 'co.nfrontados com a composigao K15 1565 Média
mineralogica das amostras (Tabela 8), 1516 13.65 Fraca
sugerem que a  presenga da 517 2490 Elevada
montmorilonite na fracgdo argilosa foi 15.26 1415 Fraca
determinante, independentemente da sua 1528 6.50 Muito fraca
percentagem. A CTC foi fraca ou muito 119 1230 Fraca
fraca em 80% das amostras sem 3i.20 12,90 Fraca
montmorilonite e elevada ou muito SR 42,05 Muito clevada
elevada em 80% das amostras com SR.6 59,90 Muito elevada

montmorilonite. Nos 20% restantes de * _ Segundo classificacio de Chamayou e Legros (1989).
ambos os grupos, a CTC nunca foi
elevada ou muito elevada nas amostras
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sem montmorilonite, do mesmo modo que nunca foi fraca ou muito fraca nas amostras com
montmorilonite.

5 - SELECCAO DE AMOSTRAS REPRESENTATIVAS

A caracterizagdo geotécnica das trinta amostras recolhidas foi possivel, nesta primeira fase
do programa de investigagdo, pela relativa simplicidade, rapidez e baixo custo de grande parte
dos ensaios efectuados. Todavia, na segunda fase do programa de investigagdo, a maior
complexidade, morosidade e custo dos ensaios necessarios ao estudo da migracao advectiva e
difusiva dos poluentes através dos solos impds que, por um lado, se diminuisse
substancialmente o numero de amostras a ensaiar e, por outro, se seleccionassem amostras
representativas da populagao recolhida.

Na metodologia adoptada para seleccionar as amostras representativas procedeu-se:

1. inicialmente, ao estudo da correlagdo linear entre doze propriedades estudadas nos

trinta solos amostrados;

2. e, em seguida, a aplicaco das técnicas da analise em componentes principais (ACP) a

nove propriedades dos solos amostrados.

5.1 — Aplicacéio das técnicas de correlagio linear

O estudo da correlacdo linear foi aplicado as doze propriedades seguintes: percentagem da
fraccdo argilosa (%argila), limite de liquidez w;, limite de plasticidade wp, limite de retracgao
ws, indice de plasticidade /p, indice de retracg@o Iz, coeficiente de actividade de Skempton 4.,
peso volimico aparente SecO MAXIMO Jyue, teor Optimo em 4agua w,y,, indice de
expansibilidade livre I,, superficie especifica total S, e capacidade de troca cationica CTC
(Tabela 22). Os calculos efectuados indicam que as correlagdes lineares, positivas ou
negativas, ocorrem entre as propriedades seguintes (decidiu-se, arbitrariamente, que a
correlagdo era satisfatoria quando |r| fosse superior ou igual a 0,80):

= rew, Iz =0,873w;, - 10,099 (r = 0,94);

- Ydmax © Wp Ymax = '03223WP + 22,594 (I' = '0981)9
" Wey€Wp Wope = 0,748wp - 0,285 (r = 0,81);

= Sewp S;=8,67Twp - 107,11 (r = 0,81);

= CTCewp CTC = 1,990wp - 26,154 (r = 0,84);

- IRCIP IR: 1,266[1)“‘4,044 (r=0,89),

" Wopt € Yimax Wopt = '352087/dmax + 723992 (r = '0596)9
=S € Vimax S =-34,821Ynar + 701,370 (xr =-0,90);
= CTC e Yumar CTC = -7,555Ymar + 151,78 (r = -0,88);
" Sie Wop S =10,213w,,, - 79,813 (r = 0,88);

= CTCewyy CTC = 2,243w,,, - 18,184 (r = 0,87);

+ S5,eCTC S,=4212CTC + 10,022 (r = 0,94).

As correlagdes satisfatdrias (|r| > 0,80) representam cerca de 18% das correlagdes
estudadas.

Com vista a validar este valor, procedeu-se a uma recensao bibliografica de correlagdes
lineares entre propriedades de solos naturais estudadas por outros autores.

Gill e Reaves (1957) estudaram a correlacdo entre Ip ¢ S, e entre S, ¢ CTC, tendo sido
apenas nesta ultima que o valor de x| foi igual ou superior a 0,80.

Farrar ¢ Coleman (1967) estudaram a correlagdo entre %argila, w;, wp, S, ¢ CTC de
dezanove amostras. O valor de |r| igual ou superior a 0,80 foi obtido entre %argila e w;, w, e
wp, wy € S, wp e CTC, wp e CTC, e S; e CTC. A partir da tabela de resultados apresentada pelos
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autores calcularam-se, primeiro, os valores de /» e 4. e, em seguida, a correlacdo entre estes e
as propriedades ja indicadas. O coeficiente de correlagdo igual ou superior a 0,80 foi obtido
entre: %argila e Ip, w, e Ip, Ip e S,, € Ip e CTC. As correlagdes satisfatorias representam cerca
de 48% das correlagdes estudadas.

Tabela 22 - Correlagdo linear entre doze propriedades

%argﬂa wp wi Ws [P IR Y dmax W opt [e A c CTC SI

Y%argila 1 023 0,62 027 0,73 0,77 -035 034 052 -0,53
W 1 077 071 022 058
W, 1038 079 FXF -072 071 035 0,15 064 0,72
W 0,10 006 -054 0,53 0,01 046 048 037
I, 1 033030 034 -0,09 0,18 032
Ir 1059 057 039 -001
Ynas 1RO 026 -0.23
W 1 031 025
1, 10,19 0,16 0,32
A, 036 0,16

CTC 1

S,
- Coeficiente de correlagdo linear [r] >0,80.

Popescu (1983) mencionou apenas as correlagdes entre wy e Ip, wg e A, € Ip e I, e obteve
um coeficiente de correlagdo igual ou superior a 0,80 entre w; e Ip € entre Ip € I,.

Locat et al. (1984) analisaram a correlagdo entre %argila e S;, %argila e CTC, w, e S, wp e
S, elpe S, O valor de 1] igual ou superior a 0,80 foi obtido entre w; ¢ S,, e Ip € S,. A partir da
tabela de resultados para quinze amostras, estudaram-se as correlagdes entre as propriedades
seguintes: %argila, w;, wp, Ip, A., S; ¢ CTC. O coeficiente de correlago foi igual ou superior a
0,80 entre %argila e wy, %argila ¢ wp, w, € wp, w, € Ip, € Ip ¢ A.. As correlagdes lineares
representam 33% das correlagdes determinadas.

Sridharan et al. (1986) determinaram a correlagdo entre %argila e w;, w; e S, e w, ¢ CTC.
O coeficiente de correlag@o obtido foi, em todos os casos, inferior a 0,80. A partir da tabela de
resultados referente a sete amostras, estudaram-se as correlagdes entre as propriedades
seguintes: %argila, w;, wp, Ip, A., S; e CTC. O coeficiente de correlag@o foi igual ou superior a
0,80 entre wy e Ip, wy e A, e Ip e A.. As correlagdes satisfatorias representam cerca de 14% das
correlagoes estudadas.

Sridharan et al. (1988) analisaram a correlagdo entre %argila e w;, %argila e Ip, %oargila e
A, wpews, wpel,, e wpeS,. O coeficiente de correlagdo foi superior ou igual a 0,80 entre w;, e
ws, w, € I, e w, e S.. A partir da tabela de resultados para nove amostras, estudaram-se as
correlagdes entre as propriedades seguintes: %argila, wy, wp, ws, Ip, Iz, A., 1,, S, ¢ CTC. O
coeficiente de correlag@o foi igual ou superior a 0,80 em mais dezoito casos, que adicionados
as trés correlagoes estudadas por Sridharan et al. (1988), conduzem a um total de 21
correlagdes satisfatorias (dado o elevado niimero, optou-se por ndo se apresentar a lista). As
correlacdes satisfatorias representam cerca de 47% das correlagdes estudadas.

Magnan e Youssefian (1989) determinaram a %argila, w;, wp, Ip, A, € S, de 188 amostras.
A partir dos valores obtidos para estas propriedades, procedeu-se ao calculo do coeficiente de
correlagdo entre elas. O valor de ] igual ou superior a 0,80 foi obtido entre w;, e wp, w; € Ip, €
wp e Ip. As correlagdes lineares representam cerca de 20% das correlagdes estudadas.



Leroueil et al. (1992) estudaram a variagdo de wp em funcdo de w,, e obtiveram um
coeficiente de correlagdo igual a 0,88. Na regressdo linear, estes autores utilizaram valores
propostos por diferentes autores: um de Daniel (1984), dois de Boynton e Daniel (1985), dois
de Mundell e Bailey (1985), dois de Day e Daniel (1985), um de Stewart e Nolan (1987), seis
de Daniel e Benson (1990), um de Elsbury et al. (1990) e nove dos proprios.

Cokca e Birand (1993) procederam a determinag@o da %argila, w;, wp, Ip, Ac, Yamar € S; de
40 amostras e ao calculo do coeficiente de correlagdo entre as mesmas. O valor de |r| igual ou
superior a 0,80 foi obtido entre %argila e Ip, e entre w, e Ip. As correlacdes lineares
representam cerca de 9,5% das correlagdes determinadas.

Comparando a percentagem relativa de correlagdes satisfatorias encontradas na
bibliografia consultada, verifica-se uma importante heterogeneidade. Assim, se nos estudos de
Farrar e Coleman (1967) e Sridharan et al. (1988) as percentagens se elevam a 48 e 47%,
respectivamente, nos estudos de Sridharan et al. (1986), Magnan e Youssefian (1989) e Cokca
e Birand (1993), estas percentagens sdo muito menores: 14, 20 e 9,5%, respectivamente. Entre
estes dois grupos de valores extremos, situa-se a percentagem de correlagdes lineares obtida em
Locat et al. (1984), ou seja 33%.

A percentagem de correlagdes satisfatorias obtida neste trabalho, 18%, esta mais proxima
da obtida nos trabalhos de Sridharan et al. (1986), 14% e de Magnan e Youssefian (1989),
20%.

Contudo, o principal objectivo da aplicagdo das técnicas de correlagdo linear as
propriedades das amostras, ou seja a seleccdo de amostras representativas de entre as trinta
inicialmente recolhidas, ndo foi possivel. Com efeito, a sua aplicagdo ndo permite a descrigdo
da informagao global existente quando se consideram os parametros estudados no seu conjunto
(Winiarski, 1994). As interrelagdes entre os parametros e os seus efeitos na estruturagdo da
populagdo podem nestas condigdes escapar na analise (Winiarski, 1994).

5.2 — Aplicacdo das técnicas de analise em componentes principais

Foi, por isso, necessario avaliar da possibilidade de utilizar outras ferramentas estatisticas.
Com base nos resultados da pesquisa, seleccionou-se a analise em componentes principais
(ACP). A ACP é um método estatistico essencialmente descritivo que permite apresentar, sob
forma grafica, o méaximo de informagdo contida numa tabela de dados. Esta tabela é
constituida, nas linhas, por “individuos” (no presente caso sdo as amostras) sobre os quais sdo
medidas as “variaveis quantitativas” ou podendo ser consideradas como tal (no presente caso
sdo as propriedades dos solos amostrados). Sendo a tabela de dados composta por n variaveis
quantitativas, entdo os individuos podem ser representados num “espacgo a n dimensées”. Dada
a impossibilidade desta representacdo, a finalidade da ACP ¢ a de encontrar “espacos de
dimensoes mais pequenas” nas quais seja possivel observar melhor os individuos. Por razdes
obvias de facilidade de visualizagdo, os espagos retidos serdo a uma dimensao ou, e este serd o
caso mais frequente, a duas dimensdes. Este método ¢é particularmente indicado para
seleccionar amostras representativas pelas quatro razdes seguintes:

i. permite determinagdes essencialmente quantitativas, constituidas de variaveis de

diferentes naturezas;

il. permite saber como se estruturam as variaveis, quer dizer quais sdo as que estdo

associadas, as que o ndo estdo, as que vao no mesmo sentido e as que se opdem;

iii. permite saber como se estruturam e/ou como se repartem os individuos, quer dizer

quais sdo os que sao comparaveis e 0s que nao sao;

iv. revela o grau de influéncia das varidveis sobre a estrutura dos individuos.
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O programa de computador ADE-4 (Thioulouse et al., 1997) foi utilizado neste trabalho
para aplicar a ACP a tabela de dados constituida pelas trinta amostras e as nove propriedades
seguintes: percentagem de fracgdo argilosa (%argila), percentagem de elementos finos
(%finos), limite de liquidez w;, limite de plasticidade wp, limite de retrac¢do ws, indice de
plasticidade Ip, coeficiente de actividade 4., indice de expansibilidade livre I, e superficie
especifica total S,. Na selec¢@o destas nove variaveis pesaram, quer a informagao recolhida no
estudo da correlagdo linear, quer o conhecimento das variaveis que fazem normalmente parte
dos critérios utilizados na aceitagdo ou rejeigdo preliminar dos solos potencialmente adequados
para a construgdo das barreiras minerais presentes nos aterros de residuos. A Figura 6 ilustra a
influéncia destas variaveis na estruturacao da populacdo constituida pelas trinta amostras.

Os quatro graficos da Figura 6 mostram:

a. as percentagens de variag@o explicadas por cada componente principal, habitualmente

designadas de “valores proprios” (Figura 6a);

b. a organizacdo das nove propriedades no plano Al-A2 ou plano principal,

habitualmente designado de “circulo das correlagdes” (Figura 6b);

c. a reparticdo das trinta amostras nesse mesmo plano, habitualmente designado de

“plano factorial A1-A2” ou “plano factorial principal” (Figuras 6¢ e 6d).

O grafico de valores proprios na Figura 6a mostra que os dois primeiros eixos, quer dizer
os eixos que definem o plano A1-A2 ou plano principal, explicam aproximadamente 75% da
informacdo total. Considerou-se, por isso, que era suficiente a informagdo fornecida pelos
eixos Al e A2 para a selec¢do das amostras representativas.

O circulo das correlagdes na Figura 6b apresenta as correlagdes entre as nove propriedades
seleccionadas e as duas primeiras componentes principais. Tendo em conta que uma variavel ¢
tanto melhor representada no plano quanto mais proxima estiver do circulo, pode-se concluir,
com base na observagao da Figura 6b, que:

1. %argila, w, e wp sdo variaveis bem representadas no plano principal;

2. %finos, ws, Ip € S; sdo varidveis razoavelmente representadas no plano principal,;

3. A, e, sdo varidveis mal representadas no plano principal.

Para um dado eixo, as variaveis que t€ém os coeficientes mais elevados (em valor absoluto)
sdo as que contribuem mais para a formagao desse eixo. Assim, sdo as variaveis %argila, wy, Ip
e S, que mais contribuiram para a formagao da primeira componente principal Al. A variavel
wy foi a que mais contribuiu para a formagao da segunda componente principal A2.

As variaveis mais ligadas ao eixo Al sdo as que caracterizam a “qualidade” das amostras.
As variaveis %argila, w;, Ip e S, situam-se sensivelmente na mesma direcgdo ¢ no mesmo
sentido. Isso significa que o valor absoluto destas variaveis aumenta quando a outra também
aumenta, o que confirma os resultados obtidos no estudo da correlagdo linear entre estas
variaveis. Considerando a organizagdo das variaveis no circulo das correlagdes, por um lado, e
a experiéncia geotécnica existente, por outro, conclui-se que os solos amostrados situados a
direita do eixo A2 sdo potencialmente mais adequados para a construgdo das barreiras minerais
dos aterros de residuos. Com efeito, ¢ bem conhecido que a um aumento da %argila, da
plasticidade e da superficie especifica, corresponde uma diminui¢do da condutividade
hidraulica e da taxa de migracdo dos poluentes através dos solos.

A variavel wg € a que estd mais ligada ao segundo eixo e caracteriza a retracgdo do solo,
mas nao esta praticamente correlacionada com as variaveis que mais contribuiram para o “eixo
da qualidade” das amostras. Este comportamento é coerente com as conclusdes formadas a
partir da analise da Tabela 22.

Por outro lado, as varidveis %finos e wp contribuem quase tanto para o eixo Al como para
o eixo A2. As varidveis 4. e I, estando mal representadas no plano A1-A2, seria necessario



estuda-la noutros planos, por exemplo o plano A3-A4, complementar do plano Al-A2.
Todavia, e visto que essa analise ndo é fundamental para atingir o objectivo pretendido, nao foi

estudada.

Os planos factoriais A1-A2 nas Figuras 6¢ e 6d ilustram a reparti¢do das amostras. As
amostras foram codificadas em fungdo da presen¢a ou auséncia de montmorilonite (Figura 6c)

e em fungdo da idade geologica (Figura 6d). Os graficos indicam que:

i. a presenga ou auséncia da montmorilonite contribuiu fortemente para a distribuicdo

das amostras;

ii. o periodo de formagdo dos solos ndo foi importante na distribui¢ao das amostras.

m - Propor¢do em montmorilonite fraca

M - Propor¢do em montmorilonite elevada

- Amostras com montmorilonite

A . - Coeficiente de actividade
w g - Limite de retrac¢do

w p - Limite de plasticidade

S - Superficie especifica total

w, - Limite de liquidez
I, - Indice de expansibilidade livre
I p - indice de plasticidade
Y%argila - Fracgdo argilosa

%finos - Frac¢do fina
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Figura 6 — Resultados da analise em componentes principais: a. grafico dos valores proprios; b.
circulo das correlagdes; c. plano factorial A1-A2 das amostras classificadas em fungéo do teor
em montmorilonite; d. plano factorial A1-A2 das amostras classificadas em fungéo da idade
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Com efeito, a Figura 6¢ evidencia que as amostras codificadas a partir da presenga ou
auséncia de montmorilonite ocupam duas zonas em posi¢des sensivelmente opostas. Pelo
contrario, a codificagdo das amostras em funcdo da idade geoldgica ndo mostrou qualquer
tendéncia.

A concatenacdo de toda a informagdo retirada da ACP, cruzada com a experiéncia ja
existente ao nivel do desempenho das barreiras minerais construidas a partir dos solos
argilosos, permitiu definir a metodologia e os critérios necessarios a seleccdo de amostras
representativas.

Numa primeira fase, procedeu-se ao agrupamento das amostras em quatro familias, tal
como ilustra a Figura 7. Admite-se que as amostras pertencentes a uma mesma familia
apresentem um desempenho hidrogeoquimico semelhante. A delimitacdo de cada familia de
amostras foi efectuada com base em meios visuais e ndo a partir de um qualquer tratamento
matematico ou informatico. As delimitagdes tiveram apenas como objectivo facilitar a
identificag@o grafica das amostras pertencentes a cada uma das familias.
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Figura 7 — Agrupamento das amostras em quatro familias principais.

As quatro principais familias sdo as seguintes:

Grupo I — A este grupo pertencem as amostras com propriedades geotécnicas
potencialmente mais favoraveis a construg@o de barreiras minerais com condutividade
hidraulica mais fraca e melhor desempenho na minimizagdo do transporte dos
poluentes. A este grupo pertencem as amostras MP.12, Cs.3, Ci.14, Ci.29 e Js.17.

Grupo II — Neste grupo estdo as amostras com propriedades geotécnicas potencialmente
menos favoraveis a construgdo de barreiras minerais com condutividade hidraulica
inferior ao que ¢ habitualmente prescrito, ou seja 1 x 10° m/s, e com desempenho
hidrogeoquimico capaz de minimizar o transporte dos poluentes. Pertencem a este
grupo as amostras: Ci.25, Ci.27, Js.28, Ji.19 e Ji.20.

Grupo IIT — A este grupo pertencem as amostras que mais se demarcaram do eixo principal
Al, isto é, as amostras Cs.1, SR.5 e SR.6. E provavel que as amostras pertencentes a



este grupo apresentem propriedades geotécnicas mais favoraveis a construgdo de
barreiras minerais com condutividade hidraulica mais fraca e maior capacidade de
minimizar o transporte dos poluentes do que as amostras pertencentes ao Grupo II.

Grupo IV - Neste grupo estdo as 17 amostras restantes. Dado o posicionamento deste
grupo em relacdo aos outros trés, admite-se que o comportamento hidrogeoquimico
destas amostras se caracterizara por um comportamento intermédio ao das amostras
que integram os Grupos I, II e III. Caso esta hipotese se verifique, a condutividade
hidraulica e o desempenho hidrogeoquimico destas amostras deverdo ser intermédios
aos das amostras pertencentes aos Grupos I, II e III.

Na segunda fase procedeu-se a selec¢do de amostras representativas em cada uma das
familias identificadas na primeira fase. As amostras seleccionadas para a realizag¢@o do estudo
da condutividade hidraulica, compatibilidade solo-lixiviado, transporte advectivo e transporte
difusivo, a apresentar em proximos numeros desta revista como foi oportunamente
mencionado, foram as seguintes:

Grupol - MP.12,Cs.3 e Ci.29;

GrupoII - Js.28 e Ji.19;

Grupo IIT - SR.5;

Grupo IV - MP8.

A Figura 7 mostra o posicionamento relativo das amostras seleccionadas na populacdo
global e nas quatro familias representadas. Seleccionou-se um maior nimero de amostras no
Grupo I, de forma a se privilegiar as amostras com propriedades geotécnicas potencialmente
mais favoraveis a constru¢do de barreiras minerais com conductividade hidraulica fraca e
maior desempenho na minimizagéo do transporte dos poluentes.

6 — CONCLUSOES

Tendo em vista a preparagdo de lixiviados em laboratério que simulassem as
caracteristicas dos lixiviados produzidos nos aterros de residuos solidos urbanos, procedeu-se,
com base numa pesquisa bibliografica exaustiva, a elaboragdo de uma base de dados com as
espécies quimicas inorgénicas geralmente presentes nos lixiviados destes aterros e a
identificagdo das principais caracteristicas quimicas destes lixiviados. As composi¢des
quimicas dos dois lixiviados simulados em laboratério, um acido (pH = 4,6) e o outro neutro a
ligeiramente alcalino (pH = 7,2), foram estabelecidas considerando: as espécies quimicas
representativas dos lixiviados produzidos nos aterros de residuos sélidos urbanos; as
concentragdes quimicas representativas destas espécies; a evolugdo do pH dos lixiviados ao
longo das fases de exploracao e pos-encerramento dos aterros de residuos; a mobilidade dos
poluentes nos solos; a influéncia do pH do lixiviado na mobilidade dos poluentes; a
competi¢do idnica entre as espécies quimicas no solo e as transportadas pelo lixiviado; e a
influéncia da concentragdo quimica do lixiviado na estabilidade do sistema solo-lixiviado. Os
sais seleccionados para a preparacao dos dois lixiviados foram os seguintes: cloreto de amonio
(NH4CI), brometo de zinco (ZnBr,), cloreto de magnésio (MgCl,-6H,0), sulfato de magnésio
(MgSO,), brometo de cadmio (CdBr,4H,0), cloreto de calcio (CaCl,-2H,0), hidroxido de
sodio (NaOH), hidroxido de potassio (KOH) e brometo de cobre (CuBr,) (este sal ndo fez parte
do lixiviado neutro a ligeiramente alcalino devido a precipitagdo quimica do cobre para o pH
alcangado). De acordo com a classificagdo da mobilidade das espécies quimicas nos solos
indicada na bibliografia, as espécies seleccionadas distribuem-se em trés grupos principais: 0s
cloretos, brometos, sulfatos e o calcio (no caso de o calcio ser predominante no complexo de
troca i6nica do solo, pode ser eluviado) pertencem as espécies de mobilidade elevada; o
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amonio, magnésio, potassio e cadmio as espécies de mobilidade moderada; e o sddio (no caso
de o sodio estar presente no lixiviado em concentragdes fracas, a sua mobilidade pode ser
elevada), o cobre e o zinco as espécies de mobilidade fraca a muito fraca.

Procedeu-se igualmente a apresentacdo da metodologia que permitiu seleccionar e
amostrar as principais formagdes argilosas portuguesas com potencial para constituirem uma
area de empréstimo para a construgcdo de barreiras minerais com condutividade hidraulica
inferior ou igual a 1 x 10” m/s. A maior parte das amostras foram recolhidas nas formagdes
sedimentares que va3o do Secundario ao Quaternario e situam-se nas bordaduras meso-
cenozodicas ocidental e meridional. Os resultados da caracterizagdo dos solos amostrados no
que se refere a mineralogia, composi¢do quimica, granulometria, plasticidade, densidade das
particulas, expansibilidade livre, superficie especifica, capacidade de troca catidnica, pH do
solo e condutividade eléctrica da solu¢do do solo mostraram que estes cobriam uma vasta gama
de caracteristicas geotécnicas. O tratamento estatistico destas propriedades pela técnica da
analise em componentes principais revelou-se adequado na selec¢do de amostras
representativas da populagdo inicialmente recolhida. Identificaram-se quatro familias principais
e seleccionaram-se amostras representativas a partir de cada uma das familias, num total de
sete. Esta redug@o no nimero de amostras era imposta pela maior complexidade, morosidade e
custo dos ensaios necessarios ao estudo da migragdo advectiva e difusiva dos poluentes através
dos solos previsto para a segunda parte do programa de investigacao.
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MIT-E3: MODELO CONSTITUTIVO PARA
ARGILAS. FORMULACAO, POTENCIALIDADES
E LIMITACOES

Mit-E3: Constitutive model for clays formulation, capacities
and limitations

Paulo José da Venda Oliveira*®

RESUMO - Neste artigo apresenta-se a formula¢do do modelo constitutivo MIT-E3, sendo um dos modelos
mais evoluidos para a simulagdo do comportamento de argilas normalmente consolidadas e moderadamente
sobreconsolidadas. Sao apresentadas as principais caracteristicas do modelo e a sua formulacdo matematica,
a qual € subdividida em termos de comportamento normalmente consolidado e sobreconsolidado.

As capacidades e limitagdes do modelo sdo ilustradas através da simulacdo de ensaios laboratoriais:
ensaio de descarga em K, ensaio unidimensional de deformagdo controlada (CRS), ensaios triaxiais ndo
drenados e ensaios de corte simples néio drenados.

Finalmente, o modelo ¢ aplicado na simulagdo de um aterro experimental realizado sobre um depésito
constituido por argila "Boston Blue Clay", estabelecendo-se o confronto com o comportamento observado "in-
situ" e com uma andlise numérica efectuada com o modelo Cam Clay Modificado (CCM), em termos da
evolucdo temporal dos assentamentos, das deformagdes laterais e dos acréscimos das pressdes de dgua nos
poros. Também se comparam os resultados provenientes de ambas as andlises numéricas (CCM e MIT-E3) em
termos da extensdo das zonas em cedéncia, das isolinhas dos acréscimos das tensdes efectivas verticais e
horizontais, das isolinhas dos acréscimos das pressdes intersticiais e das direc¢des das tensdes principais.

SYNOPSIS - This paper presents the constitutive MIT-E3 model, which is one of the most elaborated models
for the simulation of the mechanical behaviour of normally consolidated and moderately overconsolidated
clays. The main characteristics of the mathematical formulation of the model are presented, subdivided in
terms of normally consolidated and overconsolidated behaviour.

Model predictive capabilities and limitations are illustrated by comparison with laboratory tests data
presented in the bibliography: unloading in K, conditions, CRS test, triaxial undrained tests and simple shear
undrained tests.

Finally, the model is applied for the simulation of the behaviour of a trial embankment built over a
deposit of "Boston Blue Clay". The numerical results are compared with de field data and with the numeric
analyses made with the Modified Cam Clay model (MCC).

Both numeric analyses (MCC and MIT-E3) are compared in terms of yield area, of the lines of equal contours
of the increments of vertical and horizontal effective stresses, of the lines of equal contours of increments of
pore pressures and the principal stresses directions.

1-INTRODUCAO

A maioria dos depdsitos de argilas naturais existentes sobre a superficie terrestre encontram-
se num estado levemente sobreconsolidado, em resultado da actuacdo dos seguintes factores: ero-
sdo, escavacdo, variagdes de nivel fredtico, dissecacdo, consolidacdo secunddria e cimentacao, etc.

*Professor Auxiliar da Faculdade de Ciéncias e Tecnologia da Universidade de Coimbra (FCTUC).
E-mail: pjvo@dec.uc.pt
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A generalidade dos modelos mais utilizados para simular o comportamento destes solos
admitem que os solos se regem por leis elastoplasticas e isotropicas, pressupdem leis de endureci-
mento isotrdpicas, leis de escoamento plastico associadas e assumem para critério de rotura as con-
dicdes referentes ao estado critico. Nestes modelos, o estado sobreconsolidado € definido por um
ponto no interior da superficie de cedéncia, a que corresponde o estado normalmente consolidado,
pelo que o grau de sobreconsolidacdo estd directamente relacionado com a distancia a esta. No
interior da superficie de cedéncia, o comportamento é reproduzido por uma lei eldstica, quase sem-
pre linear, obtendo-se por este facto trajectdrias de tensdes completamente reversiveis, naturalmente
sem geracdo de deformacdes plasticas residuais. Estes modelos também nio associam o comporta-
mento volumétrico e distorcional no interior da superficie de cedéncia, pelo que em condi¢des nédo
drenadas e no interior desta, as tensdes distorcionais geradas ndo induzem variagdes de pressoes de
agua nos poros (Whittle e Kavvadas, 1994).

Os primeiros modelos baseados nos pressupostos citados, datam da década de sessenta, apos
cerca de quinze anos de investigacdo do grupo de Mecanica dos Solos da Universidade de
Cambridge, sendo denominados por Cam Clay (CC) e Cam Clay Modificado (CCM). O modelo
CCM tem vindo a ser implementado em muitos programas comerciais, sendo actualmente um dos
modelos mais utilizados em geotecnia. Em 1968 Roscoe e Burland propuseram a revisdo do mode-
lo CCM, passando a designar-se por modelo "Cam Clay Modificado Revisto", tendo como princi-
pal evolucdo a geracdo de deformagdes distorcionais plasticas no interior da superficie de cedéncia.
Mais tarde, esta importante caracteristica foi também simulada com a associa¢do dos modelos
CCM e Von Mises (VM), passando este modelo composto a ter uma superficie de cedéncia dupla,
controlando a superficie referente ao modelo VM a geragdo de deformagdes ndo recuperaveis
durante a fase sobreconsolidada (Borja et al., 1990).

Nos anos oitenta, o "Laboratoire Central des Ponts et Chaussées" desenvolveu o modelo
"Melanie", adequado para simular o comportamento de argilas moles naturais nio remexidas
(Magnan, 1986), apresentando duas importantes inovagdes relativamente aos modelos de
"Cambridge": comportamento anisotrépico e lei de fluxo ndo associada.

Em 1987, Whittle apresentou o modelo MIT-E3, um modelo muito “sofisticado” que permite
simular as principais caracteristicas do comportamento de argilas normalmente consolidadas e
sobreconsolidadas (OCR < 8), correspondendo a evolugcdo dos modelos MIT-E1 e MIT-E1(R2)
desenvolvidos para argilas normalmente consolidadas. Ao longo do presente artigo serdio descritas
as caracteristicas, potencialidades e limitagdes do modelo MIT-E3, utilizando-se para tal um
programa plano de elementos finitos desenvolvido na FCTUC (Venda Oliveira, 2000) que permite
a realizacdo de andlises elastopldsticas com consolidag¢ao acoplada.

2 — COMPORTAMENTO DE ARGILAS SOBRECONSOLIDADAS - Pressupostos
experimentais

A investigagdo laboratorial desenvolvida ao longo das tltimas décadas tem contribuido para a
padronizagcdo do comportamento dos solos, o que permitiu o desenvolvimento de modelos consti-
tutivos mais representativos do comportamento dos solos. Em termos de argilas sobreconsolidadas,
o trabalho experimental revelou os seguintes aspectos:

i) A generalidade dos solos sobreconsolidados exibe comportamento ndo linear mesmo para
reduzidos niveis de deformagdo, como atestam as investigacdes de Jardine et al. (1984),
representadas na Figura 1, sendo a correcta modelacdo destas ndo linearidades iniciais
fundamental para a “realista” previsao do comportamento.

146



-0') /2 (kPa)

(o,

5

Dcformacéo distorcional ¥ (%)

3200
= a,
< o8
o7 2400 V S T
£ @l
5 :
=
o 1600}
B
g
3 800
= OCR=2,1
OCR=1 z
. ) 0 OCR=1,4 .
5o 00p5001 00501 05 1 5 10 0001 0005 001 00501 G510 50100
Extensdo axial (%) Extensdo axial (%)
a) Diagrama t - € ,(%). b) Diagrama Eu/Cu - & ,(%).

Fig. 1 — Resultados com a argila "North Sea Clay" (Jardine et al., 1984).

ii) Resultados de ensaios drenados realizados por Tavenas et al. (1979) evidenciam que a
localizacdo da superficie de cedéncia é um dos pontos fulcrais na caracterizacdo de um
modelo elastopldstico, devido a repentina variagdo de comportamento apds o ponto de
cedéncia.

iii) Resultados de ensaios ciclicos de carga realizados por Azzouz et al. (1989), em condicdes
ndo drenadas, com a argila "Boston Blue Clay" (BBC) para dois estados sobreconsolida-
dos com OCR de 1,38 e 2 (Fig. 2) mostram que a variagdo ciclica de carga induz o au-
mento das pressdes intersticiais, com a consequente diminui¢io da tensdo efectiva, poden-
do este facto conduzir a rotura. Assim, ¢ fundamental a associacdo do comportamento vo-
lumétrico e distorcional para a modelacdo do comportamento de argilas sobreconsolidadas
sujeitas a cargas ciclicas, independentemente do nivel de tenséo.
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Fig. 2 — Resultados de ensaios ciclicos de carga com a argila BBC (Azzouz et al., 1989).

iv) Resultados de Whittle (1987) sugerem que os comportamentos respeitantes a descarga e a
recarga de uma argila em corte drenado ou compressdo hidrostética apresentam caracteris-
ticas similares, nomeadamente: (1) uma resposta mais rigida que a obtida na curva de car-
ga primdria; (2) comportamento tensao-deformagao histerético; (3) existéncia de reduzidas
deformagdes ndo recuperdveis num ciclo de descarga/recarga; (4) transi¢do suave entre a
curva de recarga e a curva de carga primadria (correspondente ao estado normalmente con-
solidado).
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Estas importantes caracteristicas do comportamento das argilas sobreconsolidadas sdo de
complexa modelagdo, ndo sendo reproduzidas por alguns modelos elastopldsticos, tais como CC,
CCM, Melanie e CCM/VM.

Com o aparecimento do modelo MIT-E3 abriram-se novas fronteiras na modelagdo numérica,
sendo possivel a andlise de obras de grande complexidade com maior precisdo, dado este modelo
ser capaz de simular importantes aspectos do comportamento de argilas normalmente consolidadas
ou moderadamente sobreconsolidadas, nomeadamente:

i) comportamento anisotrépico baseado em condi¢des K, dependendo a orientagdo das su-
perficies de cedéncia do coeficiente de impulso em repouso referente ao estado normal-

. nc

mente consolidado, K 0

ii) critério de rotura de acordo com as condi¢des do estado critico;

iii) possibilidade de rotag¢do das direc¢des de anisotropia e simulagdo do fendmeno de amole-
cimento em condi¢des ndo drenadas, estabelecendo-se para esse efeito apropriadas leis de
endurecimento;

iv) defini¢do do comportamento de argilas sobreconsolidadas pelo grau de sobreconsolidacdo
(OCR) e pela especificag@o se o estado de tensdo corrente corresponde a uma trajectéria
de descarga ou de recarga;

v) comportamento histerético ndo perfeito, com a gera¢do de deformacdes pldsticas num
ciclo de descarga/recarga, sendo o modelo histerético perfeito utilizado para determinar a
rigidez e as nao linearidades imediatamente a seguir ao ponto de inversio de carga;

vi) consideracdo de uma superficie de plasticidade limite, a qual gera o aparecimento de de-
formagdes pldsticas num ciclo de descarga/recarga, devido a associag@o entre o compor-
tamento volumétrico e distorcional;

vii) transi¢do suave do estado sobreconsolidado para o estado normalmente consolidado.

Nos pontos seguintes apresenta-se a formulagao necessdria para a implementacao destas caracteris-
ticas, sendo esta subdividida em termos de comportamento normalmente consolidado e sobreconsolidado.

3-MODELACAO DO COMPORTAMENTO NORMALMENTE CONSOLIDADO

A descricao do comportamento do solo normalmente consolidado ¢ feita através de um mode-
lo elastoplastico, com o qual é possivel reproduzir o comportamento anisotropico em condi¢des
“Ko” e a sua evolucdo com os carregamentos subsequentes e, ainda, o fendmeno de amolecimento
que é observado experimentalmente para certos modos de deformacao.

Como em qualquer outro modelo elastopldstico, também neste o incremento total das defor-
macdes € composto por uma parcela eldstica e outra plastica.

A componente eldstica é dependente do incremento da tensdo efectiva e calculada através da
lei de Hooke generalizada. A componente pléstica € determinada recorrendo a teoria incremental
da plasticidade, o que exige a definicdo de uma funcao de cedéncia, de leis de endurecimento do
material e de uma fung@o de potencial plastico.

3.1 — Funcio de cedéncia

A funcdo de cedéncia, cuja representacdo no espago das tensdes definido por seis dimensdes
tem a forma de um elipséide inicialmente orientado segundo a direccao de consolidagdo (Fig. 3), é
expressa pela equagdo:
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representando:
¢ - o coeficiente dos semi-eixos do elipséide, sendo um parametro do material;
o’ - a varidvel que controla o tamanho da superficie de cedéncia;
p’ - a tensdo normal média efectiva;
{si} - o vector das tensdes desviatdrias, expresso em varidveis transformadas (Quadro 1);
{bi} - o vector que descreve a orienta¢do da superficie de cedéncia.

R : Estado de tensdo corrente (sobreconsolidado)
V : Estado de tensdo para uma situagio normalmente consolidada
I : Ponto imagem

. ; _)_{ 9
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/ N\
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a) Representacdo no espago (p', {si}).

b) Representacdo pelo corte X-X'.

Fig. 3 — Superficies de cedéncia e rotura do modelo MIT-E3.

Quadro 1 — Variaveis transformadas.

Tensoes efectivas Deformacdes

'y £V=(£X+£y +e,)

p'=(0y +oy +0,)/3

S1 =(2o'y -O"X -O"Z)/\/g
$2=(07,-0%)/ V2
$3=2 1y

S5 :‘/ETZX

E1=(2£y-sx-sz)/\/g
Ey=(g, -ex)/2

Ej3 =\/5ny
E4 :\/Esz
Es :‘/EYZX
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A anisotropia € definida pela orientag¢do do eixo principal do elipséide, traduzida pelo vector {[5} :

1B1=A{bi} + {1} )

com {I}T = (l ,0,0,0,0, 0) . Inicialmente o vector {[5} esta orientado com a direc¢io da conso-
lidacdo, rodando em fun¢do do carregamento de acordo com as leis de endurecimento.

3.2 — Critério de rotura

O critério de rotura subjacente ao modelo coincide com o critério do estado critico, sendo de-
finido no espaco das tensdes generalizadas por uma superficie conica anisotrépica com o vértice
localizado na origem (Fig. 3), descrito matematicamente por:

- S ®

representando k uma constante do material em fun¢ido do tamanho do cone e {&;} um vector que
define a anisotropia do critério de rotura e cuja orientacdo € estabelecida pelos valores dos angulos
de atrito em compressao e extensdo triaxial.

A direc¢@o da anisotropia da superficie de cedéncia, {b;}, geralmente nio coincide com a
direc¢@o da anisotropia do cone de estado critico, {§;}, mesmo quando este estado é alcangado
(Ganendra, 1993).

3.3 — Lei de fluxo

O modelo utiliza uma lei de fluxo ndo associada que satisfaz as condi¢des K e as condigdes
do estado critico, segundo as quais, quando o estado de tensdo se aproxima do cone de rotura, a
energia dissipada ¢ inteiramente consumida pela deformacgdo de corte, sendo nula a deformagao
volumétrica.

A lei de escoamento ¢é directamente expressa em funcdo das componentes volumétrica e
desviatéria da direc¢@o do fluxo, respectivamente P e {P;}, sendo definida com base nas derivadas
da funcdo de potencial plastico:

P= 2.02.a.rc “)

{Pi}= o? x(Qi}|rc{si}) (5)

representando :

rc - um escalar que exprime a proximidade do estado de tensdo corrente em relagdo ao cone do
estado critico;

Ircl -0 valor absoluto de r¢;

x - um escalar utilizado para satisfazer o critério da condi¢do K, definido por:

A-k | 3(1-Koney) 2G 2 (6)
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sendo:

A - o declive da "linha de consolidagdo virgem" no espaco e-In p';

K - 0 parAmetro que controla o médulo tangente eldstico em descarga e recarga;
G - 0 médulo distorcional.

As deformagdes plasticas volumétricas e distorcionais, respectivamente e‘f € {Ei” } , s30 ob-
tidas a partir das seguintes equagdes:

g =da @=dx.P (7)
op'

{Er}- d%{ss p }de-{l’i} ®)
Si

representando dA o multiplicador pldstico, determinado a partir da teoria da plasticidade por
(Ganendra, 1993; Whittle e Kavvadas, 1994):

. K.Qs, + 2GZ:: QD o
H+K.Q.P+ 2Gi25]: QKR

O parametro H, designado por médulo elastoplastico, e que corresponde ao parametro A da
teoria da plasticidade (Zienkiewick, 1977), ¢é definido a partir do estudo do comportamento de
argilas normalmente consolidadas em condi¢des Kg, permitindo descrever (Whittle, 1993): (i)
linhas de consolidacdo virgem paralelas com declive A para todas as trajectérias de consolidagdo
no espaco das tensdes efectivas, (ii) endurecimento, (iii) amolecimento, (iv) resisténcia de pico, (v)
condi¢des do estado critico em situagdes ndo drenadas. A expressdo do parametro H utilizada pelo
modelo MIT-E3 ¢ a seguinte:

H =2¢’ KL K(OL.P -S.2c0alr, >xg ({Ql}{bl})j (10)

-K

sendo Sy um parametro que controla o fendmeno de amolecimento e . uma varidvel que restringe
a localizag¢do do estado de tensdo, impedindo que este se localize no exterior do cone do estado
critico, sendo definido por:

<rc>=rc se 1z >0

<rc>=0 se 15 =0

3.4 — Leis de endurecimento

A evolucao da superficie de cedéncia com o escoamento plastico é controlada por duas leis de
endurecimento, expressas em termos de extensdes volumétricas pldsticas. Uma das leis permite
descrever a variacdo de tamanho e a outra a orientacdo das superficies de cedéncia, respectivamente
descritas por:

. _ p
a=acl €} (an
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sendo € uma varidavel que afecta a variacdo de tamanho da superficie de cedéncia e o um paridme-
tro do material que controla a rota¢do da superficie de cedéncia. A varidvel rx descreve a orientag@o
relativa da superficie de cedéncia em relacdo ao cone do estado critico, de acordo com:

rx = 1 = o eixo da superficie de cedéncia coincide com o eixo do cone do estado critico ({&1 }: {bi }) ;
0 < rx <1 = o eixo da superficie de cedéncia localiza-se no interior do cone do estado critico;

rx = 0 = o eixo da superficie de cedéncia situa-se sobre a superficie do estado critico;

rx < 0 = o eixo da superficie de cedéncia posiciona-se fora da superficie do estado critico.

O valor de <rx> sendo definido por:
(rx) =rx s¢ 1 >0

(rg)=0 se =0

limita a rotacdo das direc¢des de anisotropia, ndo permitindo que a superficie de cedéncia se
localize fora da superficie do estado critico.

Com este modelo, um material consolidado em condicdes K altera a sua estrutura anisotré-
pica mais lentamente que um material consolidado hidrostaticamente, quando submetidos a solici-
tacdes idénticas (Whittle, 1993; Whittle e Kavvadas, 1994).

A equacdo (12) determina o endurecimento de rotacdo da superficie de cedéncia controlando
a variacdo de anisotropia da argila, obrigando os eixos principais de anisotropia a rodarem em
direccdo aos eixos principais das tensdes pela ocorréncia de deformagdes plasticas (Whittle, 1991;
Whittle, 1993; Whittle e Kavvadas, 1994).

4 - MODELACAO DO COMPORTAMENTO SOBRECONSOLIDADO

Estudos laboratoriais sobre o comportamento de argilas sobreconsolidadas evidenciam que em
ciclos de descarga-recarga em corte drenado ou em compressao hidrostatica se verifica: i) uma res-
posta muito mais rigida do que a obtida na curva de carga primdria; ii) um comportamento tensao-
deformac@o histerético; iii) a existéncia de deformacdes pldsticas no fim do ciclo. Para a simulag@o
destas caracteristicas inerentes ao comportamento das argilas, o modelo MIT-E3 incorpora o modelo
histerético perfeito e o modelo da superficie de plasticidade limite, que seguidamente se descrevem.

4.1 — Modelo histerético elastico

A inclusdo deste modelo pretende simular o comportamento nao linear (mesmo para pequenos niveis
de deformacdo) de uma argila sobreconsolidada num ciclo descarga-recarga (Fig. 4a) através da variagdo
gradual da rigidez entre os pontos reversiveis (A e B). Na formulacdo do modelo é necessdria a
identificacdo do ponto de reversibilidade da carga e o estabelecimento de expressdes para o célculo da
rigidez tangencial, cujo valor serd funcdo do afastamento do estado de tensao corrente em relago ao ponto
reversivel (Hueckel e Nova, 1979). O médulo de rigidez tangencial do esqueleto sélido € expresso pela
equagio:

_ [+e .
ko (140) " (13)
com:
8=Cn(ln & + £)™! (14)
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representando:

e - o indice de vazios;
Ko - 0 declive inicial da fase de descarga/recarga no espago e-In p';

C, n, w - constantes do material que caracterizam o comportamento néo linear para reduzidos niveis
de deformacao;

& &8s _ varidveis dependentes do afastamento entre o estado de tensdo actual e o ponto reversivel.
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(a) Histerese perfeita. (b) Histerese com deformagdes plasticas (MIT-E3).

Fig. 4 — Modelacdo de um ciclo de descarga-recarga.

4.2 — Modelo da superficie de plasticidade limite

A inclusdo deste modelo permite simular o desenvolvimento de deformacgdes pldsticas em
argilas sobreconsolidadas (Fig. 4b), o que possibilita o acoplamento entre o comportamento volu-
métrico e o distorcional e a existéncia de uma transicao suave entre um estado sobreconsolidado e
uma situagdo normalmente consolidada. Na formulacdo do modelo, a superficie de plasticidade
limite corresponde a superficie de cedéncia descrita pela Equagcdo 1 e o comportamento plastico
para estados de tensdo sobreconsolidados, R, é associado ao comportamento pldstico de um ponto
imagem, /, situado naquela superficie (Fig. 3). Esta situa¢@o corresponde a defini¢do de uma super-
ficie de carga f, que passa pelo ponto representativo do estado de tensdo sobreconsolidado,
homotética a superficie limite f, com um coeficiente de forma o.,’/o.’ (Whittle e Kavvadas, 1994).

Durante a fase puramente elastica, o tamanho da superficie de plasticidade limite (definido por
a) varia em funcdo dos incrementos de extensdo volumétrica (Ganendra, 1993), de acordo com a
seguinte expressao:

. _(1+e)a .
AO=——-E€

}\l v

(15)

e a superficie de carga de tamanho o, passa constantemente pelo ponto correspondente ao estado
de tensdo.

A existéncia de deformagdes plasticas no interior da superficie de plasticidade limite
repercute-se no endurecimento da superficie de carga e da prépria superficie de plasticidade limite.
O endurecimento da superficie de carga, variando com as extensdes volumétricas plésticas, afecta
unicamente o tamanho do elipséide (em funcdo do pardmetro o), sendo descrito pela seguinte
expressao:

o,=o, e’ (16)
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O endurecimento da superficie de plasticidade limite é determinado com base em pseudo
deformagées pldsticas, definidas a partir do estado de tensdo no ponto imagem (I). O valor do
mddulo elastico, K, também deve ser consentaneo com este procedimento, pelo que o valor de p'
utilizado na expressdo (13) deve ser o correspondente ao ponto imagem (p'); contudo, o valor de &
permanece inalterado em relag@o ao estado de tensdo real (Ganendra, 1993).

Em descarga, como o comportamento ¢ puramente eldstico, considera-se que o pardmetro o
varia de acordo com a expressdo (15) originando a diminui¢do de tamanho da superficie de plasti-
cidade limite. O valor de o, que define o tamanho da superficie de carga, varia em fungdo do
estado de tensdo, localizando-se sobre a referida superficie. Pode acontecer que a diminui¢éo de o
seja superior a de a,, a que corresponderia uma situagéo incoerente caracterizada pelo estado de
tensdo se localizar no exterior da superficie de plasticidade limite. Esta situagdo pode ocorrer, se a
descarga a partir de um ponto localizado na superficie limite (isto é, a=a,), originar uma reduzida
variagdo de o, e um decréscimo aprecidvel de p' (conduzindo ao aparecimento de deformacdes
volumétricas "traccionantes"). Para fazer face a esta situacio, impde-se durante a descarga eldstica
que o = d.

Ap6s a realizacdo de célculos de sensibilidade em diversas condi¢des (drenadas e ndo drena-
das), Venda Oliveira (2000) concluiu que o parAmetro de endurecimento {b;} s6 devera ser actua-
lizado quando a superficie de carga coincidir com a superficie de plasticidade limite (a=a.,). Este
procedimento ¢ justificado pela andlise de um ciclo de descarga/recarga, dado na fase de descarga
se constatar a inexisténcia de deformagdes plasticas a que corresponde um vector {b;} constante;
contudo, na fase de recarga o cdlculo das pseudo-deformagées pldsticas induziria a variagdo de
{b;}, ou seja, apds recarga e uma vez atingida a linha de consolidag@o virgem, a superficie de plas-
ticidade limite poderia apresentar uma orientacdo distinta da correspondente ao estado normalmen-
te consolidado, o que seria incoerente.

5 - PARAMETROS QUE CARACTERIZAM O MODELO MIT-E3

No Quadro 2 apresentam-se os 15 pardmetros necessarios para a caracterizagdo do comporta-
mento de um material segundo o modelo MIT-E3 e os ensaios a partir dos quais eles podem ser
calculados, nalguns casos directamente e noutros a partir de andlises paramétricas. No quadro in-
clui-se também os valores dos pardmetros para a argila de Boston — “Boston Blue Clay” — os quais
servem de base as andlises numéricas apresentadas nos pontos seguintes.

6 — SIMULACAO DE ENSAIOS LABORATORIAIS

A fiabilidade do modelo e do préprio processo de implementagdo numérica realizado por Venda
Oliveira (2000) é testada, simulando-se diversos ensaios laboratoriais realizados com a argila BBC:
um ensaio de descarga em condi¢des Kq, um ensaio unidimensional com deformacio controlada
(CRS), ensaios triaxiais e de corte simples ndao drenados. Nestes casos, os resultados numéricos ob-
tidos com o programa desenvolvido no Ambito deste trabalho, designado por FEM, sdo confronta-
dos com os resultados experimentais e com os obtidos por outros autores em simulacdes numéricas
equivalentes.

6.1 — Ensaio de descarga em condicoes Kg

Neste ensaio analisa-se a evolu¢do do coeficiente de impulso K em descarga unidimensional.
.~ QocC . . g . . .
Nestas condigdes, o valor de K5~ ¢é controlado por intermédio do valor do coeficiente de Poisson.
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Quadro 2 — Parametros que caracterizam o modelo MIT-E3

Pardmetro Ensaio Determinagdo Significado fisico "Boston
Blue Clay"
eo Edométrico, CRS Directa ndice de vazios para a tensdo de referéncia 1,12
na LCV (o'y = 100 kPa)
A Edométrico, CRS Directa Compressibilidade da argila normalmente 0,184
consolidada
C Edométrico, CRS | Andlise paramétrica 22,0
Comportamento nao linear em descarga
n Edométrico, CRS | Andlise paramétrica 1,60
h Edométrico, CRS | Andlise paramétrica | Deformacdes pldsticas residuais 0,2
ne Ko-edémetro, . . .
K o L. Directa K para argila normalmente consolidada 0,48
Ko-triaxial
v Ko-triaxial Directa Coeficiente de Poisson no inicio da descarga 0,277
dTC Triaxial - CKoUC Directa Angulo de resisténcia ao corte para 334
o estado critico em compressao triaxial
¢'TE Triaxial - CKoUE Directa Angulo de resisténcia ao corte para 45,9
o estado critico em extensao triaxial
c Triaxial - CKyUC, | Andlise paramétrica | Resisténcia ao corte ndao drenada 0,86
OCR=1 (geometria da superficie de cedéncia)
St Triaxial - CKyUE, | Andlise paramétrica | Amolecimento em compressdo triaxial 4,5
OCR=1 nao drenada
w Triaxial - CKyUC, | Andlise paramétrica | Nao linearidade para niveis de deformagio 0,07
OCR=2 reduzidos em corte ndo drenado
Y Triaxial - CKyUC, | Andlise paramétrica | Geracdo das pressdes de dgua nos poros por 0,5
OCR=2 corte em argilas sobreconsolidadas
Ko Coluna ressonante, Ensaio Compressibilidade junto ao estado reversivel 0,001
“Bender Elements”,
etc
Yo Triaxiais drenados | Andlise paramétrica | Rotacdo da superficie limite 100,0

Na Figura 5 comparam-se os resultados laboratoriais (Ladd, 1965), com os resultados obtidos

por FEM, Ganendra (1993) e os fornecidos pela expressdo semi-empirica de Wood (1990):
K3 =Kg°.OCR" (17)
tendo-se adoptado para n o valor de 0,5.

Constata-se que os resultados obtidos pelo programa FEM coincidem com os obtidos por
Ganendra (1993), ambos fornecendo uma aproximagao razodvel dos resultados experimentais. No
entanto, para valores de OCR superiores a 12 observa-se que os resultados comecam a divergir. A
formula de Wood fornece uma melhor aproximagdo aos resultados experimentais para reduzidos
niveis de sobreconsolida¢do, constatando-se também o aumento das divergéncias para graus de
sobreconsolidacdo elevados.
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Fig. 5 — Relagdo entre K, e OCR.

6.2 — Ensaio unidimensional de deformacio controlada (Crs)

O comportamento de uma argila normalmente consolidada, com ¢'y=153 kPa (Kg €= 0,48) e
eo=1.14, submetida a um ensaio CRS € simulado (Fig. 6), constatando-se que de um modo geral,
os resultados obtidos por FEM e por Whittle et al. (1994) simulam bem o comportamento real do

1.15 =
1.1
1.054
N -
L2
g 1
>
[ -
©
o T
g2 -
T %957 | Ensaio
- 11 =
0.9 Whittle
1 | FEM-h=0.2
0.85+
0.8 T T T T T I rrr T ¥ L) T T LI
10 100 1000

Tenséao efectiva vertical (kPa)

Fig. 6 — Simulagdo de um ensaio CRS.
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solo. Também se verifica que o programa FEM origina um ligeiro incremento da inflexdo da curva
de recarga proximo da jung¢do com a L.C.V.,, traduzindo-se em maiores deformacdes plasticas, o que
indicia que se deveria optar por um valor do pardmetro h mais elevado, tal como testado por Venda
Oliveira (2000).

6.3 — Ensaios triaxiais nao drenados

Sdo simulados ensaios triaxiais ndo drenados, com trajectérias de compressdo e de extensdo,
para dois graus de sobreconsolidacdo (OCR=1 e 8). Em cada ensaio, o nivel de sobreconsolidagdo
desejado € obtido simulando a descarga em condi¢gdes K, dando origem aos valores do Quadro 3,
que serdo os valores iniciais dos ensaios nido drenados.

Quadro 3 — Estado inicial correspondente a cada valor de OCR.

OCR Ko eo o'y (kPa) o', (kPa)
1 0,5344 1,12 100,00 5333
8 1,1621 1,1658 12,50 14,53

Nas Figuras 7 e 8 confrontam-se os resultados numéricos obtidos por FEM, Whittle (1993) e
Ganendra (1993), respectivamente para OCR = 1 e 8. Verifica-se que, de um modo geral, a evolu-
¢do dos diagramas "tensdo-deformacdo" e das trajectdrias de tensdes efectivas sao semelhantes nas
diversas andlises. No caso da amostra normalmente consolidada (Fig. 7), o amolecimento calculado
pelo programa FEM apds a rotura é ligeiramente menos pronunciado que o obtido por Ganendra
(1993) e Whittle (1993). Esta situacdo indicia que o valor do pardmetro St (que controla o amole-
cimento) deveria ser ligeiramente superior na andlise de FEM.

wzlw 304 Compressio
] "8 go0goa 4 o
204 = 20 el
= -~
& £
) o -
= 104 - 1
= 4\ Fim o :i
o Whitie T,
c_ 5 =] ‘ B Q—v J
L= o Ganendra b o =
Il -1g g T +104 FEM
=™ . -] % N
4 = p b ob0oo o8 5 a0 Extensio Whitle
20 2 204 A
] Extensio i
¥ T 2 Y 1 T 3 T 5 "w R T S S S S T T N
€,, (Y0) s’= (o’ +a",)/2 (kPa)
a) Curva tensdo-deformacao. b) Trajectdrias das tensdes efectivas (s'-t).

Fig. 7 — Simulagdo de ensaios triaxiais nao drenados de compressao e extensdo. OCR = 1.

Na Figura 9 apresentam-se os resultados laboratoriais, tendo as amostras sido reconsolidadas
utilizando o método "Shanshep", sendo posteriormente descarregadas até ao nivel de sobreconso-
lidag@o desejado (Whittle, 1993). De um modo geral, observa-se que os resultados obtidos com as
andlises numéricas sao semelhantes ao comportamento "real", permitindo simular algumas das
caracteristicas observadas nos ensaios laboratoriais, nomeadamente:
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i) mobilizacdo da resisténcia de pico em argilas normalmente consolidadas para niveis de

deformac@o reduzidos;

ii) ndo linearidade do comportamento "tensdo-deformagdo" para toda a gama de deforma-
¢oes, independentemente do valor de OCR;

iii) desenvolvimento de pressdes intersticiais associadas a variacdes de tensdes tangenciais,

traduzidas na varia¢do da tensdo efectiva média.
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| -104 N " T -0
« | Extensdo -
20 204
T T, A O Y O S T S S S S S S
£, (%) s'=(c",+a")/2 (kPa)
a) Curva tensdo-deformacao. b) Trajectdrias das tensdes efectivas (s'-t).
Fig. 8 — Simulacdo de ensaios triaxiais nao drenados de compressao e extensdo. OCR = 8.
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Fig. 9 — Ensaios triaxiais ndo drenados com
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b) Trajectorias das tensdes efectivas (s'-t).

"Boston Blue Clay" (Retirado de Whittle, 1993).

A resisténcia ndo drenada obtida pelas andlises numéricas € superior a obtida experimental-
mente (em cerca de 10%), ndo obstante o comportamento "tensdo-deformagdo" para niveis de
deformac@o inferiores a 2% se aproximar dos resultados laboratoriais. No caso das amostras mais
sobreconsolidadas, este facto pode ser explicado pelo desenvolvimento de planos de deslizamento
nestas amostras (Fayad, 1986) que ocorrem no lado "seco" em relag@o ao estado critico, estando
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este facto relacionado com o fendmeno de dilatincia com amolecimento (Atkinson e Richardson,
1987). Assim, quando uma parte do solo se dilata, o interior dessa regido torna-se mais himida e
menos resistente, pelo que posteriores deformagdes tendem a concentrar-se progressivamente nesta
zona, fazendo com que este solo sucessivamente mais "fraco” se continue a deformar até que as
condi¢des do estado critico sejam atingidas (Atkinson e Richardson, 1987). O modelo MIT-E3 nao
simula esta descontinuidade localizada, daf as diferencas obtidas entre os resultados experimentais
€ numéricos.

6.4 — Ensaios de corte simples nio drenados

Ladd e Edgers (1972) realizaram diversos ensaios ndo drenados de corte simples com amos-
tras resedimentadas de "Boston Blue Clay", para valores de OCR igual a 1, 2, 4 e 8 (Fig. 10).
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Fig. 10 — Resultados experimentais do ensaio ndo drenado de corte simples
com o solo "Boston Blue Clay" (Whittle, 1993).

Na Figura 11 confrontam-se os resultados obtidos com o programa "FEM" e por Whittle
(1993), constatando-se que os resultados numéricos se aproximam com bastante razoabilidade dos
laboratoriais.

Para OCR = 1, as previsdes fornecem bons resultados tanto em termos de resisténcia ndo
drenada (Cu/o'y) como nos caminhos das tensdes efectivas, observando-se no diagrama "tensao-
deformac@o" valores ligeiramente superiores da rigidez, bem como um amolecimento excessivo
pos pico (verificado com "FEM") em relac@o ao obtido experimentalmente.

Para OCR =2, o modelo (FEM e Whittle) prevé uma resisténcia ndo drenada superior em cerca
de 10% e maior rigidez em relag@o aos resultados experimentais. No caso de OCR =4, a resisténcia
ndo drenada prevista com "FEM" praticamente coincide com a laboratorial, sobrestimando os
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resultados de Whittle em cerca de 8%. No caso de OCR = 8, a resisténcia ndo drenada obtida por
Whittle é cerca de 27% superior em relagdo aos resultados experimentais, diminuindo esta
diferenga para sensivelmente 15% com o programa FEM.

Em termos de trajectdrias de tensdes (Fig. 11c), observa-se nos provetes com OCR =2, 4 e 8§
que as analises numéricas originam um trogo linear vertical, afastando-se este do observado nos re-
sultados experimentais. Esta discrepancia ¢ devida ao modelo ndo conseguir, neste caso particular,
simular a gera¢do das pressdes de dgua nos poros induzidas pelas tensdes distorcionais, estando este
facto relacionado com a forma geométrica da superficie limite do modelo MIT-E3 (Whittle, 1993).
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Fig. 11 — Ensaio ndo drenado de corte simples. Comparacdo entre os resultados numéricos de FEM
e de Whittle (1993). (a) Diagrama t-y. (b) Diagrama t-logy. (c) Diagrama t-0'y.

Tal como constatado por Whittle (1993), o modelo prevé maior rigidez que a obtida laborato-
rialmente em provetes sobreconsolidados, no entanto, a variagdo de rigidez com a deformacio é
bem simulada (Fig. 10a).

As previsdes em termos da rotagdo das tensdes principais entre as duas andlises (FEM e
Whittle) para OCR = 1 coincidem, registando-se a rdpida rotacdo das tensdes principais com a
deformac@o, obtendo-se o valor de 28° no ponto correspondente a resisténcia de pico, mantendo-se
este valor sensivelmente constante para deformagdes superiores.
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7 — SIMULACAO DO COMPORTAMENTO DE UM ATERRO

O comportamento do aterro experimental [-95, construido na zona de Boston em 1967, é anali-
sado estabelecendo-se o confronto entre os valores observados "in-situ" e os resultados obtidos com
as andlises numéricas efectuadas com o programa FEM, utilizando os modelo CCM e MIT-E3 (Venda
Oliveira, 2000)

Na Figura 12 apresenta-se a malha de elementos finitos utilizada no estudo do aterro, sendo
composta por 203 elementos quadrangulares "hibridos" de 8 nds (com interpolag@o quadrética e linear
para os deslocamentos e pressdes intersticiais, respectivamente), totalizando 676 pontos nodais. No
que concerne as condi¢des fronteira foram admitidas as seguintes hip6teses: (i) deslocamentos verti-
cais e horizontais nulos no limite inferior; (ii) deslocamentos horizontais nulos nos limites laterais da
malha; (iii) fronteiras impermedveis nos limites inferior e laterais; (iv) nivel fredtico localizado a 3,0
metros de profundidade. Na figura também se indica a localiza¢do da instrumentacao utilizada, sendo
constituida por uma placa de medicao de assentamentos verticais (né 91), um piezometro (n6 363) e
um inclinémetro localizado sob a base do talude do aterro.

Nivel 3-1,22m ® Asscntomctro
Nivel 2 - 6,40 m 3 m Piezometro
N.E Nivel 1 -1,22m \/-/ \ IS,M m (Aterro, Y = 19KN/m) O Tnclinémetro
o v i Cam. 1 |
=L T Cam.2
B> Cam.3 <€ g
Cam. 4
g B> Cam s s
| Cam. 6 B
E{ Cim- <8
Cam. 8 LA &
N
> N I
- W
2y 7 [mpermeavel

230,0 m

Fig. 12 — Malha de elementos finitos do aterro experimental I-95.

A construcao do aterro foi realizada em trés camadas, sendo a simulacdo do processo construtivo
efectuada de acordo com o Quadro 4.

O solo de fundag@o € constituido por trés camadas diferenciadas: lodos, areias siltosas e argila
"Boston Blue Clay" (BBC). Em profundidade o grau de sobreconsolidacdo da argila BBC vai
diminuindo, variando de 4,5 (imediatamente sob a areia siltosa) até 1,0 (h=20 metros). Esta variacao
é simulada através da subdivisdo do estrato argiloso em seis subcamadas (camada 3 a camada 8), pos-
suindo cada uma respectivamente os seguintes valores de OCR: 4,5, 3,0, 2,3, 1,8, 1,3, 1,0.

Quadro 4 — Sequéncia construtiva do aterro I-95.

Intervalo de tempo (dias) N.° de incrementos Descricao
75 5 1.* camada, h=1,22 m
100 5 2.* camada, h=6,40 m
120 6 Consolidacdo
25 1 3.* camada, h=1,22m
500 5 Consolidacao
1200 6 Consolidacdo

No Quadro 5 apresentam-se os parametros base utilizados no cédlculo. O comportamento do
material do aterro € simulado por uma lei eldstica, variando o médulo de deformabilidade, E', entre
5700 kPa (camada superior) e 78000 kPa (camada inferior). Antes da construcio do aterro substituiu-
se a camada lodosa por um material granular, sendo este simulado também como um material eldstico.
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A camada de areia siltosa € simulada em todas as andlises pelo modelo "Cam Clay Modificado", sen-
do o comportamento da argila BBC reproduzido pelos modelos CCM e MIT-E3, a que correspondem
as duas andlises numéricas efectuadas. Neste ultimo caso adoptaram-se os parimetros: K, g €=0,50;
O’ =26,54°; ¢'\5=39,52% ¢ =0,860; Po=100; A =0,147 ; K5 =0,001; v'=0,30; C=22; n=1,6;
w=0,07; St=4.5; v=0,5; h=0,2; epo = 3,56; Kpneaio = 0,06, estabelecidos com base no Quadro 2.
Para se estabelecer uma comparacio rigorosa entre os dois modelos, optou-se por utilizar os
parametros ', € §', calculados a partir das condi¢des do estado critico (M=1,05), em substitui¢do
dos obtidos experimentalmente (Quadro 2). A inclusdo do pardmetro Kpeg, = 0,06 permitiu o
célculo do indice de vazios inicial em funcio do grau de sobreconsolidag@o.

Quadro 5 — Pardmetros dos materiais utilizados na simulacdo do aterro experimental 1-95

Estado inicial Par. elasticos Parametros plasticos (CCM) Permeab.
Material K, y OCR E' v A K elo M kplky
(kN/m?) (MPa)
Aterro 0,5 19,0 - 5,7-78® 0,3 - - - - -
Mat. granular” 0,5 15,0 - 10 0,3 - - - - -—
Areia siltosa 0,5 15,0 - *) 0,3 0,025 0,005 2,50 1,50 4,0
Argila BBC  |1,15-0,5% 15,0 4,5-1,0 *) 0,3 0,147 0,060 3,56 1,05 4,0

®Sob o aterro a camada de lodo foi escavada e substituida por um material granular antes da construcdo do aterro
®Variando da camada superior para a inferior.
®Varidvel em fungdo do valor de OCR
3(+e,)1-2v')
—— P
K

Os coeficientes de permeabilidade vertical da camada de argila BBC e da camada de areia

siltosa variam em consonancia com a expressao de Taylor (1948):

e-€p
k=ky.10 Ak (18)

adoptando-se para valores de referéncia ky(ref) = 1,1x10° m/dia e eg(ref)=3,3, uma relacdo entre a
permeabilidade horizontal e vertical de quatro e uma constante C = 1,2.

Na Figura 13 confrontam-se os valores medidos "in-situ" com os diversos resultados numéri-
cos obtidos com o programa FEM, utilizando os modelos CCM e MIT-E3. No diagrama que retrata
a evolugdo das deformacdes verticais com tempo (Fig. 13a), constata-se com a utilizagdo do mode-
lo MIT-E3, para Ko=0,006, uma excelente simula¢do do comportamento observado "in-situ", con-
duzindo naturalmente a maiores deformacdes que o modelo CCM. Comparando ambas as andlises
efectuadas com o modelo MIT-E3, verifica-se com a diminui¢do de Ko uma curva assentamento-
tempo mais linearizada, traduzida por menores deformacgdes nos instantes iniciais € em assenta-
mentos finais superiores, estando este facto associado a uma maior rigidez inicial. Todavia, com o
aumento da rigidez a "taxa" de aproximacao a superficie de cedéncia é também incrementada, fruto
de um menor endurecimento, pelo que a partir desse momento o comportamento passa a evoluir
fundamentalmente em regime pléstico, obtendo-se consequentemente um acréscimo substancial
das deformacdes verticais. No caso de uma rigidez inicial menor (ko=0,006), a trajectéria em regi-
me eldstico ndo linear € mais "extensa", traduzida pela diminui¢ao da velocidade deformacional em
regime pldstico, o que explica o comportamento para t > 1700 dias.

No diagrama dos deslocamentos horizontais na lateral do aterro (Fig. 13b) correspondente ao
instante t=2120 dias, observa-se que as andlises realizadas com os modelos CCM e MIT-E3 (este
com Kp=0,006) conduzem a diagramas com forma parabdlica que reproduzem em termos qualita-

“Calculado por E'= ¢
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Assentamento (m)
Profundidade (m)

Tempo (dias) Deslocamneto horizontal (cm)

a) b)

Acréscimo da carga hidrdulica (m)

Tempo (dias)
©)
Fig. 13 — Comparacio entre os resultados obtidos com os modelos MIT-E3, CCM e observados "in-situ".
(a) Curva assentamentos-tempo (n6 31). (b) Deformagdes horizontais na lateral do aterro para t = 2120 dias.
(c) Evolugao temporal do excesso de carga hidrdulica (n6 363).

tivos os observados "in-situ", embora com menor expressdo quantitativa. Ja a andlise efectuada
com o modelo MIT-E3 para K5=0,001 originou uma melhor simulacdo do comportamento real no
topo e na base da camada de BBC, muito embora na zona central se tenha registado uma inflexao
muito significativa dos deslocamentos horizontais, a qual praticamente ndo tem expressao no com-
portamento "in-situ". Esta inflexdo ocorre nas camadas superiores da argila BBC, as quais se en-
contram inicialmente sobreconsolidadas, sendo induzida pela varia¢do de rigidez entre as camadas
superficiais do solo de fundacdo e a argila BBC. Esta explicacdo é comprovada pelo facto da infle -
xa0 aumentar com o incremento da rigidez inicial das camadas de BBC, ou seja, com o aumento
da diferenca de rigidez entre o depésito de BBC e as camadas mais superficiais.

Na Figura 14 apresenta-se a evolucdo temporal das deformagdes horizontais na lateral do
aterro, obtida pelo programa FEM utilizando o modelo MIT-E3. A inflexdo dos deslocamentos
horizontais, observada na zona central em ambas as andlises (kg = 0,001 e k5=0,006), torna-se evi-
dente a partir de t = 670 dias, acentuado-se progressivamente com o incremento temporal.
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Fig. 14 — Evolug¢do temporal das deformagdes horizontais na lateral do aterro,
obtidas com o modelo MIT-E3.

No diagrama que ilustra a evolucdo temporal dos acréscimos da carga hidraulica (Fig. 13c¢),
observa-se nos instantes iniciais evolugdes semelhantes em ambas as andlises numéricas. Com o
incremento temporal verifica-se em ambas as andlises efectuadas com o modelo MIT-E3 um
comportamento semelhante, constatando-se para t > 1000 dias a quase sobreposi¢do com os valores
observados "in-situ". No entanto, a dissipacdo dos acréscimos da pressao intersticial obtida € infe-
rior a resultante da aplicacdo do modelo CCM, estando este facto relacionado com a evolugéo dos
assentamentos, dado o aumento destes implicar a necessidade de expulsar um maior volume de
dgua do solo, incrementando assim as pressoes intersticiais.

Os diagramas da delimitag¢do das zonas em cedéncia, das isolinhas dos acréscimos das tensoes
efectivas verticais (Ad'y), efectivas horizontais (Ao'yx), tangenciais (Atxy) e intersticiais (Au) e das
direccdes das tensdes principais, para t = 2120 dias, estdo representados nas Figuras 15 e 16, res-
pectivamente para os modelos CCM e MIT-E3 (para kg = 0,006).

Comparando a extensdo das zonas em cedéncia induzidas pelos dois modelos (Figuras 15a e
16a), observa-se em ambos os casos a natural concentracdo das zonas em cedéncia nas camadas
mais profundas, pelo facto destas estarem menos sobreconsolidadas, prolongando-se a cedéncia até
as camadas mais superficiais em forma de cone com vértice coincidente com o centro do aterro,
correspondendo este facto naturalmente a maiores incrementos de tensio. A utilizacdo numérica do
modelo CCM gera zonas em cedéncia com maior extensdo até a superficie e com uma delimitagéo
mais perfeita, o que levaria a supor que os assentamentos seriam maiores neste caso. No entanto,
constata-se o inverso, sendo este facto explicado pela forma da superficie de cedéncia do modelo
MIT-E3, dado esta se estender ao longo da linha Ko, o que origina um comportamento em regime
eldstico ndo linear mais expressivo.

A andlise dos diagramas dos incrementos das tensoes efectivas verticais (Figuras 15b e 16b),
permite constatar com a aplicagdo do modelo CCM uma maior regularidade e uniformidade na
distribui¢do de Ac'y pelas diversas camadas do solo de fundagio, em contraponto com o0 modelo
MIT-E3, com o qual se regista uma maior concentragdo de Ac'y nas camadas superficiais, em resul-
tado da maior rigidez do solo.
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Fig. 15 — Andlise numérica de FEM com o modelo CCM. Zonas em cedéncia e isolinhas dos
acréscimos das tensoes efectivas verticais (kPa), efectivas horizontais (kPa), tangenciais (kPa) e das
pressoes intersticiais (kPa) e diagrama das direc¢des das tensdes principais, no instante t = 2120 dias.
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Fig. 16 — Andlise numérica de FEM com o modelo MIT-E3 (K3=0,006). Zonas em cedéncia e isolinhas
dos acréscimos das tensdes efectivas verticais (kPa), efectivas horizontais (kPa), tangenciais (kPa) e das
pressoes intersticiais (kPa) e diagrama das direc¢des das tensdes principais, no instante t = 2120 dias.
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Comparando os diagramas de Ao’k (Figuras 15c¢ e 16¢), constata-se que o modelo CCM origina meno-
res valores de Ao’y e simultaneamente uma melhor distribuicéio destes ao longo do solo de fundagdo, em re-
lacdo a andlise efectuada com o modelo MIT-E3. Com o modelo MIT-E3 regista-se uma progressiva concen-
tracdo dos acréscimos das tensdes horizontais nas proximidades do pé do talude, ndo sendo este facto indis-
socidvel do aparecimento da inflexao no diagrama das deformagdes horizontais. Este modelo também estima
acréscimos de tensdo efectiva horizontal superiores, aos quais correspondem maiores deformacgdes laterais.

Da andlise dos diagramas das isolinhas de Ao'xy (Figuras 15d e 16d) verifica-se com ambos os mo-
delos uma evolucdo qualitativa semelhante, embora em termos quantitativos o0 modelo MIT-E3 conduza
a valores superiores (em cerca de 50%). Este facto ird condicionar o desenvolvimento das pressdes
intersticiais, dado com o modelo MIT-E3 estas também dependerem da variagio das tensdes tangenciais,
razdo pela qual se observa na Figura 16e acréscimos das pressdes intersticiais superiores as obtidas com
o modelo CCM (Fig. 15¢), muito embora a evolugdo qualitativa em ambas as andlises seja semelhante.

Em termos das direccdes das tensdes principais (Figuras 15f e 16f), constata-se em ambos os
casos a natural rotacdo das tensdes principais sob a lateral do aterro, sendo o comportamento qua-
litativo muito semelhante.

8 — CONSIDERACOES FINAIS

No presente trabalho apresentou-se a formulagdo matematica do modelo MIT-E3 tendo-se abor-
dado algumas aspectos inerentes a sua implementacdo numérica. Deu-se espacial énfase as trés mais
importantes caracteristicas deste modelo: (i) modelo elastopldstico para argilas normalmente consoli-
dadas com comportamento anisotrépico e amolecimento; (i) modelo histerético com geracao de
deformacdes plasticas; (iii) modelo da superficie de plasticidade limite para argilas sobreconsolidadas.

As simulagdes numéricas de ensaios laboratoriais efectuadas com o programa "FEM", por
Whittle (1993) e por Ganendra (1993) sdo praticamente coincidentes, muito embora os resultados
de "FEM" evidenciem para OCR = | um menor amolecimento e para OCR = 8 uma maior resis-
téncia ndo drenada.

Em termos de fiabilidade do modelo MIT-E3, verifica-se para OCR=1 uma excelente previsao
do comportamento obtido em ensaios edométricos e triaxiais. Todavia, para graus de sobreconsoli-
dacdo mais elevados observa-se uma diminuicdo de fiabilidade, em particular na simulacio de en-
saios triaxiais e de corte simples em condi¢cdes nao drenadas

A aplicacdo deste modelo na simula¢do do comportamento de um aterro, mostrou um compor-
tamento mais de acordo com o observado "in-situ", mas distinto do obtido com a utilizagdo do mo-
delo CCM, originando o modelo MIT-E3 menor dissipac¢do das pressdes intersticiais associadas a
maiores deformacdes verticais, fruto deste modelo considerar o acoplamento entre as componentes
volumétrica e distorcional, pelo que a geracdo de pressdes intersticiais € também dependente da va -
riacdo de tensdes de corte. A andlise efectuada também permitiu compreender a enorme influéncia
da rigidez inicial no desenvolvimento das deformacdes verticais, fruto da sobreconsolidaciao das
camadas superficiais.
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SOCIEDADE SOCIEDAD ESPANOLA LABORATORIO NACIONAL
PORTUGUESA DE MECANICA DEL SUELO DE ENGENHARIA CIVIL
DE GEOTECNIA E INGENIERIA GEOTECNICA

Lisboa, 29-30/09/2005

www.Inec.pt/spg/2jleg

2> Jornadas
Luso-Espanholas
de Geotecnia

Modelacao e Seguranca
em Geotecnia

A Sociedade Portuguesa de Geotecnia (SPG), a Socieda-
de Espanhola de Mecéanica dos Solos e Engenharia Geo-
técnica (SEMSIG) e o Laboratorio Nacional de Engenha-
ria Civil (LNEC) vao organizar, em Lisboa, no LNEC, de
29 a 30 de Setembro de 2005, as 2* Jornadas Luso-Espa-
nholas de Geotecnia sobre Modelacao e Seguranga em
Geotecnia.

Estas Jornadas sdo o reflexo do sucesso das 1* Jornadas
Luso-Espanholas de Geotecnia, realizadas em Madrid
em 2003.

Permitirdo dar continuidade a uma interaccao activa
entre as duas comunidades geotécnicas, possibilitando
uma discussdo frutuosa em torno da Modelagao e Segu-
ran¢a em Geotecnia, tendo nomeadamente em atencao
o impacto da aplicacdo do sistema dos Eurocédigos nos
dois paises.

Os temas escolhidos para as Jornadas sdo os seguintes:

Tema 1 - Risco Geotécnico
Tema 2 - Modelacao Numérica
Tema 3 - Avaliacdo da Seguranca e Eurocédigos

As Jornadas estao divididas em trés sessoes corresponden-
tes a cada um dos topicos. Nas duas primeiras sessdes,
havera, de inicio, uma conferéncia proferida por um
especialista convidado e, na dltima, serdo proferidas
duas conferéncias, que irdo procurar retratar a situagao
em Espanha e em Portugal, no que respeita a imple-
mentacdo da avaliacdo da seguranga utilizando os Euro-
codigos. Apos a realizagao das Conferéncias e para
cada sessao, segue-se uma apresentacao de comuni-
cacoes seleccionadas, sendo as restantes apresentadas
em poster, a que se sucedera um periodo de debate.
Havera ainda uma visita técnica de meio dia.

2* Jornadas
Hispano-Lusas
de Geotecnia

Modelacion y Seguridad
en Geotecnia

La Sociedad Portuguesa de Geotecnia (SPG), la Socie-
dad Espanola de Mecanica del Suelo e Ingenieria Geo-
técnica (SEMSIG) y el Laboratoério Nacional de Engenha-
ria Civil (LNEC) van a organizar, en Lisboa, en el LNEC,
de 29 a 30 de Septiembre de 2005, las 2" Jornadas
Hispano-Lusas de Geotecnia sobre Modelacién y
Seguridad en Geotecnia.

La realizacion de estas Jornadas es consecuencia del
éxito que tuvieron las 1™ Jornadas Hispano-Lusas de
Geotecnia, realizadas en Madrid en 2003.

Permitiran dar continuidad a una interaccion activa
entre las dos comunidades geotécnicas, posibilitando
una discusion fructuosa en torno a la Modelacion y
Seguridad en Geotecnia, poniendo especial atencion
en el impacto de la aplicacion del sistema de Eurocodi-
gos en los dos paises.

Los temas escogidos para las Jornadas son los siguientes:

Tema 1 - Riesgo Geotécnico
Tema 2 - Modelacion Numérica
Tema 3 - Evaluacién de la Seguridad y Eurocodigos

Las Jornadas estan divididas en tres sesiones correspon-
dientes a cada uno de los topicos. Las dos primeras
sesiones comenzaran con una conferencia a cargo de
un especialista convidado. En la Gltima sesion seran
impartidas dos conferencias que trataran de reflejar la
situacion de la implementacion de los Eurocédigos, en
Portugal y en Espafa, para la evaluacién de la seguri-
dad. En cada sesion, tras las conferencias, tendra lugar
una presentacion oral de comunicaciones selecciona-
das, siguiéndose un periodo de debate. Las restantes
comunicaciones seran presentadas en poéster. Habra
ademas una visita técnica de medio dia.
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Datas Limite
Fechas Limite

Comissao Organizadora
Comité Organizador

Apresentacao de Comunicagoes
Presentacion de Comunicaciones

Apresentacdo de Resumos

Presidente

Antonio Gomes Correia (SPG, UMinho)

Vice-Presidente / Vicepresidente

Presentacion de Restimenes 15/03/2005 Vicente Cuéllar Mirasol (SEMSIG, CEDEX)

Aceitac3o de Resumos Setrfatérios f Secretarios

Aceptacion de Restimenes 15/04/2005 Antonioiast RogUet5EG, LIEE)
Juan Enrique Dapena Garcia (SEMSIG, CEDEX)

Env!o jaslcomunlca_goe‘s 30/06/2005 Vogais / Vocales

nvip:eitas comunicaciones. Antonio Soriano Pefa (UPMadrid)

Aceitacio das comunicacoes César Sagaseta Millan (UCantabria)

Aceptacion de las comunicaciones 31/07/2005 Fernando Pardo de Santayana (LNEC)
Joaquim Barreto (Metro de Lisboa)

Boletim n° 2 - Inscricdo Luis Nolasco Lamas (LNEC)

Boletin n® 2 - Inscripcion 30/06/2005 Pedro Sola Casado (AETESS)

Precos Comissao Técnica
Precios Comité Técnico
Até/Hasta  Apos/Después Presidente
15/07/2005 15/07/2005 Carlos Alberto de Brito Pina (LNEC)

Sbc?os (SPG ou SEMSIG) Vogais/Vocales

Socios (SPG o SEMSIG) 250 Euros 280 Euros Anténio Silva Cardoso (UPorto)

N3o sacios Carlos Oteo Mazo (UCoruna)

No socios 300 Euros 350 Euros José Maria Rodriguez Ortiz (UPMadrid)
Luis Manuel Ribeiro e Sousa (LNEC)

Estudantes

Estudiantes 100 Euros 110 Euros

Local
Local

Contactos
Contactos

Centro de Congressos do LNEC
Av. do Brasil, 101
1700-066 Lisboa, PORTUGAL

2* Jornadas Luso-Espanholas de Geotecnia

Sociedade Portuguesa de Geotecnia

alc LNEC
Av. do Brasil, 101
1700-066 Lisboa, PORTUGAL

Tel.: (+351)218443321; Fax: (+351)218443021

E-mail: spg@Inec.pt
URL: www.Inec.pt/spg/2jleg




CONSULTORES DE

Jv&‘ﬁq o
NPCER% Freed
150 90014’:‘ W

PORTUGAL

REGIAO CENTRO E SUL

Av. 5 de Qutubro, 323

1649-011 LISBOA

Tel.: (351) 210125000, (351) 217925000
Fax: (351) 217970348

E-mail: coba@coba.pt

www.coba.pt

Av. Marqués de Tomar, 9, 6°.
1050-152 LISBOA

Tel.:(351) 217925000
Fax:(351) 213537492

REGIAO NORTE

Rua Mouzinho de Albuquerque, 744, 1°.
4450-203 MATOSINHOS

Tel:(351) 229380421

Fax:(351) 229373648

E-mail: engico@mail.telepac.pt

OLOGIA E GEOTECNIA

Hidrogeologia  Geologia de Engenharia « Mecanica das Rochas « Mecénica de Solos
Fundagoes e Estruturas de Suporte ¢ Obras Subterraneas ¢ Obras de Aterro
Estabilidade de Taludes « Geotecnia Ambientale Cartografia Geotécnica

Estruturas Geotécnicas
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ANGOLA

Edificio Maianga

Rua JoGo Redrigues n® 1- LUANDA
Tel.: (244-2) 370191

Fax: (244-2) 370191

E-mail: coba-angola@snet.co.oo

MOCAMBIQUE

Av. da Namaacha, Km 6

Complexo CMC escritério n°85 - Matola
Tel.: (258-1) 780909

E-mail: coba.mz@teledata.mz

ARGELIA

42, Rue Rahmoun-Dekkar (ex-Mauduit)
El Biar - ARGEL

Tel.: (213) 61513813

Fax: (213) 21924140

ENGENHARIA

Planeamento de Recursos Hidricos

Aproveitamentos Hidraulicos

Produgéo e Transporte de Energia Eléctrica
Abastecimento de Agua e Saneamento Basico

Agricultura e Desenvolvimento Rural

Infra-estruturas Rodovidrias, Ferrovidrias e Aeroportudrias
Qualidade do Ambiente

Sistemas de Informagdo Geografica
Controle de Seguranca e Reabilitagdo de Obras
Gestao e Fiscalizagao de Empreendimentos

E AMBIENTE

BRASIL

Sao Paulo

COBA S/C Ltd. - Rua Cardeal Arco Verde
1745 Cj. 94, Bloco A, Pinheiros

Sdao Paulo CEP 05407 - 002

Tel.: (55 11) 381 55 416

Fax: (55 11) 381 52 249

Fortaleza

Av. Senador Virgilio Tavora 1701, Sala 408
Aldeota - Fortaleza CEP 60170 - 251

Tel.: (55 85) 261 17 38

Fax: (55 85) 261 50 83

E-mail: coba@esc.te.com.br
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Fundacoes e Geotecnia, SA

Fundacdes
Estabilizacao de Taludes
Pré-esforco

Reabilitacao de Estruturas
Entivacées/Contencdes
Impermeabilizagdes
InjeccOes
Instrumentacao
Geotecnia

Jet Grouting

Obras Subterraneas

As Raizes nem sonham
ate onde podemos ir
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Engenharia Geotécnica
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LIZACAO DE.OBRAS GEOTECNICAS

- CENORGEO - Engenharia Geotécnica, Lda.

@ Grupo CENOR www.cenor.pt

>
cenorgeo Tel. 218437300 - Fax: 218437317

E-mail: cenorgeo@cenorgeo.pt

Av. Almirante Gago Coutinho, 133 — 1749-043 Lisboa
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Geotecnla e Estruturas de Funda;ao SA




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

Generalidades

Formagio de solos e rochas
Hidrogeologia

Movimentos de terrenos e subsidéncias
Catdstrofes naturais

Carateristicas climatolégicas

Geologia submarina

Geologia estrutural

Geologia extraterrestre

Geomorfologia e Classificagio de terrenos
Mineralogia e Petrografia

Descrigdes gerais de caracteristicas regionais de solos e rochas

TrTEmEmEmEmEE®E
—OVONTNE LN =D

Prospecciio geotécnica

Equipamentos e técnicas de prospecgdo. Amostragem ¢ ensaios de campo
de solos e rochas, excluindo a determinagiio de propriedades de engenharia

Generalidades

Prospecgio aérea

Prospecgio geofisica

Sondagens de furagio

Escavagses exploratérias

Técnicas de furagio, equipamentos e registo dos resultados
A £ porte das

Medida das condigdes de campo

Ensaios de campo, excluindo ensaios para determinagdo das
propriedades de engenharia (vejam-se os Grupos D ¢ F)
Relatérios de prospecgdes geotécnicas
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Propriedades dos solos. Determinagdes no laboratério € no campo
teorias, dos de determinagio, equip e Itad

Generalidades

Classificagdo e identificagio

Propriedades fisico-quimicas

Composigio, estrutura ¢ densidade

Permeabilidade e capilaridade

Compressibilidade

Deformagio 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
dos de determinaga i e itad

C¢ i teorias,

Generalidades

Classificagio e identificagio

Propriedades fisico-quimicas

Composigio, estrutura e densidade

Permeabilidade ¢ capilaridade

Compressibilidade e expansibilidade

Deformagdo por corte ¢ propriedades de resisténcia
Propriedades dindmicas

Propriedades especiais das rochas
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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
Descrigiio de casos préticos. Sinteses de Investigagdes, Projecto, Constru-
incluindo Equi ¢ Compor

B
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Generalidades
Fundagdes de estruturas

Estruturas de suporte, paredes corta-dguas e barragens de betdo
Escavagdes ndo suportadas

Barragens de terra e de enrocamentos e aterros

Estruturas subterrineas
Bases e pavi de
Portos, canais e proj de p
Condutas enterradas e aquedutos
Taludes

Uso do Solo

d

inho de ferro e pOrtos
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Métrodos de construgiio ¢ equipamento

Tnctuind

o melh das condi¢des dos solos e dos macigos

0 Generalidades
1 Rebaixamento e drenagem
2 Processos de impermeabilidade e de injecgio
3 Pré-cargas e recolocagio de solos
4 Escavagio de solos e rochas, seu processamento e transporte
5 Processos de compactagio
6 Estabilizagiio de solos e controlo da erosdo
7 Estacas e sua colocagio
8 Fundagdo por caixdes € por pegdes
9 Meétodos de construgio de fundages superficiais
10 Construgio de fundagdes e de paredes corta-aguas empregando
lamas pesadas
11 Suportes de solos e rochas
12 Métodos de construgio ¢ tipos de equipamento em d4guas
profundas
13 Trabathos de protecgdo contra o gelo
14 Técnicas de superficie para melhoria das condigbes de
deformagdo e de estabilidade
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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

CPBLANNEWN D

HadaHAR A

*Tradugiio do INTERNATIONAL GEOTECHNICAL CLASSIFICATION SYSTEM



INSTRUCOES PARA APRESENTACAO DE ORIGINAIS

Os trabalhos a publicar na revista sdo classificados como “Artigos”, “Notas Técnicas” e “Discussdes” 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 sdo particularmente encorajados.

Entende-se por “Nota Técnica” a descricdo de trabalho técnico-cientifico cujo grau de elaborag@o ndo estd
suficientemente avancado para dar lugar a um artigo, a qual ndo deve 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 dois relatores, de acordo com o tema do trabalho.

Os pareceres dos relatores serdo apresentados no prazo de dois meses. Caso haja uma divergéncia signi-
ficativa na apreciagdo do artigo serd solicitada uma apreciagcdo de um terceiro relator.

1 — Os trabalhos devem, como regra, ser apresentados em portugués e redigidos na terceira pessoa.

2 — Deve ser apresentado um original do artigo em papel A4 e 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 figuras, tabelas e/ou quadros) devem ser guardados no suporte informatico em ficheiro
unico e devidamente identificado.

3 — O Titulo do trabalho ndo deve exceder 75 caracteres incluindo espacos, devendo ser apresentado em
portugués e inglés.

4 — A seguir ao titulo deve(m) ser indicado(s) o(s) nome(s) do(s) autor(es) e um maximo de trés referén-
cias aos seus graus académicos ou cargos profissionais.

5 — Cada artigo deve iniciar-se por um resumo informativo que ndo deve exceder as 150 palavras, e que
serd seguido de traducgdo livre em inglés (abstract). Logo a seguir ao resumo/abstract devem ser indicadas trés
palavras-chave que indiquem o contetido do artigo.

6 — Em principio os artigos ndo devem exceder as 30 paginas A(4) com espagamento normal.

7 — As figuras devem ser fornecidas incluidas no ficheiro do artigo e na sequéncia adequada.

8 — As equagdes ndo devem ser manuscritas e serdo numeradas junto ao limite direito da folha.

9 — 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 Margo de 1970 pela “Commission on Terminology,
Symbols and Graphics Representation” da Sociedade Internacional de Mecénica das Rochas.

10 — As referéncias bibliogrédficas no meio do texto devem ser feitas de acordo com a Norma Portuguesa
NP 405-1 de 1994, indicando o nome do autor (sem iniciais) seguido do ano de publicagdo entre paréntesis
[por exemplo: Skempton e Henkel (1975) ou Lupini et al (1981)]. No caso de mais de uma referéncia relati-
va a0 mesmo autor € a0 mesmo ano, devem ser usados sufixos a), b), etc.

11 — O artigo deve terminar por 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 publicacdo, do titulo da obra, editor e local (ou referéncia completa da revista em que foi publicado).

12 — S6 serdo aceites discussdes de artigos publicados até seis meses apds a publicacdo do nimero da
revista onde este se insere. As discussdes serdo enviadas ao autor, o qual podera responder. “Discussdes” e
“Respostas” serdo, tanto quanto possivel, publicadas conjuntamente.

13 — O titulo das discussdes e da resposta ¢ o mesmo do artigo original, acrescido da indica¢@o “Discussiao
ou Resposta”. Seguidamente, deve constar o nome do autor da discussdo ou da resposta, de acordo com o esta-
belecido no ponto 4.

14 - As instrugdes para publicagdo de discussdes e respostas sdo idénticas as normas para publicacdo de
artigos.

15 — Com o artigo deve ser enviada uma folha de rosto com o titulo do trabalho e com a direccido com-
pleta do Autor de contacto, E-mail, Telefone e Fax.

16 — As discussdes, os artigos e as folhas de rosto devem ser enviadas para spg@Inec.pt (versdo digital)
e para o endereco do Secretariado da SPG (versdo impressa em papel e CD).

Secretariado da Sociedade Portuguesa de Geotecnia
SPG, a/c LNEC

Av. Brasil, 101

1700-066 Lisboa

Portugal








